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El drenaje en una carretera busca eliminar el exceso de agua superficial sobre la franja del camino, restituir la red de drenaje natural, la cual puede verse afectada por el trazado y evitar que el agua subterránea pueda comprometer la estabilidad de la base, de los terraplenes y cortes del camino. Para cumplir estos fines se requiere: -



Estimar la magnitud y frecuencia del escurrimiento producido por las tormentas. Conocer el drenaje superficial natural del terreno y restituir aquellos drenajes interceptados por el camino. Determinar las características del flujo de agua subterránea, y Estudiar el efecto que la carretera tiene sobre los canales y cursos de agua existentes, cuyo trazado deba ser modificado.



El presente Volumen presenta recomendaciones y normas de diseño generales para ayudar al Ingeniero Proyectista y conseguir una razonable uniformidad en el diseño de estas obras. En ningún caso, el contenido del Volumen reemplaza el conocimiento de los principios básicos de la Ingeniería ni a un adecuado criterio profesional. Debe tenerse presente que la solución de problemas de drenaje superficial y subterráneo implica, a veces, problemas complejos que no podrán ser resueltos sólo con las recomendaciones de manual, debiendo ser abordados por especialistas. En estos casos, el contenido del capítulo, permitirá al Ingeniero proyectista, identificar el problema así como contar con la visión general necesaria para interactuar con los diversos ingenieros especialistas. El Volumen se encuentra dividido en ocho Capítulos: Aspectos Generales, Hidrología, Drenaje Transversal, Drenaje de la Plataforma, Diseño de Canales en Régimen Uniforme, Drenaje Subterráneo, Procedimientos y Técnicas de Hidráulica y Mecánica Fluvial, Defensas Fluviales y Criterios Ambientales. En cada una de estos Capítulos se entregan recomendaciones de diseño hidráulico de las obras, incluyendo los antecedentes técnicos necesarios para su aplicación y se especifican normas y criterios de proyecto.  A continuación se indica de manera resumida el contenido de cada uno de los Capítulos que componen este Volumen: El Capítulo 1: Hidrología, incluye las metodologías y criterios para realizar un análisis hidrológico completo y coherente, repasando cada uno de los pasos necesarios para llegar a obtener los caudales de diseño para obras de drenaje de carreteras: elección del período de retorno (T), caracterización hidrográfica del área de estudio, recopilación de datos meteorológicos, análisis de los datos hidrológicos y estimación de los caudales de diseño. El Capítulo 2: Drenaje Transversal , contiene una descripción de los aspectos generales y antecedentes necesarios para la ubicación y dimensionamiento de las alcantarillas, analizando la ubicación, alineación y pendiente de estas obras en los diversos casos que pueden presentarse; los métodos de diseño hidráulico para las alcantarillas con control en la entrada y en la salida; los criterios de instalación y las condiciones de servicio de estas obras. El Capítulo 3 : Drenaje de la Plataforma   se presentan los aspectos de diseño de cunetas, canales longitudinales y bajantes de agua y el dimensionamiento de la red de recolección de aguas lluvias con sus distintos elementos. El Capítulo 4: Diseño de Canales en Régimen Uniforme , trata el diseño hidráulico de canales en régimen uniforme, en cauces revestidos y en lechos erosionables, incluyendo algunas normas sobre revestimientos. El Capítulo 5 : Drenaje Subterráneo , presenta una descripción de los tipos de drenes y de los antecedentes de terreno necesario para su proyecto, el diseño hidráulico de los subdrenes y sus condiciones de instalación. El Capítulo 6 : Procedimientos y Técnicas de Hidráulica y Mecánica Fluvial . Presenta procedimientos y técnicas apropiados para el desarrollo de estudios de hidráulica y mecánica fluvial en cauces naturales. El Capítulo 7: Defensas Fluviales . Se presentan las definiciones básicas, conceptos generales, procedimientos y técnicas de diseño hidráulico de obras destinadas a dirigir o regularizar la corriente en un cauce, con el fin de proteger estructuras implantadas en él o bien defender sus riberas y planicies adyacentes. El Capítulo 8 : Criterios ambientales , se ha tratado de sintetizar una serie de criterios ambientales destinados a orientar al equipo responsable de la elaboración del proyecto, sobre la incorporación del PRESENTACIÓN  ADMINISTRADORA BOLIVIANA BOLIVIANA DE CARRETERAS CARRETERAS
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componente ambiental en los diseños. Estos criterios pueden ser tomados como una lista de tareas que el proyectista debe realizar antes de considerar su proyecto concluido, el listado de tareas esta enfocado a reducir la degradación ambiental que la obra vial podría producir. En rigor de verdad, muchas de estas verificaciones constituyen normas de ejecución recomendadas por la buena técnica constructiva, por lo que se puede afirmar que un proyecto adecuadamente diseñado y ejecutado, es un proyecto ambientalmente amigable. Para el desarrollo de este manual se uso como base la norma “Higway Drainege Guidelines” AASHTO 92 y se reviso la normativa vigente en Chile y Perú. Para el tema de Hidrología se recopilo información desarrollada en el país, en proyectos de inv estigación y de ingeniería. Cabe señalar que el proyectista será responsable de los diseños hidráulicos por él ejecutados. No podrá, en consecuencia, desligarse de esta posibilidad por el sólo hecho de haber seguido las recomendaciones incluidas en este capítulo. Finalmente mencionar que el mejoramiento del drenaje consultado se extenderá solamente a la franja de expropiación de la carretera, a menos que e l Estado sea beneficiado con algún mejoramiento externo.



El sistema de numeración utilizado para identificar y jerarquizar cada materia, consta de las siguientes subdivisiones, ilustradas con un ejemplo: 6 6.1 6.1.1



CAPITULO SECCION TOPICO



6.1.1.3 PARRAFO b. LITERAL i. ACAPITE



PROCEDIMIENTOS PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL FUNDAMENTO CONCEPTUAL FENÓMENOS DE TRANSPORTE DE SEDIMENTOS, PROCESOS FLUVIALES Y MÉTODOS DE ANÁLISIS Tipos de análisis hidráulicos - mecánicos fluviales Modelación numérica Modelos numéricos unidimensionales



En este volumen las páginas se numeran incluyendo el número del Capítulo y reiniciando la numeración con cada cambio de Capítulo. Las Figuras y Tablas llevan numeración que incluye el número del Capítulo y la Sección. Algunas Figuras y Tablas pueden tener la misma numeración, distinguiéndose una de otras por las palabras “Figura” o “Tabla”.
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El objetivo fundamental de este Capítulo es el de obtener los caudales de diseño de las obras de drenaje de la carretera, ya sea drenaje transversal, superficial o subsuperficial. En términos simples, el estudio hidrológico se divide en 5 pasos característicos: − − − − −



Elección del Período de Retorno (T) Caracterización hidrográfica del Área de Estudio Recopilación de datos meteorológicos  Análisis de los datos hidrológicos Estimación de los caudales de diseño



En el presente Capítulo se definen procedimientos para cada una de estas etapas del análisis hidrológico, estableciéndose además los criterios de diseño recomendados en cada caso. No obstante lo anterior, es frecuente que un método permita complementar los resultados obtenidos usando diferentes enfoques, por lo que se recomienda emplear esta complementación y c onfrontación cuando sea posible. Cabe señalar que los procedimientos incluidos en este Capítulo permiten estimar los caudales causados fundamentalmente por lluvias y no incluyen los escurrimientos provenientes de deshielos o cuencas cubiertas de nieve. Estos casos constituyen problemas menos frecuentes, que deben ser tratados por especialistas. Por otro lado, es preciso señalar que en la actualidad se cuenta con el apoyo de numerosos programas computacionales de dominio público o de fácil acceso, que ayudan al proyectista a realizar los cálculos hidrológicos e hidráulicos necesarios para diseñar las obras de drenaje. Entre estos programas se puede mencionar el HEC-1 Flood Hydrograph Package, el HEC-RAS River Analysis System y el HEC-FFA Flood Frequency Analysis del U.S: Corps of Engineers y el CAP Culvert Analysis Program desarrollado por el US Geological Survey de Estados Unidos de América. El primero permite realizar los cálculos relacionados con la hidrología de crecidas basadas en eventos aislados provenientes de tormentas registradas o pseudo históricas, tales como, hidrogramas unitarios o sintéticos, métodos de onda cinemática, propagación de crecidas y otros. El HEC-FFA realiza los cálculos de frecuencia de crecidas siguiendo los procedimientos recomendados por el Water Resources Council en su Bulletin 17B. En definitiva, resultará fundamental el análisis criterioso del ingeniero para contrastar los resultados y adoptar los parámetros adecuados.



En la elección del período de retorno, frecuencia o probabilidad a utilizar en el diseño de una obra, es necesario considerar la relación existente entre la probabilidad de excedencia de un evento, la vida útil de la estructura y el riesgo de falla aceptable, dependiendo, este último, de factores económicos, sociales, ambientales, técnicos y otros. La confiabilidad del diseño, representada por la probabilidad de que no falle la estructura durante el transcurso de su vida útil, considera el hecho que no ocurra un evento de magnitud superior a la utilizada en el diseño durante la vida útil, es decir, no debe presentarse un evento de magnitud superior a la usada en el diseño durante el primer año de funcionamiento de la estructura, durante el segundo, y así sucesivamente. Dado que la probabilidad de ocurrencia para cada uno de estos eventos es independiente, la probabilidad de falla o riesgo (r) durante el período de vida útil de la estructura se determina mediante la siguiente expresión, en función del período de retorno (T, años) y la vida útil (n, años):



 R = 1 − (1 −



1 T 



)n



Esta relación se grafica en la Figura 1.2-1, mientras que se encuentra tabulada para algunos valores en la Tabla 1.2-1.
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Fuente: Hidrología Aplicada; Chow, et al., 1994



FIGURA 1.2-1



RIESGO HIDROLÓGICO EN FUNCIÓN DEL PERÍODO DE RETORNO Y VIDA ÚTIL DE LA OBRA



TABLA 1.2-1



PERÍODO DE RETORNO Y RIESGO DE FALLA SEGÚN VIDA ÚTIL



RIESGO (r, %) 50 25 10 5 1



10 15 35 95 195 995



VIDA ÚTIL (n, años) 20 25 50 29 37 73 70 87 174 190 238 475 390 488 975 1.990 2.488 4.977



Es lógico pensar que el criterio de brindar protección total, es decir, no aceptar ningún riesgo durante la vida operativa, implica construir obras de drenaje de desproporcionadas magnitudes, tanto físicas como económicas; lo que obliga a seleccionar un nivel de protección menor; elección que depende fundamentalmente de dos hechos: − −



La importancia de la vía que va a protegerse (tipo de vía), pues de ella depende que se causen mayores o menores daños. La función que desempeña la obra, pues esta claro que la integridad de la vía debe garantizarse en grado mayor que el libre transito de ve hículos.



Teniendo presente estos conceptos, se deberán emplear para el diseño de las diferentes obras de drenaje de Carreteras y caminos, como mínimo, los Períodos de Retorno de Diseño que se señalan en la Tabla 1.2-2.
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PERÍODOS DE RETORNO PARA DISEÑO



Tipo de Obra Puentes y Viaductos (1) Alcantarillas (S>1,75 m²) o H terrap ≥ 10 m y Estructuras Enterradas (2) Alcantarillas (S


Período de Retorno (T años)



Tipo de Ruta



Diseño (3)



Verificación (4)



Carretera Camino Carretera Camino Carretera Camino Carretera Camino Carretera Camino



200 100 100 50 50 25 10 5 100 100



300 150 150 100 100 50 25 10 -



Vida útil Supuesta (n; años) 50 50 50 30 50 30 10 5 20 20



Riesgo de Falla (%) Diseño



Verificación



22 40 40 45 64 71 65 67 18 18



15 28 28 26 40 45 34 41 -



(1)



En el caso de Viaductos, el cálculo de caudales en crecida esta destinado a calcular la socavación en las fundaciones de las Pilas. Iguales T se empleará para el cálculo de socavaciones en puentes.



(2)



Las Alcantarillas de drenaje construidas bajo terraplenes de altura ≥  10 m deben diseñarse para estos Períodos de Retorno, cualquiera sea su Sección. En esta misma categoría se clasificarán las estructuras proyectadas bajo el nivel del terreno natural circundante, destinadas al cruce desnivelado de dos vías.



(3)



Para la etapa de diseño de puentes y defensas de ribera, la revancha mínima asociada a la cota de aguas máximas para el período de retorno de diseño debe ser de 1,0 m.



(4)



Para la verificación hidráulica de Puentes se considerará que la revancha asociada a la cota de aguas máximas para el período de retorno de verificación puede reducirse a 0,30 m.



La Tabla 1.2-2 indica también el riesgo de falla de las distintas obras suponiendo una vida útil como la indicada, supuesto que es bastante representativo de las condiciones usuales. Es importante recalcar que un valor de diseño correspondiente a un período de retorno de 50 años, tiene en promedio una probabilidad de ser igualado o superado igual a 0,02 en un año cualquiera, sin embargo, la probabilidad que sea igualado o sobrepasado en un período de 10 años sube a 0,18; en un período de 25 años sube a 0,38 y en un período de 50 años sube a 0,64. Es decir, se requiere usar en el diseño un período de retorno alto, para contar con una seguridad de funcionamiento razonable de la obra durante su vida útil.



 Al efectuar un estudio de la escorrentía superficial en una cuenca, se necesita hacer el análisis de las características físicas de ella y los conceptos que de estas se derivan, ya que de estas características dependerá directamente la magnitud del caudal de diseño en su punto de evacuación. Para estimar las características fisiográficas se requieren planos topográficos de escala adecuada. Los valores que se anotan en la Tabla 1.3-1, son los recomendados. TABLA 1.3-1



ESCALAS RECOMENDADAS PARA INTERPRETACIÓN DE PLANOS



Área Km2 1 100 1000 5000



Escala 1 : 5 000 1 : 10 000 1 : 25 000 1 : 50 000



Cuando no se dispone de cartas geográficas con suficiente precisión o detalle, deberá levantarse la cuenca por los diferentes métodos topográficos disponibles. Las características físicas de las cuencas se clasifican en dos grupos, las que controlan el volumen de escurrimiento, tales como el área y el tipo de suelo; y las que condicionan la velocidad de respuesta, como lo es el tiempo de concentración. El tipo de suelo se puede clasificar según diversos criterios, los cuales se encuentran asociados a la metodología adoptada para la estimación de los caudales, por lo que se verá en los apartados correspondientes.
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El área de la cuenca corresponde a la superficie de la proyección horizontal de la zona delimitada por la línea divisoria de aguas, el extremo paralelo al eje de la carretera en estudio y el lugar exacto de la obra. El borde de la cuenca se define por los puntos topográficos que al recibir precipitación vierten a la hoya considerada, estableciendo así, la línea lindante con las cuencas adyacentes. Se recomienda localizar en primer lugar los puntos mas altos y posteriormente dibujar el contorno sabiendo que la escorrentía es siempre perpendicular a las curvas de nivel. Existen lugares donde la divisoria topográfica o superficial no corresponde con la divisoria real de las aguas, debido a la influencia de la estructura geológica o subterránea. Donde se presenten casos de no coincidencia, la delimitación se define en base al sentido del flujo de aguas superficiales y subterráneas tal como se presenta en la Figura 1.3-1. La determinación de la dirección de flujos subterráneos se analiza en el Capítulo 5 del presente Volumen del Manual.



Fuente: Hidrología Básica I; Jiménez, 1992



FIGURA 1.3-1



DELIMITACIÓN DE CUENCA TOPOGRÁFICA O SUPERFICIAL Y CUENCA GEOLÓGICA O DE AGUAS SUBTERRÁNEAS
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El Tiempo de Concentración se define como el lapso de tiempo, bajo precipitación constante, que tarda el agua en ir desde el punto más distante – hidráulicamente definido dentro la cuenca – hasta el punto de evacuación o control. Este parámetro naturalmente depende, entre otras variables, de la longitud máxima que debe recorrer el agua hasta la salida de la cuenca y la velocidad promedio que adquiere en la misma, la cual a su vez varía en función de la pendiente y l a rugosidad de la superficie. Diversos son los autores y los procedimientos de cálculo utilizados para establecer una mejor relación, pero entre si tienen grandes diferencias en los resultados. Sin embargo las fórmulas empíricas dan valores más reales y con mejor ajuste a los datos experimentales. En las Tabla 1.3-2 y Tabla 1.3-3 se resumen las expresiones que se proponen para estimar el tiempo de concentración en distintos casos. Por ser este tipo de expresiones producto de resultados empíricos, obtenidos bajo ciertas condiciones particulares, es necesario tener presente que debe juzgarse cualitativamente la factibilidad física del resultado entregado, previo a su aceptación. Como norma general, el tiempo de concentración no debe ser inferior a 10 minutos, salvo que se tengan mediciones en terreno que justifiquen adoptar valores menores. TABLA 1.3-2



FÓRMULAS PARA EL CÁLCULO DEL TIEMPO DE CONCENTRACIÓN EN REGIONES CON PENDIENTES  Ecuación t c



 Autor t 



c



Kirpich



Unidades



m



Longitud del cauce principal



S  m



 pendiente del cauce principal Longitud de cauce principal



 L



= 0,0078 k 0,77  Min



k  = 3,28 ⋅  L S 



1



2



 L  Normas españolas



t c − 0,3 ⋅ (



t c =



Giandotti



4 A



1



 L S 0, 25



0.0287 ⋅ L



0 ,8



t c =



California Highway & Public work



) 0, 76



m km



 Hrs S  m



m



 H  km 2



+ 1,5 L



0,8



SCS



Descripción



1



2



1000 ⋅( − 9)1,67 CN 



S 



1



 Hrs  A km2



 L



m



m



 Min S  % CN 



2



 L3 0, 385 t c = 0,95 ⋅ ( )  H 



m



 L



 L



km



 Hrs  H  m



 pendiente del cauce principal Altura media descontando la cota de origen de la cuenca (punto de salida) Área de la cuenca Longitud máxima de la cuenca Longitud del cauce principal  pendiente media de la cuenca  Número de curva del SCS Longitud del cauce principal Desnivel máximo de cuenca



Fuente: Elaboración propia en base a recopilación bibliográfica
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Cuencas pequeñas



Áreas menores a 10 km 2



 L = 1,27 A 0.6
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FÓRMULAS PARA EL CÁLCULO DEL TIEMPO DE CONCENTRACIÓN EN REGIONES LLANAS  Autor Federal Aviation Agency (1970)



Izzard (1946)



Expresión



Unidades



S  m



123,72 ⋅ (1.1 − C e ) ⋅ L0.5



i 0.667 S 0.333



 L



km



Longitud de escurrimiento superficial



 L s



m



Longitud de escurrimiento superficial



S  m



Pendiente de media de la causa



i



Intensidad media de lluvia



(1)



m mm hr 



C  E   L s Morgaly Y Linsley ( 1965)



7 L s i



0.6



0.4



⋅η 0.6



⋅ S 



0.3



m



Longitud de escurrimiento superficial



m



η  i



(1)



Coeficiente de retardo



S  m



(1)



Pendiente del cauce principal Coeficiente de escurrimiento



C  E 



(100 S ) 0.33



592.28 ⋅ (0.0000276i + C ) Ls 0.33



m



Descripción



Pendiente de media de la causa Rugosidad (Manning)



mm



hr 



Intensidad media de lluvia



Fuente: Elaboración propia en base a recopilación bibliográfica En estos casos se debe resolver el sistema de ecuaciones para “Tc” e “i” con “i” a partir de las Curvas IDF del lugar, en que la frecuencia “T” es un dato del problema.



La medición de la precipitación es esencial dentro de cualquier estudio hidrológico, puesto que al cuantificar los recursos hídricos se constituye en la principal entrada de agua en el sistema. Dicha medida se efectúa por medio de instrumentos,  pluviómetros o pluviógrafos , que expresan la altura de lámina de agua caída en un período de tiempo dado, o la variación continua de la cantidad de lluvia acumulada en el tiempo, respectivamente. Esta última medida necesita transformarse a una curva masa, que a su vez, al ser dividida en intervalos iguales de tiempo se convierte en un histograma. Toda la información básica de las estaciones meteorológicas del país es recopilada por el Servicio Nacional de Meteorología e Hidrología (SENAMHI   ), institución encargada de administrar la red de medición a nivel nacional, aunque en algunos casos es posible obtener registros de algunas instituciones privadas. Cualquiera sea el caso, para los fines propuestos en el presente Capítulo, es posible obtener, en la mayoría de los casos, datos de precipitación en dos categorías: − −



Informe Mensual y Anual de Datos Pluviométricos y/o Pluviográficos Planilla de Precipitación Máxima Diaria o de 24 horas



Es frecuente que existan cambios de ubicación de los equipos, en su instrumentación, o bien, en los procedimientos de observación; los cuales no son anotados ni publicados con los datos de precipitación. Por ello, es necesario realizar un evaluación del registro que permita contrastar la información para detectar errores sistemáticos (Martínez, 1994). El estudio del comportamiento de la muestra comienza con la revisión de los datos en relación a tres aspectos básicos, que según el orden de aplicación son: Inconsistencia de la información, Ausencia de datos, Extensión del registro.  Por otro lado, en una cuenca suficientemente extensa, pueden existir datos de varias estaciones pluviométricas, surgiendo el problema de evaluar la precipitación media o valor representativo sobre el área de estudio, para ello se recomienda la utilización de la metodología conocida como los Polígonos de Thiessen.
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Dado que en el país existen serias limitaciones en la disponibilidad de datos de escurrimiento – en especial para pequeños cursos de agua, que son los que conforman la mayor parte de la problemática del drenaje vial –, se hace más usual la aplicación de los métodos probabilísticos a registros de precipitación, de los cuales se tienen mejor conocimiento y más extensa información. Para predecir los eventos futuros a partir de información histórica se utiliza el análisis de frecuencia. La curva de frecuencia, que asocia a cada evento una probabilidad de ocurrencia, puede abordarse por ajuste gráfico a los puntos observados o por el uso de modelos de distribución de probabilidades. La información necesaria para realizar este análisis está constituida por la precipitación máxima diaria observada en cada uno de los años de registro, denominándose a la muestra en este caso, serie anual. Para utilizar este análisis de frecuencia es deseable contar con un mínimo de 20 años de registro. La representatividad, calidad y consistencia de los datos es esencial, a fin de que los valores usados representen observaciones ciertas y precisas. Por tal motivo, antes de iniciar el estudio probabilístico, la información de crecidas debe someterse a un cuidadoso escrutinio que asegure que las series de datos utilizados son válidos.



Para llegar a la representación estadística de la características pluviométricas de un determinado lugar, la información recopilada debe previamente revisarse, analizarse y procesarse a fin de detectar errores u omisiones en su medición, así como debe verificarse la homogeneidad de la información recopilada, que dé validez estadística a los análisis a que dicha información sea sometida. La utilización de esta información requiere, por lo tanto, de una serie de tratamientos de verificación, relleno, corrección y ampliación de ella. En primer lugar la estadística debe revisarse y compararse con la de estaciones vecinas, a fin de verificar su consistencia y detectar errores groseros que pueda contener producto de omisiones de medición o errores de transcripción. Es así como la omisión o error que invalida datos puntuales de precipitación puede invalidar la serie completa, por lo que resulta altamente conveniente, para aprovechar el resto de la información medida, rellenar o estimar mediante algún procedimiento confiable el dato faltante o erróneo. Los procedimientos y métodos utilizados para este tipo de correcciones se indican en los siguientes Párrafos.



Es frecuente que en una estadística pluviométrica falten datos sobre la precipitación caída en algunos días, meses o años completos, por lo que es conveniente disponer de métodos que permitan rellenar estadísticas en estas condiciones. Para el relleno de valores faltantes aislados se recomienda utilizar los valores simultáneos disponibles en al menos las tres estaciones mas cercanas. Si el módulo pluviométrico de las estaciones difiere en menos de un 10%, basta estimar la información faltante como el promedio simple de las estaciones vecinas.



 P  x = ( P a +  P b + P c ) / 3 Si los módulos difieren en más de un 10%, es preferible un promedio ponderado según los módulos de cada estación



 P  x /  M  x = ( P a /  M  a +  P b /  M  b +  P c / M  c ) / 3 Donde: Px = precipitación o dato faltante Pi = precipitación en estación vecina Mi = módulo pluviométrico de la respectiva estación Para estos propósitos pueden utilizarse también correlaciones estadísticas entre las estaciones o aún métodos geoestadísticos, aunque normalmente no se justifica.
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Una vez que se dispone de la estadística completa, es necesario verificar la homogeneidad de la misma. Como se mencionara anteriormente, el dato pluviométrico es sólo un índice; luego, producto de modificaciones ambientales, cambio de ubicación del instrumento, cambios del instrumento mismo o aún cambios del operador del instrumento, puede producirse un cambio, disminución o aumento de la precipitación medida, sin que ello signifique un cambio de la precipitación verdadera o real. Para detectar la presencia de heterogeneidades en la estadística, se utiliza el método de las curvas doble acumuladas, que consiste en graficar la precipitación anual acumulada de la estación en análisis, versus el valor acumulado de una precipitación patrón, constituida por un promedio de las estaciones vecinas. El método se basa en la hipótesis de que si la zona es pluviométricamente homogénea, la precipitación en un lugar dado, debe ser estadísticamente proporcional a la precipitación del patrón. Es decir,



 P  x = α  P p + ε  Donde ε  = es algún resto aleatorio, error o simple dispersión.  Acumulando  Acumulando en el tiempo tiempo,,



∑ P  = ∑ (α  P  + ε ) = α ∑ P   ya que la suma o promedio de los errores  x



 p



p



o dispersiones debiera ser despreciable, si no nula. Luego, si la estadística es homogénea, la curva será una recta de pendiente α  que pasa por el origen. Si se observa una discontinuidad, o dos o más tramos de pendientes distintas α1 y αi , significa que en esos períodos hubo cambios en las condiciones de medición. Para homogeneizar la información, deben llevarse todos los datos a una recta de pendiente única, corrigiendo los valores medidos, previa investigación de la causa que pudo haber producido el cambio, por la relación



 P c = P m α 1 / α 2 Donde: Pm = precipitación medida Pc = precipitación corregida αi = pendiente del período a corregir α1= período de homogeneización, por convención, normalmente el período más reciente Este procedimiento de corrección debe efectuarse en forma cautelosa, no recomendándose corregir cambios de pendiente no muy notorios o que perduren por menos de cinco años.  Además, el procedimiento debe ser iterativo, partiendo inicialmente con un patrón que contenga todas las estaciones disponibles y eliminando sucesivamente de él aquellas estaciones que no resulten homogéneas. En algunas ocasiones se observa un desplazamiento brusco de la curva acumulada, manteniendo su misma pendiente. Esta discontinuidad revela casi siempre la existencia de un error grosero en el dato de la precipitación anual de la estación en análisis, en el año en que se produce el desplazamiento.



Es frecuente que existan estaciones pluviométricas cuya longitud es demasiado corta para los efectos de análisis estadísticos, por lo que puede resultar conveniente intentar ampliar la longitud de la serie de datos. Aunque la información que no se midió, será imposible conocerla en exactitud, ésta es posible estimarla en base a información de estaciones vecinas. Los procedimientos utilizados pueden ser en base a las curvas doble acumuladas o a correlaciones estadísticas. Para precipitaciones anuales, la extensión de la serie faltante puede efectuarse en base a la pendiente de la curva doble acumulada.



 P  x = α  P  p Esta estimación, sin embargo, genera estadísticas con una desviación estándar parecida a la del patrón, que por ser un valor promedio, es inferior a la de las estaciones individuales.
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Por lo anterior, para precipitaciones anuales, como para escalas de tiempo más cortas, precipitaciones estacionales, mensuales o aún períodos menores, puede recurrirse a correlaciones estadísticas, intentando regresiones lineales, simples o múltiples con estaciones vecinas del tipo:



 P  x = a0 + a1 P 1 + K + an P n La gran disponibilidad actual de software estadístico o planillas electrónicas, facilita enormemente este tipo de cálculos. Deben intentarse a criterio diversas regresiones posibles y elegir aquella que muestre la mejor correlación, a juzgar por el coeficiente de correlación obtenido. Un coeficiente igual a 1 significa una correlación perfecta, un coeficiente nulo significa que no hay ninguna correlación. En general, se considerará aceptables o admisibles, coeficientes de correlación superiores a R=0.7, sujetos a tests estadísticos que aseguren su representatividad.



Conocida la precipitación en una serie de estaciones de una red pluviométrica, normalmente resulta necesario establecer la magnitud media de la precipitación en una determinada zona, cuenca o región. Para ello se utilizan normalmente tres procedimientos alternativos de precisión creciente: − − −



Promedio aritmético simple Método de los Polígonos de Thiessen Método de las Isoyetas.



Desgraciadamente, debido a que la red de estaciones pluviométricas no está distribuida de manera uniforme, concentrándose las estaciones en los lugares poblados o más accesibles, normalmente en zonas bajas donde la precipitación es menor, el promedio aritmético es normalmente la estimación menos precisa del promedio de precipitación sobre una cuenca. Si bien se postula que el trazado de isoyetas efectuado por una persona experta y conocedora de las características pluviométricas del área en estudio es la mejor estimación de la precipitación media sobre una cuenca, el problema de las curvas isoyetas es que éstas son dinámicas. A diferencia de los polígonos que se trazan una sola vez, ya que sólo dependen de la ubicación física de cada estación, las curvas isoyetas resultarán distintas para diferentes conjuntos de datos de precipitación, además de tener una componente subjetiva, dependiendo de la persona que efectúe su trazado. Si bien parte de la subjetividad del método de las isoyetas puede eliminarse utilizando técnicas geoestadísticas más sofisticadas, para establecer la magnitud media de la precipitación en una determinada zona se utilizará, al menos, el método de los Polígonos de Thiessen, que corresponde a un promedio ponderado de las precipitaciones en las diferentes estaciones de la cuenca o áreas vecinas, usando como factor de ponderación la magnitud relativa de las superficies o áreas que resultan las más cercanas a una estación dada. Una vez determinadas las estaciones meteorológicas disponibles es necesario delimitar las zonas de influencia de cada una de éstas. Para ello, sobre un plano de la zona se localizan las estaciones meteorológicas y mediante una sencilla construcción geométrica, uniendo las estaciones entre sí y trazando las mediatrices de los segmentos de unión hasta su intersección con otra mediatriz, se definen unos polígonos que delimitan el área de afección de cada una de las estaciones seleccionadas. Una vez dibujados los Polígonos de Thiessen se calcula el porcentaje de área de cada cuenca asociado a cada uno de ellos, es decir, se determina el porcentaje de superficie de cada cuenca localizada dentro del área de afección de cada estación meteorológica seleccionada. La precipitación máxima diaria ponderada asociada a cada cuenca para los diferentes períodos de retorno se determina teniendo en cuenta la influencia de cada estación sobre cada una de ellas.  Así, en cada una de las cuencas, se realiza la suma de los productos de la precipitación máxima diaria adoptada asociada a cada estación por el porcentaje de área de la cuenca en estudio que se encuentra dentro del área de afección de esa estación, lo cual puede expresarse como:



 P d (Thiessen) =



 N 



∑ S  ×P   j



dj



 j =1



Donde: Pd (Thiessen): Precipitación máxima diaria ponderada asociada a una determinada cuenca y correspondiente a un determinado período de retorno, una vez que se ha tenido en cuenta la CAPÍTULO 1: HIDROLOGÍA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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afección sobre esa cuenca de cada una de las estaciones seleccionadas según el método de los polígonos de Thiessen (mm). Sj: Porcentaje de área de la cuenca en estudio (en tanto por uno) situada dentro del área de afección de la estación pluviométrica.  j: Variable identificativa de cada una de las estaciones seleccionadas. N: Número de estaciones pluviométricas seleccionadas dentro del ámbito de estudio. Pdj: Precipitación máxima diaria adoptada asociada a la estación j y correspondiente a un determinado período de retorno (mm). Tras aplicar el método de los Polígonos de Thiessen se determina el área de afección de cada una de las estaciones seleccionadas y se obtienen las precipitaciones máximas diarias ponderadas Pd asociadas a los diferentes períodos de retorno y a cada una de las cuencas interceptadas por la traza, que se adoptan en el cálculo de caudales máximos.



El objetivo del análisis de frecuencia de cualquier variable aleatoria es asociar a cada valor de la variable una probabilidad de ocurrencia. Ello se logra representando la variable con un determinado modelo probabilístico y estimando los parámetros de dicho modelo. Logrado este objetivo se ha construido un modelo probabilístico del fenómeno, pudiendo obtenerse estimados de los valores de la variable asociados a cualquier probabilidad de ocurrencia. Sin embargo el estimado del valor asociado a un período de retorno o probabilidad, es también una variable aleatoria, por ser una función de variables aleatorias y, por consiguiente, se puede asociar a dicha estimación no sólo un valor puntual, sino también un error de estimación y un intervalo de confianza. En los siguientes Párrafos se describen los principales modelos probabilísticos, los procedimientos para estimar sus parámetros, la elección del tipo de modelo más adecuado para representar una muestra y el cálculo de la precisión de los valores estimados para diferentes períodos de retorno.



Un modelo probabilístico de un experimento requiere asociar un valor de probabilidad a cada punto del espacio muestral. En el caso de las variables aleatorias discretas, la función que asocia una probabilidad a la variable se denomina función de probabilidad de masa (FPM), y se designa por px(x0). Esta función representa la probabilidad que el valor experimental de la variable aleatoria X sea igual a x 0  en la realización del experimento. Usualmente, la función de probabilidad de masa se representa por un gráfico de barras para cada valor de la variable aleatoria. Cualquier función matemática es una posible función probabilidad de masa siempre que cumpla las siguientes dos propiedades, que se derivan directamente de los axiomas de probabilidad. En primer lugar, su valor debe estar comprendido entre 0 y 1, ya que representa una probabilidad y, en segundo término, la sumatoria para todos los posibles valores de x debe ser unitaria (evento universal). Se define función distribución acumulada (FDA), a la función que establece la probabilidad que la variable aleatoria X tome valores menores o iguales a un valor dado en la realización del experimento.



Pr ob( X  ≤  X O =



∑ Px( X  ) 0



∀ x



Esta función es siempre positiva, está comprendida entre 0 y 1 y es creciente, debido a los axiomas de probabilidad y a las propiedades de la función probabilidad de masa. El valor esperado de una función bi-unívoca de una variable aleatoria X es la sumatoria para todos los posibles valores de X del producto de la función por la FPM evaluada en el mismo punto que la función.
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 E { g ( X )} =



∑ g ( x



0



) ⋅ Px ( x0 )



∀ x



En particular, son importantes algunos casos especiales de la función g(x), como ser el valor esperado de potencias enteras de x, los cuales se denominan momentos de x. Se puede definir también la potencia centrada con respecto al valor esperado o momento central n-ésimo de x. El primer momento de x se conoce también como valor esperado o promedio de x (E(x)) y el segundo momento central se conoce como varianza de x (sx2):



∑ x ⋅ Px( x )  E ( x ) = ∑ x  Px( x )



 E  x n =



n



0



∀ x



0



0



∀ x



S  x2  E ( X  −  E ( X ))



2



= ∑ ( X 0 −  E ( X ))2 ⋅ PX ( X 0 )



Para definir las funciones de probabilidad para la variable continua se procede en forma idéntica al caso discreto, salvo que l as sumas son reemplazadas por integrales. La probabilidad asociada a una variable continua, está representada por la función densidad de probabilidades (fdp). Si X es una variable aleatoria continua en el rango rango -∞ a +  se define: ∞ b



∫



Pr ob(a ≤  x ≤ b ) =  f   x ( x )dx a



en que: f x(x) = la función densidad de probabilidades. La integral representa el área marcada en la Figura 1.5-1, la cual es igual a la probabilidad que el valor de la variable aleatoria x esté comprendido en el intervalo a, b. Esta función tiene la propiedad propiedad de ser positiva y de encerrar un área unitaria bajo ella. Es decir, se cumple que:



FIGURA 1.5-1



ÁREA QUE REPRESENTA LA PROB (A ≤ X ≤ B)



Es importante recalcar que en este caso la probabilidad de un evento está asociada al área bajo la curva de la función densidad de probabilidades y no al valor de la función, lo cual implica que siendo X una variable continua, la probabilidad asociada a un valor específico es nula y sólo se puede habl ar de probabilidad asociada a un intervalo de la variable. Se define función de distribución acumulada (FDA) de la variable X a la probabilidad de que la variable aleatoria sea menor o igual a un valor dado:  x0



Pr ob( x ≤  x 0 ) =  F  x ( X 0 ) =



∫  f   ( X )dx  x
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La función distribución acumulada mide la probabilidad que en una realización cualquiera de un experimento el valor de la variable sea menor o igual al valor x 0 y tiene las siguientes propiedades:



 F  X  (+ ∞ ) = 1



F X  (− ∞ ) = 0



Pr ob(a ≥ b ) =  F  X  (b ) −  F  X  (a )  F  X  (b ) ≥  F  X  (a )  para b ≥ a df   x ( x ) dx



=  fx /( x /( x)



Los valores esperados y los momentos se calculan mediante la integración del producto de la función densidad de probabilidades por la función para todo el rango de la variable aleatoria. +∞



∫



 E ( g ( x )) =  g ( x )  f   x ( x)dx −∞



En la Tabla 1.5-1 se resumen las expresiones para las funciones densidad de probabilidades o funciones de distribución acumulada para los modelos de uso habitual en los estudios hidrológicos. TABLA 1.5-1



FUNCIONES DENSIDAD Y PROBABILIDAD ACUMULADA



Distribución Valores extremos tipo 1 (Gumbel o EV1)



Función densidad de probabilidades f(x) o función distribución acumulada F (x)



Rangos de variables aleatoria y parámetro



{



−∞ ≤ x ≤ ∞ a>0



 F ( x ) = exp − e a



{



− a ( x − β  )



}



 f  ( x ) = a ⋅ exp − a ( x −  β ) − e − a ( x − β )



}



 β −1



Pearson tipo III



Gama o Pearson tipo III con y=0 Exponencial o Parson tipo 3 con  β  =1



Lognormal-2(LN2)



Lognormal-3(LN3)



Wakeby(WAR)



⎛  x −  y ⎞ ⎜ ⎟ a  ⎠ ⎝   f  ( x ) =



 y ≤  x, si a > 0  x ≤  y, si a < 0



⎧  x −  y ⎫ exp⎨− ⎬ a r ( β ) a ⎭ ⎩



−  x / a ) ( ⎛   x ⎞  f  ( x ) = exp⎜ − ⎟  β  1



⎝  a ⎠ 1 ⎛   x −  y ⎞  f  ( x ) = exp⎜ − ⎟ a ⎝  a  ⎠ ⎧⎪ 1 ⎛ log x − a ⎞ 2 ⎫⎪ 1 ⎟⎟ ⎬  f  ( x ) = exp ⎨− ⎜⎜ 2  β  2πβ  ⎪⎩ ⎝   ⎠ ⎪⎭ ⎧⎪ 1 ⎛ log ( x −  y ) − a 1  f  ( x ) = exp⎨− ⎜⎜  β  2πβ .( x −  y ) ⎪⎩ 2 ⎝  a r ( β )



 x = m + a 1 − (1 −  F ( x )) b − c 1 − (1 −  f  ( x ))



 y ≤  x, si a > 0  x ≤  y, si a < 0



≤ 0 <  x



m 



− d 



Los modelos probabilísticos constituyen herramientas matemáticas para manejar variables aleatorias y para asociar probabilidades a los distintos valores de ellas. El hidrólogo al trabajar trabajar con registros observados requiere elegir el modelo más adecuado para representar la muestra y, además, debe estimar los parámetros del modelo seleccionado. Una vez elegido el tipo de modelo por emplear, se debe estimar, utilizando los registros observados, los parámetros del modelo. Las metodologías usuales para ello son el método de máxima verosimilitud, el método de los momentos, y últimamente se ha aconsejado usar el método de momentos ponderados por probabilidad.
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Se define como función de verosimilitud de n variables aleatorias x1, x 2, x3,.xn  a la función densidad de probabilidad conjunta de las n variables, g(x1, x2, x3,xn, Q). La función de verosimilitud entrega entonces la probabilidad que las variables aleatorias tomen valores particulares x1, x2, xn. En particular, si x1, x2., xn  es una muestra aleatoria de la función densidad f(x,Q) entonces, la función verosimilitud es:



 L(Q) =  g ( X 1 , X 2 , K, X n , Q) =  f  ( X 1 , Q) f  ( X 2 , Q) K  f  ( X n,Q ) de Q. Si Θ  es el valor de Q que maximiza L(Q) entonces, se dice que máxima verosimilitud de Q.



Θ  es



el estimador de



El estimador de máxima verosimilitud es la solución de la ecuación que anula la primera derivada de la función de verosimilitud con respecto al parámetro. Para facilitar la búsqueda del parámetro, se aprovecha la condición que las funciones L(Q) y ln L(Q) tienen sus máximos para el mismo valor de Q, ya que en algunos casos es más simple encontrar el máximo del logaritmo de la función. El procedimiento de máxima verosimilitud tiene ventajas teóricas para la estimación de los parámetros de un modelo cuando las muestras son de tamaño grande. Sin embargo, es usual que el álgebra involucrada en el cálculo de los parámetros por este método sea más complicada. El cálculo de los parámetros de los modelos por este procedimiento es más complejo que por otros métodos, pues generalmente se debe resolver la ecuación resultante por métodos iterativos. El cálculo de los parámetros requiere estimar el valor de los parámetros que maximizan la función logarítmica presentada. Este cálculo requiere resolver el sistema de ecuaciones que se forma al igualar a cero la primera derivada de la función de verosimilitud o del logaritmo de dicha función, con respecto a cada uno de los parámetros. En la Tabla 1.5-2 se muestran las expresiones para el logaritmo de la función de verosimilitud de varios modelos probabilísticos. TABLA 1.5-2



LOGARITMO DE LAS FUNCIONES DE VEROSIMILITUD



Modelo



Logaritmo natural de la función



Lognormal -2



⎛ ln x i a ⎞ ⎟ − n ln 2π  − n ln β  − ∑ ln x i ∑ ⎜⎜ 2 i =l  ⎝   β   ⎠⎟ i =1



Lognormal -3



⎛ ln( x i − y ) − a ⎞ − n ln 2π  − n ln β  − ∑ ln( xi − n − ∑ ⎜⎜ ⎟⎟ 2 ⎝   β   ⎠



n



1



n



2



1



2



n



Valores extremos 1



− n ln r ( a) − na ln β  + (a − 1)∑ exp(a − ( xi − β ) i = l  n



Gama



− n ln r (a ) − na ln β  + (a − 1)∑ ln x i − ∑



 xi



i = l 



Pearson tipo 3



β 



n



 xi −  y



i =l 



 β 



− n ln r (a) − na ln β  + (a − 1)∑ ln( x i −  y ) − ∑



Este método se apoya en un teorema fundamental de la teoría de muestreo, que expresa que los momentos de la muestra son buenos estimadores de los momentos de la población o universo. En consecuencia, este método establece que dado un conjunto de observaciones x1, x2, xn  de la variable aleatoria x, un buen estimador del promedio del universo es el promedio de la muestra:



 xbar  =
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n
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 Análogamente, el estimador de la varianza σ2 es la varianza de la muestra S 2 es:



S  = 2



2



n



1



∑ ( x



n − l  i =l 



i



− bar )



Se pueden encontrar ecuaciones similares para los momentos de orden superior, siendo los dos primeros momentos suficientes para las distribuciones de dos parámetros. No siempre se cumple que los parámetros de una distribución sean exactamente iguale s a los dos primeros momentos. Sin embargo, los parámetros son siempre funciones de los momentos y puede resolverse el sistema de ecuaciones resultante para encontrar los parámetros. En general la estimación de los parámetros de una muestra utilizando el procedimiento d e los momentos es el más sencillo, pues requiere obtener de la muestra los estimadores de tantos momentos como parámetros tenga el modelo de distribución. En seguida se forma un sistema de ecuaciones, igualando los estimadores calculados de la muestra con los correspondientes momentos del universo o población. Así se forma un sistema de tantas ecuaciones como parámetros hay que estimar. En la Tabla 1.5-3 se muestran las expresiones para calcular los parámetros de varios modelos probabilísticos usando el método de los momentos. Las expresiones están en función del promedio de la muestra (xbar), la desviación estándar ( σ), el coeficiente de variación Cv y el coeficiente de asimetría (g). En que:



CV  = σ  /  X  bar  i=n



∑ ( xi −  x bar )



 g  = [n /(n − l )(n − 2)]



3



i =l 



TABLA 1.5-3



PARÁMETROS DE LOS MODELOS DE DISTRIBUCIÓN POR MÉTODO DE MOMENTOS



Modelo



Parámetro a



Parámetro  β 



normal



X bar



σ 



Lognormal -2



μ  y = ln( x bar ) − 1 / 2 ln(1C 2



σ  y =



Parámetro y



ln(l  + C 2 v ) a = xbar (1 − C  y / z )



Lognormal -3



μ Y  = ln(σ  /  z ) − l / 2 ln(1 +  z 2 )



σ  y =



ln(l  +  z 2 )



w = 1 / 2( − g  + ( g 2 + 4))  z  = (1 − w 2 / 3 ) / w1 / 3



Valores extremos 1



a = 1,2825 / σ 



 β  = xbar − 0,45005σ 



Gama



a  =  x bar / s 2



 β  = xbar 2 / s 2



Pearson tipo 3



a =  s /  β 



 β  = ( 2 / g ) 2



 y = xbar  −  s  β 



En el caso del modelo Gumbel o Valores Extremos Tipo I se puede incorporar una corrección por el tamaño de la muestra. Si se supone que la muestra es de tamaño grande o infinito, los parámetros se estiman con las expresiones indicadas en la Tabla. Si se quiere incorporar una corrección debido al tamaño de la muestra se ocupan las siguientes relaciones en función de los estadígrafos anteriores y del valor medio (ybar) y desviación estándar (σn) de la variable reducida:



a  = σ n / σ   β  = xbar  −



 y bar  σ n



σ 



Los valores promedio ybar y desviación estándar σn  de la variable reducida se calculan a partir de la variable ym ordenada de mayor a menor:
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Y m = − In (− In((n + 1 − m)(n + 1)) En el caso de la distribución Pearson III se recomienda corregir el valor del coeficiente de asimetría en el caso de muestras pequeñas, introduciendo la siguiente corrección en función del tamaño de la muestra (N):



 N ( N  − 1)



 g 1 =  g 



 N  − 2



(1 +



8,5  N 



)



Greenwood y otros autores (1979) recomiendan estimar los parámetros de diversas distribuciones mediante el método de momentos ponderados por probabilidad (MPP), ya que este procedimiento tiene características preferibles al de máxima verosimilitud o de momentos convencionales cuando el tamaño de la muestra es limitado. Los momentos ponderados por probabilidad se definen como el valor esperado del producto de tres términos: la variable aleatoria (x), la función de distribución acumulada (F(x)) y el complemento de esta función. De esta forma el MPP de orden i, j, k se calcula mediante la siguiente expresión:



 M i , j , k  =  E ( X  I  F  j (1 −  F ) k  ) =



∫



1 o



 X  i F  j (1 −  F ) k  dF 



Los momentos convencionales constituyen un caso especial de los MPP, ya que en ellos el exponente i es unitario y los otros dos exponentes son nulos. Para facilitar el cálculo de los MPP se usan valores particulares para los exponentes. Por ejemplo, para la distribución Wakeby se recomienda usar un valor unitario para el exponente i y nulo para el exponente j. En este caso se denomina M1.0.k  al MPP de orden k, y se designa simplemente por Mk (Greenwood et al., 1979). Para las distribuciones de valores extremos generalizados y tipo I se recomienda un exponente unitario para i y nulo para k. Landwehr y otros autores (1979) recomiendan calcular estimadores de los MPP a partir de la muestra, utilizando la siguiente expresión, que entrega MPP sesgados para k positivo, en función del tamaño de la muestra (n), de los valores de caudales ordenados en forma creciente (xi) y del número de orden (i) de cada valor en la lista:



 M  k =



1 n



n



− ∑ xi ((n − i + 0,35) / n) k  i = l 



Los autores nombrados también exploraron el empleo de estimadores insesgados para los MPP. Sin embargo, reportan que los estimadores moderadamente sesgados proporcionan mejores resultados, particularmente al estimar los valores de los cuantiles superiores, lo cual es especialmente relevante en el contexto del análisis de frecuencia de crecidas. Para encontrar estimadores con este método, se debe establecer una igualdad entre los momentos ponderados del modelo y los correspondientes de la muestra, formándose un sistema de ecuaciones con tantas ecuaciones como parámetros hay que e stimar. En el caso de la distribución EV1 se forma un sistema de 2 ecuaciones igualando los momentos de la muestra y del modelo para j=0 y j=1. En el caso de distribución Wakeby se forma un sistema de 5 ecuaciones para K=0 ... K=4, procediendo de igual modo.



 F i =



i − 0,35  N 



Los momentos de la muestra se calculan ponderando cada valor por la probabilidad Fi: Λ



 M   j =



l 



n



∑ F  x  N   j



i



i =l 
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O bien Λ



 M  K  =



1



n



∑ (1 − Fi)  N 



k 



i = l 



xi



El índice i representa el número de orden de cada valor de la muestra ordenada en valores crecientes, es decir, cuando i vale uno se tiene el valor más pequeño. Los momentos se estiman por las expresiones siguientes (Hosking et al., 1985) Los momentos ponderados del universo o población dependen del modelo probabilístico que se emplee. A continuación se incluyen en la Tabla 1.5-4 las expresiones para diferentes modelos. TABLA 1.5-4



MOMENTOS PONDERADOS POR PROBABILIDAD



Distribución



Distribución inversa y fórmula de MPP



Valores extremos tipo III



 x =  β  + a( − ln( LnF ))  F  =  prob ( x ≤ x ) a{ln (1 +  j ) + 0,57721}  β   M 1 j 0 = + 1 +  j 1 +  j  x = m + a 1 − (1 −  F ) b − c 1 − (1 −  F )



Wakeby



 M 10k  =



m 1 + k 



+



a−c 1 + k 



−



a 1 + k  + b



+



− d 



c 1 + k  − d 



El único procedimiento para verificar el comportamiento de un modelo matemático, ya sea probabilístico o determinístico, es comparar las predicciones efectuadas por el modelo con observaciones de la realidad. Si el modelo fuese determinístico, y no existiese error experimental, entonces la comparación con los valores observados sería simple y concluyente. Sin embargo, en el caso de modelos probabilísticos, debido a la naturaleza misma del modelo, las observaciones son sólo una muestra de la realidad y, en consecuencia, una repetición del ensayo puede dar un resultado diferente. Resulta pues, poco probable encontrar una correspondencia exacta entre modelo y realidad, aún cuando las hipótesis sean válidas. Por ello, es necesario definir la magnitud de la discrepancia que puede obtenerse sin que sea necesario desechar la hipótesis estudiada. Al ser la variable observada una variable aleatoria, pueden producirse grandes diferencias, aun cuando ello sea poco probable. Por otro lado, una correspondencia entre la predicción y la observación tampoco es suficiente para garantizar que la hipótesis sea cierta. En la elección de un modelo probabilístico, es conveniente considerar todo el conocimiento que se tenga sobre la variable. Por ejemplo, puede haber ciertas limitantes físicas que hagan imposible la existencia de valores negativos, valores límites, etc. Si el modelo no concuerda con estas limitantes, cabe preguntarse si esas discrepancias son o no importantes al adoptar un determinado modelo. Otra medida cualitativa sobre la bondad del modelo es su facilidad de tratamiento matemático u operativo, la cual también conviene considerar. Fuera de estas nociones cualitativas deben considerarse ciertos aspectos cuantitativos. A saber, pueden calcularse los momentos de orden superior de la distribución y compararlos con los valores calculados a partir de la muestra. Sin embargo, es preciso tener presente que el error medio cuadrático cometido en la estimación de dichos momentos, aumenta al incrementar el orden de momento y por ello disminuye la precisión en los estimadores. También se recomienda comparar las probabilidades observadas con las calculadas con el modelo. Entre los métodos para seleccionar modelos probabilísticos se distinguen los procedimientos gráficos y los analíticos.



Para verificar el modelo propuesto, se recurre usualmente a comparaciones gráficas entre el modelo y los datos, ya sea utilizando la función densidad de probabilidad, o bien, la distribución acumulada. En ambos casos la comparación gráfica permite una visualiz ación rápida del ajuste del modelo, e indica las zonas en las cuales el ajuste es deficiente. Ello permite decidir sobre la bondad del ajuste, estimar los distintos percentiles de la distribución y los parámetros del modelo. CAPÍTULO 1: HIDROLOGÍA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Una etapa útil en el análisis es dibujar los datos en forma de un gráfico de barras. Al graficar las frecuencias observadas para cada intervalo de la variable se obtiene el histograma, en el cual la altura de cada barra es proporcional al número de observaciones en ese intervalo. Este gráfico entrega al ingeniero un cuadro inmediato de las frecuencias observadas en cada intervalo y su comparación con el modelo propuesto. Para estudiar el ajuste de los datos al modelo, se procede a graficar la curva de distribución acumulada. Para facilitar la decisión se acostumbra a usar un papel especial de modo que el modelo probabilístico se representa en él por una recta. Para ello se deforma la escala de las abscisas de modo de estirar los extremos de la distribución. Existen papeles de probabilidad para los modelos de distribución Normal, Log-Normal y Valores Extremos. Para preparar un gráfico de probabilidades para un conjunto de valores se sigue el siguiente procedimiento: i) ii) iii)



Se obtiene un papel especial, llamado papel de probabilidades, diseñado para el modelo en estudio, siempre que éste exista. Se ordenan las observaciones en orden creciente en magnitud. Se grafican las observaciones en el papel de probabilidades, asignándole a cada una, una probabilidad o posición de ploteo. Existen varias posiciones de ploteo. En la actualidad una de las preferidas es la propuesta por Weibull, que entrega un estimador no sesgado de probabilidad. En este caso la probabilidad se calcula con la siguiente expresión:



 prob( x ≤  X ) =



m n +1



en que: m = número de orden en ordenamiento creciente. n = número de datos. Se utiliza también el concepto de período de retorno que se define como el tiempo para el cual en promedio se produce un evento igual o superior al considerado. Es decir,



T r  =



1 1 −  prob ( x ≤  X )



o bien,



T r  0



n +1 n−m



iv) Si los puntos graficados se ajustan a una recta, entonces el modelo elegido representa un buen ajuste y se traza la recta en forma visual. Si los puntos no representan una tendencia lineal, entonces el modelo elegido no es adecuado. Una desviación sistemática indica un ajuste pobre.



Los métodos anteriores permiten juzgar en forma gráfica la bondad del ajuste de los datos a un determinado modelo probabilístico. Sin embargo, en ciertas ocasiones es preferible contar con procedimientos cuantitativos que permitan una decisión objetiva sobre el ajuste. A continuación se describen dos procedimientos cuantitativos: el test chi-cuadrado y el test Kolmogorov-Smirnov. Los tests de hipótesis sobre modelos de distribución cuentan con las siguientes etapas generales: Primero, se calcula un estadígrafo a partir de los datos observados. Luego, se calcula la probabilidad de obtener el estadígrafo calculado, en el supuesto que el modelo sea correcto. Esto se realiza refiriéndose a una tabla probabilística que entregue los percentiles del modelo de distribución del estadígrafo. Finalmente, si la probabilidad de obtener el valor del estadígrafo calculado es baja, se concluye que el modelo supuesto no provee una adecuada representación de la muestra. Debe hacerse notar que este procedimiento permite rechazar un modelo por no ser adecuado, pero no permite probar que el modelo probabilístico elegido sea el correcto. (a) Test Chi-Cuadrado  Es el test más usado para medir la bondad de ajuste de un modelo y es aplicable estrictamente a cualquier tipo de distribución, siempre que los parámetros .
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de ella hayan sido estimados mediante el método de máxima verosimilitud. El test consiste en comparar, en intervalos previamente definidos de la variable aleatoria, el número de casos observados en ese intervalo con el teórico, el cual es función del modelo probabilístico en estudio. Si O , O ,…O  son las frecuencias absolutas observadas y E , E ,.. E  son las frecuencias teóricas, en cada una de las clases, se define un estadígrafo. 1



2



k



1



 X  = 2



k 



(oi −  E i ) 2



i =l 



 E i



∑



2



k



La variable X   tiende a tener una distribución chi-cuadrado con K-S-1 grados de libertad, siendo K el número de clases o intervalos definidos y S el número de parámetros estimados en el modelo. 2



Para que el ajuste de la distribución a la muestra sea aceptable, se requiere que el valor chi-cuadrado sea menor o, a lo sumo, igual al valor teórico que toma la distribución chicuadrado para un cierto nivel de significación (normalmente 5%). Las tablas de la distribución chi-cuadrado permiten conocer el valor teórico de chi en función de los grados de libertad y del nivel de probabilidad deseado. Se recomienda elegir un número reducido de clases de modo que el valor teórico de casos observados en cada clase sea por lo menos igual a 5. (b) Test de Kolmogorov-Smirnov Este procedimiento es un test no paramétrico que permite probar si dos muestras provienen del mismo modelo probabilístico. Como caso particular se puede usar para determinar si un modelo probabilístico se ajusta a una muestra. .



El test se basa en calcular el estadígrafo D definido como el valor máximo de la diferencia absoluta entre la función distribución acumulada empírica (Gn(a)) y la función distribución del modelo calculada para cada punto de la muestra (Fn(a)). En general, el estadígrafo se calcula usando las distribuciones empíricas de las muestras, de la siguiente manera:



 D = max { F a ( a) − Ga (a ) } −∞< n



La dócima es rechazar la hipótesis nula si D es mayor o igual que un valor crítico que depende de n y del nivel de significancia. Se cuenta con tablas de los valores críticos (Hollander y Wolfe, 1973). Una de ellas se incluye en la Tabla 1.5-5.
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TABLA 1.5-5



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



VALORES CRÍTICOS PARA EL TEST DE KOLMOGOROV-SMIRNOV



Tamaño Muestra n 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20 25 30 35 40 45 50 n>50



0,20 0,90 0,68 0,57 0,49 0,45 0,41 0,38 0,36 0,34 0,32 0,31 0,30 0,28 0,27 0,27 0,26 0,25 0,24 0,24 0,23 0,21 0,19 0,18 0,17 0,16 0,15 1,07/



0,15 0,93 0,73 0,60 0,53 0,47 0,44 0,41 0,38 0,36 0,34 0,33 0,31 0,30 0,29 0,28 0,27 0,27 0,26 0,25 0,25 0,22 0,20 0,19 0,18 0,17 0,16



Nivel de Significancia 0,10 0,05 0,95 0,98 0,78 0,84 0,64 0,71 0,56 0,62 0,51 0,56 0,47 0,52 0,44 0,49 0,41 0,46 0,39 0,43 0,37 0,41 0,35 0,39 0,34 0,38 0,33 0,36 0,31 0,35 0,30 0,34 0,30 0,33 0,29 0,32 0,28 0,31 0,27 0,30 0,26 0,29 0,24 0,26 0,22 0,24 0,21 0,23 0,19 0,21 0,18 0,20 0,17 0,19



0,01 0,99 0,93 0,83 0,73 0,67 0,62 0,58 0,54 0,51 0,49 0,47 0,45 0,43 0,42 0,40 0,39 0,38 0,37 0,36 0,35 0,32 0,29 0,27 0,25 0,24 0,23



n   1,14/ n   1,22/ n   1,36/ n   1,63/ n



El promedio y la varianza de la muestra son, a su vez, variables aleatorias y, como tales, puede estudiarse su valor medio, su varianza y su distribución. En especial, es importante la relación entre ellos y el valor esperado de la variable x. Se puede demostrar, utilizando el teorema del límite central, que el valor esperado del promedio de la muestra es igual al promedio de la variable aleatoria x, y que la varianza del promedio o error medio cuadrático es σ2/n. Una estimación puntual de un parámetro es a veces poco conveniente, ya que rara vez coincide con el parámetro, por esta razón se prefiere, a veces, realizar una estimación mediante un intervalo (i, s) en el cual i es el límite inferior y s es el límite superior del intervalo. Este intervalo se denomina intervalo de confianza o de significación del estimador. Las estimaciones puntuales asociadas a cualquier período de retorno T se pueden expresar en función del llamado factor de frecuencia (K), introducido por Chow (1964), el promedio (m’1) y la desviación estándar (m2) de la variable:



 xT  = m'1 + K  m 2 La expresión anterior es una forma general de expresar el valor asociado a un período de retorno T, siendo el factor de frecuencia una función del período de retorno y de los parámetros del modelo seleccionado. El error estándar del estimado representa la falta de precisión en la estimación, proveniente del hecho que los parámetros del modelo de probabilidad no se conocen con certeza, sino que sólo se cuenta con un valor estimado de ellos, calculado en base a una muestra de longitud limitada de la variable aleatoria. La obtención de la varianza del estimado, se puede alcanzar expresando la varianza de una función de variables aleatorias como la suma de las varianzas y de las covarianzas de las variables. En general, si el valor asociado a un cierto período de retorno es función de k momentos centrados y del período de retorno, se tiene (Kite, 1978)



 X t  =  f  ( m`1 , m`2 , m`3 , K m`k  , T ) Dado que T no es una variable, la varianza de xT está dada por:
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k −1 k  ⎛ ∂ xT   ⎞ ⎛ ∂ x  ⎞⎛  ∂ x  ⎞ 2 ⎟⎟ var(mi ) + 2∑ ∑ ⎜⎜ T  ⎟⎟⎜ T  ⎟ cov(mi , m j ) S T  = ∑ ⎜⎜ ⎜ ⎟ i =1 ⎝ ∂mi  ⎠ i =1  j = i +1⎝ ∂mi  ⎠⎝ ∂m  j  ⎠ k 



Esta expresión entrega un valor para el error estándar o la varianza del estimado en función de los momentos centrados, de funciones de ellos y del factor de frecuencia. El cálculo de la varianza del estimado dependerá del método empleado para estimar los momentos de la distribución. En general se acostumbra a expresar ST en función de un coeficiente, de la varianza de la variable aleatoria y del tamaño de la muestra, de acuerdo con la expresión siguiente (Kite, 1978)



S T  = δ 



σ  n



Finalmente, el intervalo de confianza del estimado se obtiene, usualmente, bajo el supuesto que la variable estimada se distribuye normalmente y se expresa según la relación siguiente en función de la estimación puntual, del error estándar del estimado y de una variable estandarizada normal correspondiente al nivel de significancia del intervalo. Cuando se especifica el intervalo de confianza correspondiente a una significancia del 9 5%, el valor de z es 1,96.



 IC  =  xT  ± zS T  En la Tabla 1.5-6 se indica el valor de δ  para diferentes períodos de retorno para el modelo normal, log-normal y valores extremos tipo I, suponiendo en este último caso que el tamaño de la muestra es infinito. TABLA 1.5-6



VALORES DEL COEFICIENTE DELTA (KITE,1978)



Per Retorno T N y LN VE1



5 1,1638 1,54568



10 1,3497 2,087798



20 1,5340 2,637346



50 1,7634 3,36841



100 1,9249 3,95469



En la Tabla 1.5-7 se muestran los valores de δ  para la distribución Pearson Tipo III para diferentes períodos de retorno y valores del coeficiente de asimetría. TABLA 1.5-7



VALORES DE DELTA PARA LA DISTRIBUCIÓN PEARSON III



Coef Asim 0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0



5 1,1698 1,2309 1,2905 1,3492 1,4082 1,4699 1,5382 1,6181 1,7157 1,8374 1,9888



Período de retorno 10 20 50 1,3748 1,6845 2,1988 1,4989 1,8815 2,4986 1,6227 2,0915 2,8423 1,7441 2,3094 3,2209 1,8609 2,5303 3,6266 1,9714 2,7492 4,0522 2,0747 2,9613 4,4896 2,1711 3,1615 4,9301 2,2627 3,3455 5,3644 2,3541 3,5100 5,7827 2,4525 3,6536 6,1755



100 2,6363 3,0175 3,4724 3,9895 4,5595 5,1741 5,8240 6,4992 7,1881 7,8783 8,5562



El diseño hidráulico de las obras de drenaje requiere el uso de las llamadas curvas Intensidad – Duración  – Frecuencia de lluvias (IDF). Estas relaciones presentan la variación de la intensidad de la lluvia de distintas duraciones, asociadas a diferentes probabilidades de ocurrencia, siendo necesarias para estimar indirectamente el escurrimiento proveniente en función de la lluvia caída. Estas familias de curvas llevan en las abscisas la duración de la lluvia, en ordenadas la intensidad y en forma paramétrica el Período de Retorno o la probabilidad. Ellas son el resultado de un análisis probabilístico de las lluvias máximas anuales de diferentes duraciones. En el presente Tópico se consultan dos procedimientos para calcular las Curvas IDF: el primero se emplea cuando se cuenta con datos pluviográficos representativos del área de interés y el segundo permite obtener una estimación de estas curvas usando solamente datos pluviométricos. Este segundo procedimiento es útil cuando no se cuenta c on información pluviográfica.
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Para determinar las Curvas IDF a partir de datos pluviográficos, es necesario contar con registros de lluvia en el lugar de interés y seleccionar la lluvia más intensa de diferentes duraciones en cada año, con el fin de realizar un estudio de frecuencia con cada una de las series así formadas. En general, el procedimiento de obtención de las Curvas IDF a partir de datos Pluviográficos se puede resumir en los siguientes pasos: − − −



−



− −



−



Selección de las Estaciones Pluviográficas Recolección de la información requerida: Generalmente se trata de bandas de los pluviógrafos con los registros de las precipitaciones diarias y horarias. Selección de intensidades máximas: se debe examinar cada una de las tormentas ocurridas en un año y elegir la lluvia correspondiente a la hora más lluviosa, a las dos horas más lluviosas, a las tres horas más lluviosas y así sucesivamente, para luego convertir los valores de altura de precipitación en intensidad de lluvia.  Ajuste de los datos con una Función de Distribución de Probabilidad. Una vez calculadas las intensidades máximas horarias de precipitación para cada estación y para cada año, es necesario asignar a cada duración de lluvia seleccionada un período de retorno, para luego ajustar dichos valores a una Función de Distribución de Probabilidad. Los modelos de mayor aceptación y mediante los cuales se efectúa normalmente el análisis son Gumbel (Valor Extremo tipo I) y Log-Pearson (tipo III). Estimar i( d ,T )  usando la distribución de probabilidades seleccionada. Graficar la intensidad de precipitación y la duración: de este modo ser obtienen los puntos de la curva asociada a un período de retorno dado. Luego, se repite la misma operación para otros Períodos de Retorno T= 5, 10, 20, 30, 50,…, 100 años.  Análisis Estadístico: Una vez definidas las curvas IDF para cada estación, resulta útil analizar el comportamiento de las variables involucradas, relacionando simultáneamente las tres variables en una familia de curvas de modo de representar la relación de la intensidad, duración y la frecuencia no sólo en forma gráfica, sino que también en forma analítica. Con este fin se recomienda utilizar la ecuación propuesta por Aparicio (1997), la cual ha sufrido una pequeña modificación, quedando expresada de la siguiente forma:



i = k  T m / d n Donde k, m y n son constantes que se calculan mediante un análisis de regresión lineal múltiple, T es el período de retorno en años, d la duración en minutos u horas e i la intensidad de precipitación en mm/hr. Luego, aplicando los logaritmos se llega a la forma de un modelo de regresión lineal múltiple y cuyo modelo se expresa en la siguiente ecuación:



 Log  i =  Log  k  + m Log  T  − n Log  d  Debe destacarse que formar las series anuales es un proceso largo y laborioso que involucra el examen cuidadoso de los rollos pluviográficos, la lectura de los valores, la digitación de la información, la contrastación y verificación de los valores leídos con los registros pluviométricos cercanos y el análisis de las tormentas registradas para encontrar los máximos valores registrados para cada una de las duraciones seleccionadas. En consecuencia, para proyectos ubicados en una zona próxima o de similares características climáticas a una o más estaciones de la cual se dispone de los datos estadísticos, se podrá utilizar la curva IDF de dicha estación representativa, o bien estimar una curva usando los valores registrados en dos o más estaciones representativas.



Debido a que la disponibilidad de registros pluviográficos es escasa y si sólo se dispone de estadísticas pluviométricas diarias, sólo se dispondrá de un punto de la curva, correspondiendo a la intensidad media diaria o en 24 hrs. Es importante señalar que cuando sólo se dispone de datos aportados por un pluviómetro en una estación, es evidente que, en general, sólo se podrá conocer la intensidad media en 24 horas. Como se comprenderá, esta información puede inducir a errores por defecto, por cuanto las lluvias de corta duración son, en general, las más intensas.
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Sin embargo, estadísticamente se ha establecido en diversas partes del mundo que la forma de las curvas intensidad - duración es muy poco variable para tormentas de un mismo tipo, por lo que resulta válido estimar intensidades en distintas duraciones de las tormentas a partir de un punto conocido de ellas, normalmente la intensidad media diaria i24.



En la literatura se han propuesto diversas fórmulas para definir las curvas IDF que pretenden tener validez universal, entre las que destaca la denominada fórmula de Grunsky la cual es de la forma:



it  = i24 24 / t  (mm / hr ) donde: it = es la intensidad en una duración cualquiera t i24 = es la intensidad media en 24 horas t = duración en horas Conocida entonces la precipitación máxima diaria para un cierto Período de Retorno T, dada por la expresión:



i24 =  P d  / 24 (mm / hr ) Es posible obtener la relación entre la intensidad y la duración aplicando la fórmula de Grunsky.



Preocupado de estudiar la relación existente entre la lluvia caída y su duración, como una forma de obtener una estimación para las lluvias de duración menor a 24 horas en función de las lluvias diarias, Bell (Bell, F.C. 1969. Generalized Rainfall-Duration-Frecuency Relationships. Journal of Hydraulics Division of ASCE, 95 N° HY1, 311-327) estudió las razones entre lluvias de distintas duraciones e igual frecuencia o períodos de retorno, y también la razón entre lluvias de diferentes períodos de retorno e igual duración, utilizando datos de un gran número de estaciones ubicadas en una extensa zona geográfica, que incluyó Estados Unidos, Hawai, Australia, Rusia, Alaska, Puerto Rico y África. Los resultados obtenidos son válidos para lluvias provenientes de tormentas de tipo convectivo con duraciones entre 10 minutos y 2 horas. Las conclusiones obtenidas indican que las razones entre lluvias de distinta duración o distinto período de retorno, llamadas coeficientes de duración y coeficientes de frecuencia, respectivamente, son muy constantes para todos los puntos indicados y el autor propuso su aplicación en otras zonas para tormentas convectivas. La expresión de cálculo propuesta es:



 P t  T  = (0,21 Int  + 0,52)(0,54 t 0.25 − 0,5) P 60 en que:



10



PtT = Lluvia en mm de duración t minutos y T años de período de retorno T = Período de retorno en años t = Duración de la lluvia en minutos



Finalmente, la Intensidad correspondiente a dicha precipitación queda dada por:



i (mm / h) =  P t  T  /(t  / 60) De esta forma se obtiene una relación entre la intensidad de precipitación, la duración y el Período de Retorno, obtenida a partir de una lluvia de una hora de duración, correspondiente a 10 años período de retorno. La dificultad en este caso es determinar este último parámetro parámetro, sin embargo, en el país es más común contar con Coeficientes Observados para precipitaciones de 1 hora de duración en relación a 24 horas que con información pluviográfica en una determinada región, por ejemplo en instituciones como PROMIC, AASANA y SENHAMI.
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El objetivo del cálculo de la crecida de diseño es asociar una probabilidad de ocurrencia a las distintas magnitudes de la crecida. Para lograr este fin se cuenta con procedimientos directos, regionales e indirectos. Los primeros requieren valores de caudales máximos observados en el punto de interés; los segundos se utilizan cuando no existen observaciones o existen pocas observaciones de caudales en el lugar del estudio y se justifican las decisiones analizando los datos de otros lugares similares; y los últimos estiman las crecidas en base a la relación que existe entre la precipitación u otras variables explicativas y el escurrimiento. En esta Sección se presenta una serie de métodos alternativos para definir la crecida de diseño para una obra hidráulica, los cuales son más o menos pertinentes en distintas situaciones, dependiendo de la información hidrológica disponible y de las características de la cuenca. Todos ellos tienen un mayor o menor grado de subjetividad y suponen distintas hipótesis. Se recomienda que el procedimiento de cálculo que se adopte, incluya la utilización de al menos dos de estos métodos de manera independiente, sumando un análisis de sensibilidad de los resultados ante cambios en los parámetros o en las condiciones iniciales. Así se obtiene una estimación del comportamiento hidrológico del caudal máximo en varios escenarios, para posteriormente emplear la experiencia y un criterio adecuado en la selección del valor de diseño apropiado para el caso en estudio. Cualquiera sea el método que se emplee, es conveniente tener presente que para conseguir el objetivo buscado se requiere contar con información relevante, adecuada y precisa. La calidad del resultado de los cálculos está ligada estrechamente a la información hidrológica empleada. Por ello es importante verificar la representatividad, consistencia y precisión de los datos usados.



La utilización de los llamados métodos directos requiere contar con observaciones de caudales o niveles de agua en el punto de interés. Los registros permiten hacer un análisis de frecuencia de la variable de interés y entregar como resultado una relación entre la magnitud de la crecida y su probabilidad de ocurrencia o, en otras palabras, asociar a cada valor de crecida una probabilidad. Los métodos gráficos o empíricos requieren definir una posición de trazado para cada valor de las muestra en un gráfico entre la crecida y el período de retorno, ya que al dibujar el valor de la crecida en función, del período de retorno o la probabilidad se cumple el objetivo buscado. Varios investigadores, apoyándose en los estadígrafos de orden, han sugerido posiciones de trazado. Entre los más conocidos están los propuestos por Hazen, Weibull, Gringorten y el llamado método de California. Una de las fórmulas preferidas es la de Weibull, que asocia a cada valor de crecida un período de retorno calculado como la razón entre el tamaño de la muestra más uno y el número de orden del valor en un ordenamiento decreciente en magnitud. Una vez asociado un período de retorno a cada valor, se acostumbra a graficar el resultado en un papel de rayado especial, llamado de probabilidades, el cual permite linealizar la función distribución acumulada con el objeto de facilitar la extrapolación de la muestra histórica. El procedimiento analítico se basa en ajustar a la muestra un determinado modelo probabilístico, ya que el modelo es justamente una función matemática que asocia una probabilidad a cada valor de la variable aleatoria (Precipitación máxima en 24 horas, caudal máximo instantáneo, etc.). El ajuste de un modelo probabilístico a la muestra requiere elegir un modelo y luego estimar los parámetros del modelo elegido. La elección del modelo es un problema que puede tener varias soluciones y no existen reglas definidas y únicas, pudiéndose decir que el modelo se elige tanto por razones teóricas, prácticas como por decisiones de orden administrativo, como es el caso de las recomendaciones del Interagency Committee on Water Resources de Estados Unidos. Los modelos usuales son el Normal, Log-normal de dos y tres parámetros, el Gama de dos y tres parámetros y la Distribución de Valores Extremos. Existen argumentos teóricos que apoyan a veces la distribución de valores extremos, aun cuando ellos no son concluyentes en todos los casos, y la elección continúa siendo un problema de criterio y de conveniencia que debe ser resuelto por el proyectista en cada caso particular. El segundo problema, una vez seleccionado el modelo, es estimar sus parámetros, aspecto que también puede abordarse por diferentes métodos según sea el criterio estadístico para medir la bondad del estimador. Los procedimientos más utilizados son el Método de los Momentos, el Método de Máxima Verosimilitud y el Método de Momentos Ponderados por Probabilidad. El primero se basa en un teorema de la teoría de muestreo, que establece que un buen estimador de los momentos del modelo o población son los momentos de la muestra. El segundo método selecciona el estimador que maximiza la función de verosimilitud que representa la función de probabilidad conjunta de la muestra, dado el valor de los CAPÍTULO 1: HIDROLOGÍA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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parámetros del modelo. Este método tiene mejores propiedades asintóticas que el de momentos cuando el tamaño de la muestra tiende a infinito, pero puede entregar estimadores sesgados en el caso de muestras reducidas. Por último, el método de momentos ponderados por probabilidad constituye una generalización del primero, en el cual cada punto de la muestra se pondera por su probabilidad de excedencia o de no excedencia y entrega estimadores adecuados para muestras de tamaño finito.



 A menudo se cuenta con escasos datos observados y puede ocurrir que no existan registros de caudal en el punto de interés, no siendo posible entonces recurrir a los procedimientos directos. En este caso se pueden extender los registros cercanos al punto en cuestión, apoyándose en los llamados métodos regionales, los cuales tienen como objetivo derivar una curva de frecuencia de crecidas aplicable a cualquier punto dentro de una región hidrológicamente homogénea. Los enfoques más conocidos son los elaborados por el U.S. Geological Survey y el National Environment Research Council del Reino Unido. El análisis regional tiene las siguientes ventajas: analiza en forma integrada una base de información, compatibilizándola espacial y temporalmente; permite extraer y estudiar la estructura y dependencia espacial del fenómeno; disminuye la incertidumbre y los errores que puedan existir en registros individuales; complementa registros puntuales con observaciones de lugares hidrológicamente similares y permite inferir estimaciones de variables en lugares sin información. En esencia, el método consiste en derivar una curva de frecuencia de crecidas adimensional, dividiendo cada una de las crecidas observadas en los puntos con información por la crecida media anual de la estación correspondiente y, posteriormente, ocupar algún criterio de promedio para llegar a definir una sola curva regional. Logrado esto, se establece una relación para estimar la crecida media anual en función de propiedades de la cuenca (tamaño, pendiente, proporción de área impermeable, etc.) y de la lluvia (lluvia anual, máxima diaria, máxima en cinco días, etc.). La curva de frecuencia de crecidas en un punto sin registro, ubicado dentro de la región hidrológicamente homogénea, se obtiene estimando la crecida media anual del lugar, en función de las variables explicativas y posteriormente utilizando dicho valor para convertir las razones de la curva de frecuencia regional en valores de crecidas.



Se entiende por regionalización, la identificación mediante técnicas estadísticas, de una zona o región con un comportamiento histórico similar con respecto a un estadígrafo o variable hidrológica. Una región que cumple la condición señalada, se dice homogénea desde el punto de vista de la hidrología. En esencia, la regionalización consiste en escoger un conjunto de estaciones fluviométricas y proponer, a priori, la hipótesis nula de que el grupo escogido es homogéneo. Los registros de las estaciones son la variable de entrada para una prueba de homogeneidad regional, la que permite concluir si existe evidencia estadística para aceptar la hipótesis alternativa, es decir, que las estaciones no conforman un grupo homogéneo. Las regiones usualmente se definen con base a criterios de delimitación geográfica, aunque también ha habido intentos por identificar regiones usando métodos distintos, clasificándolas usando la función distribución de probabilidades de las crecidas, o bien, mediante una clasificación basada en las características de la cuenca o de las crecidas. En estos casos, una zona homogénea puede ocasionalmente estar conformada por conjuntos de estaciones separadas geográficamente. Ambas aproximaciones representan diferentes filosofías de clasificación, pero emplean los mismos algoritmos, manteniéndose la necesidad de una dócima estadística de homogeneidad regional y destacando también que la aplicación de una dócima de este tipo es un requisito previo a cualquier análisis regional de lluvias o crecidas. El procedimiento desarrollado por el US Geological Survey (Dalrymple,1960) plantea un test para verificar la homogeneidad hidrológica de una región. Se define como tal, un área en la cual las diferencias encontradas en la estimación de la crecida máxima diaria con 10 años de período de retorno, pueden atribuirse a la naturaleza aleatoria de la información. Langbein define en la referencia ya citada, límites para la región de rechazo, los cuales son función del período de retorno calculado para la crecida decenal media de la región y la longitud equivalente del registro observado en cada estación. Si el punto que representa a cada registro observado, cae dentro de la franja de aceptación, la estación se considera dentro de una región hidrológicamente homogénea. Los límites se calculan en función del tamaño efectivo de la muestra, siendo éste la suma de la longitud de registro observado más la mitad del registro que se haya rellenado por correlación con otra estación fluviométrica. Los límites s e incluyen en la Tabla 1.6-1. El período de retorno de la crecida igual al producto de la crecida media anual de cada estación por la razón promedio (Q10/Qmedio) para el grupo de estaciones, debe caer en el rango indicado para que la estación pueda ser considerada como homogénea con el grupo.
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TABLA 1.6-1



LÍMITES PARA EL TEST DE HOMOGENEIDAD



Longitud Registro 10 20 30 40 50 60



Límite Inferior 1,8 2,8 3,5 4,0 4,4 4,8



Límite Superior 70 40 30 25 24 22



Esta dócima se incluyó a los procedimientos recomendados por el Geological Survey y ha sido utilizada ampliamente en estudios regionales realizados por la comunidad profesional de los Estados Unidos de América, teniendo la ventaja de ser de fácil aplicación y uso. La aplicación del test de homogeneidad requiere los siguientes pasos: −



− − −



− − −



Desarrollar en cada una de las estaciones un estudio de frecuencia de crecidas de la serie anual, usando el modelo de valores extremos tipo I y determinar para cada lugar la crecida media y la crecida con 10 años de período de retorno. Calcular en cada lugar la razón entre la crecida decenal (10 años de período de retorno) y la crecida media anual. Calcular el promedio de las razones determinadas previamente. Tabular para cada lugar la longitud efectiva del registro y el período de retorno de una crecida igual al producto de la razón promedio calculada en (3) y la crecida media anual del lugar. Verificar si el período de retorno obtenido en (4) se encuentra dentro del rango indicado en la Tabla 1.6-1 para la correspondiente longitud efectiva de registro. Si el punto que representa a la estación queda al interior del rango indicado en la Tabla 1.6-1 el lugar se considera homogéneo con el resto de las estaciones. Si alguna estación no cumple el criterio de homogeneidad, se debe eliminar ese lugar y volver a verificar el cumplimiento del criterio para el resto de las estaciones, ya que al eliminar un punto, cambia la razón promedio.



El procedimiento propuesto por el US Geological Survey consiste en desarrollar un estudio de frecuencia de crecidas para cada uno de los puntos con registro pertenecientes a la región de interés, verificando que las estaciones cumplan el criterio de homogeneidad indicado en el Párrafo 1.6.2.1. En cada lugar se desarrolla gráficamente usando el papel de probabilidades de valores extremos una curva de frecuencia de crecidas. Se determina para cada lugar, la crecida media anual, que corresponde a la crecida con 2,33 años de período de retorno. En seguida las crecidas de cada lugar, para diferentes períodos de retorno se dividen por su correspondiente crecida media anual, formándose así una curva adimensional. Las medianas de las razones calculadas para las distintas estaciones para cada período de retorno, definen la curva regional de frecuencia de crecidas. El método requiere además, una relación entre la crecida media anual y el tamaño de la cuenca aportante, para poder estimar las crecidas medias anuales en los lugares sin registros.



Este método usa la distribución Wakeby propuesta por Houghton (1977,1978a, 1978b) como un modelo probabilístico adecuado para representar los caudales de crecidas máximas diarias o instantáneas en una región. Varias razones avalan esta recomendación. En primer lugar, se ha demostrado que los valores generados por este modelo no adolecen de la llamada condición de separación (Matalas et al., 1975) que se observa en valores provenientes de otros modelos probabilísticos y en consecuencia, su comportamiento en este sentido es análogo al que tienen las series históricas. En segundo término, es un modelo que cuenta con cinco parámetros, lo que le confiere gran flexibilidad para representar muestras que exhiben distinto comportamiento. En tercer lugar, se ha determinado experimentalmente que algunos parámetros pueden ser estimados regionalmente con buena aproximación. Este método de regionalización, según Cunnanne (1988) es tan superior a otros que merece ser un punto de partida para la estimación de la crecida de diseño de todo proyecto. Una de las ventajas de esta distribución es la posibilidad de utilizarla regionalmente con buenos resultados, ya que tiene mucha flexibilidad, debido al número de parámetros. Para ello, se requiere verificar en primer lugar, la homogeneidad de la región. Posteriormente se divide cada uno de los valores observados en cada estación, por la crecida media anual correspondiente a ese lugar, para tener registros adimensionales y poder combinarlos para formar una sola muestra. Se calculan los momentos ponderados de cada una de las muestras adimensionales y CAPÍTULO 1: HIDROLOGÍA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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se calculan momentos adimensionales regionales, ponderando los momentos adimensionales por la longitud de cada registro. Usando los momentos regionales adimensionales se ajusta un modelo Wakeby, calculándose los parámetros regionales. El resultado constituye el modelo regional válido para dicha zona homogénea. En forma detallada el método requiere las siguientes etapas: − − −



− −



−



Calcular para la serie anual de crecidas en cada estación los estimadores de los 5 primeros momentos ponderados por probabilidad. Para cada registro calcular los momentos adimensionales dividiendo cada uno de los momentos ponderados por el primer momento, que corresponde al promedio de la serie. Calcular los momentos regionales adimensionales como un promedio ponderado de los momentos adimensionales de cada estación, donde el factor de ponderación es la razón entre la longitud del registro de cada estación dividido por la suma de las longitudes de registro en todas las estaciones. Si los registros son de igual longitud los momentos regionales son iguales al promedio aritmético de los momentos de cada lugar. Con los momentos ponderados por probabilidad adimensionales regionales se estiman los parámetros del modelo Wakeby regional. Obtenidos los parámetros se tiene el modelo regional aplicable a todos los caudales adimensionales de la región y se pueden calcular los valores adimensionales asociados a diferentes períodos de retorno (cuantiles). La crecida dimensional correspondiente a un punto cualquiera, se calcula como el producto del cuantil adimensional por la crecida media a nual representativa del punto.



Este método regional para ser aplicado en puntos sin información requiere contar, además, con una relación para predecir la crecida media anual en función del tamaño de las cuencas, de las precipitaciones o de otras variables geomorfológicas o topográficas.



Los métodos indirectos para el estudio de crecidas son procedimientos que permiten transformar la precipitación efectiva en escorrentía. Esta herramienta permite al ingeniero aprovechar la mayor cantidad de información de precipitación, para extender registros más escasos de caudal y mejorar así los métodos para estimar crecidas en aquellos puntos que no cuentan con información, o bien ésta es escasa. Dentro del ámbito de los modelos precipitación existe gran variabilidad entre los procedimientos disponibles, pues ellos abarcan desde relaciones empíricas muy simples hasta complejos modelos de simulación, que representan las variaciones espaciales y temporales del proceso de transformación. A medida que aumenta la complejidad del método se incrementan también las necesidades de información básica para aplicarlo. Si bien en el caso de métodos indirectos de estimación de escorrentía en función de la precipitación se profundizará en el Método Racional y su versión Modificada, es frecuente que un método permita complementar los resultados obtenidos usando otro enfoque, por lo que se recomienda emplear esta complementación y confrontación cuando sea posible.



El Método Racional es utilizable en cuencas pequeñas, menores de 25 km². Supone que el escurrimiento máximo proveniente de una tormenta es proporcional a la lluvia caída, supuesto que se cumple en forma más rigurosa en cuencas mayoritariamente impermeables o en la medida que la magnitud de la lluvia crece y el área aportante se satura. En el caso del Método Racional Modificado, el cálculo de caudales máximos se realiza aplicando la versión modificada del método hidrometeorológico propuesta por J. R. Témez en 1991. Este método amplía el campo de aplicación del método racional, puesto que se considera el efecto de la no uniformidad de las lluvias mediante un coeficiente de uniformidad. De este modo, se admiten variaciones en el reparto temporal de la lluvia neta que favorecen el desarrollo de los caudales punta, y solucionan el problema que planteaba la antigua hipótesis de lluvia neta constante admitida en la fórmula racional, que ofrecía resultados poco acordes con la realidad. El coeficiente de uniformidad representa el cociente entre los caudales punta en el caso de suponer la lluvia neta variable y en el caso de considerarla constante dentro del intervalo de cálculo de duración igual al tiempo de concentración de la cuenca en cuestión. La formulación propuesta por J. R. Témez para el cálculo de caudales máximos es la recogida una comunicación al XXIV Congreso de la Asociación Internacional de Investigaciones Hidráulicas y reproducida en lengua castellana en el Nº 82 de la revista de “Ingeniería Civil”.
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Según dicha formulación, el caudal punta de avenida en el punto de cruce de una vaguada con el trazado, para un período de retorno dado, se obtiene mediante la expresión: Q = CU  ×



CIA 3,6



Donde: Q = I =  A = C = CU =



Caudal punta correspondiente a un determinado período de retorno (m3/s). Máxima intensidad media de precipitación, correspondiente al período de retorno considerado y a un intervalo igual al tiempo de concentración (mm/h). Superficie de la cuenca (Km2). Coeficiente de escorrentía. Coeficiente de uniformidad.



La intensidad de la lluvia de diseño corresponde a aquella de duración igual al tiempo de concentración del área y de la frecuencia o período de retorno seleccionado para el diseño de la obra en cuestión. El método racional se ha utilizado ampliamente para la determinación de caudales de diseño en carreteras, debido a su simplicidad y lógica. Sin embargo se deben tener presentes sus limitaciones y las hipótesis involucradas. El método supone que el coeficiente de escorrentía se mantiene constante para distintas tormentas, lo cual es estrictamente válido sólo para áreas impermeables, de allí la necesidad de amplificar los valores de C para períodos de retorno altos. Se asume que el período de retorno de la lluvia de diseño es igual al del caudal máximo. Las diversas fórmulas desarrolladas para la determinación del tiempo de concentración, a veces, dan estimaciones bastante diferentes, lo que refleja la precisión de estas fórmulas empíricas. Supone también que la tormenta tiene distribución e intensidad cons tante en toda la cuenca.



El coeficiente de uniformidad CU corrige el supuesto reparto uniforme de la escorrentía dentro del intervalo de cálculo de duración igual al tiempo de concentración contemplado en la formulación del método racional.  Aunque el coeficiente de uniformidad varía de un aguacero a otro, su valor medio en una cuenca concreta depende principalmente de su tiempo de concentración. Esta dependencia es tan acusada que, a efectos prácticos, puede despreciarse la influencia de las restantes variables, tales como el régimen de precipitaciones, etc. Según J. R. Témez, su estimación, en valores medios, puede realizarse según la siguiente expresión:



CU  = 1 +



t c1, 25 t c 1, 25 + 14



Donde: CU: Tc:



Coeficiente de uniformidad, que tiene en cuenta la falta de uniformidad en la distribución del aguacero. Tiempo de concentración (horas).



Dicha expresión está basada en los contrastes realizados en diferentes cursos de agua dotados de estaciones de aforo, y en las conclusiones deducidas de algunos análisis teóricos desarrollados mediante el hidrograma unitario.



El tiempo de concentración del área se define como el tiempo necesario para que la partícula de agua hidráulicamente más alejada alcance la salida y puede estimarse mediante las fórmulas empíricas comúnmente usadas y recomendadas por diversos autores. La Tabla 1.3-2 y Tabla 1.3-3 se resumen las expresiones que se han propuesto para estimar el tiempo de concentración en distintos casos. Por ser este tipo de expresiones producto de resultados empíricos, obtenidos bajo ciertas condiciones particulares, es necesario tener presente que debe juzgarse cualitativamente la factibilidad física del resultado entregado, previo a su aceptación. Como norma general, el tiempo de concentración no debe ser inferior a 10 minutos, salvo que se tengan mediciones en terreno que justifiquen adoptar valores menores. La Tabla 1.3-2 entrega expresiones válidas en cuencas propiamente tales donde el flujo escurre en una red de cauces o secciones bien definidas. La Tabla 1.3-3 presenta expresiones desarrolladas para tiempos de concentración de superficies aportantes CAPÍTULO 1: HIDROLOGÍA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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relativamente planas tales como aeropuertos, áreas adyacentes a la plataforma de la vía, áreas de servicio, estacionamientos y similares, donde el escurrimiento se produce en forma difusa como una lámina extendida y de pequeña altura.



 Adoptada una frecuencia o período de retorno de diseño de la obra y determinado el tiempo de concentración, debe obtenerse la intensidad de la lluvia de diseño, utilizando la familia de curvas intensidad – duración - frecuencia aplicable en la zona en estudio. Estas curvas se deben calcular empleando la información histórica, o bien estimarse en forma aproximada empleando datos de lluvias máximas diarias, cuando no existan registros pluviográficos en la zona de interés, siguiendo los procedimientos explicados en el Tópico 1.5.3.



Los coeficientes de escurrimiento dependen de las características del terreno, uso y manejo del suelo, condiciones de infiltración, etc. y se necesita un criterio técnico adecuado y experiencia para seleccionar un valor representativo. En la Tabla 1.6-2 se entregan antecedentes con rangos usuales de este coeficiente para diversos tipos de situaciones. TABLA 1.6-2



COEFICIENTES DE ESCURRIMIENTO (C)



Tipo de Terreno Pavimentos de adoquín Pavimentos asfálticos Pavimentos en concreto Suelo arenoso con vegetación y pendiente 2% - 7% Suelo arcilloso con pasto y pendiente 2% - 7% Zonas de cultivo



Coeficiente de Escurrimiento 0,50 – 0,70 0,70 – 0,95 0,80 – 0,95 0,15 – 0,20 0,25 – 0,65 0,20 – 0,40



El método racional se ha utilizado ampliamente para la determinación de caudales de diseño en carreteras, debido a su simplicidad y lógica. Sin embargo se deben tener presentes sus limitaciones y las hipótesis involucradas. El método supone que el coeficiente de escorrentía se mantiene constante para distintas tormentas, lo cual es estrictamente válido sólo para áreas impermeables, de allí la necesidad de amplificar los valores de C para períodos de retorno altos. Se asume que el período de retorno de la lluvia de diseño es igual al del caudal máximo. Las diversas fórmulas desarrolladas para la determinación del tiempo de concentración, a veces, dan estimaciones bastante diferentes, lo que refleja la precisión de estas fórmulas empíricas. Supone también que la tormenta tiene distribución e intensidad constante en toda la cuenca. En otras situaciones, la elección del coeficiente de escurrimiento puede abordarse, con la ayuda de los factores de relieve, infiltración, cobertura vegetal y almacenamiento de agua en el suelo. En la Tabla 1.6-7 se entregan los valores recomendados por el Estado de California en su última versión de 1995, los cuales son similares a los incluidos en las instrucciones de diseño de España. Ellos se basan en examinar 4 factores que inciden en este coeficiente, como son el relieve, la infiltración, la vegetación y la capacidad de almacenar agua. El uso de la Tabla requiere seleccionar el valor correspondiente a la situación de cada factor e ir sumando las contribuciones de cada uno de ellos. Si la cuenca presenta mucha heterogeneidad en estas características se pueden estimar coeficientes para cuencas parciales y posteriormente calcular la suma ponderada por el tamaño de las sub-cuencas para encontrar el valor total. Estas recomendaciones son representativas de tormentas con períodos de retorno de 10 años. Si se necesitan coeficientes de escorrentía de tormentas de períodos de retorno mayor, se recomienda amplificar los resultados por 1,1, 1,2 y 1,25 para períodos de retorno de 25, 50 y 100 años respectivamente.
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TABLA 1.6-3



COEFICIENTES DE ESCORRENTÍA (C) PARA T = 10 AÑOS



Factor



Extremo 0,28-0,35 Escarpado con pendientes mayores que 30%



Relieve



Infiltración



0,12-0,16 Suelo rocoso, o arcilloso con capacidad de infiltración despreciable



Cobertura vegetal



0,12-0,16 Cobertura escasa, terreno sin vegetación o escasa cobertura



Almacenamiento Superficial



0,10-0,12 Despreciable, pocas depresiones superficiales, sin zonas húmedas



Alto



Normal 0,14-0,20 Con cerros y 0,20-0,28 Montañoso con pendientes entre 5 y pendientes entre 10 y 30% 10% 0,06-0,08 Normales, 0,08-0,12 Suelos arcillosos bien drenados, textura o limosos con baja mediana, limos capacidad de infiltración, arenosos, suelos mal drenados arenosos 0,08-0,12 Poca vegetación, 0,06-0,08 Regular a terrenos cultivados o buena;50% del área naturales, menos del 20% con praderas o del área con buena bosques, no más del cobertura vegetal 50% cultivado 0,06-0,08 Normal; 0,08-0,10 Baja, sistema de posibilidad de cauces superficiales almacenamiento buena, pequeños bien definidos, sin zonas húmedas, zonas húmedas pantanos, lagunas y lagos



Bajo 0,08-0,14 Relativamente plano con pendientes menores al 5% 0,04-0,06 Suelos profundos de arena u otros suelos bien drenados con alta capacidad de infiltración 0,04-0,06 Buena a excelente; 90% del área con praderas, bosques o cobertura equivalente 0,04-0,06 Capacidad alta, sistema hidrográfico poco definido, buenas planicies de inundación o gran cantidad de zonas húmedas, lagunas o pantanos.



Si T > 10 años Amplificar Resultado por: T = 25 ; C x 1,10 T = 50 ; C x 1,20 T = 100 ; C x 1,25



Se denomina hidrograma  a la curva que expresa la variación del caudal con el tiempo. Esta curva sintetiza la respuesta de la cuenca frente a la acción conjunta de las características geomorfológicas y climatológicas sobre ella. Este hidrograma de escurrimiento puede dividirse en dos componentes principales, la respuesta rápida o escurrimiento directo, y la respuesta lenta, asociada al agua subterránea. El primero representa el agua que escurre superficialmente hacia el cauce natural, la cual se incorpora rápidamente al río poco después de la lluvia. El segundo constituye el aporte del agua subterránea a la sección del río que define la cuenca y representa la escorrentía que se mantiene durante el período sin lluvias. Hidrograma unitario es el escurrimiento superficial resultante de una lluvia efectiva de magnitud unitaria (1 mm), de intensidad constante, uniformemente distribuida sobre toda la cuenca y



de una duración dada. El concepto fue propuesto por Sherman en 1932 y a la fecha sigue siendo un procedimiento ampliamente utilizado en los estudios hidrológicos. Supone una respuesta lineal de la cuenca frente a distintos estímulos de lluvia y constituye una metodología indirecta y determinística para estimar la escorrentía superficial que produce una lluv ia efectiva conocida. Con relación al tamaño máximo de la cuenca existen grandes discrepancias para indicar un valor real que pueda considerarse como límite, pero en todo caso la tendencia – según Linsley – de reducir a 4.000Km2 el valor de 8.000Km2 que indicaba el mismo Sherman, parece ser apropiada. No obstante lo anterior, trabajos más recientes consideran límite superior en el entorno de 300 a 400 Km2, en función del tipo de las condiciones de la cuenca (superficie, estructura o elementos de almacenamiento), fundamentalmente el método no es apto donde cuenca hagan que la respuesta ante una tormenta resulte en un hidrograma complejo. En este caso, el procedimiento recomendado consiste en dividir la cuenca en microcuencas homogéneas, determinar los hidrogramas de escorrentía particulares en las microcuencas y luego, mediante superposición y traslado hacer el tránsito de los hidrogramas a lo largo de la corriente principal de la cuenca hasta el punto de salida.



Para aplicar el método convencional del hidrograma unitario en el cálculo de crecientes de una microcuenca homogénea se necesita contar con la si guiente información: − − −



Hietograma de la tormenta que genera la creciente Hietograma de lluvia neta Caudal base de la microcuenca



El Hietograma de la tormenta  que genera la creciente se determina mediante análisis convencionales de lluvias de corta duración, utilizando las curvas de Intensidad-DuraciónFrecuencia (IDF).
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De acuerdo con la importancia de la obra se define la frecuencia de la tormenta, la cual está representada por el Período de Retorno (T). La duración de la tormenta (t) se estima con base en análisis de las duraciones de las tormentas típicas que generan crecientes en la zona de estudio. Cuando no se tiene buena información al respecto se recomienda comenzar los estudios con una duración igual al tiempo tiempo de concentración (tc) de la cuenca, t = tc, y luego repetir los análisis con otras duraciones hasta encontrar la que produce un pico máximo; esta duración se llama “duración crítica de la lluvia”. Con los valores T y t se entra a las curvas IDF y se halla la intensidad máxima del aguacero (i). El volumen del aguacero (P) es:



 P  = i × t 



Por último, la duración (t) se divide en k intervalos iguales y a cada uno de ellos se asigna una parte de la lluvia total (P), de acuerdo con el patrón de comportamiento de las lluvias de corta duración en la región. Así se obtiene el Hietograma del aguacero que genera la creciente. En aquellas microcuencas en las que la duración (t) es menor de 1 hora es suficiente utilizar un hietograma sencillo, con k = 1. El  Hietograma de lluvia neta  se determina restando al Hietograma de la tormenta las pérdidas que ocurren por Intercepción, Infiltración y Evapotranspiración. Para calcular las pérdidas se pueden realizar análisis de hidrogramas si existe suficiente información, aplicar fórmulas empíricas como las que presenta el Soil Conservation Service de los Estados Unidos (Ver Párrafo 1.6.3.3) o emplear tablas experimentales. En la mayoría de los eventos de crecientes se presentan lluvias anteriores a la tormenta principal, y por esta razón las pérdidas por intercepción y por infiltración temprana no se consideran cuando se calcula la lluvia neta. En estas condiciones, la lluvia neta (Pe) se puede calcular a partir de la lluvia total (P):



 P e = C × P  donde C es un coeficiente cuyo valor varía entre 0 y 1, y está compuesto de los siguientes factores: C1 = Factor de pendiente del cauce y de la ladera. A mayor pendiente menor altura de la lámina de agua del flujo de ladera y menor capacidad de almacenamiento distribuido en la microcuenca. C2 = Factor de tamaño del área vertiente. Para un aguacero particular, a medida que el área vertiente aumenta la precipitación media sobre el área disminuye. C3 = Factor de tipo y uso del suelo en relación con su capacidad de infiltración.



C  = C 1 × C 2 × C 3 En la Tabla 1.6-4, Tabla 1.6-5 y Tabla 1.6-6 se presentan algunos valores típicos de los coeficientes C1, C2 y C3, advirtiendo que se trata de valores generales. En cada caso particular, sin embargo, debe realizarse un análisis cuidadoso de las condiciones de la microcuenca antes de tomar una decisión sobre los valores de los coeficientes. TABLA 1.6-4



FACTORES DE PENDIENTE PARA MICROCUENCAS RURALES



TIPO TIPO DE CUENCA CUENCA Alta Alta pendien pendiente te Media Media pendien pendiente te Baja Baja pendie pendiente nte PENDIENTE CAUCE (m/m) 0.050 a 0.500 0.005 a 0.050 Menor de 0.005 C1 0.35 a 1.00 0.20 a 0.35 < 0.20 TABLA 1.6-5



FACTORES DE ÁREA



AREA (Km2) 0 A 10 10 A 25 25 A 200 C2 1.00 1.00 a 0.93 0.93 0.93 0.93 a 0.85 0.85 0.85 0.85 a 0.50 0.50 TABLA 1.6-6



FACTORES DE SUELO



TIPO DE SUELO SUELO Imperm Impermeab eable le Semipe Semiperme rmeabl ablee C3 0.90 a 1.00 0.60 a 0.90
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El caudal base  de la cuenca se refiere a la parte del caudal que corresponde al escurrimiento subterráneo, el cual depende de la estructura y geología del suelo, así como de la intensidad de la lluvia. La separación del caudal base del escurrimiento directo se puede obtener mediante el trazado de una línea entre el punto que marca el inicio del escurrimiento superficial y el punto de la curva de recesión donde el flujo empieza a ser aproximadamente constante, tal como se observa en la Figura 1.6-1.  A partir del hietograma de lluvia neta se puede obtener directamente el hidrograma de escurrimiento directo, o bien restando del hidrograma de la tormenta las ordenadas del flujo base. Para determinar las ordenadas del hidrograma unitario, es necesario dividir cada una de las ordenadas del hidrograma de escorrentía directa por el volumen de escorrentía (o área bajo la curva del mismo). Finalmente, el caudal de escorrentía directa en mm se obtiene dividiendo el volumen de escorrentía directa por el área de la cuenca. Dado que el hidrograma de escurrimiento se supone que proviene de una tormenta uniforme de intensidad constante, basta con restar del hidrograma de escurrimiento total el flujo base y, posteriormente, calcular el volumen escurrido, representado por el área bajo la curva del hidrograma. Una vez calculado el volumen, se expresa como milímetros escurridos, dividiendo el volumen total escurrido superficialmente por el área de la cuenca aportante y se expresa en mm. El hidrograma unitario se obtiene dividiendo cada una de las ordenadas del hidrograma total por el número de mm escurridos. Obtenido el hidrograma unitario para una cuenca determinada, es posible construir el hidrograma producido por cualquier precipitación. Por ejemplo, si llueve 2 mm durante 1 hora, bastará multiplicar por 2 las ordenadas de todos los puntos del hidrograma.  Análogamente, si disponemos del hidrograma unitario de esa cuenca y llueve 1 mm durante 2 horas, bastará dibujar dos hidrogramas unitarios desplazados 1 hora en sentido horizontal y sumar las ordenadas de sus puntos; etc.



FIGURA 1.6-1



ELABORACIÓN DEL HIDROGRAMA UNITARIO
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Las hipótesis principales del método del hidrograma unitario son las siguientes. En primer lugar, supone que el hidrograma de la crecida correspondiente a una cierta lluvia, refleja todo el conjunto de características físicas de la cuenca (forma, tamaño, pendiente, suelos, vegetación, etc.), las cuales se suponen invariantes en el tiempo. En segundo lugar, supone una distribución homogénea de la lluvia tanto en el espacio como en el tiempo. Por último, supone la constancia del tiempo base del hidrograma unitario para lluvias efectivas de la misma duración, así como la proporcionalidad entre las ordenadas del hidrograma y el volumen escurrido. Las hipótesis anteriores no se satisfacen plenamente en las condiciones reales. En primer lugar, hay una variación estacional de la vegetación que puede cambiar la infiltración sustancialmente. El mismo efecto tiene el manejo del suelo en zonas agrícolas. La variación espacial de la lluvia efectiva puede producir cambios apreciables en la forma del hidrograma resultante y, por consiguiente, los hidrogramas unitarios para lluvias de la misma duración, distribución en el tiempo y magnitud, pero de distribución espacial distinta, son diferentes. Lo anterior llevó Linsley a limitar la aplicación del método a cuencas con áreas menores de 4.000 km2, con el fin de conseguir minimizar el efecto de los inconvenientes señalados. En relación a la tercera hipótesis es conveniente, desde el punto de vista práctico, desarrollar hidrogramas unitarios seleccionando tormentas de corta duración, ya que éstas serán en general más intensas y con mayores posibilidades de uniformidad temporal. Al variar la intensidad de la lluvia efectiva en forma importante, tienden a producirse cambios y distorsiones en la forma del hidrograma unitario. La cuarta hipótesis establece que el tiempo base del hidrograma de escorrentía directa es prácticamente constante para lluvias efectivas de la misma duración. Es importante recalcar, sin embargo, que el tiempo base de un hidrograma de escorrentía directa es difícil de determinar exactamente, ya que depende del método empleado para separar los componentes del hidrograma. El tiempo base de un hidrograma unitario variará directamente con la duración de la lluvia efectiva, a una mayor duración de la lluvia corresponderá un menor gasto máximo para el mismo volumen unitario de escorrentía. Por ello, teóricamente, es necesario calcular un hidrograma unitario para cada duración posible de lluvia efectiva. Sin embargo, desde un punto de vista práctico, el efecto de las variaciones de duración no es tan significativo y se puede aceptar una tolerancia de + - 25% en la duración establecida para el hidrograma unitario, es decir, si se tiene un hidrograma unitario de una duración de 4 horas, el mismo hidrograma puede ser usado para lluvias efectivas con duraciones comprendidas entre 3 y 5 horas (Espíldora, 1987). La quinta hipótesis se refiere al principio de linealidad o superposición. La teoría del hidrograma unitario supone que las cuencas se comportan como sistemas lineales, es decir, las ordenadas homólogas o correspondientes de los hidrogramas de escorrentía directa, son directamente proporcionales a los correspondientes volúmenes de precipitación efectiva. Un hidrograma unitario corresponde, por lo tanto, a un operador lineal que actúa sobre una lluvia efectiva de cierta duración, distribución espacial y temporal, para transformarla linealmente en el hidrograma de escorrentía directa. Esta hipótesis de transformación lineal en estricto rigor no tiene por qué cumplirse, ya que la complejidad y heterogeneidad de las cuencas y su comportamiento variable frente a distintas características del régimen de lluvias, producen en la realidad una transformación no lineal de la lluvia efectiva en escorrentía directa. Desde un punto de vista teórico, las únicas hipótesis necesarias para la teoría general del hidrograma unitario son las de linealidad y las de invariabilidad, no siendo las demás hipótesis tan esenciales al método. Como las características físicas de la hoya hidrográfica se suponen constantes, (hipótesis de invariabilidad) se puede esperar que tormentas semejantes den origen a hidrogramas unitarios parecidos. Si se calcula el hidrograma unitario en base a una sola tormenta existe una incertidumbre en la estimación, por lo cual es aconsejable promediar varios hidrogramas unitarios  provenientes de tormentas que tengan la misma duración. Por ello, para obtener el hidrograma unitario representativo de la cuenca, se calcula el caudal máximo como el promedio de los valores máximos de los hidrogramas unitarios elegidos y el tiempo promedio de los máximos de los hidrogramas unitarios, dibujándose un hidrograma unitario promedio siguiendo la forma de los otros hidrogramas y pasando por el punto máximo calculado.
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Una buena estimación de las ordenadas del hidrograma unitario puede derivarse del sistema de ecuaciones que minimiza la suma de los cuadrados de las desviaciones entre las ordenadas del escurrimiento superficial y las calculadas mediante la aplicación del hidrograma unitario a la lluvia efectiva en los distintos intervalos. El procedimiento se puede plantear en forma matricial y las ordenadas del hidrograma unitario se obtienen como solución de un sistema de ecuaciones, análogo al denominado “ecuaciones normales” del problema de regresión por mínimos cuadrados. Adicionalmente, en este caso, a la matriz de coeficientes se suma a una matriz identidad amplificada por un factor, con el objeto de amortiguar las oscilaciones que tienden a producirse. Cuando se tienen valores para tiempos discretos de la precipitación efectiva, del caudal superficial observado y de las ordenadas del hidrograma unitario, la relación de convolución se expresa mediante la siguiente sumatoria:



Q j = ∑ pi u j-i+1 i = 1,2......n



En que: Q j = pi = uj =



caudal observado en instante j precipitación efectiva en instante i ordenada del hidrograma unitario en instante j



Esta relación da origen a un conjunto de ecuaciones lineales para determinar las ordenadas del hidrograma unitario, conociendo la lluvia efectiva y el caudal superficial observado. Las ecuaciones pueden presentarse en una forma matricial para facilitar la solución del sistema de ecuaciones (Bruen y Dooge, 1984). En estricto rigor, el número de elementos del vector que representa las ordenadas del hidrograma unitario, debe ser igual al número de ordenadas del caudal superficial observado menos el número de intervalos de lluvia efectiva más uno. Así la base del hidrograma unitario será consistente con la duración del hietograma de lluvia efectiva y con el tiempo base del hidrograma superficial observado. En la práctica, el cálculo de las ordenadas del hidrograma unitario se complica debido a errores inherentes a la medición de lluvias y caudales, y debido a las aproximaciones e incertidumbre de los métodos para estimar la lluvia efectiva y para calcular el escurrimiento superficial a partir de los registros observados. Si el sistema de ecuaciones fuese absolutamente consistente, bastaría con seleccionar un sub-conjunto de ecuaciones para encontrar todas las componentes del vector incógnita. Sin embargo, por las razones mencionadas, es necesario contar con un número mayor de ecuaciones y formular un problema de optimización sin restricciones. Una forma típica de obtener una solución a este problema es imponer la condición de minimizar la suma de los cuadrados de los errores entre el caudal superficial observado y el calculado. De esta manera, el vector solución se puede obtener multiplicando el inverso de la matriz PTP por el vector PTQ. Es frecuente que la matriz PTP tenga una condición numérica poco adecuada, lo que tiende a producir inestabilidades y valores negativos en el vector solución, hecho sin una realidad física. Para amortiguar este problema y eliminar las oscilaciones y valores negativos, Kunchment (1967) sugirió incorporar un factor amortiguador en las ecuaciones normales y obtener una solución sesgada, pero estable, de modo que las ordenadas del hidrograma son la solución del siguiente sistema de ecuaciones:



u = ( P T  P  +  Ki ) −  P T Q En general, existen rutinas de cálculo que resuelven el problema y entregan las ordenadas del hidrograma unitario.
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Otro procedimiento recomendable para estimar los gastos máximos en cuencas rurales y urbanas, así como la forma del hidrograma correspondiente, es el desarrollado por el Soil Conservation Service de Estados Unidos, método conocido como procedimiento de la curva número. Esta metodología cuenta con dos etapas o pasos: calcular el volumen escurrido o lluvia efectiva y estimar el caudal máximo y la forma del hidrograma de la crecida.



El volumen escurrido, expresado en unidades de altura de agua(pulgadas), o lluvia efectiva (Q), se calcula en función de la lluvia (P), del potencial máximo de retención de agua (S) y de las pérdidas iniciales (Ia), las cuales se estiman en un 20% del potencial máximo, por medio de la siguiente expresión:



Q=



( P  − 0.2S ) 2  P  + 0.8S 



El potencial máximo de retención de agua es función de la curva número y se calcula como sigue:



S  =



1000 CN 



− 10



El factor CN o curva número depende del tipo de suelo, de la naturaleza y cobertura del suelo y las condiciones previas de humedad. El Soil Conservation Service ha publicado extensas y amplias investigaciones sobre este factor y presenta tablas para seleccionar el valor más representativo de cada situación. La Tabla 1.6-7 incluye las condiciones rurales y urbanas más corrientes. TABLA 1.6-7



VALORES DE CURVAS NUMERO PARA ÁREAS RURALES Y URBANAS



Cobertura superficie Desarrollado : Prados y parques pasto < 50% pasto 50%-75% pasto > 75% Areas impermeables: Estacionamientos pavimentados Calles y caminos: Pavimentados Grava Tierra Zonas rurales: Praderas Arbustos y pastos naturales Cultivos en hileras Bosques y praderas Residencial: sitios 500 m2o menor sitios 1000 m2 sitios 2000 m2 sitios 5000 m2 sitios 10000 m 2 Areas urbanas en desarrollo: Areas nuevas poca vegetación



% impermeable



Grupo de suelo A B C D 68 79 86 89 49 69 79 84 39 61 74 80 98 98 98 98 98 98 98 98 76 85 89 91 72 82 87 89



65 38 25 20 12



68 48 67 43



79 67 78 65



86 77 85 76



89 83 89 82



77 61 54 51 46



85 75 70 68 65



90 83 80 79 77



92 87 85 84 82



77 86 91 94



Ref: Soil Conservation Service (1972)



La infiltración del terreno varía bastante en función de la permeabilidad del suelo y las condiciones de la superficie. El método distingue 4 tipos de suelos (A, B, C y D). El suelo de tipo A corresponde a suelos arenosos o limo- arenosos con bajo potencial de escurrimiento. Son suelos con buen drenaje y conductividades hidráulicas del orden de 7 mm/h. Los suelos tipo B tienen tasas de infiltración moderadas y son de tipo limoso. Sus conductividades hidráulicas son del orden de 3 a 6 mm/h. Los suelos C tienen baja capacidad de infiltración cuando están saturados y son limos arcillosos con algo de arena. Finalmente los suelos tipo D tienen un alto potencial de escurrimiento y pequeña infiltración. Están formados fundamentalmente por suelos finos arcillosos o limosos, con conductividades hidráulicas del orden de 1 mm/h. CAPÍTULO 1: HIDROLOGÍA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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El SCS propone también el uso de un hidrograma triangular que se asemeja a una curva de hidrograma adimensional derivado a partir de muchos hidrogramas calculados. Esta simplificación permite estimar el valor máximo del caudal, el tiempo de base y el tiempo al máximo, lo cual define totalmente la forma del hidrograma y su valor máximo. Este hidrograma tiene una zona de ascenso que corresponde aproximadamente al 37% del volumen escurrido. El tiempo de base y el tiempo al máximo se pueden estimar en base al tiempo de concentración de la cuenca. Las expresiones propuestas son las siguientes: q p = 0,75 Q / T  p = 1,12 Q / T c T b = 2,67 T b = 1,8 T c T  p = 0,67 T c



en que: qp = caudal máximo Tc = tiempo de concentración Tb = tiempo de la base del hidrograma Tp = tiempo al máximo Q = volumen escurrido expresado en altura de aguas Las expresiones anteriores permiten calcular la forma del hidrograma conocido el volumen escurrido y el tiempo de concentración.



En las últimas décadas han aparecido muchos modelos de simulación del ciclo hidrológico de variado grado de complejidad. El rango va desde el método racional hasta el modelo SHE (Sistema Hidrológico Europeo) desarrollado como un esfuerzo conjunto de grupos de investigación daneses, ingleses y franceses. Este modelo incluye ecuaciones de flujo no permanente en la zona saturada y no saturada del suelo para representar el flujo superficial, y permite reflejar las variaciones espaciales de la precipitación, de la evaporación y de las características de infiltración del suelo. Lamentablemente, por su misma complejidad, requiere información detallada de terreno, la cual normalmente no está disponible. Con el desarrollo y la divulgación de Internet algunas agencias estatales han colocado a disposición de la comunidad profesional y científica los modelos hidrológicos desarrollados, por lo cual la disponibilidad y accesibilidad de ellos ha aumentado en forma significativa. Algunos de los modelos más conocidos se describen brevemente a continuación. HEC-1 es un modelo desarrollado por el US Corps of Engineers que simula el escurrimiento superficial de una cuenca proveniente de un evento aislado de precipitación. El modelo puede calibrarse si se cuenta con eventos observados de lluvia y escorrentía. Entrega la respuesta de la cuenca, representada por un conjunto de componentes hidráulicos e hidrológicos. HSP es un modelo del ciclo hidrológico que ha sido desarrollado a partir del modelo de Stanford, uno de los primeros modelos del ciclo hidrológico. Necesita como datos de entrada los registros de precipitación horaria y datos diarios de evaporación y caudales medios diarios para fines de calibración. Las versiones más recientes simulan también el transporte de sedimentos, la erosión y el transporte de contaminantes en los ríos. TR-20 y TR-55 son modelos desarrollados por el National Resource Conservation Service de Estados Unidos de Norteamérica, que calculan el escurrimiento en una cuenca. Los modelos están basados en procedimientos del tipo de la curva número, descrito previamente.
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El drenaje transversal de la carretera se consigue mediante alcantarillas cuya función es proporcionar un medio para que el agua superficial que escurre por cauces naturales o artificiales de moderada importancia, en forma permanente o eventual, pueda atravesar bajo la plataforma de la carretera sin causar daños a ésta, riesgos al tráfico o a la propiedad adyacente. Se entiende por alcantarilla una estructura de drenaje cuya luz mayor, medida paralela al eje de la carretera, sea de hasta 6 m; Losas de luces mayores, se tratarán como puentes en lo relativo a su cálculo hidráulico. La alcantarilla debe ser capaz de soportar las cargas del tráfico en la carretera, el peso de la tierra sobre ella, las cargas durante la construcción, etc., es decir, también debe cumplir requisitos de tipo estructural. Generalmente, se considera a las alcantarillas como estructuras menores, sin embargo, aunque su costo individual es relativamente pequeño, el costo total de ellas es importante y por lo tanto debe darse especial atención a su diseño. Debe considerarse también que algunas de estas obras debido a su tamaño o altura de terraplén, pueden constituir un serio peligro para la seguridad de los usuarios y para el funcionamiento de la carretera. El presente Capítulo se refiere principalmente al diseño hidráulico de estas obras, siendo su objetivo determinar el tamaño más económico, que permita evacuar un gasto dado sin sobrepasar la altura de agua permisible en la entrada de la alcantarilla. No obstante, se incluyen normas generales sobre elección del tipo de alcantarilla, formas de ubicaci ón, criterios de instalación y condiciones de servicio.



 Además del levantamiento taquimétrico necesario para definir la obra misma, debe consultarse un perfil longitudinal del cauce en al menos 30 m aguas arriba y aguas abajo de la obra, con perfiles transversales, cada 50 o 10 m según lo irregular del cauce. En el caso de zonas montañosas y altas pendientes, se recomienda obtener perfiles longitudinales hasta una distancia no inferior a los 100 m. Para el caso de un cauce de pendiente baja, los efectos pueden reflejarse hasta una distancia mayor hacia aguas arriba, por lo que se recomienda definir criteriosamente la distancia hasta la cual se obtendrán los perfiles.



Debe incluir todas sus características físicas. Para los efectos de diseño se requiere secciones transversales, perfiles longitudinales y alineación del cauce o canal. El perfil debe extenderse lo suficiente de tal modo de poder definir en forma exacta su pendiente y las irregularidades que pudieran existir en él. Además será necesario incluir características del lecho del cauce tales como tipo de terreno, vegetación, sedimentos, sólidos flotantes y otros factores que pudieran afectar el tamaño y la durabilidad de la alcantarilla.



Debe incluir todas sus características físicas. Para los efectos de diseño se requiere secciones transversales, perfiles longitudinales y alineación del cauce o canal. El perfil debe extenderse lo suficiente de tal modo de poder definir en forma exacta su pendiente y las irregularidades que pudieran existir en él. Además será necesario incluir características del lecho del cauce tales como tipo de terreno, vegetación, sedimentos, sólidos flotantes y otros factores que pudieran afectar el tamaño y la durabilidad de la alcantarilla.



Se procederá según lo expuesto en Capítulo 1 de este volumen del Manual y sólo en el caso de no existir los datos mínimos indispensables se analizarán las marcas de crecidas que pudieran existir, contrastándolas con la información que la gente del lugar pudiera dar.
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El comportamiento de otras estructuras aguas arriba o aguas abajo del canal puede también ser útil en el diseño, no sólo para verificar el dimensionamiento dado a la obra, sino que además para analizar su funcionamiento durante las crecidas y observar si se ha producido erosión, abrasión, corrosión, acumulación de sedimentos u otros efectos que deban ser tomados en cuenta en el nuevo proyecto.



La adecuada elección de la ubicación, alineación y pendiente de una alcantarilla es importante, ya que de ella depende su comportamiento hidráulico, los costos de construcción y mantenimiento, la estabilidad hidráulica de la corriente natural y la seguridad de la carretera. En general, se obtendrá la mejor ubicación de una alcantarilla cuando ésta se proyecta siguiendo la alineación y pendiente del cauce natural, ya que existe un balance de factores, tales como, la pendiente del cauce, la velocidad del agua y su capacidad de transportar materiales en suspensión y arrastre de fondo. Cuando se cambia cualquiera de estos factores es necesario compensar con cambios en otro de ellos. Por ejemplo, si se acorta un canal largo, se aumenta la pendiente y como consecuencia, aumenta la velocidad. Un aumento en la velocidad tiene como efecto secundario problemas de erosión, que agrandan la sección hasta que las pérdidas por fricción compensan el aumento de pendiente y reducen la velocidad hasta límites bajo aquellos que producen erosión. En un caso como el expuesto o en general para prevenir la erosión se puede revestir el cauce, o darle al canal una forma tal que reduzca la velocidad, debido al aumento de la rugosidad.  Al alargar un canal corto ocurre la situación contraria. Se produce una disminución de la pendiente y como consecuencia disminuye la velocidad. Con esto, la capacidad para transportar materiales en suspensión se reduce y éstos se depositan. Para estos casos es necesario tratar de mantener la velocidad original cambiando la forma del canal o disminuyendo la rugosidad. En la instalación de una alcantarilla deberán anticiparse todos estos cambios para precaverse contra ellos. No pueden sacrificarse ciertas características hidráulicas sólo con el fin de reducir los costos. Sin embargo, a menudo las alcantarillas colocadas siguiendo el cauce natural resultan de gran longitud debido al fuerte esviaje del cauce respecto del eje del camino, condición que da por resultado un alto costo que eventualmente puede ser rebajado. En estos casos será necesario estudiar el cambio de dirección y pendientes naturales dentro de lo posible. Al introducir cambios, la comparación de costos debe incluir posibles estructuras especiales de entrada y salida para disipación de energía, cambios en el cauce natural, revestimientos, gastos adicionales de mantenimiento y posibles daños por el hecho de alterar las condiciones naturales. En los Tópicos 2.2.2 y 2.2.3 se dan algunas reglas generales para instalación de alcantarillas en ciertas situaciones de orden general. Sin embargo, la ubicación, alineación y pendiente que se elija para cada caso dependerá del buen juicio del Ingeniero, quien deberá estudiar los aspectos hidrológicos, hidráulicos y estructurales para obtener finalmente la solución que compatibilice los aspectos de costo, servicio y seguridad de la obra.



Desde el punto de vista económico el reemplazo de la ubicación natural del cauce por otra normal o casi normal al eje del camino, implica la disminución del largo del conducto, el acondicionamiento del cauce y la construcción adicional de un canal de entrada y/o de salida. Estos cambios deben ser diseñados en forma cuidadosa para evitar una mala alineación del canal natural y los problemas de erosión o de depósito de sedimentos, tanto en la alcantarilla com o en el terraplén y propiedades vecinas. Como consideraciones generales conviene destacar los siguientes as pectos: −



La corriente debe cruzar la carretera en la primera oportunidad, ya que se evita de esta manera posibles derrumbes y deslizamientos por llevar la corriente paralela al pie del terraplén y aguas arriba de él.



−



Si la oblicuidad del canal con respecto a la normal al eje de la carretera es pequeña, conviene hacer la alcantarilla normal al eje y si es grande, conviene reducirla. No hay disminuciones importantes de costos cuando se reduce una oblicuidad moderada. Los límites entre estos casos deberán determinarse por comparación de costos.



−



Se debe considerar la posibilidad de incluir obras de encauce y conducción aguas arriba de la obra de paso.
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−



Resulta relevante, en ciertos casos, consultar características históricas del cauce a lugareños como parte de los antecedentes que se estudien para determinar el emplazamiento de las alcantarillas.



Las distintas soluciones que podrían darse en el caso general, de un cauce con fuerte esviaje aparecen en la Figura 2.2-1.



FIGURA 2.2-1



CAUCES CON FUERTE ESVIAJE RESPECTO DEL EJE DEL CAMINO
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La mayoría de las alcantarillas se colocan siguiendo la pendiente natural del cauce, sin embargo, en ciertos casos puede resultar aconsejable alterar la situación existente. Estas modificaciones de pendiente pueden usarse para disminuir la erosión en el o en los tubos de la alcantarilla, inducir el depósito de sedimentos, mejorar las condiciones hidráulicas, acortar las alcantarillas o reducir los requerimientos estructurales. Sin embargo, las alteraciones de la pendiente deben ser estudiadas en forma cuidadosa de tal modo de no producir efectos indeseables. En la Figura 2.2-2 se indican los perfiles longitudinales de alcantarillas más usuales con sus respectivas estructuras especiales de salida o de entrada. En general, al cambiar la pendiente en cada uno de estos casos, debe tenerse especial cuidado que el terreno de fundación de la alcantarilla no permita asentamientos, debiendo ser terreno natural firme o relleno estructural debidamente compactado, en caso contrario las fuerzas de corte causadas por el asentamiento de terraplenes importantes, pueden causar el colapso total de la estructura.



Las formas usuales de alcantarillas son: circulares, de cajón y múltiples. En casos muy especiales puede resultar económico el uso de arcos parabólicos de grandes dimensiones, los que requerirán de un tratamiento especial que no se ha considerado en este manual. La alcantarilla circular es una de las más usadas y resiste en forma satisfactoria, en la mayoría de los casos, las cargas a que son sometidas. Existen distintos tipos de tubos circulares que se utilizan con este propósito. El diámetro para alcantarillas de caminos locales o de desarrollo deberá ser al menos 0,8 m, o bien 1m si la longitud de la obra es mayor a 10 m. En las demás categorías de caminos y carreteras el diámetro mínimo será de 1 m. Las alcantarillas de cajón cuadradas o rectangulares pueden ser diseñadas para evacuar grandes caudales y pueden acomodarse con cambios de altura, a distintas limitaciones que puedan existir, tales como alturas de terraplén o alturas permisibles de agua en la entrada. Como generalmente se construyen en el lugar deberá tomarse en cuenta, el tiempo de construcción al compararlas con las circulares prefabricadas. En los cauces naturales que presentan caudales de diseño importante, si la rasante es baja respecto del fondo del cauce, se suelen ocupar alcantarillas múltiples. Sin embargo, cuando se ensancha un canal para acomodar una batería de alcantarillas múltiples, se tiende a producir depósito de sedimentos tanto en el canal como en la alcantarilla, situación que deberá tenerse presente. En las zonas de escasa vegetación, las tormentas intensas, pueden producir un importante arrastre de sólidos mezclados con vegetación seca, los cuales tienden a obstruir las alcantarillas, en especial si estas disminuyen la velocidad del flujo en el cauce natural. Esta situación es más grave cuando la sección de escurrimiento se divide, usando alcantarillas múltiples. En estos casos se recomienda seleccionar obras con la mayor secci ón transversal libre, sin sub-divisiones, aun cuando la obra sea de costo mayor. Por igual motivo, conviene instalarlas con una pendiente tal, que acelere el flujo, aun cuando ello obligue a revestir el cauce a la entrada y a la salida de la obra. La separación de los tubos en instalaciones múltiples, medidas entre las superficies externas, deberá ser igual a la mitad del diámetro del tubo con un máximo de 1 m y un mínimo de 0,4 m, a fin de facilitar la compactación del material de relleno.



Los materiales más usados para las alcantarillas son el hormigón (armado in situ o prefabricado) y el acero corrugado. En la elección del material de la alcantarilla se deben tomar en cuenta la durabilidad, resistencia, rugosidad, condiciones del terreno, resistencia a la corrosión, abrasión e impermeabilidad. No es posible dar reglas generales para la elección del material ya que depende del tipo de suelo, del agua y de la disponibilidad de los materiales en el lugar. Sin embargo, deberá tenerse presente al menos lo siguiente: Según sea la categoría de la carretera se deben considerar las siguientes vidas útiles:
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− − −



 Autopistas Colectores y Locales Desarrollo



> 50 años > 30 años > 10 años



Si se trata de caminos pavimentados la alcantarilla debe asegurar una impermeabilidad que evite la saturación del terraplén adyacente, lo cual puede acarrear asentamientos del terraplén con el consecuente daño al pavimento.  Alcantarillas bajo terraplenes con altura superior a 5 m, deberán construirse preferentemente de hormigón armado, por la dificultad que conlleva el reemplazo. En definitiva el costo de las alcantarillas está altamente influenciado por la selección del material, forma y sección de ellas. En la elección del tipo de alcantarillas se considerarán los siguientes factores:



− − − − − − −



durabilidad altura disponible para la alcantarilla carga de tierra sobre ella condiciones de apoyo rigidez de la alcantarilla resistencia al impacto tipo de terreno existente



− − − − − − − − − −



caudal de diseño forma, pendiente y área de del cauce velocidad de aproximación carga hidráulica total admisible arrastre de sedimentos condiciones de entrada y salida pendiente de la alcantarilla rugosidad del conducto longitud y tamaño de la alcantarilla sección transversal



− −



accesibilidad del lugar disponibilidad de materiales
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UBICACIÓN DE ALCANTARILLAS, RESPECTO DE LA PENDIENTE DEL CAUCE
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El régimen hidráulico del escurrimiento en las alcantarillas es difícil de predecir, sin embargo, existen dos formas básicas, según la ubicación de la sección que controla hidráulicamente el flujo. Se trata del escurrimiento con control de entrada y aquél con control en la salida, teniendo cada uno de ellos un método de cálculo particular. Por medio de cálculos hidráulicos se puede determinar el tipo probable de control de escurrimiento bajo el cual funcionará una alcantarilla para un conjunto de condiciones dadas. Sin embargo, pueden evitarse esos cálculos determinando la profundidad del agua en la entrada para cada tipo de control; y luego adoptar el valor más alto de dicha profundidad, el cual indicará el tipo de control determinante. Este método para determinar el tipo de control es correcto, excepto para algunos casos, en los cuales la profundidad del agua en la entrada es aproximadamente la misma para muchos tipos de control. En este caso, no es importante la distinción. En los Tópicos 2.3.3, 2.3.4 y 2.3.5 se incluyen métodos de cálculo y el análisis del comportamiento hidráulico de alcantarillas de uso corriente procedimiento de diseño hidráulico ha sido extraído de la Hydraulic Design Series Nº 5 del Federal Highway Administration. En los siguientes Párrafos se analizan las variables que requiere considerar un diseño adecuado. Si bien la metodología que se plantea en los mencionados Tópicos de este Capítulo es una metodología validada y acepada, es posible realizar el diseño hidráulico de alcantarillas, ya sea con control de entrada o control de salida, mediante el uso de programas computacionales creados especialmente para ello. Se propone, por ejemplo, la utilización del Culvert Hydraulic Analysis Program, en su versión 7.0, creado por el U.S. Departament f Transportation de la Federal Highway Administration.



El cual se determina de acuerdo con los procedimientos indicados en el Capítulo 1 "Hidrología", o bien a partir de los derechos de agua que le corresponden a los canales de riego, teniendo presente en este último caso que si el canal se emplaza en ladera, actuará como contrafoso durante las tormentas y el caudal puede aumentar, situación que se deberá considerar en el diseño.



Corresponde a la profundidad del agua en la entrada, medida desde el punto más bajo (umbral o radier de la alcantarilla). Esta obra, al limitar el paso libre del agua, causará un aumento de nivel hacia aguas arriba y en consecuencia puede ocasionar daños a la carretera o a las propiedades vecinas. Se limitará la carga hidráulica máxima con el fin de proteger la vida de los usuarios o vecinos, proteger la estabilidad del terraplén, no producir inundaciones a los terrenos adyacentes, proteger el curso de agua y las planicies adyacentes, no producir daños a la alcantarilla y a la vía, no causar interrupciones al tráfico y no sobrepasar los límites de velocidad de agua recomendados en las alcantarillas y en el cauce a la salida. Dado que la velocidad en la zona del remanso es pequeña, en los cálculos hidráulicos se acostumbra a suponer que la altura de agua corresponde al nivel de energía total disponible. Consideraciones importantes de tener en cuenta en el diseño son el posible daño a la carretera y a las propiedades vecinas. Si las alturas de terraplén son bajas, la carga a la entrada puede inundar la carretera y causar problemas y demoras al tráfico, lo que puede ser especialmente grave dependiendo del nivel de circulación.  Aun cuando, las grandes alturas de terraplén dan la posibilidad de crear un efecto de embalse temporal del agua, disminuyendo los caudales de crecida, estos diseños deben evitarse, considerando los efectos de una posible falla catastrófica del dique y el eventual bloqueo de la obra por arrastre de sedimentos o vegetación, razón por la cual la carga máxima de diseño a la entrada se limita según se indica en la Tabla 2.3-1. Tanto para alcantarillas con control de entrada como de salida, los tubos, cajones y losas se diseñarán hidráulicamente, respetando una carga máxima He, según se trate de canales o cauces naturales permanentes o impermanentes. En los canales, la carga máxima de diseño será igual a la dimensión de la alcantarilla. En los cauces naturales se podrá aceptar una carga a la entrada igual a la dimensión de la alcantarilla más 0,3 m para el gasto de diseño. Para el caudal de verificación la carga máxima admisible será 0,3 m menor que el borde exterior del Sobre Ancho de Plataforma (SAP), situación que se consulta en especial para terraplenes bajos en que se desea evitar que el agua pueda llegar a sobrepasar la calzada o incluso saturar CAPÍTULO 2: DRENAJE TRANSVERSAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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la estructura del pavimento. En todo caso He máxima de verificación se limitará según se indica en la Tabla 2.3-1 y siempre alcanzando como máximo la cota del borde exterior del SAP menos 0,30 m. TABLA 2.3-1



CARGA HIDRÁULICA DE DISEÑO (He, M)



Tipo de Cauces



Tubos



Cajones



Losas (L ≤ 6m)*



Canale s Diseño Cauces Naturales



D (diámetro) H (altura total) H - 0.1 m D + 0.3 m H + 0.3 m H - 0.1 m D + 0.6 m H + 0.6 m H Verificación Cauces Naturales Pero He máximo no puede sobrepasar la cota exterior del SAP - 0.3 m *Si L > 6 m revancha como en Puentes (ver notas 3 y 4 de la Tabla 1.2-2)



Corresponde a la profundidad del agua medida desde el punto más bajo de la alcantarilla en la sección de salida. Queda determinada por el cauce hacia aguas abajo cuando existen obstrucciones que remansan el agua.



Esta velocidad es en general mayor que la velocidad de escurrimiento en el cauce natural y debe limitarse para evitar la socavación y erosión del cauce hacia aguas abajo. Los valores máximos recomendados se indican en la Tabla 2.3-2. TABLA 2.3-2



VELOCIDADES MÁXIMAS ADMISIBLES (M/S) EN CANALES NO REVESTIDOS



Tipo de terreno



Flujo permanente (m/s) Flujo intermitente (m/s)



Arena Fina (no coloidal) Arcilla arenosa (no coloidal) Arcilla limosa (no coloidal) Arcilla fina Ceniza volcánica Grava fina Arcilla dura (coloidal)



0,75 0,75 0,90 1,00 1,20 1,50 1,80



0,75 0,75 0,90 1,00 1,00 1,20 1,40



Material graduado (no coloidal):



desde arcilla a grava desde limo a grava Grava grava gruesa desde grava a piedras (bajo 15 cm) desde grava a piedras (sobre 20 cm.)



2,00 2,10 2,30 2,40 2,70 3,00



1,50 1,70 1,80 2,00 2,10 2,40



Fuente: Manual de Carreteras de California



Los principales factores que afectan a esta velocidad son la pendiente y rugosidad de la alcantarilla, no influyendo la forma y tamaño significativamente, salvo en los casos en que se produce flujo a boca llena. La velocidad a la salida de alcantarillas escurriendo con control de entrada, puede obtenerse en forma aproximada, calculando la velocidad media de la sección transversal de escurrimiento en el conducto empleando la fórmula de Manning. V  =



Q



Ω



1



=  R 2 / 3 i n



Donde:



2



Ω = Sección de escurrimiento que iguala ambos términos de la ecuación (m ).



n = Coeficiente de rugosidad de Manning (Tabla 2.3-5) R = Radio Hidráulico (m) (Ω / perímetro mojado) i = Pendiente en por uno (m/m) Las velocidades de salida obtenidas por este método suelen ser algo mayores que las reales debido a que la altura normal, supuesta al aplicar la fórmula de Manning, rara vez se alcanza en la corta longitud de la mayoría de las alcantarillas. En el caso con control de salida, la velocidad media en la salida de la alcantarilla será igual al caudal de descarga, dividido por el área de la sección transversal de la corriente en dicho lugar. Esta área de escurrimiento puede ser la correspondiente a la profundidad crítica, o la correspondiente al nivel de la superficie libre en la salida (siempre que este nivel caiga por debajo de la cota del dintel del conducto) o de la sección transversal llena del conducto (ver Tópico 2.3.4).
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Influyen en las pérdidas de energía que se producen en estas secciones. Las recomendaciones de diseño se presentan en el Tópico 2.3.2.



Incluyen la rugosidad, el largo, la pendiente, la forma y el tamaño del conducto. Las tres primeras a menudo determinan si la alcantarilla tendrá escurrimiento con control en la entrada o en la salida. Estas características se analizan en los Tópicos 2.3.3 y 2.3.4.



Generalmente se dan formas especiales a los extremos de las alcantarillas con el fin de reducir la erosión y el socavamiento, retener el relleno del terraplén, mejorar el aspecto y el comportamiento hidráulico y lograr la estabilidad de los extremos. La entrada debe guiar el flujo hacia la alcantarilla con el mínimo de contracción posible y la salida debe restablecer las condiciones naturales del flujo hacia aguas abajo. La forma y oblicuidad de las entradas, además de la geometría de las aristas, afectan la capacidad de descarga de las alcantarillas. La geometría de las aristas, tiene particular importancia cuando el escurrimiento es con control en la entrada. Aunque la forma de las salidas no influye considerablemente en el comportamiento hidráulico, generalmente se diseñan idénticas a la entrada. En el caso especial de velocidades de salida que sobrepasen los límites admisibles, indicados en la Tabla 2.3-2, será necesario dar tratamiento especial a la salida con el fin de proteger el cauce aguas abajo y disipar la energía. Las formas más usadas de las aristas de las alcantarillas son:



En que se redondean los bordes de modo que el flujo entre en forma gradual. Esta modificación es económica, disminuye la contracción del flujo a la entrada, y aumenta la capacidad de la alcantarilla, reduciendo el nivel del remanso a la entrada.



Los bordes se cortan en un ángulo determinado, para producir un efecto similar al de las aristas redondeadas, lo cual tiene ventajas constructivas.



Corresponden a la primera onda del anillo corrugado de una cañería de metal corrugado o al enchufe que tienen los conductos de hormigón en uno de los extremos. Cuando se colocan a la entrada en las alcantarillas pequeñas, producen un efecto similar al de las aristas redondeadas. Otros elementos que se usan en combinación con las aristas mencionadas anteriormente, en los extremos de las alcantarillas, son los siguientes:



Esta forma de terminar las alcantarillas se produce formando en cada lado una pared que parte desde la sección del tubo y va alabeándose hasta tomar la forma del cauce natural.  Aun cuando este tipo de transición mejora las condiciones de escurrimiento, este tipo de entrada es más costoso y difícil de construir.



Los primeros parten desde el dintel de la alcantarilla ya sea inclinados con el ángulo de la pendiente del terraplén o verticales. Los verticales son más eficientes desde el punto de vista de su funcionamiento hidráulico. Los muros de ala parten de los lados de la boca de la alcantarilla formando un ángulo determinado con el eje del conducto, y ayudan a guiar el flujo hacia la alcantarilla. Tanto los muros de ala como los de cabecera son generalmente de hormigón y se agregan no sólo porque mejoran la eficiencia hidráulica sino además, porque retienen el material e impiden la erosión del terraplén, dan estabilidad estructural a los extremos de la alcantarilla al actuar como contrapeso para una posible fuerza de empuje hacia arriba cuando la alcantarilla está sumergida, colaborando a evitar la cavitación. Éste fenómeno ocurre como resultado de aumentos de velocidades locales, que reducen la presión hasta la presión de vapor del agua. Se forman así burbujas que son arrastradas a zonas de presión más alta donde CAPÍTULO 2: DRENAJE TRANSVERSAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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colapsan bruscamente. Así, se somete al material del conducto a golpes de presión que pueden ocasionar su falla. Cuando el acarreo de sólidos flotantes y detritos por parte de la corriente es considerable y puede obstruir la entrada, es indispensable mantener o acelerar la velocidad de aproximación para transportar dichas materias a través de la alcantarilla. Bajo estas condiciones adquiere gran importancia el ajuste de la entrada o la forma del canal de llegada y las transiciones alabeadas. En la Figura 2.3-6 y Figura 2.3-7 se grafica la carga He requerida para distintos gastos en alcantarillas que operan con control de entrada, según sea la disposición y características de los elementos de entrada de la obra, identificadas por los Códigos asignados al cálculo analítico de He en la Figura 2.3-1. De acuerdo con las conclusiones que de allí se obtienen, se establece a continuación la siguiente normativa: −



Toda obra de arte diseñada para prestar servicio durante un período prolongado (proyecto en trazado nuevo, recuperación o cambio estándar), deberá diseñarse con muro frontal, vertical en elevación y dispuesto perpendicularmente al eje del cauce (α = 100g). La oportunidad de uso de alas se establece más adelante.



−



La disposición de “Tubo Prolongado”, sin muro frontal, (Códigos 3 y 6) sólo podrá emplearse en obras provisorias requeridas durante la construcción (desvío de cauces, variantes temporales, etc.) o durante la reparación o reemplazo de obras existentes, ello por cuanto el terraplén queda permanentemente en contacto con el agua, saturándolo y produciendo daños por arrastre del material constituyente. Además, la eficiencia hidráulica de este tipo de entrada es menor que aquellas provistas de muro frontal, ya que requieren de una mayor carga a la entrada (se requiere mayor He) para conducir un mismo gasto, en especial, cuando se trata de un Tubo Corrugado Prolongado.



−



La disposición de “Tubo Cortado Bisel Según el Talud del Terraplén”, presenta las mismas limitaciones que el prolongado si no cuenta con un revestimiento del talud. También su eficiencia hidráulica es menor que aquella con muro frontal vertical. Se podrán aceptar tubos cortados a bisel en ca minos Locales y de Desarrollo para diámetros menores o iguales que 1,0 m, si se diseña un revestimiento del talud que sobrepase la clave del tubo en 0,5 m y se extienda al menos 1,5 veces el diámetro del tubo hacia ambos lados, medidos a partir del borde exterior del tubo, según un diámetro horizontal.



−



Según los gráficos de la Figura 2.3-6 e Figura 2.3-7 la eficiencia hidráulica de los tubos corrugados (4, 5 y 6) es algo menor que la de los tubos de hormigón con entrada ranurada (Instalados con el lado del “enchufe” enfrentando el sentido del escurrimiento, códigos 2 y 3), situación que cobra más importancia para cargas a la entrada He > 2D, que corresponde a altos caudales que se presentan en eventos extraordinarios



−



En Caminos Colectores y en las Carreteras Primarias, Autorrutas y Autopistas, todos los tubos y cajones se diseñarán con muro frontal, vertical en elevación y dispuesto perpendicularmente al eje del cauce (α =100g).



−



En la Boca de Entrada el muro frontal deberá diseñarse normalmente con alas que formen un ángulo (β  = 50g), respecto del sentido del escurrimiento, siendo esta disposición (Códigos 7 y 10) la más eficiente desde el punto de vista hidráulico, para las obras tipo cajón.



−



En casos especiales, forzados por las características del emplazamiento de la obra, la  Administradora Boliviana de Carreteras podrá autorizar diseños con ángulos α del muro o ángulo β de las alas, distintos de los indicados precedentemente. En ese caso, el cálculo de la carga hidráulica a la entrada para cajones se hará según el caso de que se trate, empleando el código que corresponde, considerando que para α ≠ 100 se toma α = 100 ya que la influencia es muy moderada, pero considerando el valor de β real (Código 7, 8 ó 9).



−



En la Boca de Salida y para obras cuyo diámetro útil “D” o cuya altura útil “H” sea menor o igual que 1,5 m, se podrán emplear Muros Frontales Rectos, sin Alas. Para dimensiones mayores el Muro Frontal con Alas resulta más económico que el muro recto sin alas.



−



Las aristas ranuradas del conducto en la Boca de Entrada de los tubos de hormigón mejorarán la eficiencia hidráulica del ducto. (Ver caso 1-Arista Viva en tubos circulares de hormigón versus casos 2 y 3 con Arista Ranurada).



−



En los cajones con alas a 50g no se aprecia un aumento de eficiencia hidráulica importante al tener aristas viva, caso 7, o arista biseladas, caso 10; en tanto la carga “He” no supere 3H, a partir de la cual el efecto del bisel se hace notar rápidamente.
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−



No obstante lo anterior, en los cajones se recomienda agregar un bisel en el dintel de entrada, con el objeto de facilitar la entrada de ramas y otros elementos arrastrados por la corriente, evitando así que se vayan acumulando y puedan llegar a disminuir la sección o disminuyan la eficiencia hidráulica de l a entrada.



Nota: Ver códigos a que se hace referencia en la Figura 2.3-1 “Solución Analítica-Código”



El control de entrada, significa que la capacidad de una alcantarilla, está determinada en su entrada, por la profundidad de remanso (He) y por la geometría de la embocadura, que incluye la forma y área de la sección transversal del conducto, y el tipo de aristas de aquella. En la Figura 2.3-1 se muestran varios esquemas de escurrimiento con control de entrada. Con control de entrada, la rugosidad, el largo del conducto y las condiciones de la salida (incluyendo la profundidad del agua inmediatamente aguas abajo) no son factores determinantes de la capacidad de la alcantarilla. Un aumento de la pendiente del conducto, reduce la profundidad del remanso de entrada en una cantidad ínfima de manera que cualquier corrección por pendiente puede despreciarse en las alcantarillas usuales, escurriendo bajo control de entrada. La profundidad del remanso es la distancia vertical desde el umbral de la alcantarilla, en la entrada, hasta la línea de energía total de esa sección (profundidad + altura de velocidad). Debido a las pequeñas velocidades de la corriente en los remansos y a la dificultad en determinar la altura de velocidad para todos los escurrimientos, se admite que el nivel de agua y la línea de energía total coinciden, lo que significa que las profundidades del remanso obtenidos de los gráficos de este manual, puedan ser mayores que las que se presentan en los casos prácticos, lo que da una mayor seguridad a la obra. La Figura 2.3-1 presenta un resumen de los diferentes casos que pueden presentarse en alcantarillas de sección circular y de cajón. En esta Figura se identifican los ábacos y las ecuaciones que se deben usar en cada caso, dependiendo de la forma de la sección y de la disposición de los elementos a la entrada de la obra, es decir muros frontales, alas, tipo de aristas y forma como empieza el conducto. En la misma Figura se definen las situaciones que pueden darse a la entrada y se definen los ángulos de los muros frontales y de los muros de ala. Las relaciones entre la carga hidráulica de entrada, tamaño y forma de la alcantarilla y caudal de diseño para varios tipo de alcantarillas usuales, escurriendo con control de entrada se presentan en la Figura 2.3-1, Figura 2.3-2, Figura 2.3-3, Figura 2.3-4 y Figura 2.3-5. Estos gráficos están basados en ensayos de laboratorio y verificaciones en terreno, incluyéndose las instrucciones de uso en cada uno de ellos. La Figura 2.3-2 permite calcular la carga hidráulica a la entrada para tubos circulares de hormigón, conocidas las condiciones de entrada, tamaño y caudal de diseño. La Figura 2.3-3, se refiere a las cargas hidráulicas a la entrada para tubos de acero corrugado. La Figura 2.3-4 permite diseñar las alcantarillas de cajón conocidas las condiciones de entrada, tamaño y caudal. Finalmente la Figura 2.3-5 ayuda a calcular las alcantarillas de sección recta ovoidal.



CAPÍTULO 2: DRENAJE TRANSVERSAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



FIGURA 2.3-1
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CLASIFICACIÓN DE TUBOS Y CAJONES, SEGÚN CONDICIONES DE ENTRADA PARA EL CÁLCULO DE He, CON CONTROL DE ENTRADA
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ALCANTARILLAS DE TUBO DE HORMIGÓN CON CONTROL DE ENTRADA
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FIGURA 2.3-3
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ALCANTARILLA DE TUBO CORRUGADO CIRCULAR CON CONTROL DE ENTRADA
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FIGURA 2.3-4



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



ALCANTARILLA DE CAJÓN CON CONTROL DE ENTRADA
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ALCANTARILLA DE TUBO CORRUGADO ABOVEDADO CON CONTROL DE ENTRADA
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El Federal Highway Administration (FHWA) ha generado mediante modelos de regresión, expresiones polinómicas de quinto grado que entregan la carga hidráulica a la entrada directamente. Estas ecuaciones entregan resultados equivalentes a los obtenidos mediante los gráficos y son válidas para cargas comprendidas entre la mitad y tres veces la altura de la alcantarilla. Las expresiones son del tipo siguiente:



 H e = a + bzF  + c ( zF ) 2 + d ( zF ) 3 + e( zF ) 4 +  f  ( zF ) 5 − 0.5i  D Donde: He a...f F Q D B i z



= carga a la entrada (m) = coeficientes de regresión = Q/D5/2 en alcantarillas circulares, o bien Q/(BD3/2) en alcantarillas de cajón = caudal (m3/s) = altura de la alcantarilla (m); diámetro en el caso de los tubos = ancho de la alcantarilla (m) = pendiente longitudinal (m/m) = 1,81130889 (factor de conversión para unidades métricas)



La Tabla 2.3-3 entrega los coeficientes de regresión para cada uno de los Tipos de Obra. El “Código” asociado a la “Descripción Según Tipo de Obra” es el mismo que se ilustra en la Figura 2.3-1. TABLA 2.3-3



COEFICIENTES DE REGRESIÓN PARA ALCANTARILLAS CON CONTROL DE ENTRADA



Descripción Según Tipo de Obra



Alcantarilla circular de concreto, aristas vivas Muro Frontal, alas 33 ≤ β ≤ 83g Alcantarilla circular de concreto, aristas ranuradas, muro frontal, alas 33 ≤ β ≤ 83g Alcantarilla circular de concreto, aristas ranuradas, tubo prolongado (sin muro ni alas) Alcantarilla circular de acero corrugado, muro frontal, alas 33 ≤ β ≤ 83g Alcantarilla circular de acero corrugado, tubo cortado a bisel (sin alas) Alcantarilla circular de acero corrugado, tubo prolongado (Sin muros ni alas) Alcantarilla de cajón, aristas vivas, muro frontal, 33 ≤ β ≤ 83g Alcantarilla de cajón, aristas vivas, muro frontal, alas β = 17 ó 100g Alcantarilla de cajón, aristas vivas, muro frontal, alas con β = 0g Alcantarilla de cajón, aristas biseladas, muro frontal, alas 50g



Código



a



b



c



d



e



f



1



0,087483 0,706578 -0,253300 0,066700 -0,00662 0,000251



2



0,114099 0,653562



-0,2336



0,059772 -0,00616 0,000243



3



0,108786 0,662381



-0,2338



0,057959 -0,00558 0,000205



4



0,167433 0,538595 -0,14937 0,039154 0,00344 0,000116



5



0,107137 0,757789



6



0,187321 0,567719 -0,15654 0,044505 -0,00344 0,00009



7



0,072493 0,507087 -0,11747



8



0,122117 0,505435 -0,10856 0,020781 -0,00137 0,000035



9 10



0,144138 0,461363 -0,09215 0,02003 -0,00136 0,000036 0,156609 0,398935 -0,06404 0,011201 -0,00064 0,000015



-0,3615



0,123393 -0,01606 0,000767



0,02217 -0,00149 0,000038



La curva de descarga de la alcantarilla o relación entre la carga hidráulica y el caudal que circula, presenta dos tramos bien definidos. Cuando la carga es pequeña, la obra funciona como un vertedero y a medida que la carga aumenta la obra funciona como un orificio. Entre ambas situaciones se produce una transición suave. Cuando la obra funciona como vertedero la capacidad aumenta con pequeños aumentos de carga, sin embargo al actuar como orificio se requieren aumentos importantes de carga para aumentar la capacidad de porteo. En la Figura 2.3-6 e Figura 2.3-7 se muestran ejemplos ilustrativos de variaciones de carga en función del caudal y del tipo de situación de entrada para tubos circulares y de cajón de varias dimensiones. Estos gráficos permiten tener una idea de la capacidad de porteo de las obras en función de la carga, indican la influencia del tipo de entrada y comparan el efecto de la forma de la sección (circular de hormigón, circular tubo corrugado y cajón). Los caudales graficados corresponden a situaciones representativas de valores de diseño con 10, 25, 50 y 100 años de período de retorno. Estos gráficos ayudan al proyectista en el diseño de la obra, aportando antecedentes para seleccionar el tipo de obra, tamaño de la sección y disposición de las obras a la entrada de la alcantarilla. En la Figura 2.3-6 se muestran los gráficos correspondientes a tubos circulares (hormigón y acero corrugado) de 0,8 m, 1m y 1,5m de diámetro para varias situaciones de entrada a la obra. Comparando las curvas se aprecia el efecto del tipo de material del tubo, del tipo de arista y de la transición entre la canalización y la alc antarilla. CAPÍTULO 2: DRENAJE TRANSVERSAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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En la Figura 2.3-7 se comparan las condiciones de escurrimiento que se producen en alcantarillas de cajón de varias dimensiones y tipos de entrada. Se aprecia en los gráficos el efecto que tiene los muros frontales, los muros de ala y las aristas sobre la carga hidráulica necesaria para conducir el mismo caudal.



FIGURA 2.3-6



TUBOS CIRCULARES CON CONTROL DE ENTRADA. EFICIENCIA HIDRÁULICA SEGÚN MATERIAL Y TIPO DE ENTRADA



CAPÍTULO 2: DRENAJE TRANSVERSAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 MANUALES TÉCNICOS



FIGURA 2.3-7
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CAJONES DE HORMIGÓN ARMADO CON CONTROL DE ENTRADA. EFICIENCIA HIDRÁULICA SEGÚN TIPO DE APOYO
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El escurrimiento en alcantarillas con control de salida puede presentarse con conducto lleno o parcialmente lleno, ya sea en una zona o en toda la longitud de la alcantarilla. Si cualquier sección transversal escurre llena, se dice que el escurrimiento es a sección llena. La Figura 2.3-8 muestra varias condiciones de escurrimiento con control de salida para varias alturas. Los procedimientos de cálculo son diferentes si la salida es sumergida o no y por lo tanto se analizarán los distintos casos que se ilustran en la Figura 2.3-8 separadamente.



En este caso la carga H, o energía necesaria para hacer circular un gasto dado por la alcantarilla, se emplea en vencer las pérdidas de entrada, pérdidas por frotamiento, evaluadas con la ecuación de Manning, y altura de velocidad en la salida. Por consiguiente, se calcula con la siguiente relación:



⎡ 19.6n 2 L ⎤ V 2  H  = ⎢1 + K e + ⎥  R1.33 ⎦ 19.6 ⎣ Donde: Ke n L R V



= Coeficiente de pérdida de carga en la entrada (Tabla 2.3-4) = Coeficiente de Rugosidad de Manning (Tabla 2.3-5) = Longitud de la alcantarilla en metros. = Radio Hidráulico en metros (Razón entre área y perímetro mojado) = Velocidad Media en la Alcantarilla en m/s.



La carga H es la diferencia entre la línea de energía en la sección de entrada y la cota piezométrica en la sección de salida. Sin embargo, en general, debido a que la velocidad en el remanso es pequeña se supone que la línea de energía es coincidente con el nivel de aguas a la entrada, lo que implica que los niveles calculados pueden ser algo mayores que los reales. La Tabla 2.3-4 entrega coeficientes de pérdida de carga en la entrada para los distintos tipos de entrada en alcantarillas que escurren llenas o parcialmente llenas con control de salida. Este coeficiente al ser multiplicado por la altura de velocidad, entrega la pérdida de energía debida a la singularidad que produce la entrada a la obra. La Tabla 2.3-5 entrega coeficientes de rugosidad de Manning para los materiales usados comúnmente en alcantarillas. TABLA 2.3-4



COEFICIENTES DE PÉRDIDA DE CARGA A LA ENTRADA EN ALCANTARILLAS CON CONTROL DE SALIDA



Tipo de estructura y características de la entrada



Coeficiente (Ke)



1. Tubos de hormigón - Conducto prolongado fuera del terraplén



- arista ranurada - arista viva



0,2 0,5



- Con muro de cabecera con o sin muros de ala



- arista ranurada - arista viva - arista redondeada (r = 1/12 D) - arista biselada 2. Tubos circulares de metal corrugado



0,2 0,5 0,2 0,2



- Conducto prolongado fuera del terraplén



- sin muro de cabecera - con muro de cabecera perpendicular al eje del tubo sin o con muros de ala y aristas vivas - con muro de cabecera perpendicular al eje del tubo con o sin muros de ala y aristas biseladas 3. Alcantarillas de cajón en hormigón armado con muro de cabecera paralelo al terraplén - Sin muros de ala, y bordes de arista viva - bordes aristas redondeadas (r = 1/12 D) o biseladas - Con muros de ala formando ángulos entre 30º y 75º con el eje del conducto - bordes de aristas vivas - bordes del dintel con aristas redondeadas (r = 1/12 D) o biseladas - Con muros de ala formando ángulos entre 10º y 25º con el eje del conducto, y aristas vivas - Con muros de ala alabeados y aristas redondeadas (r = 1/4 D) en el dintel



0,9 0,5 0,25 0,5 0,2 0,4 0,2 0,5 0,7 0,1
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TABLA 2.3-5



FIGURA 2.3-8
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COEFICIENTES DE RUGOSIDAD PARA MATERIALES USADOS EN ALCANTARILLAS



Materiales



n



a) Hormigón b) Metal Corrugado Ondulaciones estándar (68 mm x 13 mm) 25% revestido Totalmente revestido Ondulaciones medianas (76 mm x 25 mm) 25% revestido Totalmente revestido Ondulaciones grandes (152 mm x 51 mm) 25% revestido Totalmente revestido



0,012



ESCURRIMIENTOS EN ALCANTARILLAS CON CONTROL DE SALIDA
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0,024 0,021 0,012 0,027 0,023 0,012 0,026 0,012
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Calculada la carga H, el nivel de aguas a la entrada (H e) se calcula sumando la carga al nivel de aguas a la salida de la alcantarilla. En la determinación de este último, pueden presentarse dos situaciones. Si a la salida, el cauce tiene una sección transversal, pendiente y rugosidad razonablemente uniformes, se puede suponer la existencia de altura normal a la salida y calcularla empleando la fórmula de Manning (ver 2.3.1.4). Si por el contrario, existen en el cauce hacia aguas abajo disminuciones de ancho o pendiente que impliquen un control del régimen hidráulico del escurrimiento, debe calcularse el nivel de aguas a la salida de la alcantarilla, empleando los métodos de cálculo de ejes hidráulicos o curvas de remanso.



Si el nivel de la corriente inmediatamente aguas abajo de la salida se encuentra por debajo del dintel de la alcantarilla. La condición de salida sumergida no existe y la determinación del nivel de aguas a la entrada se realiza en forma diferente. La mayoría de los cauces naturales suelen ser relativamente anchos comparados con la alcantarilla, y la profundidad de agua en el cauce puede ser menor que la profundidad crítica de la alcantarilla, por lo cual el nivel de la corriente aguas abajo no influye en la capacidad o en el nivel de remanso en la entrada. Los casos en que se produce esta situación corresponden a los presentados en la Figura 2.3-8 letras B, C y D. La situación presentada para el caso B ocurre para caudales altos, capaces de producir un escurrimiento con altura crítica igual al diámetro o altura de la alcantarilla en la salida. En este caso, la línea piezométrica en la salida coincide con el dintel de la alcantarilla para todo caudal igual o superior al que produce una altura crítica igual a la altura del conducto. Para calcular el nivel de aguas a la entrada se sumará la carga hidráulica a la altura del dintel en la salida. Cuando la profundidad crítica cae bajo el dintel de salida, la superficie libre tiene la forma indicada en el caso C de la Figura 2.3-8, dependiendo de la magnitud del caudal. En estas condiciones, la determinación exacta de la profundidad de agua en la entrada requeriría del cálculo del eje hidráulico. Este cálculo requiere bastante tiempo y puede conseguirse un diseño aproximado siguiendo el procedimiento que se detalla a continuación. Para encontrarse en las condiciones de escurrimiento mostradas en el caso C, la alcantarilla debe escurrir llena, en parte de su longitud. La línea piezométrica para la porción llena, pasará por el punto en que la corriente se separa de la parte superior del conducto, representado por el punto A de la Figura. Se demuestra, por cálculos de la curva de remanso, que si se prolonga en recta, la línea piezométrica, cortará el plano de la sección transversal de salida, en un punto situado por encima de la superficie libre de la corriente que en dicho sitio tiene la profundidad crítica. Este punto se encuentra aproximadamente, en la mitad de la distancia, entre el dintel de la alcantarilla y a profundidad crítica. La prolongación de la recta mencionada anteriormente puede considerarse como una línea piezométrica equivalente, y la carga H determinada por la ecuación o los nomogramas puede sumarse al nivel de aquel punto, para obtener la cota de la superficie del remanso de entrada. La condición de escurrimiento lleno en parte de la longitud del conducto (Figura 2.3-8 caso C) se producirá cuando la profundidad del agua a la entrada, medida desde el nivel de la superficie del remanso calculado anteriormente, es igual, o mayor que la cantidad:  D + (1 + K e )



V 



2



2 g 



Donde V es la velocidad media para la sección transversal llena del conducto; Ke la pérdida de carga en la entrada; y D la altura interior de la alcantarilla. Si la profundidad de agua en la entrada es menor que el valor precedentemente consignado, la corriente presentará una superficie libre en toda la longitud del conducto, caso D. Para obtener con precisión la profundidad en la entrada, en las condiciones de escurrimiento del caso D, deberá recurrirse al cálculo de la curva de remanso. La solución aproximada recomendada, es la misma que la dada para las condiciones de escurrimiento del caso C, con la reserva de que la precisión en el cálculo de la profundidad en la entrada He disminuye a medida que decrece el caudal de descarga. Para los fines del diseño, este método es generalmente satisfactorio para profundidades del remanso de entrada mayores a 0,75 veces la altura del conducto. Calculada la carga (H) la profundidad del agua en la entrada medida desde el umbral (He), puede expresarse por una sola relación para todas las condiciones de escurrimiento con control en la salida.
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Esta ecuación es la siguiente:



 H e =  H 1 +  H  − Li en que He H L i H1 (m)



= profundidad de agua en la entrada (m) = carga de la alcantarilla (m) = longitud de la alcantarilla (m) = pendiente de la alcantarilla (m/m) = cota piezométrica en la salida medida desde el umbral de la salida de la alcantarilla



Cuando el nivel superficial de la corriente inmediatamente aguas abajo de la salida, iguala o sobrepasa el dintel, H1  es igual a dicha profundidad de agua Si el nivel aguas abajo, se encuentra bajo el dintel (Casos B, C y D), H1 es el mayor de dos valores: la profundidad de aguas en la salida o el valor (hc + D)/2. Esta última expresión representa la altura de la línea piezométrica aproximada, mencionada anteriormente La altura crítica para un gasto Q (m3/seg), en una sección rectangular o cuadrada, está dada por



⎡Q ⎤ hc = 0.467 ⎢ ⎥ ⎣ B ⎦



2/3



, siendo B el ancho de la obra en metros.



 A continuación se resume el procedimiento detallado para el cálculo de las dimensiones de una alcantarilla. −



Ordenar todos los datos de diseño: caudal (m3/s), longitud de la alcantarilla (m), pendiente de la alcantarilla, profundidad admisible en el remanso de entrada (Tabla 2.3-1), velocidades máximas y medias de la corriente en el cauce natural (Tabla 2.3-2) y elección tentativa del tipo de alcantarilla, material, forma del conducto y tipo de entrada.



−



Determinar en primera aproximación las dimensiones del conducto, suponiendo, por ejemplo, una velocidad en el mismo (Párrafo 2.3.1.4). Si resulta un ancho excesivo, debido a la limitación de altura que impone el terraplén puede pensarse en una alcantarilla múltiple.



−



Determinar la profundidad del remanso de entrada (He) suponiendo escurrimiento con control de entrada (utilizando nomogramas presentados en la Figura 2.3-2, Figura 2.3-3, Figura 2.3-4 y Figura 2.3-5 o la expresión presentada en el Párrafo 2.3.3.1). Si esta profundidad resulta mayor que la admisible debe ensayarse una nueva dimensión tentativa.



−



Suponer escurrimiento con control de salida y determinar la profundidad en el remanso de entrada (He). Inicialmente debe determinarse la profundidad de la corriente en la salida y seguir el procedimiento que corresponda según sea una situación de salida sumergida (Párrafo 2.3.4.1) o no sumergida (Párrafo 2.3.4.2).



−



Comparar las profundidades en el remanso de entrada (H e) con escurrimientos con control en la entrada y en la salida. El valor determinante es el mayor de ambos e indica cual es el tipo de control que rige para las dimensiones elegidas, en las condiciones del problema.



−



Si el valor determinante es mayor que el admisible y hay control de salida, elegir una dimensión mayor y repetir el cálculo para control de salida.



−



Repetir el procedimiento hasta contar con un tamaño adecuado.



−



Calcular la velocidad de salida y verificar que su valor sea menor que los máximos admisibles (Tabla 2.3-2).



−



 Anotar las características de la alcantarilla finalmente elegida. incluyendo tipo, tamaño, profundidad del remanso en la entrada y velocidad de salida.
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Datos: Caudal (Q) = 3 [m^3/s] Longitud (L) = 5 [m] Pendiente = 0.03 ->Canal aguas abajo (cálculo de Tw): Sección cuadrada  Ancho = 3 [m] n = 0.030 Tw>D: salida sumergida Tw


Control de Entrada



Acero con Arista viva (68 x 13 mm) Acero con Arista viva (68 x 13 mm) Acero con Arista viva (68 x 13 mm)



D [m]



Q [m^3/s]



He [m]



He max [m]



He/D



He


H [m]



Tw * [m]



hc [m]



Iterativo



Conocido



Nomograma Figura 2.3-3



Cálculo



Tabla 2.3-1



Verificación



Ecuación Párrafo 2.3.4.1



Altura Normal A.Abajo



Altura Crítica



1.0



3



2.50



2.50



1.3



No cumple



1.5



3



0.90



1.35



1.8



Cumple



0.25



0.38



0.90



1.8



3



0.68



1.22



2.1



Cumple



0.12



0.38



0.85



(Tw* = altura normal de escurrimiento en el canal aguas abajo) Luego la solución a proyectar, sería una alcantarilla de metal corrugado con ondulaciones 68 mm x 13 mm, de 1.8 [m] de diámetro.
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Tw > D He [m]



Tipo de Control



Velocidad Salida [m/s]



Vel. Máx [m/s]



Párrafo 2.3.4-2



Verificación



Velocidad normal Alcantarilla



Tabla 2.3-2



Verificación



1.20



1.30



Entrada



3.66



2.7



No Cumple



1.33



1.29



Salida



2.54



2.7



OK



(hc+D)/2=h [m]



ho [m]
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Los sólidos, basuras y ramas arrastradas por el agua son muy perjudiciales si se acumulan a la entrada de la alcantarilla y afectan significativamente el funcionamiento hidráulico de la obra. Esta situación produce efectos adversos importantes en la obra, en el camino y en las zonas adyacentes. Es indispensable en consecuencia, contar con un buen mantenimiento para identificar los puntos con potencial de obstrucción y contar con las medidas adecuadas para evitar estos problemas. Existen dos alternativas para tratarlos, diseñar una obra para que pasen los sólidos, basuras y ramas o diseñar obras para interceptar los sólidos flotantes. Debe hacerse un estudio económico entre la solución de pasar los sólidos flotantes por la alcantarilla (lo cual generalmente tiene un mayor costo de construcción) y la solución de retener los sólidos aguas arriba de la entrada por medio de un dispositivo especial, solución que generalmente requiere de altos gastos de mantenimiento. Para retener las ramas y objetos flotantes puede instalarse una cámara, que es una extensión vertical de la alcantarilla que permite la limpieza cuando la entrada principal está obstruida. Esto implica aumentar la carga de entrada, por lo que deberán considerarse las precauciones tendientes a impedir el desarrollo de velocidades y presiones excesivas que pudieran ocasionar filtraciones en la alcantarilla.



Durante las crecidas se produce en las entradas de las alcantarillas vórtices y remolinos que socavan y erosionan el relleno del terraplén se producen fuerzas de empuje que, especialmente en los casos de tubos de metal corrugado, con conducto cortado a bisel de acuerdo al talud del terraplén, o prolongados fuera de ésta, pueden producir la falla de la entrada. El anclaje se logra aumentando el peso de los extremos de la alcantarilla, mediante muros de cabecera y pavimentos colocados en el talud del terraplén. Estas soluciones protegen además contra la erosión del material de relleno y contra posibles deformaciones de las entradas. En cuanto a las salidas, éstas también necesitan ser ancladas, ya que en ciertas ocasiones debido a erosión en este extremo pueden separarse las uniones de la alcantarilla misma.



Es indispensable que las uniones en una alcantarilla sean lo suficientemente impermeables para evitar problemas de erosión y arrastre. Este problema se produce por filtraciones no sólo en las uniones sino también a lo largo de la alcantarilla que van erosionando el material de relleno bajo ella, y pueden finalmente causar la falla de la alcantarilla o del terraplén.



Cuando el eje de la alcantarilla no es recto, ya sea en planta o perfil, los cambios de dirección deben hacerse en la forma más gradual y uniforme que permita el lugar. Para estos casos debe tomarse en cuenta el paso de sólidos flotantes y el depósito de sedimentos. Si la alcantarilla opera con control de salida deberá tomarse en cuenta las pérdidas de carga debidas al cambio en la dirección del eje, las cuales son generalmente pequeñas, pero en casos importantes será necesario calcularlas.



Cuando la velocidad del escurrimiento en la alcantarilla es alta, puede producirse una socavación local a la salida de la obra que comprometa su estabilidad. En estos casos, deben tomarse precauciones especiales, ya sea protegiendo el cauce natural con un pedraplén adecuado, o bien incluyendo obras de disipación de energía.
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La altura de relleno que puede soportar una alcantarilla depende de las condiciones de su fundación, del método de instalación, de su rigidez y su resistencia estructural. Las tensiones en la alcantarilla están altamente influenciadas por las condiciones de la fundación pudiendo presentarse varios casos: −



La condición usual es aquella en que tanto el terreno bajo la alcantarilla como el relleno adyacente se asientan ligeramente. Si se produce un asentamiento uniforme tanto bajo la alcantarilla como en el relleno adyacente, no se producirán grandes tensiones en una alcantarilla flexible o en una segmentada rígida. Sin embargo, un asentamiento desigual puede significar distorsión y esfuerzos de corte, lo cual puede ocasionar fallas en alcantarillas rígidas. Una alcantarilla flexible se acomoda a asentamientos desiguales moderados, pero también estaría sujeta a esfuerzos de corte. Las alcantarillas monolíticas pueden tolerar solo pequeños asentamientos y requieren condiciones favorables de fundación.



−



Una fundación en la cual no se producen asentamientos, unida a un relleno adyacente que se asienta puede producir grandes tensiones en la alcantarilla, cualquiera sea su tipo.



−



Una fundación sin asentamiento, tanto bajo la alcantarilla como en el terreno adyacente produce también altas tensiones en la alc antarilla cuando la altura de terraplén supera los 10 m sobre la clave de la obra.



Las principales fuerzas que actúan sobre el tubo son las cargas vivas, el peso del material de relleno, las fuerzas debidas al movimiento del suelo y los posibles esfuerzos de flexión debido a la erosión o socavación del terreno. Debe tenerse presente, también, que durante la construcción, el conducto puede verse sometido a esfuerzos mayores que aquellos que tendrá durante su vida de servicio una vez construido el pavimento.



Las alcantarillas deben mantenerse razonablemente limpias y reparadas en todo momento si se pretende que ellas funcionen como se ha previsto en el diseño. Un buen programa de mantenimiento implica inversiones periódicas, pero con éste se reducirá la probabilidad de falla de la alcantarilla, cuya reparación suele ser aún más costosa. El programa de mantenimiento debe incluir inspecciones periódicas con inspecciones adicionales después de las crecidas. Estas últimas tienen por objeto, además comprobar el estado de la obra, anotar alturas de aguas que pueden ser un dato importante para nuevos diseños o reposiciones requeridas en la zona. Deberán indicarse las reparaciones necesarias, tales como acumulación de material de arrastre, depósitos de sedimentos, erosión, socavación y daño en la estructura.  A veces, estas inspecciones revelan la necesidad de reparaciones mayores tales como protección contra la erosión o la construcción de disipadores de energía. En ciertos casos, las condiciones cambian con respeto a las que había en el momento en que se diseñó la alcantarilla. Por ejemplo, la urbanización de la zona, los cambios en la hoya hidrográfica, la canalización del cauce, alteran las condiciones de diseño y deberán tomarse las medidas correctivas del caso. Cuando existen estructuras especiales para la retención de material de arrastre, es necesario que éstas tengan un fácil acceso, ya que la mayoría de ellas requieren de limpieza después de cada tormenta. Al elegir el tipo de estructura para retener el material de arrastre deberá tomarse en cuenta la frecuencia con que será posible hacer estas limpiezas. Si se anticipa que la frecuencia será muy baja, conviene más bien diseñar la alcantarilla de modo que l os sólidos flotantes pasen por ella.
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La abrasión consiste en la erosión del material de la alcantarilla por sólidos flotantes acarreados por el cauce natural. El deterioro mecánico depende de la frecuencia, duración y velocidad del flujo, así como del carácter y cantidad de material de arrastre. Se puede proteger las obras contra la abrasión usando espesores adicionales de material estructural en el fondo de la alcantarilla. En alcantarillas de metal se puede consultar un radier pavimentado cuando estén expuestas a un excesivo deterioro a causa de la acción de los elementos abrasivos del flujo o cuando las alcantarillas son utilizadas como paso de ganado. El pavimento del radier deberá extenderse sobre el tercio inferior de la circunferencia del tubo y deberá proporcionar un recubrimiento adecuado por encima de las crestas de las corrugaciones. En el caso de alcantarillas de metal también se puede utilizar espesores adicionales de plancha. Sin embargo, cuando se presenta corrosión combinada con abrasión, otros tipos de alcantarilla resultan generalmente, más económicos que los tubos metálicos de gran espesor. Para el caso de alcantarillas de hormigón la consideración de espesores adicionales del radier constituye una buena solución. Para ellos se utilizará mezcla de concreto más durable. Los espesores extra de pared de los tubos proporcionarán un recubrimiento adicional a las armaduras de refuerzo, las que resultarán menos expuestas a los elementos corrosivos y a las velocidades excesivas de flujo. Donde existe abrasión muy severa se puede considerar la instalación de rieles u otros perfiles de acero puestos longitudinalmente en el fondo de la alcantarilla.



La corrosión puede manifestarse como consecuencia de la acción de elementos activos presentes en el suelo, aguas o atmósfera. Las condiciones ambientales que contribuyen a la corrosión de alcantarillas metálicas son condiciones alcalinas y ácidas en el suelo y en el agua y la conductividad eléctrica del suelo. Otro factor que contribuye a la corrosión es la frecuencia y duración en flujos que transportan sólidos que producen abrasión y dañan las capas protectoras. El agua salada causa intensa corrosión a corto plazo en el acero. En general, cualquier material de alcantarilla expuesto al agua de mar requiere algún tipo de protección para asegurar una adecuada vida útil. Lo mismo sucede con los ácidos producidos por minas de carbón y otras operaciones mineras. La experiencia ha demostrado por otra parte, que les metales se corroen en suelos con gran contenido de productos orgánicos. Para alcantarillas de metal corrugado generalmente se utiliza capas protectoras tales con revestimientos bituminosos con o sin pavimento de radier, o bien recubrimiento asfáltico en combinación con galvanizado u otros sistemas aceptables de protección.
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El objetivo último del diseño de las obras de drenaje de la plataforma es mantener las pistas de tránsito libres de inundación para la probabilidad de la precipitación de diseño. Esta sección incluye el análisis de los distintos tipos de obras necesarias para recoger y eliminar las aguas que se acumulan en la plataforma de la carretera, las que pueden provenir de aguas lluvias que caen directamente sobre la franja de expropiación de la carretera, aguas superficiales que provienen de áreas vecinas fuera de la franja de expropiación, que no son interceptadas y llegan al camino, como también aguas superficiales que llegan a la carretera en los cruces de caminos.



La frecuencia de diseño y tolerancia a las inundaciones o desbordes dependerán de la importancia del camino y de los riesgos y costos que ellos implican. La frecuencia de la precipitación de diseño y la extensión admisible de inundación se determinarán con l as normas indicadas en la Tabla 3.1-1. Los caudales de diseño para el drenaje de la plataforma, se estimarán mediante el Método Racional Modificado (Párrafo 1.6.3.1), adoptándose un tiempo de concentración mínimo de 10 minutos. Se evitará la concentración de flujos extendidos a través de la plataforma, no permitiéndose, como regla general, flujos concentrados en la plataforma de más de 3 litros por segundo. En el caso específico del drenaje de medianas, se deberán tomar en consideración los siguientes aspectos de diseño. En primer lugar, se deberá minimizar el escurrimiento de flujos, sean éstos concentrados o extendidos, por las medianas que separan las calzadas de tránsito unidireccional. Cuando se trata de medianas a ras de las calzadas y de anchos no superiores a 3 m los escurrimientos provenientes de las precipitaciones podrán evacuarse hacia las calzadas adyacentes. En las medianas hundidas deberán disponerse sumideros de aguas lluvias que desagüen a un colector del sistema general. TABLA 3.1-1



NORMAS PARA DRENAJE DE LA PLATAFORMA



Límites de inundación de aguas superficiales (Basados en un tiempo de concentración de 10minutos



Características de la carretera



Vías de circulación normales a) Bermas dispuestas a nivel de Calzada. b) Bermas transitables con solera. Mediana hundida Mediana elevada con soleras Rampas



Frecuencia de la lluvia de diseño según el tipo de carretera



Hasta el Borde más bajo de la Calzada Hasta 1,50 m de la calzada; pero el agua no sobrepasará la berma del lado más bajo de los peraltes Borde de la calzada Hasta un ancho de 3 m de la plataforma sin que el agua llegue a desbordar la solera de la mediana Hasta un ancho de 3 m de la plataforma sin que el agua llegue a desbordar la solera o borde de la cuneta del lado más bajo de un peralte



Ramales y otros empalmes de importancia similar Puntos bajos de calzada y secciones bajo nivel de terreno



Autopistas o previstas como tales 25 años



Autorrutas y Primarios 10 años



Igual que a) y b) consignados más arriba



Hasta un ancho de 1,50 m de la calzada independientemente del tipo de berma



Caminos 5 años Autopistas: 50 años Autorrutas Autorrutas y Primarios: 25 años Caminos: 10 años



Las pendientes longitudinales mínimas recomendables son de 0,25% para medianas de tierra y de 0,12% para medianas con cauces pavimentados. Cuando las velocidades son excesivas para las condiciones del terreno (ver Tabla 2.3-2) deberán tomarse las precauciones correspondientes para evitar la erosión. Por último, y considerando los factores económicos, se tendrán en cuenta aquellas posibilidades de diseño que permitan introducir economías en los costos de obras de drenaje en la mediana. Para ello se recomienda dotar a la mediana de capacidad de retención provisional de las aguas, conjuntamente con sumideros sencillos de fácil construcción. Se sugiere ubicar los sumideros de tal manera que sea posible CAPÍTULO 3: DRENAJE DE LA PLATAFORMA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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desaguar en alcantarillas cercanas, o en colectores próximos del sistema general de drenaje de aguas lluvias. Se buscará optimizar la capacidad de admisión de los sumideros, ubicando las bocas de entrada en los puntos bajos del camino. Las obras permanentes de drenaje, previstas para la etapa de construcción se proyectarán como parte integrante del sistema definitivo de drenaje. Esta condición será aplicable solamente a sistemas de drenaje de aguas lluvias.



Las cunetas y demás obras de drenaje de la plataforma se proyectarán para satisfacer las finalidades señaladas en el Sección 3.1 y se diseñarán para confinar las inundaciones dentro de los limites descritos en la Tabla 3.1-1. La pendiente longitudinal mínima sugerida para las cunetas revestidas será de 0,12% y de 0,25% en aquellas sin revestir. En términos de la pendiente transversal, las cunetas de solera de 0,50 m de ancho tendrán una pendiente transversal máxima de 30% hacia la solera para aprovechar en mejor mejor forma la capacidad de la cuneta y la eficiencia de los sumideros. Para cunetas de ancho superior a 0,50 m, la pendiente transversal no será menor que 8%. En relación a las intersecciones con solera, si el tránsito de peatones es un factor importante, se analizarán en cuanto a efectividad y economía las siguientes alternativas para el drenaje de la intersección. Primero, la intercepción total del flujo en o cerca de la esquina. En segundo lugar, la intercepción parcial del flujo, permitiendo el escurrimiento de hasta 3 lt/s a través de la intersección. En este caso, la extensión superficial de la corriente deberá controlarse de modo que el tránsito de los peatones sea posible. La capacidad hidráulica de las cunetas triangulares se puede calcular empleando la ecuación de Manning, expresada de la siguiente manera: Q=



Donde: Q n Ω



R i



1



n



⋅ Ω ⋅ R



2



1



3



⋅i 2



= Caudal (m3/s) = Coeficiente de Rugosidad de Manning. = Área de la Sección (m2) = Radio Hidráulico del escurrimiento (Razón entre el área y el perímetro mojado). = Pendiente Longitudinal (m/m)



Las propiedades geométricas e hidráulicas de la cuneta se pueden determinar empleando las fórmulas presentadas en la Tabla 3.2-1.
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CAPACIDAD HIDRÁULICA DE CUNETAS Y CANALES TRIANGULARES



Dependiendo de su ubicación, los canales longitudinales podrán denominarse canales interceptores (también llamados contrafosos de coronación) o cunetas laterales tratadas en el Tópico anterior. Estos canales interceptores pueden estar construidos en cortes o en terraplenes. En el caso de los canales interceptores en cortes, si las aguas recogidas por los taludes de cortes que viertan hacia el camino dan lugar a la erosión o a deslizamiento de los mismos se proyectará un contrafoso o zanja protectora sobre la coronación del corte para recoger las aguas que bajan por las pendientes naturales y conducirlas hacia la quebrada o descarga más próxima del sistema general de drenaje. Se recomienda no colocar estas zanjas paralelamente al camino, porque los tramos finales del canal quedan con una pendiente excesiva, sino que, por el contrario, se conducirá el trazado del canal hacia el interior de la hoya, siguiendo las pendientes admisibles para el tipo de terreno o revestimiento. Los canales interceptores cuyas pendientes induzcan velocidades superiores a lo señalado en la Tabla 2.3-3 deberán revestirse con el objeto de prevenir la erosión. Si la pendiente longitudinal del canal excede de 25% se recomienda disponer de bajantes de agua (ver Tópico 3.2.3), tanto en taludes naturales como en terraplenes. Se puede prescindir de los canales interceptores en taludes de suelos resistentes a la erosión con declives de 2:1 (H:V) o menores, o cuando durante la construcción se hayan adoptado medidas efectivas de control de la erosión. En el caso de los canales interceptores en terraplenes, si es de temer la erosión de los terraplenes al caer por sus taludes las aguas superficiales procedentes de calzadas y bermas, debe proyectarse una cuneta formada por la berma revestida y una solera para conducir las aguas superficiales hasta los puntos de desagüe. La pendiente mínima recomendable para canales longitudinales es de 0,25% en canales de tierra y de 0,12% en canales revestidos. La velocidad de las aguas deberá limitarse para evitar la erosión, sin reducirla tanto que puede dar lugar a depósito o sedimentación. La velocidad mínima aconsejable es de 0,25 m/s, siendo las velocidades CAPÍTULO 3: DRENAJE DE LA PLATAFORMA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



MANUALES TÉCNICOS



máximas admisibles las que se indican en la Tabla 2.3-2 para obras sin revestir y Tabla 3.2-2 para las revestidas. TABLA 3.2-2



VELOCIDADES MÁXIMAS ADMISIBLES EN CONTRAFOSOS Y CUNETAS REVESTIDAS



Tipo de revestimiento



Velocidad admisible (m/s)



Mezclas asfálticas en sitio y tratamientos superficiales Mampostería en piedra Hormigón asfáltico y de cemento Pórtland



3,00 4,50 4,50



La capacidad hidráulica de la obra se puede determinar utilizando las relaciones indicadas en la Tabla 3.2-1



La finalidad de este tipo de obra es proteger contra la erosión los taludes de terraplenes y cortes, transfiriendo a cauces ubicados al pie de estos taludes las aguas recogidas por los canales laterales e interceptores. El espaciamiento y ubicación de las bajadas de agua dependen de la conformación del terreno, del perfil de la carretera y de las limitaciones que sobre tolerancia de inundaciones fueron establecidas en el Tópico 3.1.2. Cuando por su ubicación aparecieran muy destacadas se disimularán enterrándoles en zanjas o por otros medios. Los tipos de bajantes de agua más comúnmente empleadas son las bajantes de tubo, las bajantes en canaleta y los vertederos. Sus principales requisitos de empleo se describen a continuación. En el caso de las bajantes de tubo, las tuberías metálicas pueden adaptarse a cualquier pendiente. Se emplearán las bajantes de tubos en taludes con declives de razón (H/V) ≥4/1. El diámetro del tubo se determinará en base a la magnitud del caudal y a la longitud total de la bajada, debiendo adoptarse en todo caso un diámetro mínimo de 200 mm. Las uniones deberán ser impermeables de modo de impedir filtraciones que causen erosión. Es posible lograr economías apreciables en el costo de bajantes mediante el empleo de un embudo de entrada, el cual deberá tener una longitud suficiente para acelerar la velocidad del flujo de tal manera de hacer posible la reducción del diámetro del resto de la tubería situada aguas abajo de él. Para las bajantes de agua en canaleta se emplean conductos de metal corrugado de sección transversal semicircular provista de un embudo de entrada. Estos se adaptan mejor en taludes con declives de razón 2:1 (H:V) o menores; en pendientes de valor equivalente a la razón 1½:1 se recomienda limitar su longitud a un máximo de 20 m. Igualmente deberá evitarse los cambios bruscos de alineación y pendiente. Deberán colocarse enterrados de modo que la parte superior de ellas coincida con la superficie del talud. En el caso de los vertederos, éstos podrán ser proyectados con carácter permanente o provisorio. Los vertederos permanentes pavimentados sólo deben usarse en faldeos con declive de razón 4:1 (H:V) o menores. En caso de pendientes más pronunciadas es recomendable usar bajantes de tubo. Los vertederos provisorios se utilizan en terraplenes o cortes de construcción reciente practicados en suelos frágiles con declives de 6:1 (H:V) o menores, están destinados a preservar dichos taludes de la erosión durante el período de consolidación de la protección (desarrollo de vegetación u otro medio previsto). Consiste en un revestimiento superficial del talud por el que escurren las aguas; revestimiento que puede estar constituido por una capa de concreto asfáltico de un espesor no mayor de 4 cm.  Además, se deberá tener presente que los vertederos estarán provistos de un aliviadero constituido por una solera que contribuirá a confinar las aguas dentro del vertedero mismo. Los embudos se emplearán en la entrada de todas las bajantes de agua cualquiera sea la forma de entrada que se considere ella deberá diseñarse con una depresión local de 0,15 m por lo menos, con respecto a la cota inferior, en ese punto, de la berma o canal aportador. Dentro del diseño, deberán contemplarse disipadores de energía de diseño y construcción sencillos, cuando sea de temer una erosión excesiva en la salida de las bajantes de agua. De preferencia se recurrirá a procedimientos que permitan el empleo de materiales baratos tales como fragmentos de roca o de mortero de cemento. En este sentido resultará de gran efectividad la instalación de un tubo de cemento comprimido dispuesto en posición vertical y cuyo extremo inferior hasta una altura de 20 cm aproximadamente, se rellenará con grava gruesa o roca fragmentada. Las bajantes de agua deberán anclarse a fin de impedir solicitaciones indebidas en las secciones terminales de entrada, cualquiera que ella sea. Si la longitud de la bajada es superior a 50 m, se emplearán tirantes de cables de alambre retorcido que irán sujetos a un estacado de tubos de acero galvanizado. En los tramos en que el cable deba ir enterrado y en contacto con el suelo se reemplazará CAPÍTULO 3: DRENAJE DE LA PLATAFORMA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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por una varilla de fierro redondo galvanizado y se atarán a ella los extremos del cable. En los tramos libres no enterrados y siempre que la longitud de la instalación sea superior a los 18 m se proveerán  juntas de expansión. Los tubos y canaletas que se emplean en bajantes de agua serán de acero corrugado. Para los efectos del diseño (determinación de espesores mínimos y la adopción de medidas de protección como espesores adicionales y recubrimientos) los tubos y canaletas deberán satisfacer los requisitos de durabilidad que se indican a continuación. La vida de servicio de diseño será de 30 años para las bajantes de agua enterradas bajo recubrimiento superior a 0,90 m que forman parte de proyectos en los que se consulta una durabilidad de 30 años para las alcantarillas. En otras condiciones, como en el caso de bajantes descubiertas o superficiales, éstas se diseñarán para una vida de servicio de 10 años.



Para los efectos de este manual se definen así los sistemas de conductos subterráneos y sistemas colectores destinados a drenar la calzada, que fluyen hacia un solo punto de descarga.



El método más usado en este caso para calcular los caudales a desaguar es el método racional, pero podrán utilizarse otros métodos descritos en la Sección 1.2 “Hidrología”, si se cuenta con los antecedentes hidrológicos requeridos por ellos. Se adoptará un tiempo de concentración de 10 minutos para determinar los caudales de escorrentía procedentes de precipitaciones recogidas en la plataforma. Los conductos se diseñarán para funcionar a sección llena sin presión. Sin embargo, en ciertos casos podrá aceptarse un funcionamiento a presión, siempre que la línea de energía, esté al menos 0,25 m bajo el nivel de cualquier sumidero comprometido, a fin de evitar surgencia de agua por alguno de los elementos del sistema. Deberá proveerse la carga necesaria para la pérdida de energía en codos, empalmes y transiciones.  Al determinar la elevación mínima de salida en sistemas de drenaje que desaguan en diques o cauces de aguas afectadas por mareas o crecidas, deberá considerarse la posibilidad de ocurrencia de reflujos. Al fijar el nivel mínimo de descarga, será necesario a menudo realizar estudios especiales relacionados con la frecuencia y amplitud de las variaciones de nivel del cauce receptor. Deberán agregarse los efectos de vientos y crecidas sobre los niveles de mareas previstos. Cuando sea necesario, se proveerán compuertas de charnela como protección contra reflujos. Estas compuertas oponen una resistencia mínima al escape de las aguas procedentes del sistema de drenaje, de manera que pueden despreciarse sus efectos sobre el régimen hidráulico de éste. En la concepción de la instalación más económica el proyectista deberá considerar las economías que puedan introducirse por la influencia reguladora de un almacenamiento temporal admisible de las aguas en cunetas, medianas y áreas de intercambio. El espaciamiento y la capacidad de la entrada de los sumideros (Tópico 3.3.2) son factores de regulación por los que es posible controlar la retención o almacenamiento de las aguas; el espaciamiento proporciona control sobre la retención superficial en cunetas y medianas, en tanto que la capacidad de entrada es determinante en el almacenamiento en áreas deprimidas. Excepto en el caso de instalaciones que incluyen bombeo de las aguas, deberá asegurarse el acarreo a través del sistema de colectores de toda materia flotante recogida en la superficie por las aguas lluvias. Los sumideros de admisión en soleras y paredes, que limitan el tamaño de los sólidos flotantes, sirven bien a este propósito. En casos especiales donde se requiere excluir materias flotantes, como en el caso de instalaciones de bombeo, se dispondrá una rejilla en todas las aberturas en soleras y paredes de sumideros tributarios. Por último, en la estimación de la capacidad de conducción de las medianas deberá tenerse en cuenta el efecto que en este sentido significan las basuras, malezas y plantas a lo largo de su superficie, considerando para ello, coeficientes de rugosidad mayores que los correspondientes a la obra recién construida.
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De acuerdo con sus características de operación, los sumideros pueden clasificarse en sumideros laterales en solera, sumideros horizontales de rejilla y sumideros mixtos. Los sumideros laterales en solera poseen una abertura de admisión dispuesta en la solera, paralelamente a la dirección del escurrimiento. Este tipo se adapta para instalaciones con solera y cuneta. Las aberturas de entrada en solera son efectivas en la admisión de flujos que conducen basuras flotantes. Su capacidad interceptora decrece a medida que la pendiente de la cuneta de aproximación aumenta, siendo conveniente emplearlos en la intercepción de escurrimientos por cauces de pendientes longitudinales menores de 3%. En el caso de los sumideros horizontales de rejilla, la admisión se verifica por una abertura horizontal practicada en el fondo de la cuneta o curso de agua, provista de una o más rejillas dispuestas en serie o en paralelo. Una de sus características es su efectivo funcionamiento dentro de un amplio rango de variación de la pendiente longitudinal de la cuneta de aproximación. Su mayor desventaja radica en el hecho de que las rejillas se obstruyen fácilmente con las hojas o basuras arrastradas por la corriente. En todo caso, se preferirán a los laterales de solera cuando la pendiente del conducto de aproximación exceda de un 3%. La ubicación más característica de los sumideros horizontales de rejilla es en la cuneta de una calzada y en cunetas en depresión. Debe evitarse su colocación en aceras destinadas al tránsito de peatones o en áreas del camino frecuentadas por ciclistas. Se dará preferencia al empleo de los sumideros horizontales de rejilla en ubicaciones inmediatamente adyacentes a la berma y en las medianas. Se utiliza también este tipo de sumidero en aquellas ubicaciones en que no puede permitirse una depresión en cuneta. Los sumideros mixtos están provistos a la ve z de entrada lateral en solera y horizontal en rejilla, y son de gran capacidad, reuniendo las ventajas de ambos tipos. La elección del tipo de sumidero dependerá en general de condiciones hidráulicas, económicas y del sitio de ubicación. La capacidad hidráulica de los sumideros depende del tamaño y tipo de la abertura de entrada, puede mejorarse considerablemente disponiendo la admisión bajo la línea normal de flujo del curso afluente. En la sección 3.5 podrán encontrarse ejemplos de sumideros tipo para los casos, horizontales, de rejilla y mixtos.



La ubicación y espaciamiento de los sumideros dependen principalmente de los siguientes factores: magnitud de escurrimiento, la inclinación, la ubicación y geometría de enlaces e intersecciones de inclinaciones, ancho de flujo permisibles, capacidad del sumidero, acceso para la mantención, volumen y desplazamiento de vehículos y peatones, cantidad de materias flotantes. No existen reglas fijas respecto a la ubicación de los sumideros. Su ubicación se determinará en consideración a la eficiencia y al aspecto económico. En áreas urbanas el volumen y movimiento de vehículos y peatones constituyen un factor importante de control. En calles y caminos con cruces, la ubicación usual del sumidero es en la intersección en el extremo aguas arriba del cruce, fuera del espacio destinado al tránsito de peatones. Cuando el flujo de la cuneta es pequeño y el tránsito de vehículos y peatones es de poca consideración, la corriente puede conducirse a través de la intersección, mediante una cuenca hundida, hasta un sumidero ubicado aguas abajo del cruce. El espaciamiento entre los sumideros, en ningún caso se fijará en forma arbitraria, por el contrario se determinará mediante un análisis racional de los factores indicados anteriormente en este mismo Párrafo. En el espaciamiento de sumideros ubicados en medianas hundidas, el proyectista deberá considerar la permeabilidad del suelo y su erosionabilidad. Por razones de economía, los sumideros a menudo se ubican en las cercanías de alcantarillas y conductos de desagüe del sistema de drenaje de aguas lluvias. Cuando las condiciones determinen la necesidad de una instalación múltiple o serie de sumideros, el espaciamiento mínimo que se recomienda es de 6 m para permitir que el flujo que pasa vuelva a la solera.
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El perfil de la pendiente afecta la ubicación y capacidad del sumidero. La inclinación de la rasante de la cuneta influye de tal modo que muchas veces determina el tipo de sumidero a emplear, así como el tratamiento que debe darse a la cuneta en el entorno de la admisión. Las curvas verticales reducen la pendiente lo que aumenta la extensión superficial del flujo. Para reducir la inundación a límites aceptables se recomienda reducir la longitud de la curva vertical dentro de límites aceptables y disponer una instalación múltiple constituida por un sumidero ubicado en el punto bajo y uno o más sumideros a ambos costados aguas arriba del primero. En relación a la pendiente transversal de cunetas con solera, deberá adoptarse el mayor declive transversal posible de acuerdo con las restricciones establecidas en el Tópico 3.2.1 (Cunetas Longitudinales). Con esto se consigue concentrar el flujo contra la solera mejorándose considerablemente la capacidad interceptora del sumidero. En consideración a las depresiones locales, se empleará la máxima depresión admisible para la abertura de entrada de los sumideros de acuerdo con las condiciones del sitio (Ver detalles en el Tópico 3.3.5, depresiones de drenaje). Por otra parte, para interceptar la basura y mejorar la eficiencia de las rejillas se utilizan las aberturas laterales de solera. En puntos bajos de la pendiente deberá consultarse un interceptor de basura a cada lado de la depresión. En la definición de la altura de diseño de la superficie de agua dentro del sumidero, la clave del tubo de salida se dispondrá a una profundidad tal que permita absorber las pérdidas de carga de entrada en el tubo más un resguardo de 25 cm entre el nivel de diseño del espejo de agua dentro del sumidero y la abertura de la admisión en la cuneta. Esto proporciona un margen suficiente para las pérdidas por turbulencia, los efectos de materias flotantes y la carga de velocidad para condiciones normales. Por otra parte, el radier o piso del sumidero deberá tener un fuerte declive hacia la salida. En sistemas de drenaje muy superficiales en que la conservación de la carga disponible es fundamental, o en cualquier otro sistema en que se requiera el establecimiento de velocidades que eviten la sedimentación, se dispondrá una canaleta semicircular a manera de prolongación del tubo de salida a través del sumidero.  Además de todas estas variables que influyen en el diseño hidráulico, para la determinación en la capacidad de un sumidero debe tomarse en cuenta el tamaño de la abertura de entrada (influyendo en ésta la disposición de las barras de la rejilla que se utilicen), la velocidad y profundidad del flujo sobre la rejilla, la pendiente transversal de la cuneta inmediatamente aguas arriba de la admisión y la magnitud de la depresión de la abertura de entrada por debajo de la línea de flujo del cauce aportador. En cualquier solución que se adopte debe considerarse un factor de seguridad importante como prevención de la obstrucción parcial de la rejilla por basuras flotantes. Para los efectos de diseño de los sumideros mixtos se considerará sólo la capacidad de la rejilla horizontal. La abertura auxiliar de solera, bajo condiciones normales, implica un pequeño o ningún incremento de la capacidad, ésta se comporta más bien como un aliviadero en el caso de obstrucción de la rejilla. La capacidad de los sumideros es un problema que se enfoca experimentalmente determinando el coeficiente de pérdida de carga de ellos. Sin embargo, los sumideros utilizados en el país no cuentan con antecedentes experimentales para determinar su capacidad y es necesario apoyarse en experiencias realizadas en sumideros americanos y adaptar los resultados a la situación en estudio. Cuando la carga de agua es pequeña, el sumidero funciona como un vertedero. Si la carga es superior a 30 cm, actúa hidráulicamente como un orificio. Entre ambas situaciones existe una zona inestable con formación de vórtices y remolinos. La relación entre la altura de agua sobre la reja y el caudal cumple con la relación siguiente, cuando el sumidero se comporta como vertedero: 3



Q = C ⋅ P ⋅ H  2 Donde: Q = Caudal (m3/s). P = Perímetro exterior de la reja, sin contar espesor de barras externas (m). H = Altura de agua sobre la reja (m). C = Coeficiente experimental de gasto. El coeficiente C de acuerdo a las experiencias americanas es igual a 1,6 en unidades métricas. CAPÍTULO 3: DRENAJE DE LA PLATAFORMA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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 Al utilizar esta expresión es necesario tener presente que las experiencias americanas se realizaron con el sumidero colocado en una depresión y que las ranuras de la reja eran más largas y anchas que los sumideros locales. Asimismo, se recomienda usar la mitad del perímetro a fin de tomar en cuenta la obstrucción parcial del perímetro de la reja por barras, ramas o basuras.



En la ubicación y alineamiento de los tubos deberá evitarse la instalación de los colectores de aguas lluvias longitudinales, destinados a evacuar el drenaje de la plataforma, bajo las calzadas y berma. Sin embargo, cuando su ubicación bajo la calzada es inevitable, deberán considerarse registros (ver Tópico 3.3.4) provistos de accesos que se ubicarán fuera de los límites determinados por las bermas. Los quiebres debidos a deflexiones del alineamiento deberán tomarse con curvas circulares. Las deflexiones de alineamiento en los puntos de quiebre no excederán de 10°, en caso contrario, deberá emplearse una cámara de registro en ese punto. Los diámetros mínimos de los tubos serán lo s indicados en la Tabla siguiente. TABLA 3.3-1



DIÁMETROS MÍNIMOS DE TUBO EN INSTALACIONES DE COLECTORES DE AGUAS LLUVIAS



Tipo de Colector



diámetro Mínimo(m)



Colector Troncal Lateral Troncal Conductor lateral



0,50 0,40 0,40



* En instalaciones ubicadas parcial o totalmente bajo la calzada se aumentarán estos diámetros a 0,50 m por lo menos.



Los requisitos de resistencia para tubos metálicos y de concreto son los mismos consignados en el Capítulo 2 “Drenaje Transversal” para las alcantarillas. En la selección del tipo de tubo, en general son aplicables a los colectores de aguas lluvias de tubo las mismas consideraciones consultadas para la selección del tipo de alcantarillas (Capítulo 2 “Drenaje Transversal”). Una excepción es el factor rugosidad que generalmente adquiere mayor importancia en drenes de aguas lluvias (Tabla 4.1-1). En el Tópico 3.3.1, Criterios de Diseño, se aborda el diseño hidráulico de conductos cerrados para colectores de aguas lluvias.



Un registro es una estructura subterránea que provee acceso desde la superficie a un conducto subterráneo continuo con el objeto de revisarlo, conservarlo o repararlo. Consiste en una cámara subterránea al fondo, de suficiente amplitud para permitir el trabajo de un hombre y de una chimenea que proporciona acceso directo desde la superficie. Las ubicaciones más frecuentes para los registros son en la convergencia de dos o más drenes, en puntos intermedios de tuberías muy largas, donde los conductos cambian de tamaño, en curvas o deflexiones de alineamiento aunque no es necesario colocarlos en cada una de ellas o en puntos donde se produce una brusca disminución de la pendiente. Si el conducto es de dimensiones suficientes para el desplazamiento de un operario no será necesario un registro. En tal caso prevalecerá el criterio del espaciamiento. Los registros deben ubicarse fuera de la calzada, excepto cuando se instalan en caminos de servicio o en calles de ciudades, en cuyo caso deberá evitarse su ubicación en las intersecciones. En relación al espaciamiento, en general, a una mayor dimensión del conducto corresponde un espaciamiento mayor. Para tubos de diámetros igual o mayor a 1,20 m, o conductos de sección transversal equivalente el espaciamiento de los registros variará entre 200 y 350 m. Para diámetros menores de 1,20 m el espaciamiento de los registros puede variar entre 100 y 200 m. En el caso de conductos pequeños, cuando no sea posible lograr velocidades de autolavado, deberá emplearse un espaciamiento de 100 m. Con velocidades de autolavado y alineamiento desprovisto de curvas agudas, la distancia entre registros estará ubicada en el rango mayor de los límites antes mencionados. Con respecto a las chimeneas de acceso, para colectores de diámetro menor que 1,20 m la chimenea de acceso estará centrada sobre el eje longitudinal del colector. Cuando el diámetro CAPÍTULO 3: DRENAJE DE LA PLATAFORMA ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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del conducto sea superior al diámetro de la chimenea, ésta se desplazará hasta hacerla tangente a uno de los lados del tubo para mejor ubicación de los escalines del registro. En colectores de diámetro superior a 1,20 m con llegadas laterales por ambos lados del registro, el desplazamiento se efectuará hacia el lado del lateral menor. Frente a la disposición de los laterales, para evitar pérdidas innecesarias de carga en caso de laterales que llegan a un punto con flujos opuestos, éstos se harán converger formando un ángulo con la dirección del flujo principal. Si la conservación de la carga es crítica, deberá proveerse canales de encauzamiento en el radier de la cámara.



Son cámaras subterráneas utilizadas en los puntos de convergencia de dos o más conductos, pero que no están provistas de acceso desde la superficie. Se diseñan para prevenir la turbulencia en el escurrimiento dotándoles de una suave transición. Este tipo de estructura se utiliza sólo cuando el colector troncal es de diámetro mayor a 1 m. Cuando el criterio de espaciamiento lo exija deberá utilizarse una cámara de registro.



Una depresión de drenaje es una concavidad revestida, dispuesta en el fondo de un cauce de aguas lluvias, diseñada para concentrar e inducir el flujo dentro de la abertura de entrada del sumidero de tal manera que éste desarrolle su plena capacidad. Las depresiones locales cumplirán los siguientes requerimientos o normas especiales que se indican a continuación. Los ensanches pavimentados de cuneta unen el borde exterior de la berma con las bocas de entrada de vertederos y bajantes de agua. Estas depresiones permiten el desarrollo de una plena capacidad de admisión en la entrada de las instalaciones mencionadas, evitando una inundación excesiva de la calzada. La línea de flujo en la entrada deberá deprimirse como mínimo en 15 cm bajo el nivel de la berma. Deberá cuidarse de no introducir en su forma modificaciones que pudieran implicar una depresión de la berma. Normalmente se considera suficiente un ensanchamiento de 3 m de longitud medidos aguas arriba de la bajada de agua. En pendientes fuertes o ubicaciones críticas la longitud del ensanche podrá exceder a 3 m. En cunetas y canales laterales, cualquiera que sea el tipo de admisión, los sumideros de tubo instalados en una cuneta o canal exterior a la calzada, tendrán su abertura de entrada ubicada de 10 a 15 cm bajo la línea de flujo del cauce afluente y la transición pavimentada del mismo se extenderá en una longitud de 1,00 m aguas arriba de la entrada. En el caso de cunetas con solera, éstas deben ser cuidadosamente dimensionadas en longitud, ancho, profundidad y forma. Para conservar su forma, las cunetas con solera deberán construirse de hormigón de acuerdo a las especificaciones del pavimento de la calzada. Sólo podrán variarse el ancho y la profundidad con las limitaciones que se indican a continuación. El ancho será preferentemente de 1,20 m, no obstante podrá variar de 0,6 a 1,80 m en el caso de flujos pequeños o muy extendidos y cuando se trate de una serie de sumideros con escasa separación podrá llegar hasta 2,00 m dependiendo del ancho de la berma el cual no podrá excederse. La profundidad está limitada por consideraciones de seguridad y comodidad del tránsito. Se emplea normalmente una profundidad de 3 cm. Se adoptará un máximo de 8 cm en las depresiones de largos mayores de 5 m colocados en pendientes mayores de 4%. Con respecto al tipo de pavimento, las depresiones locales exteriores a la calzada se revestirán con pavimento asfáltico de 5 cm de espesor o un revestimiento de piedras pegadas con mortero de 10 cm de espesor. En términos globales, y como norma general de diseño, salvo por razones de seguridad de tráfico todo sumidero deberá estar provisto de una depresión en la entrada. Si el tamaño de la abertura de entrada está en discusión, se considerará una depresión de profundidad máxima antes de decidir sobre una abertura de sección mayor.
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Los modelos computacionales de drenaje son herramientas que permiten al proyectista evaluar el comportamiento de los distintos sistemas de drenaje asociados a la plataforma e identificar los requerimientos geométricos de los nuevos elementos. Todo esto, de acuerdo a las condiciones de escurrimiento, patrones de lluvia, topografía y puntos de descarga. Los métodos hidrológicos que emplean los modelos de drenaje se pueden agrupar en dos categorías: determinación del caudal máximo y simulación de hidrología superficial. Los procedimientos que determinan el caudal máximo, al igual que el Método Racional, son más comunes, de fácil empleo y aplicables a la mayoría de los sistemas de drenaje de carreteras. Las técnicas de simulación hidrológica en cambio, modelan la totalidad de la respuesta hidrológica de una cuenca o área aportante, en vez de calcular solamente la descarga máxima, permitiendo así dimensionar de forma más eficiente las distintas instalaciones. Dada la sofisticación de estos últimos métodos, se recomienda su uso en sistemas de drenaje de dimensiones y complejidad mayores. Los modelos de simulación computacional ayudan al proyectista a determinar el espaciamiento y dimensión óptima de los colectores de aguas lluvia y tipos de sumidero, pudiendo condicionar el diseño a la disponibilidad de productos en el mercado. Además, es posible estimar las pérdidas de energía que ocurren en las uniones, curvas y transiciones, y ajustar adecuadamente la pendiente de la línea de energía.  Así por ejemplo, HYDRAIN-Integrated Drainage Design Computer System, es un modelo el cual se puede emplear para el análisis hidrológico e hidráulico de un sistema de drenaje de aguas lluvias ya existente, o uno propuesto por el Proyectista. Dentro de éste, la sub-rutina HYDRA-Storm Drains, permite calcular las descargas generadas de acuerdo a distintos métodos de tormentas de diseño, y definir un sistema compuesto hasta por 1.000 áreas de drenaje y 2.000 tuberías. En su operación se requieren conocimientos sobre los fundamentos hidráulicos y métodos de solución habitualmente empleados, a fin de garantizar que los resultados obtenidos sean razonables. Finalmente, y teniendo en consideración el proyecto en su totalidad, algunos modelos permiten estimar los costos asociados a la construcción de las distintas obras diseñadas y seleccionar la mejor alternativa de acuerdo a un número propuesto de soluciones. En algunos casos, la operación, mantención y financiamiento de los costos también pueden ser incluidas en el modelo.
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FIGURA 3.5-1
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EJEMPLO DE SUMIDERO HORIZONTAL TIPO I
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FIGURA 3.5-3
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EJEMPLO DE SUMIDERO DE REJILLAS
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EJEMPLO DE SUMIDERO DE REJILLAS (CONTINUACIÓN)
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FIGURA 3.5-5



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



EJEMPLO SUMIDERO MIXTO
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EJEMPLO SUMIDERO MIXTO (CONTINUACIÓN)
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Este tipo de flujo tiene las siguientes propiedades: −



−



La profundidad, área de la sección transversal, velocidad media y gasto son constante en cada sección del canal. La línea de energía, el eje hidráulico y el fondo del canal son paralelos, es decir, las pendientes de la línea de energía, del fondo y de la superficie del agua son iguales. El flujo uniforme que se considera es permanente en el tiempo. Aún cuando en estricto rigor este tipo de flujo es raro en las corrientes naturales, en general, constituye una manera fácil de abordar los problemas, y los resultados tienen una aproximación práctica adecuada.



La velocidad media en un flujo uniforme cumple la llamada ecuación de Manning, que se expresa por la siguiente relación



Q



=



1



n



2



1



3



⋅ R ⋅ i 2



 A la que se asocia un gasto Q = V  ⋅ Ω



Donde: V Q n Ω



R i



= Velocidad Media (m/s). = Caudal (m3/s). = Coeficiente de Rugosidad de Manning. (Tabla 4.1-1). = Área de la Sección transversal del escurrimiento (m2). = Radio Hidráulico del escurrimiento (Razón entre el área y el perímetro mojado, m). = Pendiente del fondo en tanto por uno (m/m).



La elección de un coeficiente de rugosidad adecuado requiere del conocimiento de los factores que lo afectan y de alguna experiencia. Los elementos que influyen en este coeficiente son la rugosidad superficial dada por la forma y tamaño de las partículas que constituyen el lecho, la vegetación, las irregularidades en obstáculos en el cauce, el tamaño y forma de la sección, la altura de agua y el gasto. Los valores usuales para canales en diferentes materiales se indican en la Tabla 4.1-1. Una buena guía es la publicación Water Supply Paper 1949 del US Geological Survey que presenta fotografías de diferentes corrientes naturales, indicando en cada caso el valor del coeficiente de rugosidad de Manning, calibrado con mediciones de terreno. Con la fórmula de Manning, una vez seleccionado un coeficiente de rugosidad, conocida la pendiente de fondo y el gasto puede calcularse la altura de agua el ancho de la base, necesarios para satisfacer las condiciones de este tipo de escurrimiento. Desde el punto de vista del diseño de canales en flujo uniforme, las metodologías se refieren a dos situaciones diferentes, a saber, canales revestidos suficientemente estables, que no sufren erosión y canales erosionables
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VALORES DEL COEFICIENTE DE RUGOSIDAD O DE MANNING EN CANALES
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VALORES DEL COEFICIENTE DE RUGOSIDAD O DE MANNING EN CANALES (CONTINUACIÓN)



Fuente: Chow (1959)
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En este caso se calculan las dimensiones de la sección utilizando la fórmula de Manning y luego se decide cuales serán las dimensiones finales teniendo en cuenta consideraciones de economía, aspectos constructivos y de eficiencia hidráulica. Para el diseño de canales en esta condición debe tenerse en cuenta los siguientes aspectos:



La elección del material para revestir el canal, debe considerar la disponibilidad y costo, los métodos constructivos y el objetivo del revestimiento, el cual puede ser para evitar la erosión y/o las filtraciones del canal. Los materiales usuales son concreto, albañilería de piedra o bloques y losetas de hormigón.



En general, para evitar el depósito de materiales en suspensión se recomienda diseñar un canal revestido con una velocidad mínima aceptable del orden de 0,7 a 1 m/s.



La forma más usada en canales es la trapecial, con taludes que dependen del terreno en el cual el canal será excavado. Las recomendaciones usuales se entregan en la Tabla 4.2-1. TABLA 4.2-1



TALUDES RECOMENDADOS PARA LA SECCIÓN TRAPECIAL



TERRENO



Talud (H/V)



Roca Turba Arcilla y revestimiento en hormigón Tierra o albañilería de piedra Pequeños canales en tierra Suelo arenoso Arcilla arenosa, limo arenoso



Casi vertical 0,25/1 0,5/1 hasta 1/1 1/1 1,5/1 2/1 3/1



El valor máximo está limitado a la velocidad que produce erosión en el revestimiento. Esta erosión depende del material en suspensión en el agua. Para revestimientos no armados se recomiendan velocidades menores de 2,5 m/s para evitar que los revestimientos se levanten por sub-presión. Si el revestimiento cuenta con armadura la velocidad se deberá limitar sólo en función de la erosión probable.



La revancha de la sección debe ser suficiente para evitar que las fluctuaciones del nivel de agua o las ondas del canal sobrepasen sus bordes. En general, la revancha varía entre un 5% y un 30% de la altura de agua. El U.S.B.R. ha preparado las curvas de diseño que se incluyen en la Figura 4.2-1 las que pueden usarse teniendo en cuenta las condiciones particulares de cada caso. En general, se recomienda que la revancha no sea menor de 0,20 m.



La capacidad de conducción de un canal aumenta con el radio hidráulico y varía inversamente con el perímetro mojado. En consecuencia, desde el punto de vista hidráulico la sección más eficiente es aquella que tiene el mínimo perímetro para un área dada. Esta forma es un semicírculo, pero el proyectista debe modificarla por razones constructivas y económicas. La relación ancho basal: profundidad quedará definitivamente determinada por un estudio tecno-económico. En la Figura 4.2-2 se incluyen las curvas experimentales que utiliza el U.S.B.R. en sus diseños, a manera de guía para el proyectista. En resumen, el procedimiento de diseño para canales revestidos o estables incluye los siguientes pasos: − Reunir la información, estimar el coeficiente de rugosidad y elegir la pendiente de fondo. 2/3  de la expresión de Manning. − Calcular el valor de R − Dada la forma de la sección sustituir las expresiones para el área y el radio hidráulico y encontrar el valor de altura de agua y ancho basal. − Modificar los valores encontrados para adecuarlos a la experiencia usual, o bien a factores económicos y constructivos. − Comprobar que la velocidad esté en los rangos permitidos. − Calcular la revancha y agregar a la profundidad de agua para definir la altura total de la sección. CAPÍTULO 4: DISEÑO DE CANALES EN RÉGIMEN UNIFORME ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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REVANCHAS RECOMENDADAS POR EL U.S.B.R.
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CURVAS EMPÍRICAS DEL U.S.B.R, PARA DIMENSIONAR CANALES REVESTIDOS
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El flujo en un canal erosionable no puede caracterizarse sólo por las fórmulas que describen el flujo uniforme, debido a que el diseño debe considerar la estabilidad de la sección, la cual es función no sólo de la hidráulica del escurrimiento, sino de las propiedades del material que forma el lecho. Para estos canales se distinguen dos metodologías de cálculo: el método de la velocidad máxima permisible y el de la fuerza tractriz.



Este procedimiento determina la sección con la cual es posible conducir el gasto de diseño con una velocidad media igual a la máxima permisible sin erosión del lecho. Esta velocidad es incierta, pues ocurre que los lechos que han sido estabilizados previamente por el uso soportan sin erosión velocidades mayores que los recién construidos, asimismo los canales más bajos. Sin embargo, existen ciertas recomendaciones prácticas como las de la Tabla 4.3-1, que entrega valores usuales de velocidades máximas permisibles recomendadas por la sociedad de Ingenieros Civiles americanos. Estos valores son para canales estables, con pendientes pequeñas y alturas de agua menores de un metro. Se incluyen también, valores de la fuerza tractriz aceptable. TABLA 4.3-1



VELOCIDADES Y FUERZAS TRACTICES MÁXIMAS PERMISIBLES



Tipo de Terreno



Arena fina Coloidal Limo Arenoso no coloidal Sedimentos limosos Sedimentos aluviales no coloidal Limo Ceniza Volcánica Arcilla dura Sedimentos aluviales coloidal Pizarras Grava Limo a ripio, suelo no coloidales Limo a ripio, suelo coloidal Grava gruesa Bolones



Agua Clara



Agua con Sedimentos Coloidales (*)



v (m/s)



τ  (kgm2)



v (m/s)



τ  (kgm2)



0,45 0,50 0,60 0,60 0,75 0,75 1,15 1,15 1,80 0,75 1,15 1,20 1,20 1,50



0,13 0,18 0,23 0,23 0,37 0,37 1,27 1,27 3,27 0,37 1,86 2,10 1,47 4,44



0,75 0,75 0,90 1,00 1,00 1,00 1,50 1,50 1,80 1,50 1,50 1,60 1,80 1,60



0,37 0,37 0,54 0,73 0,73 0,73 2,25 2,25 3,27 1,56 3,23 3,91 3,27 5,38



(*) Por partículas coloidales se entienden aquellas de diámetro menor a 2 micrones en las cuales los efectos de las fuerzas de superficie prevalecen sobre las de las fuerzas gravitacionales



Otros datos correspondientes a la experiencia del USBR para suelos no cohesivos y cohesivos son los que se resumen en la Figura 4.3-1, Figura 4.3-2 y Figura 4.3-3. Estos valores se aplican a canales rectos y se recomienda reducirlos en un 5% para canales levemente sinuosos, 13% en canales sinuosos y 22% en canales muy sinuosos. El procedimiento de diseño, utilizando esta metodología consta de los pasos siguientes: −



− − −



−



Estimar el coeficiente de rugosidad n, forma y taludes de la sección y velocidad máxima permisible. Calcular el radio hidráulico con la fórmula de Manning Calcular el área como la razón entre el caudal y la velocidad máxima permisible Conocidas el área y el radio hidráulico, expresarlos en términos de la altura de agua y la base del canal y resolver para estas últimas variables.  Agregar una revancha adecuada y modificar la sección, si es necesario, para adecuarla a criterios económicos y/o constructivos.



Este procedimiento consiste en determinar la sección del canal, de modo que se produzca una igualdad entre las fuerzas que tienden a desplazar las partículas del lecho y aquellas que tienden a mantener a las partículas en su lugar. Las primeras se deben al arrastre producido por el flujo en el canal y las segundas son debidas al peso y al roce entre las partículas que constituyen el lecho. La fuerza tractriz permisible se define como el valor máximo de tensión que no causaría una erosión significativa en la zona horizontal del lecho. El U.S. Bureau of Reclamation ha realizado experimentos para determinar los valores de fuerza tractriz en suelos no cohesivos los cuales se resumen en la Figura 4.3-2. El USBR recomienda para suelos no cohesivos gruesos una fuerza tractriz en Kg/m ², igual a 0,8 veces el diámetro de la partícula (en cm), tal que el 25% del material en peso tiene diámetro mayor. En suelos finos, la fuerza tractriz queda CAPÍTULO 4: DISEÑO DE CANALES EN RÉGIMEN UNIFORME ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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especificada en términos de la mediana del diámetro, es decir, el diámetro tal que el 50% de las partículas en peso tiene un diámetro menor. En este caso, se presentan 3 curvas, dependiendo del contenido de sedimentos finos en suspensión en el agua. Para suelos cohesivos la fuerza tractriz permisible se especifica en la Figura 4.3-3 en función del índice de huecos y del tipo de suelos. Estos valores deben reducirse en canales sinuosos en porcentajes de 10%, 25% y 40%, dependiendo si el canal es levemente, moderado o muy sinuoso. Los valores anteriores de fuerza tractriz crítica son válidos en una superficie horizontal (fondo del canal). Los valores de fuerza tractriz crítica en el talud, se obtienen multiplicando los anteriores por un factor función de la inclinación del talud y del ángulo de reposo del material que forma el lecho, según la expresión siguiente:



τ  s



= τ  f   ⋅ 1 −



 sen 2φ   sen2θ 



Donde:



τ  s



= Fuerza tractriz crítica en el talud.



τ  f  



= Fuerza tractriz en el fondo.



φ 



= ángulo del talud con la horizontal.



θ 



= ángulo de reposo del material.



En suelos cohesivos y en los suelos finos no cohesivos las fuerzas de cohesión son mucho más importantes que las fuerzas de gravedad y por consiguiente esta última se desprecia. En este caso



τ  f   = τ  s En suelos no cohesivos más gruesos, el ángulo de reposo puede estimarse utilizando la Figura 4.3-4 en función del tamaño de la partícula (diámetro para el cual, sólo el 25% del material en peso es mayor) y de su forma. Debe tenerse en cuenta que la fuerza tractriz no es constante a lo largo del perímetro mojado de la sección. En general, en las secciones trapeciales usuales, el valor máximo se produce en el fondo, teniéndose en los taludes un valor igual a aproximadamente 0,76 veces el del fondo. La fuerza tractriz en el fondo es igual a:



τ  f  



= γ  ⋅ R ⋅ i



Donde



τ  f   γ  R I



= Fuerza tractriz en el fondo (kg/m²). = Peso específico del agua (kg/m3). = Radio hidráulico (m) = Pendiente del fondo en por uno (m/m).



El procedimiento para encontrar la sección mediante el método de la fuerza tractriz permisible es el siguiente: − Conocer las características del canal, como ser, gasto, pendiente, coeficiente de rugosidad, propiedades de las partículas que forman el lecho y ángulo del talud. − Con las propiedades anteriores se pueden determinar las fuerzas tractrices permisibles en el fondo y taludes de la sección. − Expresar estas fuerzas tractrices en términos del radio hidráulico, pendiente de fondo y peso específico, con el fin de determinar los valores máximos aceptable del radio hidráulico. − Elegir un radio hidráulico aceptable y calcular el área empleando la relación de Manning. − Conocidos el radio hidráulico y el área, al expresar los términos de la altura de agua y el ancho de la base, pueden calcularse las dimensiones de la sección. − Modificar la sección por razones constructivas y económic as. − Verificar las fuerzas tractrices de fondo y taludes en la sección finalmente elegida. −  Agregar una revancha adecuada. En general, puede decirse que el método de la velocidad máxima permisible es un procedimiento simple, aunque empírico que no indica al proyectista el grado de aproximación con que se trabaja. Por otra parte, el método de la fuerza tractriz, aún cuando más complejo, entrega mayor información sobre las posibilidades de erosión y los coeficientes de seguridad de diseño. En consecuencia, en un proyecto específico pueden utilizarse ambos métodos, verificando con el procedimiento de la fuerza tractriz la posible erosión del lecho y lo ajustado al diseño. CAPÍTULO 4: DISEÑO DE CANALES EN RÉGIMEN UNIFORME ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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VELOCIDADES MÁXIMAS PERMISIBLES EN SUELOS NO COHESIVOS
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FUERZA TRACTRIZ PERMISIBLE EN SUELOS NO COHESIVOS
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VELOCIDADES MÁXIMAS PERMISIBLES EN SUELOS COHESIVOS
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ÁNGULOS DE REPOSO EN MATERIAL NO COHESIVOS
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El revestimiento en un canal proviene y evita la erosión del lecho y aumenta la velocidad de escurrimiento lo cual se traduce en un incremento de la capacidad del canal. Los revestimientos usuales son hormigón, albañilería de piedra, losetas de hormigón y asfalto. En general, los revestimientos se aplican sobre taludes con ángulos menores que el ángulo de reposo del material que forma el lecho y en consecuencia no soportan el empuje de tierras. Deben proveerse de barbacanas para drenar el suelo adyacente al canal y así no resistir el empuje del agua en el suelo saturado, cuando el canal se encuentra vacío. En caso contrario, el revestimiento debe diseñarse como un muro de contención de tierras. La Tabla 4.4-1 resume algunas recomendaciones sobre espesores de revestimientos. TABLA 4.4-1



RECOMENDACIONES SOBRE ESPESORES DE REVESTIMIENTOS EN CANALES



Tipo



Velocidad Media (m/s)



Asfáltico Concreto



2,5 2,5 - 3 3 3-5 Mayor a 5



Espesor (cm) Taludes Fondo



Armadura



5 5-8 Ninguna 8 8 - 10 Ninguna 5 -10 5 - 10 Malla Alambre 15x15 10 - 13 10 - 15 Malla Φ 10 a 30 cm 15 ó más 18 ó más Mall a Φ 10 a 25 cm



El objetivo de la armadura es evitar las grietas en el revestimiento debidas a la contracción del hormigón. Sin embargo, la práctica actual del U.S.B.R. es eliminar la armadura y evitar las grietas proveyendo de  juntas de contracción cada 3,5 a 4 m. de distancia y dando un espesor mayor al revestimiento si ello fuese necesario.



Las modificaciones de canales existentes implican un cambio en el trazado o en las características de la canalización a fin de conseguir alguno de los objetivos siguientes: Permitir una alineación más conveniente en el trazado del camino. Mejorar el trazado de una alcantarilla. Conseguir una economía en el diseño al eliminar un puente o una alcantarilla. Mejorar las condiciones del escurrimiento en el canal. Proteger la carretera de posibles inundaciones. Disminuir costos de expropiación.



El proyectista debe tener especial cuidado en el estudio de una modificación. Se deben estudiar las condiciones hacia aguas arriba y aguas abajo, además de lo que ocurre en el tramo considerado, debido a que normalmente, al modificar el canal se disminuye el coeficiente de rugosidad y se aumenta el radio hidráulico y la pendiente del fondo. Estos cambios pueden tener alguna de las siguientes consecuencias:  Aumento de velocidad y daños por erosión y socavación.  Aumento del depósito de sedimentos en la zona de aguas abajo. Cambio del trazado en condiciones de crecida, recuperándose el trazado original. Cambio de la pendiente de fondo debido al embarque que puede producirse desde aguas abajo. Peralte del agua debido a la disminución de la pendiente aguas abajo.
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El propósito del drenaje subterráneo es eliminar el exceso de agua del suelo a fin de garantizar la estabilidad de la plataforma y de los taludes de la carretera. Ello se consigue interceptando los flujos subterráneos, y haciendo descender el nivel freático con el objeto de disminuir las presiones de poro o impedir que estas aumenten. La cantidad de agua recolectada por un sistema de subdrenaje depende de la permeabilidad de los suelos o rocas y de los gradientes hidráulicos. Cuando se instala un dren generalmente, el nivel piezométrico se disminuye al igual que el gradiente hidráulico, lo cual disminuye el caudal inicial recolectado por los drenes. La solución de un problema de drenaje subterráneo requiere de conocimientos de hidrogeología y de mecánica de suelos y, por lo tanto, se precisa mantener una estrecha colaboración entre el Ingeniero Proyectista y diversos especialistas. Normalmente, sólo las necesidades más obvias de drenaje se conocen en el instante del proyecto, detectándose con frecuencia, problemas importantes durante la construcción. En esta sección se incluyen algunas recomendaciones básicas para enfrentar los problemas corrientes, debiéndose recurrir a especialistas para abordar aquellos problemas de drenaje subterráneo de mayor envergadura.



Los antecedentes de terreno necesarios para dimensionar un sistema de drenaje subterráneo incluyen en general un levantamiento topográfico y el reconocimiento del terreno para determinar la extensión y relieve del área, ubicar las zonas donde existen depresiones que puedan constituir problemas especiales, definir los puntos de descarga del drenaje, conocer el sistema de drenaje superficial existente y las posibles interferencias con el sistema a proyectar. También es necesario un estudio del agua subterránea del área a fin de determinar el nivel de la napa freática en la zona y su fluctuación a lo largo del año, la determinación de la extensión y características del acuífero y la estimación de los caudales que es necesario evacuar. Esto debe ir acompañado de un examen detallado del suelo (hasta una profundidad de 3 a 4 m) para definir su estructura, porosidad y conductividad hidráulica, etapa que requerirá normalmente ensayos de laboratorio y pruebas de terreno. Será necesario también desarrollar un estudio geológico general del área en relación al agua subterránea, identificación de los posibles puntos de descarga y recarga, ubicación de los estratos impermeables y características físicas de los acuíferos. Se deberá considerar la realización de una inspección de cortes y taludes en las áreas vecinas a fin de recopilar antecedentes respecto a su estabilidad. Las exploraciones de terreno deben realizarse a fines del invierno, si es posible, o en las situaciones más críticas con el objeto de determinar correctamente las condiciones de diseño. En terrenos de cultivo que cuentan con regadío artificial, el período más crítico puede coincidir con la época de riego de fines de primavera o comienzos del verano.
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Puede impedirse que el agua subterránea alcance la zona de inestabilidad potencial mediante la construcción de pantallas impermeables profundas. Las pantallas subterráneas pueden consistir en zanjas profundas rellenas de asfalto o concreto, tablestacados, cortinas de inyecciones, o líneas de bombeo de agua consistentes en hileras de pozos verticales. El diseño de estas cortinas debe tener en cuenta los efectos que sobre las áreas adyacentes tiene el cambio del régimen de aguas subterráneas. Este sistema produce un aumento del nivel freático y represamiento del agua subterránea arriba del deslizamiento y su utilización debe complementarse con la construcción de subdrenes para controlar los efectos negativos.



Los subdrenes interceptores son zanjas excavadas a mano o con retroexcavadora, rellenas de material filtrante y elementos de captación y transporte del agua. La profundidad máxima de estas zanjas es de aproximadamente seis metros. Los hay de diversas formas así: 1. 2. 3. 4. 5. 6.



Con material de filtro y tubo colector (Figura 5.3-1) Con material grueso permeable sin tubo (filtro francés) Con geotextil como filtro, material grueso y tubo colector. Con geotextil, material grueso y sin tubo. Tubo colector con capa gruesa de geotextil a su derredor. Dren sintético con geomalla, geotextil y tubo colector.



Para los tubos colectores se recomienda la utilización de tubos de PVC de un diámetro mínimo de 4 pulgadas y con dispositivos de limpieza e inspección (cámaras) cada 70 metros. Generalmente, los sistemas de subdrenes se utilizan en los siguientes casos: −



−



− −



−



Colocado longitudinalmente a los pies de los taludes de cortes que vierten hacia la carretera para interceptar filtraciones. Longitudinalmente en un terraplén, ubicado en el lado desde donde fluye el agua subterránea. Longitudinalmente bajo la subbase de la carretera para sanear el área. Transversalmente en las transiciones de corte a terraplén para sanear la subbase y evitar la saturación de la superficie de contacto entre el terraplén y el terreno natural. Formando parte de un sistema con drenes transversales y longitudinales o dispuestos como una espina de pescado, a fin de sanear en general la faja del camino.
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FIGURA 5.3-1



TIPOS DE SUBDRENES



El tipo de dren interceptor a emplear dependerá de: − −



Disponibilidad de materiales en la región y c ostos. Necesidad de captación y caudal del dren.



Es conveniente tener en cuenta que los drenes tratan de taponarse por transporte y depositación de las partículas más finas del suelo. Para evitar este fenómeno se debe colocar un filtro que debe cumplir los siguientes objetivos: − −



Impedir el paso de las partículas finas del suelo a proteger. Permitir la filtración rápida del agua.



Existen dos tipos generales de filtro. − −



Material granular natural filtrante. Filtro de mantos sintéticos o geotextiles.



Se requiere escoger muy cuidadosamente el material de filtro y / o el tipo y calidad del geotextil a emplear. Para material de filtro se deben cumplir ciertos requisitos de granulometría los cuales son universalmente conocidos.
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El propósito de un filtro es proteger el suelo contra la erosión interna al mismo tiempo permitir el paso del agua. En la literatura técnica se han presentado decenas de relaciones entre los diversos parámetros granulométricos del suelo y del filtro que se deben cumplir para garantizar su funcionamiento óptimo. Para objeto del presente manual solo se presentan los más utilizados. En suelos granulares y limosos se establecen las siguientes relaciones, en las cuales el subíndice F representa el filtro, y la S representa el suelo natural o suelo alrededor del filtro: − − −



D15 es el diámetro de partícula para el 15% de pasantes en la curva granulométrica. D85 es el diámetro de partícula para el 85% de pasantes en la curva granulométrica. La primera relación de granulometría de un material de filtro fue la propuesta por Bertram (1940).  D15 F   D85 S 



≤  6



a 11



Basado en los ensayos realizados por Bertram Terzaghi y Peck (1960) modificó esta relación bajando el límite a 4:  D15 F   D85 S 



≤  4



Sherard (1984) definió en ensayos de laboratorio que ocurre falla por erosión cuando la relación anterior alcanza un valor de 9.  Algunas normas de instituciones recomiendan utilizar un límite de 5, para suelos bien gradados y de 6 para suelos uniformes. De acuerdo con el Geotechnical Engineering Office de Hong Kong se deben cumplir adicionalmente las siguientes condiciones:  D15 F   D15 S   D50 F   D50 S 



≤  40



≤  40



Es también recomendable que el material de filtro no posea más de un 5% de material que pase la malla 200, para evitar la migración de finos del filtro hacia las tuberías de drenaje.  Adicionalmente, se deben evitar los filtros cuya gradación tenga vacíos de algunos tamaños de granos, o sea, los materiales con curvas granulométricas que presenten gradas. Cuando el suelo que se desea drenar presenta algunos tamaños de partículas escasos o inexistentes, lo cual se manifiesta en un quiebre pronunciado de su curva granulométrica, algunos recomiendan que el material de filtro debe ser diseñado sobre la base de las partículas del suelo más finas (menores que el punto de quiebre). Similar recomendación se hace cuando se trata de suelos estratificados por tamaños variables. Algunos autores han propuesto relaciones con el coeficiente de uniformidad del filtro y con el D50 del suelo y del filtro o el D95 y el D75 del suelo e incluso se han presentado propuestas con ecuaciones logarítmicas relativamente complicadas (Schuller y Brauns - 1992).



El criterio más utilizado para garantizar un drenaje fácil del agua a través del filtro es el propuesto por Terzaghi y Peck (1948): D15 F D15S



≥



4



El Cuerpo de Ingenieros de los Estados Unidos recomienda un límite de 5 para la desigualdad anterior, lo cual equivale a que la permeabilidad del filtro sea 10 a 100 veces mayor que la del promedio del suelo a su alrededor. Adicionalmente, el Geotechnical Engineering Office de Hong Kong recomienda que se cumplan las siguientes relaciones para evitar la segregación: CAPÍTULO 5: DRENAJE SUBTERRÁNEO ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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4



D 60F D10F







20



 Coeficiente de Uniformidad



Y el tamaño máximo de partícula no debe ser mayor de 75 milímetros.



En ocasiones es difícil encontrar un material natural que cumpla las condiciones de material de filtro para un determinado suelo y se requiere fabricarlo mediante tamizado y/o mezcla de materiales. La Secretaría de Obras Públicas de México recomienda un filtro general básico para todo tipo de suelos para subdrenes de carreteras de acuerdo a la Tabla 5.3-1. Este tipo de filtro aunque cumple especificaciones para una gran gama de suelos, en algunos casos podría presentar problemas de erosión interna o taponamiento. TABLA 5.3-1



GRANULOMETRÍA DE MATERIALES PARA FILTRO



Malla Tamiz ASTM



Porcentaje que pasa en peso



1 ½” 1” 3/4” 3/8” No. 4 No. 10 No. 20 No. 40 No. 100 No. 200



100 80 a 100 85 a 100 40 a 80 20 a 55 0 a 35 0 a 20 0 a 12 0a7 0a5



Fuente: Secretaría de obras públicas de México



En la mayoría de los subdrenes con material de filtro se utiliza un tubo colector perforado que se coloca en la parte baja de la zanja embebido en el material filtrante. En cuanto al tamaño de los orificios del tubo recolector, el U. S Army Corps of Engineers (1955) recomienda la siguiente relación, entre el tamaño del filtro y el ancho del orificio: D85 F



Para huecos circulares:



Diametro



Para ranuras:



D85F ancho



>1



>12



El criterio utilizado por U.S. Bureau of Reclamation (1973) es el sig uiente: D85 del filtro junto al orificio ancho



≥



2



Los orificios deben estar en la mitad inferior del tubo para lograr una mayor interceptación del agua, reducir el lavado del material, y disminuir la cantidad de agua atrapada en la base de la zanja.
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DIAGRAMA ESQUEMÁTICO DE VARIOS TIPOS DE UNIÓN DE FIBRAS EN GEOTEXTILES NO TEJIDOS



Los geotextiles son telas permeables, filtrantes, construidas con fibras sintéticas, especialmente polipropileno, poliéster, nylon y polietileno. Los geotextiles generalmente, se clasifican en tejidos y no tejidos. Los tejidos a su vez se diferencian de acuerdo al sistema de tejido (Figura 5.3-3). Los geotextiles más utilizados para filtro son los no tejidos, entre los cuales se deben diferenciar los perforados con alfileres, los pegados al calor y los pegados con resinas (Figura 5.3-2); aunque es común encontrar mezclas de los tres procesos de manera combinada. La durabilidad de los geotextiles está en función de las fibras poliméricas y las resinas a los ataques ambientales. Los principales problemas de las telas filtrantes corresponden a su baja resistencia a la exposición a los rayos solares, los cuales las descomponen, a las altas temperaturas y a ciertos químicos. Desde el punto de vista de filtración se utilizan los siguientes criterios de acuerdo al Federal Highway Association de los Estados Unidos:



−



Para suelos con ≤ 50% de pasantes del tamiz US No. 200 095 ≤ BD 85



B = 1 Para C u



≤2



ó



>8



B = 0.5 Cu  para 2 < C u B=



8 C u



Para 4







Cu



≤



≤



4 8



Para suelos con > 50% de pasantes del tamiz US No. 200 0 95 0 95



≤



≤



D



1.8 D



85 85



Para geotextiles tejidos Para geotextile s no tejidos



Y AOS de la tela ≥ abertura tamiz  No. 50 ( 0.297 mm.)



Donde:



0 95 = Tamaño de la abertura medida del geotextil a la cual el 95% del peso de partículas esféricas de vidrio es retenido. D 85 = Diámetro de tamiz en mm que permite el paso del 85% en peso del suelo.  AOS= Tamaño de abertura aparente del geotextil. Cu = D 60 / D10 = Coeficiente de uniformidad del suelo.
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RANGO DE VALORES DE ALGUNAS PROPIEDADES REPRESENTATIVAS DE ALGUNOS GEOTEXTILES UTILIZADOS PARA FILTROS (LAWSON 1982)



Geotextil TEJIDOS Monofilamento Hilo Cinta NO TEJIDOS Punzonado Fundido Con Resina



FIGURA 5.3-3



Resistencia a la tensión (KN/m)



Elongación Máxima (%)



20-80 40-800 8-90 7-90 3-25 4-30



5-35 5-30 15-20 50-80 20-60 30-50



TIPOS DE TEJIDOS EN GEOTEXTILES
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AOS (mm.)



Caudal de flujo (l/m2/seg)



Peso unitario (g/m3)



0.07-2.5 0.2-0.9 0.05-0.1



25-2000 20-80 5-15



150-300 2501300 100-250



0.02-0.15 0.010.35 0.01-0.35



25-200 25-150 20100



150-2000 70-350 130-800



 VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



−



MANUALES TÉCNICOS



Para aplicaciones en las cuales existe alto riesgo K n



≥ 10 veces K



Y el Diseñador deberá realizar ensayos de filtración para comprobar que el geotextil no se tapa. En situaciones potenciales de taponamiento se recomienda la siguient e especificación: • •



Porcentaje de área abierta ≥ 4% para geotextiles tejidos. Porosidad ≥ 30% para geotextiles no tejidos.



Para aplicaciones no críticas K n



=



K



Donde K = Permeabilidad del suelo Kn = Permeabilidad normal al plano del geotextil  Adicionalmente se pueden exigir requisitos de resistencia a la tensión Grab para garantizar que el geotextil no se rompa durante el manejo.



FIGURA 5.3-4



DIAGRAMA DE UN DREN INTERCEPTOR



 Adicionalmente a los criterios anteriores se deben tener en cuenta los siguientes: •



•



•



•



•



•



Los suelos residuales son muy variables granulométricamente y debe realizarse un número grande de ensayos de Granulometría, previamente al diseño de filtro. Debe tenerse en cuenta que las partículas de mayor tamaño tienen muy poco efecto en el proceso de filtración (Geotechnical Engineering Office - 1993). El parámetro D85  para utilizar en el criterio de retención debe tomarse en forma conservadora para tener en cuenta la variabilidad del suelo. Los ensayos de permeabilidad deben ser realizados en el campo, teniendo en cuenta que la permeabilidad obtenida en el laboratorio es muy afectada por el manejo de la muestra. En los sitios donde existe flujo concentrado de agua el uso de geotextiles puede no ser adecuado y se puede requerir un sistema mucho más resistente y de gran capacidad. Las raíces de las plantas afectan en forma grave los filtros y se debe evitar sembrar árboles cerca a los subdrenes. Debe tenerse especial cuidado de no romper el geotextil al colocar los materiales granulares y debe evitarse la exposición al sol de la tela, por varios periodos de tiempo. CAPÍTULO 5: DRENAJE SUBTERRÁNEO ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Debido a la dificultad de obtener materiales naturales para los subdrenes y con el desarrollo de las mallas sintéticas, se está haciendo popular el uso de los subdrenes 100% sintéticos (Figura 5.3-5 y Figura 5.3-6). Estos subdrenes consisten de tres elementos básicos:



La geomalla es una red sintética construida en tal forma que se forman unos canales que facilitan el flujo de agua.



FIGURA 5.3-5



SECCIONES DE SUBDRENES 100% SINTÉTICOS



La geomalla se envuelve en un geotextil, el cual actúa como filtro impidiendo el paso de partículas de suelo hacia la geomalla y permitiendo a su vez el flujo de agua.



En el extremo inferior de la geomalla y envuelto por el geotextil se coloca una manguera perforada PVC especial para subdrenes, la cual recoge y conduce el agua colectada por la geomalla.



FIGURA 5.3-6



DIAGRAMA DE UN SUBDREN 100% SINTÉTICO
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Las teorías de redes de flujo pueden utilizarse para el diseño de sistemas de subdrenaje en suelos homogéneos, pero en materiales residuales el diseñador debe tener un conocimiento muy claro de la estructura geológica, en especial de la presencia de mantos, discontinuidades o zonas de alta permeabilidad. Al colocar un subdren se está colocando un punto de presión atmosférica dentro de una masa de suelo con agua a una presión superior. El efecto inmediato es la generación de un flujo de agua hacia el dren debido a la diferencia de cabeza hidrostática. El paso siguiente al flujo de agua inicial es la disminución de la presión de poros en una distancia de influencia a lado y lado del subdren, la cual depende de la permeabilidad del suelo. En suelos arcillosos está distancia de influencia es menor que en suelos granulares. El producto final es una nueva línea de nivel freático con puntos de inflexión en los sitios de subdren (Figura 5.3-7). Para un suelo uniforme se puede obtener una solución analítica, incluyendo otros efectos como es la infiltración debida a la precipitación y se pueden obtener las redes de flujo para calcular los caudales y las presiones (Figura 5.3-8). El cálculo de caudales y el diseño del espaciamiento entre drenes requiere de un análisis geotécnico muy completo del comportamiento del agua en el suelo del sitio.



FIGURA 5.3-7



SUBDRENES EN TALUDES SATURADOS DE SUELOS ARENOSOS Y SU EFECTO SOBRE EL NIVEL FREÁTICO (ADAPTADO DE CHACÓN E INGARY 1996)
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FIGURA 5.3-8



SOLUCIÓN ANALÍTICA DE RED DE FLUJO HACIA UN SUBDREN (SARANDI Y FEDDES, 1979)



El diseño de subdrenes de zanja tiene por objeto determinar los siguientes elementos: − − − − − −



Profundidad y ancho de la zanja Espaciamiento entre zanjas Localización en planta de los subdrenes Material filtrante y especificaciones Cálculo de caudales colectados Sistemas de recolección y entrega



Existen dos enfoques diferentes para el diseño:



Este sistema se basa en la experiencia anterior de un experto conocedor del comportamiento del agua en los suelos del sitio. La profundidad, espaciamiento y demás características del subdrenaje se realiza exclusivamente basado en el conocimiento previo del experto, conjuntamente con un estudio geotécnico que incluye ensayos de Permeabilidad del suelo.



 A continuación se plantean dos metodologías para el diseño de drenes de zanja. El primero se basa en un modelo matemático, similar a una red de flujo donde se calcula los efectos para diferentes profundidades de drenes. La combinación de sistemas empíricos y analíticos con un conocimiento lo más detallado posible de las características del sistema de agua subterránea es probablemente, la mejor alternativa para el diseño. A continuación se presenta un método sencillo de análisis propuesto por Bromhead (1984), en el cual se determina la disminución promedio de la presión de poros con el espaciamiento entre drenes, utilizando la tabla que se muestra en la Figura 5.3-9.
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VARIACIÓN DE LA PRESIÓN DE POROS PROMEDIO CON EL ESPACIAMIENTO DE SUBDRENES DE ZANJA (BROMEAD, 1984)
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En este segundo método se considera un diámetro mínimo de los tubos de 150 mm para longitudes iguales o menores a 150 m. Este diámetro es suficiente para la mayor parte de los suelos. Si la longitud del lateral o colector es superior a 150 m, el diámetro mínimo será de 200 mm. Los elementos de drenaje subterráneo funcionan normalmente con escurrimiento a superficie libre y pueden entregar sus aguas al sistema de drenes superficiales sólo si no trabajan a presión. Las entregas deben disponerse a distancias no superiores a 300 m. La pendiente recomendada para los tubos es 0,01. Si esta pendiente no puede conseguirse se tomarán como valores mínimos 0,005 para los laterales y 0,0075 para los drenes colectores. La profundidad del drenaje depende de la permeabilidad, profundidad del nivel freático, conductividad hidráulica y depresión requerida en la napa. La Figura 5.3-3 entrega algunas recomendaciones generales para la profundidad de instalación y espaciamiento de subdrenes en distintos tipos de suelos. TABLA 5.3-3



RECOMENDACIONES PARA EL ESPACIAMIENTO DE SUBDRENES



TIPO SUELO Arena Greda Arenosa Greda Greda Arcillosa Arcilla Arenosa Arcilla Limosa Arcilla



ESPACIAMIENTO (M) PARA PROFUNDIDADES INDICADAS (M) % Arena % Limo % Arcilla 1,00 1,25 1,50 1,75 COMPOSICIÓN DEL SUELO 80-100 50-80 30-50 20-50 50-70 0-20 0-50



0-20 0-50 30-50 20-50 0-20 50-70 0-50



0-20 0-20 0-20 20-30 30-50 30-50 30-100



35-45 15-30 9-18 6-12 4-9 3-8 máx.4



45-60 30-45 12-24 8-15 6-12 4-9 máx.6



15-30 9-18 8-15 6-12 máx.8



18-36 12-24 9-18 8-15 máx.12



Fuente: California Highway Manual (1997)



En condiciones de flujo permanente, el caudal de agua que debe eliminar un dren está esencialmente determinado por la recarga de la napa subterránea, ya que otros volúmenes que inicialmente pueden encontrarse sobre el nivel de equilibrio, serán eliminados por el dren en un tiempo relativamente corto y constituyen por lo tanto un efecto transiente. La recarga de la napa depende de la precipitación, no siendo sin embargo, igual a ella, pues influyen otros factores tales como los que se indican a continuación: −



− −



−



−



−



−



Existen pérdidas por intercepción en las zonas cubiertas por vegetación y en las áreas impermeables. Ocurren pérdidas por infiltración hacia acuíferos más profundos. Se presentan afloramientos de agua subterránea proveniente de otros estratos permeables. Parte de la lluvia escurre superficialmente y no contribuye a la recarga del agua subterránea. Se producen en todo instante pérdidas por evaporación de agua desde las zonas de almacenamiento superficial, o bien, evapotranspiración de la humedad en el suelo. Se produce una disminución de la velocidad o tasa de infiltración en el tiempo con lo cual disminuye también la contribución de la lluvia al agua subterránea. Existe asimismo, una variación importante de los factores anteriores en el espacio y en el tiempo.



En resumen, la determinación del caudal de recarga de la napa, implica un complejo balance hidrológico, imposible de realizar si no se cuenta con información detallada para efectuarlo. Por ello, en general, se procede por métodos que estiman la recarga por procedimientos indirectos. En algunos casos, es posible determinar el caudal de diseño del sistema de drenaje (recarga) mediante mediciones de caudal en sistemas similares en operación. En otros, se supone que la recarga es una proporción de la lluvia caída durante un período crítico, proporción que fluctúa entre un 60% y un 80%. En este último caso, debe elegirse una precipitación de diseño que tome en cuenta tanto la probabilidad de ocurrencia como la duración. La duración de la lluvia debe ser lo suficientemente larga para que efectivamente contribuya al agua subterránea, y por otra parte, lo suficientemente corta para que constituya una situación crítica de diseño. Se recomienda utilizar la intensidad CAPÍTULO 5: DRENAJE SUBTERRÁNEO ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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media diaria correspondiente a una tormenta con un período de retorno de 5 a 10 años. Este valor se determina realizando un análisis probabilístico con los valores de lluvia caída en los siete días consecutivos más lluviosos de cada año (sin que necesariamente lluevan los siete días). A la muestra así formada, utilizando todos los años de registros, se le aplican los procedimientos descritos en el capitulo de hidrología. Una vez calculada la tormenta de siete días con el período de retorno deseado, se determina la intensidad media diaria que ella representa expresándola en mm/día.



Existen métodos para calcular el espaciamiento de los drenes que consideran la situación de flujo en régimen permanente y no permanente. Se recomienda utilizar la siguiente expresión para el espaciamiento, la cual supone régimen permanente:  E 



2



=



4 ⋅ K  ⋅ h i



(



)



(



)2 ⋅



⋅ h + 2 ⋅ d  − 8 ⋅ h + d 



h



3 ⋅ h + d 



Donde: K



= Componente horizontal media de la conductividad hidráulica del terreno medida in situ o en laboratorio (mm/día). H = Altura máxima deseada para la napa entre 2 drenes consecutivos medida sobre el fondo de las zanjas donde van ubicados los drenes (m). I = Intensidad media diaria de la lluvia de diseño que define la recarga (mm/día). E = Espaciamiento de los drenes en m. D = Distancia en metros entre el estrato impermeable y el fondo de las zanjas de los drenes. Si la distancia d es mayor de 0,5 m debe calcularse una distancia ficticia d', reducida para tomar en cuenta la convergencia de las líneas de corriente del escurrimiento en la zona vecina a los drenes. Esta altura ficticia d' llamada de Hooghoudt, depende de la distancia real d, del espaciamiento de los drenes y del diámetro de ellos. Se incluye el gráfico de la Figura 5.3-10 que permite el cálculo de la distancia ficticia d' para drenes de 400 mm de diámetro. Dado que no existen mayores antecedentes experimentales para otros diámetros se recomienda el uso de este gráfico en los casos de subdrenes y zanjas de drenaje.
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FIGURA 5.3-10
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DISTANCIA FICTICIA D’ EN FUNCIÓN DEL ESPACIAMIENTO DE LOS SUB-DRENES
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La fórmula anterior supone condiciones de escurrimiento permanente, suelo homogéneo sobre un estrato impermeable, flujo de agua esencialmente horizontal, drenes igualmente espaciados a distancia E, gradiente hidráulico en cualquier punto igual a la pendiente de la superficie freática y considera válida la Ley de Darcy. Aun cuando, en estricto rigor estas hipótesis son difíciles de encontrar en un caso real, ellas dan una buena aproximación práctica. El cálculo con la distancia ficticia d' implica una solución por aproximaciones sucesivas, dado que esta distancia es función del espaciamiento que se quiere determinar. La conductividad hidráulica se determina mediante ensayos de laboratorio o pruebas de terreno. Los primeros se realizan con permeametros de carga constante o variable en los cuales se coloca una muestra de suelo usualmente perturbada y por consiguiente no siempre son representativos de las condiciones reales. También puede obtenerse la conductividad hidráulica con una simple prueba de terreno consistente en cavar un agujero en el suelo que sea más profundo que el nivel freático del terreno y permitir que se alcance un equilibrio entre el nivel del agua en la perforación y en el terreno. Luego se extrae rápidamente el agua del interior del sondaje y se registra el ascenso del agua en el agujero. La conductividad hidráulica se calcula mediante la expresión siguiente  K  =



523.000 ⋅



a



2



Δt 



⋅ log 10



Y 0 Y 1



Donde: K  A Δt 



= Conductividad hidráulica en m/día. = Radio de la perforación en metros. = Tiempo transcurrido para que el nivel cambie de Y0 a Y1 en segundos.



Y 0



= Profundidad inicial del nivel de agua en metros, medida desde la superficie.



Y 1



= Profundidad final del nivel de agua en metros.



Esta expresión supone que la napa no se deprime alrededor del sondaje al bombear el agua en su interior, condición que se satisface en los primeros momentos luego de bombeada el agua, pero no se cumple si esta operación se repite varias veces. Otra suposición es que el flujo de agua es horizontal a través del manto del sondaje y vertical a través de su fondo. Aun cuando esta prueba entrega una estimación puntual, su ejecución es simple y puede realizarse en varios lugares para obtener valores representativos de la conductividad. El rango usual de valores de conductividad hidráulica para distintos tipos de suelos se indican en la Tabla 5.3-4, que figura a continuación. TABLA 5.3-4



VALORES DE CONDUCTIVIDAD HIDRÁULICA



Tipo de Suelo



Conductividad Hidráulica (cm/h)



Arena Greda Arenosa Greda Greda Arcillosa Arcilla Arenosa Arcilla Limosa Arcilla



11,78 1,09 0,34 0,10 0,06 0,05 0,03



El cálculo de los diámetros de los drenes se realiza utilizando la fórmula de Manning con un coeficiente de rugosidad adecuado al material de los tubos. En todo caso, deben respetarse las recomendaciones de diámetros mínimos, para asegurar un funcionamiento adecuado del sistema, siendo en general estos valores superiores a los necesarios desde el punto de vista hidráulico.
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Un dren horizontal o subdren de penetración consiste en una tubería perforada colocada a través de una masa de suelo mediante una perforación profunda subhorizontal o ligeramente inclinada, con la cual se busca abatir el nivel freático hasta un niv el que incremente la estabilidad del talud (Figura 5.3-11). La principal ventaja de los drenes horizontales es que son rápidos y simples de instalar y se puede obtener un aumento importante del factor de seguridad del talud en muy poco tiempo. El diámetro de las perforaciones es de aproximadamente 3 a 4 pulgadas dentro de las cuales se colocan tuberías perforadas. Los tubos utilizados son metálicos, de polietileno o PVC, generalmente en diámetros 2” ó 3”, aunque en ocasiones se emplea otro tipo de diámetro. La tubería se puede perforar con agujeros circulares o ranurar en sentido transversal. Los orificios de la tubería se hacen generalmente, en diámetros de 5 a 1.5 milímetros con una densidad de 15 a 30 agujeros por metro de tubería. En ocasiones los subdrenes se diseñan para que recolecten agua solamente en el sector cercano a la punta interior y se inyecta con un impermeabilizante, la longitud restante de tubo (Figura 5.3-12). En esta forma se impide que el agua captada se reinfiltre nuevamente en la trayectoria de salida.



FIGURA 5.3-11



ESQUEMA GENERAL DE COLOCACIÓN DE SUBDREN DE PENETRACIÓN
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SUBDREN DE PENETRACIÓN DISEÑADO PARA CAPTAR SOLAMENTE EN LA PUNTA INTERIOR



La longitud de los drenes depende de las necesidades de drenaje. Comúnmente sus longitudes varían de 10 a 40 metros, pero se conoce de drenes instalados de hasta 120 metros de longitud. En general, la longitud requerida puede ser determinada dibujando una sección del talud con su probable círculo de falla superpuesto sobre una sección geológica, en la cual se podrán observar los acuíferos y corrientes de agua presentes. Los drenes deben instalarse de tal manera que abata o se elimine el nivel de agua o la saturación por encima de la superficie potencial de falla. Las perforaciones se realizan a inclinaciones de 5% al 20% de pendiente de inicio, pero a medida que avanza la perforación el peso de la tubería hace que esta se deflecte y poco a poco va disminuyendo esta pendiente. Un dren de 60 metros de longitud puede quedar hasta dos metros por debajo del nivel de dren propuesto teórico. Después de nivelar el equipo se le da la inclinación y dirección al dren de acuerdo a los datos del estudio geotécnico previo y s e inicia la perforación. Como usualmente este tipo de subdrenaje se realiza en suelos blandos, se requiere emplear una tubería de revestimiento para su perforación, así ocurre con frecuencia la falla de las paredes del filtro y en ocasiones se dificulta la colocación de la tubería de filtro. En los 3 a 6 metros más cercanos al borde del talud se debe emplear tubería no perforada y si es necesario se ancla en concreto 1.0 a 2.0 metros de tubería. En México, por ejemplo, se ha empleado un tipo de subdren horizontal sin tubería, en el cual la perforación se rellena con material granular filtrante. En este caso se trabaja con perforaciones hasta de 6” de diámetro y se requiere un sistema de control superficial para evitar la salida de las arenas del subdren.



El rendimiento de las perforaciones depende del equipo que se esté empleando y del tipo de material. En condiciones ideales se pueden tener rendimientos hasta de 50 metros/día, pero habitualmente el rendimiento está por debajo de los 10 metros/día. Entre los equipos de perforación utilizados para la construcción de subdrenes horizontales se pueden mencionar los siguientes:



Es tal vez el más rápido y eficiente debido a que emplea sistemas de rotación y percusión, pero su empleo es limitado por su costo y por la necesidad de ubicación de grandes compresores de aire cerca al sitio de perforación. Es el equipo ideal para subdrenes profundos.
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Generalmente, se emplean los mismos equipos que se usan para perforaciones verticales y muestreo de suelos. Comúnmente están montadas sobre patines. Su rendimiento no es grande pero es el sistema más frecuentemente empleado por su disponibilidad y facilidad de transporte.



Este sistema es sencillo pero su uso está limitado a subdrenes poco profundos.



Se le emplea en materiales blandos y tiene el inconveniente de la dificultad para mantener una pendiente, especialmente cuando encuentra cantos o rocas duras.



Para la ubicación de los drenes se recomienda hacer previamente un estudio geotécnico para determinar las características del régimen de aguas subterráneas. Es importante la ubicación de piezómetros abiertos de control que permiten medir el abatimiento del nivel de agua y le dan al Ingeniero información sobre la necesidad o no de colocar más subdrenes. Se requiere ubicar el dren en una cota, de tal forma que la cabeza de agua sea suficiente, que esté preferiblemente por debajo de la zona fallada y debe chequearse que esté ubicado dentro del acuífero. Es común encontrar drenes que no trabajan por estar colocados por debajo del fondo de un acuífero suspendido. Adicionalmente, la pendiente debe ser tal que al profundizar el dren no suba a cotas arriba de la línea de nivel de agua. Estos problemas se pueden evitar con un estudio geotécnico muy completo previo a la colocación de los subdrenes. Existen algunas metodologías de diseño para determinar el espaciamiento entre drenes entre los cuales se encuentran los métodos de Choi (1977), Prellwitz (1978), Kenney (1977). Sin embargo, estas metodologías tienen poca aplicabilidad por cuanto no tienen en cuenta los parámetros geológicos y tratan el suelo como un elemento homogéneo. El procedimiento de Kenney utiliza cuatro situaciones diferentes. En los dibujos de la Figura 5.3-13 y Figura 5.3-14 las líneas punteadas representan una familia de drenaje que tiene el mismo valor de L, donde L = Longitud total del dren / Ancho total del talud. Otro de los sistemas utilizados para calcular el espaciamiento o separación entre subdrenes es la fórmula de Kozeny: S



=



2 hv K /q



Donde: S = Separación entre drenes h = Altura del nivel freático por encima del nivel de los drenes K = Permeabilidad de la formación q = Caudal unitario del subdren. La aplicabilidad de esta fórmula no es muy confiable en todos los casos y comúnmente se hace la ubicación con base en experiencias anteriores en el mismo material o a la monitoría permanente de piezómetros, durante la instalación de subdrenes. Otro procedimiento consiste en colocar una hilera de subdrenes a un espaciamiento predeterminado y colocar drenes intermedios adicionales, de acuerdo al comportamiento de los niveles freáticos en el talud. Como espaciamiento inicial generalmente, se recomienda la mitad de la longitud total de cada dren.
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FIGURA 5.3-13
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CARTA DE DISEÑO PARA DRENES HORIZONTALES EN TALUD CORTADO A PENDIENTE 3:1 Y APARECE UNA CAPA IMPERMEABLE SUBHORIZONTAL EN EL PIE DEL TALUD Hu/H ENTRE 0.5 Y 0.7 (KENNEY, 1977)
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FIGURA 5.3-14
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CARTA DE DISEÑO PARA DRENES HORIZONTALES EN TALUD CORTADO A PENDIENTE 3:1 Y APARECE UNA CAPA Q IMPERMEABLE SUBHORIZONTAL EN EL PIE DEL TALUD Hu/H ENTRE 0.5 Y 0.7 (KENNEY, 1977), (CONTINUACIÓN)
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Debe estudiarse minuciosamente el efecto de construir unos pocos drenes profundos, a la alternativa generalmente, menos costosa y en ocasiones más efectiva desde el punto de vista de estabilidad del talud, de colocar una densidad mayor de drenes poco profundos. Es común que el Ingeniero se anime con la aparición de caudales grandes en los drenes profundos pero estos pueden no representar disminuciones apreciables de nivel de agua en la zona de falla del talud. Debe tenerse presente que el objetivo de los drenes es abatir el nivel de agua y las presiones de poro, no el de proveer caudales importantes de agua. En suelos o rocas de permeabilidad grande o cuando las cabezas de agua son altas (más de 10 metros) su efecto es sorprendentemente eficiente y con unos pocos drenes se logran abatimientos grandes de cabeza y extracción de caudales importantes de agua. Su efectividad es menor en suelos arcillosos especialmente, si la cabeza de presión es pequeña. En formaciones permeables se pueden obtener caudales de más de 100 litros/minuto para drenes de 40 metros de longitud pero generalmente, en suelos arcillosos los caudales de un dren similar varían de 1 a 10 litros/minuto con abatimiento de algunos centímetros de cabeza por cada dren. El caudal inicial de un subdren horizontal tiende a bajar en los días siguientes a su colocación pero deberá tender a estabilizarse con los cambios normales debidos a los ciclos climáticos.  Además, al colocar un dren muy cercano a otro, se puede disminuir el caudal del dren anterior, dependiendo del régimen de agua subterránea del talud. En ocasiones el caudal desaparece en épocas secas para aparecer nuevamente en temporada de lluvias. Las perforaciones en algunos casos interceptan pequeños mantos de materiales de alta permeabilidad, aumentando en forma importante su eficiencia. Este efecto se puede programar si se realiza un estudio geotécnico detallado. Los drenes horizontales pueden ser complementados con sistemas de vacío los cuales aumentan los gradientes hidráulicos al producir presiones negativas dentro del tubo. La profundidad máxima práctica de disminución o abatimiento de la tabla de agua, con un nivel de drenes horizontales es de hasta 5 metros.



Como los subdrenes de penetración en la mayoría de los casos, no tienen material de filtro que impidan la migración de finos, es común que estos se tapen periódicamente y se requiere un mantenimiento que consiste en: − −



Limpieza de la tubería Inyección de agua a presión para limpiar los orificios de drenaje y remover las tortas de material sedimentado alrededor de la tubería. Este proceso es llamado “desarrollo del subdren”. Debe tenerse cuidado de no producir fallas por exceso de presión, en el proceso de desarrollo del sistema de subdrenes. Holtz y Schuster (1996) recomiendan realizar mantenimiento de los drenes cada cinco a ocho años, donde existan materiales finos que se puedan sedimentar o raíces que puedan crecer dentro del dren. Sin embargo, se han reportado casos en los cuales el crecimiento de las raíces puede requerir el cambio de los drenes cada dos años. En ocasiones la tubería se rompe o se deforma y es necesario rehacer los drenes.



Un elemento peligroso es la presencia de ciertos organismos o especies vegetales que invaden los drenes tapando los orificios de drenaje. En casos de aparición de estos fenómenos puede requerirse rehacer los drenes, aumentando su diámetro y evitar la invasión de raíces, embebiendo en concreto los primeros metros de subdren y colocando tuberías de entrega a cajas con estricto control vegetal.
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Las capas de material drenante que se colocan debajo de terraplenes, generalmente después de remover los suelos sueltos se les conoce como colchones de drenaje (Figura 5.3-15). Generalmente, consisten en una capa de material grueso permeable de 20 a 50 centímetros de espesor envuelto por dos mantos de geotextil. En ocasiones se colocan mangueras o tuberías perforadas para la recolección del agua captada por el colchón de drenaje.



FIGURA 5.3-15



DIAGRAMA DE UN COLCHÓN DE DRENAJE COLOCADO DEBAJO DE UN TERRAPLÉN



Las trincheras estabilizadoras son zanjas profundas y anchas construidas generalmente, con maquinaria pesada de movimiento de tierras que en su fondo y/o paredes laterales lleva un colchón de filtro, un dren interceptor o un sistema de drenes tipo espina de pescado. La zanja posteriormente se rellena con enrocado o con material común de acuerdo a las necesidades específicas del caso. Generalmente, la trinchera se excava a profundidades superiores a las de la superficie de falla (Figura 5.3-16). Este tipo de subdrenes en ocasiones, no ha tenido éxito porque al excavar se activan deslizamientos de tierra de gran magnitud. El sistema de trinchera trabaja como un dren interceptor profundo y en su diseño deben tenerse en cuenta los requisitos de este tipo de drenes.



FIGURA 5.3-16



ESQUEMA DE TRINCHERA ESTABILIZADORA
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Las pantallas de drenaje son estructuras similares en apariencia a un muro de contención, las cuales se colocan sobre la superficie del talud con el objetivo principal de impedir que se produzca erosión ocasionada por las exfiltraciones de agua subterránea (Figura 5.3-17). Las pantallas de drenaje constan de tres elementos básicos:



Este filtro puede ser material granular o geotextil con material grueso, el cual se coloca cubriendo toda el área de exfiltraciones. Este filtro debe cumplir las especificaciones indicadas para filtros en subdrenes de zanja.



Esta estructura tiene por objeto mantener en su sitio el filtro y ayudar a la contención de la masa de suelo sobre la cual actúa el gradiente hidráulico, al aflorar el agua. La estructura de contención puede ser un muro en gaviones, enrocado, muro c riba, etc.



Este subdren se coloca en el pie del talud para recoger el agua captada por la pantalla y conducirla a un sitio seguro.



FIGURA 5.3-17



EJEMPLOS DE SUBDRENES DE PANTALLA (PARTE 1)
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FIGURA 5.3-18
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EJEMPLOS DE SUBDRENES DE PANTALLA (PARTE 2)



La galería de drenaje es un túnel cuyo objetivo específico es el de disminuir las presiones de poros y controlar las corrientes profundas de agua subterránea en un talud (Figura 5.3-19). Las galerías de drenaje deben tener una sección adecuada para facilitar su construcción y se colocan generalmente, por debajo de la posible zona de falla y en la parte inferior del acuífero que se desea controlar. El uso de galerías de drenaje para mejorar las condiciones de estabilidad de taludes, para el caso de presiones muy altas de poros es común para la estabilización de grandes deslizamientos (Valore, 1996). Las galerías de drenaje son empleadas especialmente, en l os grandes proyectos hidroeléctricos.



FIGURA 5.3-19



EVOLUCIÓN DE LA LÍNEA DE NIVEL FREÁTICO AL CONSTRUIR UNA GALERÍA DE DRENAJE
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Para fijar su ubicación se requiere un estudio geotécnico detallado. Cuando la permeabilidad de los materiales en sentido vertical, es mayor debido a la orientación de las discontinuidades, el agua fluye fácilmente hacia la galería pero cuando la orientación de los estratos es horizontal el agua puede pasar por sobre la galería sin fluir hacia ella. En estos casos se requiere construir pozos verticales o subdrenes inclinados desde la galería para interceptar las zonas de flujo; Entre más alto el pozo vertical, su efecto es mayor. Generalmente, se recomiendan diámetros de 1/20 de altura del talud. Si se requieren teóricamente diámetros muy grandes, este efecto se puede suplir colocando pozos verticales y drenes de penetración dentro de la galería. Comúnmente, la galería drena por gravedad pero en algunos casos se requiere colocar un sistema de bombeo para su desagüe. Cuando una galería es construida en materiales meteorizados se requiere colocar un soporte permanente en forma de concreto lanzado reforzado. En este caso la pantalla de concreto debe estar colocada sobre un sistema de drenaje diseñado con sus respectivos lloraderos para facilitar el proceso de salida del agua a drenar.



FIGURA 5.3-20



POZOS VERTICALES DE SUBDRENAJE UTILIZANDO UN SISTEMA DE BOMBEO Y SIFÓN
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FIGURA 5.3-21
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POZO DE DRENAJE E INSPECCIÓN



Los pozos verticales de drenaje son perforaciones verticales abiertas que tratan de aliviar las presiones de poros, cuando los acuíferos están confinados por materiales impermeables como puede ocurrir en las intercalaciones de Lutitas y areniscas. Los pozos verticales, tienen generalmente un diámetro externo de 16 a 24 pulgadas, con un tubo perforado de 4 a 8 pulgadas de diámetro en el interior de la perforación. En ocasiones se utilizan drenes de diámetro hasta de dos metros (Collota, 1988). El espacio anular entre la perforación y el tubo se llena con material de filtro. Su sistema de drenaje puede ser por bombeo, interconectando los pozos por drenes de penetración o por medio de una galería de drenaje o empleando un sistema de sifón. El espaciamiento de los pozos depende de la estructura de las formaciones. Si aparecen juntas verticales es posible que los pozos no intercepten las presiones de agua, como sí ocurre cuando el drenaje natural de la formación es horizontal. Debe tenerse en cuenta que es más efectivo incrementar el número de pozos que aumentar el diámetro. Los espaciamientos más comunes varían de 3 a 15 metros. La profundidad depende del espesor de la zona inestable y la estabilidad requerida. Se conoce de drenes hasta de 50 metros de profundidad (Abramson 1996).
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CONSTRUCCIÓN DE DUCTOS DE CONEXIÓN ENTRE POZOS VERTICALES



La utilización de grupos de pozos verticales que drenan por gravedad ha aumentado en los últimos años debido a que adicionalmente al efecto de drenaje, ayudan al control de asentamientos de consolidación en los casos de terraplenes sobre suelos blandos (Holtz, 1991). El sistema consiste en la construcción de drenes horizontales que interceptan el sector inferior de los pozos verticales. Esta tecnología ha sido utilizada con éxito en Italia (Bruce, 1992). La tecnología Rodren aplicada en Italia, consiste en pozos verticales de diámetros entre 1.5 y 2.0 metros espaciados 5 a 8 metros e interconectados en su base por un tubo colector. Los drenes colectores se instalan mediante la perforación de drenes horizontales dentro del diámetro del pozo vertical. Este sistema de drenaje permite drenar a grandes profundidades sin la necesidad de perforar zanjas continuas y es accesible para inspección y mantenimiento. Generalmente, en el sistema de drenaje algunos pozos son utilizados para drenaje, los cuales se llenan con material filtrante y otros para inspección y mantenimiento. Beer (1992), reporta un caso en el cual se instalaron sistemas de Drenaje Rodren a profundidades de 52 metros con espaciamientos entre pozos de 15 metros. El pozo es perforado mediante un equipo estándar para la construcción de pilas. En ocasiones se pueden requerir entibados para prevenir el derrumbe de las paredes o la colocación de una pared
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FIGURA 5.3-23



COMBINACIÓN DE POZOS VERTICALES Y SUBDRENES HORIZONTALES



FIGURA 5.3-24



POZOS VERTICALES CONECTADOS CON DUCTOS HORIZONTALES DE PVC PARA DESAGÜE (COLOTTA 1988)



Una tecnología similar consistente en caissons acampanados conjuntamente con drenes horizontales también ha sido utilizada (Woodward Clyde Consultants, 1994). Las excavaciones se llenan con material de filtro. En ocasiones se construyen en tal forma que las puntas de las campanas se intercepten para producir un drenaje entre campana y campana. La utilización de drenes verticales utilizando bombeo, aunque es utilizada universalmente presenta los problemas de mantenimiento y operación del sistema de drenaje. El uso de sistemas de sifón para drenaje de los pozos verticales también ha sido utilizado pero existen dudas serias sobre su funcionalidad con el tiempo.
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POZOS VERTICALES ACAMPADOS QUE SE TRASLAPAN EN EL PIE (COLORADO DEPARTAMENTO OF TRANSPORTATION)



Con excepción de las paredes para sótanos que se diseñan para resistir presiones del agua, es una práctica necesaria de ingeniería construir un subdrenaje adecuado detrás de los muros (Figura 5.3-26 y Figura 5.3-27 ). El sistema de drenaje debe diseñarse para el flujo esperado sin que se presente taponamiento del sistema. Para prevenir el taponamiento debe utilizarse un material de filtro de acuerdo al tipo de suelo detrás del muro. El sistema de drenaje puede consistir en colchones de drenaje, pantallas, subdrenes, interceptores o incluso subdrenes horizontales de penetración. Para los casos en los cuales la pared es impermeable como sucede con los muros de concreto, se deben construir huecos de drenaje o lloraderos para impedir que se genere presión de poros exagerada detrás de la pared. Los lloraderos normalmente tienen un diámetro de 75 mm y un espaciamiento no mayor de 1.5 metros horizontalmente y un metro verticalmente. La hilera más baja de lloraderos debe estar aproximadamente a 30 centímetros por encima del pie del muro.



FIGURA 5.3-26



SUBDRENAJE DE MUROS DE CONTENCIÓN (1 PARTE)
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FIGURA 5.3-27
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SUBDRENAJE DE MUROS DE CONTENCIÓN (2 PARTE)



La rata de flujo para el diseño del sistema debe calcularse teniendo en cuenta la permeabilidad del suelo o roca que se va a drenar. Como regla general la permeabilidad del filtro debe ser al menos 100 veces la permeabilidad del suelo. Una vez calculado el caudal se debe calcular la sección de los subdrenes utilizando la ley de Darcy. Todos los sistemas de subdrenaje deben diseñarse con factores de seguridad para caudales iguales o superiores a diez, con el objeto de garantizar la efectividad del sistema en el caso de que aparezcan flujos superiores inesperados.



FIGURA 5.3-28



LÍNEAS DE FLUJO EN SUBDRENES DE MUROS DE CONTENCIÓN (1 PARTE)
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FIGURA 5.3-29



LÍNEAS DE FLUJO EN SUBDRENES DE MUROS DE CONTENCIÓN (2 PARTE)



FIGURA 5.3-30



SUBDRENAJE DE UN TERRAPLÉN SOBRE AFLORAMIENTOS DE AGUA
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Los sub-drenes están constituidos por zanjas en las cuales se colocan uno o más tubos con orificios perforados, juntas abiertas o tubos fabricados en base a material poroso. Los tubos se rodean de un material filtrante que evita el arrastre de finos, está compactado adecuadamente y aislado de las aguas superficiales por una capa impermeable que sella l a parte superior de la zanja. Las zanjas serán de paramentos verticales si las condiciones del terreno lo permiten, estando su profundidad definida por los requerimientos del sistema de drenaje. El relleno de las zanjas necesita precauciones especiales y tiene gran importancia pues de ello depende el funcionamiento de los drenes. La disposición del material filtro y sus características dependen del tipo de subdren y de las condiciones de fundación en la zanja. El material filtro debe cumplir ciertos requisitos para impedir el arrastre de finos que puede obstruir las perforaciones de los tubos o bien, penetrar al interior de los tubos. En el caso de drenes con juntas abiertas, se recomienda el empleo de dos materiales filtrantes diferentes para el relleno. Uno más grueso colocado en contacto con el tubo para evitar el arrastre del filtro fino y un material filtrante fino para evitar el arrastre de las partículas finas del suelo. Las tuberías deberán cumplir las condiciones de diseño e instalación que se han especificado. Su vida útil deberá ser compatible con la duración de la carretera.



Los materiales usuales para subdrenes son el hormigón, tubos metálicos corrugados, cerámica y plástico rígido o corrugado. Últimamente, también se están desarrollando otros materiales porosos en base a fibras sintéticas no tejidas con la cual se rodea un material granular de alta porosidad.



La vida de servicio de diseño de las instalaciones debe cumplir con las siguientes recomendaciones. Los subdrenes bajo la calzada deben tener la misma vida de servicio exigida para las alcantarillas y los subdrenes ubicados fuera de la calzada, se deben diseñar para una vida útil de 25 años. La vida de servicio de los tubos metálicos se determinará tomando en cuenta el pH y resistividad del medio y las características del agua a drenar.



Se dispondrán registros a intervalos regulares a fin de controlar el buen funcionamiento del drenaje. La distancia entre registros no será superior a 150 m. El registro puede consistir en un tubo vertical que alcance el nivel del terreno, provisto de una tapa y con un diámetro al menos igual al diámetro del dren Se deberá instalar un registro terminal en el extremo superior del tubo, formado por un tubo a 45° que alcance la superficie del suelo. Deberán disponerse también, registros en todos los cambios de alineación de la tubería de drenaje.
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En el presente Capítulo se presentan los procedimientos y técnicas que resultan apropiados para el desarrollo de estudios de hidráulica y mecánica fluvial en cauces naturales. El desarrollo de este Capítulo incluye los siguientes aspectos: Identificación y caracterización de la información básica necesaria para el cálculo hidráulico − Estimación de las tasas de arrastre de sedimentos − Estimación de la profundidad de socavación en cauces naturales − Descripción de los procedimientos o métodos de cálculo −



Inicialmente, se presenta el fundamento conceptual general de estos procedimientos en cuanto a terminología, definiciones y conceptos básicos, para una mejor comprensión del Capítulo.



El desarrollo de este tema tiene como objetivo definir la terminología, y establecer las definiciones y conceptos básicos utilizados comúnmente en los estudios de transporte de sedimentos y de hidráulica y mecánica fluvial. En lo específico, se aborda la caracterización de los sistemas fluviales y cursos naturales atendiendo a la identificación y clasificación de los distintos tipos de cauces, lo cual depende de su morfología y del material del cual está constituido su lecho. Además se incluye la descripción de los fenómenos de transporte de sedimentos y procesos asociados que ocurren tanto a nivel de cuenca, como aquéllos que se originan debido a la interacción directa entre el material constitutivo del lecho y el escurrimiento. Se caracterizan asimismo los procesos de erosión y sedimentación de los suelos de una cuenca, y los fenómenos de transporte de sedimentos y los procesos asociados de socavación y depositación que se verifican en un cauce. Finalmente se incluyen descripciones detalladas de los diferentes tipos de enfoques y métodos utilizados para el estudio de los fenómenos de transporte de sedimentos, acompañados de comentarios de cada uno y comparaciones entre ellos.



Se define a continuación la terminología y se plantean las definiciones básicas utilizadas para caracterizar los distintos tipos de cauces, dependiendo de su pendiente y del material constitutivo de su lecho, sea éste sedimento granular, grueso o fino, o sedimento cohesivo. Se incluyen en estas definiciones algunas de las características geomorfológicas más comunes asociadas a cada uno de los tipos de cauces. Los materiales que conforman los lechos de los ríos son en general sedimentos que abarcan un amplio rango de tamaños en variadas proporciones, incluyendo: arcillas, limos, arenas, gravas, bolones y fragmentos de roca. A lo largo de los cauces estos materiales tienden a distribuirse ordenados espacialmente por rangos de tamaños dominantes, generalmente con una tendencia hacia la disminución de dichos tamaños y un aumento de la redondez de sus partículas en la medida que aumenta la distancia desde las cabeceras a la desembocaduras. En general pueden diferenciarse tres zonas según el comportamiento sedimentológico de los ríos. Una primera zona corresponde a la de producción de los sedimentos, la cual se ubica en la zona de la cabecera de la cuenca, en donde tanto el cauce principal como los afluentes poseen pendientes altas y alta capacidad de arrastre de los sedimentos; morfológicamente estos cauces pueden ser de sinuosidad baja a media, dependiendo de la constitución geológica de los suelos. La segunda es una zona de transferencia de los sedimentos, la cual se caracteriza por pendientes intermedias con lechos escasamente sinuosos o bien trenzados cuando existe una tendencia a formar depósitos inestables de material, como en los conos de deyección. La tercera corresponde a la zona de almacenamiento o acumulación de los sedimentos en donde las pendientes y velocidades del escurrimiento son más bajas, por lo que el material fino tiende a depositarse aquí. Son cauces de sinuosidad media a alta que pueden derivar en la formación de meandros. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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 Atendiendo al material predominante del cual están constituidos sus lechos y a las características morfológicas asociadas, para fines de la ingeniería los cauc es pueden ser descritos como sigue:



Corresponden a cursos naturales que se desarrollan en zonas de llanura de baja pendiente o sectores cercanos a lagos que influencian el escurrimiento hacia aguas arriba, por lo que el flujo se desarrolla peraltado y a bajas velocidades. Debido a esto el material fino tiende a depositarse formando bancos de arena e islas, siendo este tipo de material característico de estos sectores. El cauce presenta en general riberas bajas y poco definidas, y planicies aluviales que son inundadas durante crecidas. Los lechos arenosos son lechos móviles que se caracterizan por deformarse con el paso del agua generando ondulaciones de fondo, cuyas formas y características dependen del tamaño del sedimento, de las propiedades físicas del agua (densidad y viscosidad) y de las propiedades mecánicas del escurrimiento (velocidad, altura, etc.). La presencia de las ondas sedimentarias en un lecho arenoso es determinante en el comportamiento hidráulico y mecánico fluvial, pues condiciona la resistencia al escurrimiento del lecho y, por lo tanto, la pérdida de carga. Los cauces con l echos móviles se denominan cauces aluviales. En algunos cauces, producto de las bajas pendientes de las llanuras y de la constitución geológica de los suelos en que se desarrollan, se generan meandros los que se caracterizan por una sucesión de curvas más o menos regulares y periódicas, conectadas por tramos relativamente rectos conocidos como cruces o atraviesos. En las curvas el escurrimiento tiende a socavar la orilla externa, produciéndose un avance natural de la curva tanto hacia aguas abajo como hacia afuera. El material socavado es depositado, en una proporción importante, en los cruces o en el lado interno de la siguiente curva, formándose de este modo dunas o barras que tienden a avanzar hacia el interior del cauce y hacia aguas abajo, todo lo cual se traduce en un proceso de migración del meandro.



Corresponden a los cursos naturales que se desarrollan en las zonas de cabecera y medias de las cuencas. Poseen mayores pendientes que los cauces arenosos, por lo que las velocidades del escurrimiento son más altas y los sedimentos constitutivos del lecho son típicamente de granulometría extendida, con predominio de las fracciones de material más grueso incluyendo fragmentos de roca, bloques, bolones y ripio grueso con partículas más angulosas en la medida que se alcanzan las zonas de cabecera. Debido a las altas velocidades que desarrolla el escurrimiento, el material más fino (gravas finas, arenas, limos y arcillas) es arrastrado con mayor facilidad hacia las zonas más bajas, produciéndose una tendencia a mantener en el lecho el material de mayor tamaño, el cual normalmente forma una capa de material uniforme y grueso conocida como coraza. Por lo anterior, los sectores de pendientes altas corresponden a sectores generadores o productores de sedimentos, y los sectores de pendientes medias corresponden a sectores de transferencia. Los lechos con sedimentos gruesos se deforman en barras o se mantienen relativamente planos, por lo que la pérdida de carga está determinada principalmente por la aspereza de los granos de sedimento. Cuando la altura del agua relativa al tamaño del sedimento es pequeña se está en presencia de un flujo macrorrugoso. Esto sucede típicamente en los torrentes de montaña. Los cauces con este tipo de lechos pueden considerarse cauces aluviales o cauces de lecho fijo dependiendo de la inestabilidad del lecho. Estos cauces pueden presentarse con escasa sinuosidad para los niveles de aguas máximas, confinados por riberas rocosas o de alta resistencia a la erosión. Para niveles bajos se desarrollan barras que hacen que la línea de máxima profundidad de las secciones (thalweg) oscile a lo ancho del lecho. En general, los cauces rectos constituyen un estado transicional que precede a los cauces con meandros o a los cauces trenzados. Los cauces no confinados tienden a desarrollar brazos con facilidad y a evolucionar hacia un cauce trenzado. Un cauce trenzado se caracteriza principalmente por la anchura de sus secciones de escurrimiento, la indefinición de sus orillas y la inestabilidad general del lecho, ocasionada por los cambios rápidos y aleatorios que se producen especialmente durante las crecidas. El escurrimiento se desarrolla en varios brazos, los que tienden a converger y diverger en forma repetida a lo largo del valle.
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Los suelos constituidos por materiales cohesivos que forman el cauce de un curso natural se caracterizan por formar conglomerados consolidados, en que las fuerzas de unión entre partículas son principalmente de origen electroquímico. Los cauces que poseen lechos de este tipo admiten inicialmente flujos con mayores velocidades (antes de que las fuerzas de roce rompan la estructura del suelo), en comparación a velocidades equivalentes que movilizan material granular de granulometría fina o gruesa. Sin embargo, una vez que la estructura del suelo cede, éste colapsa en forma abrupta y masiva. Los cauces donde el lecho presenta material cohesivo se ubican generalmente en depósitos glaciares (morrenas) y en desembocaduras o entradas de agua afectas a mareas.  Al estudiar el comportamiento de materiales cohesivos desde el punto de vista del transporte hidráulico, interesan fundamentalmente las propiedades relacionadas con las partículas en conjunto y no individualmente. Quedan incluidas dentro de esta categoría la adhesión entre partículas, la resistencia al corte del material, la composición granulométrica de la fracción gruesa, la composición mineral del aglutinante y el índice de plasticidad.  Adicionalmente a la clasificación de cauces arriba descrita se han propuesto diversas otras clasificaciones que enfatizan algunos aspectos más específicos y que, por lo mismo, permiten establecer diversas subcategorías de ríos atendiendo a distintos aspectos. Entre éstas cabe mencionar la de Culbertson, Young y Price, la cual considera aspectos como los siguientes: − − − − − − − − −



Variabilidad del ancho de cauces. Complejidad del trenzamiento. Sinuosidad general del cauce. Lagunas remanentes de meandros en planicies de inundación. Desplazamiento lateral del cauce o avance de meandros.  Altura de bordes o riberas. Rellenos ribereños naturales. Planicies aluviales. Cobertura vegetal de orillas.



En la Figura 6.1-1 se han graficado las formas típicas de ríos, clasificadas de acuerdo a los aspectos arriba citados.



En el presente párrafo se describe la mecánica del transporte de sedimentos vinculada a los fenómenos de erosión o sedimentación, y socavación o depositación. El objetivo de esta descripción es mostrar las diferentes formas que caracterizan la remoción, transporte y depositación de los sedimentos en los suelos de una cuenca y en sus cursos de drenaje.



Los procesos relacionados con la erosión y sedimentación tienen gran importancia en obras hidráulicas. En efecto, existen dispositivos, obras y sistemas hidráulicos en los que el sedimento juega un rol fundamental, pues muchas veces éste no sólo determina su diseño y dimensionamiento, sino además tiene incidencia directa en su operación. Por este motivo resulta importante disponer en la práctica de medios que permitan cuantificar el volumen de sedimento a que darán origen procesos naturales o acelerados de erosión.
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FIGURA 6.1-1
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CLASIFICACIÓN DE LOS RÍOS SEGÚN CULBERTSON ET AL (1967)
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FIGURA 6.1-2



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



CLASIFICACIÓN DE LOS RÍOS SEGÚN CULBERTSON ET AL (1967) (CONTINUACIÓN)
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FIGURA 6.1-3



6-6



MANUALES TÉCNICOS



CLASIFICACIÓN DE LOS RÍOS SEGÚN CULBERTSON ET AL (1967) (CONTINUACIÓN)
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Se utiliza el término sedimentación para denominar genéricamente los procesos de erosión, transporte y depositación  que caracterizan el desprendimiento y movimiento natural de sedimentos en una cuenca o en un curso natural, hasta ser depositado y acumularse en algún punto aguas abajo del mismo. En términos generales, la erosión es el desprendimiento o arranque de partículas del suelo y su movilización a lugares distintos de los de origen, por efecto aislado o combinado de las fuerzas asociadas al escurrimiento del agua, al viento o a la gravedad. Al superar las fuerzas resistentes al movimiento del sedimento a las fuerzas motrices que lo solicitan, se produce el depósito de las partículas, las que pueden mantenerse en el lugar donde quedaron o ser nuevamente removidas y transportadas. En el primer caso al permanecer, un tiempo largo, inmóviles; el conjunto de partículas experimenta un proceso de compactación o densificación paulatina debido a la acción del peso de otras partículas o del mismo fluido. Un proceso típico de compactación ocurre en los embalses donde el sedimento depositado se va acumulando a lo largo d el tiempo. La erosión puede ser natural o acelerada. En el primer caso existe un equilibrio dinámico caracterizado por una tasa de formación del suelo por descomposición de rocas similar a la tasa de remoción, siendo este proceso relativamente lento. La erosión acelerada, en cambio, se caracteriza por un rompimiento de este equilibrio natural lo que se manifiesta a través de una pérdida creciente de suelo que no se ve compensada por la formación de nuevo suelo. En problemas que atañen más propiamente a la ingeniería fluvial, los sedimentos se clasifican atendiendo a su origen en dos grupos, que desde el punto de vista de su remoción y transporte presentan diferentes comportamientos: sedimentos que tienen su origen directo en los suelos de la cuenca y sedimentos que provienen directamente del cauce aluvial.



Los sedimentos que provienen de la superficie de la cuenca aparecen en los cursos naturales junto con la escorrentía superficial. Corresponden a materiales finos, usualmente en el rango de arenas finas, limos y arcillas, que se encuentran presentes en el lecho sólo en cantidades menores. Se ha sugerido utilizar el límite 10% (en peso) para diferenciar estos materiales de los propiamente constitutivos del lecho. En la terminología del arrastre de sedimentos se utiliza el término inglés “washload” o carga de sedimento asociada al lavado de los suelos de la cuenca, para denotar al material que proviene de la erosión de la cuenca. Entre los factores que condicionan los procesos de erosión, transporte y depositación a nivel de cuenca, se incluyen la pendiente del terreno, el régimen de precipitaciones, la cobertura vegetal, las formaciones superficiales y los factores antrópicos, o sea, factores ligados a la actividad del hombre, tales como actividad agrícola, pecuaria, industrial, minera, etc. Desde el punto de vista de los principales agentes que intervienen en él, es posible distinguir tres grandes procesos en la naturaleza: el hídrico, el eólico y el de remoción en masa. El primero dice relación con la acción fundamental que ejerce el agua y puede subdividirse a su vez en erosión pluvial, erosión por escurrimiento difuso, erosión por escurrimiento difuso intenso, erosión laminar y erosión por escurrimiento concentrado o lineal. El segundo proceso está vinculado a la acción del viento, en tanto el tercero a la acción combinada de la gravedad y del agua, principalmente. La erosión pluvial se debe al impacto de las gotas de lluvia que desprenden partículas de suelo, dejándolas disponibles para el transporte; este impacto también produce una compactación e impermeabilización parcial del suelo por sellado de los poros superficiales. La erosión por escurrimiento difuso está asociada a la formación de hilillos de agua que siguen cursos convergentes y divergentes los cuales producen desprendimiento local de material y su posterior transporte a cortas distancias. Ocurre incluso bajo la cubierta vegetal, pero en este caso su capacidad de remoción de suelo es limitada. La erosión por escurrimiento difuso intenso corresponde a una intensificación del proceso anterior, en el cual los hilillos se convierten en pequeños cursos que recorren distancias mayores, llegando incluso a profundizarse con lluvias posteriores. La erosión laminar se produce cuando el suelo se encuentra saturado o impermeabilizado en forma de una lámina. Se genera en zonas desprovistas de cubierta vegetal, preferentemente en regiones de clima semiárido, y su acción se traduce en un raspado casi uniforme de la superficie del suelo. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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La erosión por escurrimiento concentrado o lineal ocurre cuando los hilos de agua tienen capacidad de arrastre suficiente como para transformarse en surcos o cárcavas que se profundizan con cada lluvia. Contrariamente a lo que sucede con la erosión difusa, la erosión concentrada aporta gran cantidad de material y de variada granulometría. Los procesos de erosión eólica ocurren en regiones muy secas durante períodos suficientemente largos que permiten que las partículas pierdan su cohesión, o en suelos granulares no cohesivos, como en el caso de dunas en zonas costeras o desérticas. En general la existencia de una cobertura vegetal aminora o impide la erosión eólica. Los procesos de remoción en masa corresponden a desplazamientos o movilizaciones masivas de material debido a la acción sísmica o a la gravedad, sobre suelos saturados o semi-saturados que han perdido resistencia. Los procesos de remoción en masa incluyen movimientos rápidos (flujos de barro y detritos, derrumbes, desprendimientos, desplomes) y movimientos lentos (reptación y solifluxión).



Los sedimentos que provienen del lecho y del cauce de inundación son movilizados por el agua, proceso que va íntimamente asociado con las características hidráulicas del curso. Estos materiales son el resultado de la continua interacción entre el lecho móvil y el escurrimiento. Por su origen, en la literatura inglesa se ha adoptado el término “bed material load” o “bed load” para denotar la carga de sedimento o gasto sólido de fondo que tiene su origen en el material movilizado por el flujo desde el lecho, el cual da origen a los procesos de socavación y depositación de cauces al uviales. Se define como socavación al descenso local que experimenta un lecho móvil con respecto a su nivel natural, debido a un desbalance localizado entre la capacidad erosiva de una corriente y el suministro de sedimento en una zona específica. Este descenso afecta a pilas y estribos de puentes, como asimismo a toda estructura cuya fundación esté inserta en un lecho móvil en que se produzca este desbalance. Los tipos principales de socavación pueden agruparse en las siguientes categorías: −



Socavación general en angostamientos naturales o artificiales durante el paso de una crecida. Estos angostamientos se pueden producir en la sección de emplazamiento de un puente (por la presencia de terraplenes de acceso y estribos), en obras de encauzamiento o bien en secciones naturalmente más angostas de un río.



−



Socavación local al pie de obras como, por ejemplo, pilas, estribos, punta de espigones o muros guiadores, barreras, etc.



−



Socavación natural localizada debido a variaciones en las condiciones de escurrimiento, asociadas con los procesos fluviales naturales como transporte de sedimentos, migración de ondas sedimentarias (dunas, rizos, etc.) y desplazamiento lateral de cauces.



−



Degradación del lecho debido a alteraciones en el equilibrio sedimentológico de un río, por ejemplo por la interrupción del arrastre desde aguas arriba causada por la implantación de una presa o una barrera.



La socavación local debida a la presencia de un puente puede ocurrir por las siguientes causas:
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−



Debido a la contracción local causada por los estribos y cepas del puente que significan mayores velocidades locales del escurrimiento y, por lo tanto, mayor capacidad localizada de arrastre. Esta mayor capacidad es suplida por el material proveniente del lecho en las vecindades de la contracción, lo cual se traduce en socavación de la sección (socavación general).



−



Por la obstrucción que representan para el escurrimiento los estribos y cepas, lo cual genera torbellinos locales que aumentan la capacidad erosiva del flujo en torno a estas estructuras.



−



Por la obstrucción producida por enrocados u obras destinadas a proteger localmente estructuras contra la socavación. La práctica de amontonar roca suelta en torno a pilas, como elementos de protección, puede resultar contraproducente al generarse grandes hoyos de socavación, en particular en las cercanías de las pilas.



−



Debido a alteraciones en el patrón local del escurrimiento (cambios de dirección y aceleramiento), producidas por las pilas, los estribos o los terraplenes de acceso al puente. Estas alteraciones son características de cauces inestables con tendencias a la oscilación transversal, los cuales por no haber sido encauzados mediante obras especiales tienden a ser modificados por la presencia de puentes. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Como ya se mencionó, los cauces aluviales experimentan descensos locales de su lecho o la erosión de sus riberas, lo que constituyen fenómenos atribuibles a procesos fluviales naturales. Entre los fenómenos de socavación natural más importantes cabe citar los siguientes: −



Socavación en curvas y angostamientos. Durante el paso de las crecidas tiende a producirse un mayor arrastre de material en el lado exterior de las curvas y en las secciones más angostas; al no existir una alimentación desde aguas arriba compatible con este mayor arrastre, se origina una profundización localizada del lecho, es decir, socavación local.



−



 Avance de ondas sedimentarias. Producto del transporte de los sedimentos, los lechos móviles se deforman en ondas cuasi-periódicas las cuales presentan características que dependen del tamaño del sedimento y de las condiciones físicas del agua y mecánicas del escurrimiento. Estas ondas tienen distintas formas y comportamientos y han sido identificadas como rizos, dunas, rizos sobre dunas, antidunas, sistemas formados por sucesiones de pozas y rápidos, y barras alternadas. La migración de estas ondas hace aparecer localmente al lecho como descendiendo, una vez que ha pasado la cresta de la onda.



−



Socavación de riberas y migración lateral de cauces. Pese a que localmente estos fenómenos pueden aparecer como aleatorios, muchas veces los cambios que experimenta el cauce obedecen a procesos de largo plazo como formación de valles, migración de meandros, etc. El problema se presenta agudizado en ríos jóvenes, con cauces trenzados e inestables que escurren en pequeños y múltiples canales sin deformación significativa durante los períodos de estiaje, pero que tienden a migrar u oscilar lateralmente en forma brusca durante las crecidas.



Se entiende por degradación al descenso paulatino que experimenta un lecho aluvial cuando se producen alteraciones en el equilibrio sedimentológico de un río. Las siguientes son posibles causas de degradación: −



Implantación de una presa. Cuando se construye una presa, conjuntamente con el embalse de agua se atrapa sedimento. Al realizar entregas controladas de agua al río, la capacidad de arrastre del agua limpia descargada genera un déficit que es suplido por sedimento proveniente del lecho que no se repone, lo cual conduce a una profundización del cauce. Dependiendo de los caudales en el río, de la morfología del cauce y de la granulometría del sedimento, el proceso puede tomar varios años o decenas de años hasta que se vuelve a una nueva situación de equilibrio.



−



Entrega o restitución localizada de caudales. Si en una sección de un río se realizan entregas concentradas de caudal, a partir de ese punto se aumenta la capacidad de arrastre de ese río. Si los aportes de sedimento de aguas arriba al punto de entrega no aumentan, se genera una profundización gradual o degradación que cambia la pendiente del lecho.



−



Explotación de áridos. La explotación no controlada o no planificada puede producir degradación tanto hacia aguas arriba como hacia aguas abajo de la zona de extracción de material.



−



Remoción de un control natural de niveles del lecho. El perfil de equilibrio de un río puede ser alterado durante faenas de regularización de cauces, por ejemplo cuando se elimina un afloramiento rocoso o se modifica un control natural del lecho. En ese caso puede producirse degradación aguas arriba del control o socavación retrógrada.



−



Modificación en las secciones de la desembocadura de un río, producida por ejemplo por el descenso permanente de los niveles de agua de un lago que influencian las condiciones del escurrimiento hacia aguas arriba.



El sedimento que transporta una corriente se compone de material de diversos orígenes. Desde un punto de vista mecánico se acostumbra a diferenciarlos atendiendo a su forma de transporte en dos grupos: sedimentos transportados en suspensión y sedimentos transportados por el fondo. Los materiales más finos son transportados en suspensión por fluctuaciones turbulentas del escurrimiento, proceso que se caracteriza matemáticamente como uno de difusión. Los sedimentos gruesos, en cambio, son transportados por arrastre de la corriente manteniendo un contacto continuo, aunque intermitente, con el lecho. Tal como lo indica su nombre, en el transporte de sedimentos en suspensión las partículas más finas tienden a permanecer suspendidas dentro del medio fluido en movimiento, debido a la acción de fuerzas de origen turbulento, cuyas magnitudes son suficientes como para contrarrestar el peso sumergido de dichas partículas. La velocidad que adquieren las CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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partículas en su movimiento en suspensión es prácticamente la velocidad local del flujo en todo punto. Por otra parte, en el transporte de sedimentos por el fondo las partículas tienden a mantener un contacto continuo e íntimo con el lecho granular. Se da en general para las partículas de mayor tamaño, en las que el peso sumergido sobrepasa a las fuerzas hidrodinámicas de sustentación. El movimiento se efectúa por la acción de fuerzas hidrodinámicas de arrastre, que son preferentemente en la dirección del escurrimiento. Este movimiento se caracteriza por ser intermitente; las partículas se mueven y se detienen continuamente. Los períodos de reposo son en general mucho mayores que los de movimiento. Sin embargo, a medida que aumenta la capacidad de arrastre del flujo, estos períodos de reposo se van haciendo cada vez menores. En general, la velocidad media de movimiento de las partículas es mucho menor que la del flujo, por lo que puede despreciarse frente a esta última. En este modo de transporte se distinguen tres tipos de movimientos básicos o elementales: rodante, resbalante o deslizante, y saltante. El movimiento rodante consiste en el avance de las partículas por medio de una rotación en torno a un punto de contacto, lo cual es generado por un torque local. El movimiento resbalante ocurre cuando las partículas al ser movilizadas se encuentran apoyadas sobre una superficie suficientemente plana de modo que no existe un punto de apoyo en torno al cual rotar. El tercer tipo corresponde a lo que se denomina saltación; en este tipo de movimiento las partículas son elevadas transitoriamente desde el lecho por la turbulencia del flujo para luego volver a él, lo que se traduce en saltos intermitentes que alcanzan unos pocos diámetros de partícula. Es un movimiento que se da principalmente en flujos gaseosos o de aire pero siempre se da en flujos de agua bajo ciertas condiciones. En el caso de corrientes de agua, el transporte de saltación se observa en los escurrimientos a superficie libre llamados macrorrugosos, donde el tamaño del sedimento es grande en relación a altura de la corriente, lo cual es característico de los flujos torrenciales en lechos pedregosos. En la práctica, los movimientos descritos anteriormente no se presentan aisladamente sino en forma combinada, resultando altamente improbable que una partícula movilizada por la corriente tenga solamente uno de los tipos de movimiento indicados, siendo la forma principal o predominante del movimiento el de saltación. En el caso de partículas en suspensión, la trayectoria de las partículas es en gran medida aleatoria, puesto que su movimiento depende de las fluctuaciones turbulentas del flujo. Por otro lado, si las partículas se mueven rodando, resbalando sobre el lecho o saltando, su trayectoria también es de naturaleza aleatoria, pero ello tiene relación también con los choques con otras partículas del lecho. En el caso de la saltación está trayectoria además es balística. La distinción entre los movimientos por el fondo y suspensión es compleja y difícil de hacer, especialmente cuando se trata de las partículas de menor tamaño. Desde el punto de vista matemático sin embargo, es importante hacer una diferenciación en tal sentido, puesto que el transporte de fondo constituye una condición de borde de las ecuaciones diferenciales que describen el movimiento en suspensión de las partículas sólidas.



En lo que sigue se describen los distintos tipos de modelamiento utilizados en la actualidad para representar y reproducir los procesos mecánico e hidráulico fluviales que tienen interés en ingeniería civil. En general puede señalarse que los ríos aluviales (con lecho móvil) son de naturaleza variable y que, en lapsos relativamente cortos, pueden experimentar cambios significativos en su profundidad, ancho, alineamiento y estabilidad. Los mayores cambios en un río se deben en general a fenómenos como la degradación, depositación y migración lateral. Tanto la naturaleza, con los fenómenos antes señalados, como el hombre, a través de la intervención de cauces y riberas, generan frecuentemente cambios en un río que pueden dar inicio a respuestas que se propagan en tiempos variables, a distancias importantes tanto hacia aguas arriba como hacia aguas abajo del punto de intervención. Un desarrollo apropiado del uso de los ríos y de sus recursos de agua requiere de un conocimiento completo y profundo del sistema y de los procesos que lo afectan. Estos objetivos 6-10
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pueden ser alcanzados mediante una comprensión adecuada de los procesos físicos que gobiernan las respuestas de un cauce a través de la utilización de técnicas de modelación. Básicamente es posible distinguir tres tipos de análisis de los fenómenos relacionados con la hidráulica y mecánica fluvial: aquéllos basados en la modelación teórica-empírica, en la modelación numérica y en la modelación física.



Este tipo de modelación se refiere a la utilización de fórmulas o métodos de cálculo desarrollados a partir de un análisis teórico, semi-empírico o empírico, de fenómenos específicos relacionados con el transporte de sedimentos y la hidráulica de cauces naturales o canales aluviales. El cálculo que se deriva de este tipo de análisis está destinado a estimar las magnitudes que toman las variables que caracterizan el fenómeno en estudio. La mayor parte de las fórmulas o métodos de cálculo se pueden evaluar sin necesidad de recurrir al uso de recursos computacionales costosos, pero en algunos casos es conveniente programar los métodos para agilizar los cálculos. En ningún caso se requiere resolver ecuaciones diferenciales. Por otro lado, la mayoría de las fórmulas y métodos de cálculo, principalmente aquéllos más antiguos, son exclusivamente empíricos, lo cual hace necesario poner atención a las condiciones para las cuales fueron desarrollados con el fin de evitar su aplicación a condiciones muy distintas. En general, se recomienda desconfiar de fórmulas o métodos que no trabajen en términos de parámetros adimensionales. Es común que modelos alternativos para un mismo fenómeno entreguen magnitudes de las variables que lo describen extremadamente distintas. Los modelos más recientes son casi todos del tipo semi-teóricos. Es decir, tienen una base teórica sólida, pero requieren de la calibración de ciertos parámetros o coeficientes a partir de resultados obtenidos en estudios de laboratorio o de terreno. Por tal motivo para estos modelos resulta conveniente verificar que los rangos de las variables para las cuales el modelo fue desarrollado, coincidan o no difieran significativamente con aquéllos de las condiciones para las cuales se requiere aplicarlo. Dentro de los fenómenos que pueden cuantificarse utilizando este tipo de modelación pueden mencionarse fenómenos relacionados con aspectos hidráulicos tales como: − Coeficiente de rugosidad y pérdida de carga en cauces bajo condiciones de lecho fijo, rugoso y macrorrugoso. − Pérdidas de carga y propiedades del flujo en torno a singularidades tales como pilas y estribos de puente, estrechamientos y expansiones, gradas y obras hidráulicas en general. También se emplean modelos semi-teóricos en la cuantificación de fenómenos relacionados con aspectos de transporte de sedimentos, tales como: − Condiciones de arrastre incipiente o de iniciación del arrastre o arrastre crítico. − Estabilidad de cauces aluviales. − Estabilidad de enrocados. − Resistencia hidráulica de cauces aluviales (lecho móvil) con presencia de ondas sedimentarias. − Condiciones de incorporación de sedimento en suspensión o suspensión incipiente. − Tasas de arrastre de sedimento: gasto sólido en suspensión, gasto sólido de fondo y gasto sólido total. − Socavación generalizada en cauces. − Socavación local en torno a obras hidráulicas: en pilas y estribos de puente, al pie de radieres, compuertas, vertederos, saltos de esquí, descargas de canales y alcantarillas, etc. − Degradación de cauces y socavación o erosión retrógrada. -Sedimentación de cauces y de obras de embalse y de retención de sedimentos.
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Este tipo de modelación se refiere a la utilización de ecuaciones diferenciales para describir las variaciones espaciales y/o temporales de las características del flujo y/o de la geometría del lecho en cauces naturales, ante condiciones permanentes o transitorias de la corriente. Prácticamente en todos los casos las ecuaciones diferenciales deben resolverse recurriendo a métodos numéricos, tales como diferencias finitas, elementos finitos, volúmenes finitos, etc. Los modelos numéricos utilizados pueden ser en una, dos o tres dimensiones y son aplicables a condiciones sólo permanentes, o bien permanentes y transitorias. Los modelos numéricos pueden considerar condiciones de lecho fijo o móvil (cauce aluvial). Los modelos unidimensionales se utilizan en cauces bien definidos, relativamente rectos, donde sólo interesa describir la variación longitudinal a lo largo del tramo de cauce analizado, del flujo y/o la elevación del lecho. Los modelos unidimensionales para el flujo resultan de promediar las ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento en la sección de escurrimiento. Se plantean a partir de las llamadas ecuaciones de Saint-Venant, que son fundamentalmente ecuaciones de onda larga, las cuales requieren una relación de cierre que corresponde a una ley de resistencia del flujo. Con este objeto se suele utilizar la ecuación de Manning, la cual se supone válida también para condiciones de flujo gradualmente variado no obstante haberse desarrollado para flujo uniforme. En casos de lechos con sedimentos gruesos o de rugosidad relativa alta, puede ser necesario considerar explícitamente la influencia de dicha rugosidad para determinar la resistencia hidráulica, lo cual ocurre usualmente en cauces de montaña. En lechos arenosos (cauces aluviales) la resistencia hidráulica está determinada por las ondas sedimentarias del tipo de rizos, dunas o antidunas. En estos casos se deben incluir en el cálculo de la pérdida de carga relaciones de resistencia apropiadas. En la actualidad uno de los programas más utilizados para calcular ejes hidráulicos, es el desarrollado por el Corp of Engineers de Estados Unidos denominado HEC-RAS. Los modelos bidimensionales pueden ser de dos tipos: los que permiten resolver la ecuaciones que gobiernan el flujo en un plano vertical orientado longitudinalmente, es decir, describen la estructura vertical del flujo, y aquellos otros que lo hacen en las direcciones transversal y longitudinal, promediando las propiedades locales del flujo en la vertical. Los modelos bidimensionales que se aplican al estudio de la estructura vertical del flujo, se emplean cuando se requiere conocer la distribución de velocidades en torno a obras hidráulicas u obstáculos que presentan homogeneidad transversal. También se utilizan en casos en que el flujo es impulsado por los esfuerzos de corte inducidos por el viento en la superficie libre o en que el flujo se presenta estratificado en la vertical, por ejemplo en el caso de estuarios. Estos modelos requieren un modelo de cierre de la turbulencia para estimar el valor de los esfuerzos turbulentos de Reynolds. Eventualmente, estos modelos pueden usarse en conjunto con la ecuación unidimensional de continuidad de sedimento para modelar problemas de socavación local al pie de obras u obstáculos con homogeneidad transversal. Los modelos bidimensionales aplicados al estudio de la estructura transversal del flujo, se utilizan en cauces anchos con características no homogéneas en la dirección transversal. Es el caso, por ejemplo, de cauces trenzados con presencia de islas, o cauces con variabilidad alta del ancho y de la geometría de las secciones transversales. Es el caso también de flujos en torno a obstáculos u obras hidráulicas que usan parte de la sección de escurrimiento, como por ejemplo, espigones, estribos de puentes, etc. Este tipo de modelos se utiliza cuando se requiere conocer la distribución en la transversal de las velocidades medias del flujo, la distribución de caudales asociada, las corrientes de circulación horizontal existentes, etc.
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Los modelos tridimensionales resuelven las ecuaciones de Reynolds en tres dimensiones (ecuaciones de Navier-Stokes y de continuidad promediadas sobre la turbulencia). Ello requiere modelar los esfuerzos turbulentos o de Reynolds, para lo cual existen varias alternativas. La más usual es recurrir a modelos que estiman dichos esfuerzos a partir de la viscosidad de remolinos, la cual se determina mediante la resolución de ecuaciones de transporte para la energía cinética turbulenta y la tasa de disipación de dicha energía. Los modelos anteriores son modelos promediados sobre la turbulencia. No obstante, existen también modelos que permiten resolver totalmente la turbulencia o, al menos, parte de su espectro. Estos modelos son los llamados de Simulación Numérica Directa y de Simulación de Grandes Vórtices. Este último permite resolver sólo parte del espectro de la turbulencia, por lo que es menos demandante en cuanto a recursos computacionales que el primero. Si bien la Simulación Directa no tiene aún aplicaciones ingenieriles, la Simulación de Grandes Vórtices está comenzando a ser aplicada en problemas relevantes para la ingeniería civil y es probable que en el futuro se convierta en la generación siguiente a los modelos k en la simulación numérica en hi dráulica fluvial. La calibración de un modelo numérico involucra la evaluación y modificación de relaciones complementarias a las ecuaciones básicas, basadas en datos de terreno y/o en datos teóricos, por ejemplo, para lograr que el modelo reproduzca la comportamiento histórico del sistema o río modelado.



Este tipo de modelación se refiere al estudio experimental en modelos físicos a escala de obras hidráulicas. En el pasado, antes del advenimiento de la modelación numérica tridimensional en el ámbito ingenieril, la modelación física constituía la única forma de afinar los diseños de obras hidráulicas complejas. Desde el punto de vista del diseño de obras hidráulicas, los modelos físicos se utilizan para perfeccionar el diseño de obras de importancia, cuando dichas obras presentan una complejidad en su geometría o en cuanto a sus condiciones de operación, tal que los métodos de cálculo tradicionales no permiten realizar el diseño con seguridad. Los estudios en modelos físicos son relativamente caros y de larga duración y, por lo tanto, su utilización se justifica cuando el presupuesto del estudio en modelo es una fracción pequeña del presupuesto de construcción de la obra prototipo. La selección de la escala de un modelo físico es el aspecto más importante en este tipo de estudios. Desde el punto de vista de la economía del estudio (disponibilidad de espacio de laboratorio, caudales de alimentación y facilidad en la operación del modelo), conviene seleccionar una escala tal de lograr un modelo lo más pequeño posible. Por otro lado, desde el punto de vista de la semejanza dinámica que debe cumplir el modelo, la escala debe propender al modelo de mayor tamaño posible. La selección de la escala se realiza primero identificando en el prototipo las principales fuerzas que determinan el comportamiento del flujo, lo cual implica identificar los principales parámetros adimensionales que gobiernan el problema en estudio. La semejanza dinámica se logra si en el modelo y en el prototipo dichos parámetros adimensionales conservan el mismo valor. Debe comprobarse además que el flujo ocurra en el mismo régimen hidrodinámico en el modelo y en el prototipo, evitando por ejemplo que en el modelo los efectos viscosos y de tensión superficial alcancen una importancia relativa alta si en el prototipo ellos son despreciables. En el caso de modelos físicos de obras en cauces naturales, lo usual es utilizar la semejanza del número de Froude, verificando que el régimen de escurrimiento en el modelo sea turbulento e hidrodinámicamente rugoso. Los modelos pueden ser geométricamente similares o distorsionados. En este último caso se introduce un factor de distorsión entre las escalas horizontales y verticales, de manera de ampliar las variaciones verticales de los perfiles transversales del cauce. La distorsión se introduce principalmente en el caso de cauces muy anchos, con relaciones entre la altura de escurrimiento y el ancho del cauce muy pequeñas. Por otro lado, los modelos pueden ser de contorno fijo o de lecho móvil. En el caso de modelos con contorno fijo, un problema importante lo constituye la semejanza de la resistencia hidráulica, particularmente la reproducción a escala de la rugosidad originada por las partículas de sedimentos. Aún cuando se logre reproducir el tamaño del sedimento a escala, no es posible conseguir la semejanza de la resistencia hidráulica, dado que ella no sigue la condición de semejanza de Froude. Por este motivo, es necesario agregar elementos de rugosidad adicionales al lecho, lo que implica realizar una calibración de manera de reproducir la relación caudal-nivel de escurrimiento existente en el prototipo. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Para ello se debe contar con mediciones de terreno de dicha relación, las cuales son normalmente complementadas con resultados de modelación numérica de ejes hidráulicos, de modo de extrapolar los resultados de terreno hacia condiciones de crecida no medidas en el prototipo. Los modelos de lecho móvil o con transporte de sedimento orientados al estudio de cauces aluviales, pueden ser de dos tipos: (1) de contorno fijo y con alimentación de sedimento de modo de formar un lecho de pequeño espesor; (2) de contorno completamente móvil formado por un lecho de material granular. En el último caso, la modelación es compleja dado que en la naturaleza las riberas del cauce tienden a tener propiedades geomecánicas distintas a las del lecho, las cuales les dan una mayor estabilidad y resistencia a la erosión. Desde este punto de vista, es casi imposible realizar modelos con el contorno completamente móvil y en la práctica se opta por rigidizar al menos las riberas, de modo de fijar el cauce de acuerdo a la topografía del prototipo. La reproducción a escala de los fenómenos de transporte de sedimento es otro problema de los modelos físicos con lecho móvil, dado que la reproducción a escala de la curva granulométrica no asegura en si semejanza del transporte de sedimento. Ello debido a que dichos procesos de transporte no necesariamente siguen la semejanza de Froude, a menos que las partículas en el prototipo sean suficientemente gruesas de modo que los procesos viscosos sean despreciables, tal como ocurre usualmente en el prototipo, con excepción del caso de lechos muy finos. Más allá de ello, incluso en lechos de granulometría gruesa no es posible reproducir a escala las fracciones más finas de la curva granulométrica, las cuales en ríos de montaña corresponden al 20% en peso o más del material del lecho. Esto dificulta la adecuada reproducción en el modelo de la interacción de los distintos tamaños de partículas que conforman el lecho. Por lo mismo, los procesos de transporte de sedimentos en suspensión son prácticamente imposibles de reproducir adecuadamente en el modelo. En el caso de lechos de sedimento fino siempre es necesario recurrir a una distorsión en el tamaño del sedimento, dado que es imposible conseguir sedimento granular no cohesivo extremadamente fino. Dicha distorsión usualmente se compensa utilizando material granular con una densidad inferior a la del sedimento natural. Un análisis dimensional, un razonamiento físico y una inspección del problema son acercamientos esenciales para la selección de los criterios de similitud que gobiernan el problema si el uso de más de un criterio resulta necesario. Para establecer las similitudes entre un prototipo y un modelo físico a escala deben cumplirse dos condiciones básicas: −



Para cada punto, tiempo y proceso en el prototipo, debe corresponder un único punto, tiempo y proceso en el modelo.



−



La razón de correspondencia entre magnitudes físicas del prototipo y el modelo es constante para cada tipo de variable.



Si el prototipo es grande puede ser necesario usar un modelo distorsionado. En un modelo distorsionado la escala vertical del modelo es usualmente más pequeña que la escala horizontal y en tal caso la rugosidad del modelo debe ser mucho más grande que la del prototipo, en orden de disipar una cantidad relativamente más grande d e energía en un río. Basado en todo lo anteriormente expuesto, puede decirse que la modelación física es una herramienta muy útil para el diseño de obras hidráulicas insertas en cauces naturales pero, tal como en la modelación numérica, hay que tener conciencia que ella representa sólo una aproximación a la realidad. Desde el punto de vista de las propiedades del flujo, el estudio en modelos físicos entrega, en la mayoría de los casos, resultados suficientemente precisos, que permiten diseñar adecuadamente las obras hidráulicas analizadas. Por otro lado, desde el punto de vista de los procesos de transporte de sedimento, sin embargo, la precisión de los resultados de un modelo físico es probablemente inferior, lo cual significa que los resultados que pueden obtenerse con él tienen un valor más bien cualitativo, pero que sin embargo pueden contribuir significativamente a mejorar el diseño de las obras estudiadas. Dada las dificultades de la modelación numérica en este tipo de problemas, la modelación física sigue siendo una herramienta importante y valiosa para el diseño de obras hidráulicas complejas o de importancia insertas en cauces naturales con lecho móvil.
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Se entregan a continuación recomendaciones para la ejecución de los levantamientos topográficos en cauces naturales destinados a definir su geometría hidráulica, así como para realizar el muestreo, análisis y caracterización granulométrica de los sedimentos constitutivos del lecho. Ambos aspectos están vinculados a la determinación de las características propias del escurrimiento en cauces naturales y a la cuantificación del transporte de sedimentos y de los procesos mecánico-fluviales relacionados. Se dan asimismo, recomendaciones para la utilización de los antecedentes hidrológicos requeridos en el cálculo de las condiciones hidráulicas del cauce natural y se señalan los criterios que permiten seleccionar el caudal representativo a emplear (caudales medios o máximos) y el período de retorno asociado, según el objetivo del estudio a realizar. Se incluyen también recomendaciones para la aplicación de los métodos y criterios para la estimación de las rugosidades del lecho, necesarias para la determinación de las pérdidas de carga y en definitiva para el cálculo de las condiciones del escurrimiento. Por último, se establecen recomendaciones respecto de la necesidad y forma de realizar catastros de obras existentes en un cauce natural, tales como bocatomas, puentes, defensas, etc., que pudieran ser de interés para el desarrollo de estudios integrales de un sistema fluvial.



Las especificaciones necesarias para realizar un levantamiento topográfico en un cauce dependen de los objetivos del estudio que se esté realizando, pudiendo tener como finalidad determinar niveles máximos de agua y velocidades medias y locales de la corriente, estimar posibles socavaciones en estructuras existentes, proyectar hidráulicamente puentes y obras fluviales, etc. Para realizar el cálculo de los niveles de escurrimiento en un tramo de un cauce, se requiere usualmente hacer un levantamiento topográfico del tramo involucrado, el cual consiste en la toma de perfiles transversales espaciados en 1 a 1,5 veces el ancho del cauce activo de modo que sea posible representar tramos más o menos homogéneos. Estos perfiles deben i ncluir los bordes de riberas, el cauce actual seco o bajo agua y en general, cualquier otro elemento de relevancia para el estudio hidráulico. En la definición del tramo a levantar y de las distancias entre perfiles a adoptar, se debe tener presente que desde un punto de vista hidráulico se persigue, en general, representar un canal prismático donde sea aplicable la teoría del escurrimiento unidimensional en canales abiertos. En el caso de existir puentes u otras singularidades naturales tales como estrechamientos y ensanches bruscos, éstos deben ser representados mediante la toma de perfiles transversales más densificados (un mayor número de perfiles y más cercanos entre sí), tanto en la zona de aproximación del flujo a la singularidad como en el inicio y el término del estrechamiento o ensanche y en la zona de aguas abajo a éste. Teniendo presente la forma irregular que habitualmente presenta la sección transversal de un cauce natural, el número de puntos a levantar en cada perfil será variable pero debe ser el adecuado para representar la sección con sus riberas o puntos altos e irregularidades del lecho, como islas, sectores de Socavación y embanque, etc., para lo cual puede ser necesario realizar batimetrías dependiendo de la época del año y del tipo de régimen del cauce. La longitud del perfil transversal del cauce es también variable, pudiendo ir de unos pocos metros o decenas de metros en el caso de cauces menores y esteros, hasta varios cientos de metros en cauces importantes, y además abarcar más de un brazo o sub cauce. Si el objetivo del estudio es determinar las áreas de inundación asociadas a las crecidas, los perfiles transversales se deben extender de tal manera de cubrir la zona que históricamente ha sido afectada por las crecidas. Para los cauces o canales, en donde existen compuertas o estructuras destinadas a la captación, entrega o medición del caudal conducido, debe procederse de la misma forma descrita antes, agregando el levantamiento monográfico de la estructura, el cual debe estar ligado al sistema de coordenadas de los perfiles transversales. Ello con el fin de poder analizar el comportamiento hidráulico de la estructura para distintas situaciones. Como complemento al levantamiento de perfiles transversales, se debe realizar el levantamiento del perfil longitudinal del fondo del cauce y del nivel o pelo de agua existente en el momento del levantamiento. Esto último tiene la finalidad de determinar la pendiente media del tramo aprovechando que los quiebres locales de pendiente quedan suavizados por el pelo de agua, así como la de analizar los posibles cambios a lo largo del cauce, lo cual puede incluso traducirse en cambios de régimen hidráulico. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Las coordenadas de los perfiles pueden ser locales o referirse a algún sistema de referencia altimétrico y planimétrico como por ejemplo el sistema de coordenadas UTM para un Datum especificado. En cada sector donde se realice este tipo de levantamiento se deben monumentar como mínimo 2 PR's  para el posterior replanteo de los perfiles y de las obras proyectadas.



El análisis granulométrico de una muestra de sedimento de un lecho fluvial activo (con sedimento susceptible de ser transportado por las aguas) consiste básicamente en la determinación de la curva granulométrica integral, es decir, de la distribución de frecuencias acumuladas de los tamaños de las partículas constitutivas de dicho lecho. Existen diversos métodos posibles de emplear, los cuales dependen de las características del material y de los objetivos del análisis. Cuando el sedimento es relativamente fino y uniforme (arenas), el análisis granulométrico es el estándar. Sin embargo, cuando el sedimento es grueso y de granulometría bien graduada este análisis se complica. En general puede decirse que existen tres grupos de métodos: aplicables a sedimentos gruesos (D > 1/2”) , aplicables a sedimentos inferiores a 1/2”   y aplicables a sedimentos finos pertenecientes al rango de las arenas finas, limos y arcillas. En el caso que los tamaños abarquen todo el rango anterior, situación usual en lechos con sedimentos gruesos bien graduados, las curvas granulométricas parciales deben integrarse para obtener una curva granulométrica global o integral representativa de todo el espectro de tamaños. Uno de los problemas que presenta la determinación de la curva granulométrica de materiales gruesos y particularmente cuando éstos son bien graduados, es la obtención de muestras representativas del sedimento del lecho que puede ser movilizado por las aguas y la definición del tamaño de las partículas representativo de las diferentes fracciones granulométricas. Para esto se han desarrollado métodos sistemáticos de muestreo y de medición de tamaños, confiables y prácticos, con resultados que son reproducibles en alto grado.



Pueden emplearse métodos alternativos cuya elección depende de las características del sedimento a muestrear y de los fines que persiga el análisis granulométrico a efectuar.



Si el interés se centra en definir las características granulométricas de la capa superficial del material, por ejemplo para la determinación de la rugosidad granular del lecho cuando éste es grueso, uniforme o graduado, se recomienda operar eligiendo una superficie o área de muestreo que a juicio del observador sea representativa de las características generales del lecho que se desea estudiar. Seguidamente se extrae una muestra desde dicha “área de Control para determinar a partir de ella la curva granulométrica, eligiendo las partículas en los vértices de una malla ficticia o real, trazada sobre el área de control. Para caracterizar las partículas de gran tamaño, se emplean sus dimensiones triaxiales individuales o bien, su promedio (geométrico o aritmético) o una de ellas, por ejemplo, la dimensión triaxial intermedia.



Si interesan las características del sedimento depositado o transportado por el escurrimiento, el muestreo debe hacerse en profundidad excavando pozos o calicatas de donde se extraerán muestras para el análisis granulométrico. La excavación debe realizarse en un lugar que se considere representativo del lecho activo a estudiar. Cuando el material es grueso y bien graduado, el muestreo debe realizarse en capas, normalmente con espesores no inferiores a 30 a 50 cm, y en no menos de 4 capas si las condiciones de excavación y la presencia de agua lo permiten.



Existen dos formas de llevar a cabo el análisis granulométrico de material de tamaño intermedio (D ≤ 1/2”) ; mediante tamizado mecánico y a través de métodos de sedimentación o hidrométricos. Estos últimos son aplicables sólo al rango de arenas finas y material más fino, vale decir, a partículas inferiores a 2 mm. El método de tamizado consiste en determinar la distribución de tamaños haciendo pasar la muestra a través de un conjunto ordenado de tamices graduados y determinando a continuación el peso retenido o que pasa por cada tamiz. 6-16
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Este tipo de análisis se encuentra normalizado y existen en el mercado varias series de tamices, siendo las más conocidas en nuestro medio la serie Tyler y la serie Americana (ASTM). La diferencia básica entre ambas series es la designación o método de identificación de los tamices. La serie Tyler utiliza como base la malla N°200 cuya abertura es 0,074 mm (0,0029”). Esta elección es totalmente arbitraria y nace del hecho que en su tiempo la oficina de normas de EE.UU. (US Bureau of Standards) había normalizado esa abertura para el cemento. Cuando el material del lecho es grueso y bien graduado, y por lo tanto la distribución granulométrica incluye también fracciones de D > 1/2” , se procede realizando el análisis granulométrico in situ para los sedimentos de tamaño superior a 6 a 8 mm aproximadamente, y en laboratorio para los sedimentos de tamaño menor. El tamizado en terreno debe efectuarse usando mallas con aberturas adecuadas como para lograr una buena caracterización de todo el espectro de tamaños de la fracción gruesa del material.  A partir de los datos obtenidos se elaboran curvas granulométricas integradas por capas (empleando conjuntamente el análisis in situ y el de laboratorio) y también puede interesar elaborar una curva integral del lecho muestreado en profundidad en todas las capas de la calicata. Con las curvas granulométricas, integrada y por capas, es posible identificar el grado de acorazamiento que posee un lecho constituido por sedimento grueso bien graduado, mediante la comparación de las curvas granulométricas de la capa sup erficial y de las más profundas. La determinación de curvas granulométricas de finos, es decir, de materiales de diámetro inferior a 0,062 mm (que pasan la malla 250), se efectúa empleando sólo los llamados métodos de sedimentación o hidrométricos en los cuales se asocia el tamaño de las partículas con su velocidad de sedimentación. Entre estos métodos se encuentran el método de la pipeta, el método del tubo de extracción de fondo y el método del hidrómetro o densímetro.



En ocasiones, la distribución de tamaños de los sedimentos naturales tiende a parecerse a una distribución logarítmica normal por lo que al graficarla en un papel log- prob se obtiene una curva de escasa curvatura, asemejable a una recta. A veces conviene emplear esta representación, en especial, cuando se desea hacer un análisis comparativo de dispersiones granulométricas.  A partir de las distribuciones encontradas se obtiene en forma sencilla una serie de parámetros granulométricos que son fundamentales en la cuantificación de los fenómenos de transporte de sedimentos. Se puede elegir como tamaño representativo de l a distribución cualquier Di , en que el i  (%) indica el porcentaje en peso de las fracciones de las partículas cuyo tamaño es menor o igual a ese diámetro Di . Los diámetros más usados en la práctica son:  D50  (mediana de la distribución) que muchos autores consideran representativo de toda la distribución. − D65 , D 75 , D84 , D90 o D95 que normalmente se utilizan para describir la fracción gruesa de la distribución la cual se vincula con la rugosidad de la superficie granular acorazada. −  D35  que a veces se utiliza para caracterizar ciertos fenómenos asociados al arrastre de material por el fondo como es el caso de la formación de ondas sedimentarias en lechos finos. − σg  = D84 / D16  que es la desviación estándar geométrica de la distribución cuando ésta es logarítmica normal. −



En ocasiones se utiliza el diámetro medio d e la distribución obtenido de: n



 Dm =



∑ D i Δ  p i i −1



100



En que Δ p i es el porcentaje en peso del material cuyo tamaño cae dentro del intervalo cuya marca de clase es Di , para i = 1...n  intervalos.
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Los antecedentes hidrológicos necesarios para realizar el diseño de una obra que puede ubicarse tanto en el lecho como en las riberas de un cauce, dependen del objetivo de dicha obra. Por ejemplo, para obras viales de cruce como un puente u obras de defensa de riberas necesarias para proteger poblados u obras, se debe realizar un estudio hidrológico destinado a determinar los caudales en condiciones de crecida. Para esto, se utilizan estadísticas de caudales máximos instantáneos, donde exista esta información, o caudales de crecida sintetizados a partir de métodos aplicables a cuencas que poseen sólo información pluviométrica. Estos últimos métodos se denominan métodos indirectos o métodos precipitación-escorrentía; actualmente están disponibles en diversos softwares comerciales que facilitan significativamente su empleo. Los caudales máximos anuales dan origen a series a partir de las cuales se definen curvas de frecuencias. De esta manera se determinan caudales de crecida asociados a períodos de retorno, específicos relacionados a un determinado riesgo de falla y a una vida útil de la obra. En el caso que sea necesario realizar estimaciones de gastos sólidos destinados a fines distintos de los de una caracterización mecánico fluvial durante crecidas, como por ejemplo para el diseño de obras de retención de sedimentos en cauces o faenas de extracción de áridos, puede ser aconsejable considerar series de caudales medios diarios que permitan describir de una manera más adecuada el régimen de escurrimiento normal, esto es, incluyendo condiciones de escurrimiento no sólo máximas sino también medias y mínimas. Generalmente, las series de caudales medios diarios se ordenan y sistematizan mediante una curva de duración general de este tipo de caudal. A partir de dicha curva se sintetizan curvas de duración general del gasto sólido.



Para realizar un estudio hidráulico y mecánico fluvial se deben conocer, además de las características de la geometría hidráulica del tramo en estudio (secciones de escurrimiento, pendiente de fondo y parámetros geométricos de cada sección tales como área, perímetro mojado y radio hidráulico), el coeficiente de rugosidad o n de Manning de la sección o del tramo en estudio. Respecto del coeficiente de rugosidad, puede decirse que no existe un método exacto o único para determinarlo y que, en general, se requiere de experiencia para hacer estimaciones, muchas veces apoyadas también en tablas y/o antecedentes específicos de que se disponga. Es inusual contar con información hidráulica que permita deducir directamente coeficientes de rugosidad de un cauce. Para canales naturales considerados de lecho fijo (canales no aluviales), existen numerosos factores que pueden condicionar la elección de un valor determinado del coeficiente de rugosidad como los indicados en la Tabla 6.2-1 propuestos por Ven Te Chow, lo cual puede hacer bastante subjetiva su estimación. Para minimizar esta dificultad en los canales naturales, se puede emplear el método de Cowan según el cual el cálculo del coeficiente de rugosidad n se realiza como sigue: n



= m (n0 + n1 + n2 + n3 + n 4 )



Donde: n 0 : rugosidad base para un canal recto, uniforme, prismático y con rugosidad homogénea. − n1 : rugosidad adicional debida a irregularidades superficiales del perímetro mojado a lo largo del tramo en estudio. − n 2 : rugosidad adicional equivalente debida a variación de forma y de dimensiones de las secciones a lo largo del tramo en estudio. − n : rugosidad adicional equivalente debida a obstrucciones existentes en el cauce 3 −



−



n 4 : rugosidad adicional equivalente debida a la presencia de vegetación



−



m : factor de corrección para incorporar efecto de sinuosidad del cauce o presencia de meandros



En la Tabla 6.2-2 se incluyen los valores de los parámetros que intervienen en la fórmula de Cowan. En cauces naturales o canales constituidos por lechos pedregosos, donde el sedimento es caracterizable por un diámetro medio o representativo, se recomienda utilizar la ecuación de Strickler para estimar n 0, si el régimen es hidrodinámicamente rugoso: n0 = 0,038D 1 6 6-18
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Donde  D  es el diámetro representativo de la rugosidad superficial y se expresa en metros (m). En cauces naturales pedregosos, este diámetro representativo de la rugosidad se asimila al diámetro D 65 , D 90 o D 95 dependiendo de la tendencia al acorazamiento del lecho. En particular, cuando los sedimentos



son de granulometría gruesa y extendida, el diámetro medio de la coraza es cercano al D 90 o D 95 obtenido de la curva granulométrica original del lecho. Cuando el sedimento es fino (arenoso) y el lecho es móvil (cauce aluvial), la rugosidad superficial constituye una de las dos componentes de la resistencia al escurrimiento o de la pérdida de carga. En efecto, la rugosidad de un lecho aluvial requiere considerar una "rugosidad adicional" producto de la presencia de ondas sedimentarias, lo que conduce a la definición de un coeficiente de Manning global, el cual resulta ser función tanto de las características del escurrimiento como del sedimento. Las relaciones hidráulicas o de pérdida de carga para cauces aluviales se analizan en el Tópico 6.3.2. Cuando las secciones del escurrimiento no presentan una rugosidad homogénea, la rugosidad global o rugosidad compuesta de la sección varía con la altura de agua, lo que se debe a que a distintas profundidades intervienen zonas de la sección con diferentes rugosidades. Este es el caso de los cursos naturales donde el lecho está constituido de un cierto tipo de material y las márgenes por otro, usualmente con presencia de vegetación en las zonas de inundación. Para aplicar las leyes de resistencia hidráulica o de pérdida de carga, en los casos de secciones con rugosidad no homogénea, se precisa diferenciar el lecho de las márgenes o subsecciones de distinta rugosidad. Existen métodos alternativos para evaluar la rugosidad compuesta de una sección con rugosidad no homogénea, como se describe más adelante. TABLA 6.2-1



a)



b)



a) b)



c)



d)



a) b)



VALORES DEL COEFICIENTE DE RUGOSIDAD O N DE MANNING CAUCES NATURALES



TIPO DE CANAL MINIMO MEDIO MAXIMO Cursos menores (Ancho superficial < 30 m) De llanuras o planicies de baja pendiente. Limpios, rectos, a capacidad plena sin vados o charcas profundas 0,025 0,030 0,033 Ídem, con mas piedras y malezas 0,033 0,035 0,040 Limpio, con curvas, algunas pozas y bancos de arena 0,035 0,040 0,045 Ídem, con algo de maleza y piedras 0,040 0,045 0,050 Ídem, a niveles bajos y secciones y pendientes irregulares 0,045 0,048 0,055 Ídem anterior pero mas pedregosa 0,050 0,050 0,060 Tramos descuidados con maleza, pozas profundas 0,075 0,070 0,080 Tramos con mucha maleza, pozas profundas o cauces de crecida 0,100 0,150 con árboles y arbustos De montaña (alta pendiente), sin vegetación en el canal, riberas usualmente empinadas, árboles y arbustos sumergidos a lo largo de las riberas Fondo: grava, ripio y pocos bolones 0,030 0,040 0,050 Fondo: ripio y grandes bolones 0,040 0,050 0,070 Planicies de inundación Pastizales, sin matorrales Pasto pequeño 0,025 0,030 0,035 Pasto alto 0,030 0,035 0,050 Áreas Cultivadas sin cosechas 0,020 0,030 0,040 Cultivos crecidos, plantación en surcos 0,025 0,035 0,045 Cultivos crecidos, plantación a campo traviesa 0,030 0,040 0,050 Matorrales Matorrales dispersos, grandes malezas 0,035 0,050 0,070 Pocos matorrales y árboles, en invierno 0,035 0,050 0,060 Pocos matorrales y árboles, en verano 0,040 0,060 0,080 Mediana a gran cantidad de matorrales, en invierno 0,045 0,070 0,110 Mediana a gran cantidad de matorrales, en verano 0,070 0,100 0,160 Árboles Sauces densos, en verano, rectos 0,110 0,150 0,200 Tierra despejada con postes o troncos de árboles, sin brotes 0,030 0,040 0,050 Ídem con gran cantidad de brotes o ramas 0,050 0,060 0,080 Troncos o postes, pocos árboles caídos, pequeños cultivos, nivel de 0,080 0,100 0,120 crecida bajo las ramas Ídem, pero el nivel de crecida alcanza las ramas 0,100 0,120 0,160 Cursos Mayores (Ancho superficial > 30 m) El valor de n es menor que para el caso de corrientes menores similares, ya que las riberas ofrecen menos resistencia efectiva sección regular sin rocas o matorrales 0,025 0,060 secciones irregulares y rugosas 0,035 0,100
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ESTIMACIÓN DEL COEFICIENTE DE MANNING SEGÚN MÉTODO DE COWAN



CONDICIONES DEL CANAL



VALOR



n0



Tierra Roca Cortada Grava Fina Grava Gruesa



Material del Lecho



0,025 0,024 0,028



n1



Despreciable Grado de irregularidad perímetro Mojado



Leve Moderado Alto



n2



Alternándose Ocasionalmente Alternándose Frecuentemente Leve Apreciable Alto



Sinuosidad y frecuencia de meandros



0,000 0,010-0,015 0,020-0,030 0,040-0,060



n4 0,005-0,010



Baja Densidad de Vegetación



0,000 0,005 0,010-0,015



n3



Despreciable Efecto relativo de las obstrucciones



0,000 0,005 0,010 0,020



Graduales Variaciones de las secciones



0,020



Media Alta Muy alta Leve Apreciable Alto



m



0,010-0,025 0,025-0,050 0,050-0-100 1,000 1,150 1,300



Se incluyen a continuación fórmulas que permiten realizar estimaciones de la rugosidad compuesta en secciones de rugosidad no-homogénea. Estas fórmulas deben emplearse teniendo en cuenta que constituyen herramientas para el diseño hidráulico, desarrolladas a partir de modelos aproximados de un fenómeno complejo como es el de disipación de energía, no cabalmente comprendido ni descrito en sus detalles. Por lo mismo, algunas de las fórmulas entregarán resultados más cercanos a la realidad en tanto otras, lo harán en forma más aproximada.



Einstein y Banks demostraron mediante experimentos especiales que las fuerzas que actúan sobre diversos sistemas disipadores de energía (superficies de distintas rugosidades) pueden superponerse linealmente. Esto es equivalente a reconocer que estos sistemas son independientes entre sí y por lo tanto que no interactúan. Al superponer las fuerzas de rozamiento asociadas con cada superficie, se demuestra que el área total de la sección es separable en subáreas donde se manifiesta la influencia de cada superficie. Si adicionalmente se supone que para cada subárea es válida la ecuación de Manning y que la velocidad media en la sección es uniforme, se demuestra que el coeficiente de rugosidad global generado por m subsistemas, cada uno con su propia rugosidad, está d ado por la expresión:



nc



⎧ m 32 ⎫ ⎪ ∑ (ni  χ i ) ⎪ ⎪ ⎪ = ⎨ i =1 ⎬  χ  ⎪ ⎪ ⎪⎩ ⎪⎭



2/3



En esta fórmula nc   es el coeficiente de rugosidad global o compuesto de la sección, ni es el coeficiente de rugosidad asociado a la subárea i cuyo perímetro mojado es  χ i , para i = 1,2.... m sub áreas, y  χ  representa el perímetro mojado de la sección total. Este método tiene la ventaja que no requiere hacer una división explícita de la sección de escurrimiento, sino solamente identificar las superficies de distintas rugosidades.
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En lugar de las áreas de escurrimiento, en el método o fórmula de Lotter se suman los caudales asociados con cada subsistema friccional, lo cual conduce a una expresión distinta para calcular el coeficiente de rugosidad compuesto: nc



=



 χ  R 5 3  χ i  Ri 5 3 ( ) ni i −1 m



∑



Donde Ri y  R   representan respectivamente, el radio hidráulico de la subárea i   y de toda la sección. Nuevamente aquí i = 1, 2... m  sub áreas.



⎧m 32 ⎫ ⎪ ∑ (Ω i n i ) ⎪ ⎪ i −1 ⎪ nc = ⎨ ⎬ Ω ⎪ ⎪ ⎪⎩ ⎪⎭



23



Donde Ω i  y Ω  representan la sección de escurrimiento de la subárea i (i = 1, 2.... m)  y de la sección total, respectivamente.



m



nc



=



∑ (Ω



i



ni )



i −1



Ω



En las fórmulas anteriores, en las cuales interviene el área o sección de escurrimiento



Ω i  y el



radio hidráulico R i , es preciso hacer una asignación arbitraria de las áreas de influencia. En el caso de secciones regulares se recomienda bisectar los ángulos de los vértices donde se produce el cambio de rugosidad. Por ejemplo, en un canal rectangular el límite de las subsecciones del lecho y paredes sería la bisectriz que parte del vértice de fondo hacia la superficie libre. En secciones naturales se puede adoptar como divisoria de las subsecciones, las líneas verticales trazadas a partir de los puntos de cambio de rugosidad.



 Antes de realizar el diseño definitivo de una obra que puede afectar el escurrimiento en un cauce, conviene conocer todas las estructuras existentes en él que pudieran afectar o determinar el diseño. Esto, con el fin de verificar que la obra proyectada no provoque alteraciones en el funcionamiento de las obras ubicadas en el área influenciada hidráulicamente por la obra, o bien que la presencia de obras existentes no influya sobre la operación de la nueva obra. En general, las obras que existen con mayor frecuencia en un cauce son bocatomas, descargas de alcantarillado y aguas lluvias, defensas fluviales longitudinales y transversales, puentes, pasarelas y cruces de tuberías. Se debe tener en cuenta que en el país no se realizan catastros en forma sistemática, y que por lo tanto la información existente es escasa y parcializada, o bien, los catastros existentes pueden ser antiguos y poco actualizados. La etapa de recopilación de información representa la primera etapa dentro de un catastro, ya que toda información reunida debe ser verificada y apoyada con un detallado recorrido de terreno.
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Con el fin de lograr un manejo adecuado y fácil de la información recabada, tanto en los catastros como en terreno, se recomienda confeccionar fichas que contengan la información necesaria para el proyecto. Por ejemplo, en el caso de una defensa, dicha ficha puede incluir su ubicación geográfica, geometría (croquis), material, año de construcción, etc.



 Adicional a los catastros puede ser necesario conocer ciertas características locales o específicas del curso, sean éstas áreas inundables, puntos críticos de inundación, frecuencia de inundación, puntos críticos de erosión y sedimentación, o cualquier otra información necesaria para llevar a cabo los estudios fluviales. El objeto principal de esta información es formarse una visión completa del tramo en estudio, ya sea para ubicar obras nuevas o para proteger obras existentes. Dicha información puede ser obtenida en municipalidades, intendencias, autoridades locales,  juntas de vecinos, propietarios ribereños, prensa local, etc.



 A continuación se describen los distintos métodos posibles de emplear para desarrollar el cálculo de las condiciones y comportamiento hidráulico en un cauce natural. Estos métodos se separan en métodos unidimensionales en lecho fijo y en métodos unidimensionales en lecho móvil (para cauces aluviales). Como complemento de esta presentación se describen someramente también, los métodos del cálculo bidimensional para condiciones de lecho fijo.



En el caso de régimen permanente (invariante en el tiempo) con lecho fijo, las ecuaciones de SaintVenant se reducen a la ecuación clásica del eje hidráulico, la cual permite determinar la variación a lo largo del cauce del nivel o altura de escurrimiento y de la correspondiente velocidad media en la sección, para un caudal y una condición de borde dada. Dicha condición se especifica en la sección extrema de aguas arriba o de aguas abajo del tramo de cauce analizado, dependiendo de si el régimen es supercrítico (torrente) o subcrítico (río), respectivamente. Un software actualmente muy utilizado para calcular ejes hidráulicos en cauces naturales que aplica un modelo como el previamente descrito, corresponde al HEC-2, desarrollado originalmente por el Corp of Engineers de Estados Unidos, cuya versión actual se denomina HEC-RAS. En el caso de flujo transitorio (variable en el tiempo) con lecho fijo, las ecuaciones de Saint- Venant permiten realizar el rastreo de crecidas a lo largo de un tramo de cauce en estudio. Estas ecuaciones denominadas también de onda dinámica, suelen simplificarse generando distintos tipos de modelos: los llamados de onda no inercial, que se obtienen de despreciar los términos inerciales (que son los advectivos que le dan el carácter no lineal a la ecuación de cantidad de movimiento), y los llamados de onda cinemática, que se obtienen de suponer flujo cuasi-uniforme en todo punto del canal para cada instante de tiempo. Los modelos simplificados son más fáciles de resolver numéricamente, pero también son menos precisos. En general, los modelos de onda cinemática predicen que una onda de crecida se traslada sin atenuación a lo largo de un tramo de río, lo cual puede suponerse aceptable en tramos cortos o en ciertos casos en que la pendiente del flujo domina sobre los efectos inerciales y de los gradientes de presión, que tienden a dispersar y a atenuar la onda de crecida. En caso de que sea importante predecir la atenuación de dicha onda en tramos de río suficientemente largos, se deben utilizar los modelos de onda dinámica completos. Para la resolución de las distintas versiones de las ecuaciones de Saint-Venant en régimen transitorio se usan principalmente métodos numéricos como el de diferencias finitas o de volúmenes finitos, aplicados sobre las ecuaciones diferenciales parciales directamente, o aplicando el llamado método de las características para convertir las ecuaciones a derivadas parciales en ecuaciones diferenciales ordinarias. Las mayores dificultades en la solución numérica de las ecuaciones consisten en resolver la formación de ondas de frente vertical que aparecen en algunos problemas en los que los términos advectivos (nolineales) de las ecuaciones tienden a dominar sobre los términos disipativos o fricciónales. En el caso de régimen permanente, los métodos para determinar tanto el eje hidráulico como las condiciones asociadas en un cauce natural, se basan en una serie de suposiciones que hacen posible la utilización de ecuaciones simples de resolver mediante la implementación de programas computacionales. Existen tres tipos de métodos dependiendo del régimen espacial de escurrimiento al cual se apliquen: régimen uniforme, régimen cuasi-uniforme y régimen gradualmente variado.
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Para calcular el eje hidráulico de un escurrimiento normal en un curso natural, donde en general las secciones de escurrimiento son compuestas, se supone aplicable la ecuación de Manning, tanto globalmente como por subsecciones. Además, en los límites de separación de las subsecciones se acepta que no existen gradientes transversales de velocidad, o que si los hay, son despreciables y por lo tanto, no existen tampoco esfuerzos de corte o éstos no son significativos a lo largo de estos límites. En la determinación de la curva de descarga normal (caudal en función del nivel o altura del agua en la sección), se pueden seguir varios caminos alternativos; todos ellos conducen en general a distintos resultados y por lo tanto a cierto nivel de cálculo, resulta necesario tomar decisiones para aceptar o rechazar los resultados obtenidos, adoptando criterios basados en la experiencia y en el tipo de aplicación que pretenda darse a estos resultados.



Cuando es posible estimar coeficientes de rugosidad compuesta, el cálculo del caudal en función de la profundidad de agua o de los niveles de la superficie libre es directo. En efecto, conocidas las variables geométricas de la sección en función de los niveles de agua en ella, basta con aplicar directamente la fórmula de Manning para obtener el caudal correspondiente:



Q



=



i nc



Ω R 2 3



 Aquí, nc   representa el coeficiente de rugosidad compuesta,



Ω el área de la sección



compuesta, y  R   el respectivo radio hidráulico. La pendiente del lecho i   es también conocida y dado que se trata de un régimen uniforme, es igual a la pendiente del plano de carga  J    . En esta expresión tanto el coeficiente de rugosidad como el área y radio hidráulico de la sección es función del nivel del agua, por lo cual a través de ella queda definida la curva de descarga de la secc ión.



El método de cálculo basado en un coeficiente de rugosidad compuesto, puede dar resultados bastante imprecisos si las velocidades medias en las distintas subsecciones son muy diferentes. Esto ocurre cuando las rugosidades o las formas de las subsecciones son muy distintas unas de otras. En estos casos se hace necesario tomar en cuenta la variación transversal de la velocidad y a veces introducir el coeficiente de Coriolis en el cálculo de ejes hidráulicos. Para este efecto la ecuación de Manning se reescribe dándole la forma:



= Κ  i Ω R 2 3  K  = Q



n



Donde  K    se define como coeficiente o factor de conducción hidráulica de la sección, el cual toma en cuenta las características geométricas e hidráulicas de la sección solamente. Para cada subsección se suponen aplicables cada una de las ecuaciones anteriores, por lo cual, el caudal total que escurre a través de la sección está dado por la suma de los caudales individuales de las m subsecciones:



⎛  m  ⎞ Q = ⎜ ∑  K  j ⎟ ⎜  j −1 ⎟ ⎝   ⎠ Donde



i



K  j   corresponde al factor de conducción hidráulica de la subsección



 j ( j = 1,2,.....m  subsecciones) Cuya área de escurrimiento es



Ω j , radio hidráulico R  j  y



rugosidad de Manning n  j :
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 K  j



=



Ω  j



 R j



23



n j



La aplicación de las ecuaciones inmediatamente precedentes es equivalente a utilizar el n compuesto de la fórmula de Lotter (ver Párrafo 6.2.5.2) y suponer la constancia de la pendiente del lecho en las subsecciones, con un valor igual al de la sección total e igual al de la pendiente del plano de carga del escurrimiento global. Esto, salvo excepciones, no significa mayores limitaciones; por el contrario, facilita bastante el cálculo de las velocidades medias de las subsecciones y el coeficiente de Coriolis de la sección. El coeficiente de Coriolis se usa como factor de corrección en el término de altura de velocidad de la ecuación de Bernoulli cuando las velocidades no son uniformes. Se calcula de la ecuación general:



 ∫ α  =



Ω



v 3 d Ω



V 3



Ω



Donde α es el coeficiente de Coriolis, v es la velocidad media de la sección elemental dΩ y V   la velocidad media de la sección total Ω . Si la ecuación anterior se discretiza en m subsecciones, el cálculo de α   se puede realizar a partir de la siguiente expresión:



⎛  m  ⎞ ⎜⎜ ∑ Ω  j ⎟⎟ ⎝  j −1  ⎠ α  = 3 ⎛  m  ⎞ ⎜⎜ ∑  K  j ⎟⎟ ⎝  j −1  ⎠



2



m



∑



 j = 1



⎛  K  j3 ⎞ ⎜ 2⎟ ⎜Ωj ⎟ ⎝   ⎠



El coeficiente de Boussines q  que interviene como factor de corrección en la ecuación de cantidad de movimiento, es calculable de la misma forma que α  . La expresión general para este coeficiente es:



 ∫  β  =



Ω



v 2 d Ω



V  2



Ω



Para las secciones compuestas la ecuación para el cálculo del coeficiente de Boussinesq se discretiza en m subsecciones, obteniéndose: m



 β  =



∑Ω



 j



m



 j − 1



⎛  m  ⎞ ⎜⎜ ∑  K  j ⎟⎟ ⎝  j −1  ⎠



2



∑



 j − 1



⎛  K  j2  ⎞ ⎜ ⎟ ⎜Ωj ⎟ ⎝   ⎠



El método de los factores de conducción hidráulica puede considerarse como un método mejorado del método de la rugosidad global, ya que levanta la restricción de la constancia de la velocidad media en las subsecciones. Sin embargo, sigue basándose en la suposición de que la pendiente es constante e igual en todas las subsecciones. Esto es equivalente a aceptar que el escurrimiento en cada subsección de flujo no se ve afectado por la presencia de las subsecciones adyacentes.
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En canales no-prismáticos donde las secciones no cambian demasiado rápido de forma y tamaño (caso de algunos cursos naturales relativamente uniformes), se puede aceptar para el cálculo que el escurrimiento es levemente variado entre dos secciones consecutivas, es decir, que la pendiente del plano de carga no difiere significativamente de la pendiente del eje hidráulico o del fondo del cauce. Siempre existirá la posibilidad de elegir dos secciones suficientemente cercanas entre sí como para que el escurrimiento pueda ser considerado cuasi uniforme. Para describir las ecuaciones se utilizará la nomenclatura definida en la Figura 6.3-1.



FIGURA 6.3-1



DEFINICIÓN DE VARIABLES EN LOS ESCURRIMIENTOS CUASI-UNIFORMES



De acuerdo a dicha Figura, la pérdida de carga entre la Sección 1 de aguas arriba y la Sección 2 de aguas abajo, las cuales están separadas por una distancia L, está dada por:



Λ = i S   L + α 1



V 12 2 g 



− α 2



V 22 2 g 



Esta expresión es válida siempre que entre las secciones la pérdida sea únicamente friccional o por rozamiento, lo que ocurre en general cuando la Sección 1 es mayor, en cuanto a área, que la Sección 2 y el escurrimiento es convergente. Sin embargo, cuando el escurrimiento es divergente se produce una pérdida adicional (singular) por despegue o expansión del flujo desde la sección angosta (Sección 1) a la sección ancha (Sección 2). Esta pérdida puede suponerse proporcional a la diferencia de alturas de velocidad (aguas abajo menos aguas arriba) y agregarla a la ecuación anterior. De esta forma se cumple, en general, la siguiente ecuación de pérdida de carga unitaria o de pendiente de energía ( J  = Δ / L)  en el tramo:  J  =



Λ  L



C  ⎛  V 1 ⎜ α 1  L ⎜⎝  2 g  2



= i s +



−



V 22  ⎞



⎟



2 g  ⎠⎟



Donde C  = 1.0  si el flujo es convergente (Sección 1 ≥ Sección 2) y C  = 0.5  en caso de flujo es divergente (Sección 1 < Sección 2). Localmente, vale decir, en cada sección, el escurrimiento puede suponerse normal y por lo tanto, aplicable a cada una de ellas los métodos de cálculo del régimen uniforme. Las alturas de velocidad y los coeficientes de Coriolis y de Boussinesq se determinan a partir de las propiedades de cada sección.
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Para calcular el caudal dado un nivel de agua en la Sección 1 y una pendiente is , es preciso proceder por tanteos porque en este caso se desconoce la pendiente  J  . Dicha pendiente es calculable de la ecuación anterior pero tiene la complejidad de depender de las velocidades y por lo tanto también del caudal que se desea determinar. Un primer valor para el tanteo del caudal puede obtenerse suponiendo J = i s y utilizando al mismo tiempo un promedio de los factores de conducción hidráulica, calculados con el nivel de agua en la Sección 1 conocido y un nivel en la Sección 2 calculado con este último y la pendiente de la superficie libre is . Se cumple en tal caso: Q  =  K  i s



 K  =  K 1 K 2 Con el valor del caudal así calculado en una primera aproximación, se determinan las alturas de velocidad de las dos secciones y con ellas un nuevo valor de la pendiente del plano de carga  J  , usando la expresión correspondiente. Con este valor de  J   se calcula un nuevo valor de Q , con la expresión Q  =  K   J , y el procedimiento se repite hasta que la diferencia entre valores sucesivos de Q sea menor a un error prefijado. Terminado el cálculo se habrá obtenido un caudal en función de los niveles de agua en la Sección 1 y en la Sección 2, determinados para un régimen cuasi-uniforme en el tramo. Si el cálculo se repite para distintos niveles se obtendrá una función que relaciona el caudal con dichos niveles, vale decir, una curva de descarga válida para régimen cuasi-uniforme.



El escurrimiento gradualmente variado a analizar aquí, se refiere al régimen permanente con paralelismo de filetes y distribución hidrostática de presiones. El régimen gradualmente variado a lo largo de un canal se establece como una transición paulatina entre zonas de escurrimiento con distintas propiedades hidráulicas, originadas por distintos controles hidráulicos (un tipo especial de control lo determina la propia resistencia friccional de las paredes). El desarrollo de la teoría clásica del régimen gradualmente variado se remonta al siglo XVIII y se basa en las siguientes hipótesis principales: − − − − −



La pérdida de carga por rozamiento es calculable a partir de las relaciones hidráulicas de flujo uniforme. La pendiente del canal es constante y pequeña, y por lo tanto, no es necesario introducir correcciones por ángulo ni considerar la incorporación de aire por ser despreciable. El canal es prismático. La distribución de velocidades a lo largo del canal es constante y por lo tanto, también lo es el coeficiente de Coriolis. El coeficiente de rugosidad a lo largo del canal es constante.



La ecuación diferencial del régimen gradualmente variado para canales que cumplen con las hipótesis arriba indicadas, se deriva por diferenciación de la ecuación de Bernoulli. Para canales prismáticos y secciones de escurrimiento de forma geométrica simple con Coeficiente de Coriolis α  = 1 , se cumple: dh i −  J 



=



d  χ  1 − F 2 Donde h representa la altura local del escurrimiento en la abscisa a lo largo del cauce, i corresponde a la pendiente de fondo,  J   a la pendiente del plano de carga y  F   es el número de Froude.



En general, esta ecuación no es aplicable en forma directa a cursos naturales, ya que las hipótesis sobre las cuales se sustenta se hacen parcialmente inválidas. En efecto, en los cursos naturales tanto la pendiente del canal como la forma y dimensión de sus secciones, cambian punto a punto a lo largo del tramo. Además, por tratarse usualmente de secciones compuestas, el coeficiente de Coriolis es diferente de la unidad y variable a lo largo del tramo.
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Para resolver el problema de ejes hidráulicos en cursos naturales puede emplearse el siguiente procedimiento consistente en trabajar directamente con la ecuación de Bernoulli verificando que al pasar de una Sección 1 de Bernoulli conocido (B1 ) , a otra Sección 2 de Bernoulli desconocido (B2 ) , se cumplan simultáneamente las siguientes ecuaciones: Con:  B1 = z 1



+ α 1



Q2 2 g  Ω12



 B2



=



 y  B2



B1



+Λ



=  z 2 + α 2



Q2 2 g  Ω 22



en que Δ = J m Δ x   ; el signo ± de la ecuación de balance toma en cuenta la posibilidad de régimen subcrítico en el cual el cálculo se realiza desde aguas abajo hacia aguas arriba (signo +) y de régimen supercrítico en que se avanza desde aguas arriba hacia aguas abajo (signo-), ya que siempre el Bernoulli disminuye hacia aguas abajo; Δx  representa el espaciamiento (siempre positivo) entre la Sección 1 y la Sección 2 o longitud del tramo; y J m la pendiente media del plano de carga en el tramo:  J m = ( J 1



+



J 2 ) / 2



Como puede advertirse, el procedimiento es iterativo, ya que debe conocerse de antemano un valor de z 2 para poder evaluar las variables (J m , α 2  y Ω 2 )  y justamente z 2  es la incógnita del problema. Este tipo de método es el que actualmente está programado para PC' s  y disponible en programas sin costo en el mercado, como es el caso de algunas versiones del software HECRAS.



En el caso de flujo unidimensional con lecho móvil, además de las ecuaciones de cantidad de movimiento y continuidad del flujo promediado en la sección de escurrimiento, se debe incluir en el cálculo la ecuación de continuidad del sedimento movilizado desde el lecho, aplicada en la dirección longitudinal del flujo. Esta ecuación permite estimar la variación en el tiempo de la elevación del lecho a lo largo del cauce en estudio, resultando útil también para estudiar procesos de degradación o sedimentación en tramos específicos de cauces naturales. Esta ecuación requiere de una relación de cierre consistente en una ecuación o fórmula para el cálculo de gasto sólido de fondo. Es usual que para el caso de una corriente a caudal constante, las ecuaciones del flujo y de continuidad del sedimento movilizado se resuelvan de forma desacoplada. Es decir, inicialmente se calculan las propiedades del escurrimiento para un perfil longitudinal del lecho dado (válido para un intervalo de tiempo) y luego estas mismas propiedades se usan para avanzar el cálculo de la deformación del lecho en el intervalo de tiempo establecido, en lugar de resolver simultáneamente la variación de las propiedades del flujo y la deformación del lecho. La solución desacoplada se basa en la hipótesis de un proceso mecánico- fluvial cuasi-estático, en el cual el tiempo en que la corriente se adapta a un perfil longitudinal del lecho es mucho menor que al que tarda el lecho en deformarse. La hipótesis cuasiestática es aplicable a procesos de degradación o depositación relativamente lentos, pero no es aplicable a casos de erosión acelerada del lecho, como por ejemplo durante los primeros instantes de un proceso de socavación o en casos en que el desbalance del gasto sólido de fondo entre dos secciones del cauce sea significativo. En aquellos casos en que el gasto sólido en suspensión es importante en el balance de masa que determina la variación temporal de la elevación del lecho, es necesario incorporar además una ecuación de conservación de este gasto sólido, lo cual requiere modelar los intercambios de masa entre el sedimento del lecho y el sedimento en suspensión proveniente del lecho. En el caso que el sedimento del lecho tenga una distribución granulométrica extendida, y por lo tanto presente una tendencia al acorazamiento, puede ser necesario aplicar una ecuación de continuidad del sedimento que describa además los procesos de transferencia de masa al interior de las distintas capas y fracciones granulométricas que conforman el sedimento del lecho. En estos casos la variación de la elevación del lecho influencia las propiedades granulométricas de la coraza y del sustrato, lo cual a su vez afecta la resistencia hidráulica y las tasas de transporte de sedimento, y éstas a su vez afectan los cambios de elevación del lecho.
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En un cauce con lecho móvil (cauce aluvial), la resistencia al escurrimiento es el resultado de la composición de diversos factores los cuales pueden agruparse en dos grandes categorías: factores de macroescala y factores de microescala. Los factores de macroescala incluyen todas las irregularidades de mayor tamaño relativo que contribuyen globalmente a generar la pérdida de energía del escurrimiento. Los cursos naturales aún cuando sean relativamente rectos, son básicamente no prismáticos y sus secciones se ensanchan y angostan sucesivamente, presentan frecuentes curvas seguidas de tramos rectos, tienen secciones irregulares compuestas por varias subsecciones de geometría y rugosidades distintas, etc. Todo ello contribuye a la resistencia al escurrimiento en el sentido que pueden ser considerados factores de macroescala. Si los cauces son sinuosos con meandros o son formados por brazos múltiples y trenzados, tales singularidades constituyen también factores de macroescala determinantes en la resistencia al escurrimiento. Los factores de microescala, por otro lado, se refieren a todos aquellos otros aspectos de la resistencia al flujo cuyo efecto se manifiesta en forma distribuida y relativamente uniforme a lo largo de todo el cauce. La pérdida de energía se produce en una forma semejante a la clásica pérdida por frotamiento en canales o ductos de contorno fijo. Los factores de microescala son los asociados con la rugosidad o macrorrugosidad de las partículas sólidas del lecho, con la macroaspereza de las ondas sedimentarias y con la vegetación que crece distribuida a lo largo de planicies de inundación o de riberas de cauces principales. Las relaciones hidráulicas para escurrimientos con lechos móviles (cauces aluviales) se refieren en general a secciones o tramos cortos de un curso y por lo tanto, toman en cuenta principalmente el efecto de los factores de microescala. Este aspecto es indudablemente el de mayor interés en aplicaciones en ingeniería civil, ya que la mayoría de los problemas prácticos se refieren a obras cuyo diseño depende básicamente de las características locales del escurrimiento. Se describen a continuación algunos métodos ilustrativos de los procedimientos empleados para definir las relaciones hidráulicas (relaciones de pérdida de carga) en canales con fondo móvil o canales aluviales, distinguiendo entre aquellos constituidos por sedimentos finos (arenosos) de aquellos otros en que el material es grueso y normalmente bien graduado, como sucede en los cauces cordilleranos. En la aplicación de estos métodos, u otros que pudieran considerarse más apropiados al caso de análisis, hay que tener presente que se trata de herramientas basadas en teorías e hipótesis que constituyen visiones más o menos simplificadas de la realidad. Por lo tanto, los resultados que se obtengan con ellas deberán ser utilizados con criterio y tratando de complementarlos con la experiencia del especialista.



Estos métodos fueron desarrollados con el propósito de determinar la pérdida de carga en cauces aluviales arenosos, originadas por la superposición de las fuerzas de resistencia asociadas con la rugosidad granular del lecho y con la macro aspereza que originan las ondas sedimentarias generadas por la deformación que produce el flujo al movilizar el sedimento. La resistencia debida a la rugosidad granular es causada por el frotamiento entre el fluido y el lecho, y es de origen viscoso o turbulento, dependiendo de las características hidrodinámicas de la superficie. La resistencia asociada con las ondas sedimentarias, en tanto, se debe al despegue o separación del escurrimiento aguas abajo de la cresta de las ondas, de la misma forma que ocurre en una expansión brusca. El efecto del despegue periódico del flujo en un tren de ondas sedimentarias puede considerarse como una macro aspereza en términos comparativos con la rugosidad granular que generan las partículas sólidas.



Según este método, la superposición de los efectos arriba señalados, equivale a dividir el radio hidráulico en dos componentes aditivas:  R



=  R' + R"



Donde  R   es el radio hidráulico de la sección total,  R '   la parte asignable a la rugosidad granular y  R"  la parte asociada con la macroaspereza de las ondas sedimentarias.  A partir de las relaciones hidráulicas de Keulegan definidas para canales de contorno fijo, en este método se vincula la velocidad media del flujo V    con las propiedades hidrodinámicas de la pared y por lo tanto, con el radio hidráulico asociado a la rugosidad granular  R ' , aceptando que de este modo se cuantifica adecuadamente la pérdida de 6-28
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carga debido al frotamiento entre el agua y la superficie cuya rugosidad la generan las partículas sólidas del lecho. De acuerdo con las relaciones de Keulegan se cumple la siguiente ecuación si la pared es hidrodinámicamente lisa: ⎛  V *' K 5  ⎞ V  ⎟⎟ = 2,5  Ln ⎜⎜ 3,7 υ  V *' ⎝   ⎠ En tanto que si la pared es hidrodinámicamente rugosa o en transición lisa a rugosa rige:



⎛   R ' X  ⎞ ⎟⎟ 2,5  Ln ⎜⎜12  K  V *' S   ⎠ ⎝  V 



En estas relaciones se define la velocidad de fricción V *' =  gR ' J   y k  s = D65   para el lecho arenoso. Aquí g   es la aceleración de gravedad,  J  , la pendiente del plano de carga y  D65  el diámetro asociado al 65% en peso que pasa de la curva granulométrica del material del lecho. El valor del parámetro  X    se obtiene de la Figura 6.3-2 en función V ' k  k  Re *' de  s = , donde  R*' = *  s  y δ '   es el espesor de la subcapa viscosa υ  δ ' 11,6 υ  (δ ' = 11,6 ' ) V * Por otra parte,  R"   se obtiene del gráfico de la Figura 6.3-3 donde aparecen respectivamente en abscisas y en ordenadas los parámetros:



Ψ ' = ( s  − 1)



 g  D3 5 V *'



2



 y



V  V *"



=  p s /  p ( p s =  densidad sedimento; ρ = densidad agua), sedimento natural en agua se toma  s = 2,65. Siendo  s



V *"



=



 gR" J .  Para



Una curva analítica que se ajusta a los datos experimentales que definen la curva de la Figura 6.3-3 es la dada por la función:  Ln



⎛  V   ⎞ 3 2 ⎜⎜ ⎟⎟ = − 0,037 ( Ln ψ  ' ) + 0,28 ( Ln ψ  ' ) − 1,129 Ln ψ  ' + 3,68 ⎝ V "* ⎠



Para determinar la relación hidráulica con este método, se procede dándose un  R ' comprendido entre 0 y la altura media del escurrimiento, y calculando a continuación la velocidad de fricción V   y la velocidad media V  , esta última empleando las relaciones de Keulegan. Al mismo tiempo, con el valor de R' se calcula ψ '  de donde se determina a su vez V " usando la curva o función de la Figura 6.3-3, y por lo tanto,  R *   Dado que R =  R +  R"  es una función del nivel de agua en la sección, y por otro lado, ese mismo nivel define un área de escurrimiento (Ω ) , entonces con el cálculo anterior se habrá determinado el caudal Q V  = Ω  en función de dicho nivel del agua, es decir, un punto de la curva de descarga. Si el cálculo se repite para distintos valores de  R ' , se obtiene punto a punto la curva de descarga en el rango de niveles de agua deseados.
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FIGURA 6.3-2



FIGURA 6.3-3
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FACTOR DE CORRECCIÓN PARA PAREDES EN TRANSICIÓN HIDRODINÁMICA DE LISA A RUGOSA. MÉTODO DE EINSTEIN-BARBAROSSA



(V / V0’) COMO FUNCIÓN DE BARBAROSSA



Ψ



PARA PÉRDIDA DE CARGA COMO ONDAS SEDIMENTARIAS MÉTODO DE EINSTEINS
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Este método se basa en consideraciones de semejanza dinámica y en la misma hipótesis de linealidad de los sistemas de resistencia del método de Einstein – Barbarossa. En efecto, se supone que la pérdida total de energía del escurrimiento es igual a la suma de las pérdidas de energía de cada subsistema, lo cual se expresa en términos de las pérdidas de carga unitarias, de tal manera que se cu mple:  J  =  J ' + J " Donde  J ,  J '  y J "   son respectivamente, las pérdidas de carga unitarias (pendientes de energía) total, asociada a la rugosidad granular y asociada al despegue del flujo causado por la presencia de las ondas sedimentarias.



Según este método, existe además una relación entre el esfuerzo de corte total del lecho y el esfuerzo de corte asociado con la rugosidad granular que se expresa a través de la relación gráfica de la Figura 6.3-4.



FIGURA 6.3-4



RELACIÓN τ o = F (τ o ')  DEL MÉTODO DE ENGELUN



Junto con lo anterior se demuestra que se c umple la siguiente relación: τ *'



=



h'  J 



( s −1) D5 0



=



h'  J '



( s −1) D5 0



Siendo h   la altura media de escurrimiento en la sección,  D50   el diámetro representativo del material del lecho (50% en peso que pasa de la curva granulométrica) y h'   es una altura de escurrimiento equivalente, asociada a la pérdida de carga por rozamiento sobre la superficie granular del lecho. h'  cumple con la ley logarítmica para superficies granulares hidrodinámicamente rugosas (tipo Keulegan) y se relaciona con la velocidad media V  a través de: 11 h' V  ) = 2,5  Ln ( V '* 2 D6 5 En que V '* =  gh' J   y D6 5 el diámetro asociado al 65% en peso del material que pasa por la curva granulométrica.
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Con las relaciones anteriores, el cálculo de la curva de descarga se efectúa una manera semejante a la descrita para el método de Einstein – Barbarossa, vale decir, dándose un valor de h'  comprendido entre 0 y la altura máxima de la sección, y calculando a partir de este valor la velocidad media V    y el esfuerzo de corte asociado al rozamiento granular τ o ' , con lo cual se puede calcular el esfuerzo de corte total de la relación gráfica de la Figura 6.3-4 y por lo tanto con este último esfuerzo de corte, la altura h  . En una sección de forma cualquiera, como ocurre en un cauce natural, h   es la altura media y ella es función del nivel del agua. Repitiendo el cálculo para distintos valores de h'   se obtiene punto a punto la relación hidráulica Q =  f   (h)



Este método está basado en una recopilación extensiva de datos de laboratorio los cuales fueron sistematizados en relaciones gráficas que permiten determinar los factores de resistencia asociados a la pérdida de carga por rozamiento entre la superficie granular y el flujo ( f  ')  y la pérdida por despegue del flujo aguas abajo de las ondas sedimentarias ( f  ') , cumpliéndose además:  f  =  f  ' + f  "   Las funciones empíricas que describen el comportamiento de cada componente del factor de resistencia son las que aparecen graficadas en la Figura 6.3-5 y Figura 6.3-6.



⎛ VR  R  ⎞ = ϕ  ⎜⎜ b , b ⎟⎟ ⎝  υ   D5 0  ⎠ ⎛  R  ⎞ V  ⎟  f  " = φ  ⎜ b , 1 2 ⎜  D5 ( g  D5 ) ⎟ 0 ⎝  0  ⎠  f  '



Siendo: V    la velocidad media,  Rb el radio hidráulico asociado a la resistencia total del lecho (granular y por despegue aguas abajo de las ondas), υ  la viscosidad cinemática, D50 el diámetro asociado al 50% en peso del material que pasa en la curva granulométrica, y g la aceleración de gravedad Dado que las variables que intervienen en las funciones φ  y ϕ    son adimensionales, las unidades a emplear para cada una de las variables sólo tienen como restricción pertenecer a un sistema de unidades establecido y c oherente; por ejemplo: sistema SI (m - Kg - s) .  Además de las relaciones gráficas anteriores se cumple por definición del factor de resistencia total del lecho, la siguiente ecuación que relaciona las variables V f  y R  b : V 



=



8  f  



 gRb  J 



Con las relaciones gráficas y analíticas anteriores se determinan en forma simultánea por un procedimiento iterativo, la velocidad media V  , el factor de resistencia  f     y el radio hidráulico  Rb , conocidas las propiedades granulométricas del lecho (D50 )   , la pendiente del cauce (J )  y las propiedades del agua y flujo (v, g) . El procedimiento consiste en suponer un valor de  Rb comprendido entre 0 y la altura máxima de escurrimiento, y luego tantear una velocidad media del flujo V   , a partir de lo cual con los parámetros adimensionales y relaciones gráficas que corresponden, se obtienen los factores de resistencia f  ' , f  " y f  . Con este último factor f se verifica que se cumpla la relación de cierre expresada por la última ecuación ( V   como función de f  y R  b ) y si eso no es así, se tantea un nuevo valor de la velocidad V    y así sucesivamente. Terminado este ciclo de cálculo, se repite el proceso con otro par de valores R  b  y V  , con lo cual se va definiendo la relación hidráulica o curva de descarga punto a punto, de manera similar a los métodos de Einstein, Barbarossa y Engelund.
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FIGURA 6.3-5



FUNCIÓN Φ PARA CÁLCULO DE F  ‘



FIGURA 6.3-6



FUNCIÓN Φ PARA CALCULO DE F ”
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Este método ha sido desarrollado sobre la base de un banco de datos experimentales, al igual que el método de Engelund. El método permite determinar una relación hidráulica en función de parámetros de transporte de sedimentos y de la geometría de las ondas sedimentarias (altura y longitud de onda). Los siguientes son parámetros adimensionales básicos del método: Diámetro adimensional de las partículas:



⎛ ( s −1) gD53 0  ⎞ ⎟ = ⎜⎜ 2 ⎟ υ  ⎝   ⎠



 D*



13



Esfuerzo de corte crítico adimensional (Shields): ' *c



τ 



La función de shields τ '* c



= τ '* '



C 



=



V *' c



2



( s −1) g  D5 0



( D* )  aparece graficada en la Figura 6.3-7.



Ley de resistencia hidráulica para rugosidad granular (tipo Keulegan): V  V *'



2,5  Ln



V *'



=



⎛ 12 R' ⎞ ⎜ ⎟ ⎜ 3 D ⎟ ⎝  9 0  ⎠  gR' i



Siendo i la pendiente media del cauce. Exceso del esfuerzo de corte sobre la condición crítica de arrastre (adimensional):



⎧⎪⎛  V '  ⎞ 2 ⎫⎪ Τ = ⎨⎜⎜ *' ⎟⎟ − 1⎬ ⎪⎭ ⎪⎩⎝ V * c  ⎠  Altura adimensional de las ondas sedimentarias: η  h



⎛  D  ⎞ = 0,11 ⎜⎜ 5 0 ⎟⎟ ⎝  h  ⎠



0,3



(1 − e −0,5T  ) (25 − T )



Longitud adimensional de las ondas sedimentarias: λ  = 7,3 h Rugosidad adimensional equivalente (por efecto de rugosidad granular y despegue detrás de las ondas): k 5 h



⎛  D  ⎞ η  ⎞ = 3 ⎜⎜ 9 0 ⎟⎟ + 1,1 ⎛  ⎜ ⎟ (1 − e −25η / λ  ) ⎝ h ⎠ ⎝  h  ⎠



Ley de resistencia para la rugosidad total del lecho.



⎛ 12 Rb  ⎞ ⎟⎟ = 2,5  Ln ⎜⎜ V * ⎝  k  s  ⎠ V * =  g   R b i V 
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FUNCIÓN DE SHIELDS MODIFICADA PARA D*



Con las expresiones anteriores, el cálculo de la curva de descarga se puede realizar en las siguientes etapas: conocidos el diámetro  D50  del material del lecho, la densidad relativa de los sólidos (s =2,65) y la viscosidad del agua, se determina  D*  con el cual se calcula τ *C  empleando la Figura 6.3-7. A partir de este último parámetro se calcula V *C   y dándose un valor de  R '   (que no se itera), se calcula V* y V   con la relación de Keulegan, conocido



 D90 . Realizado lo anterior se desarrolla el siguiente proceso iterativo. El cálculo se inicia suponiendo un valor de la altura media h (por ejemplo n =  R ' ), con lo cual puede calcularse η  y λ   para determinar la rugosidad total equivalente k  s . Con este último valor se está en condiciones de calcular  Rb  (radio hidráulico asociado a la resistencia del lecho, la cual incluye la resistencia granular y la resistencia por presencia de ondas sedimentarias) a partir de la ley de resistencia para la rugosidad total.  Rb  así calculado se puede asociar con el nivel del agua conocida la forma de la sección ( Rb  = R  que es radio hidráulico total de la sección despreciando los efectos de resistencia de las riberas), nivel que a su vez sirve para calcular la altura media h   y verificar si ésta coincide con la supuesta originalmente (n = R ) . Si no es así, (n ≠  R')  se reemplaza por esta última y se repite este último proceso iterativo. Terminado este proceso iterativo, con el nivel de agua finalmente determinado se calcula Ω  y por lo tanto es posible calcular Q V  = Ω , es decir, se tiene un punto de la curva de descarga, ya que previamente se ha determinado V  .



La llamada Teoría del Régimen engloba la información recopilada durante largos años por ingenieros ingleses que tuvieron a su cargo el diseño y operación de canales de riego en Egipto, Pakistán e India mientras estos países fueron colonias del imperio británico. De acuerdo con los datos reunidos, se concluyó que un curso natural o artificial alcanza una condición de equilibrio, denominada estado de régimen, que se caracteriza por lechos que no presentan en promedio ni socavación ni erosión durante un ciclo típico de operación (usualmente un año). Las numerosas observaciones disponibles han sido reunidas en fórmulas empíricas que permiten predecir el ancho, la profundidad media y la pendiente de equilibrio del canal, en función del llamado caudal dominante o formativo y del tamaño medio del material.
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Las fórmulas propuestas se basan en el ajuste de relaciones a los datos reunidos. Se han propuesto numerosas fórmulas como las de Blench (1957), aunque en la actualidad se aprecia una tendencia entre los investigadores por obtener nuevas relaciones con datos de canales y ríos de otras latitudes para intentar generalizarlas. La teoría del régimen sólo debe aplicarse a aquellos casos en que la pendiente, ancho del cauce, altura de escurrimiento, caudal y diámetro representativo del sedimento, están dentro del rango de observaciones a partir de las cuales se dedujeron las relaciones propuestas, lo cual circunscribe las aplicaciones sólo a cauces de lechos de granulometría fina (cauces arenosos) y de relativamente baja pendiente. Como no existe ningún fundamento físico detrás de las relaciones, su extrapolación es peligrosa y por lo tanto, recomendable solamente en casos excepcionales en que se requiera estimar valores de referencia en evaluaciones preliminares.



Todos los métodos presentados plantean hipótesis simplificatorias y verificaciones limitadas que son importantes tener en cuenta en sus aplicaciones prácticas. Entre las simplificaciones más relevantes cabe señalar las siguientes: −



Ninguno de los métodos toma en cuenta el efecto desproporcionado que puede llegar a tener la viscosidad en la definición de la relación hidráulica, especialmente en lechos de granulometría fina. En estos lechos, cambios en la viscosidad pueden inducir cambios en la geometría y tamaño de las ondas sedimentarias y por lo tanto, en la rugosidad del lecho.



−



Ninguna de los métodos es totalmente lógico o racional en su formulación básica. Existen demasiadas variables y condiciones que deben satisfacerse conjuntamente.



−



Todos los métodos caracterizan la sección de escurrimiento mediante una altura media o un radio hidráulico global. No incluyen en forma explícita el efecto de forma de la sección .



−



Los factores de frotamiento no incluyen sino en forma implícita la dependencia con el gasto sólido.



−



La dispersión que se observa en algunas relaciones se minimiza introduciendo variables a conveniencia, lo cual puede llevar a confiar más allá de lo razonable en el método. Por ejemplo, en la relación de Einstein – Barbarossa, en vez de utilizarse el factor de fricción  f  "  se utiliza la razón V  /V *"  que es proporcional a  f  "1 / 2 , lo cual reduce artificialmente la dispersión de los datos con los cuales se definió esta relación.



−



Todos los métodos predicen condiciones medias y no las desviaciones de éstas. Si tales desviaciones son aleatorias, el problema de determinación de la relación hidráulica también sería aleatorio. Sin embargo, físicamente la relación hidráulica es determinística puesto que si se imponen las condiciones iniciales y la ley correcta, toda fluctuación es función de lo anterior.



−



El sedimento se describe en términos de uno o varios diámetros representativos, con lo cual se deja de lado la influencia de la forma de la curva granulométrica. Este efecto, puede ser importante porque las características de las ondas sedimentarias tienden a depender del valor de la dispersión granulométrica.



En atención a lo anterior, en el uso de los métodos de cálculo de las relaciones hidráulicas se recomienda lo siguiente: Utilizar en lo posible varios métodos, si procede de acuerdo a su aplicabilidad y limitaciones. − Si es posible, avalar los resultados con la información y experiencia obtenida de otros estudios en ríos similares. − No perder de vista el rango de aplicación y origen del método particular que se utilice. Esto, sobre todo en la interpretación de los resultados finales. − En el análisis de los resultados dar mayor peso a aquellos que provienen de los métodos que sean más confiables a juicio del especialista para la condición particular que se estudia. −



En términos generales, los cauces de montaña presentan características particulares en cuanto a su pendiente y material constitutivo del lecho, lo cual impide utilizar las relaciones hidráulicas desarrolladas para cauces arenosos. Las relaciones aplicables a cauces de montaña reflejan el efecto más determinante que tiene sobre la disipación de energía la rugosidad granular, la cual a 6-36
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su vez está asociada a alturas de escurrimiento relativas bastante menores que las de lechos finos. En lechos gruesos las ondas sedimentarias juegan un papel poco importante en la pérdida de carga.



Debido a las altas pendientes (en condiciones naturales ellas van desde 1% hasta 20% o más) estos cauces presentan escurrimientos de alta velocidad y baja profundidad, y sedimentos de gran calibre, normalmente muy bien graduados. Como consecuencia de estas características, el número de Froude alcanza valores cercanos o mayores que la unidad y la profundidad relativa es del orden de uno (h / D ≈ R / D ≈ 1) , lo que confiere típicamente al escurrimiento el carácter de flujo macro-rugoso. Además, las deformaciones que experimenta el lecho son principalmente del tipo de barras u ondas de gran longitud, lo cual hace que la pérdida de carga sea principalmente por rozamiento sobre la superficie granular, lo que es diferente al fenómeno que presentan los cauces arenosos que se deforman en trenes de ondas. En casos extremos de quebradas o torrentes de montaña, donde el ancho y/o altura de la corriente es del mismo orden de magnitud que el tamaño del material del lecho (bloques o fragmentos de roca) y las pendientes superan el 5% al 10%, el flujo se ve significativamente distorsionado por los elementos de rugosidad, causando un curso quebrado en pendiente, constituido por una secuencia de rápidos alternados por remansos localizados que actúan como colchones amortiguadores, donde se disipa parte importante de la energía bajo la forma de resaltos que se desarrollan al pie d e estos rápidos. Otra característica de los cauces de montaña es el relativamente infrecuente movimiento masivo del material de sus lechos; este movimiento se da sólo con ocasión del escurrimiento de caudales importantes durante crecidas. Esta característica permite aceptar que la pérdida de carga sea asimilable en muchos casos a la de una canalización de contorno fijo o inmóvil.



Existen diversos métodos y ecuaciones desarrolladas para determinar la pérdida de carga en escurrimientos macro-rugosos, pudiendo clasificarse en dos categorías los enfoques empleados: (1) enfoque fenomenológico y (2) enfoque empírico. Una de las líneas de investigación seguida por diversos investigadores ha sido el enfoque de Keulegan, basado en la aplicación de la teoría de la capa límite a canales la cual conduce a las conocidas relaciones hidráulicas logarítmicas. Algunos investigadores han orientado sus esfuerzos a ajustar a datos disponibles ecuaciones del siguiente tipo: V  V *



⎛   R  ⎞  D ⎟⎟ + C  X  = Α  Ln ⎜⎜ B  R ⎝   D X   ⎠



En que V y V* , son respectivamente la velocidad media y la velocidad de frotamiento, y A, B y C son constantes que provienen del ajuste logrado;  R  es el radio hidráulico y  D y un diámetro representativo de la aspereza obtenido de la granulometría integral del lecho. La mayoría de los autores utilizan el valor A= 25, como en el caso de canales rígidos. La razón



V  V *



  permite evaluar directamente el factor de resistencia del escurrimiento,



puesto que se cumple: V  V *



=



8  f  



V *



=



 gRJ 



 A partir de datos experimentales o de información obtenida directamente en terreno, se han propuesto las constantes A, B y C para los correspondientes diámetros  D y indicados en la Tabla 6.3-1.
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VALORES DE LOS PARÁMETROS A, B Y C PARA RELACIONES HIDRÁULICAS LOGARÍTMICAS PARA LECHOS GRUESOS



AUTOR



A



B



C



D



ORIGEN Y RANGO DE VALIDEZ



Leopold, Wolman y Miller, 1964



2,50



3,11



0



D 84



0,8 < h/D 84  < 16 Formulada en base a datos de terreno



Limerinos 1970



2,46



3,80



0



D 84



2,50



3,57



0



D84



Hey, 1979



2,50



3,17



0



D84



Parker y Peterson, 1980



2,46



5,5



0



D 90



1 < R/D 84  < 10 1 < R/D84 < 30 Formulada en base de datos de terreno 0,10% < i < 2,25% 0,71 < R/D84 < 17,2 Formulada en base de datos de terreno 0,10% < i < 2,25% Formulada en base de datos de terreno



Griffiths, 1981



2,43



2,42



0



D50



Bathurst, 1985



2,44



5,15



0



D84



Aguirre y Fuentes, 1990



2,50 2,50



1,63 3,17



0,75 0,33



D 84 D84



Limerinos s/Barkham y Dawdy, 1970



1 < R/D50 Formulada en base de datos de terreno (cauces rectos y ribera estable)0 03% < i < 1,1% R/D84 > 4 Formulada en base de datos de terreno 0,4% < i < 4% Modelo teórico con perfil logarítmico empalmado Con perfil uniforme a nivel del lecho



Por otro lado, se han propuesto expresiones monomias como la siguiente: V  V *



 B



⎛  R  ⎞ =  A ⎜⎜ ⎟⎟ ⎝  D* ⎠



Los parámetros A y B de esta expresión aparecen consignados en la Tabla 6.3-2. TABLA 6.3-2



VALORES DE LOS PARÁMETROS A Y B PARA RELACIONES HIDRÁULICAS MONOMIAS



AUTOR



A B D 8,12 0,167 D90 Simons y Senturk 3,76 0,287 D50 Ayala y Oyarce



3,30



0,57



D90



OBSERVACIONES Obtenidos de la igualdad de la ecuación Monomio y la de Keulegan Obtenidos en el río Mapocho (Santiago de Chile)



Las expresiones anteriores pueden utilizarse para evaluar el coeficiente de Manning de lechos macro-rugosos, igualando la velocidad media a aquella obtenida de la propia ecuación de Manning, lo que conduce a la siguiente expresión para n   que refleja la dependencia de este coeficiente con la altura relativa o radio hidráulico relativo. 16



n  D x



16



⎛   R  ⎞ ⎜⎜ ⎟⎟ ⎝  D x  ⎠ = ⎛   R  ⎞  D  ⎞ ⎟⎟ + C  ⎛   g   A  Ln ⎜⎜ B ⎜  x ⎟ ⎝   R  ⎠ ⎝   D x  ⎠



En esta expresión basta con reemplazar los factores numéricos dados para las Constantes  A, B y C en la Tabla 6.3-1 para determinar el valor n / D x1 6   en unidades métricas ( R  y  D x en m) 16 La razón n / D X  = S t  se denomina coeficiente de Strickler y puede ser comparada con el valor constante dado para superficies hidrodinámicamente rugosas por diversos investigadores:
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−



S t   : 0,038 para  D x =



D 90 (m) en el caso de Meyer-Peter y Müller



−



S t   : 0,026 para  D x =



D 50 (m) en el caso de Lane y Carlson
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La comparación entre los valores de S t  anteriores y los obtenidos de la expresión 16



logarítmica de arriba (n / D X  ) , permite visualizar el efecto que tiene la altura relativa h/D ≈ R/D   en el caso de los escurrimientos macro-rugosos, ya que en los flujos sobre paredes hidrodinámicamente rugosas este parámetro no interviene. n  =  Ai B  R C 



Mediante el ajuste directo de la ecuación de Manning a datos medidos en cursos naturales, se han desarrollado relaciones del tipo:



n = AiB R C Donde i  es la pendiente del cauce expresada en tanto por uno y  R  el radio hidráulico en m. Estas expresiones deben emplearse con sumo cuidado por cuanto solo son aplicables para el rango de los datos a partir de los cuales fueron desarrollados.



Como se ha mencionado, los modelos bidimensionales p ueden ser de dos tipos: los que permiten resolver el flujo en un plano vertical orientado longitudinalmente, es decir, describen la estructura vertical del flujo, y aquellos otros que resuelven el flujo en las direcciones transversal y longitudinal, promediando sus propiedades locales en la vertical. Las ecuaciones que gobiernan el problema en este caso resultan de promediar en la vertical las ecuaciones tridimensionales de continuidad y cantidad de movimiento del flujo. Se obtienen las llamadas ecuaciones de Saint-Venant bidimensionales, las cuales requieren una ley de cierre para la resistencia del flujo. Esta puede estar basada en un coeficiente de rugosidad de Manning o algún otro tipo de factor de fricción. La solución numérica de estas ecuaciones se basa en la aplicación de métodos de elementos finitos, diferencias finitas y volúmenes finitos. Existen varios modelos comerciales y de libre acceso que permiten resolver las ecuaciones de SaintVenant bidimensionales con lecho fijo. Un modelo desarrollado en el pasado por el Corp of Engineers de los EEUU denominado STREAMER, solía ser de libre acceso, pero hoy en día se comercializa con un nombre distinto. Otros modelos comerciales para este tipo de problema son AQUADYN y el AQUASEA. Para casos en que el análisis requiere considerar el lecho móvil, además de las ecuaciones de SaintVenant en dos dimensiones, debe considerarse la ecuación de continuidad de sedimento en dos dimensiones. El problema puede tratarse acoplado o desacoplado, tal como se indicó en el caso de los modelos unidimensionales. La ecuación de continuidad de sedimento en dos dimensiones requiere leyes de cierre consistentes en relaciones de cálculo de gasto sólido de fondo en las direcciones longitudinal y transversal. Generalmente se utilizan las relaciones tradicionales para calcular el gasto sólido de fondo total, el que es proyectado en las direcciones longitudinal y transversal. Para el ángulo de proyección se considera tanto la dirección local del esfuerzo de corte del lecho, dado por la solución de las ecuaciones del flujo, como la dirección local del gradiente espacial de la elevación del lecho y la curvatura de las líneas de corriente. Los modelos bidimensionales de lecho móvil se han utilizado principalmente para analizar aspectos morfodinámicos, tales como la formación de barras y otras ondas sedimentarias tridimensionales en cauces rectos o meandrosos. Desde el punto de vista ingenieril, este tipo de análisis puede ser de interés para estudiar problemas de interacción de barras o depósitos de sedimentos con obras hidráulicas, principalmente bocatomas y obras de captación. Actualmente no existen modelos comerciales que permitan resolver este tipo de problema. Los modelos descritos en la literatura pertinente han sido desarrollados principalmente con fines académicos y/o para investigación aplic ada.



CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



6-39



 VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



MANUALES TÉCNICOS



Se describen a continuación los procesos de formación de ondas sedimentarias y de acorazamiento de un lecho fluvial, así como los métodos utilizados para su cuantificación. También se presentan y describen algunos métodos orientados a la determinación del gasto sólido de fondo y en suspensión, según el tipo de granulometría que constituye el cauce. Adicionalmente se describen algunos métodos de degradación inducida que pueden ocurrir en un cauce natural. Todos estos métodos están basados en teorías o antecedentes experimentales que persiguen describir de modo simplificado fenómenos complejos. Por esta razón en su aplicación deben tenerse en cuenta sus limitaciones y hacer una utilización juiciosa de sus resultados, complementándolos con la experiencia del especialista.



La acción de la corriente sobre un lecho móvil se traduce en una deformación de éste que se manifiesta en la forma de ondas regulares y semi-periódicas las cuales dependiendo de las características del escurrimiento y del sedimento, presentan una variedad de formas y tamaños. Las ondas sedimentarias revisten importancia en los fenómenos de transporte de sedimentos por cuanto condicionan en gran medida el escurrimiento y éste a su vez, determina la forma y tamaño de las ondas en un ciclo que significa un alt o grado de acoplamiento y complejidad. La caracterización de las ondas sedimentarias en términos cuantitativos ha ocupado durante largo tiempo la atención de numerosos investigadores. Si bien hoy en día todavía no es posible considerar el problema resuelto ni mucho menos, su estudio sistemático ha permitido comprender mejor el fenómeno y formular relaciones hidráulicas más confiables para predecir las principales características de corrientes en canales de contorno móvil.  A continuación, se exponen sucintamente las características más relevantes de los lechos ondulados y algunos métodos que se emplean para la identificación de las distintas formas de ondas. Si en un canal de fondo móvil, originalmente plano, la capacidad de arrastre de la corriente se aumenta paulatinamente, por ejemplo incrementado lentamente su velocidad media, el lecho se deforma. Si además el proceso se desarrolla escalonado en etapas, de forma de conseguir un efecto discreto que permita visualizar los distintos estados del lecho, se observará lo siguiente:
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−



Para velocidades pequeñas las partículas sólidas no se mueven y el lecho permanece plano.



−



Si la velocidad aumenta sobrepasando un umbral de transporte (condición llamada de transporte incipiente o crítico), algunas partículas comienzan a moverse, produciendo una deformación del lecho. En lechos muy finos a finos (limos y arenas finas y medias) esta deformación da origen a los “rizos”, los cuales se caracterizan por tener una forma aproximadamente triangular, con una pendiente mayor en el sentido contrario al escurrimiento. La longitud de onda típica de los rizos es pequeña, normalmente inferior a 30 cm y su amplitud alcanza a unos pocos centímetros. Desde el punto de vista hidrodinámico la formación de rizos tiene directa vinculación con los fenómenos de origen viscoso que se dan en las cercanías de la pared. En lechos gruesos (arenas gruesas, gravas, etc.) no se producen normalmente rizos.



−



Si la velocidad se sigue aumentando, los rizos, que originalmente presentaban una típica disposición bidimensional, adquieren disposiciones tridimensionales con forma de lenguas, que avanzan lentamente pero en grupos, hacia aguas abajo.



−



Una tercera etapa en la deformación del lecho la constituyen las llamadas “dunas”. Estas ondas tienen la misma forma triangular de los rizos pero sus dimensiones son considerablemente mayores. Algunas veces, antes que se desarrollen en forma completa las dunas, aparecen rizos sobrepuestos sobre las dunas. Las dunas dependen en cuanto a su tamaño, de la escala de la macroturbulencia del flujo. Así, en canales abiertos sus longitudes de onda y amplitudes son aproximadamente proporcionales a la altura media del escurrimiento. Las dunas del desierto o del fondo marino también tienen un comportamiento similar y un tamaño mucho mayor. Las dunas se producen en condiciones de velocidad del escurrimiento mayores que las de los rizos y siempre presentan un avance en la dirección de la corriente, pero se desplazan a velocidades considerablemente menores que ésta.
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−



Pasado un cierto límite de velocidad, generalmente asociado con números de Froude cercanos, aunque siempre inferiores a 1, las ondulaciones tienden a desaparecer y el lecho vuelve a ser plano. Este fenómeno ocurre a tasas de transporte relativamente altas. En la nomenclatura que se usa en la Hidráulica del Transporte de Sedimentos, se acostumbra a designar como “régimen inferior” del lecho a las categorías de deformación que ocurren a velocidades o números de Froude menores que el que genera un lecho plano con arrastre.



−



El “régimen superior” del lecho ocurre con números de Froude superiores a los de lechos planos. En este régimen se distinguen dos tipos de ondas. Unas que corresponden a las llamadas antidunas que tienen forma aproximadamente sinusoidal, y otras que corresponden a las series de rápidos y pozas. Las antidunas generan ondas en la superficie libre del escurrimiento que pueden estar en fase o desfasadas en 90° con las primeras, según sea el escurrimiento respectivamente supercrítico o subcrítico. Las antidunas pueden ser estacionarias o móviles; en este último caso pueden desplazarse tanto hacia aguas arriba como hacia aguas abajo.



−



 A velocidades del escurrimiento aún mayores, se generan series de rápidos y pozas que constituyen una extensión de las antidunas con ondas superficiales en fase. Estas, a medida que aumenta la velocidad, tienden a romper contra la corriente hasta degenerar en resaltos alternados con escurrimiento supercrítico.



−



FIGURA 6.4-1



Los distintos tipos de ondas descritos arriba, aparecen i lustrados en la Figura 6.4-1.



ONDAS SEDIMENTARIAS EN CAUCES ALUVIALES (LECHO MÓVIL FINO ARENOSO)
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La identificación del tipo de ondas sedimentarias en canales de contorno móvil es importante por cuanto, tal como ha sido explicado antes, existe una relación directa entre las características morfológicas de las ondas y la resistencia que el lecho opone al escurrimiento. En efecto, según lo visto en Tópicos anteriores, algunos de los métodos que se utilizan para predecir curvas de descarga en lechos móviles requieren de la identificación, sino del tipo exacto de ondas, al menos del régimen del lecho al que pertenecen. Uno de los métodos para la identificación de ondas sedimentarias más completos en cuanto a la base de datos que emplea, es el de Vanoni. Este método se basa en un conjunto abundante de observaciones de laboratorio y de terreno las cuales han sido ordenadas de acuerdo a la relación funcional adimensional siguiente:



⎛   ⎞ h , F ⎟⎟ = 0 Ψ⎜⎜ Re g   D50  ⎠ ⎝  '



Donde, Reg es un número de Reynolds del grano basado en el diámetro mediano de las partículas



( D50 ),



h  D50



 La altura relativa de escurrimiento a ese mismo diámetro  D50 y F el número de Froude de



la corriente. El primer y último parámetro se define como sigue: Re g   F  =



=



 D50



 gD50 υ 



V   gh



En que es la aceleración de gravedad, υ   la viscosidad cinemática del agua, V   la velocidad media del flujo y h su altura media. En base a la ecuación funcional adimensional que aparece indicada gráficamente en las Figura 6.4-2, se puede identificar el tipo de onda sedimentaria y el régimen del lecho al que pertenece, conociendo las características del sedimento  D50 , la viscosidad cinemática del agua υ  , la velocidad media de la corriente V    y su altura media h   . En la Figura 6.4-4 aparece un diagrama que permite además diferenciar rizos de dunas, cuando se trata del régimen inferior del lecho. Es preciso insistir que estos gráficos provienen de estudios experimentales en canales de laboratorio, por lo que la aplicación de los mismos a problemas en prototipos debe realizarse tomando posibles efectos de escala.
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El acorazamiento del lecho ocurre en presencia de sedimentos de granulometría extendida o sedimentos bien graduados con σ g >1.5 a 2 σ  g  =  D84 / D16   Es este tipo de sedimentos el que revela en su curva granulométrica un amplio intervalo de tamaños de partículas y cantidades apreciables de cada fracción.



(



)



La característica más importante de los sedimentos granulares (no cohesivos) de granulometría extendida que constituyen un lecho, cuando están sujetos a la acción de un flujo de agua que los moviliza, es su capacidad para desarrollar una coraza o armadura que cubre la superficie de dicho lecho, proceso denominado acorazamiento. Para que ocurra esto, es necesario que el flujo pueda arrastrar los granos más finos pero no los más gruesos. Las partículas pequeñas, incapaces de resistir el paso del agua, van siendo lavadas o transportadas por la corriente, salvo algunas que quedan escondidas detrás de las estelas de despegue en torno a las partículas más grandes, que no son transportadas si pueden resistir a las fuerzas de arrastre y sustentación debidas al flujo. De este modo, por la permanencia de las partículas gruesas, se va formando una especie de empedrado en la superficie del lecho, el cual protege como coraza o armadura al material fino subyacente del acarreo que produce el flujo. El proceso de acorazamiento es fundamentalmente un problema de inicio de arrastre o de transporte incipiente que reviste características especiales para sedimentos graduados ya que en este tipo de sedimentos no se tiene una condición única o situación promedio de umbral de movimiento, como acontece con el material uniforme. En efecto, si las partículas de menor diámetro están a punto de ser movidas por el flujo, se está en una condición hidráulica de arrastre incipiente mínima, en tanto que si el flujo está a punto de movilizar las partículas de mayor diámetro, se alcanza una condición hidráulica de arrastre incipiente máxima (la condición hidráulica se vincula a una velocidad media del flujo o a un esfuerzo de corte). Entre ambas condiciones extremas, dependiendo de las características del flujo y del material del cauce, también podrán suceder otras situaciones intermedias de transporte incipiente y, por consiguiente, podrán darse distintos grados de acorazamiento, según los tamaños de las partículas que permanezcan formando la coraza o armadura. Sin embargo, dado el carácter aleatorio de la turbulencia en el flujo de agua, siempre existirá la posibilidad de que cualquier grano sea arrastrado por el flujo. En todo caso, bajo igualdad de condiciones, la probabilidad de que una partícula no sea arrastrada y forme parte de la coraza, será mayor para las partículas de mayor tamaño que para las finas.
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FIGURA 6.4-2
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DIAGRAMAS PARA LA IDENTIFICACIÓN DE ONDAS SEDIMENTARIAS
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FIGURA 6.4-3
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DIAGRAMAS PARA LA IDENTIFICACIÓN DE ONDAS SEDIMENTARIAS (CONTINUACIÓN)
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DIAGRAMA PARA IDENTIFICACIÓN DE RIZOS Y DUNAS DEL RÉGIMEN INFERIOR (VANONI)



 Al analizar o predecir el comportamiento de un cauce constituido por material granular bien graduado, uno de los problemas por resolver es el cálculo del esfuerzo de corte máximo o esfuerzo de corte crítico que podría llegar a soportar dicho cauce. Como se ha explicado, la coraza es función de la granulometría del material original y de las características del flujo y también de las propiedades del fluido. Si el flujo no es muy intenso (esfuerzo de corte bajo), éste será capaz de arrastrar las partículas más pequeñas, con lo cual el diámetro medio de la granulometría del material que permanecerá formando coraza, aunque un poco mayor, será parecido a la del material original. Por otro lado, si la intensidad del flujo aumenta (esfuerzo de corte mayor), la corriente arrastrará partículas más grandes, y el diámetro medio de la coraza irá también aumentando hasta alcanzar un valor máximo. Si el flujo tiene aún capacidad para mover las partículas de diámetro máximo, éstas a su vez serán arrastradas dejando al descubierto a las partículas finas que estaban protegiendo con lo cual el diámetro medio de la coraza podrá disminuir transitoriamente. De lo anterior se concluye que el esfuerzo de corte máximo (esfuerzo crítico) que puede resistir un material de granulometría no uniforme y extendida es aquel que corresponde a la condición de flujo que deja en la superficie del lecho una coraza con una distribución granulométrica tal, que su diámetro medio es máximo. Desde un punto de vista morfológico fluvial puede señalarse que, aún cuando el proceso de acorazamiento vaya acompañado de transporte de sedimentos, el acarreo de partículas no causará prácticamente erosión del fondo ni modificará la pendiente del cauce. En tal situación se dice que el cauce acorazado es estable. Sin embargo, si los esfuerzos cortantes del flujo son tales que sobrepasan el esfuerzo de corte máximo que puede resistir el material que constituye el cauce, éste dejará de ser estable pues todo el material de la superficie estará en movimiento. Si esto acontece y no hay continuidad en el acarreo de sedimentos, habrá erosión continua del fondo hasta que el esfuerzo de corte del flujo se reduzca por disminución de la pendiente o por aumento del área hidráulica, y de este modo se iguale con el que puede resistir el material del cauce. Por el contrario, si hay continuidad en el transporte de sedimentos o de gasto sólido, en promedio no ocurrirá ni erosión ni depósito, y sólo se tendrá un transporte continuo de sedimentos hasta que la profundidad disminuya por reducción del gasto líquido.
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Para cuantificar la condición hidráulica que determina el umbral de estabilidad de un cauce que se acoraza, se emplea el método de Gessler según el cual la razón entre el esfuerzo de corte crítico (τ c )  de las partículas y el esfuerzo de corte en el lecho (τ o )  , responde a una distribución normal de probabilidades, con media μ  = 1  y desviación estándar σ  = 0,57 , Este valor de la desviación estándar está determinado por la intensidad de la turbulencia del flujo y toma en cuenta el escondimiento de las partículas pequeñas. La probabilidad (q) de que una partícula de tamaño específico no sea arrastrada por la corriente, viene dada por la ecuación:



q



=



⎛ t c  ⎞ ⎜⎜ ⎟⎟− 1 ⎝ t o  ⎠



1



∫



σ  (2 π )1 2



−∞



⎛  −  x 2  ⎞ ⎟ dx 2 ⎟ 2 σ  ⎝   ⎠



exp ⎜⎜



Donde x es la variable de integración. En esta expresión es importante tener presente que t c = t c ( D)   Por lo cual se cumple que q  = q ( D) siendo  D   el diámetro del sedimento representativo de la fracción de tamaños que se estudia.  A partir de lo anterior, el método permite estimar el esfuerzo de corte crítico o esfuerzo de corte máximo que puede resistir un lecho formado por un material no cohesivo de granulometría no uniforme y extendida. El método permite determinar también la curva granulométrica del material arrastrado y de aquel que forma la coraza. El método consiste en suponer diferentes condiciones de flujo o esfuerzos de corte τ o calculando para cada uno el diámetro medio de la coraza ( Dm c ) , que se forma en la superficie del lecho. El esfuerzo de corte para el cual se obtiene el máximo D mc corresponde a la condición crítica de arrastre y por lo tanto determina la condición hidráulica umbral de estabilidad de un lecho acorazado. Si se define Po la distribución de frecuencias acumuladas asociada a la curva granulométrica inicial del lecho, la cual viene dada para un cierto diámetro  D  por:  D



∫  p



=



 P O ( D )



O



( x ) dx



 D min



Donde  ρ o  es la función de frecuencias. Por otro lado, la función de frecuencias del material de la coraza del lecho está dada por  p ∂ ( D )



= Cq



( D ) p o ( D )



Donde C  es un valor que se determina de la condición que el área bajo la curva de frecuencias relativas de tamaños sea la unidad:  D max



∫



 D max



 p∂ ( x) dx



=



∫



C 



 D min



q( x ) po ( x ) dx



=1



 D min



La función de distribución de frecuencias acumuladas del material de la coraza  P ∂ , viene dada por lo tanto por la siguiente expresión:  D



 P ∂ ( D )



∫



q ( x) p o ( x) dx



∫



q( x) p o ( x )dx



=  D Dmin max  D min



CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



6-47



 VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



MANUALES TÉCNICOS



La función de distribución de frecuencias acumuladas asociada al material transportado desde el lecho  P t  ( D ) , es similar a la ecuación anterior pero en ella debe reemplazarse el valor de q  por (1 − q )  De estas funciones de frecuencias acumuladas se obtienen las curvas granulométricas del material de la coraza y del material transportado por el flujo.  A   partir de la curva granulométrica de la coraza se determina el diámetro medio D mc  asociado al esfuerzo de corte



τ o Con el propósito de facilitar la búsqueda del máximo valor de  Dmc  y por lo tanto del esfuerzo de corte máximo τ c max , se recomienda graficar los valores obtenidos para este parámetro D mc en función del esfuerzo de corte τ o . El esfuerzo de corte máximo τ c max  obtenido corresponde a la condición de arrastre crítico del lecho. Una vez definida la condición crítica de arrastre, para el diseño de canales sin revestimiento, se recomienda que el valor del esfuerzo de corte crítico calculado sea disminuido por un factor de seguridad 1,3. Sin embargo, algunos investigadores han encontrado que el método sobreestima al valor de τ o por lo que recomiendan tomar como factor de seguridad 1,5. El procedimiento a seguir consiste en fijar la condición hidráulica (determinando τ o ) para la cual se desea analizar la estabilidad del sedimento cuya curva granulométrica es conocida. Esta curva se discretiza en intervalos y para cada tamaño representativo de estos intervalos ( D )  se calcula τ o ( D ) , con lo cual se determina la probabilidad de no arrastre asociada, q ( D )   y la curva granulométrica de la coraza; con esta última se obtiene finalmente su diámetro medio D mc . Si el cálculo se repite, para otra condición hidráulica (τ o ), se va definiendo una relación entre τ o y D mc , de la cual se determina el τ o máximo asociado al mayor valor de D mc . Tal valor constituye el esfuerzo crítico que define el umbral de arrastre, el que para diseño debe dividirse por un factor de seguridad tal como se ha explicado.



El calificativo de incipiente o crítico del transporte de sedimento se utiliza para describir o cuantificar la condición hidráulica asociada al umbral de movimiento de las partículas sólidas, es decir, la condición límite para la cual se inicia el transporte sólido. Esta condición límite se conoce también como condición o arrastre crítico, pudiéndosele asociar una velocidad del escurrimiento, un esfuerzo de corte, o bien, una altura o profundidad de agua. Desde el punto de vista de la Dinámica, corresponde a una situación en la cual las fuerzas que se oponen al movimiento de las partículas, igualan a las fuerzas hidrodinámicas de sustentación y arrastre de la corriente. En el caso de suelos granulares, las fuerzas de resistencia dependen principalmente del peso sumergido de las partículas, mientras que en los suelos cohesivos éstas son dependientes de las fuerzas electroquímicas de cohesión y adhesión. El estudio del transporte incipiente o iniciación del transporte tiene interés tanto teórico como práctico. Desde el punto de vista teórico, da la oportunidad de analizar y cuantificar aspectos relativamente más sencillos del movimiento de sólidos generado por el flujo de un líquido o gas. Desde el punto de vista práctico es importante por cuanto existe una diversidad de problemas de ingeniería que están relacionados con este aspecto particular del transporte de sólidos, que requieren ser analizados y evaluados con fines de anál isis operacional o de diseño de obras. Existen en la actualidad básicamente dos enfoques o criterios alternativos para el estudio del problema: Criterio de la velocidad crítica de arrastre − Criterio de la tensión tangencial o del esfuerzo de corte crítico −



En el primer enfoque se asocia con la capacidad de transporte de sólidos de la corriente, una velocidad del escurrimiento y por lo tanto, con la condición de transporte incipiente, una velocidad crítica. Como se verá más adelante, en este enfoque es necesario definir una velocidad representativa del flujo, la que en rigor debiera ser una velocidad cercana a las partículas del lecho. Sin embargo, esta definición es poco práctica resultando más conveniente utilizar en las aplicaciones una velocidad media del escurrimiento.
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El criterio de la tensión tangencial crítica, por otro lado, cobró por un tiempo relativamente mayor popularidad que el de la velocidad crítica. Como la capacidad de arrastre está directamente relacionada con los esfuerzos cortantes en las cercanías del lecho, que son evaluables en forma directa de las propiedades globales del flujo (pendiente y altura de escurrimiento), es relativamente menos incierto definir una condición crítica en base a estos esfuerzos que en base a la velocidad. El transporte incipiente o iniciación del arrastre no es una condición claramente delimitada por cuanto al alcanzar la capacidad de arrastre del flujo un cierto nivel, sólo algunas partículas se ponen en movimiento. Siendo este movimiento intermitente y difícil de establecer mediante observaciones, existe bastante incertidumbre y subjetividad en la definición experimental de la condición límite o umbral del movimiento.  Algunos investigadores definen la condición crítica como aquella en que comienzan a moverse algunas partículas. En lechos de granulometría extendida se ha sugerido que el arrastre comienza cuando se inicia el movimiento de aquellos granos de tamaño medio. Otros autores en cambio, definen el esfuerzo de corte asociado al comienzo del transporte a partir de una curva de gasto sólido versus esfuerzo de corte del fondo, extrapolando dicha curva para gasto sólido de fondo nulo. El valor del esfuerzo de corte asociado a este gasto de sólido nulo, se define como esfuerzo de corte crítico. Las observaciones de numerosos investigadores han demostrado que las partículas sólidas se mueven cuando se producen verdaderos estallidos o pulsaciones del flujo turbulento cerca del lecho. Por esta razón el proceso es aleatorio. Hoy en día existe consenso de que en paredes hidrodinámicamente lisas (en lechos constituidos por materiales finos) dichas pulsaciones se deben a intrusiones de flujo turbulento hasta la pared misma, las que están asociadas con inestabilidades cuasi-periódicas de la subcapa viscosa. En paredes hidrodinámicamente rugosas, las pulsaciones son inherentes a las características mismas del flujo turbulento. Es por eso que uno de los enfoques del problema del transporte incipiente se basa en la cuantificación de las fuerzas de sustentación, las cuales se consideran el mecanismo fundamental en el movimiento de los sólidos.



Desde un punto de vista histórico, este enfoque fue el primero que se utilizó en el análisis del problema. Como se indicó antes, consiste en establecer una relación entre la velocidad máxima (crítica) que produce la condición de movimiento incipiente y las propiedades de las partículas sólidas. Brahms (1753) propuso por primera vez una relación denominada "Ley de la Sexta Potencia" según la cual el mayor peso de la partícula que puede arrastrar una corriente, es proporcional a la sexta potencia de la velocidad local del flujo en las cercanías del grano. La adopción de una velocidad local en las cercanías de la pared como velocidad crítica de fondo, tiene la dificultad de que también requiere conocer la distribución vertical de las velocidades y además definir un criterio para establecer la distancia al lecho a la cual se calcula dicha velocidad local. Dado lo anterior, se ha optado por emplear la velocidad media de la sección en vez de la velocidad local para cuantificar la condición hidráulica de transporte incipiente. La velocidad media crítica es función de las características del sedimento representadas por su diámetro y su densidad relativa. Una relación de arrastre crítico basada en la velocidad media ha sido propuesta por Neill. Este investigador experimentó con sedimentos uniformes de diámetros comprendidos entre 6 y 30 mm. Sin embargo, a estos datos agregó los de otros investigadores, lo cual permitió derivar la siguiente relación que sería aplicable a sedimento natural para rangos de tamaño de 3≤ D ≤140 mm y rangos de altura relativa de 2 ≤ h / D ≤100: V c  gD



= 1,41 ( s −1)



12



⎛  h  ⎞ ⎜ ⎟ ⎝  D ⎠



16



Esta fórmula corresponde a la ecuación de la envolvente de todos los datos experimentales que el autor reunió, lo que la hace desde el punto de vista del diseño, una curva conservadora. Para sedimento natural s=26, 5 lo cual hace que en tal caso el factor numérico del lado derecho de la ecuación tome el valor 1,81.
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El criterio de la velocidad crítica para cuantificar el arrastre incipiente ha sido cuestionado por algunos investigadores debido principalmente a la incertidumbre en la definición de una velocidad del flujo representativa de la condición de transporte incipiente. Como alternativa, se ha propuesto usar el criterio del esfuerzo de corte crítico. Este esfuerzo se introduce a partir del balance de fuerzas que actúan sobre una partícula individual, considerando como única componente de la fuerza ejercida por el flujo, la fuerza de arrastre hidrodinámico y como fuerza resistente, el peso sumergido de la partícula. Aceptando que la primera puede expresarse como proporcional al producto del esfuerzo de corte y del diámetro al cuadrado de la partícula y la segunda proporcional al diámetro al cubo, puede demostrarse que para un lecho horizontal se cumple la ecuación siguiente: τ c



=  K (γ  s − γ ) Dtg θ 



Donde τ o es el esfuerzo de corte crítico,  K   una constante que engloba las características de forma y puntos de aplicación que interviene en el equilibrio de la partícula que está a punto de ser desestabilizada, γ  s − γ   es el peso específico sumergido de la partícula,  D  su diámetro y θ  el ángulo de reposo del sedimento. De lo anterior se evidencia el hecho que el material de fondo será más estable a la acción de la corriente mientras mayor sean el ángulo de reposo (θ ) , el tamaño de las partículas ( D )   y el peso específico de los sólidos (γ  s ) , ya que mayor resulta también el esfuerzo requerido para iniciar la movilización de las partículas. Las constantes de la ecuación anterior, han sido evaluadas a partir de experimentos, encontrándose que para flujos laminares se cumple  K  = 0,18 , en tanto que para flujos turbulentos  K  = 0,10 . La expresión anterior puede expresarse en términos adimensionales, definiendo el esfuerzo de corte crítico adimensional τ c*  como sigue: τ c *



=



τ c (γ  s



− γ ) D



=



Ktg θ 



Shields propuso cuantificar el esfuerzo de corte crítico adimensional expresado en función de propiedades hidrodinámicas adimensionales de la pared, lo que matemáticamente puede representarse a través de la función siguiente: τ c *



= ϕ  (Re * )



Donde



=



V * D



  es un número de Reynolds de la pared el cual refleja sus características υ  hidrodinámicas. Re *



La relación anterior aparece graficada bajo la forma de la curva indicada en la Figura 6.4-5 de datos experimentales, que corresponde específicamente a un ajuste propuesto por Rouse y en ella el rango de Re* ≤ 0,2  fue extrapolado siguiendo la tendencia inmediatamente anterior (línea punteada). Posteriores experiencias con materiales finos demostraron, sin embargo, que la curva de mejor ajuste, para Re*  en este rango, tiene una pendiente bastante menor. White con datos experimentales que abarcan diámetros comprendidos entre 2,2 mm y 0,016 mm, propuso la curva que se indica con línea llena en la Figura, la cual tiene un rango de validez comprendido entre 0,04 ≤ Re* ≤ 4  Estas curvas separan el espacio graficado en uno inferior que corresponde al de condiciones hidráulicas que no producen movimiento de sedimento, de uno superior en que ocurre lo contrario.
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DIAGRAMA DE SHIELDS



Un flujo macro-rugoso es aquel que se desarrolla sobre una superficie de alta rugosidad relativa. Este tipo de superficie se presenta asociada a altas asperezas de fondo, usualmente determinadas por sedimento de granulometría de gran calibre (torrentes de montaña) o enrocados o pedraplenes de protección (rip-rap), en conjunto con escurrimientos de baja profundidad de modo que la razón altura de escurrimiento diámetro del sedimento es comparable a la unidad y en todo caso menor que 10 (1 = h/D = 10) . El estudio de la condición hidráulica asociada al transporte incipiente para flujos macro-rugosos ha sido abordado experimentalmente por varios investigadores siguiendo los enfoques de velocidad media crítica y esfuerzo de corte crítico. El conjunto de fórmulas basadas en la ve locidad media crítica que han sido propuestas y que son aplicables en mayor o menor medida a flujos macro-rugosos, puede agruparse en tres categorías. El primer conjunto corresponde a fórmulas del tipo general que tienen la forma siguiente: V c  gh



= α  ( s −1)1 2



⎛  h  ⎞ ⎜ ⎟ ⎝ D ⎠



−m



(cos φ )n



Donde s es el peso específico relativo de los sedimentos, h la altura de escurrimiento,  D  es el diámetro del sedimento del lecho en contacto directo con el flujo, ϕ   el ángulo de inclinación del lecho con respecto a la horizontal; α, m y n son constantes que dependen de los ajustes de las fórmulas a los datos experimentales empleados por autores que proponen dichas fórmulas. En la Tabla 6.4-1 se entregan los valores para α ,m y n propuestos por distintos investigadores. TABLA 6.4-1



VALORES DE  Α ,M Y N EN EXPRESIÓN DE VELOCIDAD CRITICA DE ARRASTRE PARA FLUJOS MACRO RUGOSOS



Autor Isbash (1936)



α 



m



n



Observaciones



1,70 0,50 0,5



Straub



1,49 0,33



0



Neill (1968)



1,41 0,33



0



Basado en formula de Manning 2 < h/D < 100



Maza y Garcia (1978) 1,5 0,35



0



h/D < 20
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Un segundo conjunto de fórmulas corresponde a aquellas que tienen forma logarítmica o exponencial, en las que se emplean básicamente los mismos o algunos de los datos experimentales usados por los anteriores investigadores. La siguiente fórmula derivada por Ayala y Campos en la Universidad de Chile para flujo rugoso permite determinar una banda de arrastre crítico: V c  gh



−1



= S t 



⎛  ⎜⎜ K  ⎝ 



( s − 1) ⎞  g 



⎟⎟  ⎠



12



⎛  h  ⎞ ⎜ ⎟ ⎝  D ⎠



−1 3



En que g es la aceleración de gravedad (g = 9,8 m/s2 ) y St   es el parámetro de Strickler definido según la expresión del Párrafo 6.3.2.3, Literal b, Acápite i  del presente Manual. Para escurrimientos hidráulicamente rugosos S t =0,038 (D expresado en m). La constante  K  depende del estado de instabilidad con el cual se califique el transporte incipiente, siendo posible definir las siguientes situaciones: • • • • •



Estado 0:= Ningún movimiento. Estado 1:= Vibración de partículas aisladas. Estado 2:= Vibración y movimiento de partículas aisladas, y movimiento de otras. Estado 3:= Movimiento de partículas y deformación del lecho y reacomodo de otras partículas. Estado 4:= Movimiento más general de las partículas con modificación y reacomodo frecuente de otras partículas del lecho.



Para ningún movimiento del lecho K ≤ 0,02   en tanto para movimiento incipiente generalizado del lecho K ≥ 0,06 . Por otro lado, el límite h D < 6   determina la frontera superior de la región que corresponde a escurrimientos macro-rugosos, en tanto h D ≥ 6  determina aquella de escurrimientos rugosos.



El transporte sólido asociado al material movilizado del lecho, cuya tasa se expresa como gasto (gasto sólido), depende de las características del sedimento constitutivo de la sección de escurrimiento (cauce o lecho), de las propiedades físicas del agua y de la capacidad de transporte de la corriente. Su origen se explica por la interacción entre el fluido, el flujo y el lecho, por lo cual su granulometría está íntimamente vinculada a la del cauce. El gasto sólido puede visualizarse integrado por dos componentes: en suspensión y por el fondo. El gasto sólido en suspensión como su nombre lo indica, está constituido por aquellos sedimentos que debido su peso (partículas más finas) y a la turbulencia del escurrimiento, se mantienen incorporados en forma relativamente permanente en el seno de la corriente como material en suspensión. Este sedimento proviene del lecho y es distinto del Washload o carga de sedimento proveniente de la erosión de la cuenca, que también es un material que es transportado en suspensión por el agua. El gasto de fondo se caracteriza por incluir sólo sedimento que se mueve en permanente contacto con el lecho. El material transportado por el fondo está constituido por partículas que se desplazan por la acción de los esfuerzos de corte del escurrimiento, rodando, resbalando o realizando pequeños saltos intermitentes. Estos esfuerzos se transmiten a los granos en la forma de esfuerzos viscosos, si la pared es hidrodinámicamente lisa o a través de fuerzas netas de presión debido a la separación del flujo alrededor de las partículas, en el caso de paredes hidrodinámicamente rugosas.  A continuación se describen por separado los dos componentes del gasto sólido y se detallan algunos métodos de cálculo empleados para cuantificar dicho gasto sólido.



Si los esfuerzos de corte de fondo se aumentan paulatinamente por sobre la condición de transporte incipiente, se alcanza eventualmente un punto en que parte del sedimento del lecho se mueve en contacto relativamente permanente con él y parte se integra a la corriente, moviéndose en suspensión. Las partículas en suspensión tienen la tendencia a caer verticalmente y a depositarse nuevamente sobre el fondo debido a su peso. Esta tendencia sin embargo, es contrarrestada por 6-52
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las fluctuaciones de la corriente en la dirección vertical, haciendo que la mayoría de estas partículas se mantengan suspendidas y nunca o sólo esporádicamente, retornen al lecho. Otras en cambio (una menor proporción), se mantienen moviéndose en contacto con el lecho y se integran al gasto sólido de fondo. Simultáneamente con lo anterior ocurre el proceso inverso, vale decir, existen partículas que son removidas del lecho y se integran a la fase en suspensión. El proceso en su conjunto corresponde a uno de intercambio continuo entre partículas que se mueven en suspensión y de aquellas otras en contacto con el lecho. Sin embargo, no todas las partículas que se mueven en suspensión presentan igual comportamiento porque las más pesadas tienden a caer más rápidamente que las livianas, por lo que la distribución vertical de la concentración de partículas de distintos tamaños, es también diferente. Esto provoca que las partículas más finas presenten una distribución vertical más uniforme que las más gruesas, vale decir, los gradientes verticales de concentración de las últimas son mayores. El límite espacial superior del sedimento en suspensión lo constituye la superficie libre mientras que el inferior no está claramente establecido, pero se considera corresponde al limite superior de la capa formada por las partículas sólidas que se mueven en contacto permanente con el lecho que son los que dan origen al gasto sólido de fondo. Esta capa se denomina “capa del lecho” y su espesor es variable y depende del tamaño del sedimento, siendo en general del orden de dos veces el diámetro característico de las partículas que se mueven. El proceso físico que caracteriza la suspensión de sólidos es un proceso de difusión turbulenta, denominado dispersión.



El proceso de difusión turbulenta de masa puede suponerse compuesto de dos subprocesos: Proceso de transporte puro o de advección, debido a que el flujo transporta o conduce la masa de una especie distinta a la del agua a una velocidad igual a su velocidad media. Proceso de mezcla de la especie transportada por el fluido, debido a los gradientes de concentración de la especie contenida en la masa de agua. La superposición de ambos procesos explica por qué un volumen inicial de una especie experimenta simultáneamente un desplazamiento y un cambio de volumen al ser transportado por una corriente. Por ejemplo, al inyectar tinta en un escurrimiento turbulento se observa que la nube original se desplaza y aumenta su volumen. Asociado con este desplazamiento y cambio de volumen existe un cambio de concentración que se visualiza porque la tinta se diluye a medida que transcurre el tiempo. La dilución del colorante ocurre por un flujo generado en la dirección contraria al gradiente positivo de concentraciones, el cual es proporcional precisamente a dicho gradiente; a medida que el gradiente decrece también lo hace el flujo y de esta forma el equilibrio se establece en forma asintótica.



El proceso de difusión de sedimento suspendido es similar al de un colorante. Para el análisis del sedimento se supone que: las partículas son de tamaño uniforme, y de densidad y forma constantes − el flujo turbulento es bidimensional, uniforme y permanente − la concentración cambia sólo en la dirección vertical por ser el escurrimiento plano y uniforme −



La ecuación diferencial que describe este proceso, expresada en términos de la concentración en la vertical de sedimentos de diámetro uniforme, para un flujo bidimensional, uniforme y permanente es la siguiente: dc =0 c V  s + ε  s dy En esta ecuación c  representa la concentración del sedimento en suspensión (volumen de sólidos dividido por volumen de sólidos + agua), ε s el coeficiente de difusión turbulenta o de dispersión de sedimento y Vs la velocidad de sedimentación de las partículas de diámetro D; y es la distancia al lecho, medida hacia arriba. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Para determinar esta distribución es preciso integrar la ecuación de difusión. Si se supone ε s constante, se obtiene la siguiente ecuación que describe la variación de la concentración de los sólidos (c )  con la distancia al lecho (y):



c ca



=e



−



V S  ε S 



( y − a )



En que c a es la concentración a la distancia del lecho y =a. Esta distribución de la concentración es válida siempre que la turbulencia del flujo sea uniforme, condición que ha logrado ser reproducida experimentalmente con dispositivos que agitan el fluido mediante paletas que giran o rejillas de movimiento oscilatorio vertical. Para el escurrimiento en un canal o en un río, sin embargo, el coeficiente de dispersión del sedimento (ε s )  es variable en la vertical. Para obtener una expresión aplicable a los flujos turbulentos en canales dicho coeficiente se supone proporcional al coeficiente de dispersión del momentum a través de un Factor de proporcionalidad  β  . El coeficiente de dispersión de momentum, depende a su vez de las propiedades del escurrimiento y de la distancia al fondo.  Aplicando lo anterior se deduce la ecuación que describe la variación de la concentración de sedimento en la vertical, en un canal de altura de agua h, con concentración de sedimento c a a una distancia = α   del fondo: c cα 



⎛ (h −  y ) = ⎜⎜ ⎝   y



 z 



 ⎞ ⎟ (h − α  ⎠⎟ α 



En que el exponente de la ecuación está dado por:  z =



V s ( β  kV * )



Donde: V *



=



 ghi



En estas ecuaciones: - c : Concentración de sedimentos de diámetro  D  a una distancia y del fondo. - c a : Concentración de referencia a una distancia a del fondo. - h : Profundidad del escurrimiento. - Vs : Velocidad de sedimentación de las partículas de di ámetro  D . - β  : Razón entre coeficiente de dispersión de sedimento y de momentum (≈1) - k  : 0,4: constante de von Karmán. - V* : Velocidad de fricción del flujo Cabe señalar que valores pequeños del parámetro z llevan asociados valores altos de V*  , y pequeñas velocidades de sedimentación Vs , lo que explica por qué escurrimientos más rápidos y/o sedimentos más finos tienden a generar una distribución de concentraciones en la vertical más uniforme. Cuando  z  excede el valor 3, se puede aceptar que la mayor parte del sedimento se mueve como gasto sólido de fondo.



El gasto sólido en suspensión que transporta una corriente se calcula integrando todos los filamentos de corriente desde el fondo a la superficie, considerando en cada uno de ellos la velocidad y la concentración determinadas por los respectivos perfiles de velocidad y de concentración. De este modo se cumple que el gasto sólido en suspensión por unidad de ancho está dado por:
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h



 g  s



= ∫ c( y)u ( y )dy α 



En que c ( y )  y está dado por la ecuación que describe la variación de la concentración de sedimento en la vertical anteriormente escrita y por otro lado u ( y )   está dado por las ecuaciones que describen las distribuciones logarítmicas de velocidad para los distintos tipos de paredes hidrodinámicas (lisa, rugosa o en transición lisa-rugosa). El problema que surge en este cálculo es elegir una altura de referencia  y = ∂  donde se conozca c =  c∂ Este problema puede salvarse si se impone como condición de borde la concentración asociada con el gasto sólido de fondo, contenido este último dentro de una capa de espesor proporcional al tamaño del sedimento arrastrado. Usualmente se adopta a D = 2  donde  D  es el tamaño representativo de este sedimento arrastrado por el fondo.



 A continuación se detallan algunos de los métodos utilizados con mayor frecuencia por ingenieros e investigadores para determinar la capacidad de arrastre de sólidos que posee un cauce en un tramo determinado. Estos métodos han sido desarrollados a partir de teorías y datos, en su mayoría experimentales, que constituyen visiones más o menos idealizadas de un fenómeno altamente complejo en el que intervienen numerosas variables. Por tal motivo, en su aplicación, siempre deberá hacer uso juicioso de sus resultados apoyándose en la experiencia de especialistas. Por otro lado, todos estos métodos están orientados a estimar la capacidad de arrastre de un canal o cauce, capacidad que refleja el potencial de arrastre o de movilización de sedimentos. La capacidad de arrastre o transporte potencial es el máximo valor que podría alcanzar la capacidad de arrastre real del cauce. La diferencia se debe a que los modelos no toman en cuenta distintos factores que condicionan el arrastre de sólidos y que además son complejos y difíciles de evaluar, tales como la morfología y sinuosidad del cauce, movilidad real del material del lecho y de las riberas, etc. Un ejemplo de ello lo constituyen los ríos cordilleranos y precordilleranos o de piedemonte, los cuales poseen cauces angostos, profundos y poco sinuosos debido a la existencia de riberas rocosas o altamente resistentes. En ellos, la capacidad de arrastre o transporte potencial no es normalmente satisfecha por los sedimentos del lecho, produciéndose un déficit que se manifiesta a través del acorazamiento, el que deja inactivo el lecho hasta la ocurrencia de una crecida importante.  Aguas abajo de los sectores precordilleranos, los cauces tienden a ensancharse, lo que sumado a una disminución paulatina de la pendiente, da origen a la depositación de material arrastrado desde aguas arriba. En estas zonas se forman conos o abanicos aluviales, los que en épocas de estiaje se presentan como múltiples canales de escurrimiento, formando cauces trenzados, con acentuadas tendencias a migrar lateralmente. Esto hace que el transporte real de los sedimentos dependa también de las posibilidades de la corriente de erosionar riberas y lecho para satisfacer la capacidad de arrastre (Transporte potencial). Existen en la actualidad innumerables fórmulas, relaciones y métodos que permiten realizar estimaciones de la capacidad de arrastre o transporte potencial de sedimentos por el fondo, pero desafortunadamente ninguna puede considerarse de validez general ni de confiabilidad probada. Hay que decir que las relaciones dan a lo más una idea de los órdenes de magnitud de las tasas de arrastre potenciales, sirviendo muchas veces sólo de referencia u orientación en la planificación y diseño de obras hidráulicas, pero no se ha alcanzado un desarrollo tal que permita cuantificar con exactitud el gasto sólido asociado a una corriente de características dadas. En las expresiones que se presentan a continuación las tasas de arrastre potenciales se establecen como gasto sólido de fondo unitario (gasto másico) expresado en peso seco de sedimentos por unidad de tiempo y ancho de cauce.



En relación a la componente de fondo del gasto sólido, este método considera el fenómeno del arrastre como uno de naturaleza aleatoria y de carácter probabilístico, es decir, un fenómeno donde el movimiento de las partículas sólidas del lecho es intrínsicamente aleatorio, de modo que puede ser descrito como un proceso estocástico. Basado en
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antecedentes experimentales y conocimientos físicos del fenómeno, el método describe el gasto sólido de fondo de sedimento fino arenoso en términos de la siguiente ecuación:  A* φ * (1 +  A* φ * )



+ B*



ψ * − 2



π  − B*



ψ * − 2



1



= 1−



∫



2



e −t 



dt 



Siendo: φ *



=



 g SF 



1



γ  s



[( s −1) ( gD )]



ψ *



= ξ  Y  ψ 



12



3



'



= ( s − 1)



ψ '



⎛  b  ⎞ ⎜⎜ ⎟⎟ ⎝ b x  ⎠



⎛ i F  ⎞ ⎜⎜ ⎟⎟ ⎝ i L  ⎠



2



 D  R ' J 



⎛  b  ⎞  Ln(10,6) ⎜⎜ ⎟⎟ = ⎝ b x  ⎠  Ln(10,6 x) ξ  e Y son funciones gráficas dadas respectivamente en la Figura 6.4-6 y Figura 6.4-7 en tanto las demás variables que intervienen son las mismas del método de EinsteinBarbarossa descrito en el Párrafo 6.3.2.2 para determinar la relación hidráulica en un cauce aluvial arenoso. En dichas figuras δ es el espesor de la subcapa laminar y  X   viene dado por la relación: ⎧0,77 k S   para k  / δ  > 1,8 S  ⎪  x ⎪  X  = ⎨



⎪1,398 ⎪ ⎩



 para



k S  / δ  < 1,8



En que x es un factor de corrección que se obtiene de la Figura 6.3-2. Para sedimento uniforme se cumple  b /b x = Y = ξ  = 1 En la ecuación del gasto sólido de fondo anteriormente descrita, el producto gSF I F representa la fracción  j   del gasto sólido de fondo unitario correspondiente a la fracción granulométrica de tamaño  D , de modo que la suma de este producto para todas las fracciones (j = .....1m)   constituye el gasto sólido de fondo total por unidad de ancho, lo cual se expresa a través de la relación:  g SF 



=



m



∑ ( g 



SF 



i F  )  j



 j = 1



Por otro lado, i L representa la fracción de material de tamaño  D   de la curva granulométrica original del lecho, por lo cual la razón i F  /i L es la proporción entre el material arrastrado por el fondo y aquel existente en el lecho para la fracción de tamaño  D . En las ecuaciones anteriores las variables que intervienen son: •  g SF  : Gasto sólido de fondo unitario de la fracción de sedimento de tamaño D , expresado en peso seco del material transportado por unidad de tiempo y ancho de cauce.
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•



γ  s : Peso específico del sedimento (2,65 ton/m3 )



•



 g  : Aceleración de gravedad (9,8 m/s2 )



•



D : Diámetro de la fracción de sedimento arrastrado del lecho



•



i F  : Fracción de sedimento de tamaño D  arrastrado



•



i L : Fracción de sedimento de tamaño  D  presente en el lecho



•



 A* : 43,5 constante experimental



•
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FIGURA 6.4-6



FUNCIÓN ξ, MÉTODO DE EINSTEIN



FIGURA 6.4-7



FUNCIÓN Y, MÉTODO DE EINSTEIN
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Para calcular el gasto sólido total, este método supone que el movimiento de sólidos por el fondo compromete una delgada capa, llamada capa del lecho, con un espesor de 2D, siendo  D   el diámetro de la fracción granulométrica en cuestión. Bajo esta suposición puede calcularse la concentración de referencia para determinar el gasto sólido en suspensión (Ca )  con lo cual, sumando éste al gasto sólido de fondo se obtiene el gasto sólido total. Conocida la concentración de referencia, mediante integración en la vertical de la distribución de la concentración del sedimento en suspensión se obtiene el gasto sólido en suspensión por unidad de ancho asociado a la fracción granulométrica is , a partir de la expresión siguiente:  g  ss is



⎛  ⎛ 30,2hx ⎞  ⎞ ⎟⎟l 1 + l 2 ⎟⎟ =  g SF i F  ⎜⎜ Ln⎜⎜ ⎝  ⎝  k S   ⎠  ⎠



Donde h representa la altura de escurrimiento, x el factor de corrección en la distribución de velocidades al pasar de pared hidrodinámicamente lisa a rugosa según la Figura 6.3-2 el Párrafo 6.3.2.2, k S = D65 e I1 e I 2  las integrales siguientes:



 I 1



 I 2



= 0,216



= 0,216



 A ( Z  − 1) (1 −  A) Z 



 A ( Z  − 1) (1 −  A) Z 



1



∫



 A



 Z 



⎛ 1 −  y ' ⎞ ∫ A ⎜⎜⎝   y'  ⎠⎟⎟ 1



dy '



 z 



⎛ 1 −  y ' ⎞ ⎜⎜ ⎟⎟ ⎝   y'  ⎠



 Ln( y ' ) dy '



Donde:  z  =



V S   BKV *'



 y '



=  y / h



 y  A



= 2 D / h



 Al agregar la fracción de gasto sólido de fondo que corresponde al tamaño del material arrastrado (D)  , se obtiene el gasto sólido total por unidad de ancho asociado a la fracción granulométrica correspondiente iT , también expresado como peso seco por unidad de tiempo y ancho: iT  g ST 



⎛  ⎛ 30,2hx ⎞  ⎞ ⎟⎟l 1 + l 2 + 1⎟ = i F  g ST  ⎜⎜ Ln⎜⎜ ⎟ ⎝  ⎝   D6 5  ⎠  ⎠



De la expresión anterior se obtiene el gasto sólido total por unidad de ancho sumando sobre todas las fracciones granulométricas (  j = ...1 n) : n



 g ST 



=∑  j −1



(iT  g S T  )  j



Un método alternativo al de Einstein y de más reciente desarrollo es el método de van Rijn. El método permite calcular el transporte de sedimentos en lechos arenosos (0,2 mm a 2 mm) siguiendo la teoría de Bagnold sobre el movimiento de las partículas del fondo, según la cual dicho movimiento está denominado tanto por fuerzas gravitacionales como por fuerzas hidrodinámicas; los efectos de la turbulencia sobre la trayectoria de las partículas se suponen que tienen menor importancia. El método separa el transporte de sedimentos también en dos partes: uno que se verifica en la capa de fondo y otro en suspensión.
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Para calcular el gasto sólido de fondo se emplea la siguiente fórmula aplicable a sedimento de granulometría uniforme representada por un tamaño de sedimento D5 0 :  g SF 



1 3 ( s −1) gD50



γ S 



= 0,053



T 2,1  D*0,3



Donde g SF representa el gasto sólido por unidad de ancho expresado en peso seco de sedimento de tamaño D50 arrastrado por unidad de tiempo y ancho; γ s el peso específico de los sedimentos (γ s = 2,65 ton/m 3 ) ; s el peso específico o densidad relativa de los sedimentos (s = 2,65) . Los parámetros  Adimensionales D* y T se definen exactamente iguales a los del método de van Rijn para determinar la relación hidráulica según lo explicado en el Párrafo 6.3.2. Diámetro de las partículas adimensional:  D*



⎛ ( s −1) gD503  ⎞ ⎟⎟ = ⎜⎜ 2 υ  ⎝   ⎠



1/ 3



Exceso del esfuerzo de corte adimensional sobre l a condición crítica de arrastre:



⎧⎪⎛  V '  ⎞ 2 ⎫⎪ T  = ⎨⎜⎜ *' ⎟⎟ − 1⎬ ⎪⎩⎝ V * c ⎠ ⎪⎭ Esfuerzo de corte crítico adimensional (Shields).



=



τ '*c



V *'c ( s −1) g   D50



Donde la función de Shields τ τ '*c =τ '*c ( D* )  es la graficada en la Figura 6.3-7 del Párrafo 6.3.2 El transporte de sólidos en suspensión se cal cula mediante la siguiente fórmula.  g SS 



=  F  ⋅V  ⋅ h ⋅ C α γ  s



Donde V   es la velocidad media del escurrimiento, h su altura, γ  s el peso específico de los sólidos, y las funciones F y Ca se definen como sigue:  z '



1, 2



⎡α ⎤ − ⎡α  ⎤ ⎢h⎥ ⎢h⎥  F  = ⎣ ⎦  z ' ⎣ ⎦ ⎡1 − α ⎤ [1,2 − z '] ⎢⎣ h ⎥⎦  z  =



V s  BkV ∗



 z '



=  z  + ϕ 



Donde Vs   es la velocidad de sedimentación de las partículas,  β    el factor de proporcionalidad para calcular el coeficiente de dispersión del sedimento en base al coeficiente de dispersión de momentum, k    es la constante de von Karman y V ∗ la velocidad de fricción. Estas variables se calculan como sigue:
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2



⎡V  ⎤  β  = 1+ 2 ⎢ 5 ⎥ ⎣V * ⎦ 0, 4 0.8 ⎡V S  ⎤ ⎡ C a ⎤ ϕ  = 2,5 ⎢ ⎥ ⎢ ⎥ ⎣ V * ⎦ ⎣ C o ⎦ Con V *



 para 0,1



V S  V *






 para 0,01



V S  V *






=  ghi  y C o   es la concentración máxima en el lecho (≈ 0,65) . Por otro lado, la



concentración Ca está dada por: C a a = 0,5η  o bien a



= 0,015



 D50 T 1,5 a  D*0, 3



= k S 



(a min



= 0,01



h)



Con η definida como la altura de las ondas sedimentarias del lec0ho (m)  y k s la rugosidad equivalente definida por Nikuradse (m) , según las ecuaciones dadas en el Párrafo 6.3.2.2d. La velocidad de sedimentación del material suspendido puede calcularse a partir de las siguientes ecuaciones: 1 ( s − 1) gDS 2



V S 



=



V S 



⎧⎪⎡ = 10 ⎨⎢1 +  DS  ⎪ ⎣ ⎩



18



υ  υ 



 si  DS 



< 100μ m



 si 100 <  DS 






( Stokes)



0,01 ( s − 1) gDS 3 ⎤ υ 2



0,5



⎥ ⎦



V S  = 1,1[( s − 1) gDS  ]



⎫⎪ −1⎬ ⎪⎭



0,5



 DS 



>1000υ m



El diámetro medio del sedimento suspendido se obtiene de la relación:  DS   D50



= 1 + 0,011(σ  g  −1) (T  − 25)



En que σ g es la desviación estándar geométrica de la curva granulométrica del material del lecho y D 50 el diámetro 50% en peso que pasa de la misma curva granulométrica.



Existen en la actualidad innumerables fórmulas, relaciones y métodos que permiten hacer estimaciones de la capacidad de arrastre por el fondo, pero desafortunadamente ninguna puede considerarse de validez general ni de confiabilidad probada. Hay que decir que las relaciones dan a lo más una idea de los órdenes de magnitud de la capacidad de arrastre o arrastre potencial, sirviendo muchas veces sólo de referencia u orientación en la planificación y diseño de obras hidráulicas, pero no se ha alcanzando un desarrollo tal que permita cuantificar con exactitud el gasto sólido asociado a una corriente de características dadas. Se describen aquí algunas fórmulas de importancia práctica.



Este método se basa en antecedentes de laboratorio obtenidos en canales cuyos anchos variaban entre 0,15 y 2,0 m, con pendientes entre 0,04% y 2%, alturas de escurrimiento entre 0,01 y 1,2 m. Además, con lechos granulares formados por sedimentos de granulometrías graduadas y uniformes, de pesos específicos variables entre 1,25 y 4,25 ton/m3  y diámetros medios entre 0,4 y 30 mm. Muchos de los datos en que está fundamentado el método corresponden a arrastres, en ausencia de suspensión, lo que limita el método solo al arrastre de fondo.  g SF  6-60
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La siguiente fórmula, que es aplicable a sedimentos naturales uniformes, entrega como resultado el gasto sólido unitario total expresado en peso seco por unidad de tiempo y ancho en kg / m / s : - τ ' : Esfuerzo de corte efectivo asociado a la rugosidad granular del lecho (kg/m2 ) - τ c : Esfuerzo de corte crítico de los granos del lecho (kg/m 2 )  calculado de la función de Shields para el tamaño de sedimento representativo de toda curva granulométrica (D50 ) , si ésta es relativamente uniforme En el caso de granulometrías no uniformes, la fórmula puede ser aplicada para los tamaños representativos de cada fracción granulométrica y los resultados sumados para obtener el gasto sólido total. Esta suma generalmente sobreestimará el gasto sólido por cuanto no toma en cuenta los efectos de escondimiento que las partículas más gruesas ejercen sobre las más finas.



Este método supone, para el caso de una superficie granular plana, que el transporte de material grueso es principalmente un proceso del lecho, esto es, que el sedimento movilizado, permanece cerca de él. Se basa en la definición de un tamaño adimensional del sedimento (D) , un parámetro de movilidad (Fgr )  y un parámetro adimensional de transporte (G gr ) , cumpliéndose que:



= G gr  γ  s



 g SF 



V n +1 V *n



 D



Donde:  g SF  : Gasto sólido de fondo expresado en peso seco por unidad de tiempo y por unidad de ancho γ  s : Peso específico del sedimento



V  : Velocidad media de la corriente  D : Diámetro representativo de la granulometría del lecho V* : Velocidad de corte



G gr : Tasa de transporte del lecho adimensional dada por: G



 gr 



⎛  F   ⎞ = C  ⎜⎜  gr  − 1⎟⎟ ⎝   A  ⎠



m



En que Fgr  es el parámetro de movilidad del lecho definido como:



 F  gr 



=



V *n ( s −1) gD



⎛   ⎞ ⎜ ⎟ V  ⎜ ⎟ ⎜ ⎛ 10 h  ⎞ ⎟ 2 , 46  Ln ⎜ ⎟⎟ ⎜ ⎝   D ⎠ ⎠ ⎝ 



1− n



Donde: s = γ  s / γ   = 2 65, y h es la profundidad del flujo. Además, A m n, y C son funciones del tamaño adimensional del sedimento, parámetro este último que se define como sigue:  D*



⎡ ( s −1) gD 3 ⎤ =⎢ ⎥ 2 ⎣ υ  ⎦



1/ 3



Donde  g   es la aceleración de gravedad y υ  la viscosidad cinemática del agua. Se plantean las siguientes alternativas dependiendo del tamaño adimensional de los sedimentos:
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- Si  D*  > 60  (sedimento grueso, D > 2,5 mm), se cumple: n=0  A = 0,17 m = 1,5 C  = 0,025 Si 1 ≤ D*  ≤ 60  (sedimento fino), se cumple: n = 1 − 0,561 g 10 ( D* )



 A =



0,23



m=



9,66



 D*  D*



+ 0,14 + 1,34



log10 (C ) = 2,86 log10 ( D* ) − [log10 ( D* )]



2



− 3,53



- Si < 1 D*   las ecuaciones anteriores no son válidas puesto que se trata de material con características cohesivas.



Para lechos de granulometría gruesa y extendida, se han desarrollado diversos métodos de cálculo de la capacidad de arrastre que en su mayoría toman en cuenta, explícita o implícitamente, los efectos macro-rugosos y de acorazamiento o adoquinamiento de estos lechos sobre la pérdida de carga de la corriente y el arrastre. Algunos de los métodos propuestos están basados sólo en estudios de laboratorio, en cambio otros, cuentan también con respaldo de terreno Los autores los fundamentan en ciertos casos, en hipótesis y formulaciones teóricas relacionadas con el mecanismo básico de interacción entre el flujo y las partículas sólidas, y en otros, desarrollan y proponen regresiones basadas en ajustes directos a datos disponibles. Con todo, estos métodos deben aplicarse considerando sus limitaciones y complementándolos con la experiencia del especialista.



Este método fue desarrollado para calcular el gasto sólido por el fondo en lechos constituidos por gravas y material grueso, conociendo la distribución granulométrica del material superficial. La relación básica de transporte de sedimentos incluye el concepto de escondimiento, según el cual los sedimentos de mayor tamaño de la superficie del lecho presentan intrínsicamente menos movilidad que aquellos más finos. El método tiene su origen en un método anterior desarrollado por el propio Parker, basado en datos de terreno de un estero ubicado en el estado de Oregón, EEUU (Oak Creek). Para utilizar la relación de Parker es necesario conocer la distribución granulométrica del sedimento de la superficie del lecho, lo que se sugiere hacer mediante muestreo y análisis granulométrico durante períodos de estiaje. Dado que se trata de un método complejo de aplicar, se recomienda que sea empleado por especialistas en aquellas situaciones que ameriten un análisis más detallado y complejo del comportamiento mecánico fluvial de lechos de granulometría gruesa y extendida.



Estudios de Ayala y Peric desarrollados en la Universidad de Chile, sistematizaron diversos métodos que aparecen propuestos en la literatura para ser aplicados en lechos de granulometría gruesa uniforme y en algunos casos, además bien graduada. Los métodos anteriores se emplearon para calcular los gastos sólidos de fondo (capacidades de arrastre) de un conjunto de ríos chilenos (cauces de montaña y de llanuras) que abarcan los siguientes rangos de variables mecánico fluviales:
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Pendiente del cauce entre 0,3 y 8% − Diámetro D50 entre 10 y 175 mm −



−



Diámetro D 90 entre 50 y 540 mm



−



Desviación estándar geométrica σ g entre 3,2 y 14



Como resultado de la aplicación de diversos métodos de cálculo del gasto sólido de fondo, se propuso la siguiente relación de potencias para realizar una estimación rápida del arrastre de fondo, conocido el caudal por unidad de anc ho:  g SF 



=a



qb



En la cual QSF  es el gasto sólido de fondo unitario expresado en peso seco por unidad de tiempo y ancho de cauce (ton/día/m) y q, cau dal líquido en m3/s/m, siendo a y b parámetros. Los valores numéricos de dichos parámetros se obtienen de las siguientes regresiones, expresadas en función de la pendiente del cauce (i) y del diámetro representativo D 90 o D 50 , con el correspondiente coeficiente de determinación que se indica. Este coeficiente fue obtenido del ajuste de la fórmula de potencias arriba indicada a los resultados obtenidos de la aplicación de los métodos de cálculo. El ajuste se realizó agrupando estos métodos en dos conjuntos, el primero de los cuales incluye a aquellos métodos que dan resultados que en términos relativos son siempre altos o muy altos (envolvente superior); el segundo corresponde al conjunto de métodos que da resultados comparativamente siempre bajos y a veces muy bajos (envolvente inferior): Envolvente Superior



= 36,6



a



b



−0, 627 i 2,161  D90



10 5



= 0,494



0 , 235 i −0, 297  D90



r 2 r 2



= 0,96



= 0,89



Envolvente Inferior a



= 3,92



10 5



b



= 0,813



i −0,114



−0 , 052 i 1,834 D50



r 2



= 0,98



0 , 052  D50



r 2



= 0,70



 Alternativamente se propone regresiones más simples en que interviene la pendiente solamente: Envolvente Superior a



= 41,1



10 5



i 1,956



b = 0,473 i −0, 221



r 2 r 2



= 0,95



= 0,77



Envolvente Inferior a



= 7,09



b



= 0,726
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10 5 i −0,104



i1,779



r 2



= 0,97



r 2



= 0,66
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La variación temporal de la forma y geometría de los cauces naturales y de la morfología de sus valles, es el resultado de los procesos de socavación, transporte de sedimentos y depositación. La socavación y transporte ocurren en zonas donde existen corrientes con altas velocidades, en tanto en aquellas con flujos de bajas velocidades el movimiento de sedimentos es mínimo o inexistente. Durante inundaciones, sin embargo, muchas zonas pueden quedar expuestas a flujos de alta velocidad y por lo tanto, sujetas al transporte de grandes cantidades de material, principalmente dentro del río pero también ocasionalmente en las zonas de inundación, pudiendo ser éstas incluso erosionadas y el material resultante movilizado hacia aguas abajo. La depositación de sedimentos ocurre durante la fase de disminución de la velocidad del flujo, o en zonas en que el cauce principal o las zonas de inundación mantienen un flujo lento o recirculatorio (zonas de aguas muertas). Dentro de un cauce ocurrirá el descenso del lecho (socavación) si el arrastre de sedimentos proveniente del lecho excede a la depositación. Si en cambio, la socavación y depositación son similares en magnitud, el lecho será estable. La estabilidad de un tramo de un cauce puede ser vista también en términos del balance entre el sedimento aportado desde aguas arriba y aquel transportado hacia aguas abajo del mismo. Los ríos están rara vez en equilibrio respecto de los caudales líquidos y sólidos, constatándose que el ajuste en la sección transversal, en el perfil longitudinal y en las planicies de inundación, ocurre lentamente posterior a los procesos de cambio inducidos por cambios en la corriente. Si un cauce es demasiado angosto para una corriente y condición de sedimento, dadas, la socavación de las riberas puede agrandarlo y reducir la velocidad del flujo, disminuyendo así su capacidad de arrastre. Los cauces pueden también ajustarse rápidamente a las condiciones que tenían antes de una crecida. El tiempo que le toma a un río retornar a su forma original después de un cambio inducido por una crecida, en ríos de clima templado, es usualmente corto en relación al período de retorno de las inundaciones, con una rápida revegetación que es un importante componente del proceso de recuperación. Por ejemplo, la socavación en un cauce causada por una crecida puede incrementar su ancho, pero posteriormente, los caudales medios más bajos que producen flujos más lentos, pronto reducirán el ancho por depositación a lo largo de las riberas. Algunos de los ajustes de la forma de los cauces ocurren a largo plazo dependiendo del clima o de los cambios inducidos sobre el régimen sedimentológico del río. Consecuentemente, procesos que tuvieron lugar en el pasado pueden también ser importantes en la determinación de la morfología actual de un cauce. Como se ha señalado, los ríos transportan cantidades significativas de sedimento y erosionan su lecho y riberas, en respuesta a eventos de crecida. Las grandes crecidas tienen un gran potencial para generar cambios morfológicos en el cauce, sin embargo ellas ocurren con muy poca frecuencia. Pequeñas crecidas en tanto, son mucho más frecuentes pero no son tan efectivas desde el punto de vista de los cambios morfológicos. La forma que tiene la sección de un cauce se vincula al llamado trabajo formativo. El trabajo formativo de un cauce asociado a una crecida determinada se puede estimar mediante el producto entre el volumen de sedimento transportado y la frecuencia de la crecida. El caudal asociado a la crecida que alcanza el máximo trabajo formativo del cauce se denomina caudal dominante o formativo. En los ríos el mayor trabajo formativo del cauce es producido por eventos de crecidas que ocurren, en promedio, entre dos veces por año y una vez cada cinco años. Por lo tanto, el concepto de caudal dominante se relaciona con la idea de que los ríos ajustan la forma de su cauce de modo de conducir crecidas moderadas entre sus riberas. Desde este punto de vista, el caudal formativo resulta ser similar en magnitud al caudal denominado de cauce lleno y resulta ser menor que aquel asociado a crecidas extremas o de baja frecuencia de ocurrencia. El caudal de cauce lleno se ha relacionado, en un gran rango De ríos distintos, con períodos de retorno que van entre 1 a 3 años, con un valor medio de alrededor de 1,5 años. Los procesos naturales de socavación ocurren en contracciones, curvas y en las confluencias. A continuación, se entregan algunas relaciones propuestas para la estimación de la socavación en estas singularidades de los cauces. En la aplicación de estas fórmulas o métodos deberá tenerse presente que constituyen herramientas sencillas basadas en una idealización de fenómenos complejos y difíciles de evaluar. Por lo tanto, sus resultados deben ser empleados cuidadosamente y de preferencia, respaldados por la experiencia del especialista.
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FIGURA 6.4-8
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SOCAVACIÓN EN CONTRACCIONES



Para la socavación que experimenta el lecho de un río en una contracción brusca, puede usarse la fórmula de Straub siguiente: S 



+ ho ho



=



1



⎛   B2 ⎞ ⎜⎜1 − ⎟⎟ ⎝   B1  ⎠



0 ,8



S  : Socavación (m)  B : Ancho del río (m) h o : Profundidad del flujo aguas arriba de la contracción (m)
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SOCAVACIÓN EN CURVAS



En general la socavación en curvas depende de las condiciones locales (radio de curvatura, profundidad del flujo, tamaño del material del lecho, etc.), y de la influencia de aguas arriba. En la salida de la curva, la socavación que ocurre es máxima producto del flujo en espiral y de la tendencia del flujo a seguir en la misma dirección. Una fórmula empírica para determinar la socavación en una curva es la de Thorne: S  ho



r   ⎞ = 1,07 − log10 ⎛  ⎜ − 2⎟ ⎝  B  ⎠



2



r   B



< 22



Donde: S: Socavación en la curva (m) ho : Altura media del escurrimiento no perturbado (m) r : Radio de curvatura de la curva (m)  B : Ancho superficial del cauce (m) Un procedimiento alternativo de cálculo de la socavación en una curva es el de Odgaard basado en la relación gráfica de la Figura 6.4-8.



6-66



CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 MANUALES TÉCNICOS



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



FIGURA 6.4-10



SOCAVACIÓN EN CURVAS SEGÚN ODGAARD



Donde:



 A ψ 



⎛   ⎞ ⎜ ⎟ ⎜ ⎟ 1 = 10,6⎜1 − ⎟  R  ⎞ ⎟ ⎜  Ln ⎛  ⎜⎜ ⎟⎟ ⎟ ⎜ ⎝ k S  ⎠ ⎠ ⎝ 



V * ( s −1) gD



Con  R : Radio hidráulico del escurrimiento no perturbado (m) • K s : Rugosidad equivalente del lecho (m) que vale  D90  para flujo rugoso y 2 D50  para flujo liso • V * : Velocidad de corte del lecho (m/s) = gRJ •



• •



 s : Peso específico relativo de los sólidos ( s = 2,65)  g  : Aceleración de gravedad (9,8 m/s2)



 D : Diámetro de la partícula (m) •  J  : Pendiente del plano de energía •



FIGURA 6.4-11



SOCAVACIÓN EN CONFLUENCIAS
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Para estimar la socavación que se produce aguas abajo de una confluencia se puede utilizar la relación de Breusers y Randkivi siguiente:



S  ho



= 2,24 + 0,037θ 



Donde: h o : Profundidad del flujo promedio de los dos brazos que confluyen (m) θ : Ángulo que forma los brazos expresado en radianes



Los procesos de degradación inducidos corresponden, en general, a aquellos en que se produce un descenso del nivel del lecho en un tramo de un río aguas abajo de una presa o de alguna barrera transversal al cauce que altera la circulación de los sedimentos produciendo cambios morfológicos en el río. La degradación del lecho, que no solo acarrea consigo descensos del fondo sino también disminución de pendientes y engrosamiento del tamaño de los sedimentos, puede llegar a afectar las fundaciones de obras existentes en el río aguas abajo de la barrera, tales como bocatomas de canales, machones y pilas de puentes, descargas, obras de defensa fluvial y obras de cruce de ríos, y muy especialmente condicionar el diseño de obras futuras que se construyan en el cauce o en sus cercanías, aguas abajo de la barrera. Para cuantificar la degradación se emplean básicamente dos tipos de métodos: modelos físicos a escala reducida y modelos de simulación matemática (numérica). Los modelos numéricos han alcanzado un mayor desarrollo y su uso se ha generalizado por ser más flexibles, rápidos y más económicos. Estos modelos tienen su origen en ecuaciones básicas similares: una ecuación de continuidad para el sedimento, ligada con una ecuación de gasto sólido, con la cual se realiza un balance de masas en un tramo del cauce del río, en el cual el descenso del lecho por unidad de tiempo compensa la diferencia entre el gasto sólido de salida del tramo y aquel que entra al mismo. La metodología para realizar el balance incluye los siguientes procesos de cálculo: caracterización hidráulica del río, caracterización sedimentológica y balance sedimentológico, incluyendo en este último, cuantificación de descensos y cambios de pendiente del lecho. El uso de esta metodología implica el empleo de métodos alternativos de cálculo hidráulico y mecánicofluvial que preferentemente debe decidir y desarrollar un especi alista.



Para fines de una estimación preliminar de la magnitud de la degradación aguas abajo de una presa o barrera, puede realizarse el siguiente cálculo simplificado: −



Primero, estimar el volumen medio de sedimento acarreado por las aguas en el período de interés: por ejemplo, durante una crecida o durante un período de varios años.



−



Segundo, suponer que el volumen anterior es total o parcialmente depositado aguas arriba de la obra o barrera.



−



Tercero, a partir de la sección de la barrera o presa trazar hacia aguas abajo una recta de pendiente igual a la pendiente crítica (ic) de arrastre del tamaño representativo del sedimento.



−



Por último, trasladar paralelamente a si misma la recta anterior de modo que el triángulo que se forma con ella y la línea de fondo del cauce (pendiente io), tenga un área tal que multiplicada por el ancho medio del cauce forme un volumen igual al sedimento depositado aguas arriba de la obra.



En la Figura 6.4-9 se muestra un esquema del perfil del lecho degradado que se obtendría mediante este cálculo simplificado.
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FIGURA 6.4-12



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



PERFIL DEL LECHO DEGRADADO



Nota: Para calcular d y Ld debe cumplirse que



V ' D = V  D



Como parte de los diseños de las obras de cruce de un cauce natural se incluyen a continuación algunas fórmulas y criterios conocidos para estimar la socavación local al pie de pilas y estribos de puentes, y otras obras hidráulicas, y la socavación generalizada del cauce. En la aplicación de estas fórmulas hay que tener claro que se trata de herramientas técnicas basadas en modelos aproximados o idealizados de fenómenos complejos. Por lo tanto, los resultados que se obtengan deben ser empleados con criterio y en lo posible, con respaldo de la experiencia del especialista.



La socavación es un fenómeno producido por un desequilibrio localizado entre la tasa a la cual el sedimento es arrastrado por la corriente fuera de una determinada zona del lecho y la tasa de sedimento alimentada hacia ella. Este desequilibrio se genera por la concentración del flujo asociada a la presencia de un obstáculo o estructura implantada en un lecho fluvial. El resultado es una profundización local del lecho, bajo la forma de una fosa o cavidad en el entorno de la estructura, que se desarrolla durante un cierto tiempo hasta que se restituye el equilibrio entre la tasa de entrada y de salida de sedimento a la fosa. El proceso tiende a alcanzar una condición de régimen o de estabilización. Es esta condición la que interesa principalmente cuantificar desde un punto de vista ingenieril. La fosa de socavación que caracteriza la condición de régimen puede llegar a afectar la estabilidad de estructuras y por lo tanto, se hace necesario predecirla como parte del diseño. Cuando la socavación se produce sin alimentación desde aguas arriba, se habla de “socavación en aguas limpias o claras”. Si adicionalmente la corriente tiene características tales que se genera en el lecho no alterado por la estructura, la condición de arrastre crítico o incipiente (umbral del transporte de sedimentos), la profundidad de socavación alcanza un máximo. Esto se debe a que para esta condición se produce el máximo desequilibrio entre la capacidad de arrastre del flujo en torno o al pie de la estructura (capacidad socavante) y la capacidad de arrastre de sedimento desde aguas arriba hacia la fosa (capacidad de alimentación de la fosa), que en este caso es nula. En este manual se presentan fórmulas aplicables a este tipo de condición extrema. Otro aspecto a considerar en la cuantificación de la socavación es la geometría de la fosa, la cual depende de las características del sedimento y de la forma del obstáculo. Si el obstáculo es simétrico con respecto al flujo, la fosa resultante también es simétrica y si no lo es, el punto de máxima socavación de ella se ubica fuera de la línea de simetría. Finalmente, hay que señalar que la socavación reviste características distintas según se trate de un lecho aluvial fino (arenoso) o de uno grueso uniforme o bien graduado. En este último caso, dentro de la fosa se produce un acorazamiento que reduce la efectividad de la corriente socavante por lo que la fosa tiende a ser menos profunda que la de un lecho fino, a igualdad de condiciones geométricas del obstáculo e hidráulicas de la corriente.
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Existen numerosas fórmulas que han sido propuestas para determinar la profundidad máxima de la fosa o cavidad de socavación alrededor de una pila. A continuación, se presenta un grupo de fórmulas que reflejan la información más completa o actualizada sobre el fenómeno, referido a una pila cilíndrica de sección circular inserta en un lecho de arena y sujeta a “socavación en aguas claras”. Seguidamente se incluyen factores de corrección para tomar en cuenta efectos de forma de la sección de la pila, agrupación de pilas, lecho no arenoso, etc.



FIGURA 6.5-1



PILA CILÍNDRICA DE SECCIÓN CIRCULAR AFECTADA POR SOCAVACIÓN



 A continuación se detallan las principales fórmulas utilizadas para estimar la socavación al pie de pilas de sección circular en un lecho de arena. Como ha sido señalado previamente, dichas fórmulas son aplicables a las condiciones más desfavorables desde el punto de vista de la socavación, esto es, socavación en aguas claras. En la Figura 6.5-1 se presenta un corte y una vista en planta de una pila cilíndrica de sección circular ubicada en el lecho, en donde se definen las distintas variables consideradas en el fenómeno de socavación. Para estimar la socavación máxima al pie de una pila de sección circular inserta en un lecho de arena se recomienda emplear cualquiera de las expresiones siguientes: - Breusers, Nicollet y Shen (BNSh): S c b



h ⎞ = 2 tanh⎛  ⎜ ⎟ ⎝ b ⎠



Envolvente de datos experimentales (EDE) de diversos autores:



S  c b
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⎧ ⎛  h  ⎞ 0 , 35 ⎪2⎜ ⎟ ⎪ ⎝  b  ⎠ ⎪ = ⎨ ⎪ ⎪ 2 ,5 ⎪⎩



 para



 para



h b h b






>2
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Relación de Richardson (R) para Números de Froude mayores a 0,5 S c b



=2



⎛ h ⎞ ⎜ ⎟ ⎝ b ⎠



0 , 35



F 0, 43



En las expresiones anteriores Sc es la socavación máxima debido a la presencia de la pila de sección circular de diámetro b inserta en un lecho de arena y sujeta a condiciones de aguas claras y transporte incipiente del flujo en la zona no alterada por la pila; h es la altura de escurrimiento y F es el Número de Froude del flujo no perturbado (  F  = V  /  gh ; V= Velocidad media).  Al aplicar las fórmulas anteriores se podrá apreciar que los resultados obtenidos con la fórmula envolvente de datos experimentales (EDE) supera en un 25% a 35% a aquellos de Breusers, Nicollet y Shen (BNSh) para h / b ≥ 1 ; para valores de h / b < 1 la diferencia se incrementa, pudiendo superar el 100%. Por otro lado, la fórmula de Richardson (R) entrega resultados parecidos de BNSh, para números de Froude cercanos a 0,5 y semejantes a los de la fórmula EDE para Números de Froude cercanos a 0,9. Esto permite recomendar que cuando se empleen estas fórmulas, para rangos de Números de Fraude menores o cercanos a 0,5 se privilegie el uso de la fórmula de BNSh y para Números de Froude mayores que 0,7 se prefiera el uso d e la fórmula EDE.



Para tomar en cuenta los efectos de la forma de la pila, presencia de varias pilas, de dispersión granulométrica del material del lecho (cuando éste no es uniforme) se utiliza un coeficiente de corrección  K  . Dicho coeficiente multiplica la socavación obtenida para una pila cilíndrica de sección circular fundada en un lecho de arena uniforme, para obtener la socavación de una o varias pilas agrupadas, con sección no circular, con o sin base de fundación expuesta al flujo, inserta en un lecho de arena no uniforme o material más grueso: S  =  K . S c



Donde el coeficiente K está dado por el producto siguiente:  K  =  K  s  K ω   K  g   K  gr   K  R K d 



Siendo K s es el factor de forma de la pila, K ω  factor por alineamiento de la pila de sección no circular con la corriente, K g factor debido a la dispersión granulométrica de arenas no-uniformes, K gr factor que toma en cuenta la presencia de grupos de pilas, K R  es el factor por afloramiento



de la base de fundación y K d es el factor de influencia por tamaño del sedimento



(K s ) El factor K s depende de la forma de la sección transversal y en elevación de la pila; los valores para distintos tipos de sección se co nsignan en la Tabla 6.5-1. TABLA 6.5-1



FACTOR DE FORMA DE SECCIÓN TRANSVERSAL DE PILAS (KS)



FORMA DE LA SECCIÓN TRANSVERSAL DE LA PILA L/B K En Planta: Lenticular 3 – 2 0,7 -- 0,8 Elíptica 5 – 2 0,6 – 0,8 Circular 1,0 Rectangular 5 – 1 1,0 – 1,2 Rectangular con extremo semicircular 3 0,90 Rectangular con extremo Redondeado 4 1,01 Nariz semicircular y cola triangular 5 0,86 Rectangular con nariz triangular; ángulo al centro de 28º a 53º 3 0,65 – 0,76 En Elevación: Con forma piramidal angostándose hacia arriba 0,76 Con forma piramidal invertida ensanchándose hacia arriba 1,2 Nota: b = ancho de sección normal al flujo; L = largo de sección paralelo al flujo CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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(k ω  ) En el caso de pilas rectangulares se ha derivado un factor de corrección que toma en cuenta el esviaje o ángulo que forma el eje principal de la sección con la dirección de la corriente, cuyo valor viene dado en la Figura 6.5-2 en función de la razón largo/ancho de la sección.



FIGURA 6.5-2



FACTOR DE ALINEAMIENTO PILAS DE SECCIÓN RECTANGULAR CON LA CORRIENTE (Ω K)



 Alternativamente puede emplearse el factor  K ω  recomendado por Froelich a través de la ecuación:  L ⎛   ⎞  K ω  = ⎜ cos ω  + senω ⎟ b ⎝   ⎠



0 , 62



En que L y b son respectivamente, el largo y el ancho de la sección transversal de la pila y ω  es el ángulo de esviaje expresado en grados. Cabe hacer notar que un alineamiento perfecto entre el eje de la sección rectangular y la dirección de la corriente significa ω  = 0 y K ω  = 1.



 K  g  ) El factor que toma en cuenta la dispersión granulométrica de sedimento no uniforme del lecho cuando éste es arena o gravilla, viene dado por la Figura 6.5-3 en función de: σ  g 



=



 D84  D50



y de la razón entre la velocidad de corte (V* )   y la velocidad crítica de corte V*c de las partículas, V* / V*c En esta Figura hay que hacer notar los siguiente: •



La curva de D 50 ≤ 0,7 mm está definida en el rango sin arrastre del lecho no perturbado pero si cercano a éste: 0,8 = V*  / V* c < 1



•



La curva de D50 = 0,7 abarca teóricamente un rango de D84 de 0,7 mm hasta 42 mm.



La curva de D 50 < 0,7 < 4,1 mm es similar a la anterior, salvo en el rango de σ  g  de 1 a 2. • Esta curva extendería el rango de aplicación de  K  g  )   hasta D de 24,6 mm (1 84 •



pulgada).
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FIGURA 6.5-3



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



FACTOR POR GRADUACIÓN DE TAMAÑOS KG. EN FUNCIÓN DE Σ G



 Alternativamente a las curvas del gráfico de la Figura 6.5-3 puede emplearse el factor K g recomendado por Johnson, el que se expresa por la relación siguiente:  K  g 



= σ g −0,24



Esta relación entrega valores más altos que el de la Figura 6.5-3 por lo que su aplicación, a lechos graduados debe considerarse como un elemento conservador a introducir para tomar en cuenta el efecto de la dispersión granulométrica de los sedimentos. (K gr )



Cuando las pilas se presentan como un obstáculo a la corriente en grupo, es necesario introducir el factor de corrección recomendado por Breusers que se indica en la Tabla 6.5-2 en función de la separación de dos (2) pilas. En el caso de grupos de más de dos pilas, el cálculo se debe realizar agrupando las pilas en grupos de a dos, determinando luego un factor total de cada grupo de pilas. TABLA 6.5-2



FACTOR DE GRUPOS DE PILAS DE SECCIÓN CIRCULAR (KGR) PARA PARES DE PILAS



DISTRIBUCION DE LAS PILAS ESPACIAMIENTO (e) b 2b a 3b >8b b 5b > 8b b 2b a 3b > 8b



K gr  PRIMERA FILA SEGUNDA FILA 1.00 0.90 1.15 0.90 1.00 0.80 1.90 1.15 1.00 1.90 1.20 1.00



1.90 1.20 1.00 1.90 1.20 1.00



Cabe señalar que según lo muestran las pocas experiencias consignadas en la literatura especializada, la profundidad de socavación crece cuando las fosas de dos o más pilas se superponen. Existe cierta evidencia experimental que indica que al considerar las pilas alineadas transversalmente al eje del flujo y siendo el espaciamiento entre las pilas, mayor a cuatro veces su diámetro (e > 4b) , la influencia que ejerce el bulbo de socavación de una sobre otra, puede considerarse despreciable. Una alternativa para estimar el factor de influencia de una pila de sección circular sobre la socavación de otra pila de igual sección, alineadas perpendicular al flujo y separadas por una distancia entre ejes igual a, es la propuesta por Kothyari et al, para e > b:
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⎛ e − b ⎞  K  gr  = ⎜ ⎟ ⎝  e  ⎠



−0 ,3



En el caso de pilas rectangulares en que la socavación deja a la vista la zapata de fundación de una cepa, las investigaciones realizadas por Ayala y Kerrigan indican que es recomendable utilizar un factor adicional K R  , el cual toma en cuenta el afloramiento de la base de fundación sobre el lecho. En la Figura 6.5-2 se encuentra graficado este factor en función de la altura de afloramiento (a) para dos situaciones: B / b = 4 y B / 2  en que  B es el ancho de la base de fundación y b el ancho de la pila. Tanto la base de fundación como la pila son en este caso de sección rectangular. Un criterio alternativo de evaluación del efecto generado por la presencia de bases de fundación expuestas sobre la socavación es aquel basado en el cálculo de un ancho de pila equivalente definido como: b*



⎛ a  B  ⎞  ⎞ = ⎜⎜ ⎛  ⎜ − 1⎟ + 1⎟⎟ b ⎝ h ⎝ b  ⎠  ⎠



Donde a es el afloramiento de la base medido como la distancia entre el inicio de la base y el nivel de lecho no socavado, b   el ancho de la pila,  B   es el ancho de la base de fundación y h  la altura del escurrimiento. Según las investigaciones realizadas por Ayala y Niño con pilas cilíndricas de sección circular, una vez calculado este ancho de pila equivalente, la socavación estimada sin considerar el efecto de la base de fundación debe multiplicarse por un factor de corrección que toma los valores que se indican en la Tabla 6.5-3.



FIGURA 6.5-4
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TABLA 6.5-3



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



FACTOR KR EFECTO DE LA BASE DE FUNDACIÓN PARA PILAS DE SECCIÓN CIRCULAR



b* / b



 K  R



1,0 1,3 1,5 1,7 2,0 2,5



1,00 1,03 1,04 1,05 1,06 1,06



(K d )



Para tomar en cuenta la influencia del tamaño relativo del sedimento al tamaño de la pila, sobre la socavación local por medio de un factor K d , Raudkivi y Ettema establecieron la siguiente clasificación para el tamaño de sedimento que permite distinguir entre sedimentos finos y gruesos uniformes: b Sedimento fino > 130  D50 130 >



Sedimento intermedio



30 >



Sedimento grueso



b



Socavación no observable



 D50



b  D50 b



 D50



> 30 >8






Para valores de  b / D50 mayores a 25 aproximadamente, vale decir, sedimento intermedio y fino de acuerdo a la clasificación arriba indicada, la socavación se torna independiente del valor de dicho cuociente, situación que lleva a un coeficiente K d igual a 1,0. Por otro lado, se concluye que el mayor tamaño de sedimento relativo al diámetro de la pila, limita la profundidad de socavación, estableciéndose que para partículas de un tamaño tal que generan una razón  b/D 50   menor a 25, es decir, sedimento uniforme grueso según la clasificación anterior, se cumple:  K d 



⎛  b  ⎞ ⎟⎟ = 0,25 Ln⎜⎜ 2,24  D 50  ⎠ ⎝ 



Chiew y Melville sugieren el siguiente coeficiente k d 



 K  d 



⎧ 0 , 398  Ln ( b ) − ⎪  D 50 ⎪⎪ =⎨ ⎪ ⎪1, 0 ⎪⎩



0 , 034  Ln 2 (



b  D 50



)



1







b  D 50



b  D 50







50



> 50



En la Tabla 6.5-4 se consignan los valores que toma K d   para las dos ecuaciones anteriores, limitados al rango de  b / D 50 = 8 TABLA 6.5-4



VALORES DE  K d   SEGÚN FORMULAS ALTERNATIVAS



BD/ 50 8 10 15 20 25 30 50



ETTEMA (1980) 0,72 0,77 0,87 0,94 1,00 1,00 1,00
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De acuerdo a la función que cumplen o para las cuales se diseñan los estribos de puentes y los espigones, éstas son estructuras distintas. Los primeros son utilizados para soportar y empalmar la superestructura de un puente con la ribera, en tanto los segundos se utilizan para controlar la erosión de riberas y la divagación del flujo dentro de un cauce. Desde el punto de vista hidráulico, sin embargo las dos estructuras tienen el mismo comportamiento puesto que ambas introducen un estrechamiento en el flujo. Este último se acelera al pasar por la estructura y se desacelera aguas abajo de ella producto de la expansión de la sección. En la zona del estrechamiento es donde se produce la socavación general del lecho, debido al aumento de velocidad media del flujo, pero a ello se agrega la socavación local que se origina en la punta o cabezo de la estructura, resultante de los torbellinos o vórtices que se generan en este lugar. Lo descrito aparece esquematizado en la planta y en los cortes transversales y longitudinales de la Figura 6.5-4.



La relación recomendada para el cálculo de la socavación al pie de estribos fundados en lechos de arena Melville, constituye una versión actualizada de varios autores y toma en cuenta diversos factores que determinan el fenómeno: S e



=  K φ   K  F   K h  K σ   K  I  h Donde S e es la socavación al pie del estribo, h la altura local del escurrimiento no perturbado,  K φ    es el factor del ángulo de esviaje de la estructura, K F es el factor de forma del estribo o espigón, k n  es el factor que considera la profundidad del flujo,  K  σ es el factor de dispersión granulométrica de la arena si ella es no uniforme y K I es el factor de intensidad del flujo.
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FIGURA 6.5-5



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



VISTA EN PLANTA Y CORTE DE UN ESTRIBO O ESPIGÓN AFECTADO POR SOCAVACIÓN LOCAL



 K φ  )



FIGURA 6.5-6
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La influencia que produce el ángulo de esviaje (φ )   del estribo con respecto al flujo, se traduce en la incorporación del coeficiente  K φ  , el cual viene dado en función del ángulo que forma el eje del estribo con la línea de la ribera, medido por aguas arriba, en la Tabla 6.5-5. La relación de Froelich que se indica a continuación, permite estimar valores similares por lo cual también se han incluido en la tabla anterior:



⎛  φ  ⎞  K φ  = ⎜ ⎟ ⎝ 90 ⎠



−0,13



En que φ se mide en grados sexagesimales. TABLA 6.5-5



COEFICIENTE



K φ  ANGULO DE INCLINACIÓN Angulo de Esviaje φ (°) 30 60 90 120 150



 K φ 



Fórmula Froelich



1,10 1,05 1,00 0,98 0,90



1,15 1,05 1,00 0,96 0,94



(K φ  )



Para propósitos de cuantificación del factor de forma de los estribos, se han identificado cuatro tipos de estructuras: de pared vertical, de pared vertical con nariz semicircular, de pared vertical con alas y paredes tendidas. Estos dos últimos a su vez generan otros tipos de estribos que dependen del ángulo de inclinación de sus paredes, definido como α. En la Figura 6.5-5 se puede observar un detalle de cada uno de ellos.



FIGURA 6.5-7



TIPOS DE ESTRIBOS



El coeficiente que toma en cuenta la forma del estribo o espigón K F viene dado en la Tabla 6.5-6 de acuerdo al tipo arriba señalado. TABLA 6.5-6



COEFICIENTE DE FORMA  K  F   PARA SOCAVACIÓN DE ESTRIBOS O ESPIGONES



TIPO DE ESTRUCTURA Pared vertical Pared vertical y nariz semicircular Pared vertical con las alas tendidas Pared inclinada con talud H:V=1:2 Pared inclinada con talud H:V=1:1 Pared inclinada con talud H:V=1,5:1 Pared inclinada con talud H:V=2:1
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 K  F  1,0 0,75 0,75 0,60 0,50 0,45 0,30
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(K h ) El factor de profundidad del flujo K h está directamente relacionado con los factores de forma del estribo  K  F  y de ángulo de esviaje K φ  . De esta manera los tres factores quedan dados por la siguiente relación envolvente de datos experimentales, propuesta por Melville, la cual es válida para una sección de escurrimiento de forma rectangular:



 K  φ   K   F   K  h



⎧ 2 K   L  F  ⎪ h ⎪ 0 ,5 ⎪  L  ⎞ ⎛  = ⎨ 2 K  F   K  φ  ⎜ ⎟ ⎝  h  ⎠ ⎪ ⎪ 10  K  φ  ⎪ ⎩



 L






h 1



 L



25



h











25



 L h



Cuando la penetración del estribo compromete la llanura de inundación y parte del cauce principal, para L/h ≥ 25   la socavación máxima al pie del estribo se reduce significativamente, pudiendo resultar en la práctica un 30 a 40% del valor dado por la última de las fórmulas anteriores. Otras relaciones de cálculo verificadas y readecuadas en estudios experimentales realizados por Ayala, Durán y De Jourdan, aplicables al cál culo de K h  son las de Liu et al:



 K h



⎧ ⎛  L ⎞ 0 , 4 ⎪ 2, 4⎜ ⎟ ⎪ ⎝  h ⎠ ⎪ =⎨ ⎪ ⎪ ⎪ 4,0 F  0 , 33 ⎩



 F  0 , 33



 L h



 L h



< 25



> 25



Siendo  F   = Número de Froude = V  / gh , donde V es la velocidad media y h la altura del escurrimiento no perturbado. En general, la socavación que predice la relación envolvente de Melville (Me) supera a la de Liu en forma significativa, siendo mayor la diferencia en la medida que el parámetro L/h aumenta y el Número de Froude  F   disminuye. Por ejemplo, si F = 0,2 para L/h de 20 a 25, la socavación predicha por la relación Me supera en alrededor del 95% la de Liu, en tanto para L/h en el rango de 5 a 10 tal diferencia es entre 60 y 80%. Por otro lado, si F = 0,9  las diferencias entre ambas fórmulas se reducen, aunque siempre la fórmula Me sobreestima la socavación en relación a la Liu, excepto para razones L/h ≤ 5   en que ambas dan resultados prácticamente iguales. Lo anterior permite recomendar que se privilegie el empleo de la fórmula Me cuando los números de Froude del flujo no perturbado sean ≥ 0,7 0,9 . No debe olvidarse que estas fórmulas son aplicables a lechos de arena, situación que en cauces naturales se vincula a escurrimientos subcríticos normalmente asociados a Números de Froude bajos (< 0,5) .  K σ 



 Algunos autores recomiendan utilizar un factor específico para evaluar la influencia de la dispersión de arenas no-uniformes, tales como Melville. Sin embargo, dado los pocos datos experimentales con que se cuenta conviene por lo general adoptar un criterio conservador para el análisis, tomando K σ  igual a la unidad. Cabe señalar que la mayoría de los investigadores ha considerado en sus trabajos sólo arena uniforme. Cuando el lecho es grueso y de granulometría extendida, la socavación que dan las fórmulas anteriores puede ser excesivamente conservadora al no tomar en cuenta efectos CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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de acorazamiento y de tamaño relativo del sedimento con respecto al ancho del estribo o espigón. Dado que no existen estudios sistemáticos de este fenómeno y que la sobreestimación puede conducir a recomendaciones de diseño irreales, se sugiere incorporar el efecto de acorazamiento por medio de relaciones como las del Párrafo 6.5.2.2c, aplicables a pilas.



( K  I  ) Para tomar en cuenta el efecto sobre la socavación que tiene un flujo sin arrastre (condición en agua clara) y con transporte incipiente, se introduce el coeficiente K l Melville recomienda utilizar la siguiente relación.



 K  l 



⎧ V  ⎪ V  ⎪ c ⎪ = ⎨ ⎪ ⎪ ⎪1 ⎩



 si



 si



V  V c



V  V c



< 1, 0



> 1, 0



Donde V   es la velocidad media y Vc es la velocidad crítica de arrastre del flujo en la sección, para el diámetro de sedimento representativo del lecho socavante. Puede apreciarse que si la velocidad media del flujo está por debajo de la velocidad crítica de arrastre, la socavación debe afectarse de un factor menor que la unidad, con lo cual la profundidad de socavación disminuye. En todo caso, la condición de socavación más desfavorable es la que está asociada al régimen de transporte incipiente. (K I = 1)



FIGURA 6.5-8



EXTENSIÓN LATERAL DEL BULBO DE SOCAVACIÓN AL PIE DE ESTRIBOS



La extensión lateral “e” del bulbo de socavación definida según la figura siguiente, se puede calcular según la fórmula de Laursen verificada también con datos de Ayala, Durán y De Jourdan: e = 2,75S e
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Se presenta a continuación una serie de fórmulas deducidas en forma experimental o con datos limitados de prototipo, para estimar la socavación que se produce aguas abajo de una estructura hidráulica, producto del desbalance local en las tasas de transporte que origina la presencia dicha obra en el lecho. Cada fórmula va acompañada de una figura en donde se esquematiza la obra hidráulica y las distintas variables que definen el fenómeno. En el uso y aplicación al diseño de estas fórmulas a condiciones de prototipo, debe cuidarse de no perder de vista la incertidumbre que conlleva la extrapolación de las mismas. Por tal motivo, es deseable que las recomendaciones que surjan del uso de estos resultados sean avalados o complementados con la experiencia del especialista. Se incluyen en este Tópico, fórmulas de cálculo de la socavación al pie de las siguientes estructuras: −



Obras Vertedoras: Comprenden napas vertientes de baja carga y napas vertientes de alta carga (presas).



−



Radieres: Comprenden torrentes (escurrimiento supercrítico) libres y torrentes con resaltos al pie precedidos de compuertas y ríos (escurrimiento subcrítico).



−



Descargas de Ductos: Comprenden descargas libres y ahogadas.



El fenómeno es básicamente el de la socavación que se produce al pie de una barrera o de una caída, donde la napa se sumerje en una masa de agua impactando el lecho y produciendo la remoción del material.



q  H 



hd 



S 



FIGURA 6.5-9



SOCAVACIÓN AL PIE DE VERTEDEROS ESQUEMA DE DEFINICIÓN DE VARIABLES



Dentro de este caso quedan incluidas obras de pequeña altura (menores de 2 a 3 m) que obstruyen parcialmente el paso del agua en un canal o cauce natural sin producir una detención del flujo, sino a lo más su reducción de velocidad. Para estimar la socavación máxima al pie de la barrera, suponiendo que desde aguas arriba no existe aporte de sedimento, se recomienda emplear la fórmula genérica siguiente: S  + hd 



=  A



 H  x q y



Donde:



 z 



 D



hd w



S  : Socavación máxima al pie de la barrera (m).



hd  : Altura del escurrimiento aguas abajo de la fosa (m).  H  : Carga o diferencia entre el nivel de aguas arriba de la barrera y de aguas abajo de la corriente (m). CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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q : Caudal por unidad de ancho (m3/s/m).  D : Diámetro representativo del material del lecho según definición de Tabla 6.5-7 (mm).  A : Factor según Tabla 6.5-7  x,  y ,  z , w : Exponentes según Tabla 6.5-7. TABLA 6.5-7



PARÁMETROS DE FORMULA DE SOCAVACIÓN AL PIE DE BARRERAS U OBRAS VERTEDORAS DE BAJA CARGA



Autor



A



x



y



Schoklitsch Veronese Jaeger Hartung



4,75 3,68 6,0 12,4



0,20 0,225 0,25 0,36



0,57 0,54 0,50 0,51



Observaciones (D en mm) 0,32 0 D=D90 grada de caida 0,42 0 D=Dm 0,33 0,33 D=D 90 0,32 0 D=D85 z



w



Recomendaciones de Uso de Fórmulas: −



En la aplicación de las fórmulas anteriores, hay que tener presente que para lechos arenosos uniformes todas las fórmulas debieran conducir a resultados semejantes. Sin embargo, las fórmulas de Schoklitsch, Veronese y Jaeger tienden a dar resultados similares, en tanto la fórmula de Hartung tiende a dar resultados sistemáticamente mayores. Esta última fórmula tiende a entregar resultados mucho mayores a medida que aumenta el caudal por unidad de ancho, lo que hace de ella una relación muy conservadora.



−



En el caso de sedimento grueso graduado, se verifica una situación similar a la anterior, lo que revela que ninguna fórmula permite discriminar adecuadamente entre lechos de granulometría fina y gruesa.



−



La fórmula de Jaeger tiende a entregar resultados que superan a la fórmula de Schoklitsch en la medida que las alturas de aguas abajo crecen, asemejándose cada vez más a los resultados de la fórmula de Hartung.



 Aquí quedan incluidas básicamente las presas de embalse, cuyas descargas en general comprometen caídas varias decenas de metros. La fórmula genérica para estimar la profundidad máxima de la fosa de socavación al pie de presas es la siguiente: Donde: S  + hd 



=  A



 H  x q  y  D z 



S  : Socavación máxima al pie de la presa (m).



hd  : Altura del escurrimiento aguas abajo de la fosa (m).  H  :Carga o diferencia entre el nivel de aguas arriba de la presa y de aguas abajo de la corriente (m). q : Caudal por unidad de ancho (m3/s/m).  D : Diámetro representativo del material del lecho según definición de Tabla 6.2-1.  A : Factor según Tabla 6.5-8. Exponentes según Tabla 6.5-8.  x,  y ,  z  : TABLA 6.5-8



PARÁMETROS DE LA FORMULA DE SOCAVACIÓN AL PIE DE PRESAS



Autor Veronese Veronese - USBR Damie et al Chian Min Wu
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A x y z Observaciones (D en mm) 3,68 0,225 0,54 0,42 D= Diámetro Medio = D m 1,9 0,225 0,54 0 Dm < 5 mm 0,55 0,5 0,50 0 Salto de Esquí 1,18 0,235 0,51 0 Lechos Rocosos Fisurados
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Recomendaciones de Uso de Fórmulas: −



Para lechos arenosos se recomienda emplear la fórmula de Veronese-USBR.



−



Para lechos constituidos por grava fina y media, hasta 1 pulgada (Dm > 25 mm) pueden emplearse las fórmulas de Veronese y Veronese – USBR.



−



Para lechos constituidos por material de tamaño mayor a 1 pulgada (Dm > 25 mm) pueden emplearse con resultados similares las fórmulas de Veronese y de Damle et al, aunque esta última fue deducida específicamente para saltos de esquí.



−



La fórmula de Chian Min Wu es aplicable a lechos rocosos fisurados.



Este fenómeno ocurre en la discontinuidad producida entre un radier y un lecho móvil. Los estudios realizados se han enfocado principalmente hacia torrentes generados al pie de compuertas, tal como se muestra en el esquema de la Figura 6.5-8.



FIGURA 6.5-10



SOCAVACIÓN AL PIE DE RADIERES PRODUCIDOS POR TORRENTES



La fórmula genérica para estimar la profundidad máxima de la fosa para el caso de torrentes plenamente desarrollados (torrentes libres) y torrentes con resaltos ahogados (torrentes ahogados) es la siguiente: S  + hd 



=  A



 H  x q  y  z  90



 D



hd w



Donde: S  : Socavación máxima al pie del radier (m).



hd   Altura del escurrimiento aguas abajo de la fosa (m).  H  : Carga o diferencia entre el nivel de aguas arriba de la compuerta y de aguas abajo de la corriente (m). q : Caudal por unidad de ancho (m3/s/m).  D90 : Diámetro 90% que pasa del sedimento del lecho (mm). C  : Altura de la grada de bajada (m).  A : Factor según Tabla 6.5-9.  x, , z , w :Exponentes según Tabla 6.5-9. TABLA 6.5-9



PARÁMETROS DE LA FÓRMULA DE SOCAVACIÓN AL PIE DE RADIER PRECEDIDOS DE COMPUERTAS



Autor Eggenberger - Mull er Eggenberger - Muller Shalash Qayoum



A 10,35 15,4 9,65 8,05



x 0,50 0,50 0,50 0,22
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y 0,60 0,60 0,60 0,40



z w Observaciones 0,40 0 Torrente ondulante ahogado 0,40 0 Torrente ondulante libre 0,40 0 L/H = 1,5 Torrente ahogado 0,22 0,40 Torrente ahogado 6-83
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Recomendaciones de Uso de Fórmula: −



 Al aplicar las fórmulas, en primer lugar es necesario diferenciar entre torrentes libres y torrentes ahogados.



−



-La fórmula de Eggenberger-Müller para torrentes ondulantes libres tiende a dar socavaciones mayores que la de los mismos autores para torrentes ondulantes ahogados.



−



La fórmula de Shalash, tiende a dar valores de la socavación parecidos a la de Eggenberger-Müller, ambos aplicables a torrentes ahogados.



−



La fórmula de Qayoum, que depende explícitamente de al altura de aguas abajo y que es aplicable a torrentes ahogados, tiende a dar resultados semejantes a los de Eggenberger-Müller y Shalash, aplicables estas dos últimas al mismo tipo de torrentes.



−



La fórmula de Qayoun tiende a arrojar valores de la socavación mayores que cualquiera de las otras fórmulas a medida que aumenta la carga  H   y el tamaño del sedimento  D90



Otras fórmulas alternativas a las anteriores para torrentes ahogados donde interviene en forma explícita la altura del torrente, pueden expresarse genéricamente como sigue: q x



S  =  A



 z  h1 y  D50



Donde: S   =Socavación máxima al pie del radier (m). q  =Caudal por unidad de ancho (m3/s/m).



h1 =Altura del torrente en la vena contracta (m).  D50 =Diámetro 50% que pasa (mm).  A  =Factor según Figura 6.5-10.  x, ,  z  =Exponentes según Figura 6.5-10. TABLA 6.5-10



PARÁMETROS DE FORMULA ALTERNATIVA DE SOCAVACIÓN AL PIE DE RADIERES PRECEDIDOS DE COMPUERTAS. TORRENTES AHOGADOS



Autor A x y z Observaciones Altinbilek y Basmaci 3,6 1,50 0,75 0,50 D50 en mm Breusers 8,1 2,0 1,0 1,0 D50 en mm



Como alternativa a las fórmulas anteriores se ha propuesto la siguiente fórmula desarrollada por Hoffmans: S  =



50



λ 



⎛ 



h1 ⎜⎜1 −



⎝ 



h1  ⎞



⎟



hd  ⎠⎟



Donde hd   es la altura de aguas abajo pegada a la barrera y λ   toma en cuenta el efecto del tamaño del sedimento de acuerdo con la Tabla 6.5-11. TABLA 6.5-11



FACTOR DE CORRECCIÓN FORMULA DE HOFFMANS. TORRENTE AHOGADO



D90 (mm) 0,1 0,2 0,5 0,7 0,9 1,0 2,0 5,0 7,0 9,0 10,0 ≥12,0 6-84



λ  1,4 1,7 2,0 2,5 2,8 3,0 3,7 5,0 5,6 6,1 6,3 6,8 CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Recomendación de Uso de Fórmulas: −



 Al aplicar cualquiera de las fórmulas en primer lugar hay que cerciorarse que el torrente esté efectivamente ahogado. Ninguna de estas fórmulas es aplicable a un torrente libre.



−



En general la fórmula de Breusers conduce a socavaciones mayores que las fórmulas de  Altinbilek y



−



Basmaci y de Hoffmans en la medida que el sedimento es más fino (arena y grava fina).



−



La fórmula de Hoffmans es la única que incluye en forma explícita el efecto de las alturas de aguas abajo. En general esta fórmula conduce a estimaciones de socavación más bajas que las dos anteriores, salvo que el nivel de ahogamiento del torrente sea muy grande.



Este fenómeno es análogo al de torrentes, solo que se verifica para régimen de río. El caso graficado en la Figura 6.5-9 es el de un radier que se sumerge con un ángulo α en el lecho, radier que a su vez presenta un desnivel o caída, c , con respecto al nivel de aguas abajo.



FIGURA 6.5-11



SOCAVACIÓN AL PIE DE RADIERES PRODUCIDA POR RÍOS



Para el caso graficado en la Figura 6.5-9. Se han propuesto las siguientes dos fórmulas. S  + c = 3,19



⎛ q 0.6 U 1 ⎞ ⎡ ⎤ ⎜⎜ 0, 4 ⎟⎟ Senθ  ⎢ Senφ  ⎥ ⎣ Sen(φ  + θ ) ⎦ ⎝   D90  ⎠



0 ,8



Fórmula de Bormann y Julien Donde: q : Caudal por unidad de ancho (m3 /s/m) U 1 : Velocidad del flujo al término del radier (m)  D90 : Diámetro característico del lecho (m m) c : Desnivel entre la estructura y el lecho (m) q : Aceleración de gravedad (m/s 2 ) θ  : Ángulo de inclinación de la napa vertiente en el borde de la caída medida con respecto a la horizontal (°) φ  : Angulo de reposo de las partículas (°)



Fórmula de Fahlbusch – Hoffmans  s + hd 



=



6,4 λ 



qU 1 Senθ 



Donde las variables tienen el mismo significado que en la fórmula anterior y λ se obtiene de la Tabla 6.5-11 presentada anteriormente. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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El fenómeno ocurre cuando un ducto desagua sobre un lecho móvil erosionable, tal como se esquematiza en la Figura 6.5-10.



FIGURA 6.5-12



SOCAVACIÓN AL PIE DE DESCARGAS



La socavación máxima dentro de la fosa se puede estimar a partir de la siguiente fórmula genérica: 2 S  Q x σ  g  =  A  y w +  B d  d   D50 S  :Socavación (m). d  : Diámetro del ducto (m). Q : Caudal total descargado (m3/s). σ  g  : Desviación estándar de sedimento del lecho erosionable = D84 D16



 D50 : Diámetro 50% que pasa (mm) A, B, X, y, z, w : Parámetros definidos en la Tabla 6.5-12 TABLA 6.5-12



PARÁMETROS DE FORMULAS DE SOCAVACIÓN AL PIE DE DESCARGAS



Autor



A



X



y



Z



w



B



Tipo de descarga



Bohan



0,73



0,33



0,67



0



0,17



0



hd  > 0,5 d 



Abt et al



0,86



0,63



1,58



0



0



0



Libre



hd  < 0,45



Abt et al Modificada



2,11



0,57



1,54



-0,40



-0,11



0



Libre



hd  < 0,45 d



Rajaratnam y Berry



0,13



1,00



2,00



0



0,50



0,80



Ruff et al



1,24



0,45



1,13



0



0



0



Breusers y Raudkivi



0,10



1,00



2,00



0



1,00



0







Ahogada 0, 5 Q > 6,4 D50 d 2



Libre



hd  ≤ 0,45 d



Ahogada



Nota: Todas las fórmulas son aplicables sólo a sedimento natural de peso específico relativo s = 2,65 y escurrimiento de agua γa = 1 ton/m3. 6-86
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Recomendaciones de Uso de Fórmulas:  Al aplicar las fórmulas, en primer lugar diferenciar entre descargas libres y ahogadas. Son descargas libres aquellas para las cuales la altura de aguas abajo es menor o igual al 45% del diámetro del tubo (h d < 0,45 d) . La socavación para descargas libres es en general menor que la socavación de descargas ahogadas. −



− − −



− −



−



Para las descargas libres se aconseja emplear las fórmulas de Abt el al, Abt et al Modificada y Ruff et al. La fórmula de Bohan si bien es aplicable a descargas libres y ahogadas, entrega en general resultados mayores que las dos anteriores en el caso de descargas libres. En el caso de descargas ahogadas se aconseja emplear las fórmulas de Rajaratnam y Berry, y la de Breusers y Raudkivi. La fórmula de Bohan arroja resultados parecidos y también puede emplearse. Cuando se desee estimar la socavación en lechos de material más grueso (no arenas), se recomienda emplear aquellas fórmulas que toman en cuenta explícitamente el efecto del tamaño del sedimento (w≠0) tales como las fórmulas de Bohan, Abt et al. Modificada, Rajaratnam y Berry, y Breusers y Raudkivi. -La fórmula de Abt et al. Modificada es la única que toma en cuenta la influencia que tiene la graduación del sedimento sobre la socavación, si bien está basada en un limitado banco de datos experimentales. Cuando la pendiente del ducto es superior al 10%, se recomienda incrementar las profundidades de socavación calculadas en un 15%.



Para caracterizar la longitud y ancho de la fosa de socavación se recomienda emplear las siguientes fórmulas desarrolladas por Abt et al: Longitud de la Fosa,  L s  (m):  L s d 



= 9,3



Q 0,58 d 1, 45



 Ancho de la Fosa,  B s  (m):  B s d 



= 4,1



Q



0 , 66



d 1,65



Las variables y dimensiones de estas fórmulas, son las mismas de la fórmula de socavación.  Alternativamente pueden emplearse las recomendaciones de Hoffmans:  L s  B s



= 7 ⋅ S  = 5 ⋅ S 



Donde S    (m) es la socavación máxima determinada según las fórmulas del Punto (3.1) inmediatamente precedente.



Para una estimación preliminar de protecciones al pie de descargas, en base a enrocados, se puede hacer uso de la relación de Bohan siguiente:  De = 0,10



Q d 1,5



Donde:



 De :=Diámetro nominal del enrocado en m.  D :=Diámetro del ducto en mm. Q :=Caudal en m3/s. CAPÍTULO 6: PROCEDIMIENTOS Y TÉCNICAS DE HIDRÁULICA Y MECÁNICA FLUVIAL ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Se dice que un cauce fluvial experimenta un proceso de socavación general cuando ocurre una profundización de su lecho en un determinado tramo, debido a un desequilibrio entre la tasa de salida de sedimento desde dicho tramo y la tasa de entrada de sedimento al mismo. Este desequilibrio ocurre por un aumento local del arrastre provocado por angostamientos de sección donde la corriente se acelera. Estos angostamientos pueden ser naturales o artificiales, estos últimos causados por obras construidas en el cauce. En un cauce natural, el desbalance entre salida y alimentación de sedimento en un tramo, varía de acuerdo con los cambios que experimenta el caudal. Usualmente el mayor desbalance ocurre asociado al mayor caudal de una creci da, es decir, al caudal peak del hidrograma. La condición más desfavorable de socavación general constituye un factor muchas veces determinante del diseño de las fundaciones de obras implantadas en el cauce o de estructuras o elementos que atraviesan bajo éste y que no pueden quedar expuestos a la acción directa de la corriente, caso este último de tuberías, oleoductos, gasoductos, mineroductos o poliductos. Es difícil determinar la máxima socavación general porque se trata de un fenómeno en que intervienen diversas variables, entre ellas el régimen de caudales, la geometría local del cauce, las condiciones hidráulicas, las características del sedimento y en general las condiciones mecánico fluviales del tramo comprometido, todo lo cual muchas veces es incierto de cuantificar. Respecto del papel que juegan los sedimentos, cabe indicar que la socavación general es distinta si se trata de sedimentos cohesivos o granulares, y también diferente si estos últimos son finos (arenas y limos) o gruesos (uniformes o graduados).



Debido a las complejidades que tiene el fenómeno de socavación general en cauces aluviales, arriba señaladas, para fines de estimaciones con propósito de diseño en ingeniería es usual adoptar un criterio conservador que consiste en calcular la condición de máxima profundización posible del lecho, bajo una condición hidráulica d ada. La máxima socavación general posible de ocurrir es aquella en la cual el lecho se profundiza hasta que se alcanza la condición hidráulica de transporte incipiente o crítico; es decir, la velocidad del flujo en la sección mojada se reduce hasta el límite en que la corriente ya no puede movilizar y arrastrar más material desde el lecho. Al mismo tiempo, puede suponerse que la alimentación de material proveniente de aguas arriba se interrumpe y por lo tanto, al tramo socavado no llega sedimento mientras transcurre el proceso. Planteado el problema así, su cuantificación se reduce a determinar cuál es la nueva sec ción que debería tener el cauce de manera que se verifique que el lecho queda en condiciones de arrastre crítico o de transporte incipiente, bajo condiciones hidrológicas predeterminadas. Los métodos que a continuación se exponen permiten realizar el cálculo de la sección socavada imponiendo la condición de que en ella la velocidad de escurrimiento iguale a la velocidad crítica de arrastre.



En este método se emplea como fórmulas de velocidad crítica de arrastre una de las que se indica a continuación, haciendo notar que ellas han sido derivadas para lechos granulares planos: Para sedimentos finos (arenosos): V c  ghc



⎛ h  ⎞ = 0,787 ⎜ c ⎟ ⎝  D ⎠



−0 , 5



⎛ 12hc  ⎞ ⎟⎟ k  ⎝  c  ⎠



 Ln⎜⎜



Para sedimentos gruesos: V c  ghc



6-88



⎛ h  ⎞ = 1,81⎜ c ⎟ ⎝  D ⎠



−0, 33
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Donde V c = Velocidad crítica de arrastre (m/s) h c  = Altura de escurrimiento para la condición de arrastre crítico (m)



 D = Diámetro representativo del sedimento del lecho (m) k  s = Aspereza o rugosidad determinante de la pérdida de carga q = Aceleración de gravedad (m/s) Para sedimentos finos (arenosos) se utiliza k s = D 65 y  D = D 50 o D = D m , en tanto que para sedimentos gruesos de granulometría extendida, que presentan tendencia al acorazamiento, se utiliza D = D84 , D = D90 o D = D95 según la mayor dispersión granulométrica que presente la distribución. Aquí  D x   con  x = 50, 65, 84, 90 o 95 representa el diámetro x % que pasa determinado de la curva granulométrica del lecho y  Dm  el diámetro medio. La determinación de la sección socavada debe realizarse considerando de manera explícita su geometría ya que de lo contrario el cálculo resulta demasiado aproximado. Para ello se debe dividir la sección en franjas o subsecciones como se indica en la Figura 6.5-11 y luego determinar en cada una de ellas la máxima altura de agua que iguala a la altura crítica de arrastre hc



FIGURA 6.5-13



ESQUEMA PARA CALCULO DE SOCAVACIÓN GENERAL SEGÚN MÉTODO DE NEILL



La socavación de la franja o subsección



denominada en la Figura S  j , queda definida



como: S  j



= hcj − h j



Donde la altura de la franja socavada es hcj   y de la franja original sin socavar es hcj Igualando los caudales de las dos expresiones anteriores, reemplazando V cj en las ecuaciones correspondientes de velocidad crítica anteriormente indicadas, se despeja hcj resultando las siguientes expresiones: Sedimentos finos: hcj
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−



2 3



⎛ 12hcj  ⎞ ⎟⎟ = k  ⎝   s  ⎠



 Ln⎜⎜



qj 0,787  gD
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Sedimentos gruesos:



⎛  =⎜ ⎜ 1,81 ⎝ 



hcj



 ⎞ ⎟ 0 , 33 ⎟  g   D  ⎠



0 ,855



qj



Donde q j  es el caudal por unidad de ancho asociado a la franja  j , que se calcula de la siguiente expresión: q  j



=



Q j  B j



=



1  B j



⎛ Ω  ⎞ ⎛  R  ⎞ ⋅ ⎜⎜  j ⎟⎟ ⋅ ⎜⎜  j ⎟⎟ ⎝  Ω  ⎠ ⎝  R  ⎠



2/3



⎛ n  ⎞ ⋅ ⎜⎜ j ⎟⎟ ⋅ Q ⎝  n  ⎠



Q j : Caudal total de la franja  j  (m  B j : Ancho de la franja  j  (m).



Ω  j : Área de la franja  j  (m2).  R j :



Radio



hidráulico



de



la



franja



 j   (m)



que



se



calcula



dividiendo



Ω  j ·  por   B j ·  R j = Ω  j / B j n j  : Rugosidad de Manning de la franja  j  (sin dimensiones).



Ω, R, n, Q : Las mismas variables anteriores, definidas para la sección total. En el método de Lischtvan-Levediev originalmente propuesto para estimar el valor medio de la socavación general en una contracción producida por la presencia de las pilas de un puente, se hace una distinción explícita acerca del tipo de sección representativa del cauce. En efecto, tal como se aprecia en la Figura 6.5-12 el método distingue entre un cauce con secciones bien definidas (cauce principal con planicies de inundación) de uno con múltiples subsecciones y brazos en estiaje. Además el método permite estimar la socavación general en lechos constituidos por sedimentos cohesivos a partir de una caracterización simple de la resistencia a la erosión de este tipo de lechos. El método es aplicable globalmente a una sección pero puede utilizarse para realizar el cálculo en franjas, similar a lo esquematizado en la Figura 6.5-11. Para cada franja se determina la profundidad máxima de escurrimiento, incluyendo la de la situación socavada de acuerdo con las relaciones siguientes: Sedimentos no – Cohesivos: 1



h j



q  j ⎛   ⎞ X +1 ⎟⎟ = ⎜⎜ 0, 28 ⎝ 0,68 β   D ψ  ⎠



h j



⎛  = ⎜⎜ ⎝ 0,60 β  Y 



Sedimentos Cohesivos: q  j 1,18 S 



 ⎞ ⎟ ψ  ⎠⎟



1  x +1



Donde h j : Altura del escurrimiento en la franja socavada,  j  expresado en m q j : Caudal por unidad de ancho de la franja socavada,



en m3/m/s



 D : Diámetro medio del sedimento obtenido de la curva granulométrica, expresado en mm. Y S  : Peso volumétrico del material seco en ton/m3  β  : Coeficiente función de la probabilidad de excedencia del caudal de diseño según la Tabla 6.5-13 ψ  : Coeficiente que considera influencia del sedimento en suspensión según la Tabla 6.5-14  X  : Parámetro de la fórmula de arrastre crítico según Tabla 6.5-15  N  : Rugosidad de Manning  I  : Pendiente media del lecho 6-90
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FIGURA 6.5-14



ESQUEMAS PARA CALCULO DE SOCAVACIÓN GENERAL SEGÚN MÉTODO DE LISCHTVAN – LEVEDIEV



TABLA 6.5-13



VALORES DE Β EN FUNCIÓN DE LA PROBABILIDAD DE EXCEDENCIA DEL CAUDAL DE DISEÑO



Probabilidad Excedencia (%) 50 20 10 5 2 1 0,2 0,1 TABLA 6.5-14



Periodo Retorno (años) 2 5 10 20 50 100 500 1000



Coeficiente



 β  0,82 0,86 0,90 0,94 0,97 1,00 1,05 1,07



VALORES DE Ψ EN FUNCIÓN DEL PESO ESPECIFICO DE LA MEZCLA AGUA – SEDIMENTO



Y mezcla 1,05 1,10 1,15 1,20 1,25 1,30 1,35 1,40 1,08 1,13 1,20 1,27 1,34 1,42 1,50 1,60



En este caso se utiliza para cada franja la expresión siguiente: h j



⎛  qj  ⎞ = ⎜⎜ ⎟⎟ ⎝ V c1 ⎠



0 ,536



Donde V c1 es la velocidad crítica expresada en m/s para un escurrimiento de 1 m de profundidad media que se obtiene de la Tabla 6.5-16 para sedimentos no cohesivos y de la Tabla 6.5-17 para sedimentos cohesivos. α   tiene el mismo significado de la fórmula para cauces con sección principal y planicies de inundación.
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VALORES DEL COEFICIENTE X PARA SUELOS COHESIVOS Y SUELOS NO-COHESIVOS



Suelos Cohesivos



γ  s 3



(ton/m ) 0,80 0,83 0,86 0,88 0,90 0,93 0,96 0,98 1,00 1,04 1,08 1,12 1,16



TABLA 6.5-16



X 0,52 0,51 0,50 0,49 0,48 0,47 0,46 0,45 0,44 0,43 0,42 0,41 0,40



Suelos no Cohesivos



γ  s 3



(ton/m ) 1,20 1,20 1,28 1,34 1,40 1,46 1,52 1,58 1,64 1,71 1,80 1,89 2,00



X



d (mm)



X



0,39 0,38 0,37 0,36 0,35 0,34 0,33 0,32 0,31 0,30 0,29 0,28 0,27



0,05 0,15 0,50 1,00 1,50 2,50 4,00 6,00 8,00 10,00 15,00 20,00 25,00



0,43 0,42 0,41 0,40 0,39 0,38 0,37 0,36 0,35 0,34 0,33 0,32 0,31



d (mm



X



40,00 60,00 90,00 140,00 190,00 250,00 310,00 370,00 470,00 570,00 750,00 1,000,00



0,30 0,29 0,28 0,27 0,26 0,25 0,24 0,23 0,22 0,21 0,20 0,19



VELOCIDAD CRITICA PARA 1 M DE PROFUNDIDAD SEDIMENTOS NO COHESIVOS



Tipo de sedimento Diámetro medio (mm) Polvo y limo 0,005 Arena fina 0,05 Arena media 0,25 Arena gruesa 1,00 Gravilla fina 2,50 Gravil la media 5,00 Gravilla gruesa 10 Grava fina 15 Grava media 25 Grava gruesa 40 Ripio fino 75 Ripio medio 100 Rip io grueso 150 Canto rodado fin o 200 Canto rodado medio 300



-0,05 -0,25 -1,00 -2,50 -5,00 10 15 25 40 75 100 150 200 300 400



0,20 0,30 0,45 0,60 0,75 0,85 1,05 1,20 1,45 1,85 2,40 2,80 3,35 3,80 4,35



Vc1 m/s -



0,30 0,45 0,60 0,75 0,85 1,05 1,20 1,45 1,85 2,40 2,80 3,35 3,80 4,35 4,75



Nota: Las denominaciones de los tipos de sedimentos son sólo referenciales; prevaleciendo el Diámetro Medio indicado.



TABLA 6.5-17



VELOCIDAD CRITICA PARA 1 M DE PROFUNDIDAD SEDIMENTOS COHESIVOS



V C 1 en m/s



% del contenido de particulas Entre Tipo de Sedimento < 0,005 mm



0,005- 0,05 mm



Arcillas



30 – 50



50 – 70



Tierras fertemente arcillosas



20 – 30



70 – 80



0,4



Tierras ligeramente arcillosas



10 – 20



80 – 90



0,4



Suelos aluviones con arcillas margosas Suelos aluviones con tierras arenosas



A



5 -- 20



Tipos de Suelo B C D 0,85



1,2



1,7



0,80



1,2



1,7



0,70



1,0



1,3



20 -- 40



Tabla 6.5-17 los tipos de suelo se definen como sigue:  A : corresponde a suelos poco compactos con peso volumétrico del material seco hasta 1,20 ton/m3 −  B : corresponde a suelos medianamente compactados con un peso volumétrico seco entre 1,20 y 1,66 ton/m3 − C  : corresponde a suelos compactos con peso volumétrico seco entre 1,66 y 2,04 ton/m3 −  D : corresponde a suelos muy compactos con peso volumétrico seco entre 2,04 y 2,14 ton/m3 −
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−



El método de Neill supone que la socavación máxima se produce cuando para una condición hidráulica dada, se genera la condición de transporte incipiente o arrastre crítico. El método de Litschvan-Levediev aparentemente no considera esta condición extrema.



−



En general, puede esperarse que el método de Neill dé socavaciones significativamente mayores que el método de Litschvan-Levediev. En tales situaciones puede resultar aconsejable utilizar para el diseño valores intermedios.



−



Para lechos cohesivos el método de Neill no es aplicable.



−



Estos métodos permiten estimar las socavaciones por franjas, de modo que dan una idea de la distribución de los descensos del lecho a lo largo de la sección.



−



En caso que la zona más profunda de la sección tienda a migrar lateralmente, es preciso desplazar esta zona a lo largo de la sección cuando se calculen socavaciones locales.



−



En la aplicación del método de Lischtvan – Levediev, que aparece como formalmente más completo, debe tenerse en cuenta lo siguiente: Su origen y verificación experimental o de terreno es desconocida. Se desconoce el origen de las relaciones sobre las que se basa el método, lo mismo que las correcciones que se aplican. 
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Para el cálculo de los NAME´s para puentes nuevos, evaluación de puentes existentes o rehabilitación de estructuras de pilas y estribos, los requerimientos de campo/gabinete necesarios para llevar adelante el estudio deben ser los siguientes: −



− − − − − − − − −



Levantamiento topográfico en una distancia de 25.0 m en sentido longitudinal a cada lado del puente; además de 500 m aguas arriba y 200 aguas abajo. Batimetrías (transversales) cada 20 m en los últimos 100 m aguas arriba y aguas abajo y cada 50 en el resto. Detalles de obras de protección existentes. Gradiente del río obtenida mediante nivelación y referida a un BM. Recopilación de la información necesaria (planos, datos para diseño, etc.) Datos sobre dimensiones de pilas, estribos y altura libre de cada puente (Gálibo). Estudio de suelos para obras hidráulicas y en especial del lecho del río (granulometría). Información de caudales para cada río o datos de estaciones de aforo o hidropluviométricas existentes. Información sobre transporte de sedimentos. Información sobre transporte de material, pérdidas de suelo. Información sobre erosiones importantes aguas arriba y aguas debajo de cada puente. Informe sobre palizadas.



Por otro lado, como parte de los estudios hidrológicos es necesario concretar las siguientes actividades: − − − − − − − −



Verificar los caudales de escurrimiento superficial de crecidas extraordinarias probables, para verificar los potenciales riesgos hídricos existentes. Definir el escurrimiento de las aguas subterráneas (niveles y/o caudales) en un diagnóstico para posibles obras de drenaje adicionales de protección de los accesos. Definición y caracterización geomorfológica de la cuenca de influencia y los cursos de río existentes. Las características físicas de la cuenca para estimar las descargas pico, las variaciones de caudal y niveles de agua, así como áreas de inundación. Hidrogramas unitarios, Tormentas y Crecientes de diseño. Verificación de la calidad del agua para las estructuras. Justificación de los datos y métodos utilizados en la verificación hidrológica. Justificación de Modelos de Simulación Hidrológicos utilizados.



Finalmente, el estudio debe verificar los niveles hídricos máximos que alcanzará el río como consecuencia del trayecto de la avenida de diseño, para lo que será necesario contemplar las siguientes actividades: − Distribución del flujo y velocidades en el sitio por efecto de los caudales pico. − Relaciones de Niveles y caudales de diseño con las dimensiones de las estructuras existentes. − Precisar en términos cualitativos y cuantitativos las dimensiones máximas del material de arrastre. − Cálculo de la altura de socavación localizada en estribos y pilas de los puentes. − Verificación de la estabilidad de pilas y estribos (donde sea necesario) − Diseño del reforzamiento de pilas y estribos (donde sea necesario) − Diseño de obras hidráulicas para protección de márgenes (zanjas, drenes, etc.) − Diseño de las losas de aproximación − Justificación de los datos y métodos utilizados. − Justificación de los modelos computacionales utilizados. − Cómputos métricos − Presupuesto general y análisis de precios unitarios en bolivianos y considerando el formato existente en el pliego de condiciones generales para la contratación de obras. − Especificaciones técnicas especiales − Estudio Ambiental − Especificaciones técnicas ambientales − Recomendaciones para el mantenimiento 6-94
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Si bien en los capítulos 1, 5, 6 y 7 del presente Manual se plantean diversas técnicas y procedimientos para algunas de estas actividades, es preciso señalar que en la actualidad se cuenta con el apoyo de numerosos programas computacionales de dominio público o de fácil acceso, que ayudan al proyectista a realizar los cálculos hidrológicos e hidráulicos necesarios para diseñar las obras de drenaje de este tipo, como por ejemplo el Sistema de Análisis de Ríos (HEC-RAS), modelo creado por el Hidrologyc Engineering Center del Cuerpo de Ingenieros de los Estados Unidos (US Army Corps) y que permite realizar una modelación hidráulica en régimen permanente de cauces abiertos, ríos y canales artificiales, lo anterior en una interfase gráfica de usuario que facilita las labores de preproceso y postproceso, así como la posibilidad de intercambio de datos con el sistema de información geográfica ArcGIS mediante HEC-GeoRAS.
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Se define como obra de defensa fluvial a toda obra destinada a dirigir o a regularizarla corriente en un cauce con el fin de proteger estructuras implantadas en él, o bien defender sus riberas y planicies adyacentes donde existan asentamientos humanos, terrenos agrícolas e instalaciones industriales o de otro tipo que pudiesen ser dañadas por el agua. En lo específico, las obras de defensa fluvial son aquellas obras destinadas a satisfacer alguno de los siguientes objetivos: − − − −



Mantener una cierta capacidad de conducción de agua e n un cauce. Proteger estructuras, instalaciones, terrenos agrícolas, o poblados que puedan ser afectados por el escurrimiento. Desviar las aguas de un cauce para diversos usos. Modificar la hidrología natural de la cuenca, de modo de limitar el gasto máximo para un cierto período de retorno.



En este Capítulo se incluye una descripción de los distintos tipos de obras de defensa fluvial utilizadas frecuentemente para la protección de riberas y obras de inf raestructura implantadas en cauces fluviales.



 A continuación se entrega una descripción de las distintas obras de protección, tomando en cuenta e l tipo de elemento, instalación o infraestructura que se requiere proteger, como también la función u objetivo que dicha obra de protección debe cumplir y su ubicación dentro del cauce.



Dentro de las protecciones de riberas más usadas se cuentan las defensas longitudinales y transversales al cauce. Las primeras son utilizadas tanto para prevenir inundaciones de terrenos aledaños al cauce, como para evitar la erosión y dar estabilidad a las riberas sometidas al ataque de la corriente. Este tipo de defensa es también utilizado, aunque en un menor grado, para encauzar un río o estero de manera de mejorar las condiciones locales de escurrimiento en algún punto en particular. Las defensas transversales al cauce, también llamadas espigones, corresponden a estructuras emergentes desde las orillas hacia el interior de la corriente, usualmente formando ángulos cercanos a 90° con la dirección principal del escurrimiento. Tienen por objeto proteger de la erosión los bordes o riberas del cauce alejando el escurrimiento principal de las orillas y recuperando terrenos por sedimentación del cauce en las zonas comprendidas entre las obras. Una de las principales desventajas de este tipo de obras, es que pueden reducir de manera significativa el ancho del cauce, sobre todo cuando se protegen ambas riberas. Las defensas longitudinales, por su parte, tienen la ventaja de fijar la orilla protegida en forma definitiva, además que se diseñan de manera de no reducir el área hidráulica original o área del cauce primario. Sin embargo, en el caso de cauces con riberas o cauce primario poco definido, el trazado de las defensas longitudinales debe ser avalado por un estudio hidráulico y mecánico fluvial, de manera que la reducción del área de escurrimiento no provoque descensos excesivos en el nivel del lecho (socavación general) producto del aumento de velocidades del flujo. La principal desventaja de las defensas longitudinales es generalmente su mayor costo, debido a que deben extenderse a lo largo de toda la zona a proteger de manera continua. En la Figura 7.1-1 y Figura 7.1-2 se muestran esquemas con los tipos y disposición de las defensas longitudinales.
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FIGURA 7.1-1
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TIPO DE DEFENSAS LONGITUDINALES
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DISPOSICIÓN TÍPICA DE DEFENSAS LONGITUDINALES PARA FIJAR EL CAUCE ACTUAL
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Dentro de los principales elementos de un puente se encuentra su infraestructura, la cual está constituida por las cepas o pilas de apoyo y por los muros estribos. En ambos casos, dada su ubicación y características, estas estructuras se encuentran expuestas a la acción directa de la corriente, requiriendo en algunos casos de protecciones o defensas que eviten su exposición a la erosión y consecuente debilitamiento. En el caso de las cepas, el principal factor a considerar para su protección es la socavación local, producto de los torbellinos que se generan en esta zona los que aumentan la capacidad erosiva del flujo en torno a estas estructuras. Para prevenir este tipo de problemas es posible considerar algunas de las siguientes alternativas que permiten minimizar los efectos asociados a la socavación. −



−



−



−



Ubicar la base de la fundación de las cepas bajo los niveles de socavación máxima, dejando un margen de seguridad apropiado. Ubicar la base de las cepas bajo los niveles de socavación general, diseñando una capa de protección contra los efectos de socavación local y/ o un muro guardarradier aguas abajo de las cepas. Esta solución puede resultar pertinente en Puentes existentes que han experimentado problemas de socavación.  Apoyar las cepas sobre pilotes hincados bajo los niveles de socavación máxima, dejando margen a la posibilidad que el extremo superior de estos pilotes quede eventualmente expuesto por socavación local. Construir las cepas como una hilera de pilotes o columnas, hincándolas a profundidades suficientes compatibles con la socavación máxima y la capacidad de soporte del terreno.



En la Figura 7.1-3, se muestra un esquema con algunas de las alternativas de solución para el control de la socavación en cepas. Cabe señalar que para la elección de cada tipo particular de solución es necesario realizar un análisis específico que considere diferentes factores como por ejemplo: requerimientos de capacidad de soporte del suelo, aspectos económicos, métodos constructivos, plazos, etc. En todo caso, el diseño hidráulico óptimo de un puente nuevo no debería considerar protecciones ya que sus fundaciones deberían estar diseñadas para enfrentar las socavaciones.  Al igual que las cepas, los estribos de un puente quedan directamente expuestos a los embates de la corriente siendo necesario muchas veces construir obras de protección que minimicen los efectos erosivos y de socavación en los accesos de los puentes. Entre las obras de protección para estribos de puentes posibles de emplear se encuentran: −



−



−



Revestimientos de cauces y taludes conformados por enrocados, gaviones, revestimientos rígidos o flexibles de hormigón, etc. que se usan para prevenir erosión de las orillas de los taludes o del lecho en las cercanías de l os estribos de un puente. Muros guía que consisten en obras paralelas a la corriente, construidas para encauzar el río de manera de mejorar las condiciones de aproximación de la corriente hacia el puente. Espigones que como se ha explicado, corresponden a estructuras emergentes desde las orillas hacia el interior de la corriente, destinadas a proteger localmente bordes o riberas.



Mediante estas obras es posible minimizar la socavación local al pie de estribos al encauzar la corriente y mejorar las condiciones locales de escurrimiento. En la Figura 7.1-4, se ilustra un ejemplo del uso de muros guías para l a protección de estribos de puentes.
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SOLUCIONES PARA MINIMIZAR PROBLEMAS DE SOCAVACIÓN AL PIE DE CEPAS DE PUENTES



CAPÍTULO 7: DEFENSAS FLUVIALES  ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 VOLUMEN 2 HIDROLOGÍA Y DRENAJE



FIGURA 7.1-4
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SOLUCIONES PARA MINIMIZAR PROBLEMAS DE SOCAVACIÓN AL PIE DE CEPAS DE PUENTES
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Existe una gran variedad de obras e instalaciones que por ubicarse en los cauces o en las vecindades de éste, requieren de algún tipo de protección, la que dependerá, entre otros factores, de la importancia y el tipo de obra que se quiera proteger. En general, en estos casos será necesario realizar un análisis específico que permita definir y cuantificar el daño susceptible de ocurrir y proponer la obra de protección más adecuada al problema que en particular se quiera solucionar. Los problemas más frecuentes que presentan las obras o estructuras insertas en un cauce o en las cercanías de éste son: − − −



Falla de las fundaciones por erosión y soc avación Inundaciones o anegamientos Embanque por arrastre de fondo y en suspensión



En los dos primeros casos son aplicables soluciones y obras de protección similares a las mencionadas en los puntos 1) y 2) precedentes, es decir, protecciones o defensas longitudinales y transversales, y en general obras que minimicen los efectos erosivos y de socavación directos sobre las estructuras a defender. Uno de los problemas más comunes de obras expuestas directamente a la corriente es la socavación del entorno de aquella parte de la estructura que se apoya directamente en el lecho. En estos casos la solución más usada es la colocación de protecciones que reduzcan o eliminen la posibilidad de socavación del lecho alrededor de la obra, tales como enrocados al pie, sábanas de gaviones, enrocado consolidado, etc. Las protecciones usadas para el control de inundaciones consisten en obras de defensa perimetrales entorno a construcciones e instalaciones de importancia. Por otra parte, para prevenir inundaciones en sectores poblados es posible considerar canalizaciones, entubamientos y revestimientos de un cauce o un tramo de él en sectores donde éste cruza poblaciones o ciudades. En este último caso, el efecto que se logra es una mejoría de las condiciones hidráulicas con lo que se obtiene una mayor capacidad de conducción y se minimiza el riesgo de desborde. En relación a los problemas derivados del arrastre de material de fondo, existen estructuras que pueden resultar seriamente dañadas por el impacto de este tipo de material, por lo que en estos casos se hace necesario utilizar obras de protección específicas para solucionar este problema. Un ejemplo muy típico se presenta en los cruces de ductos o tuberías bajo el fondo de cauces de alta pendiente, en los que el arrastre de material de gran tamaño, junto con las socavaciones generalizadas del lecho, podría dejar expuestas estas estructuras y eventualmente hacerlas colapsar. En el caso del arrastre de material sólido en suspensión, si bien el tamaño de las partículas es mucho menor en comparación con el arrastre de fondo, sus efectos podrían causar serios daños en distintos tipos de estructuras e instalaciones. Ejemplo de esto son las bocatomas en donde el ingreso de material fino puede ocasionar embanque de canales y pérdida de capacidad de conducción de éstos. También resulta altamente inconveniente la presencia de material fino en suspensión en los canales de aducción a plantas generadoras de energía hidroeléctrica en donde este material puede causar el desgaste prematuro de las alabes de las turbinas. En todos estos casos será necesario disponer de las medidas y obras de protección que permitan minimizar estos efectos. Una solución alternativa para prevenir inundaciones, pero que debido a su alto costo sólo se  justifica si se emplea también con otros propósitos son las obras de regulación, las cuales reducen el gasto máximo de la crecida y en ocasiones su volumen. Estas pueden ser dispuestas en forma aislada o en serie a lo largo del cauce.



En el caso de los ríos y cauces que presentan una gran pendiente, presentan generalmente un régimen torrencial en las zonas altas y medias, con una gran capacidad de arrastre de sedimentos. Muchas veces se hace necesario controlar este arrastre con el objeto de evitar su depositación descontrolada en las zonas de menores pendientes, lo cual puede ocasionar la pérdida de la capacidad de conducción o migración lateral del cauce hacia zonas no deseadas con los consiguientes daños.
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Existen dos alternativas de solución que permiten disminuir la fracción sólida acarreada en un cauce por una crecida. La primera de ellas consiste en retener los sedimentos con obras tipo pozas o piscinas decantadoras construidas directamente en el cauce. Estas obras requieren del espacio suficiente como para poder retener todo o gran parte de los sólidos generados en la crecida y de su mantención periódica para asegurar que su capacidad de retención esté efectivamente disponible cuando ocurra el evento para el cual fueron diseñadas. En general este tipo de obras debe ubicarse en sectores donde la pendiente del cauce no sea muy pronunciada. La segunda alternativa consiste en la construcción de obras que permitan disminuir la pendiente del cauce, reduciendo de esta forma la capacidad de arrastre del flujo. Estas obras actúan directamente sobre la pendiente del lecho llevándola a valores similares a la pendiente crítica de arrastre, que es una pendiente que depende del material constitutivo del lecho. Consisten en muros transversales que cierran total o parcialmente el cauce y lo escalonan en la dirección longitudinal, con lo cual se logra reducir su pendiente media y minimizar el transporte de sedimentos para una condición de caudal de diseño prefijada. Este tipo de obra se emplea de preferencia en sectores donde el espacio es reducido o donde la pendiente del lecho es muy alta. Los muros o barreras pueden ser permeables o impermeables. En el primer caso estas estructuras retienen las fracciones más gruesas de sedimento y bloques de roca. En el segundo caso las barreras retienen todo el material por lo que su altura queda restringida más que nada por consideraciones estructurales. Un aspecto determinante del diseño tiene que ver con la altura de las barreras, la cual es función del espaciamiento y éste último a su vez depende de la pendiente del cauce. La altura de la barrera es un parámetro esencial por cuanto también determina la socavación al pie que pueda producir el flujo vertiente, aspecto central del diseño de la fundación de la obra.



Para los diferentes tipos de obras fluviales existen distintos tipos de elementos constructivos que es posible utilizar como material base para la materialización de la coraza de protección de la obra. La elección del tipo de protección a utilizar corresponde a un análisis técnico - económico que debe tomar en cuenta factores tales como inversión inicial, costos de mantención, vida útil, disponibilidad de materiales, facilidades constructivas, etc.



Los enrocados son elementos ampliamente usados en la construcción de obras de defensa fluvial. Su uso ha sido destinado principalmente a la materialización de corazas o armaduras de taludes y a protecciones de fondo al pi e de obras disipadoras o de descarga. Los enrocados pueden ser más económicos que otros tipos de elementos y además presentar ventajas tales como las siguientes: −



− − − − − − − −



−



Ser elementos versátiles que permiten la construcción de estructuras flexibles, las que aceptan mejor los asentamientos Ser más fácilmente reparables frente a daños locales Ser más fáciles de construir, salvo excepciones, pues no requieren disponer de equipos especializados o de sistemas constructivos especiales para su colocación Su apariencia es natural, por lo cual no altera el paisaje en forma significativa El crecimiento de vegetación entre las rocas ayuda a su apariencia natural y consolidación. Entre las desventajas que tiene este tipo de solución se cuentan: La ubicación del empréstito debe ser tal que la distancia no sea un condicionante de tipo económico para la construcción. Los taludes recomendados en general son relativamente extendidos, lo que puede provocar restricciones de espacio, para la ubicación de la defensa. Requieren de una mantención periódica, destinada a reforzar aquellos puntos que evidencian desplazamientos o movimientos debido a crecidas o sismos, eliminando puntos débiles. Frente a altas velocidades del flujo, el tamaño del enrocado requerido para la protección aumenta, de manera que los costos de transporte y colocación se ven afectados en forma directa por este concepto.
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Los gaviones son elementos con forma de paralelepípedo rectangular, fabricados con malla hexagonal en alambre de acero galvanizado o recubierto con una funda plástica y que se rellenan con piedras. Estos elementos se emplean para conformar estructuras, normalmente muros, que protegen riberas y obras del embate directo de las aguas. En ocasiones se emplean como elementos de protección de taludes y lecho, para lo cual el paralelepípedo adquiere la forma de una sábana. Su uso en obras de defensa fluvial, ya sea en defensas longitudinales o transversales, como alternativa al uso de enrocados, se restringe normalmente a los casos que se disponga del material de relleno en forma abundante y en lo posible en el mismo lugar o en las cercanías de la obra. En estos casos son una alternativa normalmente de menor costo que cualquier otro material, pero su vida útil está fuertemente condicionada por la resistencia a la corrosión y abrasión de los alambres que forman la malla. En ocasiones los gaviones se revisten con shotcrete para reducir los efectos corrosivos y abrasivos del agua, pero ello le resta ventajas tanto económicas como técnicas a la solución.  Algunas de las principales ventajas de los gaviones son: −



−



−



−



−



Flexibilidad: el material no rígido de que están construidos adopta las formas del terreno natural permitiendo asentamientos diferenciales, sin comprometer la estabilidad de la obra. Resistencia: la malla de alambre galvanizado posee una resistencia y flexibilidad necesarias para soportar las tensiones producidas por el agua y las masas de tierra. Los gaviones están provistos de diafragmas o separaciones interiores que impiden el desplazamiento de las piedras en su interior, contribuyendo así a formar una estructura más estable y sólida. Permeabilidad: un muro de gaviones es permeable al agua lo que permite aliviar subpresiones. Conservación del paisaje: los gaviones facilitan el crecimiento de vegetación natural lo que les permite una fácil incorporación al ambiente de su entorno. Economía: requieren en general de poca mantención y no necesitan mano de obra de gran calificación para su construcción, además que utiliza elementos de fácil disponibilidad como son la grava y las piedras.



 Algunas desventajas de los gaviones, que es necesario tomar en cuenta, son: −



−



−



−



− −



−



Noesrecomendablesuempleoparaobrasquerequierandeunalargavidaútildebidoala incertidumbre en la durabilidad de la malla de alambre. En aguas corrosivas o en zonas de ambiente marino o corrosivo, o con apreciable c antidad de material de arrastre es muy inconveniente el uso de gaviones, aún cuando las mallas galvanizadas se protejan con revestimientos plásticos. No resulta recomendable emplearlas con revestimientos de shotcrete porque además de encarecer la obra, este tipo de recubrimiento hace que pierda flexibilidad, con lo cual se pierden también dos de sus ventajas esenciales. Encauces con corrientes de alta velocidad (>2 m/s) o fuerte arrastre de sedimentos, las mallas se deforman y pueden presentar problemas de desgaste y rompimiento con el consiguiente vaciado de los gaviones. Para muros de más de 4 m de altura aumenta considerablemente el volumen de relleno requerido, debido a la ampliación de la base de la estructura para su estabilidad. Necesita disponer de abundante material de relleno en el l ugar de la obra. El vaciamiento o daño de la fundación puede producir la ruptura y falla de la estructura completa. Los gaviones son elementos que pueden ser objeto fácil del vandalismo. Si las mallas son destruidas, con seguridad la obra colapsa parcial o totalmente durante una crecida.
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En algunos casos, es posible considerar para la construcción de corazas de obras de defensa fluvial elementos prefabricados de hormigón del tipo de losetas prefabricadas. Se utilizan tanto para proteger directamente las riberas contra la erosión, como también para mejorar las condiciones hidráulicas en un tramo en particular d el cauce. Su uso es muy común e ncauces que cruzan sectores poblados donde se requiere prevenir desbordes e inundaciones. También es posible utilizarlos para encauzar los cursos naturales en las proximidades de un puente y de este modo mejorar las condiciones del escurrimiento, reduciendo efectos locales indeseables como socavaciones en cepas y estribos o erosión de riberas. Otro elemento que puede ser utilizado para protección directa de riberas corresponde a tablestacas de hormigón, acero o plástico, que son muy útiles en cauces profundos arenosos o arcillosos y cuyas riberas son más o menos verticales o de taludes pronunciados, y para protecciones de emergencia en zonas donde no hay roca ni grava. Hoy en día también surge como alternativa la protección que brindan las chapas o conchas que confinan pretiles en las soluciones llamadas de "tierra mecánicamente estabilizada". Una de las principales ventajas en el uso de elementos prefabricados de hormigón o acero es que admiten mayores velocidades de la corriente y mejoran notablemente las condiciones del escurrimiento, al reducir la rugosidad salvo cuando crece vegetación. Por otro lado las principales desventajas son: − − −



Su costo es normalmente más alto que cualquier otro el emento alternativo. Su instalación debe hacerse en seco y requiere de un tratamiento previo del talud donde se apoyarán, salvo el caso de las tablestacas. Son vulnerables a los descensos de los terraplenes, por lo cual pueden agrietarse.



 Aunque el uso de otros materiales distintos a los mencionados antes no es muy frecuente, también es posible utilizar madera y troncos para protección temporal de riberas o para la construcción dediques transversales estabilizadores de pendiente, también de carácter temporal. En general, el uso de estos materiales queda restringido a casos en que no es posible disponer de otro tipo de material y cuando la vida útil de la estructura que se desea proteger resulta comparable con la de este tipo de obra o bien, cuando se trata de obras de carácter provisorio. Ello indudablemente responde a una decisión de tipo técnico-económico que justifique el uso de protección de bajo costo como el asociado a este tipo de material. La utilización de madera puede ser una buena alternativa debido a su bajo costo en zonas donde este elemento se encuentra en abundancia.



 A continuación se describen los componentes principales de una obra de defensa fluvial, indicándose en cada caso sus características y función. Cabe hacer notar que si bien estas componentes pueden ser consideradas en forma genérica para los distintos tipos de obras de defensa fluvial indicadas en el Tópico 7.1.1, son aplicables principalmente a las defensas longitudinales y transversales de riberas.



Corresponde a la parte de la defensa expuesta directamente al escurrimiento y su principal objetivo es proteger de la erosión el talud de un pretil, terraplén o la ribera misma del cauce. Dependiendo del material utilizado, la coraza puede ser permeable, como en el caso de enrocado, gaviones y elementos prefabricados, o impermeable como son las losetas de hormigón y las tablestacas. Entre los tipos de corazas más usuales pueden encontrarse las siguientes:



Se trata de una protección de bajo costo, ya que para su materialización se emplea el material pétreo existente en el lugar o una fuente de empréstito. En general, el material debe ser seleccionado para eliminarlos tamaños menores que pueden ser fácilmente arrastrados por la corriente. Este tipo de elemento no da buenos resultados como protección permanente, ya que tiende a ser arrastrado con facilidad en eventos de crecidas.
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Son elementos cuyo tamaño y peso se diseñan para proteger el talud de una defensa para las condiciones del escurrimiento de la crecida de diseño. Provienen de la explotación de canteras, de manera tal que se obtengan bloques con aristas vivas y de un peso mínimo preestablecido. La roca debe ser sana y sin señales de descomposición (meteorización) o grietas. Una coraza de enrocado normalmente estará conformada por 2 capas superpuestas y con bloques trabados entre sí.



Son jaulas de alambre galvanizado armadas in situ y rellenas con piedras, usualmente disponibles en el lecho del río. Con la superposición de estos elementos se conforman muros gravitacionales autosoportantes. Este elemento puede resultar recomendable cuando el tamaño del enrocado de diseño resulta extremadamente grande y surgen dificultades tales como altos costos de explotación, traslado y colocación. Comercialmente se encuentran disponibles en dimensiones estandarizadas, lo cual debe compatibilizarse con los requerimientos de altura requerida para la defensa.



Estos elementos cumplen la misma función que los enrocados, pudiendo ser de diversas formas. Su aplicación resulta apropiada en aquellos casos en que las dos soluciones precedentes no son aplicables y siempre y cuando su diseño permita asegurar la estabilidad de la coraza. No se aconseja emplearlas sin el respaldo de un estudio técnico especializado.



Se trata de pilotes o planchas rectangulares, hincados con martinete, los cuales alineados uno junto al otro conforman un muro impermeable. También se pueden utilizar en forma combinada, mediante la hinca en doble fila, para luego cubrir los con mallas de alambre y rellenarlos con bloques o fragmentos de roca. Para la colocación de las corazas de tipo permeable es necesario el perfilamiento previo del pretil, terraplén o de la ribera con un talud que permita una fácil y segura colocación del material de protección. Entre este último material y la base de apoyo, se coloca un filtro, pudiendo ser un geotextil o un filtro conformado con materiales pétreos. El objeto de este filtro es evitar que las partículas finas de la ribera migren a través de los huecos de la coraza, debido a la succión producida por la corriente. En el caso de utilizarse enrocados para la coraza, es recomendable colocar una capa de material fluvial sobre el filtro geotextil a objeto de evitar el contacto directo del enrocado con este último y así evitar la rotura de la tela durante el proceso de colocación de cada bloque de roca. Dicha capa de material fluvial se conoce con el nombre de camada de protección o camada de apoyo y su espesor varía entre 10 y 30 cm aproximadamente, según las dimensiones del enrocado de la coraza.



Corresponde a la base de apoyo de la defensa que se ubica bajo el lecho. La profundidad que deberá alcanzar dicha fundación queda determinada por la socavación generalizada que ocurriría en eventos de crecidas. En los casos que se trate de protecciones de cepas y estribos de puentes o de la protección local de alguna obra en particular, se debe tomar en cuenta, además de la socavación generalizada del lecho, la socavación local en el entorno del elemento que se desea proteger, determinadas ambas para las mismas condiciones de escurrimiento. El procedimiento de cálculo se encuentra especificado en el Párrafo 6.5.5.1 del presente Volumen.



Se designa con este nombre a la parte más alta con la cual culmina superiormente una obra de defensa fluvial. En el caso de una obra de defensa longitudinal y de espigones, la cota o nivel que debe tener el coronamiento queda determinado por la altura máxima de escurrimiento, calculada para la crecida de diseño del tramo, más una revancha, mediante los procedimientos de cálculo que se encuentran expuestos en este Volumen en el Tópico 6.3.1. En algunos casos particulares de obras, como por ejemplo en las barreras vertedoras y en cierto tipo de diques transversales donde se permite el escurrimiento por sobre el coronamiento, deben
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considerarse las protecciones apropiadas que eviten la erosión y pérdida de material desde esta zona de la obra y hacia aguas abajo de ella. El coronamiento mínimo de una obra de defensa queda definido por el espesor de una capa doble de enrocado, de acuerdo al tamaño determinado para las condiciones hidráulicas. Usualmente el coronamiento considera un ancho mínimo tal, que permita la construcción y posterior inspección de la obra, pudiendo incluso tener un ancho suficiente para la circulación de vehículos y maquinaria. En los casos que la defensa sobresalga por sobre el nivel de la ribera, el coronamiento necesariamente debe considerar un cierto ancho que proporcione la estabilidad necesaria a la estructura del terraplén donde se apoyará la coraza.



Corresponde a la cara perfilada de la ribera de un cauce o de ambos lados de un pretil o terraplén, que conforma la estructura de apoyo de la obra de defensa. La inclinación del talud deberá ser tal que asegure la estabilidad de la estructura según el tipo de material y también según el tipo de maquinaria a usar en su construcción y el tipo de coraza que soportará. En el caso de defensas longitudinales formadas por enrocados o losetas de hormigón conviene usar taludes con inclinaciones H:V = 2:1 o mayores. Dicha inclinación podrá ser menor cuando se trate de escurrimientos con bajas velocidades pero en ningún caso debiera ser inferior a 1:1 (H:V); para defensas longitudinales de enrocados se recomienda un talud mínimo1,5:1 (H:V). En el caso de gaviones o tablestacados no se requieren taludes inclinados. Es necesario destacar que cuando se utiliza enrocado como material propiamente de construcción de una obra hidráulica, la inclinación del talud tiene una importante incidencia en el tamaño de éste, puesto que mientras más vertical es el talud, mayor será el tamaño del enrocado requerido.



El terraplén constituye el núcleo de la obra de defensa; es la estructura hecha con material de relleno donde se apoya la coraza. Dicho relleno debe ser de una geometría regular y el material utilizado en su construcción podrá ser de tipo fluvial, de desecho de cantera o provenir de otra fuente siempre y cuando se encuentre libre de materias vegetales, de residuos orgánicos u otros que afecten la estabilidad del terraplén. Dicho relleno debe realizarse por capas compactadas mediante el paso de maquinaria pesada u otro medio de compactación, pero no requiere mayores especificaciones respecto de la densidad de compactación alcanzada, ya que en general no se trata de un elemento estructural, salvo que su altura amerite un análisis de estabilidad especial.



Corresponden a las estructuras de hormigón que quedan insertas en el terreno natural o en el lecho del cauce y se ubican normalmente al término o al inicio de una estructura de hormigón, en la unión con el terreno natural. El principal objetivo de estos elementos es prevenir la socavación que se produce debido a la acción erosiva de la corriente, en el entorno de la obra y que podría dejar sin base de apoyo a la estructura de hormigón que protege, haciéndola colapsar. La profundidad mínima que deben tener las zarpas o dientes queda determinada por la profundidad de socavación general y local estimadas, dependiendo del tipo de estructura a la cual protege. Es recomendable que junto con el diente se utilice algún otro tipo de protección contra la erosión, como por ejemplo enrocado, de modo de evitar que la fosa de socavación alcance su profundidad máxima en las proximidades de la obra.



Se designa con este nombre a las estructuras flexibles o rígidas, dispuestas en el lecho de un cauce natural, destinadas a protegerlo de la acción erosiva del escurrimiento, ya sea de tipo local o generalizada. Su materialización permite fijar la cota y pendiente del tramo revestido. Su conexión con el lecho, tanto por aguas arriba como por aguas abajo, debe protegerse mediante la construcción de zarpas o dientes terminales. Su construcción puede realizarse con los mismos elementos descritos para el caso de corazas de protección.
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 A continuación se describen las técnicas y procedimientos normalmente utilizados para el dimensionamiento de una obra de defensa fluvial. Para tal efecto, se detallan las etapas a seguir y la información requerida para el desarrollo de un proyecto de defensas fluviales. Se incluyen los requerimientos y alcances de la información necesaria para realizar el diagnóstico del problema, y la información básica requerida para realizar el dimensionamiento de la obra. Finalmente, se señalan algunos requerimientos específicos y aspectos constructivos, ambientales y de mantención de las obras.



Previo al diseño de una obra de defensa fluvial, es necesario realizar un diagnóstico que permita calificar cualitativa y cuantitativamente la naturaleza y magnitud del problema a resolver. Este diagnóstico debe enfocarse a identificar y caracterizar el tipo de riesgo que se desea salvar, de modo de establecer adecuadamente la finalidad de la obra, ya sea para el control de rebases o erosión de riberas, o para evitar o minimizar la socavación generalizada y local del lecho al pie de una estructura. El diagnóstico debe servir también para definir la extensión de las zonas a proteger y para evaluar la disponibilidad de los datos necesarios para seleccionar los elementos constructivos a emplear en la materialización de la obra más conveniente que dará solución al p roblema planteado. Como parte del diagnóstico se deben establecer los principales parámetros hidráulicos y mecánicofluviales que condicionan el diseño de la obra de defensa; también se deben recopilar todos aquellos antecedentes que permitan caracterizar desde distintos puntos de vista la zona en estudio y que tengan relación con las obras a estudiar y proteger. Para desarrollar adecuadamente un diagnóstico, es necesario incluir como mínimo actividades como las correspondientes a: − − − − − − −



Recopilación de antecedentes e información básica. Recorridos del cauce. Restituciones aerofotogramétricas, levantamientos topográficos del cauce y su entorno. Estudio hidrológico. Estudio hidráulico. Estudio mecánico fluvial. Caracterización del comportamiento hidráulico y mecánico fluvial del cauc e.



El desarrollo de los aspectos señalados permitirá caracterizar cualitativamente y cuantitativamente la magnitud y naturaleza del problema a resolver. Ello a su vez permitirá contar con la información necesaria para estudiar y seleccionar el tipo de obra de defensa fluvial, así como establecer la condición de diseño más apropiada al problema identificado.



El propósito principal de este punto es describir el tipo, naturaleza y características principales de la información que es requerida en general, para elaborar un diagnóstico hidráulico orientado a identificar la magnitud y naturaleza del problema, así como contar con los datos necesarios para desarrollar el diseño de una obra de defensa fluvial. Mucha información de carácter más general puede estar disponible en estudios anteriores o encontrarse en instituciones que, como parte del quehacer que le es propio, miden, recopilan y procesan sistemáticamente información básica de tipo aerofotogramétrico, meteorológico, hidrológico y/o sedimentológico. Dentro de esta categoría se encuentran instituciones gubernamentales, militares o diversas empresas privadas tales como empresas eléctricas, sanitarias, mineras, agroindustriales, etc. La información más específica es necesario obtenerla especialmente para el estudio en cuestión. Ello puede significar la formulación de programas de trabajo, calendarios de actividades y especificaciones especiales ad-hoc, todo lo cual se traduce en definitiva en tiempo y costos adicionales que es preciso evaluar previo al desarrollo del estudio. En términos generales, la información requerida para desarrollar un estudio hidráulico con fines de diseño puede agruparse en tres conjuntos: (1) información general y de apoyo; (2) información básica de tipo meteorológico, hidrológico, hidráulico y mecánico fluvial y (3) antecedentes o estudios especiales de terreno. A continuación, se detallan los datos e información específica que quedan incluidas dentro de cada categoría, lo mismo que las fuentes de información a las que es posible acudir en un estudio determinado para obtener cada tipo de datos. CAPÍTULO 7: DEFENSAS FLUVIALES  ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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Se deben recopilar todos los antecedentes existentes que puedan aportar información inicial importante para el proyecto en estudio. Dicha información podrá ser obtenida tanto de la revisión de estudios anteriores como directamente en organismos e instituciones.  Algunos de los antecedentes e información que deben ser recabados son los siguientes: − − − − − − − −



Cartográficos y aerofotogramétricos Hidrometeorológicos Hidráulicos y mecánico fluviales Geológicos y geotécnicos Identificación de sectores críticos (por inundación, erosión de riberas, u otros) y áreas afectadas  Antecedentes periodísticos (crecidas importantes y sus consecuencias) Obras existentes en el cauce Daños generados por inundaciones



Corresponde a todos los datos, antecedentes o estudios existentes que pueden necesitarse para la etapa inicial del diseño hidráulico de una obra de defensa. En esta etapa es preciso definir por ejemplo, ubicaciones posibles de emplazamiento de las obras, lo cual implica evaluar preliminarmente problemas hidráulicos (reales o potenciales) asociados con las distintas alternativas de solución estudiadas. También la información proveniente de estudios existentes relativa a utilización actual o futura del curso de agua o de su cuenca aportante, o bien, antecedentes generales sobre planes de desarrollo social y económico de la zona, pueden resultar útiles en determinados casos como información general de apoyo al estudio hidráulico. A través de la revisión y análisis de este tipo particular de antecedentes, es posible conocer planes de corto y mediano plazo de construcción de obras en el río, por ejemplo obras de regularización de cauces y de utilización del agua con fines de abastecimiento o de riego, las cuales pueden afectar en mayor o menor grado el régimen hidrológico y/o sedimentológico actual del río. Incluso, cambios en el uso y manejo de los recursos naturales de la cuenca aportante (por ejemplo, explotación forestal, prácticas de cultivo, etc.) pueden inducir alteraciones importantes en el régimen de escorrentía y en los procesos erosivos naturales que tienen un efecto directo en el comportamiento de cursos naturales y en su morfología.



La información hidrológica y meteorológica constituye la base para elaborar los estudios de crecida necesarios para el desarrollo del diseño hidráulico de la obra de defensa. Es posible emplear métodos directos de estimación de caudales basados en datos de caudales (fluviométricos) o bien métodos indirectos basados en datos de precipitaciones (pluviométricos). Existen varias instituciones que operan redes meteorológicas y fluviométricas en Bolivia. Entre las instituciones más importantes se cuenta el Servicio Nacional de Meteorología e Hidrología (SENAMHI). El SENAMHI cumple las funciones de organizar, mantener, implementar y perfeccionar la red Meteorológica e Hidrológica del país, así como también la observación y registro de la información, delegando sobre la Administración de Aeropuertos y Servicios  Auxiliares a la Navegación Aérea (AASANA) mediante un convenio, el control de las estaciones meteorológicas en todo el territorio Nacional.



Como se ha indicado, la institución que recolecta en forma sistemática datos fluviométricos es el SENAMHI. Sin embargo, también existe alguna información de este tipo en empresas sanitarias, mineras, hidroeléctricas, etc. La información fluviométrica que reviste interés para el análisis hidrológico de crecidas se refiere principalmente a registros limnimétricos y limnigráficos, aunque también pueden resultar útiles otros datos como por ejemplo aforos.
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Como parte del estudio hidrológico puede resultar de interés en algunos casos incluir información sedimentométrica. Esta información se refiere al arrastre de sedimentos que se mide en los ríos o cursos de agua correspondiente a material en suspensión, ya que el material de fondo por su dificultad medirlo en la práctica solo se estima en forma aproximada. Los datos de arrastre de sedimentos sirven en aquellos casos donde, producto de cambios importantes en el uso y manejo de recursos naturales de la cuenca aportante, se originan alteraciones en su régimen sedimentológico. Dichas alteraciones se manifiestan en embancamiento del cauce, socavación generalizada, ataques a riberas, etc. que pueden afectar las diferentes obras existentes en un río.



Entre los antecedentes de terreno que es preciso reunir y los estudios a realizar se cuentan: • • • •



• •



•



Levantamientos topográficos Nivelaciones Información sobre marcas de agua (rastras de crecidas) Estimaciones de la rugosidad de los cauces, apreciación de las condiciones locales de escurrimiento y de la estabilidad del lec ho, etc. Muestreo y análisis granulométrico del lecho Determinacióndelpesoespecíficodelsedimentodellechoypesoespecíficoaparenteopeso volumétrico del material de arrastre (o porosidad)  Antecedentes sobre el funcionamiento de obras existentes vecinas a la zona de ubicación de la obra futura.



Toda esta información conforma la base de datos fundamentales para el estudio hidráulico, mecánico fluvial y de socavación requerido para el diseño de una obra de defensa. Así, los datos topográficos permiten definir la geometría hidráulica de las secciones del río en el tramo en estudio; la rugosidad se utiliza para el cálculo de niveles, velocidades y distribución de caudales en las secciones; las marcas de agua y otros antecedentes cualitativos sirven para verificar los cálculos teóricos o establecer cotas superiores a dichos cálculos; los datos granulométricos y demás propiedades físicas del sedimento constitutivo del lecho se requieren para los cálculos transporte de sedimento y de socavación, etc. En general es difícil formular recomendaciones específicas acerca de cómo se debe obtener esta información de terreno, así como el grado de representatividad que se le debe exigir, la extensión que debe cubrir, las condiciones bajo las cuales deben realizarse las determinaciones, etc. Ello debido a la gran variedad de situaciones posibles de encontrar en la práctica. No obstante, hay algunas consideraciones de orden general que conviene tener presente para la obtención de los datos de terreno. En lo concerniente a información de terreno, un punto de partida usual es la realización de un recorrido y reconocimiento del cauce que permita obtener una visión general del tramo en estudio, así como identificar aspectos específicos que resulten de interés para el diseño y proyecto de la obra de defensa fluvial. Algunos aspectos que resulta importante investigar son: forma general del cauce y sus riberas, presencia de curvas, meandros, granulometría característica de los sedimentos, zonas de depositación de material, pendiente, infraestructura existente, altura de riberas, etc. Es conveniente documentar la información recabada en terreno, mediante descripciones monográficas y la confección de un álbum fotográfico que se complementa con la caracterización de los aspectos relevantes del cauce en estudio. En cuanto a datos topográficos, usualmente los levantamientos taquimétricos de detalle realizados para definir la ubicación exacta de la obra de defensa, bastan para analizar condiciones locales de escurrimiento. Sin embargo, para llevar a cabo el análisis hidráulico completo es preciso contar con perfiles longitudinales y transversales específicos del río en una longitud adecuada. Además, en lo posible, es deseable contar un perfil longitudinal siguiendo el pelo o nivel de agua (para condiciones de niveles de aguas medias o mínimas), por ambas orillas en una longitud tal, que incluya el tramo donde se ubicará la obra de defensa. El detalle y recomendaciones acerca de los alcances que deben ser considerados al momento se realizan los levantamiento topográficos se entregan en el Tópico 7.2.2 de este Volumen.
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 Aunque es difícil dar una norma específica para fijar la longitud del tramo, conviene tener presente lo siguiente: como la idea es nivelar un tramo representativo para efectuar posteriormente los cálculos hidráulicos, resulta lógico para la fijación de su longitud, estimar a priori la extensión de la zona de influencia de la obra de defensa, tanto hacia aguas arriba como hacia aguas abajo. Así por ejemplo en los puentes, en el caso ideal de una contracción con régimen de río, el peralte máximo a esperar, por concepto de la obstrucción de pilas y estribos, ocurre a una distancia aproximadamente igual a una vez el ancho de la sección contraída en el puente hacia aguas arriba. Por lo tanto, la nivelación hacia aguas arriba debería extenderse en este caso a lo menos 2 veces esta distancia, o bien 3, 4 ó 5 veces o más, según las características propias del tramo. Si el régimen es supercrítico en la sección o la pendiente hidráulicamente fuerte, esta distancia puede resultar insuficiente. En esos casos será preciso reevaluar el problema estableciendo las características particulares que puede presentar el eje hidráulico en las vecindades del puente. Los perfiles transversales deben tomarse en el mismo tramo de nivelación longitudinal tratando deque ellos representen en la mejor forma posible las condiciones medias del cauce. El número de perfiles transversales a tomar es variable, dependiendo ello de la uniformidad de las secciones y de la prismaticidad del tramo. En todo caso, se debe tener presente que con los perfiles transversales se persigue representar el cauce como un canal donde sea aplicable la teoría del escurrimiento gradualmente variado o escurrimiento uniforme, vale decir, que sea lo más prismático posible según lo explicado en la Sección 6.3 de este Volumen. En relación a la determinación de las propiedades del sedimento del lecho, como se ha indicado, interesa fundamentalmente su granulometría y peso específico. Si se trata de sedimento relativamente fino y homogéneo en el espacio, la obtención de esta información no representa problemas mayores, salvo los asociados con la ubicación, dentro del lecho del río, de un lugar que corresponda a un banco móvil de acarreo más o menos reciente y la adopción de un procedimiento de muestreo que asegure la toma de muestras representativas del sedimento del lecho. Posteriormente estas muestras deberán ser enviadas a un laboratorio especializado para su análisis granulométrico. En el caso de sedimento grueso y de granulometría extendida la situación se complica porque no es posible en general, tomar muestras pequeñas de sedimento y enviarlas al laboratorio para su posterior análisis. Aquí muchas veces es necesario excavar pozos de reconocimiento de dimensiones apreciables y muestrear en capas para detectar cambios de la granulometría en profundidad que son usuales por los fenómenos de acorazamiento que se presentan en este tipo de lechos. Esto exige una elección más cuidadosa de los puntos de muestreo e implica conciliar la representatividad del lecho con las facilidades de acceso al lugar, puesto que el análisis granulométrico es preciso efectuarlo in-situ utilizando sistemas tamizadores especiales y por lo general de grandes dimensiones. Las recomendaciones de cómo se deben realizar los trabajos de terreno para determinar las propiedades del sedimento se entregan en el Tópico 7.2.2 de este Volumen.



Usualmente para el diseño de una obra de defensa será necesario realizar un estudio hidrológico de crecidas en base al cual se establecerá el caudal de diseño asociado a un determinado período de retorno. Las metodologías a seguir en este caso son las indicadas en el Capítulo 1 de este Volumen.



Tiene por objeto caracterizar el comportamiento hidráulico del cauce en condiciones de crecidas en el tramo en estudio. Los procedimientos y técnicas a seguir son las indicadas en la Sección 6.3 de este Volumen. Como resultado de este análisis se obtendrá el eje hidráulico con los niveles y principales parámetros del escurrimiento para diferentes condiciones de diseño.



Se debe analizar la capacidad de transporte de sedimentos del tramo en estudio y los procesos de socavación inducidos por la presencia de la obra de defensa. Esto puede incluir la determinación de la magnitud de la socavación local según el tipo de obra que se trate, además una estimación de la socavación generalizada del lecho. Los métodos y procedimientos a seguir en este caso, corresponden a los indicados en los Tópicos 6.5.3 al 6.5.5 del presente Volumen.
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En base a los análisis descritos en los Literales anteriores, se debe realizar la caracterización hidráulica y mecánica fluvial del tramo en estudio, la cual debe incluir la identificación de zonas de desbordes, la caracterización del régimen sedimentológico del cauce, y el análisis específico de los patrones de escurrimiento locales en el entorno de la obra. La identificación de las zonas de desborde a lo largo del cauce en el tramo en estudio se debe realizar en base a la identificación de los perfiles transversales, en los cuales el nivel de agua para la crecida de diseño supera la cota más alta de la ribera. La información así obtenida permitirá cuantificar la extensión que deberá tener la obra de defensa así como la altura necesaria para evitar los desbordes. La caracterización del régimen sedimentológico tiene por objeto identificar, para el tramo en estudio, las zonas con tendencia a la depositación de material (zonas de embanque), y las zonas con tendencia a la socavación. Este análisis resulta particularmente importante cuando la presencia de la obra induce nuevas y distintas condiciones hidráulicas en el cauce que pueden alterar su régimen sedimentológico natural, provocando daños a la infraestructura existente o imponiendo condiciones de borde particulares que se deberán tomar en cuenta para el diseño de la obra.



Es necesario que desde la concepción del proyecto de una obra de defensa sean considerados algunos factores específicos, que en mayor o menor medida pueden influir en la toma de decisiones acerca del tipo de defensa a proyectar. Para una mejor comprensión de este tema, se detallan a continuación algunos de los principales factores que es necesario tener presente, relativos a aspectos constructivos, ambientales y operacionales.



Los requerimientos de información de los aspectos constructivos para el desarrollo de un proyecto de defensas fluviales, pueden ser resumidos como sigue: −



−



−



−



Investigar la existencia de las fuentes de empréstitos y canteras, caracterizando aspectos tales como la distancia de transporte, disponibilidad de material en términos de volumen, calidad y tamaños del agregado pétreo o bloques de roca, etc. Identificar y caracterizar las facilidades constructivas que presenta el sitio de emplazamiento de la obra de defensa, enfocado fundamentalmente a los aspectos relativos a vías de acceso internas y externas, disponibilidad de espacio para la instalación de obras provisorias, facilidades de acceso hacia los sitios de ejecución de excavaciones y construcción de la obra de defensa, limitaciones al accionar de maquinarias de construcción. Evaluar las condiciones climáticas y de escurrimiento bajo las cuales se desarrollarán las faenas de construcción de las obra de defensa. Ello tiene directa relación con la necesidad de considerar obras adicionales durante la construcción tales como desvíos temporales del río o muros de protección. Evaluar convenientemente las restricciones de espacio como las que surgen en sectores urbanos y poblacionales, donde puede resultar necesario diseñar obras de defensa con taludes verticales con el objeto de ganar terreno al cauce o bien, de no destruir construcciones que estén cerca de la orilla. En estos casos puede recurrirse a soluciones del tipo de tablestacados de diferentes materiales, muros de concreto o mampostería y en ocasiones muros formados con gaviones. Estas estructuras deberán diseñarse para resistir los empujes de tierra y por lo tanto, para ellas debe considerarse el diseño geotécnico y estructural apropiado.



Es necesario tener en cuenta en todo proyecto de defensas fluviales las implicancias ambientales que dicho proyecto puede acarrear, de modo de incorporar criterios que permitan oportunamente realizar las correcciones o adecuaciones necesarias en el proyecto, tendientes a minimizar los efectos negativos sobre el medioambiente y cumplir con la normativa vigente. Los requerimientos de información ambiental para el desarrollo de un proyecto de defensas fluviales corresponden en general a los siguientes: −



Identificación de los efectos que se originan en la calidad de los recursos naturales como el agua, aire y suelo por efecto de la construcción de las obras.
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Evaluación del a necesidad de reubicar comunidades humanas, o alteración significativa de los sistemas de vida y costumbres de grupos humanos.  Análisis de la proximidad de poblaciones, recursos y áreas protegidas susceptibles de ser afectados, así como el valor ambiental del territorio en que se pretende emplazar.  Análisis del grado de alteración, en términos de magnitud o duración del valor paisajístico o turístico de una zona. Estudio de la posibilidad de interferencia de monumentos, sitios con valor antropológico, arqueológico, histórico y, en general, los pertenecientes al patrimonio cultural.



Los aspectos operacionales de una obra se refieren a todos aquellos aspectos relacionados con la serviciabilidad esperada durante su vida útil. En este contexto, deben tenerse presente consideraciones tales como las siguientes: −



−



−



Debe resolverse el problema futuro de los accesos adecuados a las obras para facilitar las labores de mantención. La adecuada incorporación de las obras al entorno o paisaje natural podría requerir incorporar elementos estéticos ajenos a la funcionalidad propia de una obra de defensa, tales como terrazas, parques, áreas verdes, escalas, etc. La existencia de obras en el entorno inmediato o en la propia zona de emplazamiento de la obra de defensa, requiere informarse de las características de su operación, de manera de evitar posibles interferencias o limitaciones al normal desarrollo de las actividades del sector. Puede señalarse, por ejemplo, la necesid ad de dejar los accesos y las facilidades para la construcción de canales de captación en el caso de bocatomas.



CAPÍTULO 7: DEFENSAS FLUVIALES  ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 MANUALES TÉCNICOS



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



 A continuación se describen los criterios básicos que se deben tomar en cuenta para el diseño de una obra de defensa fluvial. Para una mejor comprensión, se han abordado las distintas componentes de la obra por separado, especificando en cada caso las consideraciones y criterios para dimensionar adecuadamente cada una de sus partes. Es necesario destacar que en muchos casos el dimensionamiento de una obra de defensa fluvial no está condicionada exclusivamente por factores hidráulicos y mecánico fluviales, sino que también se deben tomar en consideración aspectos estructurales o geotécnicos, que en mayor o menor medida pueden influir en la toma de decisiones acerca de la ubicación, extensión y tipo de obra requerida. No obstante lo anterior, este punto se refiere fundamentalmente al primer tipo de factores.



Conforme a las definiciones previamente establecidas, los espigones corresponden a estructuras prácticamente perpendiculares a la corriente, emergentes desde la ribera del cauce, lo que permite desviar y alejar la corriente de l as orillas. Las principales recomendaciones y metodologías para el dimensionamiento geométrico de este tipo de estructuras que a continuación se detallan, son válidas para cauces aluviales con lechos finos arenosos. Estas recomendaciones surgen de la experiencia obtenida en otros países donde se presentan frecuentemente ríos con este tipo de cauces. En cauces constituidos por material granular grueso y escurrimientos de mayor velocidad (números de Froude mayores y a veces cercanos a la unidad), existe limitada experiencia en Bolivia, principalmente de terreno, lo que no es suficiente para formular recomendaciones del mismo tipo. En todo caso, es preciso señalar que el uso de espigones en condiciones como las últimas señaladas requiere de un diseño apoyado en estudios específicos y de preferencia en experimentación en modelos hidráulicos a escala.



Para ubicar los espigones en planta, lo primero que se requiere es definir el eje del río tal como quedará una vez que él sea rectificado (véase la Figura 7.3-1 y Figura 7.3-2) o bien establecer el eje existente si sólo se van a proteger sus orillas, sin efectuar ningún cambio a la geometría del cauce ni a la dirección de la corriente. Ello permitirá conocer el radio o radios que forman cada curva y la longitud de los tramos rectos. Posteriormente se deberá trazar dos líneas paralelas al eje, separadas entre sí a una distancia igual al ancho que tendrá el río una vez protegido, tal como se muestra en las Figuras (a) a (d) de la Figura 7.3-1 y Figura 7.3-2 Todos los espigones deberán nacer en las riberas y llegar hasta una de esas dos líneas, por lo que la longitud final de cada espigón será función del nuevo ancho del río a proyectar. La separación entre las dos líneas extremas de defensa podrá ser igual al ancho estable del río, teniendo en cuenta el cambio de pendiente que se introducirá cuando el tramo en estudio sea rectificado y además si el tramo se diseñará como navegable o no. Se entenderá por ancho estable el que tiene un tramo de río cuando en él no hay islas o bifurcaciones y las riberas son sensiblemente paralelas. En caso que se desee rectificar un tramo de río o defender sus curvas y si las riberas son arenosas o ligeramente limosas, los radios de curvatura, medidos hasta el eje del río conviene que estén comprendidos entre los siguientes límites: 2 B ≤ r  ≤ 8 B



Donde B es el ancho medio de la superficie libre del río del río en los tramos rectos y r el radio de curvatura del eje del río. Con esta recomendación 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 o bancos de arena cercanos a la orilla cóncava. En grandes ríos, en general mayores de 150 m de ancho, es posible alcanzar razones r/B de hasta 20. Las relaciones r/B posiblemente dependan de los gastos líquidos y sólidos transportados por el río, de los materiales y resistencia de la ribera, de la velocidad del flujo y distribución anual de los gastos mencionados; sin embargo, aún no se establece una relación entre los parámetros señalados para una amplia gama de ríos.
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TRAZADO DEL EJE DEL RÍO Y LÍNEAS EXTREMAS DE DEFENSA EN UNA RECTIFICACIÓN DE CAUCE
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TRAZADO DEL EJE DE UN RÍO Y RADIOS DE CURVATURA
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Por lo anterior, cuando se desea proteger un tramo de río conviene conservar los radios de curvatura de las curvas, modificando aquellas cuyo r/B sea menor que 2. En cambio, cuando se desea efectuar una rectificación, se deben observar las curvas estables del río aguas abajo y arriba del tramo a intervenir, o de algún curso semejante cercano. Esto último presupone que los caudales, pendientes y materiales de ambas corrientes sean s emejantes. Si r/B es menor que 8 la distancia entre los espigones decrece y desde el punto de vista económico puede ser preferible construir una defensa longitudinal. En cambio si r/B es mayor que 8, el río puede llegar a formar un cauce con radio menor que el de la curva, pudiendo ocurrir que no todos los espigones trabajen eficientemente y aguas abajo de la curva, la corriente incida en lugares no previstos y por lo tanto, queden desprotegidos. Si se trata una curva con varios radios de curvatura, es recomendable que el tamaño de dichos radios disminuya hacia aguas abajo, a fin de evitar que el flujo pueda separarse de la ribera exterior (véase figuras (c) y (d) de la Figura 7.3-2) dando lugar a la formación de bancos de arena cercanos o adyacentes a la ribera cóncava. Cuando se protege una curva trazada con un radio de curvatura único y la ribera exterior es uniforme, todos los espigones tendrán una longitud y ángulo de orientación similar, al igual que la separación entre ellos. Por otro lado, si la ribera es uniforme en una curva que se define con dos o más radios de curvatura, lo único que variará es la separación entre los espigones, la que será constante dentro de los segmentos con igual radio de curvatura. Esta separación será menor cuanto menor sea el radio. Cuando se desea proteger la ribera de un río, la línea extrema de defensa deberá trazarse lo más uniforme y paralela posible a esa ribera, cuidando que los radios de curvatura no crezcan hacia aguas abajo. Dado que la ribera actual puede tener entrantes y salientes o zonas más erosionadas que otras, la longitud de todos los espigones puede ser diferente, figura (d) de la Figura 7.3-2.  Al proteger la curva de un río se debe asegurar que las riberas de las curvas situadas aguas arriba no puedan ser erosionadas y por lo tanto, hay que tener la seguridad de que la corriente incidirá aproximadamente con la misma dirección contra la ribera protegida. Si esto último no ocurre, en pocos años el río escurrirá por otro sitio, abandonado completamente los espigones que fueron colocados allí. Por esto, en ríos de planicie que tienden a migrar lateralmente o que sufren erosión constantemente en sus curvas, se deben proteger tramos completos.



La longitud total L de un espigón queda definida por la longitud de trabajo, Lt, que es aquella que está dentro del cauce y la longitud de empotramiento, Le, que está inserta dentro de la ribera, tal como se muestra en la Figura 7.3-3.  L =  Lt  + Le La longitud de trabajo de los espigones está dada por la distancia entre el cruce de la ribera con el coronamiento del espigón y la línea extrema de defensa. Se recomienda acotarla entre los siguientes límites: h ≤ Lt  ≤ B / 4



donde h es la profundidad del cauce, asociada al gasto formativo (a cauce pleno), en el sitio donde se construirá el espigón. En los ríos de planicie, este parámetro es igual a la diferencia entre la cota de la ribera y la cota del fondo del río en el sitio donde se colocará el cabezo del espigón, es decir, en el extremo ubicado hacia el centro del cauce. Los espigones pueden empotrarse en la ribera o bien terminar en contacto con ella ( L e = 0 ) aunque esto último no es en general recomendable. La máxima longitud de anclaje recomendada es igual a un cuarto de la longitud de trabajo.
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FIGURA 7.3-3
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ESPIGÓN EMPOTRADO EN LA RIBERA



CAPÍTULO 7: DEFENSAS FLUVIALES  ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 VOLUMEN 2 HIDROLOGÍA Y DRENAJE



MANUALES TÉCNICOS



Para anclar o empotrar un espigón se recomienda excavar un ancho igual al de la base del espigón, hasta alcanzar la cota del fondo del río en esa sección. Como el procedimiento indicado es costoso no resulta conveniente en general empotrar los espigones, justificándose sólo cuando no se puede permitir que falle ninguno de ellos.



 Al diseñar la defensa de un tramo de río, los espigones de aguas arriba se diseñan como se indica en la Fig. (a) de la Figura 7.3-4. Para ello, en el tramo recto aguas arriba de la primera curva, la línea extrema de defensa se prolonga hacia aguas arriba hasta unirla con la ribera. La línea de la ribera y la línea extrema de defensa forman un ángulo γ, que varía entre 8° y 10°.Respetando las recomendaciones ya explicadas se obtiene la localización, longitud y separación de los espigones en el tramo en que convergen la línea extrema de defensa y la ribera. La pendiente longitudinal del coronamiento de estos espigones debe ser la misma que la de los espigones normales de la protección, tal como se muestra en la Fig. (b) de la Figura 7.3-4, con la colocación de estos primeros espigones se evita un cambio brusco de la dirección del flujo al llegar al primer espigón de la defensa propiamente dicha.



Los espigones pueden ser construidos con coronamiento longitudinal horizontal o teniendo una pendiente descendente hacia el centro del río. Los espigones horizontales se recomiendan, en general, cuando se desea reducir artificialmente el ancho del escurrimiento. En cambio, cuando el propósito es proteger una ribera o rectificar un tramo de cauce, el coronamiento del espigón debe tener una pendiente longitudinal con inclinación hacia el interior del río, tal como se muestra en la Figura 7.3-3. La altura del punto de arranque de un espigón puede considerarse igual a la elevación de la ribera en donde se encuentra empotrada dicha obra. En ríos de planicie y en zonas intermedias o de montaña, dicha elevación es igual a la altura del agua que corresponde al gasto formativo, tal como se muestra en la Figura 7.3-3 y Figura 7.3-5.  Al seleccionar la pendiente longitudinal del espigón, conviene tener presente que resulta recomendable ubicar el extremo del espigón, que se encuentra dentro del río, a una elevación de unos 50 cm por sobre el fondo del cauce. Esto es posible en ríos que casi no llevan agua en la época de estiaje. En ríos con escurrimiento permanente, dicho extremo se recomienda dejarlo con una elevación similar a la del agua durante el momento de la construcción. Naturalmente que debe aprovecharse para su construcción la época de estiaje, cuando las profundidades y velocidades de los escurrimientos son menores. En todo caso, la pendiente longitudinal del espigón, no debe ser mayor que la que permita el manejo seguro del equipo de construcción. Como recomendación general para el diseño de los espigones, debe tenerse en cuenta que los espigones construidos con pendiente longitudinal igual o mayor que un 10% tienen las siguientes ventajas: −



−



−



−



Presentan una tendencia más favorable al depósito de sedimentos entre ellos, respecto de aquellos con un coronamiento horizontal. Cuando los espigones tienen paredes verticales, como ocurre con los construidos con tablestacado, se presenta una tendencia a la erosión al pie del talud de aguas arriba. Cuando el espigón tiene taludes, como ocurre con aquellos construidos con enrocados, la tendencia es a depositar los sedimentos en el talud de aguas arriba lo que ayuda a proteger al espigón. Son más económicos, ya que cada espigón requiere entre el 40 y 70% del material que necesita el mismo espigón con coronamiento horizontal. Los mayores ahorros se obtienen en espigones construidos con enrocados o gaviones y el menor ahorro con los construidos con tablestacados. La socavación local del lecho es menor frente al extremo del espigón.
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DISEÑO DE LOS PRIMEROS ESPIGONES EN UNA OBRA DE PROTECCIÓN
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CONSTRUCCIÓ N DE LOS ESPIGONES EN FUNCIÓN DE LA ALTURA DE LAS RIBERAS
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El ancho de coronamiento de los espigones depende de los materiales con que se construyen y del procedimiento de construcción empleado. Así por ejemplo, si el espigón se construye con enrocado, el ancho del coronamiento debe ser tal que permita el acceso de camiones tolva, los cuales entrarán en reversa para descargar la roca, la que será posteriormente empujada por un tractor. Un ancho típico es de 4 m.



Los espigones pueden estar orientados hacia aguas abajo, hacia aguas arriba o ser perpendiculares a la dirección del flujo. Su orientación está dada por el ángulo α que forma el eje longitudinal del espigón con respecto a la tangente trazada a la línea extrema de defensa en punto de unión con el espigón, medido hacia aguas abajo, como se muestra la Figura 7.3-4. El ángulo de orientación conviene que esté comprendido entre 60º ≤ α ≤ 90º. En curvas con riberas uniformes se recomienda α  = 70°. En curvas con riberas irregulares conviene, en ocasiones, variar el ángulo de orientación de alguno de los espigones; esto ocurre sobre todo cuando una curva tiene un radio menor que 2b. En situaciones extremas en que el ángulo recomendable es de 30°, puede ser preferible proteger la ribera con una defensa longitudinal. Orientaciones con ángulos mayores de 90° requieren distancias menores entre espigones y por tanto, un mayor número de ellos para proteger la misma longitud de río. Experimentalmente se ha encontrado que espigones con orientaciones de 120° y con pendiente longitudinal en su coronamiento, no trabajan satisfactoriamente y aun más, cuando un espigón falla, la erosión de la ribera es mayor que la que se produce cuando los espigones tienen ángulos entre 60° y 70°.



En el caso de los espigones, l a socavación local más importante es la que se produce al pie en el extremo que se encuentran dentro del agua. Cuando los espigones se construyen en ríos que no presentan escurrimiento durante la época de estiaje, no existe socavación durante el período de construcción. Si además se les da una pendiente longitudinal y su extremo final queda casi a la elevación del fondo, tampoco experimentarán socavaciones importantes durante su vida útil. En ríos que llevan aguas todo el año, a medida que se construye el espigón, se produce una socavación en su extremo y por lo tanto, al continuar la construcción también se tiene que ir rellenando la depresión que se forma por efecto de esa socavación, tal como se muestra en la Figura 7.3-6 Si dicha socavación se desea minimizar durante la construcción, conviene considerar en el diseño la colocación de una capa de fragmentos de enrocado o bloques de roca de un tamaño tal que asegure que los elementos no sean arrastrados por la corriente, y que ocupen toda la base del futuro espigón. El volumen de este enrocado debe estar considerado en el diseño.



La forma en planta de los espigones puede ser recta, inclinada hacia aguas arriba o inclinada hacia aguas abajo, en forma deL con el brazo también dirigido hacia aguas arriba o hacia aguas abajo y en forma de T (véase la Fig. (a) de la Figura 7.3-7). Los más usuales son los rectos por su facilidad constructiva y por ser más económicos. Los espigones con forma de L o T son los más costosos, ya que su parte extrema debe construirse en la zona más profunda del río.



La distancia entre espigones se mide a lo largo de la ribera entre los puntos medios de los arranques de cada espigón y depende de la longitud del espigón de aguas arriba y de su orientación, así como de la configuración de la ribera.
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RECOMENDACION ES PARA EVITAR SOCAVACIÓN LOCAL DURANTE LA CONSTRUCCIÓN DE UN ESPIGÓN
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Para calcular la separación entre dos espigones es necesario tener en cuenta que la expansión teórica que sufre la corriente al pasar frente al extremo del espigón se considera regularmente entre 9 y 11°(véase Fig. (b) de la Figura 7.3-7). Dicho ángulo (β) se mide en la punta del espigón, con respecto a la tangente a la línea extrema de defensa. La práctica usual consiste en considerar como ángulo de expansión β  = 9cuando se desea obtener un diseño económico y hasta β = 14º cuando se quiere un diseño más conservador. Las fórmulas y recomendaciones que a continuación se presentan son válidas para 60º < α < 90º, siendo α el ángulo de orientación del espigón, definido entre la tangente a la línea extrema de defensa medido en la punta del es pigón y el eje del espigón.



Cuando la línea extrema de la defensa y la ribera del río son sensiblemente paralelas, es decir, en el caso en que la ribera no tiene irregularidades apreciables (entrantes ni salientes significativas), las separaciones que se recomiendan entre espigones son aplicables únicamente a obras que son utilizadas para defender las riberas. Si se construyen para reducir el ancho de la superficie libre del agua e incrementar la profundidad en ríos navegables, las separaciones deben ser menores.



La separación entre espigones en un tramo recto, cuando la línea extrema de defensa y la ribera son paralelas, está dada por la relación siguiente (Véase la Fig. (c) de la Figura 7.3-7)  sen ≥ (α  +  β ) S  s =  Lt   sen β   Al sustituir los valores de α y β señalados arriba, S  s  varía entre los límites. 4 Lt  ≤ S  s ≤ 6,3Lt 



La separación entre espigones ubicados en las riberas exteriores de las curvas puede variar entre los siguientes límites: 2 , 5  L t  ≤ S c ≤ 4 L



t 



En curvas, la separación entre espigones depende del radio de curvatura. A menor radio de curvatura, menor separación. En algunas curvas con radios menores de 1,5 B los espigones pueden llegar a quedar tan juntos y tan orientados hacia aguas abajo que por economía, es preferible sustituirlos por una defensa longitudinal. Cuando una curva tiene un radio igual o mayor a 4 veces el ancho del río, la práctica usual consiste en colocar los espigones con una se paración igual a o menor que 4Lt.



Cuando la línea extrema de defensa no es paralela a la ribera del río, y esta última es irregular, la separación entre espigones deberá obtenerse en forma gráfica como se muestra en la Fig. (d) de la Figura 7.3-7.
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RECOMENDACI ONES PARA FORMA Y ESPACIAMIENT O ENTRE ESPIGONES
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El procedimiento consiste en lo siguiente: −



Trazar en la punta del espigón una tangente a la línea extrema de defensa.



−



Con respecto a esa línea y hacia aguas a bajo medir el ángulo β seleccionado.



−



−



Con ese ángulo trazar desde la punta del espigón, una línea hacia aguas abajo hasta que intersecte la ribera. En el punto de intersección con la ribera trazar un nuevo espigón al que se le dará el ángulo de orientación α  deseado, y se prolongará hasta alcanzar la línea extrema de defensa.



 Al diseñar una protección con espigones, el primero puede colocarse libremente en cualquier parte y todos los restantes quedarán situados siguiendo el procedimiento descrito. Si la ribera y la línea extrema de defensa son paralelas, la longitud de trabajo de los espigones es la misma cualquiera que sea el lugar donde se ubique el primer espigón. Esto no ocurre si la ribera es muy irregular, por lo que conviene proyectar dos o tres opciones para seleccionar al final la más económica. Siempre conviene que una de las alternativas considere la colocación del primer espigón en la zona en la que la distancia entre la ribera y la línea extrema de defensa es menor, es decir, donde la ribera se acerca más a esa línea extrema de defensa, ya que ello se puede deber a que la ribera sea localmente más resistente en ese sitio. Posteriormente la colocación de los espigones situados tanto aguas abajo como aguas arriba se obtendrá gráficamente.



Tal como se mencionó anteriormente, estas obras consisten en colocar directamente sobre la ribera un material natural o artificial que no pueda ser arrastrado por la corriente, evitando el contacto directo del escurrimiento con la ribera.  Al igual que en el caso de los espigones, a continuación se describen las principales consideraciones y criterios para el dimensionamiento geométrico de las defensas longitudinales.



Si lo que se desea es rectificar el cauce del río, lo primero que se deberá hacer es trazar el eje del río tal como quedará una vez que éste sea rectificado, o bien establecer el eje existente si sólo se van a proteger las riberas. A partir de los ejes anteriores se dibuja el eje de la defensa el que en la mayoría de los casos será paralelo al eje del cauce. Es conveniente que además del eje también se represente el coronamiento y las líneas extremas del talud tanto hacia el lado del cauce como hacia la ribera. Lo anterior, con el objeto de verificar la posible interferencia de la defensa proyectada, ya sea con propiedades o infraestructura existente en la ribera, como también para verificar la interferencia con el cauce. No existe una norma en cuanto al radio de curvatura que deben tenerlos trazados en planta de las defensas longitudinales, aceptándose en general cualquier valor. No obstante lo anterior, dentro de lo posible, se deberá considerar c urvas suaves con ángulos no mayores a 90°. Cuando únicamente se desea evitar los movimientos laterales de un río, sin reducir el ancho del cauce, las defensas longitudinales se colocan en las riberas cóncavas de las curvas y se prolongan hacia aguas arriba y aguas abajo en los tramos rectos, de tal forma que donde termina la protección de una riberas e inicia la protección de la ribera opuesta (véase Figura 7.1-2). Debido a que las prolongaciones señaladas son costosas, conviene reducir su longitud, lo cual es posible cuando se protegen todas las curvas de un tramo largo de un río, ya que se logra uniformar la dirección general del flujo y con un poco de experiencia se visualizan en planta las zonas de los tramos rectos, que con seguridad no serán atacadas por la corriente y que por lo tanto no requieren protección. La indicación anterior no es válida cuando la defensa longitudinal tiene por objeto proteger contra inundaciones una o ambas riberas de un cauce. En este caso necesariamente la defensa se debe extender a lo largo de todo el tramo de ribera que se desea proteger.
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Simultáneamente con la localización en planta de la defensa, es conveniente representarla en las secciones transversales dibujando en ellas la inclinación del talud con el objeto de visualizar las zonas que deberán ser rellenadas o los cortes que se tienen que realizar antes de colocar el recubrimiento. Normalmente se recomienda ubicar el talud de la defensa de modo que sólo se tengan cortes. Esto último obliga a reubicar en planta la defensa a partir de la cual se dibujan nuevamente las secciones transversales, y así sucesivamente hasta obtener una posición satisfactoria. En defensas longitudinales formadas con enrocados conviene utilizar taludes cercanos a 2:1 (H:V) o mayores, con el objeto que la protección se sostenga adecuadamente y el tamaño máximo de los elementos no sea muy grande. En pequeñas corrientes con bajas velocidades es razonable aceptar taludes de 1,5:1 (H:V) o menores si el anális is de estabilidad lo permite. Taludes cercanos a 2:1 (H:V) tienen ventajas constructivas cuando las riberas se protegen con losas de concreto o colchonetas con malla metálica y rellenos con grava o bolones. Taludes más tendidos como 3:1(H:V) pueden emplearse en ríos grandes y sobre todo cuando son similares al talud natural de las riberas. Como se mencionó antes, cuando se requiere proteger tramos de ríos que atraviesan poblaciones, en ocasiones se diseñan con taludes verticales con objeto de ganar terreno al río o bien, para no destruir construcciones que estén cerca de la ribera. Para ello se puede recurrir a tablestacados de diferentes materiales, como muros de concreto o mamposterías y, en ocasiones, muros formados con gaviones. Estas estructuras deberán resistir los empujes de tierra y por tanto, pueden requerir de la construcción de muertos de concreto y colocación de cables de anclaje.



Los principales parámetros que definen el coronamiento son su cota y su ancho. La cota de coronamiento dependerá de la función y objetivo que cumpla la obra de defensa. De este modo si la defensa se utiliza para proteger las riberas contra la erosión, la cota de coronamiento podrá ser la misma de la ribera e in cluso menor. Por otro lado, cuando la defensa longitudinal tiene por objeto proteger, ya sea una determinada obra o infraestructura o bien sectores poblacionales contra inundaciones, la cota de coronamiento deberá ser tal que para el caudal de diseño no se produzcan rebases. En este último caso, para definir la cota de coronamiento de la defensa se debe determinar el nivel de escurrimiento mediante el cálculo del eje hidráulico de acuerdo a la metodología descrita en el Tópico 6.3.2 de este Volumen. La comparación del nivel de escurrimiento con el de las riberas, permite definir la altura y la extensión de la defensa. Para lo anterior, es recomendable dibujar un perfil longitudinal con las cotas asociadas tanto al nivel de escurrimiento como a las riberas. Una vez definida la altura mínima de la defensa, correspondiente a la altura del nivel de escurrimiento para el caudal de diseño, es necesario considerar una “revancha” que dé mayor seguridad a la obra. No existe una norma en cuanto al valor que debe tener la revancha en una obra de defensa fluvial, no obstante es necesario destacar que dicha revancha dependerá en gran medida de la seguridad que se quiera dar a la obra, y de la importancia de lo que se desee proteger. Es así como en caso de proteger sectores poblacionales habrá que considerar el costo que podrían significar los desbordes e inundaciones con pérdida de infraestructura material e incluso de vidas humanas.  Además de lo anterior, para definir la revancha se debe tomar en cuenta la incertidumbre asociada a distintas variables y metodologías de cálculo que pueden influir en la determinación de los niveles de escurrimiento, todo lo cual debe ser asimilado, en cierta forma, por la revancha. Un valor usual de revancha en obras de defensa fluvial para prevenir inundaciones es de un metro (1 m), aunque este valor podría disminuir hasta cincuenta centímetros (50 cm) en el caso de obras de menor altura siempre y cuando se trate de escurrimiento en régimen tranquilo o de río. También resulta aceptable adoptar revanchas menores a 1 m cuando el nivel de aguas de la crecida de diseño se compara con el de otra crecida de mayor período de retorno. Por ejemplo si el diseño se realiza para T = 100 años, la revancha puede ser menor que 1 m si se verifica el diseño por la crecida de T = 200 años o T = 500 años dejando para estos niveles también una huelga, por ejemplo de 30 a 50 cm. Otro aspecto del dimensionamiento del coronamiento de una defensa corresponde a su pendiente longitudinal. En obras de protección de riberas contra la erosión dicha pendiente CAPÍTULO 7: DEFENSAS FLUVIALES  ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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coincidirá aproximadamente con la pendiente longitudinal media de la ribera. En el caso de defensas para prevenir inundaciones, la pendiente del coronamiento tenderá a ser paralela a la pendiente del plano de carga del escurrimiento. En cuanto al ancho del coronamiento, éste debe ser tal que dé estabilidad a la estructura, sobre todo en el caso que la defensa sobresalga por sobre el nivel de la ribera y cuando es necesario construir un terraplén de respaldo. También se debe considerar en la elección del ancho, el método constructivo de la obra, que en muchos casos requerirá el tránsito de maquinaria debiendo dejarse el ancho necesario para el desplazamiento de vehículos. Resulta importante también considerar la posibilidad de inspección de la obra y eventuales reparaciones, para lo cual también será necesario considerar un ancho mínimo que permita el desplazamiento de vehículos y personas.



La fundación de una obra de defensa queda definida por el nivel de la socavación tanto local como generalizada del lecho. La metodología y criterios para su cálculo se encuentran detallados en la Sección 6.5 de este Volumen. A partir de estos cálculos se determina el nivel de fundación mínimo que deberá tener la defensa. Debido a que este cálculo se realiza en las distintas secciones transversales del tramo en estudio, se obtendrá un perfil longitudinal con los niveles de fundación el que usualmente se presenta junto con el perfil longitudinal del coronamiento de la defensa. En la Figura 7.3-8 se ilustran algunas formas de proteger una defensa longitudinal contra la socavación del fondo. La Figura (a) muestra el caso de una defensa en que su talud se extiende hasta un nivel igual o inferior al del nivel de socavación o erosión del lecho. Por otro lado, la Figura (b) muestra una fundación que se rellena con enrocado que no pueda ser arrastrado por el escurrimiento. En este caso si se produce erosión del fondo ocurrirá un reacomodo de algunos elementos de la fundación, pero la defensa seguirá protegida. Finalmente en la Figura (c) se muestra la fundación de una defensa longitudinal de enrocados, en la que la fundación se materializa en base a dos capas de roca de un peso al menos un 50% superior a la roca del talud de la defensa. Cabe señalar que desde el punto de vista constructivo, pudiera resultar más sencillo controlar la cubicación de los enrocados en un perfil uniforme. En tal caso se podrá aceptar el uso de un enrocado único en el perfil transversal, siempre y cuando se adopte para el talud el enrocado especificado para la fundación, es decir, el de mayor tamaño o peso. Es necesario destacar que, tal como se indicó en la Sección 6.5 de este Volumen, el cálculo de la socavación generalizada del lecho se realiza por subsecciones, resultando usualmente una de ellas la más desfavorable, en la que se obtienen las máximas socavaciones (thalweg). Esto último puede traer como resultado que las subsecciones más próximas a la ubicación de la defensa, en la ribera del cauce, no sean las que arrojen las mayores socavaciones. No obstante lo anterior, debido a la posible migración lateral del cauce, usualmente se recomienda considerar el nivel de máxima socavación y suponer que éste se puede dar en la ubicación de la fundación de la defensa.



La coraza de protección de una obra de defensa fluvial puede ser impermeable o permeable dependiendo del tipo de material usado en su construcción. En el primer caso, el material más usual es hormigón, asfalto, tablestacas de madera o metal, etc. El dimensionamiento de este tipo de estructuras se realiza tomando en cuenta aspectos fundamentalmente estructurales, geotécnicos y constructivos. En el cálculo se deben tomar en cuenta las recomendaciones y procedimientos indicados en las normas de uso común en el país (ACI, ASSTHO, ASTM, BS, CEB, DIN, ISO, USAC, USBR), así como también las propiedades y parámetros relativos a las características del suelo de las zonas de emplazamiento de las obras.
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FORMAS DE PROTEGER UNA DEFENSA LONGITUDIN AL CONTRA LA SOCAVACIÓN
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Otro aspecto a considerar en el dimensionamiento de una coraza impermeable, es la presencia del nivel freático por encima del nivel de fondo del cauce, en cuyo caso se deberán colocar barbacanas para aliviar la subpresión. En el caso de corazas de protección permeables, los elementos más usados son enrocados, gaviones y losetas de hormigón. El uso de gaviones queda condicionado fundamentalmente a la disponibilidad del material para su construcción o también como elemento alternativo al enrocado, cuando el dimensionamiento de este último arroja como resultado unidades extremadamente grandes que hacen muy difícil su obtención y posterior manipulación. En este último sentido los gaviones al ser elementos unidos entre sí trabajan como una sola estructura aceptando solicitaciones mayores que los enrocados. Sin embargo, se deben tener presente las restricciones o limitaciones que presentan el uso de estos elementos a causa de la in certeza en la vida útil de la mallas de alambre, según lo señalado en el Tópico 7.1.2 de este Capítulo. Para el dimensionamiento de corazas de protección en base a enrocados, sin considerar los efectos de las filtraciones y del oleaje, su estabilidad depende de la magnitud de la velocidad de la corriente principal, de la dirección de ésta en relación con el plano del enrocado, del ángulo del talud del enrocado, y de características de las rocas tales como peso específico, forma de sus aristas (angulosas o redondeadas) y ángulo de reposo. El valor de la velocidad y el ángulo de incidencia con respecto al talud son factores importantes que se deben tener presente para el dimensionamiento. En general, las fórmulas usuales utilizadas para el cálculo de enrocados son válidas para flujos con la velocidad tangencial al talud, y un nivel de turbulencia normal. La principal característica del enrocado es su trabazón, que depende de la forma de las rocas y de su colocación. Estos factores se reflejan en el ángulo de reposo. En la Figura 7.3-9 se muestran los ángulos de reposo que presentan materiales sin cohesión de diferentes tamaños colocados por volteo. Se consiguen mejores ángulos con enrocados de cantera colocados en forma ordenada, pudiendo llegar hasta un ángulo de 770°.



FIGURA 7.3-9



ANGULO DE REPOSO PARA MATERIAL NO COHESIVO COLOCADO POR VOLTEO



Para dimensionar el peso del enrocado de la coraza de una defensa longitudinal en una ribera puede emplearse la fórmula del California Highway División (CHD) de los EEUU, definida como sigue. W  =



Donde:
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W= S=



V= φ  = θ =



Peso del enrocado (kg); aproximadamente el 70% de las unidades debe tener un peso igual o mayor que W Peso específico o densidad relativa al agua del enrocado (2,65 máximo). En el caso que el agua contenga sedimento en suspensión o sea salina, el peso específico del agua Y a > 1 ton/m3. Por ejemplo si Y  s = 2,65 ton/m3 y Y a  = 1,1 ton/m3, entonces s = 2,65/1,1=2,41. Velocidad media de escurrimiento (m/s). Angulo de reposo del enrocado (°) Angulo de inclinación del talud (°) medido con respecto a la horizontal (


Para la definición de la velocidad representativa de la acción solicitante de la corriente sobre el enrocado, si no se dispone de información más detallada, puede utilizarse como velocidad de diseño de un tramo recto y más o menos paralelo a la corriente, la velocidad media de la corriente, V: En curvas exteriores, esta velocidad puede aumentar un 35% a 50% o más dependiendo de la geometría particular de la curva. Para establecer la equivalencia entre el peso del enrocado y su tamaño, puede estimarse un diámetro nominal equivalente de una esfera de igual volumen o alternativamente el lado de un cubo de igual volumen al de la roca. En general, para enrocados pequeños y medianos (hasta 0,5 m) la primera equivalencia resulta mejor, en tanto para enrocados mayores (sobre 0,8 m) puede emplearse un promedio de ambas equivale ncias. Las rocas que forman parte de la fundación de la defensa deberán tener un peso un 50% a 100% superior al de la roca del talud.



En relación a la distribución granulométrica o graduación de los tamaños de la coraza, la experiencia internacional indica que ésta no es verdaderamente crítica para el diseño. No obstante, es aconsejable que la distribución que se proponga sea relativamente uniforme lo cual no da cabida a dispersiones granulométricas importantes. También conviene que la forma de los elementos de enrocado sea lo más cúbica posible (menos redondeada o tableada posible); es decir con aristas vivas para asegurar una buena trabazón de los elementos. En la Tabla 7.3-1.se incluyen tres posibles distribuciones granulométricas para enrocados. Donde: Clase I Enrocado de diámetro nominal ≤  400 mm Peso ≤  100 kg Velocidad local admisible ≤ 3 m/s Clase II Enrocado de diámetro nominal ≤ 500 mm Peso ≤ 200 kg Velocidad local admisible ≤ 4 m/s Clase III Enrocado de diámetro nominal ≤  750 mm Peso ≤  600 kg Velocidad local admisible ≤4,5 m/s Nota: Se entiende por diámetro nominal el diámetro de una esfera de volumen igual al del fragmento de roca. Se supone un peso específico de 2.650 kg/m3 para la roca. TABLA 7.3-1



DISTRIBU CIONES GRANULOMÉTRICAS DE ENROCADOS DE PROTECCIÓ N



ESPECIFICACIÓN



100% Menor que A lo menos 20% mayor que A lo menos 50% mayor que A lo menos 80% mayor que



CLASE I Diámetro Peso Nominal (Kg) (mm) 500 180 450 130 400 100 400 100



CLASE II Diámetro Peso Nominal (Kg) (mm) 750 600 600 300 500 180 400 100



CLASE III Diámetro Peso Nominal (Kg) (mm) 1.200 2.400 900 1.000 750 600 500 180



Nota: Con respecto al peso mínimo de las unidades de roca, es posible emplear rocas de 100kg siempre y cuando este peso sea el de menor proporción en el perfil, siendo el peso de diseño superior a éste. La experiencia en Chile demuestra que el peso mínimo de diseño es generalmente 300 kg.



En relación al espesor de la coraza, se recomienda que el espesor normal del enrocado sea a lo menos de dos capas traslapadas para que si hay pérdidas de material, no se produzca una falla masiva o catastrófica de la protección.
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Como procedimiento general estándar debe emplearse, bajo las dos capas de enrocado que conforman la coraza, un filtro inverso o geotextil para evitar succión del material fino entre los elementos por acción de la subpresión que genera la corriente. En lo que respecta a la colocación del enrocado, es importante señalar que si la colocación manual u ordenada no resulta técnicamente posible, ya sea por tratarse de trabajos de emergencia o zonas sin acceso de maquinarias, debe considerarse como una alternativa factible a la colocación masiva por descarga. En el caso de emplearse este último procedimiento, se debe tener presente en el diseño el ángulo de reposo apropiado al tipo de colocación de la faena, debiendo cuidarse también el dejar protuberancias excesivas que puedan generar torbellinos locales y aumentos locales de la velocidad del flujo que produzcan vibraciones e inestabilidades en los bloques de roca.



Si las velocidades, alturas de presión, oleaje, etc. resultan importantes, puede ocurrir que el tamaño del enrocado necesario para resistir la acción de la corriente u oleaje sea extremadamente grande y por lo tanto, práctica y económicamente inconveniente. En general, sucede que unidades cuyos volúmenes exceden 1 m3 o cuyos pesos exceden las 2 toneladas resultan inaceptables por las grandes dificultades que significa su obtención en canteras, cargas, transporte y colocación en la obra. Una solución que surge como alternativa a enrocados de gran tamaño es la de amarrar entre si unidades de menor tamaño o reemplazarlas por otro tipo de soluciones como es del caso de los gaviones. Sin embargo, como factor de decisión para seleccionar este tipo de elemento para la protección de una ribera, debe tenerse presente que una de las principales desventajas que presentan los gaviones es su restringida vida útil, directamente ligada a la vida útil de las mallas de alambre, puesto que éstas quedan expuestas a rotura por golpes, corrosión, oxidación, abrasión, etc. Si bien existen métodos modernos para proteger los alambres (mediante galvanizado o el empleo de recubrimientos de PVC), el problema de asegurar una cierta durabilidad de las mallas no puede considerarse todavía resuelto. Por esta raz ón, es posible que en ciertas aplicaciones específicas esta desventaja sea suficiente como para desechar el uso de este tipo de solución. En el caso de ser ésta la solución elegida, su dimensionamiento como coraza de protección, queda definido fundamentalmente por los empujes de tierra que debe soportar, debiendo utilizarse en este caso los procedimientos y metodologías usuales para el cálculo de muros de contención. Como recomendaciones generales para el dimensionamiento de gaviones, desde un punto de vista hidráulico, conviene tener presente las siguientes consideraciones: − − − − −



El tamaño de las piedras debe ser suficientemente grande para que no se produzcan pérdidas de material. Las capas externas del gavión deben en lo posible estar constituidas por piedras de tamaño nominal de al menos 1,5 veces el tamaño mínimo de la abertura de la malla. Las piedras deben seleccionarse, tamizarse y limpiarse ant es de rellenar los gaviones. Las piedras en contacto directo con la malla deben ser en lo posible redondeadas. Las cajas deben llenarse con un volumen de piedras algo superior a su volumen nominal y cerrarse firmemente, verificando todas las amarras.



La mayoría de las obras insertas en un lecho necesitan de algún tipo de protección al pie que minimice la socavación retrógrada que se origina en dicho sector por efecto del escurrimiento. En este punto se aborda el dimensionamiento del enrocado usado para este tipo de protección, no obstante lo cual existen otros materiales que también pueden ser usados. Tal es el caso de sábanas de gaviones, pero para esta solución no existe una metodología específica para su dimensionamiento siendo suficiente con darle las dimensiones adecuadas que cubran todo el sector que eventualmente puede ser afectado por la erosión y seguir las recomendaciones dadas por los fabricantes de mallas. Para el cálculo del tamaño del enrocado al pie de obras pueden utilizarse las relaciones que involucran el concepto de velocidad crítica de arrastre, es decir, la velocidad a partir de la cual comienza el movimiento de las partículas. La relaciones a emplear están descritas en el Capítulo
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6 del presente Volumen y con ellas es posible calcular el diámetro del enrocado y posteriormente el peso de la roca haciendo la equivalencia con una esfera de igual volumen (diámetro nominal).  Alternativamente a lo anterior, es posible utilizar algunas relaciones empíricas que fueron desarrolladas para el cálculo de la socavación al pie de estructuras, pero que también pueden ser usadas para el cálculo del tamaño del enrocado. Las relaciones se describen en detalle en Tópico 6.5.2 de este Volumen, donde se entrega un esquema de cada estructura o situación para las cuales fueron deducidas. En estas últimas relaciones, es posible despejar el diámetro del enrocado (D) imponiendo una socavación “S”. De esta forma una condición de diseño podría ser imponer socavación nula al pie de la estructura (S = 0) y determinar el tamaño del enrocado de protección que cumpla con esta condición. Si el tamaño de la roca así calculado resulta muy grande, es posible diseñar la protección en una fosa presocavada, asignándole este v alor a la socavación “S” de las relaciones anteriores.



En algunas ocasiones resulta necesario complementar las obras de defensa con obras adicionales que permitan controlar el escurrimiento durante el paso de crecidas, como en el caso de las barreras vertedoras de enrocado, las que dispuestas en forma transversal al río, pueden ser utilizadas para escalonar pendientes o generar volúmenes de regulación para crecidas menores. Este tipo de obras no presenta grandes problemas de erosión al pie, por cuanto el escurrimiento sobre el paramento de aguas abajo tiene una velocidad límite, que es la de un flujo normal con gran fricción entre el enrocado de la coraza y el agua. Un inconveniente de estas obras en cambio, es que requieren de un talud de aguas abajo muy tendido, lo que implica el empleo de un gran volumen de enrocado. Esto ha limitado su us o a alturas no superiores a 8 o 10 m.



El tamaño del enrocado de la coraza de la barrera vertedora es posible calcularla con la relación de Olivier, la cual se expresa como: q = 0,2335 D 1, 5 ( s − 1)



1, 667



Donde



i −1,167



Q = caudal por unidad de anc ho, expresado en (m3/s/m) D = diámetro nominal de la coraza, expresado en (m) S = densidad relativa de las rocas referidas a la del agua i = pendiente del talud, expresada en tanto por uno en la forma V/H.



Este aspecto puede tratarse con el mismo tipo de relaciones descritas en el Tópico 6.5.4 del presente Volumen del Manual, según lo descrito en el Tópico 7.3.2 precedente.



En general, las obras de retención de sedimentos se utilizan en los sectores de cabecera de los cauces principales, con el fin de contener parte del flujo y de los sedimentos (normalmente las fracciones mas gruesas de sedimentos y bloques de roca) y en algunos casos cumplen con la función de disminuir localmente la pendiente para reducir la energía y capacidad de arrastre de la corriente. En este último caso las obras consisten en barreras dispuestas transversalmente al cauce conformando un sistema estabilizador de su perfil longitudinal. También existe la posibilidad de dar alojamiento a la totalidad o parte del material de arrastre en hondonadas o pozas de decantación o en áreas abiertas que no representan peligro para los sectores urbanos o agrícolas adyacentes, para ser limpiadas periódicamente.



Consisten en barreras transversales al cauce, permeables o impermeables, dispuestas en serie a lo largo de un tramo canalizado de éste, cuyo fin es contener el material arrastrado por las aguas generando una pendiente del cauce menor a la natural. Un esquema de este tipo de solución se muestra en la Figura 7.3-10.
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FIGURA 7.3-10
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SISTEMA DE BARRERAS DE RETENCIÓN DE SEDIMENTOS Y ESTABILIZACI ÓN DE LA PENDIENT E DE UN CAUCE
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Las pozas decantadoras consisten en excavaciones destinadas a acumular parcialmente el volumen del flujo de agua y sedimento. Los cortes en el cauce de aguas arriba y aguas abajo, presentan un talud inclinado en la pared, pudiendo ser el piso horizontal o con alguna inclinación. El ingreso del flujo a cada poza se realiza a través de un canal de aproximación, que lo encauza para disminuir los posibles efectos de socavación u otros efectos indeseados. En la Figura 7.4-1 se presenta un esquema con el detalle de la obra descrita anteriormente.



Se entregan los principales aspectos constructivos que se deben tener en cuenta antes y durante la construcción de una obra de defensa. Además, se incluyen los cuidados y precauciones que deben considerarse en el cauce durante las faenas de construcción y de mantención una vez que la obra de protección se encuentre en operación.



La elección del material con que se construirá la obra seleccionada dependerá de su disponibilidad en cantidad y calidad, y de la conveniencia en términos de inversión inicial, costos de mantención y vida útil que le provea a la obra en su conjunto. Los elementos que es posible considerar son los mismos señalados en el Tópico 7.1.2 de este manual. Es del caso señalar que algunos de los elementos alternativos a utilizar se ven más desfavorecidos, en las obras tipo barreras puesto que deben ser capaces también de soportar el vertimiento de aguas y sedimentos sobre ellos.



Como parte del proceso constructivo de una obra de defensa fluvial, se debe tener presente que resultará necesario introducir modificaciones temporales y permanentes en el ca uce. Las modificaciones permanentes serán las establecidas como parte del proyecto de protección o de regularización del cauce y corresponderán al estado final del río, una vez materializadas y operadas las obras proyectadas. Las modificaciones temporales se refieren a aquellas requeridas para la fase de construcción de las obras, y su permanencia será la estrictamente necesaria para lograr dicho objetivo. En este contexto se debe tener presente que deben contemplarse como parte de las programaciones y costos de la obra en su conjunto, actividades destinadas al desvío del escurrimiento para alejarlo del sitio donde se desarrollarán las faenas, o el cierre parcial o total del cauce principal o cauces secundarios, mediante el apretilamiento de material fluvial o conglomerados de canteras. En todos los casos señalados, deben tomarse los debidos resguardos de manera que dichas obras temporales no afecten el comportamiento global del río, y que cumplan la función de resguardar la zona de faenas durante el paso de las crecidas frecuentes durante el período utilizado para la construcción de las defensas. Para ello deben considerarse las solicitaciones y desarrollar los diseños hidráulicos adecuados al tipo de obra que se analiza. Debe asegurarse además que todos los elementos utilizados sean retirados una vez concluida las faenas.



Un aspecto básico que debe considerarse para resguardar el comportamiento futuro de las obras de defensa, corresponde a la ejecución de las obras de mantención periódica del cauce. Dichas actividades deben estar destinadas a mantener las condiciones generales de los cauces, en forma similar a las consideradas en el diseño de las obras. Es importante tener presente que para el caso de las obras de retención, tratadas en el Tópico 7.3.3 de este Volumen, la mantención del cauce debe enfocarse a preservar la capacidad de acumulación de sedimentos en las pozas u hondonadas habilitadas para ello, retirando periódicamente aquellos depósitos de material que pudieran disminuir la capacidad de retención diseñada originalmente a fin de restituirle tal capacidad.



CAPÍTULO 7: DEFENSAS FLUVIALES  ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 MANUALES TÉCNICOS



FIGURA 7.4-1
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POZA DE DECANTACIÓN BAJO EL CAUCE
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Hasta hace un tiempo atrás, el diseño convencional de carreteras no ha tomado en cuenta criterios ambientales que en la actualidad se consideran de gran importancia, principalmente debido a algunos resultados desastrosos para el medio ambiente ocurridos en diversas partes del mundo. Es por esta razón que, el nuevo enfoque para el diseño de carreteras nuevas debe tener en cuenta algunos requerimientos o criterios de tipo ambiental, los que inclusive deberían ser adoptados en la fase temprana del proyecto, durante la planificación del sistema vial del país.  Al planificar o proyectar una carretera, el equipo técnico responsable debe estar conciente de los efectos que su diseño, construcción y posterior operación pueden causar sobre el medio ambiente. La planificación y el diseño de carreteras pueden ser conducidas con mayor seguridad, aumentando las posibilidades de evitar y minimizar impactos que de otra manera podrían degradar mas acentuadamente el ambiente y exigir la implantación de medidas correctivas, muchas veces de baja efectividad comprometiendo recursos destinados a la inversión. El objetivo del conocimiento de los impactos ambientales que podrían producirse por la ejecución del diseño de ingeniería es primeramente identificarlos, procurar evitarlos y/o minimizarlos. De esta forma el proyectista al tomar conocimiento de los impactos que produciría la ejecución del Diseño, puede contribuir a: Evitar pérdidas o modificaciones del proyecto Evitar o reducir conflictos con comunidades afectadas Tomar medidas de mitigación menos costosas Reducir las acciones de corrección posteriores a la construcción    



En el presente documento, se ha tratado de sintetizar una serie de criterios ambientales destinados a orientar al equipo responsable de la elaboración del proyecto, sobre la incorporación del componente ambiental en los diseños. Estos criterios pueden ser tomados como una lista de tareas que el proyectista debe realizar antes de considerar su proyecto concluido, el listado de tareas esta enfocado a reducir la degradación ambiental que la obra vial podría producir. En rigor de verdad, muchas de estas verificaciones constituyen normas de ejecución recomendadas por la buena técnica constructiva, por lo que se puede afirmar que un proyecto adecuadamente diseñado y ejecutado, es un proyecto ambientalmente amigable. Es necesario destacar que, la incorporación de procedimientos que podrían ser designados como ambientales, no eliminan los efectos impactantes adversos que la construcción y operación producen, de donde surge la necesidad de los Estudios de Evaluación de Impacto Ambiental específicos que, serán realizado por un equipo de especialistas multidisciplinario que hasta hace poco no formaban parte del equipo profesional a cargo de los dis eños de proyectos viales.



Esta actividad esta destinada a tratar de ubicar sobre el terreno el eje de una nueva vía, de un segundo carril o de una variante a la carretera existente. El estudio de alternativas comprende un examen geográfico, geopolítico, económico, ambiental de la región, a través de la cual se deberá desarrollar la futura carretera, teniendo por objetivo la investigación de la directriz más conveniente y descubrir los puntos obligatorios de paso de la carretera proyectada. Mas allá de esto, definir las características técnicas de una carretera, esto significa definir una secuencia de tangentes, pendientes y c urvas horizontales y verticales.
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La ubicación del eje que se desarrolla en tres dimensiones sobre el terreno debe ser lo mas armónico posible, debiendo adoptarse como recomendaciones, por ejemplo relacionar las curvas verticales y horizontales, limitar las extensiones en tangente del proyecto, las que se basan en la experiencia. También debe tomarse en cuenta que el relieve presenta ciertas formas básicas, que se presentan de forma repetitiva, dando origen a conformaciones que deben ser respetadas en el emplazamiento del eje. Sin embargo, los estudios de alternativas, no se limitan a aspectos geométricos y de relieve. En el planteamiento de alternativas aún se deben considerar una serie de otros factores, ya mencionados, como la presencia de áreas de protección ambiental, la existencia de laderas inestables, áreas de bajíos o bañados con suelos blandos, la travesía a través de núcleos urbanos, la disponibilidad de materiales de construcción, etc. El trazado preliminar es una poderosa herramienta que dispone el equipo técnico del proyecto para minimizar impactos ambientales negativos. Estos estudios en el caso de una vía nueva, es una de las partes mas importantes del proyecto, tal vez la mas relevante. También es importante recalcar que todos los otros elementos de la carretera, como el pavimento por ejemplo, pueden ser alterados, el trazado es permanente (o casi). La definición del trazado debe considerar por lo tanto el mínimo de interrupciones en corredores naturales de bosque, evitando el diseño de taludes intransitables. Además, se deben considerar formas de trazado que resalten la visión panorámica de la carretera en sitios con valor escénico importante, aprovechando las condiciones del relieve para mantener la carretera en desnivel con los corredores de travesía y lugares de concentración animal. Para la selección de la ruta definitiva se deberán efectuar las siguientes labores a cargo del Proyectista: −



−



− −



−



−



−



−



−



Identificación correcta de los puntos de origen y destino de la ruta, así como también de los puntos intermedios por donde ésta deba pasar obligatoriamente. Reconocimiento de las diversas alternativas establecidas, para determinar los distintos problemas técnicos y ambientales que tenga cada una de ellas, sean éstos de tipo topográfico, geológico, hidrogeológico, ecológico, geotécnico, socioeconómico o cultural Reconocimiento de las condiciones climáticas, principalmente de la precipitación. Estimación del volumen del movimiento de tierras, así como el número y dimensiones de las obras de drenaje de cada alternativa. Establecimiento de las posibles zonas de préstamo para la conformación del paquete estructural del pavimento. Establecimiento de las condiciones ecológicas de cada una de las rutas preseleccionadas. Se buscará en lo posible la línea mas corta entre los puntos obligatorios, excepto cuando por razones ambientales existan zonas por donde l a vía no deba pasar. Evaluando las longitudes, pendientes, volúmenes de cortes y rellenos, obras de drenaje, fuentes de material y problemas geológicos y geotécnicos y fundamentalmente los problemas ambientales que presente cada una de las alternativas, se escogerá aquella más apta. En el análisis de cada alternativa, el impacto ambiental deberá ser considerado como el factor más importante en la s elección. Se tendrá en cuenta el factor económico como un elemento más dentro de los criterios de decisión, ya que no siempre la alternativa más barata es la más económica, especialmente si se tienen en cuenta los costos posteriores de mantenimiento y los costos ambientales de la vía, que n ormalmente no suelen ser evaluados.



Estos estudios tratan de identificar, estudiar y seleccionar la disponibilidad de materiales de construcción como yacimientos, canteras, préstamos, además de determinar la calidad de materiales, la estabilidad de taludes, fundación de terraplenes, las características geotécnicas de los suelos, su capacidad de soporte, trabajabilidad de los materiales a ser excavados y compactados, las características de los suelos de fundación de obras de arte, riesgo de erosión de los suelos, etc.
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La selección de yacimientos, canteras y sitios de préstamo debe considerar no solo los volúmenes necesarios, las distancias y condiciones de transporte y las dificultades excavación, sino que también deben considerar la degradación ambiental resultante de las condiciones de recuperación. En cada sitio seleccionado deben indicarse claramente la localización, distancia a la carretera, condiciones de acceso, características geotécnicas del material a ser estudiado, volumen de la capa a ser removida, volumen a ser extraído, volumen disponible estudiado, plano de explotación, situación actual de ocurrencia (comercial, licencias, abandonada, virgen), uso probable posterior y condiciones de recuperación.



Tratan de recolectar información sobre la forma del terreno, siguiendo directrices definidas por estudio de alternativas, sobre una de las que se ejecuta el anteproyecto y diseño definitivo y posteriormente la colocación del eje de la vía sobre las franjas del levantamiento.



La tecnología para la realización de los estudios de alternativas de trazo y levantamiento topográfico esta bastante avanzada. Con el uso de aparatos GPS, restituciones aéreas y ortofotos digitales, una gran parte del trabajo puede ser realizada en la oficina, reduciendo en mucho los trabajos de campo y la necesidad de apertura de brechas. Estos se limitan a la fase de proyecto, durante la ubicación del anteproyecto, que debe idealmente ser realizada en la época próxima del inicio de construcción. El uso de estas tecnologías que no exigen la apertura de brechas, es fuertemente recomendado.



El anteproyecto geométrico define el eje en planta y en perfil (por alternativa), dentro de una faja mas o menos estrecha, delimitada por los estudios de alternativas y topografía, y la definición de las características geométricas de la carretera en diseño (tramo nuevo, ampliación, variante, rectificación) tales como: ancho de calzada, de bermas, de puentes y viaductos, pendientes máximas, radios mínimos, etc. El anteproyecto de terraplenado corresponde al cálculo de volúmenes clasificados (clasificación basada en sondeos de campo destinados a identificar las dificultades de excavación de materiales presentes en los cortes, realizados mediante sondeos u otros métodos, como los métodos sísmicos por ejemplo), la distribución de estos materiales, selección de préstamos de material, selección de suelos para la conformación del paquete estructural del pavimento, basados en resultados de ensayos realizados en muestra recolectadas durante el sondeo, etc. Se puede incluir en este ítem del proyecto de intersecciones, destinado a distribuir el tráfico vehicular en tramos conflictivos o en un cambio acentuado de dirección.



El campo de acción en esta fase es más limitado respecto a los estudios de alternativas. El eje pude sufrir pequeñas variaciones laterales con relación al eje de simetría de la faja seleccionada; los radios de curvatura pueden sufrir variaciones más o menos apreciables. Estos pequeños ajustes, sin embargo, pueden tener repercusiones significativas en los volúmenes de excavación, en la compensación de materiales, en la estabilidad del cuerpo de la carretera, en la longitud de puentes, etc. Con el uso de programas apropiados, varias alternativas pueden ser analizadas rápidamente, permitiendo al proyectista optimizar el posicionamiento en planta. En la geometría vertical la pendiente puede ser variable. Se debe procurar reducir la excavación en roca, compensar volúmenes, disminuir la necesidad de préstamos y buzones, tratar de buscar la compensación de materiales. Por otro lado, pendientes suaves y grandes radios de curvatura representan una situación ideal desde el punto de vista operacional, aunque aumentan l os costos de construcción. Se debe procurar una situación intermedia que optimice los costos totales de transporte.
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 Al definir la pendiente, el proyectista posiciona la base de la plataforma de la carretera, estableciendo en cortes, que material será excavado y removido y cual permanecerá como base del pavimento. Es importante por tanto conocer los materiales presentes en los cortes (examinando el estudio geológico y los resultados de sondeos y ensayos realizados), para minimizar, en la medida de lo posible, una substitución de materiales de baja calidad portante, y no exponer materiales susceptibles a la erosión. En la fase de anteproyecto estos factores pueden desempeñar un papel importante en el proceso de selección de la alternativa. En la fase de proyecto aunque la libertad del proyectista será menor, se puede actuar en el sentido de evitar o reducir la ocurrencia de situaciones mencionadas.  Algunas recomendaciones de carácter general serian las siguientes: − − −



−



−



−



Evitar la localización de áreas de préstamo en sitios con cobertura vegetal Recubrir taludes de corte con vegetación, gramíneas y leguminosas nativas Procurar utilizar inclinaciones de taludes que, además de ser estables, armonicen con el terreno natural, aunque se trate de una recomendación difícil de atender, el proyectista debe observar que en rellenos y cortes bajos, es posible el uso de taludes mas suaves (1:3 o 1:4), haciéndose notar que un talud 1:4 permite que un vehículo pueda salir de la pista. Los préstamos laterales, en caso de no haber otra posibilidad de utilización de fuentes de material, deben ser abiertos en el sentido de un curso de agua, para evitar el desagüe por la pista; por otro lado, una ventaja también es realizarlo en el lado interno de las curvas, aumentando la distancia de visibilidad. Las zanjas de préstamo y los préstamos laterales deben ser adecuadamente drenados y protegidos contra la erosión. Cuando se trata de un proyecto de ampliación, en lo posible ubicar antiguos sitios de préstamo para la construcción y planificar su recuperación. Estas zanjas de préstamo antiguo inclusive pueden ser utilizados como buzones de confinamiento.



Las intersecciones son puntos críticos en la carretera, en términos de seguridad y capacidad. Es menos crítico en carreteras con bajo volumen de tráfico, aunque siempre persista un potencial de ocurrencia de accidentes. Para atenuar ese potencial, deben ser proyectadas siempre que sea posibles canalizaciones que reduzcan y separen los puntos de conflicto y fajas de aceleración y desaceleración. La situación se puede tornar mas crítica en tramos urbanos, donde el desarrollo urbano y el tráfico sobrepasan bastante las expectativas de las primeras proyecciones, exigiendo la ampliación de pistas, construcción de vías periféricas e intersecciones con separación de niveles. Los espacios disponibles en las fajas del derecho de vía no son en general compatibles con la geometría deseable de los dispositivos de intersección y la expropiación generalmente es inviable. El resultado son viaductos longitudinales, que alivia el tráfico de paso, pero perjudica el trafico transversal y de paso, que llegan a ser controlados con semáforos, aumentando el tiempo de viaje y de espera, que en el recorrido dan como resultado la emisión de poluentes por combustión de motores en funcionamiento de los vehículos parados. Por tanto en nuevas vías periféricas urbanas, se sugieren fajas de derecho de vía más amplias, para englobar futuras vías laterales, ampliación del número de carriles o espacios amplios que permitan la implantación futura de ramales direccionales, etc. Mientras esos espacios no sean ocupados, pueden funcionar como parques lineares o barreras contra la polución sonora y visual.



Define una estructura cuya finalidad es la de proporcionar una superficie de rodadura suave para el desplazamiento de vehículos, y al mismo tiempo, soportar las cargas durante un periodo de vida determinado. El proyecto define cuantas capas constituyen el paquete estructural, materiales utilizados, espesores, fuentes de materiales, las condiciones de ejecución, geométricas y tecnológicas, las cantidades a ejecutar y el plan de trabajo.



Seleccionar materiales que produzcan, en lo que se refiere a la extracción, relativamente menores efectos adversos. Esta orientación puede significar optar por explotar una cantera en exploración o explotación en vez de una cantera virgen, mejor localizada en términos de distancia de transporte, u optar por un pavimento con menor espesor, de menor consumo de CAPÍTULO 8: CRITERIOS AMBIENTALES ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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material pétreo, pero de mayor rigidez o con menor vida útil (que exige recapeo mas frecuente) o todavía optar por pavimentos estructuralmente mas resistentes, espaciando las restauraciones. Los proyectos de recuperación de fuentes de material utilizados, como yacimientos y canteras, deben formar parte de los planos del proyecto y prever, si fuese el caso, formas racionales de exploración, verificando su utilización futura en obras de restauración, ampliación y conservación. También deben ser incluidos en los planos del proyecto el destino de los materiales bituminosos de desecho, es decir el material bituminoso sobrante producto de la pavimentación y que normalmente queda al lado de la faja de pavimentación. Una alternativa es utilizar este material en accesos vecinales en las proximidades de la carretera principal. En este caso el proyecto debe indicar que accesos serán contemplados, que equipo será utilizado en la ejecución y el control de calidad que se hará.



Son estructuras destinadas a cruzar cursos de agua y valles profundos y estrechos.



Con relación a puentes, la mayoría de las medidas de control ambiental se refieren a aspectos del dimensionamiento hidráulico. Geométricamente, tanto los puentes como los viaductos deben tener el mismo ancho de calzada de las pistas de acceso, para que no sea un punto de estrangulamiento del flujo o un punto de peligro desde el punto de vista de los accidentes. Una situación ideal es que las obras se encuentren en tangente y en nivel. Como las condiciones locales no siempre son favorables, exigiendo puentes en curva, los radios de esas curvas deben ser amplios, compatibles con las velocidades de operación en los accesos, para evitar la creación de puntos concentradores de accidentes. El aspectos estético se vuelve importante en viaductos situados en intersecciones, de modo que los proyectistas deben, en estas situaciones, preocuparse de la arquitectura de la obra, optando por estructuras que transmitan una sensación de esbeltez y ligereza. También ha sido común la construcción de viaductos cortos con terraplenes de acceso largos, contenidos lateralmente por estructuras de tipo tierra armada. Esa solución representa ventajas financieras y ocupa poco espacio lateral. Sin embargo, constituyen obstáculos que perjudican de sobremanera el paso, impidiendo el paso de la luz y del aire. Una recomendación es que los viaductos sean, en estos casos, preferiblemente más largos, con terraplenes de acceso más bajos y cortos; la recomendación del alargamiento de viaductos valdría también, en principio, para puentes que tengan la finalidad de conservar la vegetación de contacto existente a lo largo de los márgenes del curso de agua (bosques de galería).



Se trata de sistemas destinados a orientar el desplazamiento vehicular, alertando a los usuarios sobre regulaciones que deben ser obedecidos advirtiendo sobre la existencia de situaciones peligrosas, informando sobre rutas y distancias y procurando educar sobre comportamientos colectivamente deseables.



Las normas establecidas deben ser aprobadas en la elaboración del proyecto, de modo que se obtenga uniformidad en los patrones de señalización, facilitando el entendimiento por parte de los conductores. Una señalización, horizontal o vertical, debe preferentemente ser reflectiva para la orientación nocturna. La cantidad de carteles no debe ser excesiva, las informaciones transmitidas deben ser verdaderas y las instrucciones ejecutables. Dentro del proyecto de señalización, se debe incorporar la señalización ambiental, tales como la existencia de unidades de conservación, manantiales y áreas indígenas.
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Se trata de dispositivos y estructuras que no son contemplados en los demás ítems de los estudios y proyectos, como cercas, defensivos, iluminación, estructuras de contención, áreas de descanso, etc.



Muchos de los dispositivos contemplados en este ítem están relacionados con cuestiones de seguridad, siendo por tanto medidas mitigadoras importantes. Es el caso de los delimitadores de la calzada (flexbeam) destinadas a controlar vehículos fuera de control, impidiendo el cruce a otros carriles o también al talud, su uso es recomendado y debe ser previsto en conformidad a las normas del proyecto. El uso de cercas en áreas ganaderas es fundamental, así como la iluminación en intersecciones donde hay flujos pedestres. En los casos donde se prevean pasos a nivel para la fauna, se debe considerar la colocación de cercas y mallas de protección con el fin de direccionar a la fauna en su paso a través de la obra.



Las áreas de préstamo son aquellos sitios de donde se extrae material con características convenientes, ara cubrir las necesidades de material del proyecto, el que será usado para la conformación del terraplén, para las capas del pavimento, etc. Este material debe cubrir las exigencias de calidad de acuerdo al uso que se le vaya a dar.



En base a los estudios geológicos y un reconocimiento de campo, se localizarán las alternativas para las áreas de préstamo de materiales, principalmente de arenas y gravas, ya que éstos son fácilmente explotables en los bordes de cuerpos de agua, se deberá cuidar de no disturbar el ecosistema acuático con la extracción y restituir la morfología original del cauce. Por lo tanto, el Proyectista será el responsable de la evaluación preliminar de las alternativas, con un representante del Contratante, para analizar los efectos que para una corriente dada causarán las diversas alternativas de extracción de material para la construcción de la vía. Entre ellos se puede mencionar: − − −



Turbidez de las aguas, que afecta la vida acuática Variaciones en la morfología del cauce Desestabilización de taludes



Para reducir estos efectos se deben tomar en cuenta las siguientes recomendaciones para los sitios de explotación de materiales: −



−



−



Con el fin de evitar los incrementos de turbidez, se recomienda realizar la explotación en las playas, fuera del nivel del agua, ya que la movilización de maquinaria en zonas que se encuentran por debajo de este nivel genera una fuerte remoción del material con la consecuente turbidez. Para reducir los impactos sobre la morfología del cauce, se debe realizar la explotación en los ríos más grandes y en los sectores con playas mas anchas. La desestabilización de taludes en la explotación de playas puede reducirse si se escoge el lugar adecuado. En caso de que la explotación sea realizada en canteras, se pueden generar cortes inestables de gran altura y en este caso, la explotación debe hacerse por el sistema de terrazas y al abandonarse, la zona debe ser revegetada. Para facilitar este trabajo, se debe colocar el suelo orgánico que se almacenó al iniciarse la explotación. La revegetación debe hacerse en lo posible con especies nativas.
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Se trata del diseño de los taludes de corte y relleno que serán necesarios para habilitar la sección típica de la carretera proyectada, es decir se definirán las inclinaciones de los taludes y altura de los mismos.



En las carreteras a construirse por zonas montañosas principalmente, los cortes deben ser diseñados de tal forma que los taludes resultantes de éstos, no presenten problemas posteriores de erosión. En general, los taludes de corte y relleno con una altura menor de tres metros, serán alisados y generalmente redondeados para suavizar la topografía y evitar deslizamientos.



FIGURA 8.1-1



MANEJO DE TALUDES



−



−



−



Para taludes de rellenos altos (con relación horizontal de entre 1.5/1 a 2/1), se harán plataformas en el corte existente como se muestra en la Figura 8.1-1 (a). La anchura de las plataformas debe ser la suficiente para permitir la operación adecuada de los equipos de compactación y nivelación. En caso de tenerse dificultad con el terráceo, debe construirse un muro de contención (Figura 8.1-1 (b), En terreno ondulado, el uso de muros de parapeto en el borde del espaldón sirve de alternativa a rellenos laterales o cortes excesivos, Figura 8.1-1 (c). Para taludes de cortes altos, se debe tener en cuenta que los suelos sueltos o no cementados no toleran un talud mas empinado que 1/1, sin muro de contención.



En la Figura 8.1-2, se presenta una solución para la construcción de un talud en corte por medio de terrazas. La revegetación de taludes con pendientes fuertes debe realizarse con plantas herbáceas propias del lugar, mientras que en los taludes de pendiente menor, se pueden usar también especies arbustivas.
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ESQUEMA DE CORTE DE UN TALUD



Se refieren a los sitios donde se dispondrá el material excedente, este material puede ser producto de cortes, restos de material de las diferentes c apas del pavimento y otros.



Los materiales de desecho deben ser depositados en utilizando criterios técnicos y racionales en sitios especiales llamados buzones, ya que de lo contrario, se pueden originar problemas serios de estabilidad y de interrupción de drenajes, con una serie de consecuencias negativas graves para el ambiente, como sucede cuando los materiales se disponen a media ladera, destruyendo la vegetación allí y llegando posteriormente a quebradas y ríos. En algunas vías, los costos del acarreo son considerables, pero es preferible que se asuman porque a mediano y largo plazo, los costos de mantenimiento y los costos ambientales serán muy superiores. El sito para la disposición de los buzones debe ser seleccionado cuidadosamente, evitando zonas inestables o áreas de importancia ambiental como humedales o áreas de alta productividad agrícola. El manejo del drenaje es de suma importancia en el botadero para evitar su posterior erosión, por lo cual, si se hace necesario, se colocarán filtros de desagüe para permitir el paso del agua. Cuando se rellenan ciertas depresiones, suele ser necesario conformar el relleno en forma de terrazas y colocar un muro de gavión al p ie del talud.
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Previo al relleno, se retirará la capa orgánica del suelo, la cual será almacenada para su posterior utilización en las labores de revegetación, en la Figura 8.1-3 se presenta el perfil de un buzón.



FIGURA 8.1-3



PERFIL TÍPICO DE BUZONES



El paisajismo se refiere a las previsiones y diseño que deban adoptarse dentro del proyecto vial, entre otros, con los siguientes objetivos: −



−



−



−



−



−



Integrar una carretera al medio ambiente, atenuando los impactos causados por su implantación, haciendo las áreas adyacentes agradables y armonizando todas sus estructuras. Reducir costos de conservación, a través de vegetación adecuada, que disminuyan los accidentes, eviten incendios y proteja a la carretera contra la erosión. Contribuir a la seguridad vial, delimitando el campo visual en áreas de riesgo con vegetación de color diferenciado disminuyendo el ofuscamiento nocturno, o usando vegetación para amortiguar impactos en casos de colisión. Crear a lo largo de los tramos viales, puntos de descanso para los conductores, lo que deben estar equipados con un sitio de distracción a decuado a cada región.  Auxiliar el mantenimiento y enriquecimiento de la cobertura vegetal nativa dentro del derecho de vía, recomponiendo a lo largo de la vía las pequeñas áreas donde se encuentra vegetación nativa.  Apoyar al desenvolvimiento turístico de una región



Todo proyecto final de ingeniería de una obra vial debe contemplar un proyecto de paisajismo, tomando en consideración los estudios de impacto ambiental elaborados en la fase de diseño. A continuación se listan algunos requisitos mínimos que deben considerarse dentro de un proyecto de paisajismo vial: − − − − − − − − − −



Diagnóstico Estudio del proyecto geométrico Cobertura Estrategias de implantación Estudio de suelos Estudio del clima Selección de especies Clasificación de revestimiento vegetal dentro del DDV Criterios relacionados al porte de árboles Patrones paisajísticos
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Una obra, mas allá de ser ejecutada de acuerdo al proyecto de ingeniería y del estudio de evaluación de impacto ambiental, también debe atender a una programación o plan de trabajo previamente definido. La elaboración de este plan depende primeramente del cronograma físicofinanciero de la obra. En función de la disponibilidad de tiempo, del porcentaje de días trabajables y de la disponibilidad de los servicios, se dimensionará el personal, el equipo, material, niveles de producción a alcanzar por unidad de tiempo y los flujos de materiales a lo largo de los periodos de aplicación. Ciertamente, se debe determinar en función de la oferta del personal y materiales. Por ejemplo, la cantidad de camiones para transporte puede variar semanalmente. El plan de construcción es de responsabilidad del constructor, que debe adecuarlo a sus propias condiciones y restricciones.



El proyectista puede definir lineamientos del plan de trabajo, de modo que la obra transcurra de forma segura y eficiente, minimizando los riesgos ambientales por planes segmentados, discontinuos e intermitentes, de forma tal de anticiparse al inicio de la operación de determinados segmentos seleccionados. El principio fundamental es que la estrategia más conveniente es avanzar cuando la obra esta acabada o casi acabada.  Algunos parámetros condicionantes del plan de trabajo definidos por el proyectista serian entre otros los siguientes: −



− − −



−



La posición de las fuentes de materiales de construcción, la calidad y el volumen del material disponible Los sitios y extensiones de uti lización de estos materiales La secuencia de actividades a ejecutar Los puntos inicial y final del tramo, el sentido de avance, definiendo tramos de construcción, por ejemplo se pueden definir diversos frentes de trabajo, iniciando de ambos extremos hacia el medio, o por trechos de construcción de un extremo a otro, o un trecho de construcción principal, de un extremo a otro intercalando los trechos de construcción secundarios (trabajos aislados de cortes en roca, puentes, etc.) Las distancias máximas entre frentes de trabajo, por ejemplo, en un dado trecho de construcción, la distancia máxima entre un frente de obras de arte corriente y un terraplenado seria de 5 Km.



Estas serian condicionantes fijadas en el proyecto con la finalidad de maximizar la utilidad y minimizar los impactos ambientales adversos, que el constructor tendría que tomar en cuenta en el momento de preparar su plan de trabajo y su presupuesto. Finalmente se deben establecer la existencia de determinadas variables sobre las que el proyectista y el constructor no tienen control. Desde el punto de vista de la influencia del clima sobre el área de la obra, existe un periodo estadísticamente mas favorable para el inicio de los trabajos que debe ser destacado en el proyecto.



Durante la negociación de las tierras para el derecho de vía, se deben detectar de antemano daños que se causarán en los predios y actividades de particulares, que deben ser prevenidos o si son inevitables, remediados y/o indemnizados. Cuando a juicio del equipo a cargo de la geotecnia, durante el reconocimiento inicial del trazado definitivo, exista algún riesgo de estabilidad en terrenos aledaños al derecho de vía negociado, debido a la construcción de la vía y sus actividades conexas (remoción de la vegetación, movimiento de materiales, etc.), se realizarán los correspondientes diseños para estabilización, los cuales deberán incluir, según el caso los siguientes aspectos: Muros de contención de gaviones u hormigón − Desviación de drenajes − Terráceo de taludes − Revegetación de taludes − Reforestación de áreas críticas − Reubicación de viviendas en zonas de riesg o originado por la vía −
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Los estudios hidrológicos tratan el régimen hidrológico del área, de determinación del flujo de las cuencas interceptadas por el proyecto y de los dispositivos encargados de efectuar el drenaje del cuerpo de la carretera. Un cuidadoso diseño de los drenajes es de vital importancia en una vía, por diferentes razones: Las deficiencias de diseño, construcción y mantenimiento de drenajes, se pueden reflejar en inundaciones de grandes áreas aguas arriba del cruce de la vía y disminución de la humedad aguas abajo. Estos cambios afectan en diversos grados la vegetación, (a veces intensamente) por pudrición de las raíces, la fauna asociada a vegetación y suelo y a los organismos acuáticos. Se incrementan además los habitas propios para la reproducción de mosquitos, con la consiguiente difusión de enfermedades transmitidas por vectores. Las especificaciones de diseño tienen en cuenta un régimen hidrológico basado en los registros de lluvias locales, en condiciones normales, pero no se suele tener en cuenta que las carreteras inducen fenómenos de colonización, los cuales deterioran las cuencas por deforestación y consiguiente erosión, por lo cual el aporte de sedimentos y los picos máximos de crecientes ya no corresponde a los calculados y las obras de drenaje se colmatan rápidamente y en últimas, no son los suficientes para evacuar los caudales de crecientes en las nuevas condiciones.  Adicionalmente, el material saturado del suelo pierde resistencia, lo cual genera inestabilidad de los soportes de las tuberías, de otras instalaciones y de los taludes. Por las razones expuestas, el diseño de las obras de drenaje es de primordial importancia en la conservación ambiental.



El diseño de drenaje define los dispositivos encargados de efectuar el drenaje del cuerpo de la carretera, ejecuta el dimensionamiento hidráulico y prepara la cartografía y especificaciones necesarias para su construcción.



Los caudales de proyecto de una determinada cuenca son bastante sensibles a los coeficientes de escorrentía, los que a su vez dependen del tipo de cobertura de la superficie. Variando el uso del suelo, cambia el tipo de cobertura y las condiciones de escurrimiento y de retención/ infiltración. Anticipar el futuro uso del suelo en las cuencas interceptadas, y por lo tanto, determinar caudales reales, es uno de los desafíos del proyectista. Una de las recomendaciones que se puede hacer es aumentar el periodo de recurrencia de intensidad y duración de las lluvias previstas en el proyecto, cuando existen incertidumbres sobre el futuro uso del suelo. Otra, es proyectar dispositivos de amortiguamiento o disipadores de energía del agua, a las salidas de los dispositivos de drenaje, en particular cuando el suelo es propenso a la erosión, como las areniscas.



−



−



−



−



Proyectar puentes y alcantarillas, conservando el ancho natural del curso de agua, a este respecto se debe observar que el ancho del curso de agua es una indicación aproximada de la anchura de la obra necesaria; los bosques de galería son pasos de fauna por excelencia, lo que garantiza la movilidad de varías especies animales, por lo que los puentes deberían ser prolongados, preservando al menos parcialmente, el espacio del bosque de galería. Evitar siempre que sea posible, la ejecución de corta ríos, como alternativa aumentar la extensión del puente, evitando modificar los taludes en el lecho del río, o segmentar construyendo un mayor numero de obras de menor longitud de acuerdo a las condiciones locales, de modo que los animales no se sientan inhibidos en usarlas. Prever si es necesario y posible el uso de alcantarillas para el paso de animales (paso de fauna), la doble función puede ser alcanzada aumentando las dimensiones de la obra en relación a aquellas exigidas por el dimensionamiento. Evitar el represamiento en zanjas y cunetas, en sitios de acceso las propiedades donde la zanja o cuneta será sustituida por un ducto para permitir el tráfico de vehículos; dimensionar el ducto para evitar obstrucciones a la entrada.
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Conducir el agua recolectada por zanjas y cunetas hasta sitios estables desde el punto de vista de la erosión, en general utilizar bajantes o interponer dispositivos de disipación de energía.



Estas recomendaciones han sido formuladas de acuerdo al tipo de drenaje, por lo que se presentan a continuación algunos tipos de drenaje más comunes y algunos criterios ambientales para una buena protección ambiental.



Son aquellos elementos de drenaje subterráneo, diseñados para interceptar las aguas subterráneas que se mueven bajo un gradiente hidráulico, definido hacia las estructuras como los pavimentos de la vía. En la Figura 8.2-1, se muestra un método para controlar la infiltración bajo la vía, originada por un nivel permeable bajo ella. En este caso es recomendable el uso de geotextil permeable para evitar la deformación del sistema.



FIGURA 8.2-1



DRENAJE DE VÍA EN PENDIENTE
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En muchos terrenos es frecuente el hecho de encontrar humedad bajo la vía (caso común en los suelos amazónicos). Para ello debe hacerse un diseño de un subdrén que abata el nivel freático y dé salida a las aguas. En la Figura 8.2-2 se presentan dos alternativas de subdrenes en una vía, con diferente material filtrante, tal como arena en el primer caso, con tubería envuelta en geotextil y en el segundo caso con piedra y arena para mayor flujo y máxima permeabilidad, y el geotextil cubriendo la parte interna de la caja.



FIGURA 8.2-2



DRENAJE SUBTERRÁNEO



Los elementos que deben adoptarse para dotar de drenaje superficial a una vía son los siguientes: − − − −



Inclinación de la vía Zanjas de coronamiento Cunetas laterales  Alcantarillas



La inclinación de la vía reviste gran importancia, ya que de esta depende la velocidad que tendrá la corriente, por lo que se debe tener en cuenta, ya que no se debe permitir que ésta sobrepase un valor crítico, que puede situarse en unos 20 m/seg, a velocidades superiores se recomienda que se revistan las cunetas y canales y se construyan en lo posible obras de disipación de energía. Las zanjas de coronamiento son utilizadas para interceptar y conducir adecuadamente las aguas de lluvia, evitando su paso por el talud. Dichas zanjas no deben construirse paralelas al eje de la vía ni muy cerca al borde del talud, para evitar que se conviertan en el comienzo y guías de un deslizamiento en cortes recientes. Se procurará que estén lo suficientemente atrás de las grietas de tensión en l a corona del talud. Se recomienda que cuando se construya una zanja, se le dé adecuada impermeabilización, así como suficiente pendiente para garantizar un rápido drenaje del agua captada. Las cunetas laterales son pequeñas zanjas paralelas al eje del camino, se construyen en tierra, hormigón, mampostería, suelo-cemento o suelo-asfalto. Las cunetas en tierra son eficientes por lo general en áreas de pendiente suave y taludes pequeños únicamente y no deben utilizarse en zonas de escarpes, debido que las altas pendientes causarían la erosión. Para garantizar un adecuado funcionamiento de las cunetas, éstas deben tener una pendiente mínima del 0.2% si son revestidas y del 0.3% si no lo son.
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Las alcantarillas se definen como estructuras de drenaje cuya luz es menor o igual a 6 m y son importantes entre otras como obras de desagüé de las cunetas. Se utilizan principalmente en zonas de sección mixta (corte-terraplén), donde las aguas pueden ser embaucadas a cañadas y ríos. Las alcantarillas deberán colocarse, siempre que sea posible, en el cauce natural y con pendiente hidráulica de conformidad con la del canal natural; con esto se consigue una disminución en la interrupción del flujo natural, así como una merma en la erosión y desgaste del camino. Entre los factores a tomar en cuenta para la ubicación de las alcantarillas esta la pendiente ideal, definida como aquella que no ocasiona sedimentos ni velocidad excesiva evita la erosión y exige menor longitud. La pendiente recomendada para tubos es de 1 a 2%. Para evitar la sedimentación, se aconseja que se adopte como mínimo una pendiente de 0.5%, ya que de lo contrario se ocasionará la obstrucción paulatina del drenaje. También se debe tener en cuenta el alineamiento y ubicación de las alcantarillas, para lo cual se debe considerar el ángulo en que se cruzará el drenaje (si va a hacerse en forma perpendicular o es necesario colocar la alcantarilla en forma oblicua). En casos especiales, con un análisis juicioso de las implicaciones, se podrán hacer rectificaciones en el curso de aguas pequeñas. Para el caso de los cruces fluviales importantes (corrientes mayores a diez metros), se debe tener en cuenta la morfología fluvial, evitando los meandros (con su zona de erosión y su zona de depósito), cuidando el ángulo de cruce, para evitar estrechar el cauce con la colocación de columnas o estribos dentro de la corriente. El sistema cuneta-alcantarilla no cumple una función benéfica si a la salida de la alcantarilla no se prevé la construcción de una obra que evite la erosión del talud o la socavación. Las bajantes, pueden ser un canal de hormigón o una bajada en escalera que puede ser construida en hormigón, ladrillo o gaviones y que actúa como disipador de energía.



Es una regla de oro, que las medidas preventivas son siempre, a mediano y largo plazo, y aún en muchos casos a corto plazo, mucho mas económicas que las medidas correctivas. Esta aseveración es especialmente cierta en el caso de la estabilidad de los taludes en las carreteras, en donde se pueden observar problemas muy serios y a veces trágicos de deslizamientos, con cuantiosas pérdidas materiales, interrupción de la vía, aislando en ocasiones grandes regiones de gran importancia para el país y en ciertos casos con pérdida de vidas humanas. Por tal motivo, durante los diseños y la construcción de las vías, se pondrá especial cuidado en evitar la desestabilización de taludes minimizando en lo posible los cortes y estabilizando rápidamente los que presentes riesgos potenciales de erosión y de estabilidad. En el presente documento se desarrollan algunos casos típicos, para el manejo de problemas también típicos de estabilidad y erosión, pero es necesario aclara que el manejo debe ser específico para cada problema, en lo referente a las medidas físicas y biológicas a implementar, y debe ser integral en cuanto al manejo de las cuencas, de los problemas de deforestación de las mismas y de las tecnologías agropecuarias, que en muchos casos contribuyen seriamente a agravar los problemas físicos de las vías, las cuales son a su vez generadoras de dicha problemática, cerrando así un círculo vicioso.



 A continuación se presentan, en forma breve, algunos conceptos básicos de geotecnia, que permitirán una mayor comprensión de las soluciones adoptadas para la estabilización de taludes.



En el área de geotécnica, se distinguen 3 grupos básicos de suelos: suelos granulares, compuestos por arenas y gravas, suelos de grano fino, compuestos por limos y arcillas y suelos orgánicos, que incluyen turba, limos orgánicos y afines.



CAPÍTULO 8: CRITERIOS AMBIENTALES ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 MANUALES TÉCNICOS



VOLUMEN 2: HIDROLOGÍA Y DRENAJE



Por lo tanto, los términos: gravas, arenas, limos y arcillas, seguidos de algunos adjetivos, clasificarán los suelos identificando el material predominante, complementándolos con calificativos que describirán sus características. Suelos granulares: son suelos compuestos de gravas (partículas mayores a 2 mm) y arenas (partículas entre 0.1 y 2 mm). Poseen en general buena capacidad portante, drenan con rapidez y no están sujetos a cambios de volumen o resistencia debido a cambios de volumen o resistencia debido a cambios en las condiciones de humedad; son relativamente incompresibles cuando se les aplican cargas estáticas, pero sufren una considerable reducción de volumen cuando se someten a cargas vibratorias. Las propiedades ingenieriles de estos suelos dependen en buena parte de los tamaños de las partículas que los componen. Suelos de grano fino: son aquellos cuyas partículas no pueden distinguirse a simple vista y están compuestos por limos y arcillas. Las arcillas tienen menor capacidad portante que los suelos granulares, son altamente impermeables, se comprimen bajo la acción de cargas permanentes y sufren cambios de volumen y resistencia ante los cambios en el contenido de humedad, siendo muy resistentes cuando se secan. Los limos tienen mejor capacidad de soporte, son menos compresibles y más permeables, no cambiando apreciablemente su volumen por los cambios de humedad y no adquieren resistencia preciable cuando se secan al aire. Los suelos finos consisten en general de una combinación de arcillas y limos en diferentes proporciones, de las que resultan las características físicas de dicho suelo. Suelos orgánicos: son suelos que contienen materia vegetal o animal en diferentes grados de descomposición. Todos los suelos orgánicos deberán ser usados muy restrictivamente en labores de fundación o construcción. Estos suelos suelen encontrarse en zonas de turba, en el fondo de antiguas lagunas y bajíos.



El término erosión define el fenómeno de separación, transporte y depósito de los materiales de los suelos, siendo producido por el clima (aguas y vientos) y la fuerza de gravedad. Existen dos tipos básicos de erosión: la natural, que corresponde al desgaste del suelo en su medio, por los factores arriba mencionados, sin la intervención del hombre, y la erosión acelerado o antrópica, causada por el hombre, por la aplicación de técnicas agropecuarias equivocadas o por la tala masiva de bosques, lo que facilita la acción de los agentes naturales erosivos. En las obras lineales, como las carreteras, la erosión hídrica es la que mas afecta. Por lo general este tipo de erosión comienza con el lavado superficial de las partículas de suelo, o erosión laminar, seguida por la formación de pequeños canales o surcos y se agrava a zanjas y cárcavas. El volumen removido de una etapa a otra en forma geométrica, lo cual hace deseable que se tomen medidas preventivas, o si deben ser correctivas, se debe intervenir en el proceso en la etapa más temprana posible, mediante captación de aguas, interposición de barreras de vegetación y estructuras de ingeniería. En el Tabla 8.3-1 se presenta un resumen de los efectos de la lluvia en la erosión de los terrenos y los principales factores que intervienen. La erosión puede contribuir o activar fenómenos de movimiento y remoción en masa o fallas de taludes. En el Tabla 8.3-2 se presenta un resumen de los diferentes tipos de erosión y de deslizamientos que se suelen presentar en los taludes de las carreteras y la Figura 8.3-1, ilustra los principales tipos de movimientos de falla de taludes.
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Acciones directas o indirectamente erosivas de la lluvia
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EFECTOS DE LA LLUVIA EN LA EROSIÓN DE TERRENOS



Mecanismo de acción



Efectos Erosivos Directos e Indirectos



Parámetros relacionados con la lluvia



Parámetros relacionados con el tipo de suelo



Disgregación



Erosión por escurrimiento laminar Erosión por escurrimiento concentrado (zanjas)



Intensidad de las lluvias (hasta un límite) Velocidad del viento durante el aguacero



Orientación del talud respecto a los vientos



Escurrimiento superficial



Disgregación Transporte



Erosión diferencial por diferentes resistencias al fenómeno, en las distintas capas del terreno



Intensidad de la lluvia y su duración



Inclinación del talud Áreas en la superficie expuesta del talud Número de surcos y torrentes que se forman Coeficiente de escurrimiento Velocidad del agua Concentración de arrastre sólido



Infiltraciones



Nivel freático suspendido Elevación del nivel freático



Deslizamiento de tierras Erosión Interna



Duración de la lluvia



Inclinación del talud Porosidad Permeabilidad



Humedecimiento y secado



Expansión y concentración



Fisuramiento Perdida de cohesión Flujos estacionales



Alternancia de estaciones secas y lluviosas Intensidad de la acción solar Pluviometría



Condiciones para la infiltración (protección, permeabilidad, inclinación), y para la evaporación (orientación al sol, protecciones, etc.)



Impacto de las gotas



CAPÍTULO 8: CRITERIOS AMBIENTALES ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS



 MANUALES TÉCNICOS



TABLA 8.3-2



TIPO
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FENÓMENOS DE EROSIÓN Y REMOCIÓN EN MASA



MODALIDAD



1. Pluvial 1. Escurrimiento difuso 2. Erosión laminar 2. Escurrimiento superficial del agua



3. Erosión en surcos 4. Erosión en cárcavas 1. Difuso



DESCRIPCIÓN El impacto y tamaño de las gotas de lluvia producen desprendimiento de las partículas superficiales Las partículas son arrastradas en tramos cortos, formándose surcos temporales. Denominada "erosión normal" Arrastre casi imperceptible de capas delgadas de suelo por mantos de agua o redes de surcos



Hundimiento de la superficie del terreno al concentrarse el escurrimiento de surcos mas o menos paralelos independientes Cuando hay menor concentración de escurrimiento o unión de surcos formando zanjas de gran tamaño, casi siempre con bordes verticales Arrastre de partículas finas bajo la capa vegetal, casi imperceptible Arrastre de partículas finas por debajo de la superficie del suelo, causado por las aguas de infiltración, se producen hundimientos locales con ruptura de la capa inferior Las aguas corrientes de ríos o mares causan arrastre de materiales de sus riberas y su fondo, para luego depositarse



3. Flujo superficial de aguas



2. Concentrado



4. Acción de aguas corrientes



1. Socavación 2. Sedimentación



5. Abrasión eólica



1. Remoción eólica



Causada por el arrastre que ejerce el viento sobre la superficie del terreno



1. Caídas o desplomes



Por desprendimiento y caída de fragmentos de roca o suelos, por efecto de la gravedad



2. Hundimiento o deslizamiento rotacional



Deslizamiento en masa de suelo, prácticamente intactas a lo largo de una superficie bien definida



3. Deslizamiento de traslación 6. Remoción en masa



4. Flujo de detritos 5. Flujo de tierras



Movimientos a lo largo de superficies casi planas, conformadas generalmente por pendiente estructural de estratos mas resistentes, sobre los que descansan depósitos o mantos de suelo residual Movimientos casi siempre rápidos de roca y suelo, con predominio de materiales gruesos Movimientos lentos, viscosos de forma alargada y lobulada que generalmente retienen buena parte de la cobertura vegetal



LOCALIZACIÓN En relieves y climas variables y suelos bien estructurados, ricos en materia orgánica pero mal protegidos por la vegetación



Se produce en todo tipo de suelos, inclusive en terrenos con buena cobertura vegetal. En pendientes y climas variados, por aguaceros intensos, con o casi sin presencia de suelos. En pendientes variadas, en climas predominantemente secos, materiales de baja cohesión y suelos mal protegidos por la vegetación Como el anterior, es muy difícil de controlar En pendientes variadas bajo clima de tendencia húmeda y materiales de cierta permeabilidad Como el anterior, contribuye a la generación de cárcavas y remoción en masa Muy activa en márgenes donde predominan materiales granulares finos, tales como arenas y limos. En regiones de topografía suave, con vientos, climas secos, sin cobertura vegetal y en materiales de baja cohesión. En pendientes fuertes, escarpes y cornisas de rocas fracturadas, climas variados sin bosques. En suelos relativamente homogéneos, como coluvios y arcillas puede extenderse hacia arriba originando deslizamientos retrogresivos sobre topografía de pendiente notable y climas húmedos. Sobre pendientes relativamente suaves, en climas húmedos y en periodos lluviosos. En roca fracturadas, parcialmente meteorizada En suelos residuales que pierden su estabilidad estructural por el efecto del agua Como evolución de otros modelos de falla (2 y 3)



6. Flujo de lodos



Masa de detritos reblandecida por el agua, hasta tener consistencia fluida



En suelos con pendientes de 5 a 15 grados, en zonas de alta pluviosidad. En zonas de concentración de agua dentro de derrumbes mayores.



7. Deslizamientos compuestos o múltiples



Cuando se presentan simultáneamente o combinados o adyacentes los movimientos de tipo: traslación, de rotación o de flujos, por acción del agua y la gravedad



En suelos de pendiente elevada y en zonas de periodos de alta precipitación
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En las diferentes etapas de la construcción de la vía, se presentan problemas físicos de estabilidad, erosión superficial y erosión por acción de las aguas, que deben prevenirse o solucionarse rápidamente en forma puntual una vez se inicien. Con el fin de reducir los problemas de estabilidad que se puedan presentar en las vías, estos deben ser identificados rápidamente, durante la fase de selección de la ruta y detalladamente en la etapa de diseño, durante la cual se buscarán las alternativas que impliquen los menores cortes posibles. En general para el tratamiento, tanto preventivo como correctivo de los problemas de estabilidad, se debe seguir la siguiente secuencia:   



Medidas hidráulicas o de manejo del drenaje Medidas físicas Medidas biológicas



Dentro de las medidas hidráulicas o de manejo del drenaje se abarcan todos los posibles manejos del agua, que incluyen obras temporales y permanentes para el control de los niveles de agua, control de la torrencialidad, recuperación de cárcavas, erosión diferencial y drenaje de los materiales saturados. Entre las medidas físicas de estabilidad se encuentran la conformación de terrazas, la construcción de obras civiles permanentes como muros, diques de hormigón, piedra y obras temporales como empedrados y gaviones.
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FIGURA 8.3-1
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TIPOS FRECUENTES DE MOVIMIENTOS DE FALLAS DE TALUDES
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MANUALES TÉCNICOS



Las medidas biológicas incluyen la revegetación, lo que requiere de una conformación previa del terreno, incluyendo peinado y nivelación de los taludes y colocación de suelo orgánico en algunos casos. En el Tabla 8.3-3 se presenta un listado de los problemas más frecuentemente encontrados y las medidas de los tres tipos que se han de tomar para su corrección. TABLA 8.3-3



PROBLEMAS FRECUENTES DE EROSIÓN Y ESTABILIDAD - MEDIDAS PARA SU MANEJO



PROBLEMA FRECUENTE



MEDIDAS HIDRÁULICAS



Soliflucción



Control del drenaje mediante cunetas, cortacorrientes, filtros y drenajes que impidan las saturación del terreno



Erosión pluvial



Definición del drenaje de los periodos lluviosos, mediante cunetas y canales siempre impermeabilizados



Erosión diferencial



Conocimiento de los parámetros hidráulicos de la corriente para un adecuado diseño de las protecciones de los cauces



Socavación



MEDIDAS FÍSICAS



MEDIDAS BIOLÓGICAS



Diseño y construcción de obras de Terráceo y tendido de taludes, estabilización mecánica, especialmente revegetación con gramíneas que muros que soporten la base del favorezcan la escorrentía y eviten la material infiltración de las aguas. Construcción de alcantarillas, Revegetación con especies arbustivas, recolectores de agua y disipadores de que con su sistema radicular retengan y energía. Recuperación de cárcavas estabilicen el material mediante diques transversales Revestimiento de los taludes en los Mantenimiento de la vegetación natural, sitios de contacto de dos tipos de que impida la exposición de la roca a la materiales, para evitar la erosión acción de la permanencia de niveles de diferencial en cruces de puentes las aguas en los taludes Diseño y construcción de gaviones o Mantenimiento de la vegetación natural o muros de protección revegetación de los taludes afectados



El manejo del drenaje es el primer aspecto a tomar en cuenta dentro del manejo de los taludes, a continuación se detallan algunos:



 Al intentar resolver problemas de estabilidad en zonas lluviosas, el drenaje de zonas sensibles a movimientos en masa, debe atenderse como primera medida. Todas las aguas provenientes de las partes altas deben ser recolectadas antes de llegar a la zona potencialmente inestable, para evitar la escorrentía y especialmente la infiltración en ella. El uso de zanjas de coronamiento es una buena medida para evitar que las aguas pasen por la parte expuesta de tal manera que se disminuyen los riesgos de la erosión hídrica. Esta medida es especialmente útil en las áreas de movimientos en masa, activos o inactivos. Deben construirse zanjas y redes de cunetas o canales, según las dimensiones del problema del agua, de manera que la humedad del suelo o de la roca meteorizada nunca alcance los límites de atterberg, que inicien un movimiento en masa del terreno. En deslizamientos activos debe procurarse cerrar las grietas existentes en el terreno, con el fin de evitar la infiltración, la cual acelera los movimientos en masas. En las áreas permeables, todos los drenajes deben entubarse o impermeabilizarse para detener los efectos de la infiltración. Todas las obras de contención y estructuras de estabilización deben tener un drenaje adecuadamente dimensionado. Debe evitarse la circulación de aguas subsuperficiales en el contacto de materiales inestables y la roca consolidada.



Para controlar la profundización de las cárcavas, se recomienda el uso de pequeños diques transversales, que elevan el perfil del curso del agua, reduciendo a su vez el gradiente, lo que lleva pasar de un flujo erosivo a un flujo escalonado gradual. Adicionalmente, parte de los sedimentos erosionados aguas arriba se depositan contra el dique, elevando el fondo de la cárcava y estabilizándola (Figura 8.3-2 a) Si se les coloca un vertedero central los diques dirigen la descarga al centro de la cárcava, disminuyendo la acción de la erosión en los taludes y previniendo por lo tanto el CAPÍTULO 8: CRITERIOS AMBIENTALES ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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ensanchamiento de la misma; finalmente, evitan el aporte de sedimentos a las corrientes de agua, los cuales afectan la vida acuática. Como medida de estabilización que deba tomarse, se recomienda, al construir estos diques, colocar un pequeño dentellón, que embalse a su vez un pequeño volumen de agua, lo cual previene la socavación del pie del dique, que terminaría por volcarlo. La socavación ocurre por la fuerza de la caída del agua, que va profundizando el piso de la cárcava y deja estructura sin soporte. También puede suceder que por fluctuaciones en el caudal, se produzcan infiltraciones bajo el dique formando un túnel que lo haga ceder. De todas manera, dique y dentellón deben estar debidamente anclados en los lados y fondo de la cárcava, ver Figura 8.3-2 b. Se recomienda construir estos diques de estabilización en series, con el fin de escalonar un desnivel grande; así, su altura no debe pasar de 2 o 3 metros. Es preferible, desde el punto de vista de riesgos y costos de construcción, tener una serie de diques pequeños que uno de gran tamaño.



Dentro de las medidas físicas se destacan las terrazas, las estructuras flexibles o gaviones y las estructuras rígidas.



Las terrazas son espacios de terreno llano, dispuestos en forma de escalones en la ladera de una montaña, por donde pasa el agua recogida en el área superior, para luego ser descargada en forma controlada (Figura 8.3-3) por lo que al realizar un terráceo es necesario construir un nuevo sistema de drenaje. Los terráceos se construyen para estabilizar los taludes, debido a que se reduce la escorrentía superficial y por lo tanto la erosión; aumentan la infiltración en climas secos y retienen la humedad para el crecimiento del material de revegetación.



FIGURA 8.3-2



DIQUES DE ESTABILIZACIÓN
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FIGURA 8.3-3
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PERFIL DE TERRÁCEO



Como medida preventiva, debe hacerse un mantenimiento de los canales, ya que en caso contrario, el terráceo es potencialmente peligroso, porque concentra las aguas y aumentará su potencial erosivo.



Estas estructuras se recomiendan en algunas obras de protección, especialmente en los siguientes casos: − − − −



Cárcavas laterales a las vías Socavación en pasos de aguas de lluvia Muros de pie de talud en sitios de hundimientos Espigones de rectificación de corrientes torrenciales



Presentan como ventajas sobre las estructuras rígidas las siguientes: − − −



Flexibilidad Duración Permeablidad, por lo que se reducen los problemas de estabilidad al no haber una alta presión hidrostática.



Su colocación también las hace versátiles, al poderse apilar en forma vertical, escalonada o en pendiente uniforme. Por otra parte, no tienen limitaciones de altura y se puede prever la eficiencia en la retención de sedimentos, dependiendo del diámetro de las rocas utilizadas



En la construcción de estructuras en zonas muy lluviosas y en corrientes torrenciales, es conveniente la utilización de materiales rígidos e impermeables para lograr el efecto de estabilización deseado. Los materiales utilizados para estos casos son: − − − −



Sacos de suelo – cemento Hormigón Mampostería Metal



Su ventaja principal es la resistencia y rigidez de los materiales empleados; sin embargo, debido a su impermeabilidad se restringe el movimiento de las aguas, por lo que deben llevar incorporadas y debidamente calculadas, las obras de drenaje. Además se debe tener en cuenta la resistencia adicional necesaria debido a que se generan altas presiones hidráulicas. CAPÍTULO 8: CRITERIOS AMBIENTALES ADMINISTRADORA BOLIVIANA DE CARRETERAS
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La revegetación juega un papel trascendental en la estabilidad de los taludes, dándoles protección tanto contra la erosión pluvial en climas secos, como contra la remoción en masa en los climas húmedos. En ello inciden varios factores: −



−



−



−



La protección superficial, debido a que se impide el impacto directo de las gotas de lluvia. La cobertura de hojarasca y las especies herbáceas, las cuales disminuyen la velocidad de la escorrentía El mejoramiento de la estructura del suelo, pues la acción de las raíces favorece una moderada infiltración y aumenta la capacidad de retención de los suelos y la estabilización de minerales y agregados  Aumento de la capacidad de almacenamiento de agua en el suelo por el proceso de evapotranspiración, relacionado con la presencia de la vegetación.



En áreas de morfología inclinada o en taludes ratifícales es muy difícil la colonización espontánea de la vegetación o la implantación de especies que contribuyen a estabilizar el terreno, una vez retirada la cobertura vegetal. Así, es necesario reacondicionar los taludes antes de iniciar los trabajos de revegetación, con el fin de reducir las pendientes a lo que se conoce como pendiente crítica de revegetación. Por tal motivo, debe aplicarse técnicas para disminuir el gradiente de la pendiente de taludes y buscar una base estable para establec er la vegetación. El segundo aspecto a enfrentar en la revegetación de los taludes es la ausencia de suelo orgánico. Debido a la erosión, la cobertura de suelo generalmente ha desaparecido, o la capa que queda está desprovista de nutrientes y esta poco desarrollada estructuralmente. Si la roca está aflorando y los factores climáticos son adversos, la dificulta para la revegetación se hace mayor.



Para obtener la pendiente crítica de revegetación, pueden modificarse en varias formas los taludes, las cuales pueden ser las siguientes: −



−



−



−



Banquinas: son estructuras de tejido de alambre, colocadas siguiendo la curva de nivel y sostenidas en el suelo por puntillones galvanizados; se dejan unos 40 cm sobre la superficie y 30 cm enterrados. Trinchos: son estructuras similares a las anteriores, hechas con estacas de madera, preferiblemente de especies que retoñen, con el fin de lograr una barrera viva. Entre ellas se entreteje con ramas y se sigue el mismo procedimiento de relleno y plantado anterior. Cobertura de hojarasca: los taludes con pendientes intermedias pueden cubrirse con hojarasca para favorecer la formación de suelo. El recubrimiento debe hacerse desde el pie de talud hacia arriba, colocando al mismo tiempo estacas para mantener las ramas y otros restos vegetales, lo más densamente posible. El conjunto debe soportarse en la base mediante trinchos o banquinas. Si es posible, debe cubrirse el material con tierra orgánica, si no, esto sucederá lentamente gracias al material traído por el agua de escorrentía desde la parte alta. Siembra en curvas de nivel: Consiste en la siembra de estacas con raíz en cuñas cavadas en el terreno y rellenas con suelo orgánico. La separación entre curvas de estacas estará entre 1.5 y 3 metros.
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