REPUBLICA DE HONDURAS

SECRETARIA DE ESTADO EN LOSDESPACHOS DE OBRAS PUBLICAS,
TRANSPORTE Y VIVIENDA

SOPTRAVI

DIRECCION GENERAL DE CARRETERAS

MANUAL DE CARRETERAS

TOMO 6
DRENAJE Y PUENTESL






Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

INDICE DE CONTENIDOS - TOMO 6

CAPITULO I : DRENAJE

SECCION 1: HIDROLOGIA
Introduccion
Precipitacion
Formas de Medicion de la Lluvia
Frecuencia y Horas de Observacion de los Registros Pluviales
Analisis de la Informacion
Analisis de Frecuencia de las Series de Informacion. Formulacion de Relaciones
Simples de Intensidad-Duracion-Frecuencia con la Informacion Disponible
Comprobacion de las Ecuaciones Anteriormente Propuestas en Estaciones
con Informacion Disponible
Relaciones de Area y Precipitacion
Resumen y Recomendaciones
Bibliografia

ANEXO I: ANALISIS DE INTENSIDADES MAXIMAS EN HONDURAS
Introduccion
Metodologia Empleada
Datos Basicos
Metodologia
Lluvias Maximas en 24 horas
Lluvias Maximas en Funcion de la Duracion
Obtencion de las Ecuaciones Pluviométricas
Intensidades de Precipitacion para un Periodo de Retorno Tr Cualquiera
Conclusiones
Bibliografia

SECCION 2: DETERMINACION DE LA RECURRENCIA DE DISENO
Introduccion
Tratamiento del Problema en otras Normativas
Valores Prefijados
Matriz de Ponderacion
Me¢étodo de los Costos de Operacion y de Reposicion
Recomendacion
Ejemplo de Determinacion de la Recurrencia de Disefio
Analisis en Funcion del Dafio Impedido
Andlisis de Riesgo
Resumen y Recomendaciones
Bibliografia

SECCION 3: METODOS PARA LA ESTIMACION DE CAUDALES DE DISENO
Generalidades
M¢étodos Probabilisticos
Caracteristicas de la Informacion Necesaria-Fuentes
Distribuciones de Valores Maximos mas Usuales
Prueba de Datos Dudosos
Confiabilidad del Analisis
Error Tipico de Estima



Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

Programas de Computadora y uso de Hojas Electronicas para
Realizar los Calculos
Pruebas de Bondad de Ajuste
M¢étodos Deterministicos
Caracteristicas de la Informacion Disponible
Métodos de Determinacion de Caudales Mediante la Relacion
Lluvia - Escorrentia
A) Método Racional
B) Método del Hidrograma Unitario
-Hidrograma Unitario Natura
-Hidrogramas Unitarios Sintéticos
-Aplicacion del Hidrograma Unitario
Modelos Hidrologicos Disponibles
HEC-1
HYMO
SWMM
Bibliografia

SECCION 4: OBRAS DE DRENAJE LONGITUDINAL
Generalidades
Tipos de Cunetas y Analisis de su Necesidad
Bordillos en Terraplenes
Canales de Entrada o Salida de Alcantarillas
Hidraulica de Canales
Alineamiento Vertical de Cunetas
Obras de Drenaje Urbano
Tragantes y Bordillos
Tragantes de Abertura Lateral
Frecuencia de los Tragantes
Pozos de Inspeccion
Céamaras de Enlace
Pozos de Caida
Conductos
Dimensionamiento de Cunetas Tipicas
Determinacion de la Capacidad de Conduccion de los Distintos
Tipos de Cunetas
Uso de Programas de la Federal Highway Administration
Drenaje de Pavimentos - Procedimientos de la Hydraulic Engineering
Circular HEC No. 12 - Federal Highway Administration, USA.
Disefio de Canales Laterales con Revestimientos Flexibles
Conclusiones y Recomendaciones
Bibliografia

SECCION 5: ALCANTARILLAS
Generalidades
Seleccion del Tipo de Estructura mas Conveniente
Aspectos Fisicos
Localizacion
Curso de Agua
Rugosidad del cauce
Datos de la Via
Alcantarillas de Tuberias
Tuberias de Concreto



Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

Hidraulica de Alcantarillas
Procedimientos de Calculo
Predimensionamiento de Alcantarillas
Alcantarillas de Paso para Accesos
Alcantarillas Transversales
Control a la Entrada
Control a la Salida
Control de Arrastre
Control de Sedimentos
Lineamientos para la Seleccion de Estructuras Menores
Uso de Dispositivos Especiales con Pendientes Fuertes
Conclusiones y Recomendaciones
Bibliografia

SECCION 6: PUENTES
Generalidades
Localizacion - Emplazamiento en Relacion al Trazado
Informacion Bésica para el Analisis
Determinacion del Periodo de Recurrencia de Disefio
Determinacion del Caudal del Disefio
Hidraulica de Puentes
Procedimiento Simplificado para el Dimensionamiento
Hidraulico de un Puente
Calculo de la Sobrelevacion del Nivel por Obstruccion
Analisis de los Perfiles de Aguas - El Modelo HEC-2
Introduccion
Desarrollo del Programa
Caracteristicas Principales del Programa
Capacidades Opcionales
Analisis Multiple de Perfiles
Profundidad Critica
Opciones para Flujo Efectivo
Pérdidas Ocasionadas por los Puentes
Opciones de Canalizacion
Pérdidas por Friccion
Mejoras en el Canal
Interpolacion de Secciones
Perfiles en Tributarios
Obtencion Automatica del Coeficiente de Rugosidad "n"
Opcion de Bifurcacion del Flujo
Entrada de Datos
Ejemplos de Utilizacion
Estudio de la Socavacion
Introduccion
Conceptos Basicos
A) Escuela Americana (Circular HEC-18)
-Socavacion en Contracciones
-Situaciones Tipicas
-Ecuaciones para el Calculo de la Socavacion
-Socavacién Localizada en Pilas y Estribos
-Socavacion Localizada en Condiciones de Agua
Clara y con Aporte de Sedimentos
-Socavacioén en Pilas con Fundaciones Expuestas



Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

-Socavacion en Pilotes Expuestos
-Socavacion Localizada en Estribos
-Socavacion con Aportes en Estribos
-Socavacion de Agua Clara en Estribos
-Movimiento Lateral de los Cauces
-Analisis en Zonas Influenciadas por la Marea
-Evaluacion Cualitativa
-Analisis Ingenieril
-Evaluacion de las Caracteristicas Hidraulicas
-Desarrollo de las Expresiones de Calculo
-Aplicacion de Modelos Hidrodinamicos
B) Escuela Rusa
-Socavacion General
-Socavacion Localizada
-Proteccion de Pilas y Estribos
-Socavacién en Curvas
Determinacion de la Luz Optima de un Puente
Nociones Basicas - Esquemas de Puentes
Esquemas Contructivos de Puentes
Determinacion de la Luz Optima
Vados
Introduccion
Aspectos a Considerar en el Diseflo
Determinacion del Numero y Tamafio de las Tuberias (para Vados Venteados)
Caracteristicas Geométricas del Cruce
Seleccion de Materiales
Seleccion del Emplazamiento
Aspectos Constructivos
Control del Transito y Sefialamiento
Conclusiones y Recomendaciones
Bibliografia

SECCION 7: OBRAS COMPLEMENTARIAS
Generalidades
Disipadores de Energia
El Disipador Tipo SAF
Recomendaciones de Disefio (ver figura 7.1)
Ejemplo de Aplicacion
Disipador de Impacto
Desarrollo del Disipador
Disefio del Disipador
Ejemplo de Aplicacion
Proteccion de Taludes y Margenes con Piedra, Bolsas y Bloques
Introduccion
Descripcion
Disefio de Protecciones con Piedra Volcada -Calculo del
Tamafio de los Bloques
Extension de la Proteccion
Espesor de la Proteccion
Aspectos Constructivos
Seleccion del Material
Proteccion de Salidas de Alcantarillas con Enrocado
Introduccion



Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

Dimensionamiento del Delantal de Proteccion
Tamafio de la Piedra
Ejemplo de Disefio:
Obras Temporarias para Control de Sedimentos
Introduccion
Obras de Control de Arrastres (check dams)
Criterios de Disefio
Cortinas de Sedimentos (ver figuras 7.18 a 7.21)
Lagunas de Detencion
Introduccion
Funcién de Descarga
Disefio Preliminar
Ejemplo de Aplicacion
Lagunas de Sedimentacion
Introduccion
Criterios de Disefio
Caracteristicas
Ejemplo de Aplicacion
Conclusiones y Recomendaciones
Bibliografia

SECCION 8: DRENAJE SUBTERRANEO

Generalidades

Identificacion de Necesidades

Aspectos fundamentales del drenaje

Procedimientos de Calculo

Principales Fuentes de Aguas Subterraneas
Agua Superficial
Acuiferos Semisurgentes
Afloramiento Localizado
Drenaje Lateral de la Capa Drenante Provista de
Drenes de Tubo Laterales
Capacidad de Descarga en Superficies Extensas
Componentes del Sistema de Drenaje Subterraneo
Cantidades de Agua que Pueden Ser Removidas
Determinacion del Tiempo de Descarga
Filtros de Proteccion
Proteccion de Subrasantes Sensibles
Requisitos de Permeabilidad de los Rellenos de Zanjas
Diametro y Espaciamiento de los Colectores
Ejemplo de Aplicacion

M¢étodos de Drenaje Subterraneo
Subdrenes en Zanjas
Construccion de Cama Permeable con Remocion
de Material
Trincheras Estabilizadoras
Drenes de Penetracion
Tubificacion
Determinacion del Riesgo de Tubificacion - Ley
de Bligh y Lane

Conclusiones y Recomendaciones

Bibliografia



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

CAPITULO II : PUENTES

SECCION 1: GENERALIDADES

Introduccion

Alcance

Definiciones

Normas de Aplicacion

Elementos Basicos a Considerar en el Disefo
Localizacion
Durabilidad
Seguridad del Trafico
Proteccion de Elementos Estructurales
Proteccion de los Usuarios
Parametros Geométricos
Superficie de Rodadura
Estudios Topograficos
Estudios de Suelos
Estudios Hidroldgicos e Hidraulicos
Consideraciones Sismicas

Practicas Locales: Materiales, Mano de Obra, Equipos y Métodos

Constructivos
Materiales
Mano de Obra
M¢étodos Constructivos
Equipos
Consideraciones Econdmicas de Tipo General

SECCION 2: CONTENIDO DEL PROYECTO
Generalidades
Etapas del Proyecto
Informe de Ingenieria
Presentacion
Indice del Informe de Ingenieria
Contenido del Informe de Ingenieria
Trabajos de Campo
Pliego General de Especificaciones

SECCION 3: DISENO ESTRUCTURAL

Objeto

Definiciones

Estados de Carga y Combinaciones
Cargas Muertas o Permanentes
Cargas Vivas o Sobrecargas
Impacto
Fuerzas Longitudinales (Frenado)
Fuerzas Centrifugas
Sobrecargas en aceras

Pretiles y Barreras de Defensa, Tipos y Cargas de Disefio

Cargas Horizontales en Bordillos
Cargas de Viento

Temperatura

Levantamiento de Apoyos

Fuerzas Provenientes de Corrientes de Agua



Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

Subpresion
Empuje de Suelos
Cargas Sismicas
Diseflo por Esfuerzos de Servicio (Working Stress Design, WSD) y Disefio por
Factores de Carga y Resistencia (Load Resistance and Factor Design, LRFD)
Introduccion
Disefio por Esfuerzos de Servicio
Diseflo por Factores de Carga y Resistencia (LFRD)
Fundamentos del LRFD
Combinaciones de Cargas
Reparticion Transversal de Cargas
Ubicacion de Cargas para la Determinacion de Esfuerzos de Cortante
Momentos Flexionantes en Vigas Longitudinales
Reparticion Transversal en Tableros de Vigas Multiples
Método Simplificado para la Distribucion Transversal de Cargas
Etapas para la Aplicacion del Método
Distribucion de Cargas y Diseflo de Losas
Luces de Calculo
-Losas Simplemente Apoyadas
-Losas Continuas
Distancia de la Carga de Rueda al Borde
Momentos Flexionantes
Verificacion al Cortante
Losas en Voladizo
Carga de Rueda
Cargas de Pretiles
Disefio de Losas de Puentes con Superficies de Influencia

SECCION 4: CRITERIOS DE SELECCION Y DISENO DE PUENTES
Introduccion
Objetivos del Disefio
Calidad
Costo
Seleccion del Tipo de Puente
La Estructura Longitudinal
Secciones Transversales Tipicas y sus Campos de Aplicacion
Reparticion Transversal de Cargas
Union Viga-Losa y Armado de Vigas Premoldeadas
Ejecucion y Armado de Losas de Tableros
Losa de Continuidad
Apoyos
Pilastras
Estribos
Fundaciones
Capacidad de Carga de Pilotes
Elementos Complementarios
Losa de Aproximacion
Juntas
Pretiles
Drenaje Superficial



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

CAPITULO III : ESTRUCTURAS MENORES

GENERALIDADES
Introduccion
Alcance
Definiciones
Normas de Aplicacion y Codigos de Disefio
Alcantarillas Tipo Caja de Concreto Reforzado
Cargas de Trafico
Cargas del Suelo
Disefio
Alcantarillas Tipo Caja de Mamposteria
Cargas de Trafico
Cargas del Suelo
Disefio
Alcantarillas Tubo de Concreto Simple y Reforzado
Teoria del Diseflo
Me¢étodo de Disefio
Factor de Apoyo o Asiento del Conducto (Bf)
Tablas para el Disefio
Alcantarillas Flexibles de Tubo de Acero Corrugado
Cargas de Transito
Cargas del Suelo
Disefio
Tablas de Disefio
Muros de Sostenimiento
Cargas Utilizadas
Disefio
Muros de Gaviones
Criterios de Disefio
Tablas para el Dimensionamiento



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

CAPITULO I

DRENAJE

SECCION 1: HIDROLOGIA

Introduccion

El agua es la sustancia mas abundante en
nuestro planeta y circula continuamente en €l,
a través de varios procesos, manifestando
cambios de posicion y estado por la accion
del sol y por las caracteristicas fisicas del
medio en que se mueve. La Hidrologia es la
materia que trata la distribucion espacial y
temporal de las aguas en el continente. La
Ingenieria Hidrologica, como una rama
aplicada de la Hidrologia, comprende el
amplio campo que trata con la planificacion,
disefio y construccion de las obras para el
control y aprovechamiento de las aguas.

El Ciclo Hidrologico es el concepto que
enfoca la interrelacion de cada uno de los
procesos que tienen lugar en el sistema; sin
principio ni fin en su circulacion, porciones
variables de agua se evaporan de los mares y
otras superficies libres y de los suelos
himedos, se sublima de las superficies
solidas y son transpiradas por la vegetacion,
que la toma del suelo mismo, entrando asi
como un gas adicional a formar parte de la
atmosfera. En el tema de interés, el agua
atmosférica es el componente mas importante
en su relacion con las aguas superficiales
pues, mientras los otros componentes
permanecen en forma gaseosa en su
movimiento ascendente, el vapor de agua se
enfria y condensa por encima de la superficie
de la tierra, con apoyo de los nucleos de

condensacion, pasando nuevamente al estado
liquido o solido, acumulando gotas de agua o
cristales de hielo, extraordinariamente
pequeiios, dando paso a la formacion de las
nubes en cuyos procesos, llamados de captura
(por los cristales de hielo), reinen muchas de
estas gotitas para formar otras de tamafio tal
que la gravedad las obligue a precipitar.

En sintesis, en el medio atmosférico y previo
a los procesos sobre la superficie de la tierra
y bajo ésta, el ciclo del agua relaciona tres
etapas diferentes del Sistema Hidrologico: la
evaporacion, la condensacion y la
precipitacion.

Posteriormente, las aguas precipitadas que
caen en tierra buscan diferentes caminos vy,
previos los procesos de infiltracion y
percolacion que les impone el suelo, escurren
con mayor o menor dificultad sobre el terreno
obligadas por la pendiente y las diferentes
cubiertas sobre el mismo hasta alcanzar la
mayoria de las veces los cauces naturales o
artificiales para volver en buena proporcion
a su lugar de origen.

Los analisis hidrometeoroldgicos que se
realizan para representar o evaluar el Sistema
Hidrolégico estan relacionados con Ia
aplicacion de los principios fisicos que
intervienen a través de muestras dispersas e
irregulares que muchas veces sdlo se evaluan
parcial o indirectamente. Las soluciones
practicas, sin embargo, conducen a estimar
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cifras puntuales y a obtener valores medios
en tiempo y espacio a fin de caracterizar
regionalmente las variables, buscar relaciones
entre las mismas o asumir distribuciones
probables de sus magnitudes.

Precipitacion

El estudio de la precipitacién es de suma
importancia, pues en magnitudes intensas y
abundantes, genera los caudales de avenida
en los cursos naturales producto de la
concentracion de la escorrentia superficial.

Son muchas las formas que toma la
precipitacion; las mas comunes son: llovizna,
lluvia, nieve, aguanieve, granizo, rocio y
escarcha; estos dos ultimos se forman
directamente sobre el terreno y los objetos en
el mismo. El tamafio de los elementos de la
precipitacion, por su parte, refleja el proceso
que ha conducido a formarlos.

En nuestro medio, la llovizna, la lluvia y el
rocio son comunes mientras que el granizo se
observa con poca frecuencia.

La precipitacion varia en el espacio y en el
tiempo, de acuerdo con el patron general de
circulacion atmosférica, condicion natural
que adquieren los gases que forman su
mezcla por las diferencias de calentamiento
y por ello de densidad, proveniente de la
reirradiacion terrestre. El movimiento del
aire es, pues, el mecanismo por medio del
cual la humedad se transporta de un lugar a
otro obedeciendo a los procesos antes
expuestos y a los cambios de direccion que le
impone el relieve.

Los regimenes atmosféricos en las latitudes
tropicales difieren de los de las zonas medias
y polares; el aire, por regla general, es

Capitulo I - 2

inestable y con mucha humedad; buena parte
de la lluvia procede de chubascos y en cierta
época del afio se desarrollan tempestades
tropicales de gran intensidad.

Ziniga(1)! ha clasificado los diferentes
fendmenos atmosféricos que actuan en
nuestro espacio, cuya influencia esta
condicionada por la altura y orientacion del
relieve montafioso por excelencia. Las
cordilleras, aunque no muy altas, juegan un
papel preponderante en la condensacion de la
humedad de la atmosfera y en la distribucion
temporal y espacial de las lluvias que se
originan en los vientos himedos que arriban
a nuestras latitudes. Ubicados sobre el
ecuador terrestre, parte del territorio recibe la
influencia de los Vientos Alisios del nordeste
que lo cruzan y que previamente han recibido
la humedad del océano Atlantico. Ademas,
por no estar muy alejado del cinturén
ecuatorial, parte del territorio (las regiones
sur y centro principalmente) también recibe
la influencia de la Zona Intertropical de
Convergencia (ITC) que se forma por la
aproximacion de los vientos Alisios del
nordeste y sureste; asimismo esta expuesto a
las Ondas Tropicales o del Este que
constituyen lineas de flujo ondulado
sobrepuestas a los vientos del este en el
cinturon de los Alisios, que transitan del
oriente al occidente en nuestra longitud, con
la caracteristica que las crestas de sus lineas
de presion apuntan hacia el norte sin
manifestar un centro de baja presion y la
generacion de nubosidad de altura media y
cumuliforme que ocasiona lluvias continuas.
Sin embargo, al extremo sur del surco de la

1 , L
Los numeros entre paréntesis indican la
bibliografia de consulta.
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onda, con frecuencia se asocia un centro
débil de baja presion que en ocasiones puede
convertirse en una tempestad tropical. En
términos promedio estos dos fenémenos, la
ITCy las ondas del Este, ejercen su efecto en
el régimen pluvial de nuestro pais durante el
lapso comprendido desde mediados de mayo
a mediados de octubre dando inicio a la
estacion lluviosa. En este mismo periodo
(entre mediados de julio y mediados de
agosto), sin embargo, el territorio también
recibe la influencia del Anticiclon de las Islas
Bermudas cuyo efecto se manifiesta por una
reduccion de la lluvia en la estacion antes
citada; este lapso dentro del periodo lluvioso
es llamado cominmente canicula.

En el hemisferio norte cualquier circulacion
atmosferica cerrada, con vientos que tiendan
arotar en el sentido opuesto de las manecillas
del reloj, es llamada ciclon; éstos son muy
comunes en las latitudes bajas del hemisferio
pero la mayoria carece de marcado relieve
atmosferico; sin embargo, en ocasiones, parte
de un sistema ondulatorio tal logra
independizarse y convertirse en una
depresion tropical lo que podria favorecer el
desarrollo de una tormenta tropical v,
eventualmente, alcanzar la intensidad de un
huracan.

Los ciclones tropicales intensos derivan su
energia del calor latente liberado por la
condensacion del vapor de agua (2) y
constituyen sistemas sinOpticos de especial
importancia en la produccion de lluvias
intensas y abundantes. Por su frecuencia y
trayectoria tipica, son los ciclones tropicales
e intensos del Mar Caribe los que afectan
nuestro pais y la maxima probabilidad de
tales tempestades sobre tierra se produce en
la costa del Caribe en la frontera entre

Honduras y Nicaragua; el valor de dicha
probabilidad asciende a un 36% anual (3).

Enun ciclon tropical pueden diferenciarse los
efectos directos e indirectos en los
mecanismos de produccion de precipitacion;
los primeros estan asociados a los campos de
convergencia en la parte central del ciclon y
las bandas espiraladas del mismo y afectan la
distribucion de la lluvia en los mares y
superficies terrestres de poco relieve; en el
otro extremo, los efectos indirectos son
producto de la accion a distancia y en la
periferia de la perturbacion atmosférica por la
presencia de cadenas montafiosas que
interceptan o favorecen la conducién del
viento, influyendo en su ascenso y en la
distribucion espacial de la lluvia.

Por otro lado, durante el trimestre de
noviembre a enero, nuestro territorio también
recibe la influencia de Frentes Frios que
logran desplazarse desde las altas latitudes
del norte y tienen como efecto un incremento
en la lluvia en el litoral y en las 4reas vecinas
a la costa atlantica; la precipitacion es
comunmente de tipo llovizna por el cardcter
estratiforme y bajo de la nubosidad. Sin
embargo, cuando las primeras invasiones de
aire frio logran estacionarse por mas de 24
horas, dan origen a fuertes temporales.

Formas de Medicion de la Lluvia

La lluvia se mide por el espesor de agua que
se acumula sobre una superficie horizontal.
Los dispositivos de registro universalmente
usados son el pluvidmetro y el pluviografo; el
primero constituye un dispositivo
estandarizado, de material galvanizado y
forma cilindrica, donde la lluvia queda
retenida. El registro se obtiene por medicion
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directa del espesor o altura de la ldmina de
agua; la frecuencia de la medicion se realiza
segun el interés o proposito del dato. En
nuestro medio, los datos pluviométricos mas
comunes son las observaciones diarias; sin
embargo, muchas observaciones
(principalmente las de caracter sinOptico) se
efectian cada hora o cada seis horas. El
pluvidgrafo, por su parte, estd dotado de
dispositivos que registran, en escalas
convenientes, el tiempo y el espesor de la
lamina y permite obtener valores de lluvia en
periodos mucho mas cortos. Otros, dotados
de receptores basculantes, permiten activar
circuitos electronicos que registran el suceso
pluvial. Con el apoyo de los satélites
meteorologicos, hoy en dia es factible
conocer a distancia la lluvia en tiempo real.

Los registros pluviograficos son reducidos y
la cobertura espacial en nuestro pais es
todavia limitada; las series de datos, en
general, son relativamente cortas; las mas
extensas datan del afio 1954.

Frecuencia y Horas de Observacion de
los Registros Pluviales

Las Estaciones de Observacion Climatica se
clasifican en varios tipos dependiendo de la
cantidad de parametros y la frecuencia con
que éstos son observados: Pluviométricas
(Pv), Climatologicas Ordinarias (HMO),
Climatologicas Principales (HMP) vy

Sindpticas.

Las formas mas comunes de presentacion de
los datos de lluvia, para las oficinas de
hidrologia y meteorologia, consisten en (i)
cuadros de valores diarios (observados en el
lapso 07-07 horas) y los respectivos totales
mensuales y anuales registrados en las
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estaciones Pluviométricas y (ii) cuadros con
valores cada seis horas, (07,12 y 18 horas)
obtenidos de las estaciones HMO Y HMP y
cuadros con registros cada tres horas y totales
diarios (del lapso 00-24 horas) observados en
las estaciones sindpticas.

Los registros pluviograficos, por su parte, se
resumen en reportes mensuales con
magnitudes horarias (07-07 horas) y los
valores maximos de cada lluvia generalmente
para duraciones de 5, 10, 15, 30, 60, 120
minutos, 6, y 12 horas. Otras variables
climaticas tales como temperatura, velocidad
del viento, evaporaciéon etc., son
proporcionadas en forma similar.

El cuadro de la figura 1-1 es un ejemplo de
las formas de los registros realizados en una
estacion HMP del Departamento de Estudios
Hidrologicos y Climatologicos de la
Direccion de Recursos Hidricos (DEHC)
dependiente del Ministerio de Recursos
Naturales.

Analisis de la Informacion

Adoptaremos el término temporal para
referirnos al conjunto de lluvias intensas y
copiosas asociadas a una perturbacion
atmosférica bien definida; en este sentido, un
temporal podrd variar desde unos pocos
minutos a muchas horas y generar lluvia
sobre una superficie de unos pocos
kilémetros cuadrados (producto de chubascos
y tormentas) a algunos miles (producto de
tempestades ciclonicas o de la actividad
frontal entre masas de aire himedas de
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diferente temperatura) las cuales ocasionan
abundantes e intensas lluvias que acarrean
crecidas excepcionales en nuestros mayores
rios.

En los aspectos de drenaje, sin embargo, es
comun llamar aguacero a un periodo de lluvia
copiosa e ininterrumpida, que raras veces
dura mas de algunas horas, y cuyo interés
practico es estimar su intensidad promedio
maxima para intervalos de 10 minutos a una
hora.

Siendo el objeto final del analisis de las
precipitaciones la estimacion de los caudales
de escorrentia directa para el
dimensionamiento de las estructuras de
drenaje vial y estando éstos en relacion
estrecha con la cantidad e intensidad de la
lluvia y la magnitud de las superficies de
contribucion, interesan tanto los registros de
corta duracion de la lluvia, especialmente
para su aplicacion en areas pequefias, como
los registros continuos de una o mas horas
con aplicacion en areas de extension mayor.

De los primeros se estima la intensidad media
y se forman series de valores puntuales
maximos para las duraciones de interés; sin
embargo, tanto con los datos de corta
duracion como con los de mayor intervalo, el
objetivo es obtener valores que representen,
tanto un promedio espacial, como la
generalizacion regional y la periodicidad de
los eventos pluviales.

El analisis de los registros pluviales debe
incluir también el estudio de casos especiales
(cuyos eventos y magnitudes superen los
datos normales) y el examen estadistico de la
masa de datos. Sin embargo, el grado de
detalle y de precisién debe ser consistente

Capitulo I - 6

con la calidad de la informacién que a su vez
depende de la eficacia del muestreo. En
muchos casos, representaciones graficas y
calculos simples resultan mas econdmicos
que algunos métodos sofisticados y los
resultados son suficientemente precisos para
los efectos practicos.

Un registro amplio de temporales con los
valores mas significativos de la intensidad
media maxima y que incluya diferentes
duraciones de las tormentas historicas
registradas en un periodo suficientemente
largo, es esencial para construir las curvas de
Duracion-Intensidad de una Estacion y
formular relaciones empiricas entre estas
mismas variables. En la literatura técnica
aparecen muchas relaciones tipicas, con
formas como las siguientes:

1, = a/(t+b) (1)
1, = a/(t+b)™n )
I, =alt" 3)

donde I, generalmente expresada en
mm/hora, es la intensidad media maxima
para una duracién t; a, b, y n son parametros
que varian de un sitio de observacion a otro,
y su magnitud puede ser estimada a través de
un analisis de regresion y correlacion.

No obstante lo anterior, cuando se adopta una
relacion empirica generalizada para la
estimacion de la intensidad de la lluvia en
una cuenca de interés, como las
anteriormente citadas, es recomendable
examinar su derivacion porque muchas
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formulas de este tipo estan basadas en el
andlisis de datos limitados o solo son validas
en areas restringidas y su aplicacion podria
producir conclusiones inexactas.

Cuando las distribuciones temporales de las
tormentas mas copiosas e intensas de una
region son utilizadas para la estimacion de
los valores que producirdn escorrentia es
necesario también localizar el periodo de
mayor intensidad en relacion con el
comienzo de las tormentas porque constituye
un factor adicional importante en el disefio de
las obras de drenaje. Si la maxima intensidad
se produce al principio de la tormenta,
cuando los cauces estan secos o conducen
poco caudal, los caudales pico serdn
reducidos por la capacidad de
almacenamiento de los mismos; lo contrario
se observara cuando el intervalo de
intensidad maxima se ubica en medio o al
final de las tormentas.

Analisis de Frecuencia de las Series de
Informacion. Formulacion de Relaciones
Simples de Intensidad-Duracion-
Frecuencia con la Informacion
Disponible

No resulta econdomico disefiar ciertas
estructuras de drenaje tales como cunetas,
alcantarillas, etc., usando los registros de
precipitacion historicos mas intensos; en su
lugar, las obras se estiman haciendo
consideraciones del costo de una
sobredimension y los dafos que pudieran
ocurrir por un disefio insuficiente. En este
sentido se realizan andlisis para estimar el
caudal Optimo para lo cual conviene
establecerlas (ver Seccion 2). En resumen, no
se busca una proteccion absoluta sino una
proteccion contra aguaceros tipo, de

probabilidad determinada, que resulten con
factibilidad econoémica positiva. Por ello, el
analisis de la informacion pluvial se orienta
a procesar estadisticamente las series de
datos a fin de incluir en las relaciones
Intensidad-Duracion la frecuencia esperada
para un evento de magnitud dada expresada
por su periodo de retorno T,. Para estas
relaciones la literatura técnica también

proporciona foérmulas tipicas, como la
siguiente:
1, = (a + blogT, )/(t+c)" (4)

Por lo anterior y vista la necesidad de
construir las obras de drenaje vial y de otra
indole en muchas zonas del pais con poca o
ninguna informaciéon pluvial de corta
duracion y dada la importancia que reviste el
conocimiento y valuacion de la intensidad de
la lluvia en el dimensionamiento de estas
obras, se han desarrollado formulaciones
practicas que reunan las variables de mayor
interés. Al efecto, el Anexo I: Analisis de
Intensidades Maximas proporciona el
desarrollo de una metodologia empleada con
buen suceso en otros paises que permitid la
preparacion de formulas experimentales de
Intensidad-Duracion-Frecuencia para uso
nacional con apoyo en los promedios de las
series de lluvias maximas diarias anuales,
cuyos datos son mas accesibles.

En razén de lo anterior, se recopilaron las
series historicas de intensidad y duracion y
los méaximos anuales diarios de 39 estaciones
dotadas de pluvidometro y pluviografo, a fin
de analizar sus registros y estimar valores
probables aplicando la funcién de
distribucion de probabilidades Log Pearson
III. Las relaciones de frecuencia, intensidad
y duracién siguientes, consideradas Mas
Probables, fueron adoptadas en funcion de
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los resultados del andlisis preparado
siguiendo la metodologia desarrollada en el
Anexo L.

Para t <= 60 minutos

L1y =(Poyoy 24)x227/(1+7.5)" 5 x(0.66 + 0.98 logT,)

()
Para t > 60 minutos
Luzy=(Poogyy/ 24)x464 / (t "5)x(0.66 + 0.98logT, )(6)

donde [, es la intensidad de la lluvia, en
mm/hora, para una frecuencia (T, en afos)
dada; P, es el promedio de las lluvias
maximas diarias anuales en milimetros y t la
duracién en minutos, para la intensidad
media.

Comprobacion de las Ecuaciones
Anteriormente Propuestas en Estaciones
con Informaciéon Disponible

A fin de probar la bondad estadistica de las
relaciones empiricas anteriores, se
compararon los valores estimados usando las
ecuaciones previamente citadas con los
valores tedricos probables respectivos de
cada estacion; las tablas siguientes
proporcionan los resultados para las
estaciones Hidrometeorologicas de Playitas,
Siguatepeque, Nacaome, Pifional,
Campamento y Villa Ahumada, que por su
distribucion geografica proporcionan una
adecuada cobertura del pais entero.

Tabla I-1 COMPARACION DE RESULTADOS
ESTACION PLAYITAS (HMP)
Elevacion: 595 msnm

Latitud : 14 25 25 Longitud: 87 42 06

COMPARACION DE VALORES DE INTENSIDAD EMPIRICOS Y PROBABLES

duracion Tr=2 Tr=5 Tr=10 Tr=25 Tr=50 Tr=100
(min)
1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p)
5 113.4 121.2 160 145 195 162 241.1 182.3 272.2 198.1 N/D N/D
10 90.8 104.7 128 123 156 134 193.1 145.5 221.2 153.6
15 77 91.8 108 110 132 121 163.6 141.7 187.4 141.7
30 54.9 68.4 77.4 87.4 94.3 98.6 116.8 111.4 133.7 120.1
60 37.3 42.2 52.5 54.9 64 63.1 79.2 73.4 90.7 80.9
120 21 242 29.6 30.3 36 342 44.6 39 51.1 42.6
=0.9934 =0.9907 =0.9898 =0.9886 =0.9872 =N/D
P, 04= 66.5 mm

I(e) = Valor de la intensidad obtenido por la féormula adoptada
I(p) = valor de la intensidad probable segin Log Pearson III
r = coeficiente de correlacion de I(e) e I(p)
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ESTACION NACAMONE (HMP)

Latitud: 13 31 32 Longitud: 87 29 55 Elevacion: 35 msnm

COMPARACION DE VALORES DE INTENSIDAD EMPIRICOS Y PROBABLES

duracién Tr=2 Tr=5 Tr=10 Tr=25 Tr=50 Tr=100
(min)
Ie) 1(p) 1e) I(p) I(e) I(p) 1e) 1(p) Ie) I(p) I(e) 1(p)
5 149 157 209.3 187 255.2 202.8 315.8 219.7 361.7 230.6 N/D N/D
10 119 132 167.6 151.5 204.4 155.5 2529 157.3 289.7 157.3
15 101 115 142 135.7 173.1 146.7 2143 158.5 245.4 166.2
30 72 87.5 101.3 106.2 123.6 115.4 153 124.3 175.2 129.6
60 48.8 52.8 68.8 69.5 83.8 78.3 103.8 87.4 118.9 93
120 27.5 31 38.7 39.7 47.2 44.4 58.4 49.5 66.9 52.7
r=0.9955 r=0.9942 r=0.9899 r=0.9820 r=0.9750 =N/D

P0s= 87.1 mm

ESTACION SIGUATEPEQUE (HMP)

Latitud Longitud Elevacion

COMPARACION DE VALORES DE INTENSIDAD EMPIRICOS Y PROBABLES

duracion Tr=2 Tr=5 Tr=10 Tr=25 Tr=50 Tr=100
(min)
1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p)
05 108.7 120.3 153.1 141.9 186.7 152.0  231.1 161.6  264.7 167.1 298.3 171.6
10 87.1 99.8 122.6 121.3 149.5 132.5 185.1 1440  212.0 151.2 238.9 157.5
15 73.8 84.9 103.9 102.8 126.7 113.1 156.8 124.9 179.6 133.0 202.4 140.5
30 52.7 58.5 74.2 70.0 90.4 77.1 111.9 85.6 128.2 91.7 144.5 97.7
60 35.7 35.1 50.3 44.7 61.4 50.0 75.9 55.9 87.0 59.7 98.0 63.2
120 20.1 19.8 28.3 25.6 345 29.0 42.8 329 49.0 35.6 55.2 38.1
r=0.9982 r=0.9970 r=0.9954 r=0.9923 r=0.9892 r=0.9855

P 4= 63.8 mm
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ESTACION PINONAL (HMO)

Latitud Longitud Elevacion

COMPARACION DE VALORES DE INTENSIDAD EMPIRICOS Y PROBABLES

duracion Tr=2 Tr=5 Tr=10 Tr=25 Tr=50 Tr =100
(min)
I(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) I(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p)
05 106. 122.5 149.4 156.6 182.1 183.5 225.4 222.4 258.2 255.2 291.0 291.5
1
10 84.9 96.8 119.6 117.4 145.9 128.7 180.5 141.2 206.8 149.3 233.0 156.7
15 72.0 78.4 101.3 95.5 123.6 105.5 152.9 117.1 175.2 125.2 197.4 132.8
30 51.4 51.7 72.3 65.9 88.2 75.2 109.2 87.1 125.0 96.0 140.9 105.0
60 34.8 34.8 49.1 46.6 59.8 55.4 74.1 67.8 84.8 77.9 95.6 88.8
120 19.6 19.2 27.6 26.8 33.7 32.3 41.7 39.7 47.8 45.7 53.8 52.0
r=0.9985 r=0.9959 r=0.9885 r=0.9701 r=0.9498 r=0.9255
P os= 62.2 mm

ESTACION CAMPAMENTO (HMP)

Latitud Longitud Elevacion

COMPARACION DE VALORES DE INTENSIDAD EMPIRICOS Y PROBABLES

duracion Tr=2 Tr=5 Tr=10 Tr=25 Tr=50 Tr=100
(min)
1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(c) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(c) 1(p)
05 147. 119.1 207.4 156.6 252.9 185.6 313.0 223.7 358.5 254.2 404.0 286.6
3
10 117. 96.5 166.1 126.2 202.5 144.6 250.7 166.8 287.1 182.6 323.6 197.9
9
15 99.9 85.5 140.7 106.8 171.6 119.0 212.4 132.7 243.2 141.9 274.1 150.3
30 71.3 60.4 100.4 79.6 122.5 92.5 151.6 109.0 173.6 121.5 195.7 134.1
60 48.4 46.2 68.1 60.3 83.1 70.3 102.9 84.0 117.8 94.7 132.7 106.1
120 27.2 29.4 38.4 37.6 46.8 42.6 57.9 48.4 66.3 52.5 74.7 56.4
r=0.9992 r=0.9992 r=0.9965 r=0.9889 r=0.9803 r=0.9693
P04~ 86.4 mm
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ESTACION VILLA AHUMADA (HMO)

Latitud

Longitud

Elevacion

COMPARACION DE VALORES DE INTENSIDAD EMPIRICOS Y PROBABLES

duracion Tr=2 Tr=5 Tr=10 Tr=25 Tr=50 Tr=100
(min)

1(e) 1(p) I(e) 1(p) 1(e) 1(p) 1(e) 1(p) I(e) 1(p) 1(e) 1(p)
05 1132 1222 159.4 148.4 194.4 163.9 240.6 181.9 275.6 194.3 310.5 206.0
10 90.7 93.8 127.7 114.9 155.7 126.5 192.7 139.3 220.7 147.7 248.7 1553
15 76.8 79.0 108.2 98.8 131.9 109.9 163.2 122.0 187.0 130.0 210.7 137.3
30 54.8 56.6 77.2 70.6 94.1 78.0 116.5 85.7 133.5 90.6 150.4 94.8
60 37.2 37.4 52.4 48.7 63.9 54.8 79.1 61.2 90.5 65.2 102.0 68.6
120 20.9 214 29.5 28.3 36.0 32.0 445 359 51.0 382 57.4 40.3

r=0.9991 r=0.9994 r=0.9992 r=0.9988 r=0.9984 r=0.9979

P, 04= 66.4 mm

Relaciones de Area y Precipitacion

Si se asume que la superficie de captacion del
pluviometro mismo es el area de mayor
intensidad durante un aguacero, la copiosidad
de lalluvia en las vecindades del instrumento
disminuye a medida que se aleja del
dispositivo. La naturaleza de esta variacion
atn no ha sido bien establecida y la misma
parece no considerar el efecto orografico.

En atencidén a lo anterior, se estima que los
valores puntuales de precipitacion podrian
resultar inadecuados para el disefo de las
obras de drenaje cuando el area de la cuenca
excede los 25 Km? aln cuando el
pluviometro esté localizado en el centro de la
misma (4); en consecuencia, los registros de
lluvia tanto dentro de la cuenca como en sus
vecindades inmediatas deberdn ser analizados
a fin de considerar las variaciones temporales

y espaciales de la lluvia.

Diagramas como los de la figura 1-2
siguiente pueden ser utilizados para areas
mayores a fin de hacer variar la altura de la
precipitacion media en relacion a la
precipitacion puntual (3).

Resumen y Recomendaciones

Son cinco en total los fendmenos que
condicionan la atmosfera en Honduras que
influyen en la distribucion temporal de la
lluvia, la cual se distribuye espacialmente
atendiendo a las caracteristicas montafiosas
del territorio y a la orientaciébn que
manifientan las cordilleras.

Relaciones simples de lluvia-frecuencia han
sido ajustadas en dos ecuaciones empiricas a
fin de apoyar al ingeniero vial en la
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estimacion de los caudales para el
dimensionamiento de estructuras con
diferente periodo de retorno.

Estas relaciones consideran solamente la
"duracion", la cual es uno de los muchos
parametros causales que intervienen en la
intensidad de las lluvias. Las ecuaciones han
sido derivadas con series puntuales
relativamente cortas y con una distribucion
geografica poco homogénea en algunas areas.
Las relaciones incorporan, ademas, el
promedio de los registros maximos diarios
anuales que constituyen la informacion mas
comun y con mayor cobertura en nuestro
pais. Un mapa de isoyetas con estos
promedios ha sido preparado a fin de facilitar
las estimaciones.

Capitulo I- 12

Los valores estimados de estas ecuaciones,
por lo tanto, son un punto de partida que le
sugiere al ingeniero de proyecto un orden de
magnitud obtenido con apoyo de los registros
historicos del pais en general; ello no exime
al disefador de la necesidad de realizar las
investigaciones particulares del sitio de
interés. Es siempre recomendable utilizar las
relaciones que resultan de los Valores més
Probables, pero a juicio del proyectista y de
acuerdo a las caracteristicas de la zona,
también puede hacer uso de las relaciones
que estiman valores extremos. La Tabla 1-4
del Anexo I proporciona los valores Méximo,
Minimo y Mas Probable estimados para la
relacion I, /1,,.
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ANEXO I: ANALISIS DE INTENSIDADES MAXIMAS EN HONDURAS

Introduccion

La importancia que reviste el conocimiento y
cuantificacion de la intensidad de lluvia en el
disefio hidraulico de las estructuras de
drenaje superficial en una carretera, por un
lado, y la falta de datos suficientes sobre todo
en lo que se refiere a informacion
pluviografica en el pais por el otro, ha
incentivado el desarrollo de la presente
metodologia empleada con éxito en Espafia y
otros paises como Ecuador y M¢jico para el
calculo de intensidades maximas de lluvia y
su aplicacion en diferentes proyectos de
ingenieria hidréulica.

La utilidad que ofrece el presente estudio es
la de utilizar gran parte de la informacion
pluviografica y pluviométrica existente en la
acualidad anivel nacional y sobre todo lo que
es mas importante permite extrapolar esta
informacion a zonas en las que no existe
ningln tipo de registros a fin de conocer los
valores de Intensidad - Duracion -
Frecuencia.

Se debe obviamente, a pesar de la
confiabilidad de la metodologia empleada y
conociendo la aleatoriedad de las lluvias y la
variedad climatica que se presenta en el pais,
analizar convenientemente los resultados
obtenidos.

Metodologia Empleada
Datos Basicos

Los datos utilizados han sido tomados de la
informacion existente en la Direccion

General de Recursos Hidricos de registros
pluviograficos de 39 estaciones principales
dotadas de registros pluviograficos. Las
mismas poseen series completas de mas de
10 afios y pueden considerarse como las mas
confiables de que se dispone en la actualidad.

Metodologia

La metodologia de este estudio esta basada
en la empleada por el profesor Francisco
Elias en su libro titulado "Precipitaciones
Maximas en Espana - Régimen de
Intensidades y Frecuencias". Ministerio de
Agricultura, Direccion General de
Agricultura, Servicio de Conservacion de
Suelos, Madrid.

Lluvias Maximas en 24 horas

Con los valores medios de las lluvias
maximas en 24 horas ocurridas en el periodo
de registro de cada una de las estaciones
pluviométricas existentes en el pais, se ha
dibujado un mapa de isohietas maximas de
24 horas en el que se puede determinar el
valor medio de la maxima lluvia anual de esa
duracion en una zona determinada. Puede
considerarse, con una aproximacion
suficiente, que este valor es el maximo de
frecuencia bianual (puede demostrarse en las
distribuciones mas usuales que ésa es la
frecuencia del promedio).

La informacion necesaria para el trazado del

mapa se obtuvo de 183 estaciones con
registros extensos.
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Lluvias Maximas en Funcion de la
Duracion

En la tabla 1.1 se reunen los datos
correspondientes a 19 estaciones
pluviograficas que registran intensidades de
lluvias de periodos mas cortos que 24 horas
con lo que se han establecido las

correlaciones entre la media de
las maximas lluvias anuales en 24 horas y las
series correspondientes de 12 horas, 6 horas,
2 horas, 1 hora, 30 minutos, 15 minutos, 10
minutos y 5 minutos respectivamente,
ajustando dichas relaciones mediante una
recta por el método de los cuadrados
minimos.

Tabla I.1 valores promedio de las precipitaciones maximas de distintas duraciones [mm]

Estacion Smin 10min  15min  30min  lhr 2hr 6hr 12hr 24hr
La Entrada 11.0 18.5 24.0 35.0 45.5 51.6 56.4 55.8 72.6
El Modelo 9.2 15.2 20.8 27.9 359 43.9 53.2 51.1 77.2
Siguatepeque 9.9 16.7 21.6 30.0 35.8 40.9 44.2 33.0 62.1
La Gloria 9.7 15.5 19.9 27.0 322 37.7 423 30.8 55.3
Playitas 10.2 17.2 22.7 33.9 42.6 48.6 51.8 27.6 66.5
Ing. El Porvenir 8.9 13.1 17.8 26.0 32.6 32.9 44.1 23.8 55.1
Santa Clara 12.6 18.7 24.0 33.8 43.5 54.6 62.2 65.3 73.5
La Ermita 10.3 16.1 21.1 314 41.9 49.1 55.1 52.6 70.1
Nacaome 12.8 20.8 28.0 42.0 53.6 61.0 65.8 79.9 87.1
Pespire 14.0 22.1 28.6 42.0 55.5 65.4 87.4 113.0 108.2
Campamento 10.7 16.8 21.8 32.0 47.9 58.4 524 69.7 86.3
Villa Ahumada 10.4 15.8 20.1 28.5 37.9 43.5 44.4 23.0 61.9
El Pifional 11.1 16.3 20.0 27.2 38.0 421 48.4 47.4 62.2
Las Limas 8.4 11.5 15.0 22.0 25.8 33.8 37.0 39.7 54.8
Chumbagua 11.4 19.2 24.7 36.1 49.2 56.0 51.0 48.4 78.4
El Coyolar 9.9 14.6 18.0 26.2 39.2 40.2 47.9 35.1 64.7
Flores 10.0 16.0 20.0 28.1 36.7 40.1 39.9 37.2 53.6
Guayabillas 10.3 17.1 21.1 31.2 42.4 48.3 51.1 49.1 63.7
La Conce 9.4 14.7 19.7 30.4 40.0 48.5 57.2 45.2 67.2

Fuente: Elaboracion propia
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Las rectas ajustadas que relacionan las
medias de las mdximas lluvias en 24 horas
(Y) con las de otros periodos (X), tienen
como coeficiente angular (m) el valor
resultante de la siguiente ecuacion (1):

(1)

Las relaciones obtenidas se resumen en la
siguiente tabla:

Tabla 1.2 Relaciones entre las precipitaciones de 24 horas y duraciones menores

Smin  10min  15min  30min lhr 2hr 6hr 12hr 24hr
m 6.64 4.20 3.25 2.24 1.71 1.48 1.32 1.21 1.00
r 0.77 0.78 0.81 0.82 0.85 0.89 0.94 0.81 1.00
I/1,, 4334 3427 29.56 2138 14.07 8.13 3.04 1.65 1.00

Fuente: Elaboracion Propia

Con la finalidad de determinar la relacion que
guardan entre si los distintos datos de
pluviometria de que se ha partido para el
ajuste de las rectas, se ha calculado en cada
caso el coeficiente de correlacion r.

Para determinar el grado de confianza de los
coeficientes de correlacion obtenidos se
efectuo la transformacion de Fisher en el caso
mas desfavorable que es la relacion 24 horas
a 5 minutos.

La distribuciéon normal resultante de la
transformacion de Fisher es (2):

ln(1+r

-1
i) @

r = coeficiente de correlacion

La desviacion estandar estd dada por (3):
que paran= 19 es F=0.25

°- 3)

Para r = 0.77 resulta Z = 1.02, equivalente a
Z=4.08F

La probabilidad que los datos se aparten de la
media mas que 4.08 F de acuerdo a la
transformacion de Fisher, es del 2%, lo que
indica una confiabilidad del 98% en el caso
mas desfavorable que se puede aceptar como
buena.

En la tabla 1.3 se han volcado los valores
maximos absolutos en las distintas
duraciones t observadas en el periodo de
registro de cada estacion.
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Tabla 1.3 Valores maximos de las precipitaciones de distintas duraciones [mm]

Estacion Smin  10min  15min  30min  lhr 2hr 6hr 12hr 24hr

La Entrada 156 245 335 49.5 62.3 86.5 83.5 91.8 112.3
El Modelo 173 273 37.3 40.0 60.0 108.0 1258 1155 170.7
Siguatepeque 14.0 240 30.0 46.0 54.9 64.9 63.5 57.1 134.4
La Gloria 14.1  20.1 27.6 39.4 46.0 93.0 75.0 36.3 100.0
Playitas 155 246 33.7 57.9 70.4 82.5 79.4 38.6 114.3
Ing. El Porvenir 135 17.0 23.5 355 46.9 58.8 83.2 25.2 105.6
Santa Clara 21.0 346 44.1 54.1 71.8 92.8 99.7 102.0 112.0
La Ermita 16.0 220 29.7 50.5 77.9 80.1 96.8 88.1 112.0
Nacaome 20.0 29.0 44.0 66.0 922 113.6  109.6 1232 123.0
Pespire 29.8 299 40.0 52.0 82.0 100.5 189.6 190.0 192.7
Campamento 20.0 300 30.1 56.0 81.7 90.3 108.0 1224 1435
Villa Ahumada 162 223 29.6 423 57.0 71.6 86.2 49.2 94.4

El Pifional 18.0 243 29.0 43.0 74.0 83.2 99.2 84.6 102.0
Las Limas 20.0 226 29.9 52.2 53.5 64.1 55.3 57.3 80.2

Chumbagua 20.0 33.0 40.0 52.5 70.8 99.8 95.3 128.8  154.0
El Coyolar 14.7  20.0 24.5 39.0 118.0 739 77.8 51.5 132.7
Flores 17.5 309 339 49.7 64.0 80.8 62.0 78.0 90.4

Guayabillas 182 278 32.0 48.0 69.0 87.0 98.9 99.0 97.9

La Conce 14.6  26.0 37.0 52.0 61.9 83.7 147.6  53.7 146.0

Fuente: Elaboracion Propia

Representando estos puntos conjuntamente
con las rectas de pendiente m halladas para
los valores medios y aplicando cuadrados
minimos a los conjuntos que quedan a uno 'y
otro lado de las mismas se obtienen dos
rectas extremas para cada duraciéon que
representan las relaciones méximas y
minimas que se dan en las estaciones
consideradas.
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En base a estas relaciones se ha elaborado la
tabla 1.4 en la que se indican los valores
maximos, mas probable (medio de las
maximas) y minimo de la relacion I/1,, para
cada region en funcion de la duracion de t.
Las relaciones 1/1,, son los coeficientes por
los que hay que multiplicar la intensidad
horaria en 24 horas, I,,, para obtener la
intensidad horaria en aguaceros de menor
duracion, I..
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Tabla 1.4 Valores maximo, minimo y mas probable de la relacion 1/1,,

I/1,, Smin  10mi  15mi  30mi lhr 2hr 6hr 12hr  24hr
n n n

Maéximo 51.06 4228 3448 2458 1735 10.03 373 187 1.00

Mas 4334 3427 2956 2138 14.07 813 3.04 1.65 1.00

Probable

Minimo 35.56 27.56 2324 163 1088 7.01 278 1.45 1.00

Fuente: Elaboracion Propia

En general se recomienda utilizar los valores
Mas Probables, pero el proyectista puede, si
lo estima conveniente y de acuerdo con las
caracteristicas de la zona, emplear los valores
extremos.

Debe tenerse en cuenta como regla general
que los valores mayores que el promedio
corresponden a zonas poco lluviosas donde
se presentan grandes tormentas, mientras que
los coeficientes menores pueden aplicarse en
las zonas muy lluviosas donde las
precipitaciones se distribuyen
temporalmente en forma uniforme.

Obtencion de las Ecuaciones
Pluviométricas
Dibujando en papel logaritmico los

coeficientes Mas Probables I, / I, en funcion
de la duracion del aguacero t, se observa que
la curva representativa de cada region puede
asimilarse con suficiente aproximacion a dos
rectas con vértice en el punto correspondiente
a la duracion de una hora de modo que la
relacion entre las intensidades horarias de
lluvia pueden ajustarse mediante dos
expresiones de la forma:

I a

t
Ly (t+c)

“4)

para duraciones menores o iguales que una
hora y para duraciones mayores que una

I

- (5)
L, t?

hora, respectivamente, en las cuales:

I;: Intensidad horaria de la duracién t, y
frecuencia bianual;

L,,: Intensidad horaria en 24 horas.

a, b, y c: coeficientes del ajuste por
cuadrados minimos.

Calculando por cuadrados minimos los
coeficientes para duraciones entre cinco
minutos y una hora, y entre una hora y 24
horas, respectivamente, se obtienen las
siguientes ecuaciones pluviométricas:

226.81

T sy (©)
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para 5 min # t # 60 min y

464.25
t 085 (7

para 60 minutos < t # 1440 minutos

Intensidades de Precipitacion para un
Periodo de Retorno Tr Cualquiera

Las intensidades hasta aqui calculadas
corresponden a valores maximos de
frecuencia aproximadamente bianual; para
calcular los valores correspondientes a un
periodo de retorno de Tr afios cualesquiera se
ha utilizado la expresion de Fuller:

= o+P logTr (8)

donde:

I, 1, Intensidad méxima de la precipitacion de
duracion t con periodo de retorno de Tr afios;

I: Intensidad media méaxima de la lluvia de
duracion t (frecuencia bianual)

Los coeficientes '" y B se obtienen por ajuste
de cuadrados minimos a partir de los datos
pluviogréaficos. Dichos coeficientes son
valores medios obtenidos promediando los
parciales para duraciones entre cinco minutos
y 24 horas para cada una de las estaciones
utilizadas en el estudio segun la tabla L.5.

Los periodos de retorno correspondientes a
los parciales de cada duracion en cada una de
las estaciones analizadas fueron
determinados por el método de Weibull
asignandose a cada valor en la serie historica
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decreciente una recurrencia segun al
expresion:
m
Tr = — 9
. ©)
donde:

m: posicion que ocupa cada valor en la serie
historica ordenada en forma decreciente;

n: numero de afios del registro historico.

Tabla 1.5 Célculo de los valores "' y B
Estacion " B
La Entrada 0.723 0.752
Siguatepeque 0.694 0.849
Playitas 0.691 0.991
Santa Clara 0.702 0.808
La Ermita 0.700 0.784
Villa Ahumada 0.639 1.009
El Pifional 0.641 0.963
Ing. El Porvenir 0.722 0.803
Flores 0.613 1.127
La Gloria 0.733 0.783
Las Limas 0.619 1.668
Chumbagua 0.630 1.093
El Coyolar 0.681 0.860
Guayabillas 0.612 1.032
La Conce 0.618 1.225
Nacaome 0.709 0.775
Pespire 0.712 0.767
El Modelo 0.519 1.385
Campamento 0.634 0.975
Promedios 0.663 0.982

Fuente: Elaboracién Propia
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Conclusiones

Dado el margen de error de los datos bésicos
que se manejan en el presente analisis y
teniendo en cuenta ademas la aleatoriedad del
parametro lluvia, se considera que el
procedimiento expuesto puede utilizarse para
pasar de las intensidades medias maximas de
24 horas (datos pluviométricos) a
intensidades de cualquier duracion t y
periodo de retorno Tr cuando no se cuenta
con valores mas precisos en las proximidades
del estudio y dependiendo de la importancia
de las obras a disefiar. El procedimiento ha
sido empleado para los mismos fines en otros
paises.

Para facilitar el célculo se ha elaborado un
mapa basado en la informacién pluviométrica
(24 horas) en 183 estaciones del pais en el
cual se han interpolado las isohietas medias
maximas de 24 horas. Los valores de
intensidad correspondientes se obtienen
dividiendo los valores de la curva/s
correspondientes al proyecto que se analiza
por 24 horas.

Aplicando las expresiones anteriores pueden
entonces calcularse de manera rapida y
sencilla, los datos de intensidad necesarios
para las aplicaciones practicas de drenaje en
general.

Ejemplo:

Se desea calcular la intensidad
correspondiente a Tr = 25 afios y duracion t
=12.3 horas = 738 minutos para el calculo de
un puente sobre el rio Tinto en la region de
Olancho.

Del mapa adjunto , la precipitacion media
diaria en la zona es:

P,, =60 mm
La intensidad correspondiente sera:

L,, = 60 mm/24 horas = 2.5 mm/hr
Para obtener la intensidad media
correspondiente a la duracion t = 738 min >
60 minutos se utiliza la Ec (7):

1, =464.25/738"% x 2.5 = 4.23 mm/hr
Por ultimo, para obtener la intensidad
correspondiente a Tr = 25 afios se utiliza la

Ec (8) con los promedios de la Tabla L.5:

1,7,=(0.663+0.982 log25)x4.23=8.61 mm/hr
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SECCION 2: DETERMINACION DE LA RECURRENCIA DE DISENO

Introduccion

Se entiende por recurrencia o periodo de
retorno de una precipitacion o una crecida, el
periodo en afios en que en promedio se
presenta una crecida igual o mayor a la
considerada. Es importante aclarar el
significado estadistico del término "en
promedio": ello significa que en un lapso
suficientemente prolongado ocurrira una
cantidad de crecidas como la considerada (o
mayor) tal que dividiendo el lapso total por
dicha cantidad resulta un nimero de afios que
representa el periodo de retorno Tr.

El periodo de retorno es entonces una medida
de la frecuencia con que se produce un
evento determinado, en este caso una
determinada precipitacién o un determinado
caudal.

La recurrencia de disefio, contra lo que
podria suponerse, es un parametro técnico-
econdémico y no exclusivamente técnico. A
menudo la literatura especializada establece
los valores aconsejables dependiendo de la
importancia de cada obra y el costo/dafio
involucrado en la falla.

Ello conduce a introducir, ademas del
concepto estadistico de frecuencia de
ocurrencia, el concepto de riesgo.

Riesgo y frecuencia son conceptos
mutuamente relacionados; el riesgo puede
definirse como la probabilidad de ocurrencia
de un determinado fenomeno en un periodo
de analisis dado. Recordando que la
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probabilidad en una distribucion de
frecuencias cualesquiera, es el area bajo la
curva de frecuencias, ambos conceptos
resultan ligados. Periodo de retorno y riesgo
de ocurrencia se analizan en forma conjunta
mas adelante en esta seccion.

Tratamiento del Problema en otras
Normativas

Existen cuatro diferentes posibilidades,
crecientes en complejidad, para enfocar este
aspecto:

.- Valores prefijados tomados de las
normativas establecidas por las vialidades
respectivas para el disefio de las obras de
arte;

.- Matriz de ponderacion en funcién de las

caracteristicas particulares de la obra de

drenaje y del camino en general;

.- Andlisis desde el punto de vista de las

implicaciones econdmicas de la falla de una

determinada estructura en materia de costos
de reposicion y operacion de vehiculos;

.- Andlisis del dafio impedido considerando

todo el espectro posible de beneficiarios

incluyendo:

1) pérdida del valor de la propiedad
inmueble o del valor de la tierra,

i1) pérdidas en bienes ya se trate de
cultivos en zonas rurales o bienes
muebles y mercaderias en zonas
urbanas,

iii) pérdidas por dafios ala
infraestructura existente incluyendo
tuberias para provision de agua
potable (a menudo adosadas a
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alcantarillas y puentes), lineas

eléctricas y de teléfono, etc.

Mas adelante se comenta sobre cada una de
ellas en particular. El proyectista podra
seleccionar la que considere mas adecuada en
funcién de una serie de elementos entre los
que figuran:

.- La disponibilidad de informacion para la
ejecucion de cada una de las metodologias;
téngase presente que las metodologias mas
especificas requieren un volumen creciente
de informacion no siempre disponible;

.- La etapa de disefio de que se trata siendo
mas importante ajustar los aspectos
econdmicos de la recurrencia cuando se
efectian andlisis de prefactibilidad o
factibilidad, siendo los estudios hidroldgicos
parte de lo que podria denominarse como
estudios basicos que por lo general son
agotados en las etapas mencionadas. No
obstante, para algunas obras especificas
(como el caso de los puentes) suele diferirse
el estudio particular de las mismas para la

etapa de diseno;

.- El tipo de obra siendo mas relevante una
correcta evaluacion cuanto mayor es la
importancia de la obra en particular tanto en
términos de su eventual reposicién como por
las implicancias de su falla;

.- La cantidad de obras del mismo tipo;
resultard engorroso realizar un estudio
particular si el numero de obras es muy
grande como por ejemplo en el caso de las
alcantarillas.

Valores Prefijados

A menudo la determinacion de la recurrencia
de disefio de una obra hidraulica es un
concepto normado esto es se encuentra
establecido dentro de los parametros basicos
adoptados para el camino de que se trate.

En la tabla 2.1 se reproducen los valores de
recurrencia correspondientes a distintos tipos
de obras segtin el "Highway Engineering
Handbook":

Tabla 2.1 VALORES TiPICOS DE LA RECURRENCIA DE DISENO PARA OBRAS DE DISTINTO

TIPO
Tipo de Estructura Tr (afios)
Puentes en caminos principales donde el remanso puede ocasionar dafios a la 50 - 100 afios
propiedad privada o resultar en la pérdida del puente
Puentes en caminos secundarios o alcantarillas en caminos principales 25 afios
Alcantarillas en caminos secundarios, colectores pluviales o cunetas laterales 5 - 10 afos
Tragantes, bordillos, conductos 1 - 2 afios'

Fuente: "Highway Engineering Handbook", Woods, Capitulo 12 Ed. Mc Graw - Hill

' Puede tolerarse la anegacion durante periodos cortos
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Como puede verse en la tabla, se privilegia el
concepto de drenaje transversal frente al
longitudinal o de conducciones; asimismo se
privilegian las obras mayores (puentes)
respecto de las menores (alcantarillas).
Estos aspectos deberian tener wuna
justificacion desde el punto de vista
econémico como se vera.

Matriz de Ponderacion

La recurrencia de disefio como concepto
econdmico puede enfocarse desde el punto de
vista de una descripcion cualitativa de los
factores involucrados asignando a cada uno
una escala arbitraria de valoracion; desde este
punto de vista los resultados son sélo

obtenibles en términos comparativos.

En la tabla 2.2 se presenta una propuesta de
la matriz de ponderacion basada en una tabla
para la seleccion de la frecuencia de disefio
tomada de "Highway Drainage Guidelines",
AASHTO, 1987. Los aspectos involucrados
resultan en general bastante obvios y no
requieren mayor comentario. El sistema de
puntuacioén es tal que el maximo puntaje
adjudicable es 30. En el segundo cuadro que
forma parte de la misma tabla se presenta el
calculo del llamado "indice de riesgo" que se
obtiene dividiendo el puntaje total por el
numero de aspectos analizados (en este caso
diez) de tal manera que el nimero maximo
para el indice de riesgo es tres:

TABLA 2.2 Matriz de ponderacion

PUNTAIJE 1 2 3
DANOS A LA CARRETERA BAJO MEDIANO ALTO
DANOS FUERA DE LA CARRETERRA BAJO MEDIANO ALTO
PERDIDA POTENCIAL DE VIDAS BAJO MEDIANO ALTO
DIFICULTAD CONSTRUCTIVA BAJO MEDIANO ALTO
COSTO DE REPOSICION BAJO MEDIANO ALTO
TMDA <100 100 a 750 > 750
DISPONIBILIDAD DE CAMINOS ALTERNATIVOS SI POCA NINGUNA
NUMERO DE CRECIDAS REGISTRADAS >= Q50 NINGUNO UNA VARIAS
IMPACTO ECONOMICO BAJO MEDIANO ALTO
OTRAS PRIORIDADES (DEFENSA, SANIDAD, ETC.) NO NO SI
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COEFICIENTE DE RIESGO =( ci/10 TR
1.00 #C<1.67 25 afios
1.67#C<233 50 afios
233# C#3.00 100 afios

Por ultimo en funcion de una escala
arbitrariamente definida, se definen los
periodos de retorno para cada rango de
puntuacion.

Este método, si bien representa
conceptualmente una ventaja con respecto al
anterior ya que involucra el concepto
econdémico, adolece de una gran dosis de
subjetividad en el analisis y de arbitrariedad
en la asignacion de los periodos de retorno en
funcién del indice de riesgo.

El método puede ser utilizado para el anélisis
de obras de arte mayores localizadas en
caminos vecinales o para el andlisis de
alternativas de trazado en etapas preliminares
del disefio.

Asimismo resulta aceptable su aplicacién en
aquellos casos en que no existan suficientes
datos para la aplicacion de metodologias mas
sofisticadas.

Método de los Costos de Operacion y de
Reposicion

Este método constituye una aproximacion
adecuada al problema; presenta la ventaja
que los pardmetros involucrados en la
evaluacion pueden ser obtenidos por los
ingenieros y los mismos forman parte de
determinaciones rutinarias para otros analisis.

Los wvalores involucrados en el calculo

incluyen:

.- Costo de las estructuras para distintos
tamafios de cuenca

.- Vida util estimada para las obras

.- Costo de reposicion de las obras

.- Costos ocasionados por demoras
provocadas por la falla de la
estructura y/o costos adicionales de
operaciéon por el uso de rutas
alternativas

.- Tasa de descuento

Probabilidad de falla de la estructura

A fin de encontrar una ecuacion que
relacione el periodo de retorno con el costo
de las obras, deben hacerse algunos supuestos
simplificativos, a saber:

Se admite que el caudal de disefio estd

relacionado con el periodo de retorno a través
de una funcion de la forma:

Q=f(1Tr’) (1

siendo "n" un factor menor que uno obtenido
a partir del ajuste de cuadrados minimos de la
expresion de la intensidad:
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I = atbTre ()

El caudal de disefio por su parte estd
relacionado con la luz de la obra mediante
una expresion de la forma:

L = f/O 3)

por lo que luz y periodo de retorno quedan
respectivamente relacionados por una
funcion de la forma:

L = fiTr) 4)

Por ultimo, la luz del puente y su costo estan
normalmente relacionados por una expresion
lineal de la forma®

Ci = kL (5)

Combinando todas las expresiones utilizadas
es posible desarrollar una ecuacidon que
vincule el  costo de construccion con el
periodo de retorno y el 4rea de la cuenca:

COS T Odrea = CdreaT r i (6)

* A los fines de esta determinacion
esta aproximacion se considera suficiente
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donde COSTO,,, representa el costo de
construccion de las obras para distintas areas
de cuenca y C,,, el costo de la misma obra
para un disefio correspondiente a un periodo
de retorno unitario o, dicho de otro modo,

para un caudal de disefo de frecuencia anual.

Dados estos elementos es posible analizar la
recurrencia de disefio de las obras de arte
mayores de un proyecto o una region
(puentes y alcantarillas grandes) sobre la base
de la evaluacion econdmica de las
implicancias de la falla de las estructuras en
cuestion.

En la figura 2.1 puede verse un esquema del
criterio utilizado: mientras los costos de
construcciéon aumentan con el periodo de
retorno, los dafios asociados a la falla de la
estructura, incluido el costo de reposicion de
la misma, disminuyen.

A los efectos de la evaluacion del costo de
reposicion y asumiendo, a los efectos del
andlisis, que una vez que la estructura falla se
la reconstruye con la misma recurrencia de
disefio, puede suponerse que el mismo es
igual al costo de construccion.

En estas condiciones y adoptando una tasa de
descuento r para el andlisis, es posible
plantear una funcién objetivo de la forma:
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costo,,, = Ca’reaTrC/Z + Z (CiTrTVC/2+V0C)(I+r)"'Ti
"

i=1.n

donde n es la vida util de la obra, usualmente
de 20 a 25 anos.

Los dafios ocasionados por la falla de la
estructura en términos de demoras y costos
adicionales de operacion de los vehiculos
estan representado en la funcidén objetivo a
través del término VOC; se recomienda que
el mismo sea evaluado en cada caso por el
especialista de transito con el auxilio de un
economista del transporte para una mejor
definicion del mismo. No obstante su
obtencion no ofrece dificultades mayores ya
que se trata de una determinacion preliminar
basada en el Transito Medio Diario Anual
(TMDA) y una estimacion del costo de
oportunidad de los usuarios.

La expresion utilizada para la estimacion del
valor VOC es de la forma:

Tr,area
voc = D Tr? (8)

El término correspondiente al dano
ocasionado por la falla de la estructura
incluye la probabilidad de ocurrencia del
fenomeno representado por el factor 1/Tr
segun la definicién de probabilidad media de
ocurrencia dada al principio de la seccion.
La funcién objetivo debe ser minimizada a
fin de encontrar el periodo de retorno 6ptimo
dentro de las premisas planteadas.

La aplicacion de la ecuacion antes definida a
un caso practico se presenta en las paginas

(7

siguientes. En el grafico puede verse que la
funcién objetivo (definida para tres areas de
cuenca de intervalo logaritmico a fin de
lograr un amplio espectro de cobertura)
presenta valores minimos en el rango de 60 a
110 afios segun el area de que se trate.

Estos valores estan en coincidencia plena con
los recomendados por la literatura especifica
para este tipo de obras; la ventaja
comparativa es que en este caso el valor del
periodo de retorno 6ptimo ha sido deducido
para las condiciones particulares de la obra a
disefiar.

Algunas conclusiones importantes como
corolario del ejercicio realizado incluyen:

a) Cuanto mayor area de cuenca, a igualdad
de los otros parametros, menor es el periodo
de retorno a considerar para el disefio;

b) Cuanto menor es la tasa de descuento,
mayor es el periodo de retorno a considerar a
igualdad de los otros parametros. Ello puede
explicarse por el hecho que el término que
incluye el costo de reposicion y dafios resulta
comparativamente menor.

¢) Cuanto mayor es el dafio en términos de
costos adicionales de operacion y demora, a
constancia de las otras variables, mayor es el
periodo de retorno de diseno lo cual se
explica por lamayor influenciarelativa de los
costos de construccion.
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Estas conclusiones, validas para el ejercicio
planteado, deben confirmarse a la luz de la
experiencia local.

Recomendacion

Queda al lector realizar un analisis de
sensibilidad para analizar la influencia
relativa de cada una de las variables en el
resultado. Se recomienda la realizacion de
este andlisis incorporando la experiencia
local a fin de obtener practica en la
determinacion del parametro Tr.

Ejemplo de Determinacion de la
Recurrencia de Disefio

A continuacion se presenta un ejemplo de
aplicacion del método realizado para la
evalucacion a nivel de factibilidad de la
carreterra Ledn-Izapa-Chinandega que une la
ciudad de Managua, Nicaragua, con la
frontera de ese pais con Honduras.

La recurrencia o periodo de retorno
seleccionada para el disefio de 25 puentes a
lo largo de la ruta se ha determinado a partir
deun estudio técnico-econdémico que toma en
consideracion diversos aspectos, a saber:

.- La probabilidad de falla de una obra
asociada al periodo de retorno
considerado en el diseno, en la vida
util del camino;

.- El costo inicial de las obras;

.- El costo de reposicion de la obra para
cada periodo de disefio;

.- El costo incremental de operacion de
los vehiculos producido por las
demoras e inconvenientes
ocasionados por la rotura de un
puente.

Con estos elementos se elabordé un modelo
sencillo de optimizacion de costos que da por
resultado las curvas que se indican en la
grafico de la figura 2.2.

En el mismo se representa el VPN (Valor
Presente Neto) de las obras para una vida util
de 20 afios en funcion del periodo de retorno
de disefio tomando como pardmetro el area
de la cuenca, la cual esté relacionada con el
caudal de disefio y éste con la luz del puente,
a través de expresiones ajustadas por
cuadrados minimos para los 25 casos
analizados.

La luz del puente, por ultimo, estd
relacionada con su costo a través de un costo
unitario promedio obtenido de la experiencia
local teniendo en cuenta el tamano de la obra.

Como puede apreciarse en el mencionado
grafico, el minimo de la funcion objetivo se
encuentra mas alld de los 50 afios de
recurrencia en todos los casos, llegando a
mas de 100 afios en el caso de los puentes
menores.

Ello resulta logico si se piensa que el costo
incremenatal por demoras, estimado en 1,8
millones de C$ (Cordobas), equivale a un
puente de casi 40 metros de luz segun los
costos unitarios utilizados.

En sintesis, los estudios realizados parecen
demostrar que lo mas conveniente es realizar
la mayor inversion inicialmente y proveer
obras probabilisticamente "seguras".

Con ese criterio y atendiendo al hecho que
los registros pluviograficos dificilmente
permitan una extrapolacion logica mas alla
de los 100 afios, es que este ultimo valor se
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adopt6 como recurrencia de disefio.
Analisis en Funcion del Dafio Impedido

La evaluacion de beneficios a partir del daio
impedido es una metodologia que por su
complejidad en materia de obtencion de los
datos soélo se justifica en aquellos casos en
que la importancia de la obra lo amerite;
ejemplos tipicos de esta situacion se
presentan en el analisis de un puente de gran
tamafio o de un sistema de redes de desagiies
pluviales urbanos, entre otros.

La metodologia consiste en la determinacioén
de beneficios por el dafio impedido, esto es
los dafios evitados en la situacion "con
proyecto" en relacion con la situacion
existente (situacion "sin proyecto").

Para ello es necesario combinar los estudios
técnicos de alternativas dependientes del
periodo de retorno con las evaluaciones
econdmicas correspondientes a esas
alternativas.

Los pasos a seguir incluyen:

.- Identificacion de soluciones para distintos
periodos de retorno y sus consecuencias en
materia de dafos; dichos dafios se obtienen a
partir del mapeo de las areas inundadas para
cada periodo de retorno considerado y la
determinacion de los niveles de inundacion
asociados.

.- Identificacion de los beneficios derivados
de laimplementacion del o los proyectos para
cada uno de los periodos de retorno
analizados. Al respecto caben algunas
reflexiones: 1) si bien es cierto que
tedricamente el rango de valores de Tr es
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infinito, en la practica se presentan
situaciones discretas representables a través
de unos pocos valores de esa variable; i) los
dafios producidos por inundaciones de
distinto periodo suelen tipificarse en dos o a
lo sumo tres situaciones cuya definicion es
esencialmente cualitativa: "alta" y "baja"
probabilidad de ocurrencia; o "todos los
afios", "algunas veces", "rara vez"; iii) la
caracterizaciéon de situaciones puede
relacionarse con el periodo de retorno a
través de los conceptos de crecidas ordinaria,
extraordinaria y excepcional; si bien los
hidrologos no estan totalmente de acuerdo en
relacion a las implicancias cuantitativas de
estos conceptos y a menudo las legislaciones
en materia de agua los definen para cada
estado o pais de manera diferente, existe una
razonable coincidencia en cuanto a los
ordenes de magnitud involucrados segln se
indica en la tabla siguiente:

Tabla 2.3 Caracterizacion de crecidas

Caracter de la Periodo de retorno

crecida asociado

Ordinaria 2 a5 afos
Extraordinaria 10 a 25 anos

Excepcional > 50 afios

Fuente: Elaboracion propia

Utilizando esta tabla como referencia es
posible definir en todos los casos por lo
menos tres situaciones correspondientes a las
tres frecuencias descriptas;
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.- La cuantificaciéon de beneficios puede
hacerse de varias maneras:
1) encuesta socioecondmica;
i1) identificacion en el campo de los
beneficios y dafios,
iii) utilizacion de informacion
secundaria existente (p. €j. si existen
cuantificaciones de dafios producidos
por inundaciones pasadas).

Pérdidas de cultivos

Costos de reparacion
de la infraestructura
vial

Evaluacion a partir
del valor de la
produccion (Lps/ha x
no. de ha anegadas)

Evaluacién de
campo (Lps/km x no.
de km afectados)

Esta tarea se recomienda sea encarada en
forma conjunta por el economista con el
ingeniero ya que ambas especialidades
resultan necesarias como se desprende de la
siguiente lista de posibles

beneficios derivados del dafio impedido:

Tabla 2.4 Evaluacion de danos impedidos

fuentes de

Tipo de beneficio

Fuente/Procedimient
o de evaluacion

Aumento del valor
de la propiedad
inmueble o de la

Consulta a las firmas
de bienes raices o0 a
las compatiias

tierra aseguradoras
Pérdida de bienes Encuesta

muebles, socioecondémica;
equipamiento o consulta a tablas de
bienes personales en  companias
viviendas aseguradoras
Pérdida de Encuesta
mercaderia, equipoy  socioeconomica;
bienes muebles en revision de contratos
comercios de seguros

Pérdida de Encuesta
equipamiento, socioecondmica;
equipo y bienes revision de contratos
muebles en de seguros
industrias

Capitulo I - 34

Dailos a la Consulta a las
infraestructura de agencias
Servicios: involucradas
electricidad,

teléfono,

infraestructura

sanitaria

Pérdida de dias de Encuesta
trabajo socioecondmica;

estimacion en
funcion de la
duracion de las
crecidas

Aumento de los
costos de operacion
de vehiculos por
demoras y empleo de
rutas alternativas

Evaluacion a partir
del costo de
operacion de
vehiculos y medicion
en mapas de las
distancias
incrementales

Fuente: Elaboracion Propia

Una vez identificadas a nivel preliminar las
alternativas de proyecto con sus respectivos
costos y los beneficios correspondientes a
cada uno, se prepara una curva de "dafos vs.
probabilidad" como se indica en la figura 2.3.

En dicha curva se indican en abscisas las
probabilidades correspondientes a cada uno
de los periodos de retorno analizados
(tipicamente los indicados en la tabla 2.3);
recuérdese que, de acuerdo a la definicion, la
probabilidad de ocurrencia es la inversa del
periodo de retorno. La certeza, esto es la
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frecuencia anual de ocurrencia, tiene
probabilidad uno; un fenomeno de 25 afos de
recurrencia, por ejemplo, tiene probabilidad
0.04, etc.

En el eje de las ordenadas se representan los
dafios asociados a cada uno de los fenomenos
analizados para las situaciones sin proyectoy
para cada una de las alternativas de proyecto
desarrolladas. Cabe destacar que éstas son
alternativas solo en la frecuencia de disefio y
representan, en cada uno de los tres casos
tipicos, la solucion de minimo costo para
lograr los fines del proyecto, es decir anular
o reducir al maximo las inundaciones para el
periodo de retorno en cuestion.
Representando en forma conjunta las
situaciones analizadas, el beneficio medio
anual derivado de cada una de ellas es igual
al area entre las curvas (de tipo "escalon" ya
que se asume que entre las probabilidades
analizadas el dafio permanece constante)
respectivas y la curva de la situacion "sin
proyecto".

Comparando el beneficio en cada caso con
los costos asociados es posible determinar la
recurrencia de diseflo aconsejable que sera la
que resulte del indicador econdémico mas
adecuado en cada caso maximizando ya sea
la tasa interna de retorno, la relacion
beneficio-costo, o el valor presente neto del
beneficio.

Analisis de Riesgo

Los analisis descritos sirven para obtener la
probabilidad de ocurrencia promedio (o
periodo de retorno) asociada al disefio. Hay
ciertas situaciones en las que el proyectista
desea conocer la probabilidad de ocurrencia

de un evento dado durante un tiempo
especifico, por ejemplo la probabilidad
asociada con crecientes de cierto Tr durante
el periodo de construccion de la carretera.

La probabilidad P que una crecida con una
probabilidad de ocurrencia promedio p sea
excedida exactamente x veces durante un
periodo de n afios esta dada por la siguiente
expresion:

P = (n) (]_ )n—qu (9)
X

donde q es la probabilidad complementaria:

q = 1- (10)

y el nimero combinatorio esta dado por:

n| _ n!
(x) ) x!/(n-x)! (D

Esta expresion de la probabilidad esta basada
en la distribucion binomial o "de pruebas
repetidas" debida a Bernouilli. El ejemplo
clasico de este tipo de prueba es el del
lanzamiento de la moneda: la expresion dada
permite determinar cudl es la probabilidad de
obtener x caras en n lanzamientos. La
probabilidad promedio p en este caso es la de
obtener una cara en un lanzamiento
cualquiera (equivalente a la probabilidad
promedio de una crecida o periodo de
retorno); ese valor es 0.50 lo mismo que para
las cruces (dicho de otra manera, en un
numero suficientemente grande de
lanzamientos se obtendria el mismo numero
de caras que de cruces).
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Haciendo p= 1/Tr segln la definicion de
periodo de retorno para el caso particular
cuando x = 0, se tiene la probabilidad de no
ocurrencia del fenémeno:

_ g 1
P, = (1 Tr) (13)

en n afios, siendo "n" la vida util de la obra.
La probabilidad de ocurrencia del fenémeno
por lo menos una vez sera la complementaria
de la anterior:

_ g -1
R =1-(1 Tr) (12)

probabilidad que suele definirse como riesgo
de ocurrencia de la crecida de disefio en la
vida 1til de la obra.

La tabla 2-5, elaborada a partir de la
expresion anterior, puede utilizarse para
determinar la probabilidad de ocurrencia de
una creciente de recurrencia dada en un
periodo especifico.

Tabla 2.5. Probabilidad de que un evento de un periodo de recurrencia determinado sea igualado o excedido, durante duraciones

diversas
n 1 5 10 25 50 100 200 500
Tr R
1 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
2 0.50 0.97 0.999 * * * * *
5 0.20 0.67 0.89 0.996 * * * *
10 0.10 0.41 0.65 0.93 0.995 * * *
50 0.02 0.10 0.18 0.40 0.64 0.87 0.98 *
100 0.01 0.05 0.10 0.22 0.40 0.63 0.87 0.993
200 0.005 0.02 0.05 0.12 0.22 0.39 0.63 0.92

* En estos casos R nunca puede ser exactamente uno, pero para todos los propoésitos practicos puede ser tomado

como la unidad. (Fuente: Elaboracion Propia)

En ella aparecen los valores de riesgo R enn
anos de un evento de frecuencia Tr; por
ejemplo, siuna alcantarilla tiene una vida util
de 10 afios y se la proyecta para evacuar una
crecida de 50 afios, existe un riesgo del 18%
que en su vida util sea sometida a una crecida
igual o mayor que la de disefo.

En la figura 2.4 se presenta una
interpretacion grafica de la misma expresion
que puede ser utilizada para el analisis de
riesgo (por ejemplo durante la construccion)
y determinar el caudal de disefio de la obra de

desvio de un curso de agua. Cada contratista
adoptara un riesgo diferente en funcién de su
capacidad operativa, margenes de utilidad,
etc. En la misma figura se indican también
las oportunidades asociadas a cada riesgo.

Resumen y Recomendaciones

La recurrencia de disefio es basicamente un
concepto técnico-econdémico, por lo tanto
debe ser manejado, para obras de cierta
envergadura como puentes o sistemas de
desagiie costosos, por un equipo de
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profesionales en las dos especialidades;
cuando se trata de obras menores el
proyectista podra decidir a priori con
herramientas sencillas el valor a utilizar.

El periodo de retorno a adoptar para el disefio
de las obras de drenaje depende, como se
demuestra en el andlisis presentado, de
multiples factores pero en todos los casos con
un caracter especifico que no puede
generalizarse. Si bien la extension de
Honduras probablemente permite suponer
costos mas o menos uniformes en todo el pais
(para una misma obra), los dafnos impedidos
pueden variar considerablemente de un lugar
a otro. La falta de mantenimiento preventivo
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y reparatorio sistematico es otro factor a
considerar: las condiciones en las cuales se
disena son ideales, es decir, contando con la
capacidad total de las estructuras dentro de
los parametros geométricos e hidraulicos
previstos; ambos elementos pueden variar
considerablemente en la realidad vy
generalmente por defecto por lo que se
recomienda ser conservador en esta materia
y seleccionar siempre las condiciones mas
desfavorables en el calculo.

Por ultimo, se recomienda que la evaluacion
de beneficios por el dafio impedido, en caso
de emplearse esa metodologia, sea ejecutada
en forma conjunta por el ingeniero y el
economista ya que ambas especialidades
resultan necesarias en tal caso.



Diciembre, 1996

¥—¢ VdNnold

VION3Id4NO0 30 09S3ld

L 6° 8 L 9 N 14 ¢ I
/ al o o o o
13 2 S T
z ZF—| z 443 z z b4
M oh 2 LR 2 2
%) wnl %) %) 0 wn
IS S 3 N S8 =
> > IS > >
=2 R o D N
m [P 7 € N m
pd z / pd
o I ,mQ% o) o
/7 wM Ridd ¢ o o m
5 el EN =N
Yo z > 2
\ Wy 0
/ \
! Q\(V /
, 0 |
; Wy / /
! 23 11
NGO,
TN YaA v1_—"| e
vV IYN9I VIONVNO3d4 f0\< <
"SONV N 30 0QO3d | Wy
NN JINVANG VIONZ¥ANOO 30 0953 O QVNIEvEOHd =(;—1)-i=d on
z
*SOAILND >,
~3SNOD SONV N N3 VIONFHHNOO ON 30 Qvaniaveodd = (1/1 - 1) 5
"ONY NN N3 VION3I®N00 3d avdriavaodd = L/1 <

30 04QO0I¥3d O VIONIYHNOO 30 OI3INO¥d VIONINOIYA = L

‘SONV N3 ONYOL3¥

Manual de Carreteras

Ln vaia

'SA VIONIddNO0 30 dvalngvgodd

O on ¥+ ™M

0¢

og¢

oy
0s
09

08
ool

00¢

00¢

ooy
00s
009
oosg
000!l

SONV (1) VIONINO3IYA

Capitulo I - 39



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

Bibliografia

1) "Hidrologia para Ingenieros". Linsley
- Kohler -Paulhus
Ed. Mc Graw-Hill Latinoamericana,
1977.

2) "Optimal Design for Highway
Drainage Culverts". Journal of the
Hydraulics Division
ASCE U.S.A., Jul. 1974.

3) "Highway Drainage Guidelines".

AASHTO
U.S.A,, 1992.

Capitulo I - 40

4)

5)

"Manual de Técnicas Estadisticas
Usuales". Instituto Nacional de
Tecnologia Industrial.
Argentina, Oct. 1980.

"Highway Engineering Handbook",
Woods. Ed.
Mc Graw-Hill. 1960.



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

SECCION 3: METODOS PARA LA ESTIMACION DE CAUDALES DE
DISENO

Generalidades

Los procesos hidrologicos evolucionan en el
espacio y en el tiempo en forma tal que
pueden aceptarse como parcialmente
aleatorios y parcialmente predecibles (o
deterministicos) y, a menudo para su
descripcion y evaluacion, se simulan con
formulaciones y modelos matematicos.

El disefio de muchas obras hidraulicas y de
drenaje requiere la estimacion de caudales
provenientes de lluvias intensas que generan
crecidas extraordinarias en los cursos
superficiales de agua que cruzan la seccion
de interés. El andlisis se realiza aplicando
unas veces metodologias deterministicas que
abarcan desde formulas empiricas hasta la
simulacion hidrolégica e hidraulica de los
eventos de crecida, usando para ello abacos,
nomogramas, tablas, hasta modelos
matematicos computacionales. Otras veces,
se recurre a la variabilidad aleatoria del
proceso hidroldégico y se aplican
formulaciones estadisticas y de probabilidad
a las series historicas.

El éxito del analisis y de la estimacion, sin
embargo, esta tanto en la disponibilidad de
informacion cartografica, topograficay de las
condiciones actuales de las cuencas y tramos
de interés para la adopcion de relaciones
unitarias de lluvia-caudal como en la calidad
y extension de las series de registros
historicos, ya sean éstos de lluvia para
esquemas de precipitacion-escorrentia o

eventos de crecida para la deduccion de
hidrogramas unitarios naturales.

La magnitud de las variables que intervienen
en las diferentes etapas del Ciclo Hidrologico
inicialmente expuesto: precipitacion,
infiltracidon y escurrimiento sobre el terreno,
como las que representan la fisiografia,
inciden en forma directa en la magnitud de
los caudales de los cursos que concentran las
aguas;  sin embargo, el escurrimiento
superficial proveniente de una pequefia
subcuenca esta mas intimamente relacionado
con las condiciones del terreno, las practicas
de cultivo y uso de sus suelos y las
condiciones de la vegetacion natural en
comparacion con una cuenca grande donde el
efecto de almacenamiento en la red
hidrogréafica impone una atenuacion en los
picos de avenida.

Muchas de las cuencas de tamafio importante,
en nuestro pais, estan controladas por
estaciones de observacion de caracter
permanente y es factible encontrar series
historicas de caudal en los sitios de aforo; sin
embargo, en las pequefias cuencas siempre es
necesario recurrir a métodos aproximados
para la estimacion de los caudales de disefio
en las secciones de interés.

Es dificil dar una definicion cuantitativa de lo
que se entiende por cuenca pequefia en el
sentido anteriormente expuesto dado que el
tamafio no es el Unico factor que define su
comportamiento; sin embargo, aceptaremos
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por cuenca pequefia aquella cuya respuesta
ante tormentas intensas de corta duracion
depende principalmente de factores
topograficos y del manejo de los suelos y no
de las caracteristicas de su red hidrografica.
De acuerdo a lo anterior, cada uno de los
métodos aplicables para la estimacion de los
caudales tendra un rango de validez.

La aplicacion de cada uno de estos
procedimientos depende de la disponibilidad
de datos, del tiempo para realizar las
investigaciones y de la experiencia del
disefiador.

Esta seccion tiene por objeto incluir varias
metodologias que permitan al ingeniero
estimar los caudales de disefio de las
estructuras de drenaje transversal de la ruta,
apoyado en la disponibilidad de informacion
y en el tamaio y caracteristicas de la cuenca
de interés. Cada procedimiento tiene
debilidades inherentes a los procesos
hidrolédgicos; por consiguiente, el calculista
debe usarlos con criterio y, cuando le sea
posible, debera complementar los resultados
con otro enfoque.

Métodos Probabilisticos

En algunos casos la variabilidad aleatoria del
proceso hidrolégico natural es grande
comparada con su variabilidad deterministica
y se justifica el tratamiento aleatorio de los
datos; de esta manera, el valor de una
observacion no estd correlacionado con los
valores de las observaciones adyacentes y las
propiedades estadisticas de las mismas son
consideradas iguales.

La determinacion de crecidas de disefio
mediante el método probabilistico, se basa en
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la extrapolacion de una distribucion de
probabilidades mediante la cual se han
ajustado los valores de caudal maximos
historicos, considerados aqui como muestras
de una variable estadistica continua; el
método, por tanto, es adecuado para
corrientes naturales permanentes que posean
informacion hidroldgica suficiente.

La curvade frecuencia de crecidas que asocia
a cada evento una probabilidad de ocurrencia,
puede obtenerse mediante el uso de funciones
de distribucion tedricas a las cuales se ajustan
mejor los datos muestrales o por ajuste
grafico situando los datos historicos en un
papel de probabilidades de disefio adecuado
trazando luego una recta a estima. Un
minimo de 20 afos es deseable, en ambos
procedimientos, para tener una buena
representatividad en los valores estimados.

Ajuste Analitico:  Este procedimiento
permite asociar los datos muestrales a un
modelo probabilistico que los represente
adecuadamente; muchos son los modelos
recomendados por la literatura hidrolégica y
los coeficientes que relacionan la variable de
interés con la probabilidad, se estiman en
base a los parametros estadisticos de las
muestras que se determinan por varios
procedimientos. Pruebas de bondad de ajuste
pueden ser incorporadas al andlisis a fin de
indagar si la distribucion tedrica escogida se
adapta a la distribucion muestral.

Ajuste Grafico: El hecho que los datos
observados pueden mostrar una tendencia
definida en un papel de probabilidades
adecuado, aunque no siga exactamente la
curva teodrica que se desea ajustar a los
mismos, conduce a realizar procedimientos
graficos para la estimacion de valores
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probables de los datos muestrales; el
procedimiento permite, ademads, hacer una
inspeccion visual del ajuste del conjunto
ordenado de los mismos.

La obtencion de la curva de frecuencias de
crecidas por el método grafico, consiste en
ordenar los datos de los caudales histéricos
en forma decreciente y asociar a cada valor
una probabilidad por su nimero de orden.

Es conveniente usar en este procedimiento
las formas impresas especiales llamadas “de
probabilidades” que deforman la escala de las
abcisas (probabilidad) de tal manera que la
curva de frecuencias se manifieste en una
tendencia de facil extrapolacion y poder
verificar el ajuste de los datos muestrales
graficamente. Si la pendiente del tramo final
estd bien definida, el grafico permite una
extrapolacion moderada a valores de menor
frecuencia; si se presentan puntos de
inflexion, o los pares de valores no permiten
trazar una curva representativa de los
mismos, no se recomienda la extrapolacion.

Mas adelante se exponen procedimientos de
calculo aplicando algunas de las
distribuciones tedricas mas usuales para el
analisis de caudales extremos a los registros
historicos de una Estacion Hidrométrica.

Caracteristicas de la Informacion
Necesaria-Fuentes

La confiabilidad de las estimaciones aumenta
al aumentar también la longitud de los
registros y la representatividad de los datos
muestrales, los que se califican por los
procedimientos hidrométricos realizados en
el aforo de las corrientes, el registro de los
niveles de crecida, la elaboracion de las

curvas de descarga y las formas de
extrapolacion de las mismas. Por lo anterior,
antes de iniciar un estudio de frecuencias de
crecidas, los datos deben someterse a un
cuidadoso anélisis que asegure que las curvas
de descarga utilizadas son validas, que se han
incorporado a las mismas los cambios de
referencia en los limnimetros y limnigrafos y
las variaciones de la seccion de aforo y que
durante la longitud de los registros no han
habido obstrucciones en el rio que cambien el
régimen de las corrientes.

Los datos hidrolégicos usualmente son
presentados en orden cronoldgico y su
magnitud se expresa en unidades
convencionalmente aceptadas; los caudales y
la lluvia, variables de interés, son expresadas
en unidad de volumen por unidad de tiempo
(m*/seg) y unidad de espesor por unidad de
tiempo (mm/hora), respectivamente.

Basicamente son tres instituciones
gubernamentales las que recopilan la
informacion hidrométrica y climatica: El
Departamento de Servicios Hidroldgicos y
Climatolégicos, dependencia de la Direccion
de Recursos Hidricos de la Secretaria de
Recursos Naturales, la Unidad de Hidrologia
de la Empresa Nacional de Energia Eléctrica
(ENEE) y el Servicio Meteorologico
Nacional, dependencia de la Direccion de
Aerondutica Civil de la Secretaria de Estado
en los Despachos de Obras Publicas,
Transporte y Vivienda (SOPTRAVI).

Los datos disponibles usualmente constituyen
series de duracion completa las cuales poseen
una relacion de todos los valores registrados,
horarios, diarios, etc.; sin embargo, €stos
tienen poca significacion en el analisis de
frecuencia que nos ocupa, dado que el disefio
de las estructuras viales usualmente esta
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gobernado por unos pocos valores criticos.
Por lo anterior, dos tipos de datos son
generalmente seleccionados de la serie total:
las series de duracion parcial y las series de
duracion de valores extremos.

Las series de duracion parcial o series
parciales, como comunmente se les
denomina, constituyen un conjunto de datos
seleccionados de tal forma que su magnitud
supera un valor determinado. Si el dato base
es seleccionado de forma tal que el numero
de valores en la serie sea igual al nimero de
afios de registro, la serie es llamada: Serie de
Excedencia Anual.

La serie de valores extremos incluye los
valores mayores o menores que ocurren en
cada uno de los intervalos de tiempo de igual
longitud del registro; usualmente la longitud
del intervalo de tiempo es un afio; la serie asi
seleccionada es una Serie Anual. Cuando los
datos son los valores mayores, es conocida
como: Serie Anual de Valores Maximos.

Cuando el intervalo de tiempo disminuye, la
dependencia entre las observaciones es
mayor por la proximidad excesiva; ademas,
puede resultar dificil verificar que todas las
observaciones son independientes, por ello la
serie utilizada mas corrientemente es la serie
anual. Por otra parte, existe una base tedrica
solida para la extrapolacion de datos de la
serie anual mas alla del intervalo de
observacion mientras que la teoria falla
cuando se trata de datos de series parciales;
también es practica comun elaborar los datos
hidrologicos en base anual (en afio calendario
o afo hidrologico) de tal forma que la serie
anual se obtiene con facilidad.

No obstante lo anterior también hay
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limitaciones en los datos anuales como el
hecho que cada ano viene representado por
un acontecimiento unicamente; sin embargo,
el segundo acontecimiento en orden de
magnitud de un afio determinado, puede ser
mas elevado que el mayor de algin otro afio
a pesar de lo cual no se tiene en cuenta. En
concordancia con €sto, un acontecimiento de
una magnitud dada tendrd un periodo de
retorno diferente en cada una de las dos
series.

Sin embargo, para los periodos de retorno
que exceden diez afios carece de importancia
la distincion entre las series parcial y anual y
es posible pasar de la serie anual (facilmente
calculable) a la serie parcial (més realista)
por medio de la relacién deducida por Ven T.
Chow:

Te = — 1
(1) (1)

Te = periodo de retorno de la serie parcial

Distribuciones de Valores Maximos mas
Usuales

Existe, en la literatura hidrolégica, una
variedad de procedimientos que permite
estimar valores del caudal para diferentes
frecuencias mediante el ajuste de
distribuciones tedricas o la graficacion de los
datos muestrales como se dijo; a
continuacion se proporcionan tres de las mas
usuales:

a) Distribuciéon de Gumbel

La teoria de valores extremos, comunmente
usada para la estimacion de crecidas, fue
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introducida por Fréchet (1927) y Fisher
(1928) y sus fundamentos estan expuestos en
los textos de estadistica hidrolégica.

Consideremos el conjunto independiente de
variables al azar: W, j=1,2,3,.n con

]
unafuncion de ditribucién acumulada comtn

G(x), donde x es un valor observado y n es el
numero de datos equiespaciados dentro de un
periodo fijo, cominmente un afio; sea ademas
Wi, Wio,We....... W, la serie de datos
ordenada por su magnitud para la cual su
distribucion es:

Pr(W(n) <x) =0, x) =Pr(W, < x) PriW, < x) Pr(W, < x) = Pr(W, < x) = Gx)"

donde Pr es la probabilidad.

Cuando n crece indefinidamente, Q, (x) se
aproxima a uno de los tres tipos de funciones
asintoticas conocidas como funciones de
valores extremos tipo LI y III. En el primer
tipo, x es una variable ilimitada; el segundo
y tercer tipo tratan con variables con limites
inferior y superior, respectivamente. Dado
que la distribucién tipo I fue inicialmente
desarrollada y aplicada a eventos de crecida
por Gumbel, se conoce como Funcion de
Distribucion de Gumbel y Ila forma
comunmente usada, cuando n tiende a
infinito, es la relacion doblemente
exponencial siguiente:

Fx = e ™" (3)

donde Fx es la probabilidad de no ocurrencia
de un evento, e la base de los logaritmos
Neperianos; a y u son constantes que
relacionan pardmetros estadisticos de la
muestra.

Siguiendo la notacion original de Gumbel y
usando la variable reducida y = a(x-u), la
forma basica anterior se tranforma en:

Fx = e’ 4)

(2)

La funcion de densidad (la derivada de Fx),
queda expresada por la relacion siguiente:

fi=eVe” )

Al tomar los logaritmos Neperianos, la
ecuacion toma la forma:

y = -In(-InFx) (6)

y puesta en funcion del periodo de retorno
T =1/(1-Fx), toma la forma:

1
y=-In[-In(1 - ﬁ)] (7)

ecuacion que permite calcular el valor de y
para una frecuencia o periodo de retorno
deseado. En la tabla 3.1 se proporcionan
valores de y para diferentes periodos de
retorno.

Una expresion diferente puede darse
despejando x en la expresion de variable
reducida:

=Y
X =< +u
. ®)
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Dado que existen varias aproximaciones
posibles para determinar los valores de los
paramétros a y u a partir de las series
anuales, Gumbel resolvi6 ésto aplicando el
método de cuadrados minimos a la ecuacion
(8) obteniendo de esta manera las
expresiones:

u = xmed_Sx?n (9)

S,
a=—
S, (10)

donde x,., y S, representan la media
aritméticay la desviacion estandar de la serie
de datos:

Y x

n

X

(11)

med

E (x _xmed)2 ]0,5

S =
[ n-1

x

(12)

Y,y S, son valores de la media y la
desviacion estandar reducidas que dependen
del tamafio de la muestra y que se
proporcionan en las tablas 3.4 y 3.5,
respectivamente.

Introduciendo (9) y (10) en (8) las
expresiones se reducen a:
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S(-Y)
xmed+T (13)

n

x:

que, como se ha demostrado en la mayoria de
las funciones aplicables a los analisis
hidrolégicos, toman la forma:

K=—7" (14)

donde el factor K, conocido como factor de
frecuencia, varia segin el método de
aproximacion que se trate; en la distribucion

de método de Gumbel 1la relacion
correspondiente es:
x =x,, + KS, (15)

Tabla 3.1 Periodo de retorno en funcién de la
variable reducida

Afos Variable reducida y
1.58 0.000
2 0.367
2.33 0.579
5 1.500
10 2.250
20 2.970
25 3.199
50 3.902
100 4.600
200 5.296
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Ejemplo 1
Para entender mejor el método de Gumbel, se

incluye a continuaciéon, un ejercicio
numérico.
Se trata de los caudales instantaneos

maximos anuales estimados en una seccidn
de un rio donde existen registros histdricos
obtenidos en una Estacion Hidrométrica

permanente como se presentan en la tabla 3.2
siguiente.

Se desea ajustar los registros (tomados aqui
como datos muestrales) a la funcion de la
distribucion de Gumbel y estimar el caudal
que podria presentarse con un periodo de
retorno de 25 afos.

Tabla 3.2 Estacion: PORVENIR; Rio: San Juan
Cuenca: San Juan - Caudales instantaneos maximos anuales

Afio Q (m3/seg) Q (ord.) (Q-Qmed)? m Probabilidad
(100(m/n+1))
1980 161.1 408.6 48749.7 1 6.25
1981 30.0 366.8 32038.6 2 12.50
1982 172.0 3543 27720.0 3 18.75
1983 106.9 301.7 12971.7 4 25.00
1984 130.9 272.6 7189.9 5 31.25
1985 146.9 172.0 249.9 6 37.50
1986 301.7 161.1 713.2 7 43.75
1987 366.8 146.9 1673.4 8 50.00
1988 146.8 146.8 1681.6 9 56.25
1989 72.0 130.9 3238.4 10 62.50
1990 49.4 106.9 6545.9 11 68.75
1991 3543 97.1 8227.7 12 75.00
1992 97.1 72.0 13411.2 13 81.25
1993 408.6 49.4 19156.4 14 87.50
1994 272.6 30.0 24902.9 15 93.75

Qea = (Q/n=2817.1/15=187.81

S, =(((Q-Qu)’/ (n-1)*=(208470.5 /
14)°5 = 122.03

Se desea estimar el caudal de 25 afios;

con Ty =25 y de la Ec (7) o de la tabla 3.1:
y=3.199

Asimismo, de las tablas 3.4 y 3.5 con n= 15
anos:
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Y, =0.5128 y S, =1.0206

y con la Ec (15) finalmente:

Q, = 187.81 + (122.03/1.0206)(3.199 -

0.5128)

Q,s=509.0 m’/s

La tabla siguiente proporciona valores del
caudal probable para diferentes periodos de
retorno.

Tabla 3.3 Estacion: PORVENIR; Rio: San Juan
CAUDALES PROBABLES SEGUN LA DISTRIBUCION DE GUMBEL

Periodo de retorno (afios) Caudal (m*/seg)
2 170.4
5 305.9
10 395.6
20 481.7
50 593.1

Los valores probables del caudal pueden
graficarse en el llamado papel de
probabilidades sugerido por Gumbel, que
permite la linearizacion de la forma
doblemente exponencial de su distribucion,
graficando valores del periodo de retorno a
distancias proporcionales a las diferencias
entre los valores de las variables reducidas
correspondientes, mediante la ecuacion:

Xy =-in[lnTy, - In (T, - 1)] (16)
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El procedimiento permite facil
extrapolacion de la distribucion y la
estimacion de valores de frecuencia
reducida.

La forma usada para el grafico de la figura
3.1 es un papel de probabilidades extremas
como fue sugerido por Gumbel y en el
mismo se han anotado en forma
corrrespondiente, los valores del Ejemplo 1
(Tabla 3.3).
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Tabla 3.4
VALORES DE LA MEDIA REDUCIDA (Y,)
n 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9
10 0.4952 0.4996 0.5035 0.5070 0.5100 0.5128 0.5157 0.5181 0.5202 0.5220
20 0.5236 0.5252 0.5258 0.5283 0.5296 0.5309 0.5320 0.5332 0.5343 0.5353
30 0.5362 0.5371 0.5380 0.5388 0.5396 0.5402 0.5410 0.5418 0.5424 0.5430
40 0.5436 0.5442 0.5448 0.5453 0.5458 0.5463 0.5468 0.5473 0.5477 0.5481
50 0.5485 0.5489 0.5493 0.5497 0.5501 0.5504 0.5508 0.5511 0.5515 0.5518
60 0.5521 0.5524 0.5527 0.5530 0.5533 0.5535 0.5538 0.5540 0.5543 0.5545
70 0.5548 0.5550 0.5552 0.5555 0.5557 0.5559 0.5561 0.5563 0.5565 0.5567
80 0.5569 0.5570 0.5572 0.5574 0.5576 0.5578 0.5580 0.5581 0.5583 0.5585
90 0.5586 0.5587 0.5589 0.5591 0.5592 0.5593 0.5595 0.5596 0.5598 0.5599
100 0.5560
Tabla 3.5
VALORES DE LA DESVIACION TIPICA REDUCIDA (S))
n 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9

10 0.9496 09676 0.9833 0.9971 1.0095 1.0206 1.0316 1.0411 1.0493 1.0565
20 1.0628 1.0696 1.0754 1.0811 1.0864 1.0915 1.0961 1.1004 1.1047 1.1086
30 1.1124 1.1159 1.1193 1.1226 1.1255 1.1285 1.1313 1.1339 1.1363 1.1388
40 1.1413 1.1436 1.1458 1.1480 1.1499 1.1519 1.1538 1.1557 1.1574 1.1590
50 1.1607 1.1623 1.1638 1.1658 1.1667 1.1681 1.1696 1.1708 1.1721 1.1734
60 1.1747 1.1759 1.1770 1.1782 1.1793 1.1803 1.1814 1.1824 1.1834 1.1844
70 1.1854 1.1863 1.1873 1.1881 1.1890 1.1898 1.1906 1.1915 1.1923 1.1930
80 1.1938 1.1945 1.1953 1.1959 1.1967 1.1973 1.1980 1.1987 1.1994 1.2001
90 1.2007 1.2013 12020 1.2026 1.2032 12038 1.2044 12049 12055 12060
100 1.2065

b) Distribucion Log Pearson III

Otro conjunto de funciones de probabilidad
son las derivadas por K. Pearson quien
propuso originalmente en su trabajo
investigativo diferentes tipos de funciones de
densidad para ajustar virtualmente cualquier
distribucion las que, no obstante tener pocas
bases analiticas, han sido muy usadas en
aplicaciones préacticas.

La distribucion Pearson Tipo III fue aplicada
originalmente al anélisis de crecidas en 1924;
basicamente est4 representada por constantes
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que relacionan la media aritmética como
valor de tendencia central, con la dispersion
y la asimetria de la funcion de densidad,
representados por la desviacion tipica y el
coeficiente de sesgo de la serie de datos.

Cuando la distribucion es aplicada a los
logaritmos (de cualquier base) de los
caudales de avenida, usualmente de base 10,
la distribucion es conocida como la funcion
de Log Pearson Tipo III. Esta funcion ha sido
recomendada segtn el Bulletin 17B del U.S
Water Resources Council como una
distribucion base para el analisis de
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frecuencias de crecidas a fin de tener un
procedimiento uniforme y consistente en la
planificacion de las obras.

Al usarse como evento O, = log Q, la
ecuacion general de distribucion de
frecuencias también queda convertida en la
forma general:

IOgQ = Qy = Qy med + KSy (17)

donde el valor de K, como se expreso
anteriormente, es el factor de frecuencia y
comunmente se encuentra tabulado en textos
de estadistica hidrologica.

Para propositos de este documento, se
prepararon ecuaciones para facilitar la
obtencion de factor de frecuencia K; la Tabla
3-8 proporciona una relacion de este
coeficiente en funcion del periodo de retorno
(Ty) y el valor de asimetria o sesgo.

La distribuciéon Log Pearson III, también
puede representarse graficamente en un papel
de probabilidades con escala logaritmica; no
obstante, por la presencia de sesgo, la grafica
tomara una curvatura acorde con el signo del
coeficiente de asimetria estimado de los
valores de caudal observados.

Cuando se transforman los eventos de caudal

Q en sus logaritmos, los momentos
respectivos se estiman de la siguiente forma:
20
Qymed - > (18)
n
YO - 2
S = [ (Qy Qymed) ]0.5 (19)
g (n-1)
n340,=Oyed)”
y Zymed (20)

& e Dn-2)S)y

Ejemplo 2

El ejercicio numérico siguiente permitird
comprender mejor la aplicacion de la
distribucion Log Pearson III.

Como en el ejemplo anterior, también se
trata de los caudales instantaneos maximos
anuales estimados en una seccion de un rio
de interés, con registros histdoricos obtenidos
en una Estacion Hidrométrica permanente,
como se presentan en la tabla 3.6 siguiente.
Se desea ajustar los registros a la funcion de
distribucion Log Pearson III y estimar el
caudal que podria presentarse con un periodo
de retorno de 25 afios.
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Tabla 3.6 Estacion: GLORIA; Rio: San Juan

Cuenca: San Juan CAUDALES INSTANTANEOS MAXIMOS ANUALES

Afio  Q(m3/seg)  Q (ord) Q=logQ  (QQu)® (QQuy)® m 100(m/n+1)
1978 209.4 531.1 2.72518 0.182141 0.077734 1 5.56
1979 59.0 476.8 2.67834 0.144354 0.054846 2 11.11
1980 223.6 460.6 2.66332 0.133172 0.048598 3 16.67
1981 139.0 392.2 2.59351 0.087091 0.025701 4 22.22
1982 170.2 354.4 2.54949 0.063050 0.015832 5 27.78
1983 146.9 318.9 2.50365 0.042131 0.008648 6 33.33
1984 392.2 223.6 2.34947 0.002609 0.000133 7 38.89
1985 476.8 209.4 2.32098 0.000510 0.000012 8 44.44
1986 190.8 190.8 2.28058 0.000317 -0.000006 9 50.00
1987 93.9 170.2 2.23096 0.004548 -0.000307 10 55.56
1988 64.2 164.1 2.21511 0.006937 -0.000578 11 61.11
1989 460.6 146.9 2.16702 0.017259 -0.002267 12 66.67
1990 126.2 139.0 2.14301 0.024143 -0.003751 13 72.22
1991 531.1 126.2 2.10106 0.038942 -0.007685 14 77.78
1992 354.4 93.9 1.97267 0.106101 -0.34560 15 83.33
1993 318.9 64.2 1.80754 0.240945 -0.118271 16 88.89
1994 164.1 59.0 1.77085 0.278303 -0.146817 17 94.44
Suma 4121.3 4121.3 39.07274 1.372553 -0.08274

Los momentos de la serie natural son:

Q, g = 242.43 m’/s

s, = 150.61 m’/s

g, = 0.6806

y de la serie transformada (Q, = logQ )
Ec(18), Ec(19) y Ec(20):

Qymea = 39.07274/17 = 2.298396

s, = (1.372553/16)"° = 0.29289

g,= 17(-0.08274)/16x15(.29289)° =-0.233

Segun la Ec(21) y los coeficientes de la tabla
3.8, para Tr =25 afos y g =-0.233 :
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K = 1.7511910149 + 0.3466418803 (-0.233) -
0.0496790546 (-0.233)*- 0.0074651229 (-0.233)’
+0.0024775221 (-0.233)* - 1.3591385988 x
10* (-0.233)° - 4.6930809625x107 (-0.233)°
K=1.667828246

De Ec (17):

Log Q=2.298396 + 1.66782824 (0.292899)
Log Q =2.786886213

Q=6122m’s

La tabla siguiente proporciona valores del
caudal probable para diferentes periodos de
retorno.
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Tabla 3.7 Estacion: Gloria; Rio: San Juan; Caudales Probables segun la Distribucion Log Pearson 111

Periodo de retorno (afios)

Caudal (m*/seg)

2 204.1
5 352.9
10 463.1
25 612.2
50 728.6

Los valores probables del caudal del Ejemplo
2 también fueron llevados a un grafico de
Log-Probabilidades, como se aprecia en la

figura 3.2.

normal.

Puede observarse la tendencia no recta que
toman los valores debido al sesgo de la serie
y estar ploteados los mismos en un papel Log

Tabla 3.8 Ecuaciones para el calculo de los factores de frecuencia (K) para aplicar en la distribucion Log

Pearson III

Exponente T, =2 T,=5 T, =10
0 0.0 0.8416607240 1.2816446858
1 -0.1670581942 -0.0491047880 0.1073152455
2 0.0 -0.0371070627 -0.0485687881
3 0.0030400584 0.0020851967 -6.36321100987x10™
4 0.0 -1.9913420158x10" 5.50450144640x10™
5 9.6034959624x107 -6.9190847253x10° -1.85101216340x10*
6 0.0 5.0066006051x10° 4.2504016649x10™
Exponente T, =25 T, =50 T, =100
0 1.7511910149 2.0541287267 2.326290517
1 0.3466418803 0.5399266344 0.7401397655
2 -0.0496790546 -0.0416833954 -0.0266446745
3 -0.0074651229 -0.0146536290 -0.0233239627
4 0.0024775221 0.0043409520 0.0059981272
5 -1.3591385988x10" 6.8988601667x10~ 4.1230520168x10™
6 -4.6930809625x107 -1.6665237062x10" -2.9277523071x10"
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K = ayragrag’+ag’+agi+agirag® 1)

g = coeficiente de sesgo
¢) Método de Weibull

El anélisis de probabilidades también puede
realizarse en una forma rdpida y menos
elaborada a través de un procedimiento
grafico, estimando los valores de frecuencia
de los datos en la serie ordenada de los
mismos.

El procedimiento permite verificar, por
comparacion grafica, que la distribucion de
probabilidades tedrica se ajusta
adecuadamente a un conjunto ordenado de
los datos hidrologicos histéricos, cuya
frecuencia observada se ha asignado
previamente.

La posicion se determina por el valor de
probabilidad que se asigna a cada uno de los
eventos que van a graficarse. Se han
propuesto numerosos métodos para la
determinacion de estas posiciones, lamayoria
de los cuales son empiricos y relacionan el
total de términos de la serie con el nimero de
orden del mismo. Si el nimero total de las
observaciones es n 'y m es el numero de
orden en la serie arreglada en forma
descendente, la probabilidad de excedencia
del m-ésimo valor mayor, x,, en el limite de
n, se expresa por:

P(zx,) = % 22)

Esta simple formula, conocida como método
California por ser el lugar donde primero se

uso, produce valores que pueden ser dificiles
de graficar en una escala de probabilidades.

De igual manera resulta cuando la relacion
anterior se modifica a:

P(zx,) = m-1

. (23)

porque aun cuando esta relacion no produce
una probabilidad del cien por ciento, si
obtiene una probabilidad cero para el primer
dato que también puede ser dificil de
graficar.

Las ecuaciones anteriores representan los
limites dentro de los cuales deberan
localizarse las posiciones graficas
apropiadas; por ello, se han hecho diferentes
intentos por modificar esta relacion sin
perder representativad en la magnitud de las
frecuencias relativas que se asignan a los
datos ordenados. La mayor parte de las
formulas de posicion grafica se representan
por la forma general siguiente:

Pex) =(m -2 +1 - 2p) (24)
n

donde b es un pardmetro que depende de las
condiciones de representatividad de la
formula.

De todos los planteamientos desarrollados
para obtener posiciones graficas de un
conjunto de eventos, la de Weibull constituye
un término medio y posee mayor justificacion
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estadistica porque establece que si n valores
estan distribuidos uniformemente entre 0 y
100% de probabilidad, habra n+1 intervalos,
dos en los extremos y n-1 entre los datos. La
relacion se expresa de la siguiente manera:

m

P(>x,) = (25)

n+l1

e indica un periodo de retorno un afio mas
alla que el periodo de registro historico.
Aqui:

n = es el numero de afios de registro y,

m = el rango o nimero de orden de los
eventos ordenados en forma descendente.

El inverso de esta expresion es equivalente
con el periodo de retorno Ty y fue adoptado
como el método estandar para estimar las
posiciones graficas por el US Water
Resources Council en 1981.

Ejemplo 3

Se trata de los caudales instantineos
maximos anuales observados en un curso
superficial con aforos y registros de nivel
permanentes cuya serie se proporciona en la
tabla 3.9 siguiente. Se desea ajustar los
registros a una funcion de distribucion
experimental por el procedimiento grafico y
estimar el caudal que podria presentarse con
un periodo de retorno de 25 afios.

Tabla 3.9 Estacion: Dolores; Rio: San Juan; Cuenca: San Juan
Caudales Instantaneos Maximos Anuales

Afio Q (m3/seg) Q (ord) m Probabilidad de Weibull
1978 90.6 306.5 1 6.25
1979 22.5 275.1 2 12.50
1980 172.0 265.7 3 18.75
1981 80.2 226.2 4 25.00
1982 98.1 204.4 5 31.25
1983 82.6 172.0 6 37.50
1984 226.2 98.1 7 43.75
1985 306.5 90.6 8 50.00
1986 86.7 86.7 9 56.25
1987 54.0 82.6 10 62.50
1988 37.1 80.2 11 68.75
1989 265.7 72.8 12 75.00
1990 72.8 54.0 13 81.25
1991 275.1 14 87.50
1992 204.4 22.5 15 93.75
Suma 2074.5 2074.5
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De los valores de la tabla 3.9 anterior :
Q,.a= (Q/n=2074.5/15=138.3 (m’/s)

Luego, las probabilidades de excedencia de
los caudadles historicos ordenados en forma
descendente han sido estimadas por el
método de Weibull, sus valores graficados en
el papel Log-Probabilidad y a través de sus
puntos se ha trazado una recta a estima
representada por la linea de trazos que
permite valorar los caudales probables
extremos de poca frecuencia por
extrapolacion de la misma.

El valor deseado, es decir el caudal con un
periodo de retorno de 25 afios, se estima en:

Q,s =500 m*/s

Del mismo modo que los graficos de las
figuras 3.1 y 3.2, la figura 3.3 muestra la
tendencia de los valores estimados y permite
una rapida verificacion preliminar del
acomodo de las frecuencias observadas y las
probabilidades esperadas estimadas, sin
realizar pruebas estadisticas de bondad de
ajuste, observando en el grafico la mayor o
menor separacion de los puntos que
representan los datos muestrales con la
grafica de los valores tedricos obtenidos por
un ajuste analitico.

Prueba de Datos Dudosos

Algunas veces, cuando se gratifican los
registros, se observan puntos que se apartan
significativamente de la tendencia que
muestra la mayoria de los datos restantes y su
retencion o eliminacion afecta los parametros
estadisticos muestrales especialmente cuando
las series son cortas.

De acuerdo con el Water Resources Council

(WRC), cuando los valores de sesgo
puntuales son superiores a 0.4 (g > 0.4),
deben realizarse pruebas para detectar datos
dudosos altos; si g < -0.4, deben realizarse
pruebas para detectar datos dudosos bajos y
cuando la asimetria se encuentra dentro de
este rango deben aplicarse pruebas para
detectar tanto datos dudosos altos como bajos
antes de eliminar cualquier valor. La
ecuacion de frecuencia siguiente adoptada
por el WRC, permite detectar datos dudosos
altos:

Vi = Vmea" K5, (26)

aqui y, es el umbral de los datos dudosos
altos en unidades logaritmicas, y,,.; y S, son
los parametros muestrales y K, es un valor
tabulado (Tabla 3-10), para diferentes
tamanos de la muestra n, usado por el WRC
en pruebas de un lado para detectar valores
dudosos al nivel de significacion de 10% en
datos normalmente distribuidos.  Si el
logaritmo de un valor de la muestra es mayor
que y,, en la ecuacion anterior, éste es
considerado un dato dudoso alto.

Sin embargo, los caudales extremos
considerados como dudosos siempre deben
compararse con los archivos hidroldgicos de
la estacion y de areas vecinas; muchas veces
en la narracion de los sucesos historicos se
incluye informacién sobre inundaciones
inusuales cuya magnitud no se conoce o no
esta comprendida en los registros
sistematicos. De acuerdo al Water Resources
Council (1981), si la informacion disponible
indica que un dato dudoso alto es el maximo
de un periodo extenso, el valor dudoso es
tratado como dato de una inundacidon
historica excepcional y es excluido del
analisis. Si no hay informacién
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historica disponible para comparar con los
datos dudosos altos, entonces el dato debe ser
retenido como parte de los registros
sistematicos.

Una ecuacion similar fue adoptada por el

WRC para detectar datos dudosos bajos:
VB = Ymea KS, (27)

donde yj es el umbral de los datos dudosos
bajos. Los caudales de avenida considerados
bajos, son suprimidos de los registros y luego
una distribucion de probabilidad conveniente
se ajusta a los valores restantes.

Ejemplo 4

Utilizando los datos del Ejemplo 2 anterior,

determine si existen datos dudosos en la serie
disponible.

Con n =17, el nimero de registros de la serie
y los pardmetros muestrales de la misma,
obtenemos el umbral de los datos dudosos
altos que sera:

a) K,=2.309 (Tabla3.10)

b) dato dudoso alto

ya =2.298396 + 2.309 x 0.29289

Vo =2.974679

Q, =(10)>7*" =943 36 m’/s

c¢) dato dudoso bajo

vy =2.298396 - 2.309 x 0.29289

yp =1.622113

Qp = (10)"52'5 = 41.89 m’/s

Al examinar la serie de datos, tabla 3.6,
apreciamos que los valores maximo y minino
de la misma, estan bajo y sobre los umbrales
estimados.

Tabla 3.10 VALORES DE K, PARA LA PRUEBA DE DATOS DUDOSOS

Tamafio de muestra K, Tamafio de muestra K, Tamafio de muestra K,

n n n

10 2.036 21 2.408 32 2.591
11 2.088 22 2.429 33 2.604
12 2.134 23 2.448 34 2.616
13 2.175 24 2.467 35 2.628
14 2213 25 2.486 36 2.639
15 2.247 26 2.502 37 2.650
16 2.279 27 2.519 38 2.661
17 2.309 28 2.534 39 2.671
18 2.335 29 2.549 40 2.682
19 2.361 30 2.563 41 2.692
20 2.385 31 2.577 42 2.700

Adoptada por el WRC (1981)
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Confiabilidad del Analisis

La confiabilidad de los resultados, después de
un analisis de probabilidades, depende de lo
bien que se aplique el modelo estadistico
adoptado. La estima de un pardmetro
poblacional dada por un solo numero, se
llama estima de punto del pardmetro y la
estima dada por dos numeros, entre los
cuales se espera que razonablemente caiga el
valor correcto, se llama estima de intervalo;
el rango entre estos dos nimeros es conocido
usualmente como intervalo de confianza y su
tamafo depende del nivel de confianza 3
deseado. Cuando la serie de datos es corta,
es conveniente adoptar estos niveles
extremos y trazar [imites de confianza
alrededor de la relacion de probabilidad
estimada.

A cada nivel de confianza B, corresponde un
nivel de significacion "' dado por la relacion:

)

2 (28)

Los limites superior e inferior de un evento
con periodo de retorno T, pueden estimarse
mediante las ecuaciones siguientes:

LST,a = ymed+S KT,dSy (29)
LST,a = ymed+I KT,(Fy (30)

Donde sKT,a y 1IKT,a son los factores de los
limites de confianza superior e inferior
respectivamente 'y dependen de cada
distribuciéon; cuando los datos estan
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normalmente distribuidos, pueden obtenerse
utilizando valores de la distribucion t que se
encuentra tabulada en los textos de
estadistica.

Para la distribucion Pearson III, el WRC
establece las siguientes relaciones:

[K+(K?-ab)™]

Limite superior K, =

a
1)
_ (K2 — ab)Os
Limite inferior K, = [K - K" - ab)”]
| a
(32)
En las cuales
2
z
- 33
2An-1) (33)
2
b= K2-Z_ (34)
n

donde z es la variable tipificada de la
distribucion normal y se encuentra tabulada
en los textos de estadistica, K es el factor de
frecuencia respectivo [Ec (21)].

Ejemplo 5

Se desea determinar los limites de confianza
del 90% para el caudal de 25 afios estimado
mediante la distribucién Log Pearson en el
ejemplo 2.

Dado:

a) El resumen de los parametros estimados
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previamente:

n =17

Vined= 2298396
s, =0.29289

g, =-0.233
Q,;=612.2m’/s

K =1.66782 (Factor de frecuencia para
Tr=25 aios)

b) Limite de confianza deseado: = 90%,

(0.90)
Se requiere:

¢) Nivel de significacion para Q,s
De la Ec(28)
"' =(1-0.90)/2 = 0.05 (5%)

d) Factores para los limites de confianza
requeridos

Los factores jK;, y Ky, para los limites de
confianza inferior y superior requeridos,
estan dados por las Ecs(31) y (32), y son
funciéon de a y b, Ecs (33) y (34), y la
variable tipificada z de la distribucion

normal; asi, para un nivel de significacion de
5%,z =1.645

a= 1- 1.645%2(17-1) = 0.9154
y
b= (1.66782)* - 1.645°/17 =2.622

los factores seran:

Ko 50=(1.66782+(1.66782%-0.9154x2.622)"%)/0.9154
oKos 50, = 2.4966

LSTRY ( 1.66782
0.9154x2.622)°%)/0.9154

-(1.66782?2

Kos 500 = 1.1473

Los limites superior e inferior, dentro de los
cuales se espera que caigarazonablemente el
caudal Q,; estimado, estdn dados por las
Ecs(29) y (30), asi,

Log LS,; 5, = 2.298396 + 2.4966 x 0.29289
Log LS, 5, = 3.029625

Log LI 5, = 2.298396 + 1.1473 x 0.29289
Log Ll,s s, =2.634429

Luego,

Qs = (10)*9° =1069.7 m’/s

Q, = (10)*%** =431.0 m’/s

El intervalo de confianza es en este caso
bastante amplio debido al tamafio de la serie
muestral; a medida que aumenta ésta la
amplitud del intervalo de confianza sera
menor.

La tabla siguiente proporciona nuevamente
los caudales probables estimados en el
Ejemplo 2 e incluye ahora los valores limite
inferior y superior para cada caudal. Los
valores también fueron graficados mediante
linea de trazos en el grafico de la figura 3.2
que muestra la distribucion Log-Pearson III
previamente ajustada.
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Tabla 3.11 Estacion: Gloria; Rio: San Juan
Limites De Confianza De Los Caudales Probables Segun La Distribucion Log Pearson 11

Periodo de retorno Caudal esperado

Limite superior (m*/seg)  Limite inferior (m*/seg)

(afios) (m’/seg)
2 204.1 271.0 154.0
5 352.9 520.2 266.1
10 463.1 738.5 339.3
25 612.2 1069.7 431.0
50 728.6 1353.1 498.5

Error Tipico de Estima

El error tipico de estima a menudo se usa
para construir limites de confianza como los
considerados en el Ejemplo 5 anterior; en
este caso los mismos estan definidos, paraun
nivel de significacion " dado, por las
ecuaciones siguientes:

LS = Ortsz, (35)
LI = Q;-s2, (36)
donde Q; es el valor del -caudal

correspondiente a un periodo de retorno T, z,
la variable tipificada de la distribucion
normal y s, el error tipico de estima que en la
distribucion de Gumbel se establece por la
siguiente ecuacion:

1+1.14K+1.1K2]0,5
n

s, = sl (37)

donde s es la desviacion estandar de la serie
original de tamafio n y K es el factor de
frecuencia respectivo.
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Para entender mejor su uso, se proporciona el
siguiente ejemplo:

Ejemplo 6

Se desea establecer los limites de confianza
de 90% para el caudal probable de 25 afios
estimado anteriormente mediante la
distribucién de valores extremos de Gumbel
(Ejemplo 1).

a) Datos proporcionados:

Q;=509.1 (m’/s); T= 25 afios
s=122.03

Nivel de confianza deseado
Nivel de significacion "= 5%
n=15

=90%

b) =z, =1.645 (variable tipificada de la
distribucién normal)

para n=15
Y,=0.5120 y S,=1.0206
y=3.199

por tanto
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K = (y-Y,) S,=(3.199-0.5120)/1.0206=2.63
(factor de frecuencia)

De Ec (37)

= 122.03((1+1.14x2.63+1.1(2.63)*)/15)"
s=107.34

De Ecs (35) y (36)

LS =509.1 +107.34x 1.645 = 685.67 m’/s
LI=509.1 - 107.34x 1.645 =332.53 m’/s

Programas de Computadora y uso de
Hojas Electronicas para Realizar los
Calculos

Existen diferentes herramientas
computacionales que pueden aplicarse para
realizar los andlisis probabilisticos anteriores.

El Centro de Ingenieria Hidrologica (HEC)
del Cuerpo de Ingenieros del Ejército
Americano, tiene a disposicion el Programa
HECRDW que aplica toda la metodologia
contenida en el Bulletin 17B del U.S Water
Resources Council. El programa, ademas, es
compatible con el manejo y procesamiento de
datos con otros programas del Centro, tales
como el HEC-1 para simulacion en cuencas;
HEC-2 para el calculo de perfiles de agua y
el HEC-5 para la simulacion de operacion de
embalses.

También, y de mas facil acceso, estan las
rutinas en Hojas Electronicas (Qpro, Excel,
Lotus 1-2-3), que pueden ser facilmente
acondicionadas con macros para que operen
lo mas automaticamente posible.

Pruebas de Bondad de Ajuste

Es evidente que la funcién de distribucion de
los datos muestrales es una aproximacion de
la funcion poblacional y puede esperarse que
la concordancia entre ambas dependa del
tamano de la muestra. Si la aproximacion es
suficientemente buena no podemos rechazar
la hipotesis que la funcion poblacional es la
funcion de distribucion de tales datos; si la
distribucion muestral se desvia demasiado, es
posible rechazarla.

En la estadistica hidrologica existen
procedimientos que permiten estimar la
bondad con que distribuciones teéricas como
las anteriormente usadas se ajustan a
distribuciones muestrales tales como las
series de observacion hidrométrica tanto
cuando los datos han sido representados por
una funcion relativa o de densidad como por
una distribucion acumulada.

El criterio de ajuste depende de las
diferencias entre ambas distribuciones. Para
decidir en este sentido, es preciso, sin
embargo, saber qué tanto puede diferir una
distribucion muestral de una distribucion
poblacional.

a) Prueba de Chi-cuadrado

Este test estd basado en la distribucion
relativa o densidad de las series cuyos
valores son divididos en intervalos de clase.
La dificultad para la aplicacion de esta
prueba radica en lo corto de la serie de datos;
la misma se vuelve satisfactoria, cuando se
aplica a series independientes de n > 50 y una
cantidad no menor de cinco en cada
intervalo.
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Siguiendo el criterio de las diferencias, se
procede de la siguiente forma:

Las ordenadas de la funcion de densidad se
multiplican por n y hacemos que el
histograma asi formado, en base a los
intervalos de clase, tenga un area interior
también igual a n.

Asi, se calcula el estadistico:

O,-E)*
x? = —E(E’ ) (38)

[J

donde Oi y Ei son los numeros de valores
observados y esperados en cada intervalo de
clase en la funcion de densidad y el
histograma respectivamente. Si el ajuste es
perfecto, X * = 0; no obstante, aun con la
escogencia de una funcion tedrica apropiada
y el método correcto para la estimacion de
sus parametros, es inevitable que resulte un
valor positivo diferente de cero debido a las
fluctuaciones que experimentan los datos
muestrales. Dado lo anterior y para probar la
bondad del ajuste, se escoge un nivel de
significacion "’ para indagar si el valor
obtenido X*, , en tales niveles de confianza
es significativamente alto.

Valores limites de X ?;,,,, para diferentes
grados de libertad v estan dados en tablas
estadisticas.

El ejemplo siguiente proporcionara el
procedimiento seguido para la estimacion de
X? y la evaluacion de la bondad de ajuste:
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Ejemplo 7

El rango total de los valores de caudales
maximos extremos de una serie de 48 anos de
informacion han sido divididos en 10 clases
que se proporcionan en la tabla 3.12
siguiente. Usar la prueba de X ? para
determinar si la distribucion de valores
extremos de Gumbel ajusta adecuadamente
los datos de la serie al nivel significacion de
5%.

a) Los parametros estadisticos y los
coeficientes de Gumbel de la serie de
datos, son los siguientes:

n=48 Q,,=79.5m’s s, =183 m’/s

Yn=0.5485 y Sn=1.1607 (de Tablas Nos.
3-4y3-5)

Luego con las Ecs(9) y (10):

u= Qmed— SQ Yn/Sn:
=79.5-18.3x0.5485/1.1607 = 70.85

a=S8,/sq=1.1607/18.3 =0.0634
asi, la funcion de distribucion queda:

F(x,) = Exp(-e*34@7089 ) (Probabilidad de
no ocurrencia) luego, en la columna (6) de la
tabla siguiente, se proporcionan los valores
de probabilidad (1-F(x;)) que corresponden a
los limites superiores de las clases.
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Tabla 3.12 Estacion: Mercedes; Rio: San Ramoén; Prueba de Chi-Cuadrado (X?)

(1 2 3) “) (%) (6) (7 (®)
Intervalo Rango n £.(x) F,.(x) 1-F(x;) p(x,) X
(i) (m’/seg) (n/n)

1 <40 1 0.021 0.021 0.00085 0.0226 0.005

2 40-50 5 0.104 0.125 0.02351 0.1133 0.037

3 50-60 6 0.125 0.250 0.13676 0.2113 1.692

4 60-70 12 0.250 0.500 0.34806 0.2232 0.154

5 70-80 10 0.208 0.708 0.57130 0.1718 0.366

6 80-90 5 0.104 0.812 0.74306 0.1112 0.022

7 90-100 4 0.083 0.895 0.85425 0.0656 0.222

8 100-110 2 0.042 0.937 0.91983 0.0368 0.035

9 110-120 2 0.042 0.979 0.95664 0.0201 1.145

10 >120 1 0.021 1.000 0.97676 0.0232 0.010

Total 48 1.000 1.0000 3.666

X2 = 48((£(x) - p(x:))/p(x;)

De columna &:
X?=13.666

y los grados de libertad correspondientes:
v=10-2-1=7

y de las tablas de X

X 7950y =14.1

Puesto que 3.666 < 14.1 la distribucion se
ajusta adecuadamente a la serie de datos al
nivel de confianza deseado.

Métodos Deterministicos

Los fendémenos hidrolégicos son
extremadamente complejos y posiblemente

nunca se conozca su comportamiento en su
totalidad.

Para facilidad y simplificacién, definimos
como proceso hidrolégico al sistema o
conjunto de fases sucesivas que se
interrelacionan en un continuus natural del

agua, aceptando dicho proceso como
parcialmente fortuito y parcialmente
predecible.

Cuando el comportamiento aleatorio y la
oportunidad de ocurrencia del proceso son
ignorados y se acepta que el mismo sigue una
ley indubitable el proceso es considerado
deterministico y lo definimos introduciendo
las variables de tiempo y espacio en las
formulaciones o modelos abstractos con que
simulamos el comportamiento fisico de las
diferentes fases del ciclo del agua en la
naturaleza. Una entrada dada produce
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siempre una misma salida.

Para los efectos practicos de este Manual, sin
embargo, s6lo interesa una pequeia porcion
del terreno con estructura y fronteras
delimitadas que definimos como cuenca que
en determinado momento recibe aportes
pluviales cuyos excedentes, después de la
infiltraciéon en el suelo, drenan sobre el
espacio superior a diferentes cursos
tributarios que eventualmente convergen para
convertirse en el caudal de salida. La
evaporaciony los flujos del subsuelo también
forman parte del caudal pero en condiciones
de crecida son pequefios comparados con la
magnitud del aporte superficial.

Los procesos hidrologicos varian en las tres
dimensiones del espacio, pero tener en cuenta
tal variacion conduce a formulaciones
impracticas o dificiles de manipular, de alli
que los modelos mas usados conduzcan a
simular una superficie. En este sentido, po-
demos diferenciar entre un modelo agregado
y uno distribuido; en el primero, el sistema es
promediado en la superficie o considerado
como un punto uUnico sin dimensiones tal
como en algunas relaciones del proceso
Lluvia-Escorrentia donde la lluvia se
considera uniforme en toda la cuenca y se
ignora la distribucion espacial interna del
caudal de aporte; los modelos distribuidos
por su parte, consideran que el proceso
hidrolégico ocurre en varios puntos de la
superficie y define las variables del mismo en
funcién de las dimensiones espaciales.

Caracteristicas de la Informacion
Disponible

La informacion bdasica hidrométrica y
climatica necesaria para la aplicacion de los
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procedimientos deterministicos depende del
método a utilizar, del nimero y tipo de
estaciones de observacion, de la longitud y
calidad de sus registros, condiciones que en
muchos casos dependen de la habilidad y
preparacion de los observadores.

La serie de los registros deberd ser
representativa es decir que los datos
concuerden con la realidad de la muestra;
también debera ser adecuada y las distintas
series referidas a una misma longitud vy,
finalmente, precisa o sea que sus datos sean
sistematicamente similares sin cambios
sustanciales en sus lecturas.

a) Caudales. Lainformacion dependera
del tipo de estacion: lecturas de
escala; vertederos (cuyo tipo estarad
en funcion de la magnitud de los
aportes que desean medirse); caseta
con limnigrafo y aforos sistematicos
para determinar variaciones en la
relacion nivel-caudal.

Lainformacion de caudales de los principales
cursos de agua es obtenida por unidades
especializadas de las instituciones de
desarrollo:  Departamento de Servicios
Hidrologicos y Climatologicos de la
Direccion de Recursos Hidricos SHC/DRH),
Empresa Nacional de Energia Eléctrica
(ENEE), Servicio Auténomo Nacional de
Acueductos y Alcantarillados (SANAA) y la
Comision del Valle de Sula (CVS); la
recoleccion y procesamiento de los datos
basicos siguen procedimientos similares
establecidos con anterioridad por el Proyecto
Hidrometeorolégico Centroamericano
(PHCA) de la Organizacion Meteorologica
Mundial (OMM).
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Bésicamente se dispone de informacion sobre
caudales medios, diarios o mensuales y
valores extremos; por lo general, las series
estan interrumpidas o son muy cortas.

b) Lluvias. Los valores de lluvia mas
comunes son lecturas de
pluviometros cuya magnitud es
escalar y de forma totalizada para un
evento. Se obtienen normalmente
datos de valores maximos mensuales
y anuales y parte de la informacion
nacional es publicada con regularidad
en Boletines Climaticos por el
Departamento de Servicios
Hidrologicos de la Direccion de
Recursos Hidricos. En las otras
instituciones mencionadas
anteriormente, es necesario solicitar

los valores en sus respectivas
oficinas.
Los datos de lluvia corresponden

normalmente a los valores maximos de 24
horas, observados a las 07 horas de cada dia.
La Red de Observacion Pluviométrica es de
mayor densidad que la hidrométrica aunque
aun existen en el pais algunas zonas con poca
0 ninguna cobertura.

El SHC/DRH también incluye en sus
boletines registros pluviograficos para
duraciones de 5, 10, 15, 30, 60 y 120
minutos.

Meétodos de Determinacion de Caudales
Mediante la Relacion
Lluvia - Escorrentia

La derivacion de la relacion entre la lluvia
que cae sobre la superficie de una cuencay la
escorrentia que se concentra en el rio

respectivo es un problema basico en la
estimacion de caudales de disefio.

A falta de investigaciones especificas y de
recoleccion y andlisis de la informaciéon
hidrométrica, los caudales de diseflo a
menudo se evalian con métodos indirectos
cuya bases descansan en la relacion Lluvia-
Escorrentia, variando desde ecuaciones
simples que relacionan unos pocos
parametros fisicos de la superficie tributaria
de interés hasta simulaciones matematicas
complejas o tratando, algunas veces, de
aproximar los resultados con estudios en
cuencas adyacentes o similares o buscando la
calibracion de tales simulaciones con algun
registro especifico.

Naturalmente, el tamafio del area bajo
consideracion afecta la relacion citada; en
aquellas superficies de drenaje muy
pequeiias, cuya naturaleza puede considerarse
homogénea, la relacion podria ser bastante
simple; sin embargo, para cuencas muy
grandes y amplios periodos de tiempo, la
heterogeneidad de su naturaleza exigira
relaciones mas complejas.

A) Método Racional

La Foérmula Racional es el método que
tradicionalmente ha sido utilizado en el pais
para diferentes disefios de obras hidraulicas

viales, de riego y de drenaje. La relacion
tiene la forma siguiente:

Q = Cid (39)

donde:

Capitulo I - 67



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

C=  Coeficiente de Escorrentia, cuyo
valor depende de las caracteristicas
de la superficie de drenaje;

i= intensidad de la lluvia en el tiempo de
concentracion T,

A = area de la cuenca.
A.1) Base Metodologica

El Método Racional, de mas de 100 anos de
uso, es considerado el procedimiento mas
popularmente difundido y de mas amplia
aplicacion en la practica del drenaje urbano y
de cuencas rurales pequefias.

Su aplicacion y difusion esta en funcion de la
simplicidad de sus principios:

- Consideracion de la cuenca de
drenaje como una sola unidad,

- Estimacion del caudal en el punto
mas agua abajo del sistema
unicamente;

- La frecuencia del caudal maximo es
igual a la frecuencia del evento de
lluvia que lo produce.

A.2) Restricciones de Uso en funcion del
tamano de la cuenca

Estas consideraciones han sido ampliamente
estudiadas en cuencas urbanas con medicion
de la lluvia y el escurrimiento y los
resultados son aceptables con un 25% de
error.

Cualquier mejoramiento en la estimacion de
los caudales por métodos mds actualizados,
se enfrentard con la falta de una serie de
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datos la necesidad de aumentar la campafia
de investigacion de campo a un costo mayor
del estudio o caer en otros coeficientes de
estimacion que constituyen los pardmetros de
ecuaciones mas complejas.

Para mantener la dimension de los caudales
maximos en un rango aceptable, la extension
del area a aplicarse el Método Racional se
limita, en definitiva, a 400 Hectareas, con
superficies hasta 80% urbanizadas y tiempos
de concentracion de hasta 5 minutos como
minimo.

En el sistema métrico la féormula puede
expresarse:

0 - 0.278Cid (40)

donde:
Q =m3/s,i=mm/hora y A =Km’

A.3) Coeficientes de Escorrentia

El coeficiente C de escorrentia ajusta la
relacion entre el volumen precipitado por
unidad de tiempo (i A), al volumen escurrido
por unidad de tiempo; es decir, es una
relacion de escurrimiento- precipitacion. Los
valores de C varian desde 0.05 para areas
arenosas planas hasta 0.95 para superficies
urbanas impermeables o suelos arcillosos.

Es necesario tener un conocimiento
apropiado de la superficie de contribucion
para estimar valores de C aceptables.

Los valores mas usuales de este coeficiente
para areas urbanas y rurales se proporcionan
en la tabla siguiente:
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Tabla 3.13 Coeficientes de Escorrentia Areas Urbanas

Tipo de Area Valor de C
Plana, residencial con aproximadamente 30% de area 0.40
impermeable
Pendiente moderada, residencial con 50% impermeable 0.65
Pendiente moderada, edificada con un 70% impermeable 0.80

Para areas rurales se sugiere estimar el
coeficiente C=1- (.C". En la tabla siguiente

. | |
se proporcionan valores de C":

Tabla 3.14 Valores de C" para la estimacion del coeficiente de escorrentia en areas rurales

a) Topografia Valor de C’
Plana, pendientes de 0.2 a 0.6 m/km 0.30
Moderada, pendientes de 3 a 4 m/km 0.20
Colinas, pendiente de 30 a 40 m/km 0.10
b) Suelo Valor de C’
Arcilla compacta impermeable 0.10
Combinacién de limo y arcilla 0.20
Suelo limo-arenoso no muy compactado 0.40
c) Cubierta vegetal Valor de C’
Terrenos cultivados 0.10
Bosques 0.20

Para apoyo en la estimacion de caudales en el
medio urbano, la literatura de consulta
proporciona clasificaciones adicionales segiin

el medio de escurrimiento; los valores mas
comunes se muestran en la tabla siguiente:
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Tabla No. 3-15 Coeficientes de Escorrentia Areas Pobladas

a) Tipo de area Valor de C
1) COMERCIAL

Centro de la ciudad 0.70 a 0.95
Alrededores 0.50a0.70
2) RESIDENCIAL

Unifamiliar 0.30a0.50
Multifamiliar separado 0.40 a2 0.60
Multifamiliar agrupado 0.60a0.75
Zonas Marginales 0.2520.40
3) INDUSTRIAL

Liviana 0.50 2 0.80
Pesada 0.60 a 0.90
4) OTROS

Parques y cementerios 0.10a0.25
Parques de juegos 0.20a20.35
Jardines y zonas verdes 0.30
Praderas 0.20

b) Tipo de superficie

1) PAVIMENTOS

Asfalto o concreto 0.70 a 0.95
Adoquin 0.70 a2 0.85
2) TECHOS Y AZOTEAS 0.75a0.95
3) CAMINOS DE GRAVA 0.30

4) AREAS DE SUELO ARENOSO

Planas (2%) 0.05a0.10
Mediana (2 a 7%) 0.10a0.15
Inclinada (7% 6 mas) 0.1520.20
5) AREAS DE SUELO PESADO

Planas (2%) 0.13a20.17
Mediana (2 a 7%) 0.1820.22
Inclinada (7% 6 mas) 0.25a0.35
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Estos coeficientes propuestos son inicamente
para periodos de retorno de 5 a 10 afios; para
valores mayores de periodo de retorno se

Tabla 3.16 FACTORES DE CORRECCION

recomiendan los
correccion:

siguientes factores de

Periodo de retorno (afos) Factor
25 1.10
50 1.20
100 1.25

En ciertas condiciones, en superficies no
pavimentadas y edificadas, es conveniente

Tabla 3.17 Coeficientes de Escurrimiento

considerar coeficientes de escurrimiento

como los siguientes:

Pendiente media

Permeabilidad del suelo

del t
e IETTEno muy baja baja media alta
(piedray (limo (limo y grava) (arena)
arcilla) arenoso)

Llano 0-1% 0.55 0.40 0.20 0.05
Suave 1-4% 0.75 0.55 0.35 0.20
Medio 4-10% 0.85 0.65 0.45 0.30
Empinado > 0.95 0.75 0.55 0.40
10%

Los valores del coeficiente de escorrentia "C"
son promedios ya que éste depende de
diferentes variables que para nuestro medio,
sin investigacion, se tienen que tomar tal
COMmMO son propuestos.

Adicionalmente, en las areas urbanas, los
valores de C pueden verse incrementados por
las deficiencias en las superficies de
escurrimiento por la falta de mantenimiento
y deterioro de las calles, cunetas y tragantes.

Cuando existan areas tributarias en zonas de

diferentes valores de C, es recomendable
estimar un coeficiente ponderado de acuerdo
a la magnitud del area de cada zona.

A.4) Intensidad de la Lluvia

Enlaecuacion Ec(40) anterior, i representa la
intensidad media y asume que la tasa de
precipitacion es constante durante el tiempo
de concentracion T; ademas, se estima que
toda la lluvia medida sobre el area de interés
contribuye al flujo y que el caudal Q es el
caudal maximo y ocurre después del tiempo
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T..
A.5) Tiempo de concentracion - Formulas
para su Estimacion

El tiempo de concentracion T, es el tiempo
requerido para que la escorrentia, producto de
la lluvia que ha caido en la parte mas remota
de la cuenca, fluya hasta la seccion de
interés.

Se han propuesto numerosas formulas para su
estimacion; las siguientes son algunas de las

mas utilizadas:

Formula de California Culverts Practice:

T - 095 L> 0385
= 095(5) 41)
donde
T.= Tiempo de concentracion en horas;
L = Longitud del tributario mas largo en
Km;
H = diferencia de elevacion en metros

entre el punto mas alto de la cuenca y
el punto de interés.

Formula de Rizha:

L

T, = 72805 (42)
donde:
T.= Tiempo de concentracion en horas;
L = Longitud del tributario mas largo en
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Km;
S = Pendiente del cauce, m/m.

Formula de Giandotti:

44 + 15L
T, = V4 (43)
0.8 VH
donde
T.= Tiempo de concentracion en horas;

A Superficie de la cuenca en Km?;

L = Longitud de tributario mayor en Km;

H = Diferenciadeelevacioénen la longitud
del tributario mayor en mits.

En los problemas de drenaje urbano el tiempo
de concentracion debera incluir componentes
de:

1) Tiempo de entrada, o sea el tiempo
necesario para que el agua llegue al
tragante o al mecanismo de entrada a
las alcantarillas o colector; y

2) Tiempo de recorrido dentro de los
conductos del sistema hasta el punto
de descarga, o el tiempo de traslado
que existe en una cierta longitud del
colector, comprendida entre dos
tragantes consecutivos.

Para la determinacion del tiempo de entrada
debera tenerse en consideracion:

1) La pendiente media de la superficie a
drenar;

2) La naturaleza de la superficie
cubierta;

3) La distancia media hasta el punto del
tragante de entrada;

4) La accion de retardo por el
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almacenamiento de agua en su
recorrido; y
5) La distancia entre tragantes.

El tiempo de entrada no serd menor de 5
minutos.

En distritos comerciales con pendientes
relativamente planas y con un espaciamiento
mayor, el tiempo se alargaa 10 ¢ 15 minutos.

En areas residenciales, comparativamente
planas, en las que las entradas de calle tienen
un minimo de pendiente, transcurren de 20 a
30 minutos para la captacion. Valores tipicos
usados son de 10 a 20 minutos.

Para patrones de escurrimiento por rutas
diferentes, se tomara el tiempo de
concentracion como aquél de mayor
magnitud.

A.6) Escurrimiento Superficial

El escurrimiento por las superficies puede ser
determinado a través de numerosas formulas
empiricas correlaciones matematicas y el uso
de nomogramas para representar los
componentes del tiempo de concentracion,
longitud, pendiente y factor de rugosidad
para la superficie.

Para el drenaje urbano el SANAA, en su
propuesta de Normas de Disefo, incluye el
uso de una formula cinematica para
determinar el tiempo de concentracion,
formula basada en la onda cinematica cuyas

consideraciones matematicas y de andlisis
estan fuera de las consideraciones del
Meétodo Racional.

Lo masrecomendable es usar expresiones del
tiempo de concentracion en funcion de las
caracteristicas fisicas del medio de transporte
de la escorrentia.

Un ejemplo puede ser el nomograma
presentado en el grafico de la figura 3.4 a
continuacion:

Para el escurrimiento en superficies
especificas, los valores recomendados para el
coeficiente de resistencia son:

Tabla 3.18 Coeficientes de Resistencia para
Escurrimiento Superficial

Tipo de superficie "n" de
Manning
Concreto o asfalto 0.010-0.013
Arena suelta 0.010 - 0.016
Superficie gravosa 0.012 - 0.030
Suelo desnudo de arcilla  0.012 - 0.033
y limo (erosionado)
Vegetacion dispersa 0.053 -0.130
Grama corta en 0.10-0.20
descampado
Grama humedecida 0.17-0.48

También pueden estimarse a partir de la
velocidad de escurrimiento en laderas,
conforme al siguiente cuadro:
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Tabla 3.19 Velocidades de Escurrimiento en Laderas

Pendiente de las laderas

COBERTURA VEGETAL

(%)
Vegetacion densa o de

Pastos o vegetacion ligera Ninguna vegetacion

cultivos

(m/min) (m/min) (m/min)
0-5 25 40 70
5-10 50 70 120
10-15 60 90 150
15-20 70 110 180

Como regla practica para pequenas areas de
captacion (5 Ha) se tomard un tiempo de
concentracion de 15 minutos. Este periodo
puede utilizarse para extensiones de hasta 20
Ha. en zonas planas. Un enfoque razonable
del problema seria afadir 1 minuto por cada
hectarea adicional, hasta un total de 20 Ha.

Para determinar el tiempo de traslado en el
colector, existen varios criterios: la
velocidad en funcion del tubo lleno, por
proceso iterativo en funcion de la velocidad
real, etc., pero ninguno de ellos exige mayor
examen dado el orden de incertidumbre que
existe en la Formula Racional.

El tiempo de traslado en el colector serd
calculado, conocidas las caracteristicas de
¢éste en funcion de la longitud del colector y

Longitud del tramo
Velocidad del tramo

(44)

de la velocidad real de circulacion:
A.7) Intensidad-Duracion de la lluvia

Los registros pluviograficos maximos
historicos para diferentes duraciones
comunmente son llevados a un grafico que
permite conocer la relacion Duracion-

Intensidad en los lugares de observacion y
posibilita la estimacion de valores de la
intensidad de la Iluvia y los caudales
respectivos para diferentes duraciones.
Tomando los eventos mayores de cada
duracién, es posible tener una relacion
envolvente de la intensidad en los lugares de
observacion.

El grafico de la figura 3.5 muestra la relacion
Duracién-Intensidad estimada para el litoral
Atléantico con los registros mayores de los
valores maximos anuales de la ciudad de
Tela.

A.8) Aplicacion de la Formula Racional

El ejemplo siguiente permitird entender el
uso de la Formula Racional.

Ejemplo 8

Estimar la crecida en un curso superficial que
drena una superficie de contribucion de 4.5
Km?; en las vecindades del tramo carretero
Tela-Progreso, 50% urbano, plano y 50%
cultivado; se observa 120 metros de
diferencia vertical y 3400 de diferencia
horizontal entre el punto mas alto y el
desagiie; suelos arcillosos.
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Solucion:
a) Estimacion del coeficiente de escorrentia:

Condicién Zona Urbana Zona Rural
Plano C=0.40

Topografia: 28 m/km C'=0.12
Suelo: arcilloso C'=0.10
Vegetacion: cultivos C'=0.10
Suma 0.32
Valores por zona C,=0.40 C,=1-0.32=0.68

Por lo tanto C,, = (0.40+0.68)/2=0.54

med

b) Estimacion del tiempo de concentracion:

Usando las formula de California Culverts
Practice Ec(41)

T, = 0.95(3.4% 120)*** = 0.618 horas

T, =37 minutos

c¢) Estimacion de la intensidad de la lluvia:
Con los registros pluviograficos historicos
mas cercanos, figura 3-5, se estimd la
intensidad media de la zona entrando en la
figura citada con el valor del tiempo de

concentracion previamente estimado: T, =37
minutos.
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Asi, 1=99.4 mm/hora

luego de Ec(40),
Q=0278x0.54x99.4x4.5=67.1 m’/s
A.9) Curvas de Duracion Intensidad-
Frecuencia

Los registros pluviograficos de duracion e
intensidad puntuales historicos también son
llevados a un anélisis de frecuencias como
los citados anteriormente a fin de construir
curvas que permitan estimar valores de
intensidad extremos para diferentes
duraciones y periodos de retorno en las
vecindades del lugar de observacion
obteniendo asi diferentes caudales al aplicar

el Método Racional permitiendo mayores
opciones para el diseno.
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La frecuencia escogida depende de aspectos
econdomicos del dafio por inundacién. En
zonas residenciales, tales frecuencias
representan periodos de retorno de 1 a 10
afios, en zonas de mayor riesgo se adoptan
periodos mayores (ver Seccion 2).

Un ejemplo de los resultados de este analisis
son las curvas I-D-F (como cominmente se
conocen), calculadas para el valle de Sula
que se proporcionan en el grafico de la figura
3.6.

Se realizaron calculos similares usando los
diferentes registros de la red pluviografica
del pais, logrando preparar mapas de
precipitaciones a nivel nacional que se
anexan a este Manual y que daran mucho
apoyo al disefiador de las estructuras de
drenaje vial.

B) Método del Hidrograma Unitario

La planificacién tanto para el
aprovechamiento de los recursos de agua
como para el manejo y control de los
caudales de avenida hace necesario conocer
la magnitud y distribucion temporal de los
mismos. Los efectos fisiograficos e
hidrometeorologicos de la cuenca quedan
reflejados en el hidrograma y de ellos
depende su forma; comuUnmente es
representado por un grafico que muestra las
variaciones del flujo en funcién del tiempo y
es obtenido de los registros automaticos
graficos y continuos de nivel o de
observaciones directas en lapsos
determinados con apoyo de la curva
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de descarga previamente elaborada en la
Estacion de Aforos.

Losrios y quebradas permanentes escurren la
mayor parte del afio una cierta cantidad de
agua que constituye el flujo base cuyos
origenes son los manantiales y contribuciones
subterraneas que lograron almacenarse en los
intersticios 'y depdsitos del suelo en
precipitaciones anteriores. Cuando
separamos este flujo base del hidrograma de
una determinada crecida, construimos un
hidrograma de escorrentia directa y es
posible buscar una relacion estrecha entre
estos aportes propios de la crecida y la lluvia
neta que la produjo.

Un hidrograma puede manisfestar una o
varias de crecidas dependiendo del tiempo de
concentracion de las aguas en el cauce y de la
variacion temporal del aguacero. La parte
ascendente del hidrograma es conocida como
curva de concentracion, las vecindades del
pico o caudal maximo es conocido como
cresta y la porcion descendente es la curva
de recesion o agotamiento.

-Hidrograma Unitario Natural

Se han desarrollado diferentes métodos para
estimar hidrogramas de crecida o los
caudales méaximos respectivos, producto de
eventos de lluvias extraordinarias conocidas.
Entre todos, el procedimiento del
Hidrograma Unitario (HU) hatomado mayor
atencion desde su introduccion en los analisis
hidrologicos en 1930.
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FIGURA 3.6
VALLE DE SULA
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La Mesa vy E1 Modelo
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Definido originalmente como el hidrograma
de escorrentia directa producto de una lluvia
distribuida uniformemente en tiempo y
espacio sobre el area total de la cuenca en un
tiempo unitario el HU, en la practica, es el
resultado de una unidad de lluvia efectiva
caida sobre la cuenca durante T horas cuyo
valor depende del tamaiio de la cuenca y del
tiempo de respuesta de la misma a los
principales eventos pluviales.

El valor estdndar de la lluvia efectiva
originalmente adoptado fue la pulgada; no
obstante, es comun en el sistema métrico
adoptar ahora el milimetro o el centimetro.
Al expresar las ordenadas en m*/seg/mm, el
volumen de escorrentia superficial directa
esta

representado por el area bajo el hidrograma y
es equivalente a un milimetro de lluvia sobre
el area de la cuenca.

Cuando se tienen registros graficos de
crecidas en el sitio de interés o proximos a ¢,
es factible la deduccion del HU de T-horas
siguiendo el procedimiento citado una vez
descontado el flujo base; cuando las
ordenadas han sido obtenidas a satisfaccion,
constituye una herramienta basica para la
estimacion de crecidas producto de lluvias
intensas conocidas previamente.

El ejemplo siguiente permitira entender el
uso del HU:

Tabla No. 3-20 Estacion San Rubén; Rio Manto; Estimacion del Hidrograma de Crecida (16

de septiembre 1992)

Horas HU-2h (m*/s mm) Hora local Lluvia efectiva (mm) Caudal

3 10 25 40 Base Total

0 0.0 06:30 0.0 1.60 1.60
2 4.0 08:30 12.0 0.0 1.60 13.60
4 6.3 10:30 18.9 40.0 0.0 1.55 60.45
6 4.7 12:30 14.1 63.0 100.0 0.0 1.55 178.55
8 3.6 14:30 10.8 47.0 157.5 16.0 1.40 232.70
10 2.7 16:30 8.1 36.0 117.5 25.2 1.60 188.40
12 1.9 18:30 5.7 27.0 90.0 18.8 1.70 143.20
14 1.2 20:30 3.6 19.0 67.5 14.4 1.80 106.30
16 0.7 00:30 2.1 12.0 47.5 10.8 1.80 74.20
18 0.3 02:30 0.9 7.0 30.0 7.6 1.80 43.30
20 0.0 02:30 0.0 3.0 17.5 4.8 1.80 27.10
04:30 0.0 7.5 2.8 1.80 12.10

06:30 0.0 1.2 1.80 3.00

08:30 0.0 1.80 1.80
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-Hidrogramas Unitarios Sintéticos

La necesidad de aplicar el método del
hidrograma wunitario en cuencas sin
informacion de caudales llevdo a los
investigadores a relacionar rasgos de los
hidrogramas unitarios naturales con las
caracteristicas de las cuencas respectivas; el
resultado de este procedimiento de sintesis de
los datos es conocido cominmente como
Meétodo del Hidrograma Unitario Sintético
(HUS).

Método de Snyder

El Cuerpo de Ingenieros del -ejército
americano emplea, a menudo, las técnicas
desarrolladas originalmente por Snyder y
ampliadas posteriormente por Taylor. Las
relaciones del hidrograma unitario y algunas
caracteristicas fisicas de interés de la cuenca
estan dadas por las siguientes ecuaciones,
convertidas al sistema métrico:

t, = 0.75C(LL,)"’ (45)
t
t = —1’5 (48)
z‘P
I=3+2 (46)
CP
q, = O.275t— 47)
p

t = tiempo pico transcurrido desde el
centro de gravedad de Ila
precipitacion, hasta el pico de la
avenida en horas;

C,= coeficiente que depende de las
caracteristicas de la cuenca;

C,= coeficiente que depende del rea de la
cuenca y de las caracteristicas del

hidrograma,;
L= longitud del cauce principal en Km;

L.,= Distancia desde la proyeccion del
centro de gravedad de la cuenca hasta
la seccion de interés, siguiendo el
curso principal;

t.=  duracion efectiva de la Iluvia en
horas;

T = tiempo base del hidrograma en horas;

q,= caudal pico del hidrograma unitario

en m’/seg/mm.
Un mejoramiento en la estimacion de t,

consiste en incluir la pendiente media del
curso de interés:

— LL'ca 0.38
t, = 0.508 C, ( <05 ) (49)

donde S es la pendiente media del curso de
interés expresada en m/m.
Me¢étodo del Hidrograma Adimensional (SCS)
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Este es otro procedimiento del hidrograma
sintético, en el cual las abcisas y ordenadas
se expresan por las razones del caudal y el
caudal pico (q/q,) y el tiempo y el tiempo al
pico (t/T,); el hidrograma unitario puede
estimarse a partir de esta forma de
hidrograma adimensional preparado
previamente para la cuenca de interés.

El Servicio de Conservacion de Suelos (SCS)
de los Estados Unidos ha desarrollado un
hidrograma adimensional medio, analizando
un amplio nimero de hidrogramas naturales
de diferentes tamanos y localidades,
aproximando el tiempo de recesion como
1.67T, en una forma triangular simplificada
y ajustando el area interior a la unidad de
escorrentia directa, obteniendo asilarelacion
siguiente:

Db =~ (50)

donde C=2.08 y A es el area de la cuenca en
Km’. En el sistema inglés, C=483.4 y el area
esta expresada en millas cuadradas.

Adicionalmente, se adoptd el tiempo de
retardo t,=0.6 t,, donde t, es el tiempo de
concentracion de la cuenca. El tiempo al
pico también fue expresado en términos del
tiempo de retardo y la duracion de la lluvia
efectiva por la relacion:

t

T, = Er + 1, (51)

-Aplicacion del Hidrograma Unitario

Generalidades

Los rasgos mas inmediatos y elementales del
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proceso de transformacion de las
precipitaciones sobre una cuenca en caudales
en su punto de desagiie, ya se indicaron
anteriormente; procede ahora avanzar con
una metodologia capaz de deducir los unos
en funcion de las otras, es decir, llegar a una
ley cronolégica de las salidas de agua
(hidrograma), una vez conocidas las entradas
de la misma (pluviograma o hietograma).

Proponemos para tales fines el modelo de
calculo que ofrece el hidrograma unitario,
cuyos principios ya establecid Sherman en
1932.

Hipotesis basicas

Enuna cuenca dada, los hidrogramas debidos
a aguaceros con lluvias netas de la misma
duracion D son todos afines con el mismo
tiempo de base y caudales proporcionales a
sus respectivas escorrentias.

Para que la diferencia en el reparto temporal
y espacial de las precipitaciones de unos
aguaceros a otros no deje sentir su influencia,
es preciso determinar primordialmente los
valores de D (duracion de la lluvia neta) y A
(superficie de la cuenca). Como 6rdenes de
magnitud se pueden sefialar los siguientes: D
<1/5T,y A <2,000 km®. A los hidrogramas
que cumplen estas condiciones se los
denomina unitarios o elementales.

Si el episodio lluvioso es de mayor duracion,
habra que dividirlo en periodos més cortos
que cumplan con la limitacién impuesta,
admitiendo que el hidrograma total sera la
suma de los correspondientes a los aguaceros
parciales. En todo lo que sigue supondremos
que le area objeto del estudio no sobrepasara
el limite marcado.
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Las hipotesis anteriores no son rigurosas,
sino de trabajo, pero suficientemente
aproximadas a los fines practicos, como se ha
podido comprobar empiricamente.

Morfologia

Los hidrogramas unitarios se pueden asimilar
a tridngulos en una primera aproximacion
generalmente suficiente a los fines practicos.

El tiempo de base cumplird la condicioén de
todo hidrograma T, =D + T,

El tiempo al pico T, se puede expresar como
T,=D/2 + K T,, siendo K variable de unas
cuencas a otras, pues cuanto mas
concentradas estén en la cabecera la
superficie y las precipitaciones, tanto mayor
sera K. En cuencas de morfologia no
singular, mientras se incorporan experiencias
locales, se adoptara el wvalor deducido
experimentalmente por el Soil Conservation
Service (SCS):

T, =

D
= + 0.6T
5 c (52)

Resulta asi el hidrograma de la figura 3.7

Igualando el area del tridngulo a la lluvia neta
E caida durante el intervalo D resulta, en
unidades métricas, Q (m*/seg), E (mm), Tc
(hr), D (hr).

AE  AE

487, 18T~ D) (33)

Proceso de calculo

El célculo del hidrograma de escorrentia
superficial debido a un aguacero, cuyo
pluviograma es conocido, se hace en dos
pasos fundamentales:

i) Se desglosa del pluviograma su
componente neta mediante la correspondiente
ley del Soil Conservation Service, segln se
indica en la figura 3.8c.

i1) Una vez obtenido el pluviograma neto, se
descompone en intervalos de duracion D <
1/5 T,, y la escorrentia entrante en cada uno
de ellos sale por el punto de desagiie segun el
correspondiente hidrograma unitario. EIl
hidrograma total serd la suma de los parciales
(convolucién de hidrogramas).

El proceso se detalla en la figura 3.8d donde
se desarrolla un ejemplo.
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Hietrograma
neto

NOTA: T, calculada segiin férmula Californiana
3
Te=095 (L )"
()

o e

T,=2 + 06T,

Ty & 2,67 T,=1335D+ 1,602 T,

A

A

Fig 3.7 - HIDROGRAMA UNITARIO TRIANGULAR.
Propuesto por el U.S. Bureau of Reclamation
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Me¢étodo de Nakayasu

En Honduras se ha utilizado extensivamente
el Hidrograma Unitario del Dr. Nakayasu,
recomendado en el Manual de Disefo y
Procedimientos de Construcciéon de Obras
Hidraulicas, del Ing. Civil Yoshihiro
Takemoto de la Mision Japonesa JICA.

El método establece las siguientes
ecuaciones:
0 ~ AR,
mE 3.6 (0.3T,+ Tp,) (54)
en el tramo creciente.
Cuando
o, t
0<t<T; = (—)** (55)
mdx Tl
en el tramo decreciente.
Cuando
t-T,
1> 2503, 94 37T (56)
Cuando
0 1-T)+0.5T,
03>—929 5032 _2d__g3p s
Omax Omax
(57)
t—T1+1.8T0.3

0304 . Qa3 20T
Omdx  QOmax
(58)
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donde:

Q,.ux = Maxima descarga en el Hidrograma
Unitario (m*/seg);

Q, = Descarga en el Hidrograma Unitario
Creciente (m’/seg);

Qg = Descarga en el Hidrograma Unitario
Decreciente (m*/seg);

A = Area de la cuenca (Km?);
R, = Precipitacion Efectiva Unitaria (mm);

T, = Tiempo entre el comienzo y la
descarga méaxima (horas);

L = Distancia maxima a lo largo del cauce
(Km);

Cuando L < 15

_ 0.7

t, = 021 L (59)
Cuando L 15

t, = 04 + 0.058 L (60)

T, = Tiempo hasta que la descarga decrece
a 0.3Qmax;

Ty, = 0.47(AL)°* (61)

~
I}

t, + 0.8 ¢, (62)
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Se muestra a continuacion un ejemplo de la
aplicacion del Hidrograma Unitario del Dr.
Nakayasu:

Ejemplo
Un rio tiene una cuenca con
un area de 110.8 km? y 14 km
de longitud de cauce.
Estimar el Hidrograma
unitario de este rio por el
método del Dr. Nakayasu,
utilizando R, = 1 mm.

Solucion

T0.3 =047 (A.L)O'ZS =0.47 (1 10.8X14)0-25 =3
hr

t,=0.21 L7 =0.21x14"7 = 1.33 hr
T,=t,+0.8t, =133 +0.81x 1 =2hr

Quax = ARY/3.6(03T, +Ty;) =
=110.8 x 1/3.6(0.3x2+3) = 8.55 m’/s mm

A continuacion se efectua el calculo del
hidrograma unitario:

Para el tramo creciente:

t=1hr

Q./Q,..,. = (t/T ,)** sustituyendo los valores
obtenemos:

Q../8.55=(1/2)**=0.189; Q,, =
= 1.62 m*/seg.mm

t=2hr

Qméx =8.55= (QaZ) = (QdO)

Q,, = 8.55 m’/seg.mm

Para el tramo decreciente:

1>0,/ Qs > 03
donde

t-1)

0,/ Qp = 031 T2
Sustituyendo valores es posible conocer el
valor de Q,
t=3hr

Q,/8.55=10.3%%9 = 0.6694;
Qg = 5.72 m’/seg.mm

t=4hr

Q,,/8.55 = 0.3¢29 = 0.4481;
Qg = 3.83 m’/seg.mm

t=5hr

Q,/8.55 = 0.3629 = 0.3;
Qg =2.57 m’/seg.mm

Segundo caso

Cuando 0.3 > Q,/Q,,, > 0.3?

max
donde:
Q /Q =0 3(t—T1+0.5 T0.3/1.5T0.3)
d’ Xmax .
Sustituyendo valores se tiene:

t=06hr

Q,,/8.55 = 0.32053159) — ) 2796
Qu = 1.96 m’/seg.mm
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t=7hr

Qus/8.55 = 0302053159 = 1757,
Qg5 = 1.50 m*/seg.mm

t=8 hr

Que/8.55 = 0.3¢20591.59) = 0 134;
Qu = 1.15 m’/seg.mm

t=9hr

Quf8.55 = 0.302039159 = 0,1029;
Q4 = 0.879 m’/seg.mm

t=10 hr

Qe/8.55 = 0.3U10-2 0331539 — () 078; este valor
es menor que 0.3% por lo tanto no cumple la
condicion y se debe pasar al siguiente caso:

Tercer caso:

Cuando 0.3 > Q,/Q

— ().3(t-TI+1.5T0.3/2T0.3)

max donde Qd/ Qméx =

Sustituyendo valores se tiene:
Q/8.55=0.310F 135323 = () 0814 < 0.3 OK
Q4 = 0.70 m*/seg.mm

t=11hr

Qu/8.55 = 03012715929 = 0 0666
Qg = 0.57 m*/seg.mm

t=12hr
Qy4/8.55 = 0.30FF133239) = () ()545;

Qg0 = 0.47 m*/seg.mm
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t=13 hr

Q,1,/8.55 = 0.3(132415929) = ( 04459; Q,,, =
=0.38 m*/seg.mm

t=14 hr

Qu12/8.55 = 03042115929 = 0 03648;
Qgp, = 0.31 m’/seg.mm

t=15hr

Q,4/8.55 = 0.305215929) — 02985,
Qg3 = 0.26 m’/seg.mm

t=16 hr

Q,./8.55 = 0.3062715923) — () 0244
Q12 = 0.21 m’/seg.mm

t=17 hr

Quis/8.55 = 03072715929 = )
Qg5 = 0.18 m*/seg.mm

t=18 hr

Qy1¢/8.55 = 0.3U8Z13329) — () 016 ;

Qg = 0.14 m*/seg.mm

Con los valores de Q y t podemos graficar el

hidrograma unitario y luego preparar una
tabla donde se colocan los valores de Q,,

Qméx? y Qd'
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Modelos Hidrolégicos Disponibles

Con el desarrollo de las computadoras y el
acceso a las mismas a través de las
Computadoras Personales (Personal
Computers) PC, la aplicacion de los modelos
de simulacion hidrolégica ha tomado mayor
vigencia.

Los grandes modelos para sistemas de
computacion tipo "main frame" han sido
transformados para aplicaciones en
microcomputadoras, sin restarles capacidad
operativa, y son ahora el auxiliar mas preciso
y conveniente para el andlisis de trabajos
hidrolégicos.

Los modelos de computacion mas aplicados
son aquéllos que provienen de los Estados
Unidos, ya sean de Instituciones de Gobierno
o de Universidades. Sin embargo,
recientemente se ha promovido en el pais la
aplicacion de modelos de desarrollo europeo
como son los HYDRA de Inglaterra y el
MIKE 11 de Dinamarca, de este ultimo,
algunos mddulos en propiedad de la UNAH,
ENEE y SECPLAN.

La aplicacion de los modelos estard en
consonancia con la disponibilidad de datos, el
tamafio y tipo de 4rea a estudiar, sean
cuencas urbanas o rurales, y el costo de
realizar campanas de topografia de calidad y
extension e investigaciones de uso del suelo.
A continuacidon se presenta el detalle de
aquellos modelos mas importantes de
utilizacion en el pais.

HEC-1

El Centro de Ingenieria Hidrologica (HEC)
del Cuerpo de Ingenieros del Ejército

Americano ha producido uno de los
programas mas populares para el analisis
hidrologico, el HEC-1, como parte de méas de
una veintena de programas para aplicacion en
recursos hidraulicos.

La utilizacion del Programa HEC-1 viene
siendo una necesidad porque el mismo es
ampliamente aceptado por las agencias de
financiamiento y ademas es el modelo de
simulacion hidrolégica incorporado en los
sistemas computacionales de ingenieria civil
que operan en ambiente AutoCAD.

Consta de un programa principal que llama a
seis subrutinas. Las dos primeras de ellas
determinan el hidrograma unitario, las
abstracciones hidrologicas o pérdidas y los
parametros para el transito hidrolégico
mejorado por el método de Muskingum-
Cunge. Las otras subrutinas realizan los
transitos hidrologicos finales.

El programa acepta la discretizacion de
multiples cuencas, cauces, embalses, etc.,
para varios caudales y escenarios de
desarrollo de cuencas y permite realizar
analisis econémicos sobre las medidas de
mitigacion de avenidas.

El Modelo HEC-1 puede ser aplicado para
cuencas sin datos.

La presentacion del uso del modelo es muy
accesible y consta de pantallas de menus,
editor de datos compatibles con otros
programas del Cuerpo de Ingenieros, salidas
personalizables y compatibilidad con
impresoras y plotters. Para una optimizacion
del uso del HEC-1 se requiere de un
coprocesador matematico.
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Elmodelo HEC-1 posee una amplia literatura
de manuales y textos que muestran la bondad
de las aplicaciones. Ademas, para Centro
América, el IICA es el representante de estos
modelos y ofrece, mediante convenios
interinstitucionales, la asistencia para el
desarrollo de las aplicaciones tal como ha
sucedido en la cuenca del Valle de Sula.

HYMO

El Programa HYMO (Hydrologic Modeling)
es un modelo de evento, de tipo lluvia-
escorrentia.  Es de los modelos que
primeramente se desarrollaron para calculos

manuales y se programaron sus rutinas en
FORTRAN IV para los andlisis de cuencas.

La escorrentia se calcula mediante la técnica
del Hidrograma Unitario de tipo
adimensional de forma tal que puede ser
aplicado a cuencas sin datos.

El transito de los hidrogramas es mediante el
método hidrolégico de Muskingum,
mejorado mediante un coeficiente de
almacenamiento variable para cuando los
caudales transitados se salen del cauce
principal e inundan la planicie.

El programa HYMO acepta el transito de
avenidas por sistemas fluviales que incluyen
embalses.

La salida del HYMO consiste en presentar
los diferentes hidrogramas ya transitados los
cuales sirven para el dimensionamiento de las
estructuras hidraulicas.
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El Modelo HYMO fue aplicado en Honduras
para el Embalse de Los Laureles, con una
version de los afos setenta, que tuvo que ser

perforado en tarjetas y luego ser compilado
en una computadora IBM 1130 de la UNAH.

Recientemente el HY MO ha sido mejorado y,
por su simplicidad, incorporado a programas
de manejo de cuencas agricolas, programas
que son distribuidos por las agencias del
gobierno norteamericano.

SWMM

Es un modelo de un sélo evento y se aplica al
drenaje urbano, ya sea pluvial, sanitario o
combinado. Posee mddulos para el analisis
de la calidad de las aguas.

Como dato de entrada requiere el diagrama
de lluvias del evento; la infiltracion se
determina mediante el modelo de Horton. La
cuenca de drenaje se divide en subcuencas de
las cuales se toman las caracteristicas de
forma, dimension, pendiente y condiciones
de cobertura. A estas subareas se les aplica
el correspondiente diagrama de lluvia
efectiva, resultando un diagrama de
escurrimiento, el cual es transitado por las
superficies de flujo hasta llegar a los
colectores; a los colectores se les agrega el
agua por infiltracion y los caudales
sanitarios.

El transito de los caudales se realiza por
métodos cinematicos no permanentes, que es
una buena aproximacion del proceso
hidraulico que se produce en la realidad.
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SECCION 4: OBRAS DE DRENAJE LONGITUDINAL

Generalidades

Se entiende por drenge longitudina el
conjunto de obras que recogen las aguas que
escurren en forma laminar por taludes y
calzada y las conducen hasta las obras de
descarga transversal, esto es, alcantarillas y
puentes. Esta definicion, aplicada a una
carretera de tipo rural, puede extenderse a
obras de pavimentacion urbana: las obras
asociadas d drengje longitudinal incluyen los
bordos, zanjas paralelas a las calzadas, los
tragantes y cagas colectoras y las
conducciones subterraneas necesarias para
descargar los excedentes pluviades en un
cuerpo receptor adecuado. Esta definicién es
solo a los efectos del ordenamiento
conceptual de las obras y, como se vio, en
algunos casos a los efectos de las pautas de
dimensionamiento en relacion al periodo de
retorno (en lametodol ogia de valores fijados
vistaen la Seccion 2); en lo que respectaala
realidad, €l sistemade drenge esUnicoy la
importancia relativa de sus componentes
varia de un caso aotro.

L as obras que integran |o que en este manual
se define como drengje longitudinal incluyen:

.- Cunetas |aterales

.- bordillos en zonas de terraplén

.- Zanjas de desagle

.- contracunetas

.- bordos

- tuberias

.- obras de captacion, inspeccién y enlace
(tragantes y cajas colectoras)

.- obras de control delaerosion (retardadores,

saltosy rapidas)
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Todo e herramental de obras listadas
responde, a los efectos de su
dimensionamiento, a las expresiones de
calculo que se plantean en € punto relativo a
hidraulica de canales.

Asimismo se incluyen tablas con los
parametros basicos para el disefio, como asi
tambi én aspectos rel acionados con €l trazado,
andisis de las secciones tipicas,
revestimientos y recomendaciones
constructivas.

Tiposde Cunetasy Analisisde su
Necesidad

L as cunetas son canales abiertosjunto y alo
largo de la carretera, generalmente paralelos
a €lla, construidos con € propdsito de
conducir los escurrimientos del agua del
pavimento, hombrosy areas adyacentes.

A continuacion se dan algunos usos y
caracteristicas de las mismas:

.- En perfiles en terraplén suele construirse
una cuneta de ancho variable a menudo no
por necesidades hidraulicas sino como
préstamo lateral para satisfacer lademandade
suelo para € terraplén. Estas cunetas tienen
seccion trapecial; el ancho de base minimo
absoluto es de medio metro siendo preferible
en todos los casos no bajar de un metro, para
facilitar la construccién y mantenimiento con
equipo mecanico. La atura minima entre
rasante y fondo de cuneta suele fijarseen 1.2
m. Los taludes de las cunetas en terraplén
tendran pendientes variablesde 6:1 a1 1/2:1
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con talud de corte hasta de 1/2:1.

Por las razones apuntadas no requieren en
general de cdculo hidraulico de capacidad.
Sin embargo, en zonas onduladas o
montafiosas, donde las pendientes
longitudinales pueden ser elevadas, conviene
verificar |as velocidades resultantes desde e
punto de vista de la erosion.

En perfiles en corte es necesario construir
cunetas laterales para evitar € escurrimiento
de las aguas en la zona préxima a los
hombros, s 1os hubiera, o directamente sobre
la calzada. Por razones de seguridad al
transito, suele elegirse la seccién triangular
de talud 3:1 y talud de corte variable. La
profundidad de estas cunetas no serainferior
a0.30 m con respecto a nivel minimo de la
estructura de pavimento que necesite ser
drenado (ver figura4.1) y enlo posible deben
revestirse paraevitar el contacto del agua con
la subrasante en algunos casos (sobre todo en
presencia de suelos expansivos) y para evitar
laerosion en otros.

En algunos casos puede reemplazarse esta
seccion por una media cafla de concreto
simple de 0.40 m de diametro.

En pefiles de autopista con calzadas
colectoras 0 en distribuidores de transito, a
fin de evitar riesgos para los vehiculos, se
adoptan cunetas de seccion trapecia con los
vértices redondeados y taludes suaves
conformando secciones de tipo parabdlica.
En secciones de corte suele proyectarse una
contracuneta o cuneta de coronamiento para
interceptar las aguas provenientes de afuera
de la zona de via, las que de no existir
correrian por €l talud erosionandolo. Setrata
generalmente de canales de seccién trapecia
de 0.60 a0.80 m de ancho defondoy 0.40 a
0.60 m de profundidad. En todos los casos
deberdn revestirse (a menos que sean

excavadas en roca sana) para evitar €
humedecimiento del talud con € consiguiente
peligro de deslizamiento.

Bajo puentes, por razones de espacio, suele
reemplazarse las cunetas trapeciales por
canadletas rectangulares revestidas de
capacidad hidraulica equivalente.
Generamente debe tratar de evitarse e uso
de estas cunetas por € riesgo que implican
para € trénsito reemplazandoselas por
conductos o trazando la divisoria de aguas
(donde seaposible) en correspondenciacon €
puente.

Bordillosen Terraplenes

En terraplenes de cierta atura (h > 3m)
construidos en suelos erosionables, se
construye un bordillo (figura4.2) en e borde
delacazadao del hombro. El agua se colecta
en puntos espaciados de 60 a 100 m (mas
adelante se plantean las ecuaciones
correspondientes a célculo hidraulico de
capacidad) y se las descarga a pie del talud
por una rapida.

Canalesde Entrada o Salida de
Alcantarillas

Las zanjas de desaglie son surcos trazados
directamente en e terreno, destinados a
conducir las aguas de una acantarilla
pequefia a un punto adecuado situado fuera
delazonadevia

Dentro de esta categoria se incluyen las
rectificaciones y/o desvios de cauces afin de
cruzarlos bajo € camino con un éangulo
adecuado como se indica en € capitulo
correspondiente a alineamiento de las
acantarillas.
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Figura4.1y 4.2
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Hidraulica de Canales
El cdculo hidraulico de canales se efectlia en

régimen uniforme mediante la expresion de
Manning:

vi 1)

enlacual:

V: velocidad de escurrimiento, en m/seg
n: coeficiente de rugosidad

A seccion de escurrimiento, en m2

p: perimetro mojado, en m

i: pendiente longitudinal, m/m

y laecuacion de continuidad:

Q=V.A (2)

donde Q es el caudal de disefio, en m3/seg.

Laresolucion conjunta de las ecuaciones (1)
Yy (2), paralas secciones de formamas comun
(trapecia, rectangular y triangular) puede
hacerse con € empleo de los comandos para
resolucién de ecuaciones incorporados en las
planillas electronicas de uso corriente
(QPRO, EXCEL) que permiten resolver una
ecuacion trascendente definiendo la celda
conteniendo la expresion aresolver, e valor
delafuncion en € punto deinterésy lacelda
conteniendo lavariable aiterar por € método

de Newton - Raphson'.

Laecuacion general aresolver en cualquiera
de sus términos ser&

5
3

ol (Bh+ 1/2 (M, + m) h?) F=o

2
(B+h(y1+m’+/1+mJ)?

3)

donde los elementos geométricos tienen el
significado que se indica graficamente en la
figura 4.3

Del andlisis de la figura surgen dos
conclusiones inmediatas:

- la expresion es véida para secciones
rectangulares con sélo hacer m1=m2=0

.- Asimismo resulta valida para canaes
triangularescon B =0

Ejemplo:

Q=2.0m3/seg

n=0.023

i=0.01

B=100m

ml=m2=2

h=050m

V =2.0m/seg

! Los comandos en cuestion son: SOLVE
FOR (QPRO) y BUSCAR OBJETIVO
(EXCEL version en espafiol)
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Figura4.3y 4.4
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Sera importante determinar €l érea a efectos
de cuantificar la excavaciéon y e perimetro
mojado para estimar cantidades de
recubrimiento del canal s fueranecesario. En
todos los casos debera proveerse un borde
librede0,50a1 m.

Laevaluacion del coeficiente derugosidad en
canales es una de |as tareas clasicamente més
subjetivas en hidréulica. Al respecto se
recomienda la lectura del capitulo
correspondiente del libro de Ven Te Chow
"Hidraulica de los canales abiertos"
(Ediciones Mc Graw - Hill).

Para e disefio de cunetasen lamayoriadelos
casos es suficiente el empleo de la siguiente
tabla tomada del Manual de Drenge y
Productos de Construccion de ARMCO:

TABLA 4.1 VALORESDEL COEFICIENTE
"n" PARA ZANJAS ANCHAS

Tipo de Vaor del coeficiente
recubrimiento n
Tierra compactada 0.020
Césped con méas de 15 0.040
cm de profundidad de

agua

Césped con menos de 0.060
15 cm de profundidad

de agua

Revestimiento rugoso 0.040
de piedra

Cunetas pavimentadas 0.016

de hormigén
Fuente: Manual de ARMCO

En todos los casos, a dimensionarse un canal
en la forma antes vista debera verificarse la
velocidad de escurrimiento. Esta debera ser
menor que el valor admisible fijado para €l
material de fondo. Como referencia pueden

adoptarse las velocidades limite dadas en la
Tabla 4.2 tomada del Manual de Drengje y
Productos de Construccion de ARMCO
segun andlisis de la fuerza de traccion
realizados por Fortier y Scobey.

TABLA 4.2 COMPARACION DE
VELOCIDADES MAXIMASY ESFUERZOS
DE TRACCION PARA DISENO DE
CANALESESTABLES (CAUCES RECTOS
CONSOLIDADOS - PROFUNDIDAD DEL

CAUCE 0.90 m)

Tipo de Agualimpia Aguacon
material sedimento

Velocidad Velocidad

(m/seg) (m/seg)

Arenafina 0.46 0.76
Greda arenosa 0.53 0.76
Greda limosa 0.61 0.91
Limo 0.61 1.07
Greda firme 0.76 1.07
ordinaria
Arcilla 1.14 152
consistente
Greda aluvial 1.14 152
coloidal
Esquistos y 1.83 1.83
tierra
compacta
Gravafina 0.76 152
Gravagruesa 122 1.83
Guijarrosy 1.52 1.68
ripio

Fuente: Manua de ARMCO

Asimismo puede utilizarse €l programaHY -
15 de la Administracion Federal de
Autopistas de los Estados Unidos (Federa
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Highway Administration - FHWA). El
programa posee opciones para distintos tipos
de revestimiento de fondo y paredes que van
desde el lecho natural de vegetacion hasta
revestimientos de hormigon; asimismo posee
opciones para € célculo dd coeficiente de
rugosidad de Manning. Més adelante se
presenta una descripcion més detalladay un
gjemplo de aplicacion.

Cuando la velocidad supere la admisible
podra recurrirse en agunos casos’ al
revestimiento del canal. El revestimiento
puede hacerse con césped, lgjas, piedras,
ladrillo o concreto segun € material local
disponibley lavelocidad del escurrimiento.
Como en términos generales € revestimiento
es costoso y con el objeto de abaratar costos,
se aplica € criterio de méxima eficiencia
(también llamado de minima resistencia).
Cada forma geométrica tiene dimensiones de
maxima eficiencia; la forma de maxima
eficiencia, por su parte, es la semicircular
pero por razones constructivas (excepto en
los casos donde pueden utilizarse medias
cafas prefabricadas) se prefiere la trapecial.
La condicién que exige menos longitud de
revestimiento (minimo perimetro mojado) y
en consecuencia posee costo minimo esta
dada por laexpresion:

Mp _
"o (4)

donde p son € perimetro mojado y h la
profundidad respectivamente.

2 Retardores y saltos son opciones
alternativas
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Las relaciones de minima resistencia que se
deducen para esa condicion son:

A= h2(/1+mf+/1+m?)- h{(mfmz)

(5)
B = h(y/1+m{+y/1+m3)-h(m,+m))
(6)
_h
R=3 (7

Fijado Q se adopta V = V_, paa €
revestimiento elegido y secalculaA = Q/V.
Con lapendiente disponiblei se calculah de
la expresion:

wln

V=

S|

h
)

vi (8)

y con A 'y h se calculaml = m2; por ultimo
secaculaB.

Ejemplo: (fig. 4.4)

Q=2.0m3/seg

n = 0.016 (concreto)
i =3%

V m = 4 M/seg
A=Q/NV =050m2
h=0.50m
ml=m2=145
B=0.30m

Alineamiento Vertical de Cunetas

Es préctica aceptada que e fondo de las
cunetas sea aproximadamente paralelo al
perfil del terreno natural. Como la velocidad
no debe exceder € valor admisible para €
tipo de suelo de que se trate, deben aplicarse
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las medidas correctivas necesarias para ta
fin.

En primer lugar, la forma més sencilla de
limitar lavelocidad es ensanchar lasolera. S
ello no fuera posible puede recurrirse a uno
de los siguientes métodos.

a) Retardadores

Son pequefios diques sumergidos colocados
transversalmente ala cuneta, construidos con
postes y ramas, piedra en seco, mamposteria
o concreto. Si H es la dtura del umbral del
vertedero del retardador e i la pendiente de
fondo de la cuneta, la distancia entre
retardadores sera (ver figura 4.5):

H

, (9)

Ly =

El retardador embalsa el agua, previniendo la
erosion del fondo; €l fondo delacunetase va
rellenando con material de sedimentacion y
termina por constituir un perfil escalonado
estable. La atura recomendable de los
retardadores es de 0.40 a 0.50 m.

b) Saltos

En algunas casos la pendiente de fondo del
cana puede fijarse menor que ladel terreno
natural y de tanto en tanto colocar un escalon
gque compense la diferencia de ambas
pendientes (ver figura 4.6). Estos escalones -

[lamados saltos - tienen norma mente alturas
gue oscilan entre 0.60 my 20 my se
construyen de mamposteria 0 concreto
simple. Eventualmente se utilizarén alturas
mayores recurriéndose en tales casos a
concreto reforzado.

Al pie del salto debe construirse una batea
(ver figura4.7) en lagque se forme un colchdn
de agua que actlie como disipador de energia;
de no construirse esta batea, la fundacion del
salto debera preverse por 1o menos a doble
delaaturade mismo, teniendo en cuentalos
efectos erosivos a pie. No obstante, para
obras de cierta envergadura es siempre
aconsgjable la construccién de la batea
disipadora.

El dimensionamiento hidraulico de la batea
puede hacerse en base a las siguientes
rel aciones empiricas:

a= = h yH (resalto ahogado )

wloo

(10)

H= Vh/z+z
(11)

H se adopta en funcion del material utilizado
y h es |la profundidad de régimen uniforme
parael cauda dedisefioy lapendientei, enla
seccion de cuneta elegida. De lafigura 4.7:
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Figuras4.5, 4.6y 4.7
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H+y= z+b= z+y+d (12)

Wz (13)

Ladistancia entre saltos ser&:

:H-d-ai
i

L

S

(14)

t "k

dondei eslapendiente de cuneta paralacua
la velocidad es admisible desde el punto de
vistade laerosion (ver tabla4.2).

) Rapidas

Cuando existe un fuerte desnivel asalvar en
unalongitud reducida, como seria €l caso de
la bagjada de la descarga de un bordillo
(ver figura 4.8), se recurre a una rgpida que
no es otra cosa que un cana con fuerte
pendiente que acompana a terreno natural
con un cuenco o batea disipadora en €
extremo.

Las rapidas se construyen de concreto simple
0 mamposteriade piedray se las dimensiona
como se indica a continuacion (ver figura
4.9).

Aplicando el teoremade Bernouilli entre las
secciones| y II:

2

Vl A
yl+_+H+a= d”+_+hf
29 29
(15)
d, =+ 16
I v, (16)

q = caudal por unidad de ancho en m*%seg m

Vi=4/29h, (17)

s
3, (2gh)’

h, = pérdida por friccion =3 L n2

4

q 3
(18)

n = coeficiente de rugosidad
(19)

L = (H+a) ' _—12+ 1 (20)
Ir

a-= dz - yz (21)
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Figura4.8
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Figura4.9
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d, = tirante conjugado de d, = % d, (f 8 Ff +1 -1) (22)

F, =No de Froudeenlaseccionll

Reemplazando y agrupando:

M 23
gd,,

o h, :
yl+i+ H+ (__( 16_V\/Ehv+ 1-1)-y,)- ~9 §(H +a) iz+ 1)7( ) -h=0
29 2 faqn, J2h, 8 Niz 43
(24)
Esta ecuacion en h, puede resolverse iz=0.5
conocidos y1=hl, V1, H, g, h2, ig, y n, n=0.014
utilizando € resolvedor incorporado alas h, =526 m
planillas electronicas (Método de Newton-  V,, = 10.1 m/seg
Raphson) antes comentado. d, =0.18m
F, =77
Una vez halado h, pueden obtenerse los d,=1.84m
demas pardmetros hidraulicosen particulard, a=1.04m
gue permite determinar la altura del cuenco L,=83m

disipador. Lalongitud del cuenco esta dada,
segun Gomez Navarro, por la expresion:

L, =5(d-d,) (25)
Ejemplo:
hy=1m
V1=23m/seg
H=397m
g=1.8m3/segm
h,=0.80m

Capitulo | - 104

Unavariante interesante de lo anterior son las
[lamadas rgpidas amortiguadas donde una
sucesion de peldafios (ver figura 4.10)
produce una disipacién parcial para flujos
menores y un efecto de macrorugosidad (a
través del aumento del valor "n" equivalente)
para caudales mayores.

En la tabla 4.3 se dan dimensiones tipicas
para rapidas amortiguadas.
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Figura4.10
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Tabla 4.3 Dimensiones Tipicas Répidas

Amortiguadas.
TABLA 4.3
DIMENSIONES TIPICAS RAPIDAS AMORTIGUADAS
Q(m3/s)  h(m) B(m) v(m/s)  q(m2/s) k(m) TALUD 1: F1 h2(m) L(m)
0.10 0.04 1.00 2.25 0.10 0.26 0.25 3.40 0.19 1
0.10 0.05 1.00 2.08 0.10 0.23 0.50 3.04 0.18 1
0.10 0.05 1.00 2.04 0.10 0.22 0.67 2.93 0.18 1
0.10 0.05 1.00 1.99 0.10 0.18 1.00 2.84 0.18 1
0.20 0.06 1.00 3.46 0.20 0.26 0.25 4.59 0.35 1
0.20 0.06 1.00 3.13 0.20 0.23 0.50 3.95 0.33 1
0.20 0.07 1.00 3.02 0.20 0.22 0.67 3.75 0.32 1
0.20 0.07 1.00 2.90 0.20 0.18 1.00 3.53 0.31 1
0.30 0.07 1.00 4.38 0.30 0.26 0.25 5.34 0.48 2
0.30 0.08 1.00 3.91 0.30 0.23 0.50 4.50 0.45 2
0.30 0.08 1.00 3.75 0.30 0.22 0.67 4.23 0.44 2
0.30 0.08 1.00 3.57 0.30 0.18 1.00 3.94 0.43 2
0.40 0.08 1.00 5.14 0.40 0.26 0.25 5.89 0.61 3
0.40 0.09 1.00 4.55 0.40 0.23 0.50 4.90 0.57 2
0.40 0.09 1.00 435 0.40 0.22 0.67 4.58 0.55 2
0.40 0.10 1.00 4.12 0.40 0.18 1.00 4.23 0.53 2
0.50 0.07 1.50 4.69 0.33 0.26 0.25 5.62 0.53 2
0.50 0.08 1.50 4.18 0.33 0.23 0.50 4.73 0.49 2
0.50 0.08 1.50 4.01 0.33 0.22 0.67 4.44 0.48 2
0.50 0.09 1.50 3.82 0.33 0.18 1.00 4.13 0.47 2
0.60 0.08 1.50 5.19 0.40 0.26 0.25 5.98 0.61 3
0.60 0.09 1.50 4.60 0.40 0.23 0.50 4.99 0.57 2
0.60 0.09 1.50 441 0.40 0.22 0.67 4.67 0.56 2
0.60 0.10 1.50 4.18 0.40 0.18 1.00 4.32 0.54 2
0.70 0.08 1.50 5.65 0.47 0.26 0.25 6.29 0.69 3
0.70 0.09 1.50 4.99 0.47 0.23 0.50 522 0.64 3
0.70 0.10 1.50 4.77 0.47 0.22 0.67 4.87 0.63 3
0.70 0.10 1.50 4.51 0.47 0.18 1.00 4.48 0.61 3
0.80 0.09 1.50 6.08 0.53 0.26 0.25 6.56 0.77 3
0.80 0.10 1.50 5.35 0.53 0.23 0.50 5.41 0.71 3
0.80 0.10 1.50 5.10 0.53 0.22 0.67 5.04 0.69 3
0.80 0.11 1.50 4.82 0.53 0.18 1.00 4.62 0.67 3
0.90 0.09 1.50 6.48 0.60 0.26 0.25 6.80 0.85 4
0.90 0.11 1.50 5.68 0.60 0.23 0.50 5.58 0.78 3
0.90 0.11 1.50 5.41 0.60 0.22 0.67 5.19 0.76 3
0.90 0.12 1.50 5.10 0.60 0.18 1.00 4.75 0.73 3
1.00 0.10 1.50 6.85 0.67 0.26 0.25 7.01 0.92 4
1.00 0.11 1.50 5.99 0.67 0.23 0.50 5.74 0.85 4
1.00 0.12 1.50 5.70 0.67 0.22 0.67 532 0.82 4
1.00 0.12 1.50 5.36 0.67 0.18 1.00 4.85 0.79 3
p=0.30 m
a=0.50 m

k=macrorugosidad equivalente
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TABLA 4.3 Dimensiones Tipicas Rapidas

Amortiguadas, continuacion.

DIMENSIONES TIPICAS RAPIDAS AMORTIGUADAS

TABLA 4.3 (continuacion)

Q(m3/s) h(m) B(m) v(m/s)  q(m2/s) k(m) TALUD 1: F1 h2(m) L(m)
0.10 0.04 1.00 2.34 0.10 0.23 0.25 3.74 0.20 1
0.10 0.04 1.00 2.28 0.10 0.20 0.50 3.64 0.20 1
0.10 0.05 1.00 221 0.10 0.19 0.67 3.16 0.19 1
0.10 0.05 1.00 2.13 0.10 0.16 1.00 3.04 0.19 1
0.20 0.06 1.00 3.62 0.20 0.23 0.25 4.72 0.36 2
0.20 0.06 1.00 3.36 0.20 0.20 0.50 438 0.34 1
0.20 0.06 1.00 3.22 0.20 0.19 0.67 4.20 0.33 1
0.20 0.07 1.00 3.06 0.20 0.16 1.00 3.69 0.32 1
0.30 0.07 1.00 4.58 0.30 0.23 0.25 5.53 0.50 2
0.30 0.07 1.00 4.16 0.30 0.20 0.50 5.02 0.47 2
0.30 0.08 1.00 3.97 0.30 0.19 0.67 4.48 0.46 2
0.30 0.08 1.00 3.75 0.30 0.16 1.00 4.24 0.44 2
0.40 0.07 1.00 5.37 0.40 0.23 0.25 6.48 0.63 3
0.40 0.08 1.00 4.81 0.40 0.20 0.50 5.43 0.59 3
0.40 0.09 1.00 4.58 0.40 0.19 0.67 4.88 0.57 2
0.40 0.09 1.00 431 0.40 0.16 1.00 4.59 0.55 2
0.50 0.07 1.50 4.90 0.33 0.23 0.25 6.00 0.54 2
0.50 0.08 1.50 4.44 0.33 0.20 0.50 5.17 0.51 2
0.50 0.08 1.50 4.24 0.33 0.19 0.67 4.82 0.50 2
0.50 0.08 1.50 4.00 0.33 0.16 1.00 4.42 0.48 2
0.60 0.07 1.50 5.43 0.40 0.23 0.25 6.38 0.63 3
0.60 0.08 1.50 4.88 0.40 0.20 0.50 5.44 0.59 3
0.60 0.09 1.50 4.64 0.40 0.19 0.67 5.05 0.57 2
0.60 0.09 1.50 437 0.40 0.16 1.00 4.61 0.55 2
0.70 0.08 1.50 5.90 0.47 0.23 0.25 6.70 0.71 3
0.70 0.09 1.50 5.27 0.47 0.20 0.50 5.66 0.67 3
0.70 0.09 1.50 5.01 0.47 0.19 0.67 5.25 0.65 3
0.70 0.10 1.50 4.71 0.47 0.16 1.00 4.78 0.62 3
0.80 0.08 1.50 6.34 0.53 0.23 0.25 6.98 0.79 4
0.80 0.09 1.50 5.64 0.53 0.20 0.50 5.85 0.74 3
0.80 0.10 1.50 5.35 0.53 0.19 0.67 5.42 0.72 3
0.80 0.11 1.50 5.02 0.53 0.16 1.00 4.92 0.69 3
0.90 0.09 1.50 6.75 0.60 0.23 0.25 7.23 0.87 4
0.90 0.10 1.50 5.98 0.60 0.20 0.50 6.02 0.81 4
0.90 0.11 1.50 5.67 0.60 0.19 0.67 5.57 0.78 3
0.90 0.11 1.50 5.30 0.60 0.16 1.00 5.04 0.75 3
1.00 0.09 1.50 7.13 0.67 0.23 0.25 7.45 0.94 4
1.00 0.11 1.50 6.29 0.67 0.20 0.50 6.18 0.87 4
1.00 0.11 1.50 5.96 0.97 0.19 0.67 5.70 0.85 4
1.00 0.12 1.50 5.57 0.67 0.16 1.00 5.15 0.81 3

p=0.30 m

a=1.0m

k=macrorugosidad equivalente
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Obrasde Drenaje Urbano

Si bien los alcances del manual no incluyen
todos los aspectos relacionados con €
dimensionamiento y construccion de los
sistemas de desagtie urbanos®, a menudo los
proyectistas viales se ven involucrados en
este tipo de disefio. Por lo tanto se incluyen
aqui algunos el ementos de utilidad paratales
fines.

Los mismos incluyen:
.- Bordillos

- Tragantes

.- Pozos de inspeccion
.- Pozos de enlace

.- Pozos de caida

.- Conductos

A continuacion se describe cada uno de ellos
por separado incluyendo |os criterios basicos
de disefio y dimensionamiento hidraulico.

Tragantesy Bordillos

También Ilamados bocas de toma o
sumideros, son aberturas horizontales y/o

3% recomienda para tal fin la consulta de
los siguientes textos:
Sormwater: Best Management Practices and
Detention for Water Quality, Drainage and
CSO Management; Ben Urbonas/Peter
Sahre
Hydraulic Engineering Circular No. 12
"Drainage of Highway Pavements'. Federal
Highway Administration U.S Departament of
Transportation. March 1984.
Elements of Urban Stormwater Design; H.
Rooney Malcom, University of North
Carolina
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verticales destinados a interceptar las aguas y
dirigirlas a conductos de evacuacion que a su
vez las descarguen en cuerpos receptores
adecuados. Algunos de sus usos mas
frecuentes son:

.- En puntos bgjos de calzadas con bordillo
.- En zonas peraltadas extensas, con cantero
separador elevado

.- A lo largo de calzadas con bordillo en
funcién de la anegacion admisible

.- En separadores centrales deprimidos

.- En cunetas laterales sobre al cantarillas

Antes de continuar con el analisis hidraulico
de estas estructuras es necesario hacer
algunas consideraciones sobre las secciones
con bordillo. El caudal que escurre por la
calzadacontiguaa bordillo, paraun ancho de
anegacion T dado (ver figura4.11) es, segiin
Hicks:

S (26)

donde:

Q = caudal en m3/seg

n = coeficiente de rugosidad de Manning (en
genera se adopta el valor n = 0.016)

h = tirante en metros = Sx.T

Sx = pendiente transversal de la calzada

So = pendiente longitudinal de la calzada

El valor T se denomina anegacion y depende
de larecurrencia de disefio que se adopte; en
general no debera superar e ancho de un
carril paraTr = 2 afos.

Los tragantes de reja horizontal son aberturas
hechas en e fondo del canal de acceso
(cuneta, cazada, cantero separador)
protegidas por rejas (ver figura4.12)
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Situadas en una calzada con pendiente
longitudinal, estas aberturas podran captar €l
flujo que pasa sobre €llas (secciéon ABCD de
la figura 4.12) siempre que tengan una
longitud adecuada. Para diferentes tipos de
rgjas, experiencias de laboratorio
demostraron que la longitud libre x (en
metros) debe ser como minimo:

Vv
(g ™

X=mh (27)

donde V eslavelocidad media de llegada al
tragante en la seccion interceptada por largja
en m/seg, h es d tirante sobre € tragante en
metrosy m un coeficiente que depende de la
disposicion y forma de las regjas segun la
figura4.13.

Cuando €l tragante esta situado en un punto
bajo de la calzada, s lacargaH es menor que
0.12 m funciona como un vertedero con una
longitud de cresta L igual a perimetro de la
reggd® y un coeficiente C de descarga
aproximadamente igual a 1.7.

Su capacidad estara dada por la siguiente
expresion:

3
Q=17 L h? (m%seg) (28)
donde L = perimetro de laregja
Si h > 0.42 m la rgja funciona como un
orificio, con un areaigual alas aberturas de

los claros de las barras y un coeficiente de
descargaC =0.7:

* Si uno de los lados de la reja esta
adyacenteal bordillo, no debeincluirseen el
perimetro.
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Q= 07A/2gh (m%se) (29)

Teniendo en cuenta el probable atascamiento
con basura, se adoptara un area 2A.

Con 0.12 m< h<0.42 m el comportamiento
del tragante es intermedio entre el del
vertederoy e del orificio, adoptandose en ese
caso las dimensiones que resulten mayores
segun uno u otro funcionamiento.

Tragantesde Abertura L ateral

En este tipo de tragantes € agua penetra
lateralmente como seindicaen € esquemade
lafigura4.14.

Lafigura 4.15 permite calcular la capacidad
de aberturas|ateral es situadas en cal zadas con
pendiente longitudinal, en pies3/seg por pie
de longitud de abertura L. L os parametros de
disefio son € tirante de escurrimiento h en e
cana dellegaday € abatimiento alaentrada
(ver figura 4.14 anterior). La longitud de
abertura La necesaria para la intercepcion
total esigual al caudal total Q, dividido por la
relacion QallLa de la entrada segun el grafico
a) delafigura. Si lalongitud L disponible no
es suficiente para captar la totalidad del
escurrimiento, la porcion que interceptara
puede obtenerse del gréfico b) en funcion de
lasrelacionesalhy L/La

Si d tragante esta situado en un punto bgjo de
lacazaday lacargah es menor que laaltura
H de la abertura, puede considerarse que
funciona como un vertedero. En ese caso:

Q=17L hg (m3/seg) (30)

Si € tirante h es mayor que € doble de la
altura H, € funcionamiento sera € de un
orificio:
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Figura4.13
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Figura4.15
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QO=07LH /2gh (m%sen)
(31)

Para H < h < 2H valen las mismas
consideraciones hechas para el
funcionamiento  intermedio en rgas
horizontales.

Frecuencia delos Tragantes

En tramos de calzada con pendiente
longitudinal, si la capacidad del cana de
acceso en funcion de la anegacion admisible
excede la capacidad de latoma, |a capacidad
de esta Ultima gobernara € espaciamiento;
por e contrario si la capacidad de latomaes
mayor que ladel canal de acceso, esta Ultima
deterninard el nimero de bocas necesario
para que la anegacion no excedalaadmisible.

Pozos de | nspeccién

Se disponen para tener un facil acceso alos
conductos para la inspeccion, limpieza y
reparacion de los mismos.

Se ubican en cambios de direccién de mas de
15E, en los empa mes de conductos afluentes,
y en tramos rectos cada 60 a 100 m para
diametros de 0.60 a 1.00 my cada 100 a 200
m para diametros mayores de un metro. Para
compensar la pérdida de carga en lacamara,
el fondo del conducto de salida se coloca de
5 a 10 cm por debgo del conducto de
entrada, teniendo en cuenta la importancia
relativa de las perturbaciones que sufra la
corriente. Cuando existe variacion del
didmetro, se mantiene e alinemiento del
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intrados del conducto.

El acceso debe tener un minimo de 0.60 m de
ancho en cuaquier direccion siendo
generalmente de seccion rectangular con tapa
circular. En correspondencia con el invertido
de los tubos debe tener 1.20 x 1.20 m, pero
también se construyen de 1.50 x 0.90 m.; las
tapas son de hierro fundido o concreto
reforzado.

Camarasde Enlace

L as camaras de enlace pueden ser con acceso
0 Sin acceso (camaras ciegas). Las que tienen
acceso son similares a las de inspeccion,
cuando los conductos tienen diametros hasta
1.20 m; para diametros mayores se disefian
camaras de formas especiaes. Conviene que
los conductos que entran ala cAmara tengan
la misma cota de invertido y las aguas
aportadas similares velocidades, ello se
consigue dando mayor pendiente en sus
altimos tramos a tubo més dto, o
intercalando una cdmara de caida. Deben
evitarse, enlo posible, pérdidasde cargaen la
camara, eliminando las perturbaciones a la
corriente mediante cojinetes.

El éngulo de incidencia de |os afluentes debe
ser de 45Ea 60E o cual puede lograrse con

una curva suave antes del empalme. Debe
prestarse especia atencion, para confluencias
con velocidades de 1.5 m/seg 0 mayores, a
canalizar convenientemente la direccion de
ambas corrientes; a igual que en el caso
anterior, s el cauda es grande se requiere
disefiar una camara especial.

Pozos de Caida

Cuando es necesario limitar la pendiente del
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conducto para no exceder la velocidad
maximaadmisible se puede disponer un pozo
de caida que tendra un colchon de agua a pie
para disipar la energia; aquél podra ser con
accesoosiné.

Pueden disefiarse con las mismas expresiones
dadas en €l punto relativo a saltos.

Conductos

Pare el célculo de conductos se empleara €
gréfico delafigura4.16 basado en laformula
de Manning para la obtencién del caudal
maximo adoptandose aquellos diametros
cuyo caudal segun € grafico exceda en un
10% aproximadamente el caudal de disefio.

La autolimpieza del conducto depende de la
velocidad en su fondo, que es del orden del
60% de la velocidad media del conducto
[leno. Como lo mas frecuente es que €
conducto trabaje parciamente lleno, la
velocidad de fondo serd aproximadamente un
40% de la velocidad media del conducto
[leno:

Y/

fondo

= 040V, (32)

Las velocidades de arrastre de diversos
materiales se presentan en la tabla siguiente:

Tabla4.4 Velocidad necesaria para arrastrar

solidos
Materia Velocidad (m/seg)
Arcillafinay limo 0.07
Arenafina 0.15
Gravafina 0.30
Grava gruesa 0.60

Fuente: Manual de ARMCO

Lo expuesto conduce a fijar una pendiente
minima en e conducto que asegure, a
conducto Ileno, una velocidad media de 0.60
m/seg como minimo y excepcionamente
0.45 m/seg paralograr la autolimpieza.

Vigro= 040V, Y VoY 0.40 x 0.60= 0.24m/seg
(33)

Lapendiente minimaestaddada en latabla4.5
para distintos diametros de conducto:
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FIGURA 4.16
Gréfico para el caculo de conductos
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TABLA 4.5 PENDIENTE MiINIMA EN CONDUCTOS CIRCULARES (n = 0.013)

Didmetro 0.60 0.80 0.90 1.00 1.20 1.40
Pendiente minima recomendable 1.00 0.75 0.60 0.50 0.40 0.33
(m/km)

Pendiente minima absoluta (m/km) 0.60 0.46 0.38 0.34 0.27 0.21

Fuente: Elaboracion propia

Por otra parte la posibilidad de erosiones,
como asi también |os remansos e impactos en
los cambios de seccidn y camaras de limitala

velocidad maximaa 3 m/seg, |o que conduce
las pendientes maximas siguientes (conducto
[lenoy):

TABLA 4.6 PENDIENTE MAXIMA EN CONDUCTOS CIRCULARES (n = 0.013)

Diémetro 0.60

0.80

0.90 1.00 1.20 1.40

Pendiente maxima % 15 1.0

0.85 0.80 0.75 0.50

Fuente: Elaboracion Propia

Por Ultimo, en latabla 4.7 se dan los valores

del coeficiente de rugosidad para los tipos
mas usual es de tuberias:

TABLA 4.7 VALORES DEL COEFICIENTE "N" PARA DISTINTOS TIPOS DE TUBERIAS

Tipo de superficie Valores para proyectar
Tuberias de concreto fabricadas "in situ” 0.015
Tuberias de concreto prefabricadas con juntas bien gjecutadas 0.013
Tuberia de concreto prefabricado con juntas imperfectas 0.016
Tuberia de metal corrugado 0.023
Tuberiasde PVC 0.011

Fuente: Elaboracion propia en base a distintas fuentes

Dimensionamiento de Cunetas Tipicas

El proyectista debe analizar en cada caso las
caracteristicas de la precipitacion y los
aportes laterales para dimensionar vy
determinar |as neces dades de pavimentacion
de las cunetas | aterales.

Para e calculo hidrolégico de los aportes
laterales se utiliza el Método de | zzard (para
pequefias areas sin cauces definidos en las
cuales el derrame ocurre como escurrimiento
laminar) aplicado a taludes laterales y
calzada; € esguema de andlisis supone una
faja de aporte, talud lateral y una calzada
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(conservadoramente supuesta peraltada)
contribuyendo a una cuneta longitudinal que
configura una situacion tipica en zonas de
corte o de medialadera (ver figura4.17).

L as expresiones utilizadas son®:

527bL ¢
t = —° (34)

c 2
(A3

- 00000276 1+G

1 (35)
S)?»
donde®:
tc: tiempo de concentracion en minutos;
I intensidad de precipitacion en mmv/hr;
Lo: longitud de escurrimiento en metros;
k: coeficiente de escorrentia segun tabla
4.8
Cr: coeficiente de retardo superficia
seguin tabla 4.9

o pendiente media superficial.

Tabla 4.8 Vaores de coeficiente de
Escurrimiento "k" para diversas superficies

Superficie K

Arearesidencia urbana:

S6lo casas residenciales 0.30
Apartamentos con espacios verdes 0.50
Areas de edificios comerciales e 0.90
industriales

*Tomado de " Open Channel Hydraulics', Ven
Te Chow, Mc Graw-Hill, 1978.

® Las ecuaciones dadas son aplicablescuando IL,
<3871
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Areas boscosas, dependiendo del 0.05-0.20
suelo

Parques, terrenos agricolasy 0.05-0.20
pastizales

Asfalto o pavimento de concreto 0.85

Fuente: Open Channel Hydraulics, Ven Te Chow, Ed.
Mc Graw - Hill

Tabla4.9 Vaores del Coeficiente de Retardo Cr

Superficie Cr
Superficieslisas

asfalticas 0.007
Pavimento de 0.012
concreto

Pavimento de grava 0.017
Césped muy tupido 0.046
Pastizales 0.060

Fuente: Open Channel Hydraulics, Ven Te Chow, Mc
Graw - Hill

Notese quetc esfuncion del y viceversa; la
resolucion implica un proceso iterativo
€jecutado autométicamente por las planillas
electronicas.

El caudal combinado de aporte se calcula
utilizando la expresion del Método Racional
descrito en la Seccidn 3 aplicada a cada una
de las superficies considerando una longitud
unitaria de aporte; el vaor de caudal
especifico hallado considerando €l tiempo de
concentracion de lafgja de mayor retardo se
utilizapara determinar lalongitud maximade
conduccion de las cunetas.

Volviendo al problema de cacular t, no
conociendo apriori | se adopta para ésta una
de las expresiones propuestas en la Seccion 1
en funcion det,:
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Figura4.17

/DVISORA DE AGUAS

\‘/ CALZADA

CUNETA/

H_CUENCA LTALUD LC/—\LZADA
T

FIGURA 4—17
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1= 2
o (36)

a

t_ - 527 (0.0000276 —2
(t.+ o°

Ejemplo:

a=166

b=034

c=0

Cr = 0.007

Lo=7m

S, =0.02

k =0.85

t. = 1.7 minutos

| =139 mm/hr

En generd cuando € tiempo de
concentracion resultamenor de cinco minutos
sugl_e adoptarse este Ultimo valor como
minimo.

En e caso anadlizado, € perfil de aportes

tipico se presentaen lafigura4.17. EI mismo
contempla tres fgas de aporte con
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La ecuacion aresolver sera entonces:

L. L
+ Q) () ———=0

b

2 |

2
3

(t+ C)b)
(37)

caracteristicas diferentes. calzada, talud y
cuenca aledaia a talud. Para cada una de
ellas se ha determinado e tiempo de
concentracion, laintensidad de precipitacion
y los respectivos caudales especificos. El
conjunto defagjas se uniformizaen cuanto ala
intensidad de precipitacién adoptando para
todas el tiempo de concentracion mayor. El
caudal total para € dimensionamiento del
cand lateral y la determinacion de su
frecuencia de alivio es la suma de los
caudales individuales.

Determinacion dela Capacidad de
Conduccion delos Distintos Tipos de
Cunetas

A continuacion se presenta el andlisisdetres
tipos de cunetas laterales de uso comun, a
saber:

.- De seccion triangular de 0.50 m de
profundidad y taludes 1V:1.5H y 2V:1H sin
revestir;

.- |[dem anterior revestida;

.- De medias cafias de concreto.

Se han determinado utilizando la expresion
de Manning las capacidades de conduccion
de las primeras. Los resultados se presentan
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en las figura 4.18 en forma de abaco de
calculo. El gréfico permite calcular para cada
tipo de cuneta la distancia maxima de
conduccion en funcion de la pendiente con
limitaciones de velocidad maximaen el caso
de las secciones sin revestir’.

Seguin las determinaciones realizadas (que
son vdlidas para cada caso en particular)
cuando la pendiente longitudinal excede el
2.5% la cuneta debe ser pavimentada; no
obstante se haincluido un ge secundario que
presenta las distancias méximas hasta un
alivio para pendientes mayores del 2.5% es
decir existe una doble entrada para la
verificacion de las cunetas; si la pendiente es
menor del valor limite, la rama inferior
proporciona las distancias maximas de
captacion sin divio; apartir delasmismaslas
cunetas deben pavimentarse por cuestion de
capacidad. Si la pendiente excede & 2,5%
debera pavimentarse siempre y cuando la
distancia a alivio més préximo exceda la
distancialimite indicada en €l ge secundario.

El tercer tipo de cunetas (medias canas) se
prevé donde |a plataforma disponible es muy
estrechay no se desea cortar € talud. Se trata

" Una vez agotada la capacidad de
conduccién de la cuneta, es necesario
prever una obra de alivio lateral
(derramadero) o una alcantarilla.

de una seccion de segmento circular estrecha
y pavimentada que puede materializarse
mediante el empleo de medias cafias de
concreto prefabricadas de 0.40 m de didmetro
(ver figura4.19).

Por su relativamente reducida capacidad
requiere de alivio frecuente; debe verificarse
en el campo la disponibilidad fisica de tales
alivios, es decir, la existencia de puntos de
descarga adecuados o0 acantarillas
transversales; en caso que no se disponga de
la frecuencia de alivios necesaria debe
colocarse una acantarilla aiviadora cuya
funcién es permitir el pasaje de las aguas
desde el lado de aguas arriba de la calzada
hacia aguas abgjo. Si 1a seccion de carretera
se desarrolla en zona de media ladera,
siempre serd posible descargar esas aguas
tomando |as debidas precauciones en cuanto
a la erosiéon del terraplén; si la seccion se
desarrolla en corte, € traspaso de caudales
desde aguas arriba permitird una mejor
distribucién de los caudales a ambos lados
del camino. Si alin asi la capacidad resultara
insuficiente debera pensarse en ampliar €
corte para dar cabida a una cuneta de mayor
tamanio.
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Figura4.18
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FIGURA 4.19

FIGURA 4.19: CAPACIDAD DE CUNETAS TIPO 1/2 CANAS
PENDIENTE
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Figura4.20
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Figura4.21
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Drenaje y Puentes

Figura4.22
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Uso de Programas de la Federal Highway
Administration

Como se adelantd, agunas de las
determinaciones que podrian resultar més
complejas en € andlisis de las obras de
conduccién  longitudinad  han  sido
programadas por la Federa Highway
Administration de los Estados Unidos.

En lo que sigue se describen dos aplicaciones
de utilidad para e andlisis hidraulico de
conducciones:

.- Drengje de Pavimentos - Programa HY 12
.- Diseflo de Canadles Laterdes con
Revestimientos Flexibles - Programa HY 15

Se trata de programas BASIC de aplicacion
sencilla y que constituyen una herramienta
préctica para el disefiador. Estos programas
pueden ser adquiridos con facilidad por
correo via catalogo y su precio es reducido
por lo que se recomienda su incorporacion a
la biblioteca de cada proyectista.

A continuacion se describen brevemente las
caracteristicas de cada uno y se adjuntan
gjemplos de aplicacion.

Drenaj e de Pavimentos - Procedimientos
delaHydraulic Engineering Circular
HEC No. 12 - Federal Highway
Administration, USA.

El programaha sido disefiado paraanalizar €
flujo en bordillos y la capacidad de
intercepcion de sumideros de rejas,
sumideros de aberturavertical y canaetas con
ranuras (figura 4.23) como asi también
combinacionesdelos anteriores (figura4.24).

El programa utiliza los procedimienntos de
disefio delaCircular HEC - 12.

L as sucesivas pantallas de uso incluyen:

.- Datos de identificacién del proyectoy del
proyectista

.- Menu de andlisis, que comprende:

1. Entrada de datos

2. Edicion de datos

3. Seleccién del tipo de tragante

4. Impresion

5. Sdlida

El menu de entrada de datos incluye:

1. Pendiente longitudinal de la calzada

2. Pendiente transversal del pavimento

3. Pendiente transversal del canal (aledario a
bordillo)

4. Coeficiente de Manning

5. Ancho del bordo

6. Depresion del bordo

7. Descarga (caudal)

8. Ancho de anegacién

Cualquiera de estas variables puede ser
desconocida; para entrar esa caracteristica se
coloca-1.

El menl de seleccién del tipo de tragante
comprende:

1. Pardmetros del escurrimiento en el canal
2. Tragantes de reja horizontal

3. Tragantes de abertura vertical

4. Tragantes de canaleta con ranuras

5. Combinacién de tragantes de abertura
vertical y reja horizontal

6. Combinacién de tragantes de canaleta con
ranurasy rejas horizontales
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Figura4.23y 4.24

FIGURA 4-23

COMBINACION DE ABERTURAS HORIZONTAL Y VERTICAL

FIGURA 4-24
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L os resultados se presentan en tresfilas:
Laprimerafilaincluye los datos de pendiente
longitudinal S, pendiente transversal S,
coeficiente de rugosidad n, cauda Q y
anegacion T.

La segunda fila presenta los resultados del
escurrimiento sobre el cordon cuneta: ancho
W, pendiente Sw, depresion a, eficiencia de
la conduccion E, profundidad d y velocidad
V.

Latercerafila presentalas caracteristicas de
la intercepcion por parte del sumidero: tipo
de sumidero, largo del sumidero L, ancho del
sumidero W, caudal interceptado Qi, caudal
pasante Qb, y eficienciade laintercepcion E.
En la pagina siguiente se incluye un g emplo
de aplicacion como muestra.

Disefio de Canales L aterales con
Revestimientos Flexibles -
Procedimientos dela Hydraulic
Engineering Circular HEC No. 15 -
Federal Highway Administration

El programa analiza canales trapezoidales y
triangulares sobre fondo natural vegetado o
con revestimientos flexibles o de concreto, en
tramos rectos. El programa utiliza los
procedimientos de disefio de la Circular HEC
- 15. El valor del coeficiente de Manning y la
profundidad que se calculen con el programa
pueden diferir de las obtenidas por aplicacion
de &@bacos y tablas. Los valores de
coeficiente "n" son calculados con mayor
exactitud por € programa. Entrando -1 para
la descarga, € programa calcula el maximo
caudal admisible para un revestimiento dado.

Las pantallas de andlisisincluyen:
- Datos de identificacion del proyecto y del

proyectista

- El menu principa gque comprende:
1. Entrada de datos

2. Edicion de datos

3. Operacion del programalresultados
4. Impresion

5. Sdlida

Laentrada de datos, por su parte, comprende:
1. Descarga

2. Pendiente longitudinal del canal

3. Ancho de fondo

4. Talud izquierdo (horizontal a 1 vertical)
5. Talud derecho (horizontal a 1 vertical)

6. Tipo de revestimiento

Los tipos de revestimiento propuestos
incluyen:

a) Revestimientos de tipo permanente

1. Vegetacion (incluyendo cinco niveles de
detencion o retardo segun la atura de la
vegetacion)

2. Rip Rap (caracterizado por € D50); esta
opcion puede utilizarse para canales en suelo
natural desnudo

3. Concreto (con diferentes opciones de
rugosidad para tener en cuenta juntas,
terminaciones, etc.

b) Revestimientos temporales

4. Entramado de papel

5. Entramado de pgja

6. Enfgjinado de ramas

7. Fibrasimple

8. Fibradoble

9. Sintético

¢) Revestimientos compuestos

10. Combinacion de los anteriores parafondo
y paredes respectivamente
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Disefio de drenge carretero (Roadway

drainage design)
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ROADWAY DRAINAGE DESIGN
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DESIGNER: Marcelo de la Rosa

PROJECT: Manual de Carreteras

INLET NO.:

DRAINAGE AREA: .7

1

Acres

DATE: 09-06-1996
PROJECT NO.: 000
STATION: 1

DESIGN FREQUENCY: 2 Years
ROADWAY & DISCHARGE DATA
Cross-Slope S Sx n Q T
{E£E/LE) (Et/£ft) (cfs) 6 o
Composite 0.020 0.020 0.017 0.97 4.66
GUTTER FLOW
W Sw a Eo d v
(ft) (ft/ft) (in) (ft) (fps)
3.00 0.047 1.00 0.972 0.18 2.84
™ !
INLET INTERCEPTION
Inlet Type L W E Qi Qb
(£t) LEL) (cfs) (cfs)
P-1-7/8 3.00 3.00 0.970 0.94 0.03
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Los resultados provistos por € programa
incluyen:

- Esfuerzo de corte admisible parael materid
defondo y paredes

- Radio hidraulico

- Coeficiente de Manning

- Profundidad normal

- Areahidréulica

- Velocidad

- Esfuerzo de corte calculado

- Condicion estable o inestable de fondo y
paredes en funcion de los esfuerzos de corte
admisibley calculado.

En lapagina siguiente se incluye un gemplo
de aplicacion como muestra.

Otrostipos de cunetas pueden ser analizados
con la misma metodologia utilizando las
expresiones basicas definidas en e punto
relativo a hidréulica de canales.

Se presentan gjemplos (figuras 4.20 y 4.21)
para otros tipos de cunetas (trapecial y
rectangular incluidas) con y sin cuenca de
aporte aledafa a talud y un dbaco (figura
4.22) para la determinacion de la capacidad
de bordillos en zonas de terraplén.

Las figuras 4.20 y 4.21 representan las
capacidades de conduccion para tres tipos
basicos de geometrias. (i) trapecial, (ii)
triangular, (iii) rectangular; las dos Ultimas
incluyen variantes con y sin revestir.

Lalineade pendiente del 3% marcael limite
entre las cunetas revestidas y sin revestir: a
partir de esa pendiente las cunetas deben ser
en genera revestidas (excepto que la
distancia a aivio mas proximo sea menor
que lo indicado en el dbaco delafigura4.18
para cunetas de tipo triangular).

La diferencia entre ambas figuras, radica en
gue la segunda (figura 4.21) incluye una
cuenca de 300 m de ancho de fgjaaledana a
talud y por lo tanto las capacidades de
conduccion de las cunetas resultan menores
para la misma pendiente que en la figura
4.20.

El &baco delafigura4.22 permite cacular las
distancias de conduccion de bordillos en
terraplén para dos anchos diferentes: (i) L =
0.25 m, y (ii) L = 0.50 m. Estos bordillos
captan los excedentes provenientes de la
calzada, en particular en sectores peraltados
y curvas verticales concavas. El proyectista
verificard que las distancias de conduccion
dadas en e gréfico son superiores a las
longitudes de captacion; en caso contrario
proveerdalos derramaderos correspondientes.
En general es deseable que las descargas se
realicen sobre terreno natural en uno o ambos
extremos del terraplén.

Cabe aclarar que todos los abacos
presentados son atitulo demostrativo ya que
corresponden a situaciones especificas no
susceptibles de extrapolacion; en cada caso
deben crearse los graficos correspondientes
para cada proyecto en particular.
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Channél lining analysis
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*kkkk CHANNEL LINING ANALYSIS Rokdk
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DESIGNER: Marcelo de la Rosa DATE: 09-06-1996

PROJECT: Manual de Carreteras PROJECT NO.: 000

STATION: 0 TO STATION: 1

DRAINAGE AREA: 3.0 Acres DESIGN FREQUENCY: 5 Years
CHANNEL DESCRIPTION: CHANNEL SLOPE: 0.005 ft/ft

Bottom Width: 3.00 ft
Left Side Slope: 2.0

Right Side Slope: 2.0

Lining Permissible Discharge Hydraulic Manning
Shear (1b/sf) (cfs) Radius (ft) Coefficient
Veget.- B 2.10 36.0 1.61 0.104
Normal Area Velocity Calculated Remarks
Depth (ft) (sf) (ft/sec) Shear (lb/sf)
2.92 25.93 1.38 0.91 Stable

(1) Check for channel bends
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Conclusionesy Recomendaciones

Sobre la base de las expresiones bésicas de la
hidréulica de canales en régimen permanente
y uniforme es posible resolver lamayoriade
los problemas relativos a drenge
longitudinal de carreteras.

La utilizacion de planillas electrénicas tipo
LOTUS 1-2-3, QPRO o EXCEL es un
auxiliar indispensable paratalesfines dadala
forma relativamente complga de las
ecuaciones utilizadas.

L os elementos de control principales son €
nivel de las aguas en los diferentes tipos de
conducciones y la velocidad de
escurrimiento; ellos determinan la necesidad
de alivios y/o revestimiento.

Serecomienda alos proyectistas procurar los
programas de la Federa Highway
Administration para facilitar los clculos de
dimensionamiento.
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Los aspectos relativos al drenaje deben incluirse en los analisis preliminares para evitar
problemas irreversibles o soluciones costosas. Las calzadas elevadas retienen las crecidas y
anegan las vecindades manteniendo el agua mucho tiempo.
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Bordillo de conduccion longitudinal en zona peraltada. Tramo: Pito Solo-Santa Barbara.

La conduccion por medio de bordillos en zonas de relleno peraltadas, especialmente con fuerte
pendiente, es adecuada para evitar la erosion de los terraplenes; debera ademas preverse una rapida
de descarga.
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Revestimiento de cuneta y diques retardadores (check dams). Tramo: Pito Solo-Santa
Barbara.

El revestimiento de cunetas y los diques retardadores son soluciones alternativas para la proteccion
de cunetas en este caso utilizadas en conjunto.
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Py, L

Obstruccion lateral por maleza en el lad

o concavo de la curva horizontal.

El mantenimiento de las conducciones longitudinales es fundamental para evitar que las aguas

escurran sobre hombros y calzada y debe ejecutarse antes de cada temporada lluviosa.
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Erosion en cunetas y talud.

Tratamiento de taludes con bermas. Tramo: La Union-Mame.

El tratamiento con bermas, siempre que se les proporcione adecuado drenaje, es una solucion
recomendable para taludes inestables de altura superior a los tres metros.
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Captacion de cunetas laterales conducida por tuberia para evitar deslizamientos y erosion.

Ver comentario pagina siguiente.
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0. Tramo: Pito Solo-Santa Barbara.

Lavadero de descarga de bordillo en zona de rellen

La descarga de cunetas y bordillos debe proporcionar adecuada proteccién a los taludes canalizando
las aguas hasta un punto donde no produzcan erosion.
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Socavacion en zona de hombro y conduccion lateral.

La junta entre asfalto y concreto debe ser adecuadamente sellada y mantenida para evitar
infiltraciones; asimismo deben investigarse posibles escurrimientos subsuperficiales y prever drenaje
subterraneo en caso necesario.
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Revestimiento de cuneta. Tramo: Pito Solo-Santa Barbara.

Los canales de seccion trapecial revestida en concreto proporcionan adecuada solucion en conducciones
urbanas y rurales disminuyendo la necesidad de mantenimiento y protegiendo de la erosién. No obstante,
es necesario realizar mantenimientos periddicos para evitar que la cuneta revestida quede aislada.
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Los puntos bajos en calzadas sin descarga lateral deben ser cuidadosamente drenados para

evitar acumulaciones de agua; en este caso no se observa tragante en correspondencia con
el punto bajo.

Playa de peaje. Autopista Chamelecon. San Pedro Sula.

En pavimentos anchos debe preverse adecuada pendiente transversal (incremento del 1% por cada
carril adicional) para evitar la formacion de laminas de agua de espesor excesivo.
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Bordillo de concreto junto a carpeta de rodadura asfaltica. Progreso-Yoro.

El asfalto no es adecuado para la conduccion de las aguas por lo que debe preverse ancho de concreto suficiente
parala evacuacion de los caudales de disefio; el ancho es variable en cada caso.

R\ . o : T R e PR iy T 7 )

Tragante mixto. San Pedro Sula.

Los tragantes mixtos (abertura vertical v reja de hierro fundido) son la solucion mas recomendable en
conducciones superficiales urbanas; deben cuidarse las terminaciones para cvitar atascamientos de basura.
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En conducciones urbanas entubadas debe preverse suficiente frecuencia de pozos de
inspeccion para acceso y limpieza.

Las distancias maximas recomendables segun el diametro son:

Diametro Distancia Maxima
(m) (m)
0.60 60
0.80 80
1.00 100
>1.20 100 a 200
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Talud de gran altura. Tramo: San Pedro Sula-Santa Bérbara.
Deben evaluarse cuidadosamente los aportes laterales para el dimensionamiento de las cunetas de

corte y/o su frecuencia de alivio. En este caso, aunque no fuera necesaria una cuneta revestida por
motivos de erosion, es recomendable su uso para aumentar la capacidad hidraulica.
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SECCION 5: ALCANTARILLAS

Generalidades

Una alcantarilla es un conducto
hidraulicamente corto que sirve para proveer
las facilidades necesarias para el paso de las
aguas de un lado al otro de la via
manteniendo, en lo posible, las condiciones
naturales del drenaje.

Estas aguas, provenientes principalmente de
lluvias, pueden escurrir por rios, quebradas o
correderos de invierno y ain provenir de la
captacion de las precipitaciones por cunetas
y escurrir paralelamente por la superficie
aledafia a la calzada.

Para caudales de mayor magnitud y para
cruces de mayor ancho los puentes resultan
ser mas apropiados dependiendo de otros
factores tanto geologicos, estructurales como
econdmicos.

De no utilizarse las alcantarillas como
conductos de paso para las aguas bajo el
terraplén, se puede ocasionar la inundacion
de la calzada, su debilitamiento por acciones
como la filtracién, erosion, y depositacion de
materiales s6lidos pétreos o arbustos y hasta
arboles de gran tamafio, causando graves
perjuicios a los servicios que prestan las vias
de comunicacion llegando a provocar la
reconstruccion de las mismas.

Hidraulicamente, las alcantarillas se definen
como conductos cerrados ya que pueden
operar con una linea de carga de la corriente
de agua por encima de su corona y, por
consiguiente, trabajar a presion. Si no opera
a caudal lleno es considerada como un canal

a superficie libre. La Figura 5.1 presenta las
caracteriticas del flujo en una alcantarilla.

Las alcantarillas pueden ser construidas de
diferentes formas: redondas, ovaladas,
abovedadas, cuadradas, rectangulares o la
combinacion de las mismas geometrias.

Los materiales podran ser concreto reforzado
o sin reforzar, mamposteria de piedra o metal
corrugado.

El disefio de alcantarillas requiere de una
serie de estudios previos que pueden
agruparse en:

- Hidrologicos,

- Topograficos,

- Hidraulicos,

- Geotécnicos,

- Estructurales

- Econémicos

- Estéticos, y

- Medio Ambientales

Los estudios hidroloégicos, tratados
anteriormente predicen las condiciones de
Caudales Maximos, sus Periodos de Retorno
y, en casos de obtener suficiente informacion
confiable sobre precipitaciones y caudales en
estaciones fluviales, se podra conseguir la
distribucion de los mismos en el tiempo, es
decir su hidrograma, que servira para
"transitar" los picos y examinar las
condiciones de atenuacion de los mismos por
efectos del represamiento natural dado por
las caracteristicas del cauce aguas arriba o
impuestas en el disefio por lagunas de
detencion de avenidas (Seccion 7).
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Drenaje y Puentes

Figura 5.1 Descripcion de una alcantarilla

NIVEL DE AGUA EN LA ENTRADA
7

NIVEL DE AGUA EN LA SALIDA

TERRAPLEN

GEOMETRIA
LA ENTRADA 7 /mo

FIGURA 5.1
DESCRIPCION DE UNA ALCANTARILLA
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La informacion topografica sera necesaria
para definir los cursos de agua y su efecto en
la localizacion de la via. Siendo las
alcantarillas estructuras hidraulicas operando
generalmente como canal las caracteristicas
de pendiente longitudinal y secciones
transversales son necesarias; algunos otros
factores morfologicos de los rios como
cambios de seccion y meandros es también
importante definirlos topograficamente como
asi también los elementos de la naturaleza o
construidos por el hombre que puedan
interferir en las condiciones normales de
flujo en avenidas extremas.

La precision de la informacion topografica
dependera de la etapa del estudio, sea
prefactibilidad, factibilidad o disefio final,
para lo cual se utilizan fotografias aéreas,
investigaciones preliminares de campo, hojas
cartograficas o levantamientos topograficos
de precision.

La extension de la informacion topogréfica,
referida a aguas arriba, aguas abajo y
secciones transversales, dependerd de las
caracteristicas geométricas particulares del
curso de agua, es decir cambios de pendiente
y secciones disimiles, existencia de
tributarios y/o ramificaciones, etc. En algunas
circunstancias, para desniveles muy bruscos
serd necesario realizar el levantamiento hasta
la descarga final de los caudales en sitios
muy aguas abajo de las alcantarillas, por
ejemplo en zonas montafiosas que requieran
proteccion de taludes por medio de
torrenteras. Los niveles de aguas maximas
deben ser levantados, ya sea definidos por
marcas de avenidas anteriores o referencias
de moradores cercanos.

Estos elementos topograficos auxiliaran a los

proyectistas viales a definir tipos de
alcantarillas, emplazamiento, y los niveles de
operacion de las mismas con respecto a los
niveles del terraplén.

Las condiciones hidraulicas en las que
operard incidiran fundamentalmente en el
comportamiento de los flujos en las
inmediaciones de la alcantarilla, ya que ésta
produce un estrechamiento de la secciéon del
cauce ocasionando un remanso hacia aguas
arriba, aumentando la velocidad dentro del
conducto y a la salida de la misma,
provocando acarreo de sedimentos y
eventualmente deteriorando la estructura
misma por la erosion violenta de sus paredes.
Los criterios de analisis consistiran por lo
tanto en determinar las velocidades y niveles
que se daran para las diferentes condiciones
de caudal.

La finalidad del disefio hidraulico de las
alcantarillas sera encontrar el tipo y tamafo
de las mismas que permitan dar pasaje al
flujo de disefio de la manera mas econdmica
y sin repercusiones en la estructura misma o
en la vialidad.

Los elementos de geotecnia incidirdn en la
determinacion de las condiciones de soporte
del suelo por accion del peso propio de la
alcantarilla, altura del terraplén y las cargas
debidas al trafico. Los efectos de estas cargas
también permitiran analizar las posibilidades
de asentamiento de la alcantarilla. La
distribucion de los esfuerzos en la interaccion
suelo-alcantarilla determinaran, en conjunto
con las condiciones hidraulicas, la forma y
material a utilizar y podra aplicarse un
criterio de decision final teniendo en cuenta
el factor riesgo / costo.
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El analisis de las condiciones del suelo y su
efecto sobre las alcantarillas se determinara
mediante la Teoria de Marston aplicada por
Spangler. Para cada tipo de alcantarilla,
dependiendo de la forma y el material, se dan
tablas de cargas maximas de terreno que se
pueden aplicar (ver Capitulo I de este mismo
tomo).

En lo que respecta a los aspectos estéticos, en
un origen las alcantarillas eran consideradas
como las "obras de arte" de las carreteras;
realmente una estructura de este tipo bien
concebida, disenada y construida mostrara la
madurez técnica de los autores, maxime en
Honduras donde la prevalencia de fallas de
las vias son producto de las deficiencias del
drenaje.

En cuanto a los criterios ambientales, las
alcantarillas se ubican directamente en el
medio de transporte del agua y en relacion
con aquellos seres o elementos de la
naturaleza que se verdn perturbados por la
construccion de las obras o su operacion.
Todos los andlisis de impacto ambiental
tienen que estar en consonancia con la
legislacion ambiental vigente y hasta con los
vecinos de las comunidades aledafias.

También la calidad del agua incidira en la
decision de instalar o no una alcantarilla
metalica, por los efectos de la corrosion.

Finalmente, el juicio, criterio y aptitudes del
proyectista tendran un efecto complementario
a los parametros descritos por lo que para
mejorar el discernimiento de los disefiadores
y constructores la evaluacion continua de las
alcantarillas ya existentes es un factor
importante, alcanzando esta actividad el
grado de investigacion por parte de los
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organismos responsables.

Seleccion del Tipo de Estructura mas
Conveniente

El disefio hidraulico de una alcantarilla
requiere la evaluacion de un gran cantidad de
datos como se ha descrito anteriormente.

La seleccion del tipo de estructura mas
conveniente dependerd finalmente de un
estudio economico en el cual todas las
variables hidroldgicas, hidraulicas vy
estructurales convergiran en soluciones de
maxima economia, utilidad y seguridad, en
funcion de los costos anuales de
construccién, mantenimiento y riesgos de
falla de la alcantarilla y la via. Cabe sefalar
que las condiciones hidraulicas de operacion
de la alcantarilla no deben ser sacrificadas
por aspectos de reduccion de costos.

Aspectos Fisicos
Localizacion

Una alcantarilla debe localizarse,
preferiblemente, en el trayecto o
alineamiento de un curso de agua y en su
proyeccion vertical lo mas conformada con el
lecho del rio o quebrada, para evitar
excavaciones estructurales mayores o
trabajos de mejoramiento del cauce (ver
Figura 5.2).

No siempre se encuentran en la practica
condiciones ideales de localizacion de
alcantarillas; los casos de la Figura 5.3 son
una muestra de la variedad de dichas
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Figura 5.2 Localizacion de alcantarilla en su
drenaje natural.

CAUCE

= LOCALIZACION
DE ALCANTARILLA

~—F—H
2

FIGURA 5.2
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Figura 5.3 Posibilidades de relocalizacion de alcantarillas

/ CAUCE ORIGINAL

CAUCE RELOCALIZADO

CAUCE RELOCALIZADO

FIGURA 5.3
POSIBILIDADES DE RELOCALIZACION
DE ALCANTARILLAS

Alternativa 1. Cruce esviajado, no se requiere relocalizacion.
Alternativa 2. Entrada por cauce original, cauce aguas abajo relocalizado (recomendado).
Alternativa 3. Entrada y salida relocalizadas del cauce original.
Alternativa 4. Salida en el cauce original.
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condiciones, de forma tal que en ciertos casos
es mejor desviar el curso para lograr entrar lo
mas perpendicular posible a la via, evitando
en lo posible estructuras para direccionar el
flujo o extender la longitud de las
alcantarillas.

En el plano vertical las opciones dependeran
del tipo de desplante de la via, sea relleno o
corte, de la altura del terraplén y de la
pendiente del cauce. La figura 5.4 ilustra
diferentes condiciones de emplazamiento
vertical.

Los criterios de localizacion horizontal de
alcantarillas dependeran en algunos casos de
las caracteristicas morfologicas de los cauces,
tal como se indica en la figura 5.5.

Es importante anotar que existe un ajuste de
factores que producen un balance natural, de
los cuales los mas importantes son la
pendiente, velocidad y capacidad de
transporte de sedimentos y cualquier
alteracion a uno de ellos serd compensado
por el cambio de alguno de los otros.

Curso de Agua

La instalacion de una alcantarilla para
conducir el agua a través del terraplén
significa una contriccion dréstica del cauce
natural. Para predecir las consecuencias de
esta alteracion, deben ser levantados datos
precisos del cauce y de su planicie en las
inmediaciones de la alcantarilla.

Estos datos incluyen: i) seccion transversal,
ii) pendiente, iii) caracteristicas de resistencia
hidraulica (rugosidad) tanto del cauce como
de sus riberas, hasta un ancho de referencia
como se tenga informacion de niveles de

aguas maximos alcanzados; iv) cualquier otra
restriccion que pueda afectar el paso del agua
por la alcantarilla o desbordes laterales que
afecten otros sectores de la via, poblaciones
o sembrados.

Almenos tres secciones deben ser levantadas
para determinar la pendiente del rio y
preferentemente en la localizaciéon de la
entrada y salida de la alcantarilla y al centro
del terraplén; las secciones no deben de ser
espaciadas a mas de 30 mts aguas arriba y
abajo de la alcantarilla. Las secciones deben
ser suficientemente largas a efectos de
analizar, mediante el método de seccion,
pendiente y rugosidad del cauce y su
planicie, el caudal para avenidas méximas.

Las secciones deben especificar al menos la
seccion mojada, el punto mas bajo del cauce
y los cambios de pendiente transversal en la
planicie.

Las secciones se tomaran viendo el cauce
hacia aguas abajo, de izquierda a derecha, lo
cual es una convencién que tiene que ser
atendida cuando se utilicen modelos de
simulacion hidraulica como el HEC-2.

Rugosidad del cauce

El coeficiente de resistencia hidraulica debe
ser evaluado para el cauce principal y sus
planicies; varios métodos pueden ser
aplicados para tal fin. No obstante,
comunmente el coeficiente de resistencia
hidraulica (referido como valor "n" de
Manning) se encuentra en tablas como la
siguiente:
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Figura 5.4
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FIGURA 5.4
VARIACION EN LA INSTALACION DE
ALCANTARILLAS BAJO TERRAPLEN
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Figura 5.5
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Tabla 5.1 VALOR n DE MANNING PARA PEQUENOS CAUCES NATURALES

(Ancho superficial en crecida menor de 30 m)

Descripcion "
1. Seccion Bastante Regular:
a) Algunos pastos y hierbas, poca o ninguna maleza 0.030-0.035
b)Denso crecimiento de maleza de altura menor que
la profundidad del flujo 0.035-0.050
c)Algunas hierbas, maleza liviana sobre las barrancas 0.035-0.050
d) Algunas hierbas, maleza pesada sobre las barrancas 0.050-0.070
e) Algunas hierbas, densos sauces sobre las barrancas 0.060-0.080
f) Para arboles dentro del canal, con ramas sumergidas
durante la crecida, incrementar todos los valores anteriores en: 0.010-0.020
2. Secciones irregulares, con pozos, ligeros meandros; aumentar los
valores dados en: 0.010-0.020
3. Cursos de montafia, cauces sin vegetacion, barrancas empinadas, arboles
y malezas a lo largo de barrancas sumergidas durante la etapa de crecida:
a)Fondo de grava, guijarros y pocos cantos rodados 0.040-0.050
b) Fondo de guijarros, con grandes cantos rodados 0.050-0.070

También orientan en la determinacion del
valor "n" las fotografias de casos tipicos que
se encuentran en los Manuales de Hidraulica
de Canales anotados en la bibliografia.

Otro método utilizado es el de Seccion y
Pendiente: aforando el rio en un tramo recto
y de seccion uniforme y aplicando después la
ecuacion de Manning, se despeja el valor de
la rugosidad.

Finalmente la calibracion por medio de
modelos computacionales de avenidas
registradas o niveles maximos ocurridos dan
lugar a un proceso mas acorde con las
actuales disponibilidades de instrumentos de
andlisis ingenieril.

Datos de la Via
Las caracteristicas de la via afectan los costos
de la alcantarilla, su capacidad hidraulica y

alineamiento. Del reconocimiento de campo
y de los planos correspondientes se pueden
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obtener la planta y el perfil de la via y su
seccion tranversal, en el punto exacto donde
se cruza el cauce. Esta seccion esta por lo
general esviada respecto al cauce.

De los datos de via se obtendra la longitud de
la alcantarilla, la cota de la invertida a la
entrada y a la salida, y la cota del nivel de
aguas maximas permitida. Estas elevaciones
y la longitud son aproximadas porque se
requeriran los calculos hidréaulicos
especificos para las acotaciones finales.

Los puntos bajos de los perfiles
longitudinales de la via proximos a la
alcantarilla son importantes para evitar
derrames alternos.

Alcantarillas de Tuberias

Las conducciones de agua de forma circular
son las mas comunes por la eficiencia de su
seccion, sus facilidades de fabricacién en
diferentes materiales y la forma practica de
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instalacion. Su andlisis hidréulico
corresponde facilmente a una seccidon
prismatica de manera que nomogramas y
formulas explicitas pueden describir sus
variables hidraulicas.

Los materiales para estas conducciones
circulares podran ser de concreto, PVC en

pequefios didmetros y metal corrugado (tipo
ARMCO).

Tuberias de Concreto

Las tuberias de concreto fabricadas en el pais
de acuerdo a las especificaciones ASTM son:

Tabla 5.2. ESPECIFICACIONES ALCANTARILLAS DE CONCRETO

ESPECIFICACION ASTM-C-14 (Sin refuerzo)

Diametro Peso del Tubo Espesor Pared Largo

(plg) (mm) (Lbs) (Kgs) (Plg)  (mm) (m)
6 150 140 64 11/4" 32 1.25
8 200 200 91 112" 38 1.25
10 250 260 118 13/4" 44 1.25
12 300 540 245 2" 50 2.00
15 380 780 355 21/4" 57 2.00
18 460 1,060 482 212" 64 2.00
24 610 1,520 691 3" 76 2.00

ESPECIFICACION ASTM-C-76 (Con refuerzo)

( ]l)iémetro Peso del Tubo Esl})esor Pared Largo
plg) (mm) (Lbs) (Kgs) (Plg)  (mm) (m
15 380 790 359 21/4" 57 2.00
18 460 1,060 482 212" 64 2.00
24 610 1,520 691 3" 76 2.00
30 762 2,590 1,177 312" 89 2.00
36 915 3,220 1,464 4" 102 2.00
42 1,067 4,000 1,818 412" 114 2.00
48 1,220 5,550 2,523 5" 127 2.00
60 1,525 8,570 3,895 6" 152 2.00
72 1,830 12,170 5,532 7" 178 2.00
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También en estructuras de concreto se
pueden fabricar "in situ" alcantarillas de
forma rectangular o cajas, a veces sencillas
de una sola unidad, otras dobles y hasta
triples, pudiendo ser utilizadas como una
alternativa de sustitucion de puentes.

En algunos casos son necesarias tuberias de

pequeiio didmetro para pasaje de cafios de
agua potable o caudales de riego; en tales
casos pueden emplearse materiales plasticos.

Para PVC, con especificacion ASTM para
drenaje D-3034, la fabricacion local es en los
diametros siguientes:

Tabla 5.3. ESPECIFICACIONES PARA ALCANTARILLAS DE PVC

ESPECIFICACION ASTM D-3034

Diametro SDR
(mm) (plg)

100 4 335

35

150 6 35

200 8 41

42

250 10 41

42

300 12 41

42

Longitud Peso
(m) (Kgs)
5.0 7.58
5.0 7.25
5.0 16.22
4.0 19.87
4.0 19.40
4.0 31.05
4.0 30.34
4.0 44.03
4.0 43.36

En relacion a la eficiencia de la seccion
siempre la de forma circular tendra la mayor
eficiencia hidrdulica aunque habra
circunstancias limitantes, como ser altura del
terraplén, en las que secciones ovaladas
pueden ser mas convenientes.
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La rugosidad de las alcantarillas de concreto
es menor que para alcantarillas metélicas. La
Tabla 5.4 muestra las comparaciones entre
las alcantarillas de concreto y las de acero
corrugado:
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Tabla 5.4 COMPARACION DE EFICIENCIENCIA ENTRE ALCANTARILLAS DE
CONCRETO Y LAS DE ACERO CORRUGADO.

TABLA 5.4

COMPARACION DE EFICIENCIA ENTRE ALCANTARILLAS

DE CONCRETO Y DE ACERO CORRUGADO

CAUDAL
PARA So=1%
(pes)

TUBERIA DE TUBERIA DE
METAL CORRUGADO
n=0.025

CONCRETO
n=0.013

TUBERIA EN

53

87

187

17

21

METAL CONCRETO

CORR@O /

3
S,
O
O
O

12

15

ARCO DE

ool
OS5

@y
&
@)
QO

17

24

28

40

VALORES DEL DIAMETRO EN PULGADAS
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Hidraulica de Alcantarillas

Un andlisis exacto del flujo en alcantarillas es
extremadamente complejo debido a que el
mismo es usualmente no uniforme con
transiciones entre flujo gradualmente variado
hasta rapidamente variado, incluyendo
fendomenos de vortices, resaltos hidraulicos,
caidas y remansos.

Las variable que intervienen son tipicas en la
hidraulica de canales: pendiente, forma,
rugosidad de los conductos, condiciones de
aguas abajo y aguas arriba de la alcantarilla y
el tipo de entrada a la misma.

Un disefio apropiado requerira
compatibilidad entre el flujo pasante y la
carga de agua permitida para condiciones
normales y extremas.

La carga de agua permitida en la entrada
dependera fundamentalmente de criterios del
analisis de riesgo de dafo a propiedades
adyacentes, dafios a la alcantarilla y a la via,
interrupcion del trafico, danos a la vida
humana y dafos a la condiciones naturales
del cauce y a su medio ambiente.

Un criterio cominmente adoptado consiste en
que el maximo nivel deberd garantizar un
borde libre minimo de 0.40 m entre la
superficie del agua y el nivel de la subrasante
de la carretera, considerando siempre los
efectos hacia aguas arriba sobre propiedades
y personas.

La condicion del nivel de agua aguas arriba
de la alcantarilla ofrece la energia que
permite el flujo a través de la misma. Esta
energia toma la forma de carga o columna de
agua medida desde la invertida a la entrada.
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El nivel del agua a la salida podra ser el nivel
normal de flujo aguas abajo, y este podra
verse incrementado por las condiciones de
rugosidad del cauce y por obstrucciones.

La velocidad a la salida es siempre
importante de conocer, ya que una vez
concentrado el flujo la velocidad serd mas
alta que la normal aguas arriba y determinara
las condiciones de erosion, la necesidad de
mejoramiento del cauce en las inmediaciones
de la salida o la necesidad de disipadores de
energia.

El problema de analisis consiste en definir las
condiciones de caudales maximos, geometria
y materiales de las alcantarillas y sus
dispositivos de entrada y salida.

Con lo anterior, las condiciones hidraulicas
del disefio estaran siempre definidas por el
nivel de agua en la entrada, regulado éste por
las caracteristicas de control hidraulico a la
entrada o a la salida, entendiéndose como
control aquella seccion donde existe una
relacion Unica entre el caudal y la
profundidad, es decir una seccidn critica,
donde el valor del nimero de Froude es igual
a la unidad.

Mientras que la profundidad del flujo en la
alcantarilla sea menor que el valor critico la
alcantarilla operard bajo control a la salida. Si
la profundidad de flujo alcanza su valor
critico o mayor dominara el control a la
entrada.

La elevacion del agua en la entrada que
permita el mayor caudal, analizando las
secciones de control a la entrada y a la salida,
sera la condicion de disefio y expresara la
situacion mas adversa de comportamiento
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hidraulico de la alcantarilla.
Para examinar las variables dependientes de

los controles de operacion (entrada y salida)
de las alcantarillas, se incluye la Tabla 5.5:

Tabla 5.5 FACTORES HIDRAULICOS A CONSIDERAR EN CADA TIPO DE CONTROL

Factor

Control a la Entrada

Control a la Salida

- Elevacion de nivel de agua a la entrada
- Area de entrada

- Configuracion a la entrada

- Biseles de entrada

- Rugosidad del conducto

- Area del conducto

- Forma del conducto

- Longitud del conducto

- Pendiente del conducto

- Elevacion del nivel de aguas abajo

X
X
X
X

PR PR KR K KX

* La pendiente del conducto con control a la entrada puede ser despreciada.

Los esquemas presentados en la Figura 5.6
expresan las diferentes condiciones del efecto
del control en el disefio.

Procedimientos de Calculo

El procedimiento de célculo las

alcantarillas estara definido por:

cn

1° Determinar  preliminarmente el
tamarfo de una alcantarilla, teniendo
como datos el caudal y el tipo de
seccion transversal de conducto.
Analizar las condiciones de caudal;
pendiente; méxima elevacion de agua
permitida a la entrada y los
dispositivos de mejoramiento en la
entrada de la alcantarilla, mediante
los graficos de la Oficina de Vias
Publicas (Bureau of Public Roads) de
los Estados Unidos.

Si los rangos de aplicacion de los
graficos fueran excedidos, se
utilizaran los criterios hidraulicos

20

30

para investigar detenidamente la
condicién de operacion, sea con
control a la entrada o a la salida.

Predimensionamiento de Alcantarillas

El Nomograma de la Figura 5.7 facilita el
predimensionamiento de alcantarillas
circulares y de caja.

Alcantarillas de Paso para Accesos

La forma mas simple de alcantarilla es la que
consiste en la continuacion de una cuneta
para permitir el acceso de peatones o
vehiculos a una propiedad, condicién en la
cual no se prevén grandes caudales;
generalmente la capacidad de la alcantarillas
debe ser igual o ligeramente mayor que la
capacidad de la cuneta.
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Figura 5.6 Descripcion de los controles de
flujo en alcantarillas.

a) CONTROL A LA ENTRADA d)
ENTRADA NO SUMERGIDA

ENTRADA SUMERGIDA

H

CONTROL A LA SALIDA
SALIDA NO_SUMERGIDA
FLUJO A SECCION PLENA

=
b) CONTROL A LA ENTRADA ) CONTROL A LA SALIDA

SALIDA NO _SUMERGIDA
SECCION PARCIALMENTE LLENA

]
H
] | H
Hs 4 .
J— i Ce—————— 7 ?5

He-Te
T e

Ye
e\
c) CONTROL A LA SALIDA

SALIDA SUMERGIDA
FLUJO A SECCION PLENA

FIGURA 5.6
DESCRIPCION DE LOS CONTROLES
DE FLUJO EN ALCANTARILLAS

) CONTROL A LA SALIDA
SALIDA NO SUMERGIDA
SECCION PARGIALMENTE LLENA
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La Tabla 5.6 permite dimensionar esta  capacidad hidraulica de una cuneta de forma
condicidn, basada en una equivalencia de la  trapezoidal y n=0.030 con la de la tuberia.

Tabla 5.6 DIMENSIONAMIENTO DE ALCANTARILLAS DE ACCESO
VALORES DE LA RELACION d/D

z=1 z=1% z=2 z=3 z=4

d/b No. de Tubos No. de Tubos No. de Tubos No. de Tubos No. de Tubos

1 2 1 2 1 2 1 2 1 2

0.4 0.465  0.821 0.400 0.758 0.350  0.702 0.277 0.611 0.224 0.533

0.6 0.640  0.950 0.550 0.890 0.489 0.830 0.364 0.718 0.294 0.625

0.8 0.755  0.950 0.640 0.640 0950  0.552 0.421 0.778 0.328 0.677
1.0 0.830  0.950 0.709 0950  0.606  0.932 0.460  0.815 0.357 0.710

1.2 0.880  0.950 0.754 0.950  0.647 0950 0490  0.842 0376  0.731

1.4 0.913 0.950 0.788 0.950 0.677  0.950 0.510  0.860  0.391 0.747

1.6 0942  0.950 0.814 0.950  0.702 0950  0.526  0.872 0.405 0.760
1.8 0.950  0.950 0.835 0950 0.719 0950 0540 0.884 0.416 0.772

2.0 0.950  0.950 0.850 0950  0.734 0950  0.552 0.89 0.421 0.778

2.5 0.950  0.950 0.880 0.950 0.762 0.950 0.572 0.908 0.436 0.792

3.0 0.950  0.950 0.900 0950  0.780 0950  0.585 0.918 0.448 0.804
3.5 0.950  0.950 0914 0.950  0.783 0950 0596 0926  0.454 0.810

4.0 0.950  0.950 0.924 0.950  0.803 0.950  0.602 0.929 0.460 0.815

5.0 0.950 0950  0.939 0.950 0.818 0.950 0.939 0.939 0.466  0.821

donde del talud de la cuneta se encuentra la relacion
d= profundidad del flujo de d/D para una tuberia o dos y luego se
D= Diametro de la tuberia despeja el valor del diametro.
b= ancho de la base de la cuneta
z= inversa del talud de la cuneta La maxima profundidad permitida en la

tuberia corresponde al 95% del didmetro.
Con larelacion de d/by el valor de la inversa
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La facilidad de usar dos tuberia en tindem es
para disminuir la altura del terraplén en el
acceso.

Ejemplo

Dada una zanja lateral cuyas caracteristicas
son:

Caudal = 2.2 m*/seg

Ancho de fondob=1.0 m

Taludes laterales z =2

Pendiente i = 0.0098

Determinar el diametro de una alcantarilla de
acceso a propiedad equivalente con uno y dos
tubos.

Con las caracteristicas dadas y n = 0.03,
resulta d = 0.60 m; en esas condiciones

d/b=0.60/1.0=0.6

Entrando a la Tabla 5.6 con d/b=0.6 y z=2,
los valores de d/D son:

Un tubo: 0.489

Dos tubos: 0.830

Los didmetros correspondientes seran:

Para un tubo: D=0.60/0.489=1.22; se adopta
D=12m

Para dos tubos: D=0.60/.830=0.72; se adopta
D=0.70 m

Alcantarillas Transversales

Para capacidades mayores y situaciones mas
complejas de flujo conviene utilizar los
nomogramas propuestos por la Oficina de
Vias Publicas de los Estados Unidos de
América (Bureau of Public Roads)
contenidos en las Figuras 5.8 ala 5.17.

Estos nomogramas permiten la seleccion
directa de las alcantarillas sin considerar
detalladamente las alternativas de control
dado que analizan una alcantarilla con una
altura de agua baja en la entrada lo cual
presupone un sobredimensionamiento de la
estructura o caudales bajos; otra limitacion
son las unidades inglesas.

Observando los nomogramas, para cada
tamafio corresponden dos curvas: una sélida
o la otra punteada.

Las lineas discontinuas indican las
condiciones limites de salida; las lineas
continuas sefialan las condiciones de control
de entrada para los diametros indicados.

Cada curva estd asociada a un numero que es
la relacion entre la longitud en pies y su
pendiente en porcentaje. La linea punteada
corresponde al maximo valor de L/100 S,
para el que pueden ser utilizadas
directamente las curvas. Para valores
mayores que los indicados habra que
verificar con los graficos dados més adelante
para determinar el valor de la carga de agua
en la entrada.

Para valores de L/100 S, menores que los
indicados sobre las curvas soélidas, el
conducto estara trabajando con el control a la
entrada; en tal caso se utiliza la curva llena
como valor minimo.

El valor intermedio de las curvas L/100 S, se
lee interpolado lineamente para encontrar la
altura a la entrada.

La altura de agua mdxima admisible a la
entrada dada como dato, se establece en
funcién de las caracteristicas de la via y el
emplazamiento como se indico.
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Figura 5.9
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Figura 5.10
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Figura 5.11
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Figura 5.12
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Figura 5.13
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Figura 5.14
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Figura 5.15
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Figura 5.16
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Figura 5.17
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Control a l1a Entrada

El control a la entrada ocurre cuando la
alcantarilla es capaz de conducir mas caudal
del que el dispositivo de entrada permite. La
seccion de control se localiza inmediatamente
en la entrada, la profundidad critica se
presenta cercana a este control y el régimen
de flujo inmediatamente aguas abajo es super
critico.

Para el andlisis del control a la entrada
solamente intervienen en el nivel aguas arriba
y el area a la entrada, la configuracion de la
seccion y las condiciones de borde o bisel en
la entrada.

El nivel de aguas arriba es medido desde la
invertida hasta la elevacion de diseno
permitida.

Las caracteristicas hidraulicas aguas abajo de
la seccion de control no afectan la capacidad
de la alcantarilla.

Para el célculo hidraulico de una alcantarilla
con control a la entrada pueden utilizarse los
nomogramas contenidos en las Figuras 5.18
hasta la 5.27, para diferentes secciones
transversales de conducto, materiales, y
configuraciones de entrada, incluyendo las
condiciones de mejoramiento con alerones y
depresiones.

Las alcantarillas requieren del mejoramiento
de sus dispositos de entrada y salida para
aumentar su capacidad de paso de los
caudales de disefio.

Cuando a las alcantarillas no se les provee

del mejoramiento hidrodindmico de sus
entradas, existen fuertes constricciones al

Capitulo I- 178

flujo como se observa en la Figura 5.28.

Los mejoramientos hidraulicos tipicos para el
comportamiento de las alcantarillas consisten
en la ampliacion de los cabezales, alerones y
depresiones constructivas que ligeramente
incrementan la carga para vencer las pérdidas
a la entrada.

Las entradas biseladas aumentan la capacidad
de una alcantarilla en un 20%; las entradas
con lados convergentes (formando una
especie de embudo), la incrementan entre un
25% y un 40% y cuando se proyecta una
depresion a la entrada la capacidad de la
alcantarilla se mejora hasta en un 100%.

Los cabezales y alerones pueden
eventualmente también cumplir una funcion
de retencion del terreno aledano a la
alcantarilla.

Estos mejoramientos pueden observarse en la
Figura 5.29.

Control a la Salida

El control a la salida ocurre cuando la
alcantarilla no es capaz de conducir el caudal
que las condiciones de entrada permiten; la
seccion de control esta localizada a la salida
de la alcantarilla.

Con control a la salida, las caracteristicas del
conducto, su entrada, salida y el nivel aguas
abajo regiran su comportamiento hidraulico.

El criterio de analisis parte de la premisa que
para pasar una cantidad de agua se requiere
una energia capaz de suministrar la carga de
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Figura 5.28 Comportamiento hidrodinamico
de la entrada a las alcantarillas

—~

(a) Entrada con proyeccion de paredes delgadas

FIGURA 5.28
COMPORTAMIENTO HIDRODINAMICO DE LA ENTRADA A LAS ALCANTARILLAS
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velocidad v*/2g, mas la pérdida de cargaen la
entrada h, mas la pérdida de carga por
friccion en el conducto h,.

Estas variables pueden ser observadas en la
Figura 5.30.

Se necesita por lo tanto establecer una
ecuacion de Balance de Energia:

H=2" v h +h
= -— tn t (1)
2g !

con g=9.81 m/s

La ecuacion de la energia para hacer pasar el
agua a través del conducto puede escribirse
como:

19.62 n’ L
T/

R3

2
H=V—(I+Ce+

2g (2)

donde:
H = Energia Total, m
g = Aceleracion de la gravedad, 9.81, m/s?
v = Velocidad en el conducto,

v =

(m/seg) (3)

O

Q = Caudal (m3/s, I/s)

A = Area del conducto, m?

C.= Coeficiente de pérdidas por entrada al
conducto

n = Coeficiente de friccion de Manning

L = Longitud del conducto

R = Radio hidraulico, m

La pérdida de carga a la entrada depende de
la geometria a la entrada; el coeficiente de
pérdida C, para aplicarlo a la carga de
velocidad se encuentra dado en la Tabla 5.7.

La pérdida por friccion en el conducto se
calcula mediante la Férmula de Manning:

2 1
0-2L4Rr%s? )
n
donde
Q= Caudal de disefio (m3/seg 6 l/s)
n= Factor de rugosidad

(adimensional)

A= Area de la seccion (m2)

R= Radio Hidraulico (mts)
S=Pendiente de la alcantarilla (m/m)
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Tabla 5.7 COEFICIENTES DE PERDIDAS POR ENTRADA

Pérdida de carga a la entrada, flujo lleno o parcialmente lleno, control de salida He = C.*(V2/2g)

Tipo de Estructura y Disefio de la Entrada Coeficiente
C
Tubo Concreto
Sobresaliente del terraplén, extremo
enchufable (extremo abocinado) 0.2
Sobresaliente del terraplén, extremo
cortado cuadrado 0.5
Muro de cabecera, o muro de cabecera
con alas
Extremo abocinado 0.2
Borde cuadrado 0.5
Redondeado (radio = 1/12D) 0.2
Biselado segun talud terraplén 0.7
*Seccion extrema conformada al talud del
terraplén 0.5
Bordes biselados, biseles a 33.7° 6 45° 0.2
Entrada de lados o pendiente estrechada 0.2
Tubo o0 Arco-Béveda, Metal Corrugado
Sobresaliente del terraplén (sin muro de cabe-
cera) 0.9
Muro de cabecera o muro de cabecera y alas
borde cuadrado 0.5
Biselado segun talud terraplén, talud pavi-
mentado o0 no 0.7
*Seccion extrema conformada al talud del terra-
plén 0.5
Bordes biselados, biseles a 33.7° 6 45° 0.5
Embocadura de lado o pendiente estrechada 0.2
Cajén Concreto Reforzado
Muro de cabecera paralelo al terraplén (sin muro
de ala)
3 bordes cuadrados 0.5
3 bordes redondeados, radio 1/12 dimension
del conducto, o bordes biselados en los 3 lados 0.2
Muros de ala en 30° a 75° del conducto
Borde del coronamiento cuadrado 0.4
Borde del coronamiento redondeado, radio
1/12 dimension del conducto, o borde de
coronamiento biselado 0.2
Muros de ala en 10° a 25° del conducto
Borde del coronamiento cuadrado 0.5
Muros de ala paralelos (extension de los
lados)
Borde de coronamiento cuadrado 0.7
Embocadura de lado o pendiente estrechada 0.2

*Nota: Hechas de metal o concreto, son las secciones cominmente provistas por los fabricantes

(prefabricadas).

Para un conocimiento grafico de estos
valores, la Tabla 5.8 muestra los esquemas de

los dispositivos de entrada y los valores del
coeficiente de pérdida correspondientes:
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Tabla 5.8 ESQUEMAS DE
DISPOSITIVOS DE ENTRADA Y SUS
COEFICIENTES DE PERDIDA

TRES ARISTAS REDONDEADAS (RADIO=1/12 DIMENSION CAJON).

DESCRIPCION Ce
. E CAUPANA SALENTE i
— - E ESPIGA SALIENTE (No se recomienda su uso). 0.5
° o
2 T
g | —=— CON ALETAS (& 0° A 90°) CAMPANA EN EL EXTREMO. 0.2
z
)
o
w
a o
A3 p——— CON ALETAS (& 0° A 90°) ESPIGA EN EL EXTREMO. 0.5
a (No se recomienda su uso)
2
o
[ CON ALETAS (& 0° A 90°) REDONDEADA (RADIO = D/12). 0.2
N ren/12
DE SECCION TERMINAL PREFABRICADA DE ACUERDO CON TALUD. 0.5
Q | —m- EXTREMO SALIENTE. 0.9
<
o
pu}
x
x
x o
o
- e CON ALETAS (& 0° A 90°). 0.5
=
=
()
=
g L)
o CHAFLANADO DE ACUERDO CON TALUD. 0.7
(a4
% L]
o
<
2 SECCION TERMINAL PREFABRICADA DE ACUERDO CON TALUD. 0.5
2
e o =0 0.7
o . .
K ALETAS O MUROS DE CABECERAS. 107 < a0 <25 0.5
g ARISTAS SIN REDONDEAR. 30° < o < 75°| 04
o = 907
° 05
<
5
&
z MURO DE CABECERA. 0.2
3 - TRES ARISTAS REDONDEADAS (RADIO=1/12 DIMENSION CAJON).
w
[=]
2]
2
& ALETA(@ ENTRE 30° Y 75°). 02
<
(S}

ESQUEMAS

TABLA 5.8
DE DISPOSITIVOS DE ENTRADA

Y SUS COEFICIENTES DE PERDIDA
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Los valores de la rugosidad del conducto para diferentes materiales se presentan en la Tabla 5.9:

Tabla 5.9 VALORES DE MANNING PARA DIFERENTES CONDUCTOS

Tipo de Conducto v Descripcion Muro/Junta

Tubo de Concreto

Juntas buenas, muros suaves

Juntas buenas, muros rugosos

Juntas pobres, muros rugosos

Cajon de Concreto

Juntas buenas, paredes

suavemente terminadas

Juntas pobres, muros rugosos

sin terminacion

Tubos y Cajones de Metal Corrugado,
Corrugaciones Anulares (n varia con el ta-
mafo del conducto)

Corrugacion 68x13

Corrugacion 152x25

Corrugacion 127x25

Corrugacion 76x25

Corrugacion 152x51

Corrugacion 229x63

Tubos de Metal Corrugado, Corruga-
cion Helicoidal. Flujo Circular
Lleno.

Corrugacion 68x13, chapa de 61 cm.
de ancho

Metal Metalico Costilla Espiral
Interrupciones 19x19 espacia-

das 30 cm., juntas buenas

n Manning

0.011-0.013
0.014-0.016
0.016-0.017

0.012-0.015

0.014-0.018

0.027-0.022
0.025-0.022
0.028-0.025
0.028-0.027
0.035-0.033
0.037-0.033

0.012-0.024

0.012-0.013

Para las alcantarillas que operan con control a la salida también se requiere calcular la altura

de agua a la entrada H.. (Ver Figura 5.31)
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donde se cumple que:

H,=H+h, -L *S§ (5)

o

siendo h, igual a la altura del conducto
cuando éste fluye lleno o a la altura de aguas
abajo de la alcantarilla cualquiera fuera
mayor. Para alcantarillas que fluyen
parcialmente llenas h, podra ser igual a (d,
+D)/2 o la altura de agua a la salida
cualquiera sea mayor. El esquema de la
Figura 5.32 ilustra las condiciones descritas.

La velocidad a la entrada generalmente es
despreciable y la carga de velocidad se puede
aproximar a la carga por la velocidad
producida en el conducto.

Los nomogramas contenidos en la Figuras
5.33 a la 5.38 son los de uso més frecuente
para alcantarillas de forma circular o
rectangular.

Cuando los controles de operacion de una
alcantarilla no estdn bien definidos sera
necesario elaborar una Curva de Operacion
donde se muestre la eficiencia de los
dispositivos de entrada y la altura del nivel de
agua al ingreso de la alcantarilla.

Finalmente, el procedimiento y formato
descrito a continuacion facilitard el proceso
de andlisis para el disefio.

Los célculos para el proyecto de alcantarillas
pueden ser ejecutados utilizando las Figuras
especificas que se describieron
anteriormente. Se recomienda ordenarlos en
una planilla como la mostrada en la Tabla
5.10, la cual consta de tres recuadros, cuyo
significado se explica a continuacion:

a) Recuadro Superior Izquierdo

Donde se colocaran los datos relativos al
caudal, frecuencia de disefo, y la
correspondiente profundidad de agua en el
canal de salida.

b) Recuadro Superior Derecho

Donde se hard un esquema del funcioamiento
de la alcantarilla, indicando todas las cotas
necesarias para el calculo.

¢) Recuadro Inferior

Columna 1: Tipo de entrada y alcantarilla. En
esta columna se indicara si se trata de un
conducto circular, abovedado, o rectangular,
el material del que esta fabricado, asi como el
tipo de entrada utilizada para la estimacion
del correspondiente coeficiente.

Columna 2: Tamaiio: Se indicara en metros
los dimensiones caracteristicas del conducto,
dependiendo del tipo de seccion.

Columna 3: Q. El valor calculado con
control a la entrada, se colocara en la mitad
derecha del cuadro; el valor calculado con
control a la salida ir4 en la mitad izquierda.
Si se tratase de alcantarillas multiples con
caudal conocido, se colocara el caudal que
pasa por cada alcantarilla en la mitad
derecha, y el caudal total en la mitad
izquierda del cuadro.

Columna 4: No. de alcantarillas. Es el
namero total de conductos necesarios para
conducir el caudal total.

Columna 5: He/D Se trata del valor leido de
las figuras correspondientes incluidas en esta
seccion, para el caso de conductos con
control a la entrada.

Columna 6: He Es el valor de la altura de
agua a la entrada, resultante del producto de
D por el valor de la columna anterior.

Capitulo I - 197



Diciembre, 1996

Drenaje y Puentes

Figura 5.32 Condiciones del nivel de aguas
abajo
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FIGURA 5.32

CONDICIONES DEL NIVEL DE AGUAS ABAJO
FLUYENDO PARCIALMENTE LLENA
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Figura 5.33
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CONTROL A LA SALIDA.
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Figura 5.34
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Figura 5.35
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Figura 5.36
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Figura 5.37
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Figura 5.38
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Columna 7: Ke. Es el valor del coeficiente
correspondiente al tipo de entrada
seleccionado.

Columna 8: H. Es la diferencia de valores
entre la altura de agua a la entrada y la cota
de agua a la salida, leida de la figura
correspondiente.

Columna 9: Yc. Profundidad critica en el
conducto.

Columna 10: (Yc + D)/2. Es la semisuma del
valor de la profundidad critica y la dimension
vertical del conducto.

Columna 11: Ys. Valor de la profundidad de
agua en el canal de salida, calculada,
estimada o supuesta.

Columna 12: h. Es el mayor de los valores
entre (Yc+ D)/2 e Ys.

Columna 13: LSo. Es el producto de la
longitud de la alcantarilla por el valor de la
pendiente del fondo; es decir, el desnivel
entre las rasantes de entrada y salida del
conducto.

Columna 14: He. Es el valor de la carga de
agua a la entrada, calculada tomando el
control a la salida segun la ecuacion:

He =H + h - L So (6)

Columna 15: Control He. Se trata del
mayor de los valores calculados para He sea
con control a la entrada o a la salida. Este
valor maximo sera el de disefio.

Columna 16: Velocidad a la salida. Es el
valor de la velocidad media en la seccion de
salida del conducto.

Columna 17: Tipo de salida y comentarios.
Sirve para indicar si habré alguna estructura
especial a la salida, y cualquier otro
comentario u observacién importante.

Los procedimientos de analisis pueden ser
facilitados por medio de Hojas Electronicas

Capitulo I - 206

o Programas que han sido desarrollados para
las agencias de carreteras del Gobierno
Americano.

El Programa HYS realizado por la Federal
Highway Administration (FHWA)
automatiza el disefio de alcantarillas,
siguiendo la metodologia de la Circular N° 5
de la misma institucion.

El programa HY 8 contiene modulos para el
disefio de diferentes formas y tamafios de
alcantarillas, sean éstas de una sola estructura
o varias de ellas en bateria. También realiza
el transito de avenida cuando se presentan
condiciones de empozamiento aguas arriba
de las alcantarillas y permite el analisis para
cuando el caudal rebosa por la calzada.

Incluye también el andlisis de las curvas de
operacion para ir optimizando el disefio de la
alcantarilla con mejoramientos en los
dispositivos de entrada.

La presentacion del programa HY8 es
sumamente amigable, con menus de ayudas
auxiliares de variables y errores, 'y
facilidades de impresion de resultados.

Control de Arrastre

La accion erosiva del agua, desde el impacto
por la lluvia en el suelo, hasta su llegada a los
cauces, provoca el transporte de sedimentos
u otros elementos que deben ser considerados
para el disefio de estructuras
complementarias de atrape o desvio y prever
las acciones de mantenimiento, ya sea de
control de torrentes o revegetacion, que
tendran que ser aplicadas para que los pasos
del agua sean lo mas libres posible.
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El fenomeno de control de sedimentos abarca
dos aspectos: erosion y transporte.

Antes que el sedimento sea movido, debe
primero ser desprendido de las masas de
suelo. A medida que este proceso de erosion
se agrava, el suelo vegetal queda al
descubierto y se inicia un desprendimiento de
la vegetacion que transportada en una crecida
obstruye las estructuras de drenaje y retiene
el flujo, provocando que se viertan las aguas
sobre la calzada en condiciones desastrosas.

Elsedimento no s6lo afectara las alcantarillas
sino a todo el sistema de drenaje, incluyendo
cunetas, cajas de registro o de cambio de
direccion de flujo, cabezales y obras
complementarias.

Las variables que intervienen son multiples
como ser el area de la cuenca; la pendiente; la
intensidad y cantidad de lluvia, Ila
erosionabilidad del terreno; el peso
especifico del suelo, su forma y tamafio, la
cohesion del sedimento, su oportunidad de
iniciacién al movimiento en funcion de la
disposicion de los granos, etc.; y se podria
aumentar la lista de variables lo cual hace
que el problema sea tratado en forma
simplificada apoyado en la experimentacion
por medio de férmulas empiricas o mediante
modelos fisicos.

En Honduras, por el desarrollo incipiente de

la aplicacion de métodos hidrologicos e
hidraulicos en el andlisis de estructuras de
drenaje mayor, habrd que concientizar a las
Instituciones de Gobierno y de Educacion
Superior sobre la necesidad de investigar
sobre condiciones locales del transporte de
sedimentos.

El producto de la erosion que llega a los rios
consiste en pequefias particulas sueltas de
mayor o menor finura, que dependiendo del
modo de transporte en la corriente, se
denomina material en suspension y material
de fondo.

Es siempre necesario conocer algunos
elementos que por observacion permiten una
evaluacion de campo, por ejemplo la
clasificacion de los sedimentos segun su
tamafio y tipo mostrado en la Tabla 5.11.

Las formas de fondo presentadas en la Figura
5.39 también describen cualitativamente el
potencial de transporte de sedimentos y las
caracteristicas de flujo: por ejemplo con la
formacion de rizos por lo general la corriente
lleva muy poco material del lecho en
suspension, las dunas tienen que ver con
flujos subcriticos y los pozos y rapidos
causados por corrientes de pendientes muy
pronunciadas y con formacién de resaltos
hidraulicos con flujos supercriticos
respectivamente.
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Tabla 5.11 CLASIFICACION DE SEDIMENTOS POR TAMANO

Nombre Tamaiio Tamizado
SUELOS GRANULARES

CANTO RODADO

- Muy grande 4m-2m

- Grande 2m-1m

- Mediano Im-0.5m

- Pequetio 0.5m-0.25m

GUIJARRO

- Grande 256 mm - 128 mm

- Pequetio 128 mm - 64 mm

GRAVA

- Muy Gruesa 64 mm - 32 mm Pasa el Tamiz 3" y es
retenido por el Tamiz N°
4

- Gruesa 32 mm - 16 mm

- Mediana 16 mm- 8 mm

- Fina 8§ mm - 4 mm

- Muy Fina 4 mm - 2 mm

ARENA

- Muy Gruesa 2mm- 1 mm Pasa el Tamiz No. 4 y es
retenido por el Tamiz N°
200

- Gruesa I mm - 1/2 mm

- Mediana 1/2 mm - 1/4 mm

- Fina 1/4 mm - 1/6 mm

SUELOS COHESIVOS
LIMO 1/6 mm - 1/256 mm Pasa Tamiz No. 200
ARCILLA 1/256 mm - 1/4096 mm Pasa Tamiz No. 220
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Figura 5.39 Formas de fondos en cauces aluviales
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De la observacion de las formas de fondo se
pueden obtener valores de la rugosidad del

Tabla 5.12 VALORES DEL COEFICIENTE n DE MANNING EN CAUCES ALUVIALES

cauce, tal como se describe en la Tabla 5.12.

Forma de Fondo Minimo Maximo
Rizos 0.018 0.028
Rizos sobre Dunas 0.019 0.032
Dunas 0.020 0.040
Fondo Plano 0.010 0.013
Antidunas Estacionarias 0.010 0.015
Antidunas Rompientes 0.012 0.012
Pozos y Rapidos 0.018 0.035

De esta tabla se recomienda utilizar los
valores minimos para caudales de crecida y
los valores maximos para caudales pequefios.

Existen varios métodos para determinar la
capacidad de transporte de sedimentos; el de
mayor aplicacion por sus simplicidad es el de
Meyer-Peter y Miiller aplicable cuando el
transporte es principalmente de fondo.

El transporte de fondo en un cauce es igual a:

3
- 90 dm)?

3 a1
g, = 9.0 (1)? 27
Yo S, 0

donde:

g, = Caudal sdlido del fondo por unidad de
ancho, Kg/seg/m;

q = Caudal por unidad de ancho;

dy, = Tamafio del material de fondo para el
cual el 90% es mas fino, en metros;

S, = Pendiente del fondo del cauce, m/m;
d,, = Es el didmetro medio del material de
fondo; se puede calcular mediante la curva
granulométrica;

y, = Profundidad del flujo, m.
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Para cauces con material grueso, con un
fondo granular de didmetro mayor que 2 mm
el transporte de sedimentos se realiza casi
totalmente bajo la forma de transporte de
fondo y la formula de Meyer-Peter y Miiller
resulta valida.

En otros casos debera reunirse a expresiones
mas complejas, como el Método de Toffaleti,
que escapan a los alcances de este Manual.

Control de Sedimentos

Siempre sera mas apropiado retener los
sedimentos en sus propias fuentes, de forma
que las politicas de conservacion de cuencas
seran la solucion mas provechosa y
econémica para la proteccion de las
estructuras de drenaje.

Estas acciones siempre tendran un costo e
involucraran un cambio en las actitudes de
los moradores aledanos que implicara
demanda de recursos humanos para
capacitacion, operacion y mantenimiento.

Los métodos mas tradicionales para el
control de los sedimentos son: i) los que se
aplican al control de la erosion superficial y
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ii) los de control en el cauce mismo.

Los que se aplican a la erosion superficial
dependen del tipo de suelo, la pendiente de
los terrenos y las condiciones climaticas de la
zona.

Las medidas mas comunes son las de
proteccion mediante reforestacion;
restablecimiento de la cobertura vegetal con
la siembra de semillas y césped y finalmente
la proteccion directa del terreno por medio de
terrazas para evitar pendientes excesivas.

Para el control en los cauces, se construyen
estructuras que sirven para controlar la
erosion generalizada, la socavacion; la
deposicion y los solidos flotantes.

Para la erosion generalizada los diques de
control o espigones perpendiculares al flujo
son los mayormente utilizados; se construyen
de roca, gaviones, concreto o madera.

Para el control de la socavacion y deposicion
local, las protecciones de roca son eficaces;
revestimiento de taludes y enchape del cauce
suelen ser medidas también comunes.

Para el control de solidos flotantes o

desperdicios como arboles, arbustos,
escombros, basuras y eventualmente
desperdicios domésticos se utilizan

interceptores y deflectores de escombros. La
seleccion del sistema de control depende del
tamano, cantidad y tipo de material flotante
asi como de los costos de operacion y
mantenimiento.

En todas estas estructuras hay que analizar
los efectos del remanso que producen y para
prevenir dafios mayores conviene utilizarlas

en lugares donde se disponga de una cierta
capacidad de almacenaje.

En relacion al efecto de los sedimentos y
escombros sobre las estructuras, no conviene
que éstos pasen por las alcantarillas por el
impacto que se produce en sus paredes
desarticulando las tuberias o reduciendo su
capacidad hidraulica.

Las Figuras 5.40, 541 y 542 que a
continuacion se presentan describen algunas
estructuras de control de escombros para
proteccion de alcantarillas.

Lineamientos para la Seleccion de
Estructuras Menores

Al momento de realizar la seleccion de las
estructuras menores (tuberias,, alcantarillas
tipo caja, alcantarilla tipo losa) surge la duda
sobre la mejor solucion a adoptar. Esta
seleccion involucra dos aspectos principales:
(1) técnicos, (i1) econdmicos.

En lo que respecta al primer aspecto, pueden
servir de guia los siguienes lineamientos:

.- las alcantarillas, desde el punto de vista de
la seccion transversal, se dividen en dos
grandes grupos: (1) las de seccidn circular y
(i1) las de seccion rectangular. Las primeras
son en general prefabricadas en forma de
tubos e hidraulicamente son mas eficientes
(menor perimetro mojado a igualdad de
seccion).
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Figura 5.40
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Figura 5.41
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Figura 5.42
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FIGURA 5.42

DEFLECTOR DE ESCOMBRO PARA TUBOS
DIAMETRO ENTRE 45 cm. Y 122 cm.
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.- Existen dos tipos comerciales de
alcantarillas de tubos: (i) metal corrugado,
(i1) de concreto reforzado o sin reforzar;

.- Cuando existen fuertes pendientes las
alcantarillas de metal corrugado son
recomendables para reducir la velocidad de
salida dada su mayor coeficiente de
rugosidad frente a las de concreto y por
permitir lograr mejores juntas entre los cafos
en pendientes extremas. Los factores
limitantes para su uso se basan en
consideraciones de durabilidad por efecto de
aguas o suelos agresivos (pH bajo, sulfatos,
etc.). Estas alcantarillas son estructuralmente
flexibles por lo que su adopcidon es
recomendable en emplazamientos de suelos
inestables. Este tipo de tuberia soporta
importantes cubiertas en diametros grandes lo
que las hace ideales para su empleo bajo
terraplenes de gran altura en cursos de agua
con caudales considerables. Su rapidez de
colocacion es otro de los factores a favor lo
cual a menudo se traduce en ahorros de
dinero. Otro factor econdmico a tomar en
consideracion es su volumen a los efectos del
transporte: como la forma de prefabricacion
es en medios cafios o planchas, la capacidad
de transporte es mayor que en el caso de los
tubos de concreto. En las tablas de la seccion
dedicada a alcantarillas flexibles de tubo de
acero corrugado del Capitulo III de
Estructuras Menores se indican las
combinaciones de diametro, calibre,
ondulaciones y cubierta mas usuales.

.- Los tubos de concreto son la alternativa
mas econdOmica para pequefios caudales;
existen dos limitaciones fundamentales a su
empleo.

Las grandes cubiertas
El didmetro
En efecto, aun las tuberias de la Clase V (las

mas resistentes) tienen limitaciones excepto
para la cama Tipo A en lo que respecta a la
cubierta que las hace menos recomendables
que las de metal bajo terraplenes de gran
altura.

En cuanto al tamarfio, las tuberias de concreto
suelen prefabricarse para didmetros de hasta
1.60 m lo que también restringe su uso a
caudales pequeios; sin que exista una regla
fija al respecto dicho limite estaria en los 5
m3/seg. Las tablas 1 y 2 presentadas en el
Capitulo III de Estructuras Menores permiten
determinar las combinaciones didmetro, tipo
de cama y cubierta para tuberias sin armar; a
partir de los limites establecidos en dichas
tablas deben utilizarse tuberias reforzadas
con distintas cuantias de refuerzo en funcion
del tipo de cama y la cubierta. Las Tablas 3 y
4 de la seccion indicada facilitan la eleccion
de las mismas.

En lo que respecta a las alcantarillas de
seccion rectangular, su uso es recomendable
para caudales grandes o donde haya
restricciones a la altura de remanso. Pueden
ser construidas en baterias, usualmente de
hasta tres bocas en luces parciales que
oscilan entre un metro y cuatro metros.
Dentro de este tipo de alcantarillas pueden
considerarse dos grupos: las de estructura
tipo caja y las tipo losa con muros de
mamposteria. Las primeras se recomiendan
cuando el terreno de fundacién no tiene
suficiente resistencia; las estructuras tipo losa
con muros de mamposteria se utilizan cuando
las caracteristicas del suelo (resistencia) asi
lo permiten (roca, arcillas compactadas); para
protegerlas de la erosion suele dotérselas de
un zampeado de proteccion. En lo que
respecta a las cubiertas admisibles, las
mismas varian entre 0.60 m como minimo y
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alrededor de 12 como maximo.

Otra variable de decision técnica con la que
se enfrenta el proyectista se refiere al nimero
de tubos, celdas o aberturas a considerar. En
términos de eficiencia hidraulica, casi sin
excepcion es mas eficiente el menor nimero
de aberturas. Sin embargo cuando existen
limitaciones de tapada es comun recurrir a
baterias de tubos de pequefio didmetro o
alcantarillas tipo losa segun sea el caudal de
disefio. En regimenes de tipo torrencial o
donde existan arrastres flotantes de gran
porte (como arboles) se desaconseja
interponer obstaculos en el cauce con lo cual
los tabiques divisorios de las celdas multiples
o las baterias de tubos no son recomendables.

Estos elementos de tipo técnico son
restricciones a los grados de libertad del
proyectista y facilitan el mecanismo de
seleccion sin  hacer todavia ninguna
consideracion de tipo econdmico.

En lo que respecta a las variables de decision
de tipo econdémico, por su parte, los
siguientes aspectos deben ser considerados:

.- Prefabricacion versus fabricacion in situ: es
evidente que la prefabricacion presenta
ventajas relativas que resultan mas evidentes
cuanto mayor es el costo de la mano de obra.
En un pais con las caracteristicas actuales de
Honduras esta ventaja no es tan evidente
dado lo barato de la mano de obra. Sin
embargo ¢ésta puede ser una situacion
transitoria que se revierta en corto tiempo.
Esta reversion daria ventajas relativas a las
tuberias tanto de concreto como de metal
corrugado frente a las estructuras de seccion
rectangular que normalmente son construidas
in situ. El tiempo de colocacién es otra
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variable a favor de la prefabricaciéon en
particular atendiendo a la estacionalidad de
las Iluvias en el pais.

.- Materiales nacionales versus materiales de
importacion: es también evidente en esta
coyuntura que el aprovechamiento de
materiales locales como el concreto presenta
ventajas frente a la pérdida de divisas que
representa el uso de productos importados, en
particular el acero. Similares consideraciones
valen para las obras construidas in situ con
relativamente poca cuantia de hierro, como
serian las estructuras tipo losa con estribos de
mamposteria frente a las secciones tipo caja.

El siguiente diagrama de flujo (figura 5.43)
facilita el proceso de seleccion; debe
aclararse que éstas son consideraciones de
caracter muy general y que el proyectista
debe en cada caso utilizar su criterio para
aplicarlo a las condiciones particulares de
cada proyecto.

En lo que respecta a los cabezales, es preciso
hacer algunas consideraciones relativas a la
funcion de los mismos para establecer
parametros para definir su tipo y necesidad.

Cabe destacar que la funcién de ambos
cabezales es diferente pese a su habitual
simetria con respecto al eje de la carretera.

El cabezal de aguas arriba resulta necesario
para encauzar las aguas provenientes de un
curso hacia la alcantarilla produciendo una
sobreelevacion (remanso) que provoca la
sedimentacion de parte del material de
arrastre; si la corriente de llegada estéd
suficientemente concentrada un cabezal recto
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Figura 5.43
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resulta suficiente; si por el contrario la
corriente no esta definida o resulta necesario
encauzar el canal hacia la alcantarilla, un
muro con aletones de abertura amplia (45
grados) es recomendable para guiar el flujo y
provocar lamenor pérdida de carga posible lo
cual contribuird a un menor remanso y menor
sedimentacion; es aconsejable dotarlode un
delantal o platea que también contribuird a
acelerar la descarga de material solido por la
menor rugosidad.

El cabezal de aguas abajo tiene dos
propositos fundamentales desde el punto de
vista del escurrimiento:

.- Controlar la expansion brusca del flujo
evitando la erosion de los terraplenes
laterales;

.- Inhibir la erosion retrogradante del lecho
inmediatamente aguas abajo.

Por estas razones resulta imprescindible que
tenga aleros en angulo y dotarlo de un
delantal y un profundo (un metro minimo)
dentellon; solo en casos donde la expansion
esta controlada (como seria el caso de la
existencia de un canal de salida) o para
cursos de agua pequefios se justifica un muro
recto; en tal caso la longitud del mismo sera
de tres a cuatro veces el didmetro segun
puede verse en los planos tipicos
correspondientes.

En cuanto a los materiales, se ha observado
que los bloques de concreto proporcionan
una alternativa interesante a la mamposteria
de piedra o concreto ciclopeo por su facilidad
de colocacion y prolijidad de terminacion.

Uso de Dispositivos Especiales con
Pendientes Fuertes

Existen tres motivos posibles que ameritan el
empleo de dispositivos especiales cuando las
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pendientes de las alcantarillas superan un
cierto valor:

.- Aspectos relacionados con la erosion;

.- Aspectos relacionados con la tubificacion;
.- Aspectos relacionados con el
deslizamiento.

Si se trata de consideraciones por fenémenos
erosivos, la pendiente limite estaria
relacionada con la velocidad admisible a la
salida de las alcantarilla. En la Seccion 7
"Obras Complementarias" en el punto
"Proteccion de salidas de alcantarillas con
enrocado" se indican los dispositivos de
proteccion recomendados por la Federal
Highway Administration; asimismo se
adjuntan ejemplos de aplicacion.

Enrelacion al segundo aspecto, en la Seccion
8 bajo el titulo: "Determinacion del riesgo de
tubificacion - Ley de Bligh y Lane" se dan
los lineamientos para el céalculo de la
seguridad a la tubicacidn; en este caso la
pendiente limite es variable segtin el suelo de
fundacion de la alcantarilla y el desnivel
entre el remanso aguas arriba y el nivel de la
restitucion aguas abajo. Los dispositivos para
contrarrestar este efecto, también indicados
en la misma seccidn, consisten en aumentar
el recorrido de los filetes liquidos mediante la
interposicion de dentellones de profundidad
tal que se satisfagan los valores minimos del
coeficiente de Bligh para el suelo de que se
trate; en algunos casos los dispositivos se
prolongan alrededor de la alcantarilla en
forma de collares.

Por ultimo, en relacion con el deslizamiento
de las estructuras por efecto de la inclinacion,
un analisis expeditivo ha permitido establecer
que el valor critico en tal caso (para un valor
del coeficiente de friccion de 0.4 vy
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considerando un coeficiente de seguridad
adecuado) seria del orden del 25 %.

Si este fuera el caso, las consideraciones a
tomar en cuenta para evitar el deslizamiento
incluyen:

.- Para alcantarillas con muros de cabecera:
solidarizar el cuerpo de la alcantarilla con el
muro de cabecera y disponer en ambos
cabezales un dentellon suficientemente
profundo para evitar el deslizamiento;

.- Si la tuberia carece de ambos muros de
cabecera (lo cual no es aconsejable por
razones hidraulicas) la solucion consiste en
colocar aguas abajo un dispositivo de remate
que incluya un dentelléon como se indica en el
plano “salida de tubos sin cabezal” del
TOMO 7;

Conclusiones y Recomendaciones
Conclusiones

1.- Las estructuras de drenaje en general y
las alcantarillas en particular son
fundamentales en la durabilidad de las obras
viales del pais, y en la prevalencia de falla en
las carreteras del pais.

2.- El deterioro de las cuencas ha ocasionado
que los caudales méximos se incrementen.
El efecto de los sedimentos y escombros ha
préacticamente anulado la funcionalidad de las
alcantarillas.

3.- Los métodos hidrologicos e hidraulicos
parael disefio de alcantarillas han descansado
en la opinion particular en base a
recomendaciones empiricas, reglas “de dedo”
o aumento de la secciones en la
reconstruccion.

4.- No existe en el pais una oficina de
monitoreo vial en relacion al seguimiento
especifico de las estructuras de drenaje, que
investigue detenidamente las obras ya
construidas, los mejoramientos que requieren
y en caso de falla, la determinacioén de la
causa y soluciones factibles.

5.- Tradicionalmente no se ha incluido en el
analisis de las alcantarillas el factor
economico y de riesgo de fallay los costos de
su operacion y mantenimiento.

Recomendaciones

1. La seleccion del trazado y emplazamiento
de las estructuras no debe involucrar
unicamente a los expertos viales,
estructurales y geotecnistas sino que se debe
incluir especialistas de drenaje.

2. Se tienen que superar los métodos de
estimacion de caudales mediante formulas
empiricas y mejorar el andlisis con
procedimientos hidroldgicos e hidraulicos
mas acordes con la tecnologia disponible.
Las alcantarillas deben de monitorearse como
estructuras de medicion de caudales, para
examinar las condiciones de operacion de las
mismas y mejorar los procedimientos de
estimacion de los caudales.

3. Es necesario implementar medidas de
control de sedimentos, involucrando a las
comunidades aledafias y las instituciones del
Estado afines como COHDEFOR y Recursos
Naturales.

4. Se requiere que se mejoren en los
dispositivos de entrada a las alcantarillas para
optimizar las condiciones de operacion de las
mismas.
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La solucion con cajas multiples ( > tres) ocasiona demasiada pérdida de carga que induce
sobreelevacion del nivel y socavacion . Su comportamiento es adecuado como niveladora. La

solucidon recomendable en el primer caso es la construccion de un puente o un vado segun la
importancia de la via.
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Cabezal recto de bloques solidos de concreto. Reconstruccion Carretera Tela-Ceiba.

Vista frontal.

Los bloques de concreto proporcionan una alternativa interesante a la mamposteria de piedra o

concreto ciclopeo por su facilidad de colocacion y prolijidad de terminacion.
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Alcantarilla con aletones. Camino vecinal. Tramo: Astillero-San José de Texiguat.

Los aletones proporcionan una adecuada solucion para la concentracion del flujo aguas arriba y el
control de la erosidn por expansion brusca aguas abajo.
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Alcantarilla de tubo de concreto reforzado Clase IV D
Ceiba.
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Conducto en tuberia de concreto reforzado. Boulevard Villanueva. San Pedro Sula.

Los tubos prefabricados de gran diametro son una alternativa interesante a las alcantarillas de seccion
rectangular por su facilidad de colocacion y mayor eficiencia hidraulica.
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SECCION 6: PUENTES

Generalidades

Dada la profusion metodoldgica que existe en
la materia resulta complejo establecer una
normativa de disefio de las obras de puentes;
no obstante, existen lineamientos basicos que
si es posible enunciar, procurando que los
disefios se ajusten a esas pautas basicas.

Para establecer esas pautas es preciso
determinar en primer lugar cuéles son los
datos de que dispone el proyectista para
disefiar y es aqui donde aparece la primera
dificultad: la informacion disponible en
materia de meteorologia, agronomia,
geologia, topografia, geotecnia y economia,
que constituyen las ciencias basicas en que se
apoya el disefo de los puentes, es a menudo
dispersa e insuficiente. Por lo tanto, resulta
necesario agrupar, simplificar y completar
esa informacion recurriendo a técnicas
indirectas que permitan paliar estas carencias.

Cabe aclarar aqui que aquellas pautas no son
unicas ni estaticas; el objetivo principal serd
entonces recurrir a técnicas probadas
procurando su adaptacion a las caracteristicas
de Honduras y recomendar un proceso de
revision periodica que permita adaptarlas a
medida que se tenga mayor conocimiento de
la evolucion de estas variables.

Localizacion - Emplazamiento en
Relacion al Trazado

Muy pocas veces es posible adoptar un
emplazamiento que cumpla con las
condiciones Optimas, relacionadas a los
aspectos hidraulicos y de economia. En
términos generales serd necesario tomar muy
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en cuenta las siguientes condiciones para un
buen emplazamiento:

.- Economia de la estructura, menor luz
posible y fundaciones a poca profundidad,

.- Permanencia del cauce.

En forma gréfica se presentan en las paginas
siguientes (figura 6.1) los efectos locales,
agua abajo y agua arriba de distintas
localizaciones de puentes y obstrucciones

longitudinales:

1. Cruce aguas abajo de un abanico
aluvial

2. Disminucion del nivel de descarga

3. Curso caracterizado por caudales
bajos durante periodos muy
prolongados

4. Rectificacion del cauce

5. Exceso de sedimento en el puente

debido a wun tributario

inmediatamente aguas arriba

Canalizacion de un tramo de rio

Elevacion de nivel aguas abajo

Reduccion del sedimento aguas arriba

Efecto combinado de aumento de

nivel de descarga y disminucién en la

carga del sedimento

10.  Cambio de la descarga liquida sin
modificar la descarga solida

1. Cauce naturalmente cambiante

12. Canalizacion del curso

13.  Fallas tectonicas y otras causas
naturales

14.  Estrechamiento y ocupacion del
cauce.

(a) Estrechamiento longitudinal

(b) Ocupacién del cauce

(©) Estrechamiento de la planicie

Lo
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figura 6.1

FIGURA 6.1

EFECTOS LOCALES EFECTOS AGUAS ARRIBA
1. Erosion de margenes

2. Inestabilidad del cauce

3. Gran capacidad de

1. El abanico reduce el
cauce

2. La direccion del flujo
es incierta transporte de sedimentos

3. El cauce es inestable

EFECTOS AGUAS ABAJO

1. Deposicién

2. Inundacion

3. Desarrollo de barras en
correspondencia con
tributarios

ESCARPADO

ABANICO
ALuviat

w

(1) Cruce aguas abajo de un abanico aluvial

EFECTOS LOCALES EFECTOS AGUAS ARRIBA

1. Aumento de la velocidad
2. Aumento de la capacidad de

1. Erosion retrogada
2. Socavacion general y

localizada transporte 2. Sedimentacion
3. Inestabilidad de 3. Inestabilidad del cauce 3. Aumento del nivel de
margenes creciente

EFECTOS AGUAS ABAJO

1. Aumento del transporte
hacia el curso principal

EROSION RETROGRADA

TRIBUTARIO

DISMINUCION
DEL NIVEL

CURSO PRINCIPAL

(2) Disminucién del nivel de descarga

EFECTOS LOCALES

1. Para caudales bajos se desarrolla un cauce en el techo

3. Inestabilidad de margenes

2. Aumenta el riesgo de socavacion de las pilas en el cauce mayor

CAUCE PARA
[ CAUDALES ALTOS
.y

Av4
z //
L7
CAUCE PARA

CAUDALES RAAJOS

(8) Curso caraclerizado por caudales bajos durante un periodos muy prolongados
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figura 6.1

FIGURA 6.1 continuacién

BN =

o 0n

EFECTOS LOCALES

. Mayor pendiente

. Mayor velocidad

. Aumento del transporte
. Degradacién y posible

erosi6n retrograda

. Inestabilidad de margenes
. Elrfo puede divagar
. Peligro de erosiony

socavacion de las
fundaciones

EFECTOS AGUAS ARRIBA

EFECTOS AGUAS ABAJO
. Deposicién aguas abajo

. Aumento del nivel en

. Pérdida de capacidad de

. Degradaci6én en los

de iare

creciente

conduccién del cauce

tributarios

(4) Rectificacién del cauce

1.
2.
3.

4.

EFECTOS LOCALES

Contraccién del rio
Aumento de la velocidad
Erosibn general

y estabilizada
Inesiabilidad de margenes

EFECTOS AGUAS ARRIBA

. Sedimentacion

2. Remanso

3. Cambice en el
comportamiento del tribulario

ey

EFECTOS AGUAS ABAJO

. Deposicién del exceso

. Ataque méas severo de la

3. Posible desarrollo de un

de material erosionado en
aguas abajo del puente

primera curva aguas abajo

corle a iravés del segundo
meandro

CURSO
PRINCIPAL

N

TRIBUTARIO —>>

(5) Exceso de sedimento en sl puente debido a un tribulario inmediatamente agua arriba
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figura 6.1

FIGURA 6.1 continuacidon

EFECTOS LOCALES EFECTOS AGUAS ARRIBA

EFECTOS AGUAS ABAJO

Ninguno si la nueva seccion se disefia para transportar la carga de material del rio y se
comporta en forma estable. De oiro modo idem caso (4)

(6) Canalizacién de un tramo de rio

EFECTOS LOCALES

1. Sedimentacién

2. Pérdida del cauce

3. Cambios en la
geometria del rio

4. Aumento de los
niveles de crecida

FFECTOS AGUAS ARRIBA

1. Cambios en el nivel de
descarga de los tributarios

2. Deposicion en los
tributarios en las
proximidades de la
confluencia

3. Sedimentacion del tramo
puede producir cambios en
la alineacion del cauce

principal

FFECTOS AGUAS ABAJO

[MJMEN'FO DEL NIVEL

REPRESA

DELTA
(7) Elevacion del nivel aguas abajo
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figura 6.1

FIGURA 6.1 continuacion

EFECTOS LOCALES

1. Degradacién del techo

2. Posibles cambios en la
forma del rio

3. Erosién localizada

4. Posible mestabilidad
de margenes

5. Posible destruccion de
la estructura por falla
de la presa

EFECTOS AGUAS ARRIBA

1. Degradacién
2. Reduccion del nivel de

aumento de la velocidad v
disminucién de la estabilidad
del canal causando
transporte de sedimentos
hacia el canal principal

3. Mayor nivel en crecidas

descarga para los tributarios,

EFECTOS AGUAS ABAJO

1. Degradacién

2. Aumento de la velocidad y
capacidad de transporte en
los tributarios

SOCAVACION A
PIE CE PRESA

DESCARGA DE AGUA LIMPIA

LECHO ORIGINAL

EROSION

LA

LOCALIZADA

\ LECHO FINAL

(8) Reduccién del sedimento aguas amiba
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figura 6.1

FIGURA 6.1 continuacion

FFECTOS LOCALES EFECTOS AGUAS ARRIBA EFECTOS AGUAS ABAJO

1. La presa A causa 1. El curso puede erosionarse o
degradacién colmatarse como en los

2. La presa B causa casos 7y 8
sedimentacién

3. La condicién final en el
emplazamiento surge
de la combinacién de 1
y 2. Esta es una
configuracién
compleja que requiere
un analisis mas
profundo de los
factores hidraulicos y
geomorfologicos

_yy

HIDROGRAMA DESPUES
DE LA PRESA

HIDROGRAMA ANTES
~~=—_DE LA PRESA

| OESCARGA DE AGUA LIMPIA

{9) Efecio combinado de aumenio del nivel de descarga
y disminucién de la carga del sedimenio
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figura 6.1

FIGURA 6.1 contnuacion

EFECTOS LOCALES

1. El puente A puede estar
sujeto a sedimentacion
debido al exceso de
sedimento producido
por la derivacién de
agua limpia

2. El puente B puede estar
sujeto a erosion por el
aumento de descarga

3. Sise construye un
reservorio en C
inducira sedimentacion
en ambos brazos

EFECTOS AGUAS ARRIBA

1. Aguas arriba del puente A se
producira sedimentacién y
probable cambio en la
geometria del curso

2. Aguas arriba del puente B,
degradacién y cambios en el
curso

3. Inestabilidad de los cauces

4. Efectos significativos sobre
los niveles en creciente

EFECTOS AGUAS ABAJO

1. La construccién del
reservorio en C producira
sedimentacion en el curso
principal y los tributarios.
Los efectos son los mismos
que en el caso 7

DIQUE DERIVADOR

DERIVACION
(AGUA LIMPIA)

TRIBUTARLOS

PLANTA

FUTURO
RESERVORIO

{10) Cambio de la descarga liquida sin modificar la descarga s6lida
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figura 6.1
FIGURA 6.1 continuacion

FFECTOS LOCALES FFECTOS AGUAS ARRIBA EFECTOS AGUAS ABAJO

1. El alineamiento del 1. El rio podria abandonar su 1. Los cambios en la posicion
canal principal cambia cauce actual. Cambios en la del curso principal en
continuamente posicion del cruso principal relacién a la confluencia
afectando el puente A pueden ocasionar cambios en con el tributario

2. Si el canal principal ubicacién de las obras alternativamente
cambia a la posicion aumentan o disminuyen la
alternativa, la pendiente del tributario
confluencia se mueve causando erosién o
vy la pendiente del deposicién respectivamente
tributario aumenta 2. Los cambios en la posicién
significativamente del curso principal
ocasionando la ocasionan sedimentacion,
degradacién del erosion e nestabilidad
mismo. Los efectos dependiendo de la
locales en el puente B direccion  y magnitud del
son similares a los del cambio
caso 8

POSICION N
ALTERNATIVA 7 7~

(11) Cauce naturalmenle cambiante
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figura 6.1

FIGURA 6.1 continuacién

EFECTOS LOCALES

1. El puente A sufre en
primer lugar erosion y
luego sedimentacion

2. El puente Bes
sometido en primer
lugar a erosién

3. Todo el sistema se ve

sujeto a la formacién
de dunas

4. La forma del rio puede
cambiar de meandroso
a entrelazado

5. Los niveles en
creciente se reducen
en By aumentan en A

6. Se produce erosién

general y localizada

EFECTOS AGUAS ARRIBA

1. Es posible que el rio cambie
de meandroso a entrelazado

2. Aumenta la capacidad de
transporte

3. Se produce erosién
retrégrada aguas arriba de B

4. Se reduce el nivel en
creciente

5. La velocidad aumenta

6. Los tributarios responderam
a los cambios en le curso
principal

EFECTOS AGUAS ABAJO

1. El puente A primero se
degrada y luego se sedimenta
fuertemente

2. Grandes cantidades de

material del lecho y carga
aléctona son transportadas
al reservorio

3. Formacién de un delta en el
reservorio

4. La carga aléctona puede
afectar la calidad del agua
del reservorio

5. Los tributarios responderan a
los cambios en el curso

principal

PUENTE B

Ni0 CANALIZADO

ORIOINAL

(12) Caonalizacién del curso
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figura 6.1
FIGURA 6.1 continuacién
FFECTOS LOCALES EFECTOS AGUAS ARRIBA FFECTOS AGUAS ABAJO
1. Erosion o 1. Erosion 1. Erosién de costas
sedimentacion 2. Cambio de la pendiente

2. Erosion de margenes
3. Cambios de alineacién
4. Cambios en el techo

1. Erosion de margenes
2. Inundacién del cammo
3. Aumento de la
velocidad

4. Accion de las olas

1. Cambios en el curso

2. Erosién o deposicion

3. Inestabilidad de
margenes

4. Deslizamiento

5. Aluviones

LEVANTAMIENTO ©
MOVIMIENTO LATERAL

a. MAREAS , SEICHES , BORES, ETC. b. YIENTO

¢. TERREMOTOS

(18) Fallas teci6nicas y oiras causas nalurales
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figura 6.1
FIGURA 6.1 continuacién
EFECTOS LOCALES EFECTOS AGUAS ARRIBA EFECTOS AGUAS ABAJO
1. Aumento de la 1. También se incrementa el 1. Sedimentacién producida por

gradiente energéticay
posible erosién del
lecho y margenes

2. El terraplén del
camino es erosionado
por el rio que tiende
hacia su viejo cauce

3. El tramo se degrada
por erosién retrograda
degde el extremo
aguas abajo

4. Se interrumpe el
drenaje lateral
causando mundacién
y erosion

gradiente energético en el
tramo aguas arriba y puede
ocasionar el cambio en la
morfologia lluvial
2. Aumenta la capacidad de
transporte. Puede producirse
severa erosion en lecho y
margenes
3. Si existen tributarios en la
zona responderan a la
disminucion del nivel del
lecho

el aporte proveniente de la
erosién agaus arriba

2. El curso puede pasar de
meandroso a entrelazado

REALINEACION DEL CAUCE
PARA UBICAR EL CAMINO
. CURSO MEANDROSO

(14.a) Estrechamiento logiludinal

CAMIND
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figura 6.1

FIGURA 6.1 continuacion

EFECTOS LOCALES

1. Lareduccion de la
seccion produce
obstruccién al flujo y
mayores velocidades

2. Problemas de erosién
en el terraplén del
camino y degradacién
del lecho

3. Se interrumpe el
drenaje lateral hacia el
rio pudiendo causar
inundaciones y erosion

FFECTOS AGUAS ARRIBA

1. El remanso provocado por la
obstruccién aumenta el nivel

2. El remanso produce
deposicidén

EFECTOS AGUAS ABAJO

1. Grandes cargas de sedimento
pueden causar deposiciones

2. Erosién localizada al final de
la seccién contraida

(14.b) Ocupaci6n del cauce
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Figura 6.1

FIGURA 6.1 continuacién

EFECTOS LOCALES

posible sumergencia
durante las crecidas

2. El patrén natural es
afectado por el
estrechamiento y en
canales poco estables
puede cambiar el
curso aguas abajo

3. El drenaje lateral
hacia el rio se
interrumpe pudiendo
causar inundaciones y
erosion

1. Erosion del terraplén y

EFECTOS AGUAS ARRIBA

1. Si el estrechamiento de la
planicie es significativo
puede producir remanso
aguas arriba

EFECTOS AGUAS ABAJO

1. Si el cauce del rio es
inestable, puede cambiar el
curso del rio

2. Siaguas arriba se produce
erosion el material
sedimentard aguas abajo

(14.c) Esirechamiento de la planicie
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Informacion Basica para el Analisis

Luego de ubicar la estructura de acuerdo al
trazado definitivo de una carretera es
necesario definir el éarea de la cuenca
hidrologica a drenarse; para tal efecto y con
la finalidad de obtener los diferentes
pardmetros que intervendran en el calculo del
caudal de disefio, se recomienda utilizar para
el estudio las siguientes escalas que dependen
del 4rea de drenaje:

Tabla 6.1 RELACION TAMANO DE LA
CUENCA VS. ESCALA DE ANALISIS

ESCALAS AREAS

1: 50,000 Hasta 200 km?
1: 100,000 Hasta 1,000 km?
1: 250,000 Hasta 5,000 km?
1:1,000,000 > 7,500 km?

Determinacion del Periodo de
Recurrencia de Diseio

Como se describi6 en la Seccion 2 se
determinard el Coeficiente de Riesgo, el
mismo que estd en funcion de las
caracteristicas fisicas, geométricas y
socioecondmicas de la seccion de
emplazamiento y en base al cual se obtendra
el periodo de recurrencia de disefio de la
estructura.

Determinacion del Caudal del Diseiio

De existir informacion hidrométrica cercana
al emplazamiento de la estructura, en
particular, caudales maximos instantaneos, se
determinaran los caudales de disefio

aplicando a estos valores ajustes estadisticos
segun se indicé en la Seccidon 3. Luego se
realizara el traslado de los datos calculados al
sitio del proyecto, para lo que se tomaran en
cuenta las caracteristicas fisicas,
morfoldgicas y climaticas de la cuenca; esto
es: indice de pendiente, compacidad, area de
drenaje y precipitacion.

De no contar con informacion hidrologica se
optara por utilizar un modelo de calculo de
crecidas. Como parametros de entrada
comunmente se consideran las caracteristicas
fisicas y morfoldgicas de la cuenca y la
intensidad de precipitacion.

Hidraulica de Puentes

Para la determinacién de la curva de descarga
(o curva Altura - Caudal) en el sitio del
emplazamiento (ver Figura 6.2) se utiliza el
criterio dado en la Seccion 4 que consiste en
determinar mediante la expresion de
Manning la capacidad hidraulica en funcién
del nivel. Para ello se asemeja la seccion a
alguna forma geométrica conocida (trapecio,
triangulo, parabola) y se aplica la expresion
general:

Q= —=i (1)

1
n

wl~| wlw

p

cuyo significado se explicé en la Seccion 4.
Con los datos hidraulicos obtenidos de la

curva de descarga determinamos el Numero
de FROUDE:

No. de FROUDE = (2)

DIy
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Figura 6.2

FIGURA 6.2
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donde:

V = velocidad correspondiente al caudal de
disefio

g = aceleracion de la gravedad

h=A/B

A = area de la seccion hidraulica

B = ancho del espejo de agua

Si el Numero de FROUDE es mayor de 0.8
es recomendable, en lo posible, salvar
totalmente el cauce con la estructura; si el
Numero de FROUDE es menor o igual a 0.8
pueden colocarse pilas intermedias o
estrechar la seccion para disminuir la luz del
puente por consideraciones economicas.

Procedimiento Simplificado para el
Dimensionamiento Hidraulico de un
Puente

A continuacion se presenta una metodologia
simple para el dimensionamiento preliminar
de un puente valido para la etapa de
prefactibilidad; a medida que se progresa en
el estudio deben utilizarse herramientas mas
elaboradas como se indica mas adelante.

El procedimiento a seguir
dimensionamiento es el siguiente:

para el

.- Elegir el emplazamiento de la obra.

.- Calcular el caudal de disefo para la
recurrencia seleccionada en funcion de la
tormenta de disefo y las caracteristicas de la
cuenca.

.- Calcular el nivel de maxima creciente a
partir de un perfil transversal al rio en la
seccion de cruce; determinar la velocidad
media, el tirante hidraulico medio y el
Numero de FROUDE.

.- Elegir una luz de puente y determinar el
grado de contraccion calculando la curva de
descarga del puente; calcular la seccion
hidraulica normal de pasaje Ap y el tirante
hidraulico medio.

.- Determinar el coeficiente de descarga C del
puente en funcion del grado de contraccion
m;

.- Corregir el coeficiente de descarga por
oblicuidad y por obstruccion de pilas;

.- Calcular la sobreelevacion del agua;

.- Fijar la cota minima de rasante y calcular
las velocidades tangenciales al terraplén.

.- Calcular la velocidad de pasaje bajo el
puente y el Numero de FROUDE; si el
Numero de FROUDE es < 1, proceder al
calculo de la socavacion; en caso contrario
aumentar la luz y recomenzar.

.- Calcular la erosion general del lecho;

.- Calcular la erosion localizada en pilas;

.- Calcular la erosioén localizada en estribos;

.- Determinar el perfil de socavacion y la
profundidad de las fundaciones.

.- Calcular expeditivamente el costo de la
obra incluyendo los accesos.

.- Volver a elegir una luz de puente y repetir
el calculo.

.- Una vez repetido el procedimiento por lo
menos tres veces, trazar la curva "costo vs
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luz" y determinar la luz 6ptima.

Calculo de la Sobrelevacion del Nivel por
Obstruccion

En el caso de estrechar la seccion transversal
del puente es necesario efectuar las siguientes
consideraciones:

En primer lugar hay que determinar el grado
de contraccion m con la siguiente expresion:

_ 7 Opuente
m=1- ——=

3)

QTOTAL

A

Orvente = Apvenre V 4)

V = Velocidad determinada de la curva de
descarga para el Q de disefio (con el nivel de
maxima crecida).

V=T 5)

con Ap = Area hidraulica bajo el puente
luego, determinar el Numero de FROUDE

14

. (6)

N° de FROUDE =

donde:

(7)

ol
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Si el nimero de FROUDE es 0.8 o mayor se
debe aumentar la luz del puente.

Cuando se obstruye la seccion, el paso del
agua bajo el puente va a funcionar como
orificio (ver figura 6.3):

2

14
=C A 2g (AH - -~
0 cp\Jg( Zg)

/- O
AT

()
donde:

Q = Caudal Total
A; = Area Total

Cc= Coeficiente de descarga del
puente funcionado como
orificio

H = Sobreelevacion en m.

El coeficiente de descarga se calcula de la
siguiente forma:

CC=C*K¢*K]. 9)

donde:

C = Determinado del grafico de la
figura 6.4 en funcion del grado
de contraccion (m)

K@ = Correccion por oblicuidad (o
esviajamiento) del puente
respecto al fluyjo de 1la
corriente (se determina del
grafico de la figura 6.5 )
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Figura 6.3
FIGURA 6.3
ESQUEMA HIDRAULICO DEL CRUCE
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Figura 6.4y 6.5
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Kj= Correccion por obstruccion por pilas;
se determina del grafico de la figura
6.6 con:
u
3 (10)
donde:

d = ancho de la seccion del puente
en el nivel de méxima crecida
(caudal de disefio)

L = luz del puente

.4
J = (11)

donde:
j= es el parametro a definirse para
la utilizacién del grafico
Aj= Sumatoria de las secciones
obstruidas por pilas

De acuerdo a los valores de sobreelevacion,
hay que considerar que con un mayor valor
de H, se produce:

.- Socavacion de los terraplenes de acceso;
.- Mayor erosion en las fundaciones;
.- Esnecesario subir larasante de la carretera.

Por lo tanto habra que realizar un analisis
econdmico para obtener la luz 6ptima.

Hay que considerar, ademas del valorde H
para el diseflo, un metro de galibo de
seguridad como minimo.

Analisis de los Perfiles de Aguas - El
Modelo HEC-2

Introduccion

La moderna concepcion del disefio de las
obras de arte mayor requiere la evaluacion

del comportamiento de las mismas dentro de
un marco de analisis hidraulico
suficientemente detallado. Dicho analisis
implica:

- El andlisis del curso de agua sin las
obras proyectadas en el tramo de
emplazamiento para el caudal/es
considerados;

- La inclusion de las obras proyectadas
en ese contexto con un grado de
detalle adecuado para
determinaciones posteriores (calculo
de la socavacion; determinacion de la
luz 6ptima).

- La investigacion del comportamiento
conjunto del curso y las obras para
los diferentes estados hidroldgicos de
interés.

El cumplimiento de estos objetivos implica la
realizacion de calculos hidraulicos
relativamente complejos que pueden aliviarse
con el auxilio de herramientas
computacionales.

Una de esas herramientas, con casi treinta
afios de desarrollo y utilizacidn satisfactoria
por la mayoria de los especialistas, es el
Modelo HEC-2 del Cuerpo de Ingenieros de
los Estados Unidos.

A continuacién se describen las
caracteristicas del mismo y se presentan
ejemplos de aplicacion en el ambito local y
extranjero; asimismo se recomienda su
incorporacién a la biblioteca de programas
de los usuarios ya que su obtencién por
catalogo es sencilla y su precio moderado.
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Desarrollo del Programa

El programa ha sido desarrollado por el
Hydrologic Engineering Center (HEC) y con
el transcurso del tiempo han sido presentadas
nuevas versiones la ultima de las cuales opera
en ambiente "Windows". Algunas compatfiias
privadas también han adoptado el modelo y
desarrollado mejoras para facilitar el manejo
grafico de los resultados y la compatibilidad
con otros programas incluido Sistemas de
Informacién Geografica (GIS).

Caracteristicas Principales del Programa

El programa se utiliza para calcular perfiles
de remanso para flujo permanente
gradualmente variado en canales naturales o
artificiales. Pueden computarse perfiles tanto
en régimen supercritico como subcritico.
Asimismo permite incluir los efectos de
diversos tipos de obstrucciones en el curso
tales como puentes, alcantarillas, vertederos
y estructuras de canalizacion en la planicie de
inundacion. El método computacional de
analisis se basa en la solucion de la ecuacion
energética unidimensional con las pérdidas
por friccién evaluadas con la ecuacion de
Manning. Este procedimiento es conocido
como "Standard Step Method". El programa
ha sido disefiado para ser también aplicado en
el manejo de planicies fluviales y estudios de
riesgo de inundacion. Dispone de rutinas para
evaluar los efectos de mejoras en los canales
y permite la inclusion de bordos. Las
capacidades disponibles incluyen poder
operar en unidades inglesas o métricas.

El paquete disponible incluye, ademas del
programa para el céalculo de perfiles
propiamente dicho, una serie de programas
complementarios para correccion de archivos

de entrada (EDIT2), impresion de tablas
resumen (SUMPOQO), y presentacion graficade
los resultados (PLOT2).

Los requerimientos computacionales son los
habitualmente disponibles en cualquier PC
con sistema operativo DOS.

Capacidades Opcionales

Opciones complementarias permiten
seleccionar ecuaciones alternativas para la
evaluacion de pérdidas por friccion, calcular
alturas criticas, calcular el coeficiente de
rugosidad de Manning a partir de datos
hidraulicos, generar automéaticamente
secciones transversales interpoladas entre
secciones reales, especificar areas de
escurrimiento nulas dentro de una seccion
transversal, analizar tributarios, realizar
andlisis multiple para distintos caudales en
una sola corrida y analizar cauces cubiertos
de hielo.

A continuacion se describe cada una de estas
capacidades por separado.

Analisis Multiple de Perfiles

HEC-2 puede manejar hasta 14 perfiles de
remanso utilizando los mismos datos de
campo. Al final del ultimo perfil de una
corrida multiple el programa imprime un
resumen de resultados para todos los perfiles.

Profundidad Critica

El programa presenta opciones para el
calculo de la profundidad critica; ésta puede
requerirse para cada seccidn transversal en
perfiles subcriticos. Asimismo el programa
calcula automaticamente la altura critica en
todas las secciones donde la carga de
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velocidad excede un cierto valor de control.
Opciones para Flujo Efectivo

El programa permite restringir el flujo a las
areas efectivas de conduccion en una seccion
transversal cualquiera. Esta opcién permite
simular la deposicion de sedimentos, confinar
el flujo dentro de bordos, bloquear el cauce
con terraplenes de acceso y puentes, y
analizar canalizaciones en la planicie de
inundacion.

Las opciones disponibles se ilustran en la
figura 6.7; en aquellos casos en que la
geometria particular del problema asi lo
requiere, puede confinarse el flujo dentro de
ciertos limites mediante la opcidon de Area
Efectiva (Effective Area Option).

Pérdidas Ocasionadas por los Puentes

Las pérdidas ocasionadas por puentes y
alcantarillas se calculan en dos partes. En
primer lugar las pérdidas debidas a la
contraccion y expansion del flujo agua arriba
y agua abajo de la estructura se calculan con
el Standard Step Method.

En segundo lugar, las pérdidas dentro de la
estructura misma se calculan mediante las
opciones: "Normal Bridge", "Special Bridge"
o "Culvert" incorporadas al programa.

La primera opcion maneja la seccion del
puente como cualquier otra seccion natural
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del rio con la excepcion que el area fuera del
puente por debajo de la superficie del agua se
substrae del area total; este método es
particularmente aplicable en puentes sin pilas
intermedias, puentes con bajo grado de
sumergencia, y flujos de baja altura en
alcantarillas tipo béveda. Toda vez que el
escurrimiento bajo el puente sea supercritico
debe utilizarse el método especial (Special
Bridge); el método normal es
automaticamente adoptado por Ila
computadora aunque los datos especifiquen
lo contrario, en puentes sin pilas y con
profundidades escasas.

El método especial puede ser utilizado para
cualquier puente pero debe ser indicado
expresamente para casos de flujo a presion,
con alto nivel de aguas y cuando se alcanza la
altura critica debajo del puente.

La opcién para alcantarillas es similar al
método especial para puentes con la
diferencia que se utilizan las ecuaciones de la
circular HEC No. 5 de la Federal Highway
Administration (FWHA) para calcular las
pérdidas a lo largo de la estructura.

Opciones de Canalizacion

Pueden utilizarse seis métodos diferentes
para especificar canalizaciones en la planicie
de inundacion; el método 1 es el método
general; el método 2 permite establecer un
ancho superficial fijo para todas las
secciones; en el método 3 se dan porcentajes
que indican una reduccion proporcional en la
capacidad de descarga natural de cada
seccion.
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Figuras 6.7 y 6.8
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El método 4 establece que cada seccion
canalizada tenga la misma capacidad de
descarga (a cota mayor) que la seccion
natural; esta cota mayor se especifica como
una cantidad fija por encima del nivel natural
para una recurrencia dada. El método 5 es
una solucién optimizada del método 4; en el
mismo se especifican diferencias de
elevacion entre la seccion natural y la seccion
canalizada de manera tal que se consiga una
diferencia prefijada.

El método 6 por ultimo, es una variante del
método 5 en la cual las diferencias se
establecen en términos de la linea de energia.

Pérdidas por Friccion

Las pérdidas por friccion entre secciones
consecutivas se calculan como el producto de
la pendiente de friccion y la longitud
ponderada. El progama permite usar las
siguientes ecuaciones de pérdidas por
friccion:

.- Capacidad de conduccion media

.- Media aritmética de la pendiente de
friccion

.- Media geométrica de la pendiente de
friccion

.- Media armonica de la pendiente de friccion

Cualquiera de las opciones producird
resultados satisfactorios siempre que los
tramos entre secciones no sean demasiado
largos.

El empleo de las diferentes alternativas
apunta a maximizar la distancia entre
secciones sin sacrificar precision en los
perfiles hidraulicos.

El programa puede automaticamente
seleccionar la opcion mas apropiada en cada
tramo de acuerdo a las condiciones
hidraulicas.

En la tabla que se presenta a continuacion,
tomada del Manual del Usuario, se indican
los criterios de seleccion:

Tabla 6.2 PERDIDAS POR FRICCION

Tipo de perfil hidraulico

Es la pendiente de friccion en la

Ecuacion a utilizar

seccion a analizar mayor que la
pendiente de friccion en la
seccion precedente ?

Subcritico (M1, S1)
Subcritico (M2)
Superecritico (S2)
Supercritico (M3,S3)

Si
No
Si
No

Media aritmética
Media armoénica
Media aritmética

Media geométrica

Mejoras en el Canal

Las caracteristicas de la seccion natural
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pueden mejorarse mediante excavacion
trapezoidal por medio de un comando
incorporado para tal fin; la figura 6.8
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presenta un ejemplo de lo dicho; la opcioén
permite el relleno de la seccion si fuera
necesario introduciendo un valor negativo de
la variable especifica.

Interpolacion de Secciones

El programa intercala secciones transversales
ya sea automaticamente o por solicitud donde
exista una diferencia substancial en forma
entre unay otra seccion natural; las secciones
interpoladas pueden no resultar
representativas de las condiciones reales.
Tampoco es aconsejable incluir la opcion de
interpolacion en corridas multiples ya que el
numero de secciones generadas puede variar
con la descarga y en el caso de corridas
multiples el analisis debe realizarse sobre
exactamente los mismos datos.

Perfiles en Tributarios

Pueden calcularse perfiles hidraulicos a lo
largo de cauces tributarios mediante un
arreglo especial de los datos de las secciones
transversales. La primera seccion de un
tributario se introduce con signo negativo
para indicar que las siguientes corresponden
al tributario; la figura 6.9 indica un esquema
de numeracion aclaratorio.

Obtencion Automatica del Coeficiente de
Rugosidad '""n"

El programa puede utilizarse de dos maneras
para calcular el valor de "n": HEC-2 calcula
automaticamente el valor para aguas altas si
se indican el valor de la descarga, la relacion
de rugosidades para el canal principal y la
planicie y el nivel del agua en cada seccion
transversal. Ello permite utilizar informacion
de campo relativa a marcas de agua

observadas; otro método consiste en
especificar la descarga y un grupo de valores
"n" asumidos, y dejar que el programa
calcule los correspondientes perfiles en cada
caso y los compare con los niveles dados.

Opcion de Bifurcacion del Flujo

El programa permite la determinacion
automatica de caudales y perfiles en
situaciones donde el flujo se separa del canal
principal por ejemplo cuando las estructuras
de canalizacion son sobrepasadas por las
aguas, cuando existen estructuras de desvio o
cuando se proyectan vertederos laterales.

Entrada de Datos

El lenguaje de programacion utilizado es
FORTRAN; ello conlleva, en conjuncion con
su fecha de creacion, dificultades en la
entrada de datos asociadas a la rigidez de los
formatos a utilizar. Sucesivas versiones del
programa han permitido superar esta
limitacion creando alternativas de llenado de
los datos "user friendly". No obstante en esta
descripcion se comenta sobre las
caracteristicas de la entrada de datos en la
version oficial del Cuerpo de Ingenieros
basada en ambiente DOS que es una
adaptacion de la version para Mainframe
donde el input es mediante tarjetas
perforadas.

Como se dijo, el usuario tiene que recrear
registros o "tarjetas" cuyos contenidos y
orden son interpretados especificamente por
el programa. A tal efecto se recomienda la
utilizacion de un formulario que puede ser
llenado a mano por el usuario.
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Figura 6.9

FIGURA 6.9
1 2 3 LOS NUMEROS SE REFIEREN A LA UBICACION DE LAS
SECCIONES TRANSVERSALES
Anélisis de tributarios
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Dicho formulario puede ser luego
incorporado a un archivo de texto utilizando
un editor sencillo como el incorporado al
sistema operativo' (ver ejemplo de
preparacion de los datos).

El esquema de organizacion de los datos con
sus respectivos codigos de identificacion y su
aplicacion deben ser consultados en el
Manual del Usuario®.

Comando EDIT del DOS version 5 o
superior.

Hydrologic Engineering Center - US Army
Corps of Engineers, 609 Second St., Davis,
CA 95616-4687

Ejemplos de Utilizacion

A continuacion se presentan ejemplos de
aplicacion del programa para el analisis de
puentes y alcantarillas. Los mismos incluyen
los respectivos archivos de entrada de datos
y los resultados tabulares y graficos de los
perfiles obtenidos editados a través del
utilitario EXCEL.
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Ejemplo de aplicacion alcantarillas - Entrada
de datos

CALCULO DE ALCANTARILLAS

Tl
T2
T3
Jl
NC
QT
X1
GR

ER

4.72

15

EJEMPLO DE PREPARACION DE LOS DATOS

SITUACION SIN PROYECTO - AREA DE DRENAJE # 14

TR=2
2
.07
238
3
0
7

0
33.5

TR=5

TR=10

TR=25

TR=50

TR=100

0
.04
395
0
1.71
30.5

3.21
2.9
.013

6.62
4.71

30.5

6.62
32.75

84

105

10
30.5
6.52

30

10

220
3.93
4.08

-1

-1

728

75
10

31.25
10
6.52
4.34

30

10

220

136

825

10

1.71

10
3.21
33.5

10

220
1.93

4.63
32

31.25
6.52

62

10

32.75

4.34
75

76
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Drenaje y Puentes

Tabla de resultados

Ejemplo de edicién de los resultados via EXCEL

PERFIL HIDRAULICO
AREA 14 - SITUACION "SIN PROYECTO"
Seccion No  Periodo de Caudal Profundidad  Ancho sup. Distancia Nivel rasante  Fondo de Nivel Altura Energia Velocidad Area
rotomo (alos) _pies3iscy __pies pies pies pios  viga (pies) minimo (pies) oritica (pics) __(pies)  (piesser)  pies2

1 2 238 297 75 0 0 0 1.71 297 332 4.74 50.2
1 5 395 325 75 0 0 0 1M 3.25 373 5.59 70.66
1 10 499 3.42 75 0 0 0 1.1 3.42 3.97 5.99 83.27
1 25 631 36 75 0 0 0 1.7 3.6 4.26 6.52 96.79
1 50 728 3.1 75 0 0 0 1.7 3.72 445 6.84 106.44
1 100 825 3.85 75 0 0 0 1.7 3.85 4.64 7.13 115.74
2 2 238 4.66 75 10 0 0 1.71 4.66 473 337 123.06
2 5 395 4.64 75 10 0 0 1.7 4.64 4.83 5.68 121.49
2 10 499 4.64 75 10 0 0 1.7 4.64 4.94 7.2 121.17
y 4 25 631 4.66 75 10 0 0 1.7 4.66 512 8.95 122.92
2 50 728 4.66 75 10 0 0 1.7 4.66 528 10.37 122.51
2 100 825 4.7 75 10 0 0 1.7 47 5.45 11.43 125.44
3 2 238 4.6 75 10 4.63 6.62 1.7 4.6 5.39 12.62 79.91
3 5 395 512 75 10 4.63 6.62 1.71 5.12 6.57 17.98 90.73
3 10 499 5.87 75 10 4.63 6.62 1.71 5.87 1.22 18.77 12.7
3 25 631 6.53 75 10 4.63 6.62 1.71 6.53 7.45 17.1 138.09
3 50 728 6.87 75 10 4.63 6.62 1.71 6.87 7.94 18.36 161.99
3 100 825 7.1 75 10 4.63 6.62 1.7 7.1 822 18.77 179.59
4 z 238 5.63 75 30 4.63 6.62 1.7 0 6 9.53 104.85
4 5 395 7.24 75 30 4.63 6.62 | ) | 0 747 85 189.97
4 10 499 179 75 30 4.63 6.62 1.71 0 8.04 8.84 230.86
4 25 631 791 75 30 4.63 6.62 n 0 828 10.76 239.82
4 50 728 8.36 75 30 4.63 6.62 171 0 8.73 10.89 273.8
4 100 825 8.59 75 30 4.63 6.62 1.71 0 9.02 11.61 291.16
5 & 238 6.1 75 10 0 0 1.7 0 6.12 1.67 230.68
5 5 395 71.52 75 10 0 0 1.71 0 1.55 1.87 337.02
] 10 499 8.09 75 10 0 0 1n 0 8.12 2.09 379.43
5 25 631 835 75 10 0 0 1.7 0 8.39 251 399.56
5 50 728 88 75 10 0 0 1.7 0 8.85 2.67 433.52
5 100 825 9.09 75 10 0 0 1.71 0 9.15 289 455.24
6 2 238 6.19 136 220 0 0 1.93 0 6.21 138 290.7
6 5 395 7.59 136 220 0 0 1.93 0 7.61 1.37 481.27
6 10 499 8.16 136 220 0 0 1.93 0 8.18 1.48 559.45
6 25 631 845 136 220 0 0 1.93 0 8.48 L75 598.37
6 50 728 8.91 136 220 0 0 1.93 0 8.94 1.82 660.6
6 100 825 9.21 136 220 0 0 1.93 0 9.24 1.94 701.5

Capitulo I - 256



Diciembre, 1996

Manual de Carreteras - Tomo 6

11’9 vanold
(serd) VIONV.LSIA
00€ 00T 0s1 001 0¢ 0
0
1
= 1
OdNOd ——
SOUY 001 —e—
SOUY 0S ——
SOUY €T ——
souy 01 —9—
souy ¢ —8—
SOUY 7 —e— ¥
c)
v
%
*
e
o100401d urs ugroenyIg

¥1 VAV - SODI'TNVAAIH ST TIII9d

(urwrus sord) NOIDVATTH

Capitulo I - 257



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

Estudio de la Socavacion
Introduccion

Se presentan a continuacion dos
metodologias alternas para el calculo de la
socavacion general y localizada en pilas y
estribos.

FEl hecho de incluir ambas obedece a las
siguientes razones:

.- El estudio de la socavacion producida por
contracciones y obstrucciones no es un
problema de resolucion analitica sencilla y
por lo tanto se basa en una alta dosis de
empirismo y experimentacion fisica;

.- Ningun método ha probado ser
especialmente eficaz en condiciones reales
desde el momento que existe a nivel mundial
relativamente escasa informacion de campo
sobre estos aspectos;

.- Los metodologias propuestas, aunque
presentan temas comunes, poseen
respectivamente consideraciones
complementarias (como la socavaciéon en
regimenes de mareas o la socavacion en
curvas) que permiten enfocar problemas
especificos.

El proyectista podra optar por una u otra
segun su preferencia, el problema de que se
trate, los datos de que se disponga, etc., pero
deberd en todos los casos prestar especial
atencion a la consistencia de su analisis
evitando mezclar las técnicas propuestas.

Conceptos Basicos

La socavacion es el resultado de la accidn
erosiva del agua excavando y transportando
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material desde el lecho y las riberas de los
cauces. La erosion progresa de diferente
modo segun el material de que se trate siendo
los materiales cohesivos o suelos cementados
mas resistentes. Sin embargo, la socavacion
en suelos cohesivos puede ser tan profunda
como en lechos granulares. En condiciones
de flujo constante, la socavacion en lechos de
arena y grava alcanzard el maximo en
cuestion de horas; en los lechos cohesivos en
dias, en areniscas y esquistos en meses, en las
calizas en afos y en los granitos densos en
siglos. En condiciones tipicas de
escurrimiento serdn necesarias varias
crecidas para lograr la maxima socavacion.

A) Escuela Americana (Circular HEC-18)

La metodologia completa se presenta en la
circular HEC-18 de la Federal Highway
Administration. El documento contiene los
procedimientos, ecuaciones y métodos para
analizar la socavacion tanto en ambientes
fluviales como en dareas costeras. En
ambientes fluviales la socavacion resulta del
flujo unidireccional; en &reas costeras los
caminos que cruzan Yy/o estrechan
longitudinalmente las planicies de inundacion
estan sujetas a fluctuacion de mareas; en tal
caso las velocidades de escurrimiento no
necesariamente disminuyen a medida que la
socavacion progresa y el éarea de
escurrimiento se incrementa. Este es un
fuerte contraste con los ambientes fluviales
donde la continuidad del flujo requiere que la
velocidad resulte inversamente proporcional
al area de escurrimiento. Sin embargo, los
métodos y ecuaciones para determinar la
inestabilidad del cauce, socavaciones y
medidas para contrarrestarla son los mismos.
La dificultad en los regimenes de mareas
consiste en determinar los pardmetros
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hidraulicos (caudal, velocidad y profundidad)
a ser utilizados en las ecuaciones de
socavacion.

El propésito de la Circular es proveer guia
para:

.- Mejorar el estado del arte en la practica de
estimar la socavacion en puentes;

.- Disefiar nuevos puentes y reemplazar
puentes para resistir la erosion;

.- Evaluar puentes existentes en cuanto a su
vulnerabilidad a la socavacion;

.- Inspeccionar puentes en relacion a la
socavacion;

.- Proveer medidas para contrarrestar la
erosion.

Los elementos relacionados con el
mejoramiento de las técnicas de estimacion
de la socavacion en puentes incluyen:

.- Mediciones de campo’.

.- Monitoreo de la socavacién con equipo
adecuado para llevar a cabo las mediciones
.- Desarrollo de programas de computadora
relacionados con el célculo de la socavacion
en puentes

.- Estudios de laboratorio

-Socavacion en Contracciones

Este tipo de socavacion ocurre donde el area
de un cauce en crecida se ve reducida ya sea
por una contraccion natural o por un puente.
De la ecuaciéon de continuidad, una
disminucion en el area de escurrimiento
resulta en un aumento en la velocidad media

3Desde el momento que las ecuaciones para la
determinacion de la socavacion en puentes se basan
primariamente en investigaciones de laboratorio,
escasos datos existen en relacion a mediciones de la
socavacion en el campo.

y en la tension de corte en el lecho a lo largo
de la contraccion. Se produce por lo tanto un
aumento en las fuerzas erosivas de manera
que el balance entre el material que entra a
una seccion y el que es removido es negativo
lo cual se traduce a su vez en una
degradacion del lecho; esta situacion
progresa hasta que se alcanza un equilibrio.

En éareas costeras afectadas por las mareas, es
posible que a medida que el area se
incrementa la descarga desde el océano
también se incremente y en tal caso la tension
de corte no disminuya como se dijo.
Consecuentemente, el estado de equilibrio
puede que no sea alcanzado. De este modo,
en los canales de marea que experimentan
socavacion, la erosion por contraccion puede
resultar en una continua degradacion del
lecho a largo plazo.

En ambientes fluviales, en cambio, la erosion
producida en las contracciones es un proceso
ciclico esto es, la socavacion ocurre durante
la rama ascendente de un hidrograma de
crecida, mientras que en la rama descendente
se produce el relleno.

La socavacion puede ser de dos tipos
dependiendo del transporte de sedimentos en
la zona no perturbada agua arriba de la obra:
.- De agua clara (sin aporte de sedimentos);
.- Con aporte (existe significativo transporte
natural).

-Situaciones Tipicas

Comutinmente se encuentran cuatro casos de
socavacion en secciones contraidas (ver
figuras 6.12 a 6.15):
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Figura 6.12

FIGURA 6.12
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CASO 1A: LOS ESTRIBOS SE PROYECTAN SOBRE EL CANAL PRINCIPAL
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FIGURA 6.12 continuacion
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CASO 1B: ESTRIBOS LOCALIZADOS AL BORDE DEL CANAL
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Figura 6.12, continuacion
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CASO 1C: ESTRIBOS RETIRADOS DEL CANAL PRINCIPAL
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Figura 6.13
FIGURA 6.13
SECCION TRANSVERSAL AGUA ABAJO
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SECCION TRANSVERSAL AGUA ARRIBA
CASO 2A: ESTRECHAMIENTO DEL CAUCE
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Figura 6.13, continuacion

FIGURA 6.13 continuacion
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CASO 2B: CONTRACCION PRODUCIDA POR LOS ESTRIBOS DEL PUENTE
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Figura 6.14
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Figura 6.15
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Caso 1. Involucra la existencia de flujo en la
planicie de inundacion que es obligado a
pasar por debajo del puente por los
terraplenes de aproximacion. El caso 1
incluye:

a. El cauce del rio se estrecha ya sea porque
los terraplenes del puente avanzan sobre la
planicie de inundacién o porque el puente se
encuentra emplazado en un tramo estrecho
del rio;

b. No hay contraccion en el canal principal
pero el flujo lateral estd completamente
obstruido por los terraplenes; o

c. Los terraplenes de acceso se encuentran
retirados del canal principal

Caso 2: El flujo se encuentra confinado al
canal principal (no existe flujo lateral). El
canal natural se angosta por el puente mismo
o porque el puente estd localizado en un
tramo de rio mas angosto.

Caso 3: Puente aliviador en la planicie de
inundacion con poco o ningun transporte de
sedimento en la misma (socavacion de agua
clara);

Caso 4: Puente aliviador sobre un cauce
secundario en la planicie de inundacion
(similar al caso 1)

Los casos 1,2 y 4 pueden ser de agua clara o
con aportes dependiendo de las condiciones
aguas arriba.

El caso 1c es complejo; la profundidad de la
socavacion depende de factores tales como
(1) la distancia entre el estribo y la margen;
(i1) la condicion de la margen (erosionable,

presencia de arboles en la misma, altura
respecto al fondo del lecho, etc.); (iii) el
ancho del cauce en correspondencia con el
puente en relacion con el resto del tramo; (iv)
la magnitud del flujo lateral; (v) la
distribucion del flujo en la seccidon del
puente.

Puede ocurrir que mientras la socavacion en
el canal principal es del tipo con aporte en la
zona de la planicie sea de agua clara.

Si el estribo se encuentra a poca distancia de
la margen (menos de 3 a 5 veces la
profundidad en el puente) existe la
posibilidad que una combinacion de
socavacion general y localizada destruya la
margen. En este caso debe protegerse la
margen y/o el lecho con enrocado.

El caso 3 es generalmente un caso de
socavacion de agua clara por dos razones: (i)
presencia de vegetacion en la planicie (ii) el
material fino del lecho permanece en
suspension (carga de lavado) y no influencia
la socavacion.

El Caso 4 es similar al 3 pero al estar el
aliviadero ubicado sobre un cauce secundario
es mas probable que exista transporte de
sedimentos a lo largo del mismo; en este caso
es necesario evaluar la distribucion del flujo
entre ambas estructuras.
-Ecuaciones para el
Socavacion

Las ecuaciones para el calculo de la
socavacion se basan en el principio de
conservacion del transporte de sedimentos.

Calculo de la

a) Socavacion con aporte de sedimentos
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Laursen determind la siguiente ecuacion
basada en una funcién de transporte
simplificada y otros supuestos

Y2 _ %)%(E)kr(@)kz
Vi o, W, n (12)
Ys =Yy = Vs
simplificativos:
donde:

y,: profundidad media en el canal principal
aguas arriba, en pies;

y,: profundidad media en la seccién

contraida, en pies;

W,: ancho de fondo en el canal principal
aguas arriba, en pies;

W,: ancho de fondo en el canal principal en
la seccion contraida, en pies;

Q,: caudal en el canal principal de aguas
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arriba, en pies cubicos por segundo (cfs)

Q,: caudal en Ia seccion contraida en pies
cubicos por segundo. A menudo este valor es
igual al caudal total a menos que esté
reducido por puentes aliviadores o que el
agua sobrepase el nivel del camino.

Q, puede ser el flujo total a través del puente
en los casos la y 1b presentados
anteriormente; no es el flujo total en el caso
lc.

Q, es el flujo en el canal principal aguas
arriba del puente; el mismo no incluye el

flujo lateral.

n,: coeficiente de Manning de la seccion
contraida

n,: coeficiente de Manning del canal
principal

k1 & k2: exponentes determinados en la tabla
que se presenta a continuacion dependiendo
del modelo de transporte de lecho adoptado.
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Tabla 6.3 PARAMETROS DE CALCULO DE LA SOCAVACION EN FUNCION DE LA
MODALIDAD DE TRANSPORTE

V*/w k1 k2 Modalidad de transporte

<0.50 0.59 0.066 Mayormente material de fondo
0.50a2.0 0.64 0.21 Algo de sedimento en suspension

>2.0 0.69 0.37 Mayormente sedimento en suspension

V*:  (gy,S)"* velocidad de corte en la
seccion de aguas arriba, en pies/seg;

W velocidad media de caida del material
de lecho en base al Dy, (ver figura
6.16);

g: aceleracion de la gravedad; 32.2
pies/seg’;

N

D50:

pendiente de la linea de energia en el
canal principal, en pie/pie;

diametro medio del material del
lecho, en pies.
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Figura 6.16
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FIGURA 6.16 Velocidad de caida de las particulas
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Recientemente se ha recomendado una
version modificada de esta ecuacion para
predecir la socavacion en condicion con
aporte de sedimento. Dicha modificacion
elimina la relacion de coeficientes de
rugosidad con lo que la expresion resulta:

Y2 _ %)%(E)kl
Y1 0, W, (13)
Y =Yy = V;

La relacion de los coeficientes de rugosidad
de Manning puede ser significativa para en
una condicion de lecho con dunas en el canal
principal (agua arriba del puente) y un lecho
plano, con dunas lavadas o con antidunas, en
el canal contraido. Sin embargo, la expresion
de Laursen no considera el aumento en
transporte que ocurre como resultado del
arrasamiento del lecho (el cual decrece la
resistencia al flujo y aumenta la velocidad).
Enrealidad la ecuacion de Laursen predeciria
una disminucion de la socavacidon en este
caso cuando en la realidad la misma aumenta.
Adicionalmente, el lecho plano se extendera
hacia aguas arriba de la seccion contraida con
lo que ambos coeficientes probablemente
serian iguales. Por las razones apuntadas se
ha eliminado la relacion de rugosidades
prevista en la ecuacion original.

Los anchos W, y W, por su parte no son
siempre faciles de definir. En algunos casos
es recomendable utilizar el ancho superficial
del canal principal para definir estos anchos.
Ya sea que se utilicen anchos superficiales o
de fondo es importante mantener consistencia
en este aspecto.

La ecuacion de Laursen sobrestima la

profundidad de socavacion si el puente esta
localizado en el extremo de aguas arriba de
una contraccion natural o si la contraccion es
producto solo de las pilas y estribos (no hay
obstruccién de la planicie).

Ejemplo 1

Calcular la socavacion general en un puente
situado en un lecho con aporte de sedimentos
donde el ancho aguas arriba de la seccion
contraida es W, = 300 m = 1,000 pies y el
ancho en correspondencia con el puente W,
=120 m =394 pies. El caudal es el mismo en
ambas secciones: Q, =Q, = 675 m’/s =
24,100 pies’/seg. El Dy, del material es 0.074
m; la temperatura del agua T = 60°F y el
tirante medio en la seccion de analisis y, =
1.41 m = 4.6 pies. La pendiente media del
cauce es S = 0.0027.

De los datos

V' =(32.2x4.6x0.0027)"* = 0.63 pies/seg
De la Figura 6.16 resulta w = 0.013 pies/seg
V'/w =0.63/0.013 =48

De la Tabla 6.3 K, = 0.69

De la Ec. (15):

& _ (ﬂ)o.@
y, 120

= 1.88

y, = 1.88x4.6 = 8.65 pies

Ys =¥, — y; = 8.65 - 4.6 = 4.05 pies
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b) Socavacion de agua clara

Laecuacion de Laursen para la socavacion en
contracciones con escurrimiento de agua
clara es mas sencilla pues no involucra una
funcién de transporte; simplemente se basa
en igualar la tension de corte en la seccion
contraida a la tension critica de arrastre.

12 = 1:crit (15)

-, = tension de corte media en la seccidon
contraida

-, = tension de corte critica

Para material de lecho no cohesivos con
socavacion de agua clara totalmente
desarrollada, Laursen utiliza la siguiente
ecuacion para estimar la tensién de corte

crit 4 D50 (16)

critica:
La tension de corte en el lecho puede
expresarse como:
~ ~ ,YVZnZ
T WS (17)
(1.49)y,’

donde:

: peso unitario del agua (62.4 1b/pie’);
y,: profundidad media en la seccion
contraida, en pies;
S;: pendiente de la linea de energia, en
pie/pie;
V,: velocidad media en la seccion contraida,
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en pies/seg
Utilizando la aproximacion de Strickler para
el valor de n:

I~

n = 0.034 D,,° (18)
Reordenando la (16):
T2
— =10
- (19)

Substituyendo las ecuaciones (18) y (19) en
la ecuacion (20) y resolviendo para hallar y,,
se obtiene la ecuacion de Laursen para las
contracciones en agua clara:

vy oo,
y2 = [—2] (20)
120 D,

En términos del caudal, la ecuacion resulta:

07
Yy = [—2 ]’ 21)

w7

CYIN)

120 D,

Lavelocidad y altura dadas en las ecuaciones
(21) y (22) estan asociadas con la iniciacion
del movimiento del Dy, La ecuacion (21)
puede reagruparse para dar la velocidad
critica V:

1 s
v, =1095y° Dy} (22)

Puede escribirse una forma adimensional de
la ecuacion (23) si se introduce la ecuacion
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de continuidad:

0,=0,=V, Wy (23)
Entonces:
Y w2 sz 2
— = () [——/ (24)
Y1 w, 3 3
120 y;* D’

El término entre corchetes en la ecuacion
anterior no deberd exceder el valor 1.0; si
este término es mayor que uno se producirian
condiciones de socavacion con aporte de
sedimento.

En general, para aplicar las ecuaciones de
Laursen se asume que el material del lecho es
homogéneo. Sin embargo, con la situacion de
agua clara en materiales estratificados,
asumiendo la capa con el menor valor de Dy,
resultaria la estimacién mas conservativa de
la socavacién. Alternativamente, las
ecuaciones para determinar la socavacion con
condicion de agua clara podrian utilizarse
secuencialmente para las distintas capas de
materiales estratificados.

Ejemplo 2

En el ejemplo anterior calcular la
correspondiente socavacion de agua clara.

v, - O _ 24100 _ , pies

W, Y, 1000x46  seg

De la Ec. (25)

3
7 _
_)7=1.42

120%4.63x0.243

6
Y2_,1,000 7
¥, C3047

5.2?
1

Y, =142 x 4.6 - 4.6 = 1.93 pies

-Socavacion Localizada en Pilas y Estribos
El mecanismo basico que produce socavacion
localizada en pilas o estribos es la formacion
de vortices (conocidos como vortices de
herradura) en la base (ver figura 6.17). El
vortice de herradura resulta de la
acumulacion de agua en la cara de aguas
arriba de la obstruccién y la subsecuente
aceleracion del flujo alrededor de la nariz de
la pila o estribo. La accion del vortice
remueve material del lecho situado en la base
de la obstruccién produciendo un pozo de
erosion. A medida que el pozo se desarrolla,
la fuerza del vortice disminuye vy
eventualmente, para la condicion con aporte
de sedimento antes vista, puede restablecerse
el equilibrio. Para la condicion de agua clara,
la socavacion cesa cuando la tension de corte
causada por el vortice iguala la tension de
corte critica de las particulas de sedimento en
el fondo del pozo. Adicionalmente al vortice
de herradura alrededor de la base de la pila,
se producen vortices verticales hacia agua
abajo. Sin embargo, la intensidad de los
vortices verticales disminuye rapidamente a
medida que la distancia hacia agua abajo de
la pila aumenta. Por lo tanto, inmediatamente
agua abajo de una pila larga se produce
frecuentemente una deposicion de material.

Los factores que afectan la magnitud de la
socavacion localizada en pilas y estribos son:
(1) el ancho de la pila; (i) el caudal
interceptado por el estribo; (iii) la longitud de
la pila si ésta es oblicua; (iv) la profundidad;
(v) la velocidad del flujo de aproximacion;
(vi) el tamafio y graduacion del material del
lecho; (vii) el 4angulo de ataque del flujo de
aproximacion a la pila o el estribo; (viii) la
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Figura 6.17
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forma de la pila o estribo; (ix) la
configuracion del lecho (formas de fondo);
(x) los arrastres flotantes.

-Socavacion Localizada en Condiciones de
Agua Clara y con Aporte de Sedimentos

Como se indico, existen dos condiciones para
el andlisis de la socavacion tanto general en
contracciones como localizada en pilas y
estribos: de agua clara y con aporte de
sedimentos respectivamente.

Algunas situaciones tipicas de socavacion de
agua clara incluyen:

(1) cauces con material de lecho grueso; (ii)
cursos con muy baja pendiente y caudales
bajos; (iii) depdsitos localizados de
materiales de mayor tamafio que la fraccion
maxima que puede transportar el flujo; (iv)
cauces acorazados en los cuales la unica
localizacion donde las fuerzas tractivas son
suficientes para penetrar la coraza es en
correspondencia con pilas y estribos; (V)
canales vegetados.

Durante una crecida, pueden alternarse los
dos tipos de socavacion. La socavacion de
agua clara alcanza el maximo en un tiempo
mas largo que la socavacion con aporte de
sedimento como se indica en la Figura 6.18.
Ello se debe a que la erosion de agua clara
ocurre primordialmente en cauces con
material de lecho grueso. De hecho, la
erosion de agua clara no suele alcanzar el
maximo sino después de varias crecidas. La
maxima erosion en pilas en condicion de
agua clara es alrededor del 10% mayor que la
condicion de equilibrio para la socavacion
con aporte de sedimento.

La siguiente ecuacion ha sido sugerida por
Neill para determinar la velocidad asociada a
la iniciacion del movimiento y puede
utilizarse como un indicador de una u otra
situacion:

V.= 158 [(S, - Dg Dﬂ,ﬁ 6/Dy)" (27)

en la cual;

V.: velocidad critica por encima de la cual es
transportado el material de lecho de tamafio
D, en pies/seg;

S.: gravedad especifica del material del
lecho; para la mayoria de los materiales el
valor de S, es aproximadamente 2.65.

y: profundidad en pies.

Substituyendo en la ecuacion anterior:
i 1
v, = 1152 y°Dy)’ (28)

Comparando esta ecuacion con la ecuacion
de Laursen (23), se observa que éstas difieren
solo en sus respectivos coeficientes (11.52
vs. 10.95). Para propositos practicos
cualquiera de las dos puede utilizarse para la
determinacion de la velocidad critica
asociada a la iniciacion del movimiento.

Las expresiones dadas pueden ser aplicadas
a un flujo sin obstrucciones para determinar
la condicion sedimentologica de agua clara o
con aportes respectivamente: si la velocidad
media en la seccion es mayor que V, la
socavacion sera del tipo con aporte de
sedimento. La técnica precedente puede ser
aplicada a cualquier canal no vegetado; por lo

Capitulo I - 275



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

tanto debe emplearse con precaucioén para
evaluar la posibilidad de socavacion en la
planicie de inundacion. En la mayoria de los
casos, la presencia de vegetacion en la
planicie la protege de los efectos de las
velocidades erosivas. En tal caso, la mayor
parte de las situaciones en las planicies seran
del tipo de agua clara.

La erosion con aporte en un lecho de arena
con dunas fluctua alrededor la profundidad
de equilibrio (ver figura 6.18). En ese caso la
profundidad méaxima localizada en las pilas
es alrededor del 30% mayor que la
profundidad media de equilibrio. Sin
embargo, a excepcion de los rios mayores, la
configuracion del lecho durante las crecidas
sera predominantemente
plana por lo que generalmente se acepta que
la méaxima profundidad de socavacion en una
pila es aproximadamente 10% mayor que la
profundidad de equilibrio.

Investigaciones llevadas a cabo en la
Universidad de Colorado (CSU) han
producido una expresion de la socavacion
localizada en pilas recomendable para ambas
situaciones (de agua clara y con aportes
respectivamente). Dicha ecuacion predice la
profundidad de equilibrio mediante la
expresion:

%1 _ 20K, K, K,(9)°5 Fr®
Y1 Vi
(29)
donde:

y.: profundidad de la socavacion, en pies;
y,: profundidad del escurrimiento
inmediatamente aguas arriba de la pila, en
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pies;

K,: factor de correccion por forma de la nariz
de la pila segun la tabla 6.4 y la figura 6.19;
K,: factor de correccion por angulo de ataque
del flujo segtin la tabla 6.5;

K,: factor de correccion segun condiciones
del lecho dado en la tabla 6.6;

a: ancho de la pila, en pies;

L: largo de la pila, en pies;

Fr,: nimero de Froude = V /(gy,)"?

V,: Velocidad media del flujo
inmediatamente aguas arriba de la pila, en
pies/seg.

Para columnas multiples esviajadas en
relacion al flujo, la profundidad de la
socavacion dependera del espaciamiento
entre columnas. El factor de correccion para
el angulo de ataque serd menor que para una
pila s6lida. Para columnas espaciadas menos
de 5 diametros de pila el ancho de pila "a" a
considerar en la ecuacion sera el ancho total
proyectado para todas las columnas en una
fila normal a la direccion del flujo. Por
ejemplo, tres columnas cilindricas de 2'
espaciadas cada 10 pies tendran un valor "a"
comprendido entre 2 y 6 pies, dependiendo
del angulo de ataque. El factor K, sera en
todos los casos igual a uno cualquiera sea la
forma de la pila; el factor K, también sera
uno desde el momento que el efecto de
esviaje estd considerado en el ancho.

Ejemplo 3

Calcular la socavacion localizada en una pila
de seccidn cilindrica de 0.80 m =2.62 pies de
diametro situada en un lecho plano. La
velocidad de escurrimiento es 5.2 pies/seg y
el tirante correspondiente 4.6 pies. La pila
estd alineada con el flujo.
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Figura 6.18
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Esquema de la proﬁmdidad de socavacién en un lecho de arena en funcién del tiempo (fuera de
escala)

FIGURA 6.18
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Dela Tabla6.4 K, =1.0 De la Figura 6.19 a=D = 2.62 pies
DelaTabla 6.5 K,=1.0 De la Ec. (28):
Dela Tabla 6.6 K;=1.1

s 2x1.0x1.0x1. Ix (252085532 j043_1 o6

Y 4.6 J/32.2x4.6

Y, = 4.87 pies = 1.48m

Tabla 6.4 FACTOR DE CORRECCION K, POR FORMA DE LA NARIZ DE LA PILA

Forma de la nariz K,
(a) Nariz recta 1.1
(b) Nariz redondeada 1.0
(¢) Nariz cilindrica 1.0
(d) Nariz triangular 0.9
(e) Grupo de cilindros (pilotes) 1.0

Tabla 6.5 FACTOR DE CORRECCION K, POR ANGULO DE ATAQUE DEL FLUJO

Angulo (grados) L/a=4 L/a=8 L/ia=12
K
0 1.0 1.0 1.0
15 1.5 2.0 2.5
30 2.0 2.8 3.5
45 2.3 3.3 4.3
90 2.5 3.9 5.0

Angulo = angulo de esviaje del flujo; L = longitud de la pila
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Figura 6.19
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(d) NARIZ AFILADA (e) GRUPO DE CILINDROS
(Ver columnas miltiples)

Formas de pilas mas comunes

FIGURA 6.19
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Tabla 6.6 AUMENTO DE LA PROFUNDIDAD DE SOCAVACION EN FUNCION DE

LA CONDICION DEL LECHO
Condicion del lecho Altura de la duna (pies) K,
Socavacion de agua clara N/D 1.1
Lecho plano y antidunas N/D 1.1
Dunas pequefias 10>H>2 1.1
Dunas medianas 30>H>10 1.1al.2
Dunas grandes H>30 1.3

-Socavacion en Pilas con Fundaciones
Expuestas

Las fundaciones de pilas o cabezales de
pilotes pueden resultar expuestas por la
socavacion. Ello puede ocurrir ya sea por un
proceso de degradacion a largo plazo,
contraccidon o cambio de posicion del cauce.
Investigaciones realizadas han demostrado
que utilizar el ancho de la zapata de
fundacion (o el ancho del cabezal si se trata
de fundaciones con pilotes) conducen a
estimaciones de la socavacion demasiado
conservadoras (por exceso).

Se recomienda utilizar el ancho de la pila
para el valor "a" de la ecuacion si la parte
superior de la zapata (o cabezal) esta a nivel
o debajo del lecho (después de considerar la
socavacion general del lecho y la socavacion
producida por la contraccion). Sila fundacion
se extiende por encima del lecho, debe
efectuarse un segundo célculo utilizando el
ancho de la zapata y la profundidad y
velocidad media en la zona obstruida por la
fundacion para los valores "y" y "V"
respectivamente. Finalmente, se utilizara el
valor que resulte mayor.
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Para determinar la velocidad media del flujo
en la zapata expuesta (V; ) puede utilizarse la
siguiente ecuacion:

In(10.932+ 1)
/ 2
- (31)
v Vi
In(10.93—+1)
ks

donde:

Vi velocidad media en la zona debajo de
la parte superior de la fundacion, en
pies/seg;

Ve distancia entre el lecho y la parte

superior de la fundacion, en pies;
k: microrugosidad del lecho;
normalmente se adopta el Dy, del

material del lecho, en pies;

2R profundidad de escurrimiento aguas
arriba de la pila, en pies.

Los valores V; e y ; se utilizan luego en la
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expresion (de la CSU) dada.
-Socavacion en Pilotes Expuestos

Las investigaciones llevadas a cabo en este
sentido permiten concluir que los grupos de
pilotes que resultan expuestos por encima del
lecho como resultado de la socavacion
general y/o los efectos debidos a Ia
contraccion pueden analizarse en forma
conservadora como una pila con un solo
ancho equivalente al area de los pilotes
proyectada en planta sin considerar los
espacios entre los mismos. Si el grupo de
pilotes resulta expuesto como resultado de la
socavacion localizada resulta innecesario
considerar los pilotes en el calculo de la
socavacion: el coeficiente K, se adoptara
igual a uno en cualquier caso; el coeficiente
K, dependera de la forma del grupo (relacién
L/a).

Para cabezales situados a nivel de la
superficie del agua o inmersos en el flujo se
recomienda realizar los calculos
considerando tres escenarios: (i) el grupo de
pilotes; (ii) el cabezal; (iii) la pila. Con
criterio conservador se adoptara el mayor
valor resultante de los tres escenarios. Para el
caso (ii) valen las mismas consideraciones
dadas para zapatas de fundacion expuestas.

Cabe senalar que en el caso de los pilotes,
existe en algunos proyectistas la tendencia a
subestimar los efectos de la socavacion
considerando la friccion en las condiciones
sin socavacion; este hecho disminuye
notablemente la seguridad y a menudo suele
ser causa de la falla de la estructura.

-Socavacion Localizada en Estribos

Hasta el momento no existe una metodologia
adecuada para reproducir las condiciones de
socavacion localizada en estribos; por lo
tanto, el criterio ingenieril es fundamental
para el disefio de sus fundaciones. En muchos
casos las fundaciones pueden disefiarse a
profundidades menores que las estimadas con
las expresiones de célculo.

Los estribos pueden avanzar sobre el canal
principal o estar retirados del mismo; tienen
formas variables y pueden colocarse en
angulos de esviaje distintos en relacion al
flujo; los terraplenes de acceso pueden
interceptar porcentajes variables del flujo
lateral el cual regresa al cauce en
correspondencia con el estribo.

En cualquier caso y teniendo en cuenta
aspectos relacionados con el movimiento
lateral del cauce, se recomienda que los
estribos se funden por lo menos a seis pies
por debajo del lecho incluyendo los efectos
de la socavacion general provocada por la
contraccion y efectos de migracion lateral del
cauce.

La socavacioén en correspondencia con el
estribo podrd ser, como en los casos
anteriores, de agua clara o con aporte de
sedimentos.

-Socavacion con Aportes en Estribos
Froehlich® propone la siguiente ecuacion para

el analisis de la socavacion estribos basada
en el analisis de 170 casos de laboratorio:

" Abutment Scour Prediction”.
Presentation, Transportation Research Board,
Washington, D.C., 1989.
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y q! 013
22 = 227K, K, (&) Fros]
YVa Va
(32)
donde:
K;: coeficiente de forma (ver tabla 6.7 ),
K,:  coeficiente por angulo de esviaje =
( /90)*" (ver figura 6.20);
a": longitud de estribo proyectada normal
al flujo, en pies;
A.: area de escurrimiento en la seccion de

aproximacion obstruida por el
terraplén, en pies cuadrados;

Fr: nimero de Froude del flujo de

aproximacion al puente aguas arriba

del estribo = V /(gy,)"*

QJ/A,, en pies/seg

flujo obstruido por el estribo y

terraplén de acceso, en pies cuibicos

por segundo;

V. profundidad media de escurrimiento
en la planicie obstruida por el estribo,
en pies;

v profundidad de socavacion, en pies.

o <

Tabla 6.7 COEFICIENTE DE FORMA

DEL ESTRIBO
Descripcion K,
Estribo de pared vertical 1.00
Estribo de pared vertical 0.82
con muros de ala
Estribo abierto 0.55

Otra expresion a menudo utilizada para la
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determinacion de la socavacion en estribos ha
sido desarrollada a partir de datos de campo
por el Cuerpo de Ingenieros de los Estados
Unidos. La expresion es de la forma:

& .y Fr10.33 (33)
Vi

donde:

y.. profundidad de la socavacion en el
estribo, en pies;

y,: profundidad de escurrimiento en
correspondencia con el estribo en el canal
principal o en la planicie de inundacion, en
pies;

Fr;: numero de Froude basado en la
velocidad y profundidad adyacente y aguas
arriba del estribo.

La expresion dada debe corregirse para
estribos sesgados. También debe ser
corregida para estribos de cualquier forma;
esta correccion puede hacerse multiplicando
la socavacion predicha por K,/0.55 donde K,
se determina de la tabla 6.7.

-Socavacion de Agua Clara en Estribos

La ecuacién propuesta por el mismo autor
para estimar la socavacion en condiciones de
agua clara no se recomienda ya que
subestima los resultados observados en el
campo; alternativamente se recomienda el
uso de la misma ecuacion anterior.
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Figura 6.20
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Ejemplo 4

Calcular la cota de fundacion del estribo de
un puente donde la profundidad media en la
planicie obstruida por el estribo es y, = 4.6
pies, el cruce tiene una oblicuidad = 150°;
la longitud de estribo proyectada en la
direccion del flujo es a'= 142 pies.

El flujo obstruido por el estribo es Q. = 3,600
pies’/seg y el 4rea obstruida por el terraplén

es A, = 755 pies’; el estribo es de tipo
abierto.

y
Va

y.=4.29 * 4.6 =19.73 pies (1)

Utilizando la expresion del US Corps of
Engineers Ec (31):

yJ/y, = 4x0.39°% =293
y, =2.93x4.6 = 13.49 pies (2)
Se adopta el valor dado por la (1).

Adoptando una revancha de 6 pies, la cota de
fundacion sera:

CFE =19.73 + 6 = 25,73 pies por debajo de

la cota de la planicie en correspondencia con
el estribo.
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142 .43

“2=227 % 0.55 x 1.07 (=
4.6

Fr = Numero de Froude =

Ve 4.77

= = = 0.39
\/g * Y, V32.2 x 4.6

De la Tabla 6.7 K, = 0.55
De la Figura 6.20 K, = 1.07

De la Ec (30):

x 0.39%61 + ] = 4.29

-Movimiento Lateral de los Cauces

Los cauces son dindmicos y la concentracion
del flujo sobre ciertas dareas cambia
continuamente las margenes. En rios
meandrosos con una configuracion en planta
en forma de "S" el canal se mueve tanto
lateralmente como hacia aguas abajo. En un
rio anastomosado (entrelazado o trenzado) la
profundidad maxima de socavacion se
produce en la junta de dos canales o cuando
el flujo se junta después de una isla o barra.
Esta socavacion es de una a dos veces mayor
que la profundidad media de escurrimiento.

Los puentes, por su parte, son obras estaticas;
¢stos fijan el cauce en un lugar tanto espacial
como temporalmente. Un cauce meandroso
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puede erosionar el terraplén de acceso y
afectar la socavacion tanto general como
localizada al producir cambios en la
direccion del flujo. Un cauce entrelazado por
su parte puede cambiar y producir dos
canales que se entrecruzan bajo el puente en
correspondencia con una pila o estribo
aumentando la socavacion en ese punto.

Estas circunstancias resultan dificiles de
anticipar; pueden ocurrir en forma gradual o
producirse en una sola crecida de magnitud.
Tampoco es facil anticipar la direccion y
magnitud del cambio por lo cual es necesario
incorporar la posibilidad de estos cambios
cuando se proyectan las respectivas obras.

Una medida conservativa en tal sentido es
considerar la profundidad del lecho para
todas las pilas (si hubiera més de una) y
estribos igual a la mayor profundidad
observable en la situacion actual.

Para contrarrestar los movimientos laterales
y la inestabilidad del lecho pueden incluirse:
(i) cambios en el disefio del puente, (ii) la
construccidén de obras de control en el rio,
(ii1)) la proteccion de los estribos con
enrocado y/o (iv) un programa de monitoreo
cuidadoso.

-Analisis en Zonas Influenciadas por la
Marea

En esta seccion se tratan los métodos y
expresiones utilizadas para determinar los
efectos de socavacion esperables en: (i)
canales de marea; (ii) estuarios; (ii1) puentes
entre islas y tierra firme; (iv) cauces
afectados por mareas (ver figura 6.21).

FEl ciclo normal de la marea con reversion del

flujo en direccion y magnitud puede llegar a
incrementar todos los efectos erosivos.

De acuerdo con la Circular HEC-18, se
sugiere realizar un enfoque del problema en
tres niveles: (i) evaluacion cualitativa; (ii)
analisis ingenieril; (ii1) empleo de modelos
unidimensionales impermanentes o
bidimensionales.

La figura 6.22 presenta las variables mas
relevantes relacionadas con el analisis del
problema.

No obstante los fendmenos hidrodindmicos
asociados con las mareas son complejos por
la presencia del flujo bidireccional, el
concepto basico de continuidad
sedimentologica es valido. Por lo tanto es
esencial una comprension clara del concepto;
el mismo establece que el caudal sélido que
ingresa menos el que egresa es igual a la tasa
de cambio del volumen de sedimento en un
tramo dado.

Al igual que en cauces fluviales, Ia
socavacion por efecto de la marea puede
clasificarse como de agua clara y con aportes.
En el segundo caso, los aportes tenderan a
reducir la magnitud de la socavacién; en el
primero los valores seran mayores.

Adicionalmente al material transportado por
el rio desde los tramos superiores, también
hay transportes paralelos a la costa
producidos por corrientes maritimas y accion
de las olas (corriente litoral).
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Figura 6.21
FIGURA 6.21
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3. Canales entre dos islas o entre una isla y tierra firme, con escurrimiento reversible
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Figura 6.22

FIGURA 6.22
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Estos sedimentos alimentan las bahias,
estuarios o canales de marea. Durante la
marea creciente, estos sedimentos puede ser
acarreados hacia adentro y depositados;
durante la bajante, los mismos pueden ser
removilizados y depositados frente a la boca
o acarreados como transporte litoral (ver
figura 6.23).

-Evaluacion Cualitativa

El objetivo del analisis cualitativo consiste en
determinar la magnitud de los efectos de la
marea sobre los cruces. El grado de
afectacion producido por las fluctuaciones en
la descarga del rio depende de factores tales
como la distancia entre el puente y el océano,
la pendiente del lecho, la seccion transversal
del rio, la capacidad de almacenamiento del
cauce y la resistencia hidraulica.

La distancia entre el cruce y el océano puede
ser utilizada como un indicador de la
influencia de la marea. A medida que la
distancia al océano se reduce, la influencia de
la marea aumenta. El caso extremo es aquél
en el cual la fluctuacion es suficientemente
grande para reducir la descarga a través de la
seccion del cruce a cero. Los puentes
situados més cerca del océano tienen flujo
bidireccional y como consecuencia del
volumen almacenado durante la marea
creciente (pleamar), la bajante tendra
caudales y velocidades mayores que aquélla.
En la evaluacion preliminar, es importante
determinar si las mareas afectaran
significativamente el cruce; si la influencia es
despreciable, el cruce puede ser evaluado con
los procedimientos antes vistos. En caso
contrario, las variables hidraulicas deberan
determinarse incluyendo los efectos
hidrodindmicos de la marea.
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Debe realizarse una cuidadosa inspeccion del
sitio incluyendo: (i) localizacion de depdsitos
de sedimento y barras; (i1) determinacién de
la direccién de las olas; magnitud de las
corrientes a nivel medio (intermedio entre
pleamar y bajamar); (iii) tamafio de los
sedimentos; (iv) medicion de velocidades a lo
largo del canal de marea en situacion de
maximo caudal (punto medio del ciclo de
mareologico). Las fotografias aéreas y los
relevamientos con ecosonda son auxiliares
valiosos para estas estimaciones.

Se recomienda asimismo la instalacion de
escalas graduadas que permitan lecturas
simultaneas de los niveles en el
emplazamiento del puente y en la boca,
registrando los niveles con intervalos de 15
minutos respectivamente durante un ciclo
completo.

Debe hacerse notar que en contraste con un
cauce en régimen fluvial, el caudal en un
canal de mareas no esta definido. En un rio el
caudal estd establecido por la escorrentia y
no es practicamente afectado por el tamafio
del cauce; en un canal de mareas el caudal
puede incrementarse a medida que el area del
canal aumenta, con lo cual aumentan la
socavacion general y localizada.

-Analisis Ingenieril

Este nivel involucra la determinacion de los
parametros hidraulicos basicos (caudal, altura
y velocidad) la cual no puede hacerse
utilizando las herramientas usuales para
cauces fluviales (HEC-2 por ejemplo).
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Figura 6.23
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-Evaluacion de las Caracteristicas

Hidraulicas

La medicion directa de las variables
principales para la condicion de disefio es
muy pocas veces posible; por lo tanto deben
emplearse modelos hidrodinamicos
relativamente complejos para determinarlas.
A menudo dichos modelos involucran
cuidadosa aplicacién y calibraciéon cuya
descripcion escapa a las posibilidades de este
manual.

Alternativamente se presenta un
procedimiento desarrollado por Neill para
canales sin contracciones. EI método asume
una serie de supuestos simplificativos entre
los que se cuenta:

.- El prisma de mareas es horizontal;

.- Los limites del cuenco son verticales;

.- Las areas vegetadas en la planicie son una
porcién relativamente pequefia del darea
inundada (la vegetacion densa tiende a
atenuar los niveles debido a las pérdidas por
friccion, lo cual violaria el supuesto relativo
al nivel horizontal).

La socavacion total puede analizarse
utilizando las ecuaciones presentadas en las
secciones anteriores; los resultados que se
obtengan deben ser cuidadosamente
revisados en funcion de la evaluacion
cualitativa desarrollada en el punto anterior.

En primer lugar debe determinarse la
condicién para evaluar la socavacion: la
condicién con aporte de sedimentos puede
ser utilizada en estuarios porque las variables
necesarias para su evaluacion (relacion de
anchos y descargas) pueden determinarse
sobre la base de la geometria del estuario y
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del cruce.

Si bien la forma de la ecuacion para la
condicion de agua clara permite su aplicacion
a bahias, la magnitud del caudal asociado a
una situacion de disefio (onda de marea)
probablemente resultard en una evaluacion
extremadamente conservadora de la
socavacion producida por la contraccion por
diversos factores mitigantes entre los que se
cuentan: (i) la duracion del fenomeno: las
mareas suben y bajan mas rapido que las
crecidas; (ii) el aporte sedimentologico del
océano el cual hace practicamente imposible
que la erosion en la contraccion pueda ser
calificada como de agua clara.

La socavacion localizada en pilas, por su
parte, puede hacerse utilizando la ecuacion de
la. CSU determinando los parametros
hidraulicos correspondientes.

El método se aplica cuando el canal de
descarga al océano o el puente no contraen
significativamente el flujo con lo cual resulta
valida la aproximacion del prisma de mareas.

El prisma de mareas debe determinarse como
funcion del nivel; el volumen del mismo para
sucesivos niveles se obtiene planimetrando
las areas para dos lineas de nivel sucesivas
(obtenidas normalmente por sondeo) y
calculando el volumen por el método de la
semisuma de las areas.

-Desarrollo de las Expresiones de Calculo

Los niveles de la marea para la condicion de
disefio pueden expresarse mediante una

y = A cos® +Z (37)
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funcidn cosenoidal de la forma:

donde:

y: altura de la marea en relacion al nivel
medio del mar, en pies;

A: amplitud méxima de la marea o
marejada en pies. Se define como la
mitad del rango de amplitud de la
marea astronémica o meteoroldgica,
en pies;

Angulo en grados;
0 = 360 (%) (38)

t: tiempo en minutos desde el comienzo
del ciclo;

T: periodo en minutos’;

Z: altura absoluta en relacion al plano de

comparacion, en pies.

Las relaciones entre los parametros arriba
definidos se muestran en la figura 6.22.

Para determinar la onda de marea de diseno
para la recurrencia de analisis que se adopte
es necesario conocer dos variables: la
amplitud y el periodo.

Para determinar el caudal, la velocidad y la
profundidad se utilizan las expresiones

siguientes:

en la cual:

Algunas ondas de marea, en
particular las meteorologicas, tienen
periodos diferentes que las mareas
astronomicas las cuales tienen
periodos de 12  horas
aproximadamente.

3.14 VOL
O = = (39)

Q... descarga maxima en el ciclo, en pies
cubicos por segundo;

VOL: volumen de agua contenido en el
prisma de mareas entre la pleamar y
la bajamar, en pies ctbicos;

T: periodo de la marea,en segundos.

En condiciones ideales, Q,, se produce
exactamente para el nivel medio cuando la
pendiente de la curva de alturas es mas
empinada.

La correspondiente velocidad maxima es:

Qmax
A /

V =

max

(40)

donde:

velocidad media maxima en la
seccion de analisis en
correspondenciaconQ,,, en pies/seg
A" area de la seccion transversal para el
nivel medio, en pies cuadrados.

max*

Los estudios realizados indican que las
velocidades maximas en estuarios son hasta
30% mayores que el valor dado por la
expresion anterior; si fuera necesario
determinar velocidades en correspondencia
con puntos especificos de la seccion
transversal (por ejemplo en correspondencia
con las pilas), puede prorratearse el caudal
total en funcion de las capacidades de
conduccion de distintas fajas en la seccion
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transversal.

El caudal en cualquier instante esta dado por:
. t
0, =0, sm(360? 41)

donde:

Q. descarga en cualquier instante del
ciclo, en pies cubicos por segundo.

Las velocidades calculadas pueden
compararse con valores obtenidos en el
campo (para situaciones distintas de la de
proyecto) para comprobar la razonabilidad de
las mismas.

Una vez determinado el caudal méaximo por
efecto de la marea, el mismo debe
combinarse con el caudal proveniente del rio.
Si éste es pequefio comparado con el
primero, puede despreciarse. Si el estuario es
continuacion del cauce y el agua almacenada
en él es poca, puede sumarse el caudal del rio
con el obtenido del andlisis de mareas y
obtener luego la velocidad de la forma
indicada para la suma de caudales. Sin
embargo, si el caudal fluvial es grande y la
bahia o estuario suficientemente pequetios de
tal manera que el caudal fluvial aumentara el
prisma de mareas, el hidrograma del rio debe
propagarse a lo largo de la bahia o estuario y
luego adicionarse al prisma de mareas.

Una vez evaluados los parametros
hidraulicos, la socavacion se calcula por los

procedimientos anteriormente indicados.

Para un cauce contraido, se indica a
continuacion una metodologia alternativa
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cuando la contraccidon no se debe al puente
sino al cauce mismo. En tal caso puede
utilizarse la siguiente expresion:

1
V.. =C, (g Ak’

(42)
0. =4V .
donde:
Ve Vvelocidad méxima en la boca, en

pies/seg;
Q,..-descarga maxima en la boca, en pies
cubicos por segundo;
C4 Coeficiente de descarga;
g: aceleracion de la gravedad = 32.2
pies/seg’;

h:  diferencia maxima en nivel entre la
bahia y el punto de descarga de la
boca o canal en el océano, en pies;

A" seccion transversal neta de la boca en
correspondencia con el puente a nivel
medio, en pies cuadrados.

El coeficiente de descarga es:

C; = (é)

N~

=}

ZgnZL (43)
R=K,+K, + ———

PIEN

1.49° h

c

donde:

coeficiente de resistencia
coeficiente de pérdida de carga en el
lado de aguas abajo del puente (K, =

r
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1 si la velocidad cae a cero);

K,:  coeficiente de pérdida de carga por
velocidad en el lado de aguas arriba
del puente (K, =1 si la velocidad cae

a cero);
n: coeficiente de rugosidad de Manning
L. longitud del tramo, en pies;
h.: profundidad de escurrimiento en el

tramo a nivel medio, en pies.
-Aplicacion de Modelos Hidrodinamicos

El tercer nivel implica la ejecucion de
modelos fisicos 0 modelos computacionales
mas complejos; la descripcion de los mismos
como se dijo excede los alcances de este
manual y debe ser considerado como un
estudio especial a ser desarrollado por
especialistas.

B) Escuela Rusa
-Socavacion General

Se aplica el criterio desarrollado por
LISCHTVAN - LEVEDIEV

a. Cauces Definidos.

Cuando se trata de suelos granulares se
utiliza la formula:

oH 3 1
H, = ( - 0.28 ) (44
0.68pd"

donde:
H,= Tirante (profundidad) total luego de
producida la socavacion

= parametro calculado mediante la

expresion:
o = &
El (45)
H,B, i
Q= Caudal de disefio
H, = Tirante medio de la seccion que se
obtiene de la expresion:
H = 4.
m " B, (46)
A.= Areahidraulicaefectiva (descontando
el area ocupada por las pilas);
B.= Ancho efectivo (descontando el
ancho de pilas);

B.= L -Nb;
L= Luzdel puente;
N = Numero de pilas;
p = Coeficiente de contraccion
determinado por la tabla 6.8;
Profundidad antes de la erosion;
= Coeficiente que depende de la
frecuencia con que se produce el
caudal del disefo se determina con la
tabla 6.9;
d,= Diametro medio de las particulas del
lecho, en mm;
x =  Exponente variable que es funcion de
diametro medio de las particulas en
mm (Tabla 6.10)
b = ancho de pila;

Cabe mencionar aqui que algunas practicas

de explotacion son renidas con el natural
comportamiento de los cauces.

Capitulo I - 293



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

tablas 6.8 y 6.9

TABLA 6.8

COEFICIENTE DE CONTRACCION
Velocidad media Longitud libre entre dos pilas (claro), en metros
en la seccién
enm/seg |10 13 16 18 21 25 30 42 52 63 106 124 200
Menorde1 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
1.00 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
1.50 0.94 0.96 0.97 0.97 0.97 0.98 0.99 0.99 0.99 0.99 1.00 1.00 1.00
2.00 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99 0.99 1.00
2.50 0.90 0.93 0.94 0.95 0.96 0.96 0.97 0.98 0.98 0.98 0.99 0.99 1.00
3.00 0.89 0.91 0.93 0.94 0.95 0.96 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99
3.50 0.87 0.90 0.92 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.98 0.98 0.99 0.99 0.99
4.00 o mayor 0.85 0.89 0.91 0.92 0.93 0.94 0.95 0.96 0.97 0.98 0.99 0.99 0.99
TABLA 6.9
TR Probabilidad anual (en %) de que Coeficiente B
presente el gasto de diseio
1 100 0.77
2 50 0.82
5 20 0.66
10 10 0.90
20 5 0.94
50 2 0.97
100 1 1.00
300 0.3 1.03
500 0.2 1.05
1000 0.1 1.07
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tabla 6.10
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En efecto, la extraccion de material grueso y
arena del lecho de los rios, practica comiin en
el medio, posee dos efectos desfavorables en
lo que al equilibrio sedimentologico se
refiere:

.- Destruye el acorazamiento del lecho que se
forma como consecuencia de la capacidad de
transporte de los rios que arrastran el material
fino dejando el méas grueso el cual constituye
una proteccion natural;

.- Favorece la formacion de vias
preferenciales de socavacion al exponer
ciertas zonas del lecho;

.- Las tareas de explotacion involucran
moviento de suelos y otras actividades que
remueven la cubierta vegetal de la planicie de
inundacion promoviendo la socavacion en las
mismas.

Por estas razones debe enfatizarse la
prohibicion de tales practicas particularmente
en las proximidades de los puentes siendo
¢éstos, por su localizacion estratégica en
relacion al transporte del material extraido,
puntos preferenciales de explotacion.

Cuando se trata de suelos cohesivos se utiliza
la formula:

Wl

H, = ()T @)

0.60py 5"

donde:
x = Exponente variable que es
funcién del peso volumétrico

seco 4 (ton/m’) segun la Tabla
6.10.

El resto de los factores tiene el significado
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dado anteriormente en el andlisis de suelos
granulares.

Ejemplo 5

Se trata de calcular la socavacion general en
correspondencia con una pila de puente
situada sobre un lecho de suelo limoso (d,, =
0.074 mm) para un caudal de disefio Qs, =
675 m’/s y una profundidad normal H, = H,
= 1.4 m; el puente a construir tiene una luz
total de 200 m con 7 pilas cilindricas
alineadas con el cauce de 0.80 m de
didmetro. La velocidad media en la seccion
de pasaje es V =2.41 m/seg.

De la Tabla 6.9 para Tr = 50 afos: 3 =0.97

De la Tabla 6.8 para V = 2.41 y claro entre
pilas 200/(7+1) =25m; =0.96

El ancho efectivo sera:

B, =L -Nb=200-7x080=1944m

e

De la Ec.(40):
o -2 _ 672 - 2.04
3 3
H,,fBe M 1.41° 1944 0.96

De la Tabla 6.10 con d=0.07mm es
1/1+x=0.70

De la Ec.(39):
5 0.70
3
H - 204x 141 )

= 5.49m
068 x 0.97 x 0.07°%

Por lo tanto la socavacion general es
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Sg =H - H,=549 - 141 = 4.08m
b. Cauces no Definidos

En este caso se utiliza la misma féormula para
suelos cohesivos y no-cohesivos:

5
ER |
H, - )i (52)
Vcl
V.,= Velocidad no erosionante

cl

correspondiente a un tirante de un
metro (ver tablas 6.11 y 6.12 para
suelos no cohesivos y cohesivos,
respectivamente).

-Socavacion Localizada

a. Criterio de Yaroslavtziev para
socavacion en pilas

Cuando se trata de suelos granulares se
utiliza la expresion:

2
S, = KK, (e + K % - 30d,  (53)

S,= Profundidad de la socavacion en m

K;= Coeficiente que depende de la forma
de la nariz de la pila y el angulo de
incidencia de la corriente (ver grafico
de la figura 6.24).

K,= Coeficiente definido por la expresion:

(54)

K, se puede determinar también del grafico
de la figura 6.25;

g=  9.81 m/s’

b,=  Proyeccioén enunplano perpendicular
a la corriente, de la seccion de la pila.
Cuando el angulo de incidencia es 0°,
b, es igual al ancho b de la pila;

e=  Coeficiente de correccion cuyo valor
depende del sitio donde estan
colocadas las pilas; su valor es 0.6 si
las pilas se encuentran en el cauce
principal y 1.0 si las pilas estan
construidas en el cauce de avenidas;
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Tablas 6.11 y 6.12

TABLA 6.11
VALORES DE VC1 PARA SUELOS NO COHESIVOS, EN M/SEG
H=1m
Tipo de suelo dm (mm) Valores de VC1
(m/seg)
Limos no plasticos 0.005 - 0.050 0.20 - 0.30
Arena fina 0.050 - 0.250 0.30-0.45
Arena media 0.25-1.00 0.45-0.60
Arena gruesa 1.00 - 5.00 0.60 - 0.85
Grava fina y media 5.00 - 25.00 0.85-1.45
Grava gruesa 25.00 - 75.00 1.45-2.40
Fragmentos chicos 75.00 - 200.00 2.4-3.80
Fragmentos medianos 200.00 - 400.00 3.8-4.75
TABLA 6.12
VALORES DE VC1 PARA SUELOS COHESIVOS, EN M/SEG

H=1m
Tipo de suelo 1.2<=d<=1.66 1.66<=d<=2.04 2.04<=d<=2.14

Ton/m3 Ton/m3 Ton/m3
Arcillas francas 0.85 1.20 1.70
Suelos arcillosos
y limos plasticos 0.80 1.20 1.70
Arcillas margosas 0.70 1.00 1.30
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Figura 6.24

METODO DE YAROSLAVTZIEV
EXPRESION GENERAL S: Ky K,,(e+t<“)l’;—3od.,

PILA TIPO 1

Kg=12.4 K¢=10.0
by zasengtbcos ¢

PILA TiPO IV

COEFICIENTE Ky
[ C/R

0 Jo.2Jo.a]0.6]0.8]1.0

5159 1 sl iz aliz.a]
I 7o Jrie]r 112 4a]i2.4
2 olto3[ii.7licalizaliza
3 03321 lizalizaliza
q 1w 3fizolizaliz slizali2a

by2(0-by) sen¢p +b, pora C/HS 0.3
b2 0 sen¢+b,cos p poro C/H >0.3
en donde b,=b+(by~b) C/H

PILA TIPO VI

[ BT 201 50 [ 60 ]
[ X [ z2]T00] 73]

b=(o-b)sengp +b

PILA TIPO I

PILA TIPO V

Coeficiente Ky=12.4

brosen p+b,cos ¢

PILA TIPO m

en donde b,*b+{b,~b) C/H

o

PILA TiPO VI

COEFICIENTE Ky
¢ 1/b

0 2 4 8 ¢
o] s. 7 676[5.98 4
10 8 7. 6.80[6 1C S5
20 9 7. T 6.20 6
30 |0 8 750]6.30 7
40 Ji1. i 790]670[5.9

bito-b)sengp+b

Valores de K; y b,
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Figura 6.25y 6.26

FIGURA 6.25
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FIGURA 6.26
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K, = Coeficiente que toma en cuenta la
profundidad de la corriente y esta

definido por:

log ky = 0.17 - 0.35b£ (55)

K, se puede determinar también con la ayuda
del grafico de la figura 6.26.

H=  Profundidad de la corriente en el sitio
de ubicacion de la pila. Este valor es
el obtenido al presentarse una
avenida después de calcular Ia
socavacion general,

V= Velocidad media de la corriente
aguas arriba de la pila después de
producida la socavacion general, en

m/s;
YroraL
y=ZT0T4L
4 (56)
d=  Diametro en metros de las particulas

mas gruesas que forman el fondo;
esta representado aproximadamente
por el dgs de la curva granulométrica.

0.64°

S, = 10x 0.88 (I + 0.1) x

S, =

b. Método de Artamonov
Socavacion en Estribos

para

Para la socavacion en estribos puede
utilizarse el método expuesto por K. G.
Artamonov que permite estimar no solo la
profundidad de socavacion al pie de estribos,
sino ademds al pie de espigones de

Cuando se trata de Suelos Cohesivos se
aplica la misma expresion y se reemplaza el
dgs, por un didmetro equivalente, obtenido de
la tabla 6.13.

Ejemplo 6

Con los datos del problema anterior se trata
de calcular la socavacion locaizada en una de
las pilas cuyo tirante incrementado por la
socavacion general es H = 531 m; la
velocidad una vez producida la socavacion
general disminuye a V =0.64 m/s; la pila esta
situada

en el cauce principal y el dg del material del
lecho es 0.2 mm.

De la Figura 6.24 K, = 10 (pila cilindrica)
De la Figura 6.25 con V=0.64 m/s y b, =
0.80 es K, =0.88

De la misma figura con H/b, = 5.31/0.80 =
6.64 es K, =0.1

Por estar la pila ubicada en el cauce principal
e=1

De la Ec.(44):

- 30 x 0.0002 (el ultimo término es despreciable)

0.40m

proteccion de margenes. Esta erosion
depende: del gasto (caudal) que teéricamente
es interceptado por el estribo, relacionado
con el gasto total que escurre por el rio, del
talud que tienen los lados del estribo y del
angulo que el eje longitudinal de la obra
forma con la corriente.
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Tabla 6.13
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El tirante incrementado al pie de un estribo
medido desde la superficie libre de la
corriente, esta dado por:

Sp =P, P, Py H, (58)
en la que:
P = Coeficiente que depende del angulo "'

que forma el eje del espigén con la
corriente, como se indica en el
esquema de la figura 6.27; su valor se
puede encontrar en la tabla 6.14;
P.= Coeficiente que depende de la
relacion Q1/Q = m donde Q1 es el
gasto que tedricamente pasaria por el
lugar ocupado por el estribo si éste no
existiera y Q el gasto total que
escurre por el rio. El valor de P,
puede encontrarse en la tabla 6.15;
Py = Coeficiente que depende del talud
que tienen los lados del estribo; su
valor puede obtenerse en la tabla
6.16;
Tirante que se tiene en el estribo
antes de la erosion.

Como puede observarse en caso de que el
cruce del puente se efectue en forma recta (
=90°) vy el talud del estribo sea vertical, la
expresion de Artamonov queda reducida a:

S = P, H, (59)

En puentes existentes cuyos estribos estan
amenazados por la socavacion, puede
construirse un espigbn que traslada el
problema de la socavacion hacia agua arriba
protegiendo asi la obra principal.

Todo lo anterior se aplica en forma semejante

en el caso de espigones. Unicamente es
necesario afiadir que en el caso de tener
espigones construidos en ambas orillas y
unos frente a otros, Sy se puede reducir a un
75%. En decir:

Sy =075P, P, Py H, (60)

No se dispone de ningun criterio que permita
evaluar la erosién cuando el espigon esta
cubierto por el agua. Sin embargo como el
que se ha expuesto da el valor méximo que se
puede llegar a presentar, conviene considerar
el gasto maximo que puede ser interceptado
tedricamente por el espigon hasta la corona
del mismo y tomar en la férmula el tirante H,
hasta la superficie.

Cuando el agua pasa por arriba del espigdn es
conveniente proteger todo el lado de aguas
abajo del mismo porque es una zona que
tiende a ser erosionada.

Ejemplo 7

Se trata de calcular la cota de fundacion en
los estribos del puente del Ejemplo 5; la
profundidad incrementada después de la
socavacion general es H = 531 m; el
coeficiente de contraccion del flujo bajo el
puente es m = (.3; la oblicuidad del puente
respecto de la direccion del cauce de crecida
es nula ("' = 90°) y los estribos son abiertos
de talud 1V:1.5H.

De la Tabla 6.14 con " =90° es P.. = 1.00
De la Tabla 6.15 conm = 0.3 es P, =3.22
De la Tabla 6.16 con R =1.5 es P, = 0.83

De la Ec.(48):
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Figura 6.27

FIGURA 6.27
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Tabla 6.14, 6.15y 6.16

TABLA 6.14

VALORES DEL COEFICIENTE CORRECTIVO P,EN FUNCION DE a

20 ° 60 ° 9 ° 120 ° 150 °
P. 0.84 0.94 1.00 1.07 1.188

TABLA 6.15

VALORES DEL COEFICIENTE CORRECTIVO P,EN FUNCION DE m

m 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70 0.80
P, 2.00 2.65 3.22 3.45 3.67 3.87 4.06 4.20
TABLA 6.16

VALORES DEL COEFICIENTE CORRECTIVO Pz EN FUNCION DE R

Talud R 0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 3.00
Pr 1.00 0.91 0.85 0.83 0.61 0.50
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Sy =1.00x 322 x 0.83 x 5.31 = 8.88m

Adoptando una revancha de 3 pies = 0.92 m
(recomendacion AASHTO), la cota de
fundacion sera:

CFE =-(8.88 - 0.92) = -9.80 m con respecto
al lecho original.

-Proteccion de Pilas y Estribos

Cuando las pilas de un puente se han
socavado mas de lo normal, es necesario
considerar su proteccion por medio de
enrocado con material depositado en el lecho
en forma de capas para lo cual el diametro
del enrocamiento se determinard como se
indica en la Seccion 7.

-Socavacion en Curvas

En aquellos trazados en que al proyectarse un
puente quede localizado sobre una curva
estable de un rio, la determinacion de las
mayores profundidades en el extradds de la
curva se podra efectuar con los métodos
expuestos en los puntos anteriores. Habra
ocasiones, sin embargo, en que las curvas o
meandros avancen hacia la seccion del
puente.

En términos generales y para facilitar el
estudio se pueden establecer tres grandes
grupos, de acuerdo con la forma de las
curvas: (i) rios de llanura con meandros; (ii)
rios sin meandros; (iil) rios con cauces
errantes.

Los primeros son aquéllos en los que en
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planta se aprecian curvas regulares,
pronunciadas y ciclicas. La formacion de
meandros corresponde a una fase estable de
las corrientes naturales, por lo que se han
intentado predecir sus caracteristicas en
forma teodrica. Asi, existen varios métodos
mediante los cuales es posible determinar las
profundidades que se pueden presentar en el
lado exterior. Por simplicidad s6lo se indicara
un criterio que permite evaluar lo anterior
propuesto por Altunin.

Conocidos los radios que pueden tener las
curvas en la zona de estudio, la profundidad
media en la margen convexa es igual a:

H . =KH (62)

med o " rec

donde:

K = Coeficiente que depende de la relacion
B/r, segun se indica en la tabla 6.17;

B = ancho medio de la superficie en los
tramos rectos;

r = radio de curvatura medido hasta el centro
del cauce;

H,.. = tirane medio en tramos rectos.

Las profundidades méximas que se pueden
presentar en las curvas se pueden evaluar,
segiin Altunin, mediante la expresion:

Hmax = eI{rec (63)
en la cual: es un coeficiente variable que

depende también de la relacion B/r que se
presenta en la tabla 6.17:
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Tabla 6.17 VALORES DE K Y E EN FUNCION DE B/R

B/r 1.00 0.70 0.50 0.33
K¢ 3.00 2.69 1.60 1.43
- - 3.00 2.57

0.25 0.20 0.16 0.00
1.33 1.27 1.24 1.00
2.20 1.84 1.48 1.27

Es importante tener en cuenta que cuando las
curvas no permanecen fijas, la maxima
profundidad calculada se puede presentar en
cualquier parte bajo la seccion del puente.

Los rios sin meandros son aquéllos en que las
curvas no son periodicas ni regulares, sino
que se desarrollan en forma irregular y
caprichosa, ya que en mucho dependen de la
resistencia que encuentran en la orilla del
cauce. La profundidad méxima se calcula en
forma similar a la de los rios con meandros,
con la diferencia que el radio debe ser
obtenido de observaciones en el campo y no
se puede predecir tedricamente.

Los rios con cauces errantes son aquéllos en
que se forman islas dentro del cauce de
estiaje de tal manera que la corriente fluye
por varios cauces en la misma seccion; para
determinar la socavacion serd necesario
medir la méxima profundidad que exista en
una zona de unos dos kilometros agua arriba
y abajo del puente; ese valor medido se
substituye como H, en las formulas
propuestas para cauces no definidos Ec (43);
el valor de la profundidad obtenido del
calculo puede presentarse en cualquier parte
de la seccion en estudio.

Determinacion de la Luz Optima de un
Puente

Nociones Basicas - Esquemas de Puentes

Para un trafico conocido, cargas establecidas

y ancho de calzada definido, el costo de un
puente depende del material, de su longitud y
del niamero y tipo de apoyos; la longitud y el
nimero de apoyos estan directamente
relacionados con la luz.

La luz del puente es la longitud entre los
estribos menos el ancho de los apoyos (pilas)
intermedios determinada a la cota del nivel
maximo de las aguas adoptado para el disefio.

Para determinar las dimensiones finales, se
deben comparar diferentes alternativas con
diversas luces y ubicaciones. Para esto, se
deben cumplir los siguientes criterios:

- Garantizar un flujo continuo de
vehiculos, lo cual se logra creando
condiciones favorables para el paso
de crecientes y sedimentos;

- Evitar remansos muy altos los cuales
pueden ocasionar inundaciones de
tierras valiosas y centros poblados
ubicados agua arriba del puente;

- Conservar condiciones adecuadas
para el paso de embarcaciones si es el
caso;

- Minimizar las inversiones tanto para
la construccion como para el
mantenimiento;

Para garantizar la estabilidad de la estructura
es necesario que la luz del puente sea mayor
que cierto limite; la disminucion de la luz
respecto a este limite no es recomendable ya
que puede producir socavaciones y

Capitulo I - 307



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

deformaciones considerables del lecho que
desestabilizan el puente o requieren de
protecciones que resultan antieconOmicas.
Por ejemplo, es sabido que en los cruces de
rios de llanura con planicies de inundacion el
puente debe cubrir totalmente el cauce
principal. Esto se debe al hecho que por el
cauce principal pasa una parte importante del
caudal total y de los sedimentos durante las
crecientes; la obstruccion aun parcial del
cauce con los terraplenes de acceso cambia
radicalmente el proceso aluvial y puede
producir grandes socavaciones. Por eso, el
esquema para seleccionar la luz de un puente
en un rio de llanura con planicies es tal que el
puente cubre el cauce principal y en las
planicies se construyen terraplenes de acceso
que contraen lateralmente el flujo durante las
aguas altas (figura 6.28.a).

Cuando las planicies son anchas y dejan
pasar grandes caudales durante crecientes la
obstrucciéon total de las mismas con
terraplenes puede ser peligrosa ya que el paso
de crecientes en ese caso estd asociado con
un aumento considerable de la velocidad del
flujo y socavaciones profundas; en ese caso
es necesario aumentar la luz del puente
anexando al cauce un tramo de la planicie
(figura 6. 28b).

También es posible usar otro esquema para
aumentar la capacidad hidraulica en el cruce
que consiste en construir aberturas
adicionales en las planicies (estructuras de
alivio). Esta soluciéon es especialmente
conveniente cuando en las planicies existen
brazos con grandes caudales unitarios con
transporte de sedimentos; éste se denomina
esquema de aberturas multiples (figura 6.
28c¢).
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Cuando existen cruces con puentes que
cubren no so6lo el cauce sino también la parte
mas cercana de la planicie, en la mayoria de
los casos es conveniente realizar una
excavacion de la margen bajo el puente
(figura 6. 28 b). Esta excavacion aumenta la
capacidad hidraulica del puente gracias a lo
cual la socavacion bajo el puente es mas
uniforme y su magnitud disminuye.

En cruces de rios de montana, donde la
velocidad del flujo es alta y arrastra material
grueso en el fondo, lo mas recomendable es
cruzar todo el cauce, sin utilizar terraplenes
de acceso. Un estrechamiento en estas
condiciones requeriria de estructuras de
proteccion muy costosas en comparacion con
el costo del puente mismo.

En algunos casos el puente cubre todo el
ancho por ejemplo, cuando se trata de
embalses, (figura 6.28d) lo cual evita la
construccion de terraplenes demasiado altos
y complicados.

Al disefar un puente, se deben resolver los
siguientes problemas:

- Determinar la socavacion del cauce y
las planicies bajo el puente con lo
cual se define la profundidad de los
apoyos y en ocasiones el tipo de

cimentacion;
- Encontrar el valor del remanso del
cual depende la necesaria

sobreelevacion de los terraplenes de
acceso lo mismo que la cota de
inundacion en toda la zona de agua
arriba; estos dos problemas estan
intimamente relacionados.
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figura 6.28

Diferentes posibles esquemas para seleccionar luces de puentes; 1- Terraplén de acceso;
2- puente; 3- excavacion

Capitulo I - 309



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

En correspondencia con el remanso se
determina la distribucion del caudal a lo
ancho de la seccion de cruce y de la
distribucion del caudal depende la magnitud
de la socavacion. La socavacion, al aumentar
el area de la seccion transversal y su
capacidad hidraulica disminuye el remanso.

El remanso y las grandes socavaciones del
lecho bajo el puente se presentan durante
crecientes en condiciones de flujo no
estacionario; esta condicion influye
decisivamente en el remanso y la socavacion
no obstante lo cual s6lo en cruces de gran
importancia y en ciertas condiciones de
escurrimiento se la considera en los calculos
del puente.

Antes de iniciar los célculos propiamente
dichos es necesario definir el esquema
constructivo del puente en concordancia con
las condiciones fisicas locales. Estas
condiciones quedan reflejadas en el perfil
topografico de la seccion transversal del rio,
la estratigrafia con las condiciones
geologicas y geotécnicas, los niveles del
agua, el tipo de rio y las exigencias de
navegacion (si las hubiere).

Los célculos se deben iniciar a partir del
esquema constructivo del puente porque con
su ayuda se determina la luz y demaés
dimensiones y se evalua la socavacion, la
cual depende de este mismo esquema. La
magnitud de la socavacion calculada puede
requerir de cambios en el esquema inicial en
lo que se refiere a la profundidad de los
cimientos y a su tipo, con lo cual el proceso
resulta iterativo.

Después de introducir los cambios, si fuera
necesario, se repiten los calculos para definir
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la luz y asi se elabora el esquema definitivo.

Los esquemas constructivos de un puente
sirven para comparar diferentes alternativas,
las cuales pueden tener diferencias
significativas no s6lo en la longitud y numero
de luces o aberturas sino en sus dimensiones
y configuracion, incluyendo diferentes tipos
de pilas y cimientos.

Esquemas Contructivos de Puentes

El esquema constructivo de un puente
incluye la definicién del numero de vanos, la
seleccion de materiales, la seleccion del
sistema de superestructura e infraestructura,
apoyos y cimentaciones, y sus dimensiones
basicas.

El esquema debe posibilitar la comparacion
de alternativas y por lo tanto determinar las
cantidades de obra y sus respectivos costos.

Los parametros que caracterizan un puente
son su longitud, su ancho, el numero de luces
y su valor, y su altura.

El ancho del puente no esta relacionado con
los célculos hidraulicos.

En rios navegables el niimero de luces y la
altura del puente deben cumplir las
exigencias de navegacion. La ubicacion de
los claros navegables a lo ancho del rio debe
coincidir con los pasos de las embarcaciones;
esta ubicacion debe garantizar la condicion
de navegabilidad durante los veranos
esencialmente en lo que se refiere a los
calados.

La luz que corresponde al minimo costo del
puente se llama luz econdmica o luz dptima
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y se obtiene como resultado de la
comparacion de diferentes alternativas como
se indico.

Por razones econdmicas y constructivas, en
rios no navegables, se seleccionan luces de
igual longitud, de tal manera que el puente se
pueda construir por modulos.

En los rios no navegables las altura libre o
borde libre minimo se toma de acuerdo con la
tabla 6.18 (la altura libre o borde libre es la
distancia vertical entre el nivel maximo de
disefio y el borde inferior de la viga del
puente). En rios pequefios no navegables la
altura del puente se determina de acuerdo al
perfil longitudinal de la via.

Tabla 6.18 BORDO O ALTURA LIBRE SOBRE RiOS NO NAVEGABLES

CONDICIONES DEL CRUCE VIAS VEHICULARES Y’FERROVIARIAS - VALOR DE
CALCULO
FERROVIARIA VEHICULAR
Tirante menor de 1 metro 0.50 0.50
Tirante mayor de 1 metro 0.75 0.50
Con paso de troncos 1.50 1.00
Con avalanchas 1.50 1.00
Puentes de madera 0.25 0.25

Determinacion de la Luz Optima

A continuacion se presenta un ejemplo de
calculo de la luz 6ptima de un puente que
cruza normalmente el rio Guarumo, con un
caudal de disefio estimado en 322 m3/seg
para TR = 50 afios en el carretera Izapa-
Leoén-Chinandega en Nicaragua. Se ha
incorporado una funcion de costos que
incluye términos correspondientes a (i)
superestructura de losa de concreto
reforzado; (ii) estribos de concreto ciclopeo;
(ii1) pilas intermedias de concreto reforzado
apoyadas en pilotes con cabezal; (iv)
terraplenes de acceso®.

8 El cdalculo no incluye un término de

costo de defensas de estribos; no

El procedimiento para determinar la luz
Optima incluye:

1. Determinacion de la cota de fondo de
viga CFV a partir del célculo de la
altura de remanso utilizando Ila
expresion Ec (3); caudal de disefio Q
= 322 m’ / s; nivel normal de las
aguas en relacion al fondo del lecho =
2.7 m.

2. Determinacion de la socavacion
general del lecho utilizando la
metodologia de Lischtvan-Levediev;

obstante este rubro es a menudo de
magnitud y conviene incluirlo en el
anadlisis.
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el suelo se ha considerado
homogéneo y consiste en limos finos
de escasa plasticidad,

3. Determinacion de la socavacion
localizada en estribos utilizando la
formula de Artamonov;

4. Determinacion de la socavacion
localizada en pilas utilizando la

expresion de Yaroslavtziev aplicada
a una pila cilindrica alineada con el
flujo;

5. Estimacion de los costos en funcion
de los niveles de socavacion 'y
rasante obtenidos a partir del analisis
hidraulico.

En la tabla resumen que se presenta a
continuacion se indican los resultados
obtenidos para las variables de mayor
relevancia:

Tabla 6.19 DETERMINACION DE LA LUZ OPTIMA

Lp CFV* CFE* CFE? CFp? CFpP* No.de tramos Costo $
[m]

40 4.82 -36.73 -26.09 -9.40 -X- 2 899,248
60 4.20 -7.13 -4.99 -6.25 -X- 2 458,996
80 4.20 -4.52 -2.83 -5.24 -4.87 3 505,102

Nota: * Referida al fondo del lecho existente

con:

Lp= luz total del puente

CFV = cota de la parte inferior de la
viga

CFE; = cota de fundacion del estribo j
(derecho o izquierdo)

CFP, = cota de fundacion de la pila i

Ajustando la funcion "costo vs. luz" con una
pardbola, puede determinarse el punto
correspondiente al minimo que corresponde
al valor 6ptimo buscado; en el caso analizado
el valor minimo corresponde a L = 68 m.
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En el grafico de la figura 6.29 puede verse la
funcion ajustada con indicacion del valor
minimo buscado.

Algunas simplificaciones, tales como el
considerar suelo homogéneo o una sola
funcién de costos para todo el rango de luces
son aceptables a nivel de prefactibilidad en
una obra de importancia o factibilidad de una
obra menor como la analizada. En los casos
donde la importancia de la obra lo justifique,
podran utilizarse determinaciones mas
detalladas.
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Figura 6.29
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Vados
Introduccion

En algunos caminos que por sus niveles de
trafico no justifican la construccién de un
puente o cuando es necesario una obra
temporaria para reemplazar un puente caido,
se utilizan las denominadas obras de bajo
calado. Estas obras comprenden basicamente
vados con y sin tubos.

Por sus caracteristicas, estas obras son
superadas permanente o temporalmente por
las aguas interrumpiendo el transito

vehicular.

Un cruce de bajo calado comprende diversos
componentes:

.-Material de nucleo

.-Tramos de acceso

.-Tubos (si se trata de un vado venteado)
.-Pavimentacion superficial

.-Paredes laterales

.-Enrocado de proteccion

El material del nlcleo consiste en tierra,
arena, grava, enrocado, concreto o una
combinacion de éstos. Los elementos de
proteccion contra la erosion de los tramos de
acceso pueden ser pasto, enrocado, suelo
cemento, gaviones o concreto.

La superficie rodante se compone de

materiales similares dependiendo de las
caracteristicas del trafico y el nivel de
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permanencia del servicio que se desea. El
costo y disponibilidad de los materiales a
utilizar depende de la region y de la
oportunidad. La proteccion contra la erosion

puede hacerse con muros excavados
(proteccion vertical) o mediante el
revestimiento del lecho (proteccion

horizontal); en este ultimo caso la proteccion
consiste por lo general en enrocado (riprap)
o colchonetas de gaviones.

Aspectos a Considerar en el Disefio

Los pasos involucrados en el disefio de las
obras de bajo calado comprenden:

1. Seleccion del tipo de vado (venteado
o no venteado’);

2. Determinacion de la frecuencia con
que las aguas pasan por encima del
camino (para vados con tubos);

3. Seleccion del nimero y tamafio de los
tubos (para vados venteados);

4. Seleccion de las cotas de fundacion y
coronamiento;
5. Seleccion de los materiales de nucleo

y superficie rodante;

6. Consideraciones complementarias.

Los vados sin tubos son
permanentemente superados por las
aguas; los vados venteados permiten
evacuar los caudales bajos a través
de los tubos y son inundados
ocasionalmente.
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En general los vados con tubos se disefian
con una probabilidad del 10% de excedencia
anual lo cual significa que, en promedio, las
aguas superan el coronamiento unos 37 dias
al afio.

Una vez determinada la probabilidad de
excedencia, se calcula el caudal
correspondiente por alguno de los métodos
expuestos en la Seccion 3. Por ultimo se
determina el nivel de las aguas para ese
caudal preparando una curva de descarga
segun se explico en la Seccion 4.

Determinacion del Nimero y Tamaiio de
las Tuberias (para Vados Venteados)

La determinacion del nimero y tamatfio de los
tubos es un proceso iterativo; para llevarlo a
cabo es necesario considerar los siguientes
aspectos:

.- El ancho total de los tubos, incluidos los
espacios entre ellos, debe ser menor que el
ancho del cauce;

.-La altura de remanso provocada por los
tubos controla el nivel de la rasante en el
cruce;

.-los tubos pueden operar ya sea con control
de entrada o control de salida (ver Seccion

5);

.-cuanto mayor sea la diferencia de nivel
entre la rasante de la estructura y el nivel de
aguas abajo, mayor es el potencial de erosion
de la misma;

.-una gran diferencia de nivel entre el lecho
del cauce y el nivel de la rasante incrementa
el volumen del material necesario para el

cruce y por ende su costo.

El proceso comienza con la determinacion de
los niveles de remanso para distintas
alternativas de material del tubo, nimero y
tamafio; en cada caso se determinan los
costos asociados a la obra y las protecciones
necesarias para preservar la obra de los
efectos erosivos. Finalmente, al igual que en
el caso de los puentes, se determina el Optimo
ajustando los costos hallados mediante una
funcién parabolica.

Caracteristicas Geométricas del Cruce

Los tramos de acceso al cruce se encuentra
aproximadamente a nivel de la parte superior
de las barrancas del cauce; por otra parte, el
cruce se produce practicamente a nivel del
lecho. Esta diferencia de nivel, que en
muchos casos es importante, implica la
realizacion de cortes de fuerte pendiente
longitudinal. Esta pendiente es usualmente
del 12% como maximo lo cual resulta
adecuado para el manejo en condiciones
secas y huimedas a velocidades muy bajas.
Deben proveerse adecuadas curvas verticales
en los empalmes de alineamientos.

Seleccion de Materiales

Existe una amplia gama de materiales a
utilizar dependiendo de las caracteristicas del
cauce, los suelos de la subrasante, la
disponibilidad y costos de la mano de obra,
necesidades en materia de mantenimiento,
etc.

Deben tomarse en cuenta las siguientes

consideraciones en relacion a la seleccidon de
materiales adecuados:
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- Las fuerzas que puedan causar fallas
en los materiales seleccionados,
expresadas en términos de velocidad
o tension de arrastre, deben ser
cuidadosamente evaluadas para la
crecida de disefio; pueden aplicarse
los criterios que se dan en la Seccion
7 relativos a protecciones de piedra.

- La posibilidad de asentamientos
diferenciales en suelos de bajo valor
portante o como producto de la
socavacion son factores a tener
presentes cuando se piensa en
materiales rigidos tales como
concreto 0 mamposteria.

Los siguientes materiales pueden ser
utilizados parcial o predominantemente en el
desarrollo de la obra:

- Enrocado en cualquiera de sus tres
variantes: volcado, colocado o ligado
con lechada de cemento. Este ultimo,
por su relativa rigidez no es
recomendable ya que es mas
propenso a fallar por socavacion.

La graduacion y tamafio son factores
primordiales; asimismo es importante la
consideraciéon de una capa de filtro entre el
revestimiento y el suelo subyacente (ver
Seccion  7): “Proteccion de taludes y
margenes con piedra, bolsas y bloques”.

.- Suelo cemento: se utiliza como una
variante del enrocado cuando no se
dispone de piedra de tamafio y/o
caracteristicas adecuadas a un costo
competitivo. Las condiciones de
colocacion deben ser cuidadas en
especial la compactacion de la
mezcla.
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- Gaviones: constituyen una alternativa
recomendable por multiples razones;
(i) flexibilidad, (ii) facilidad de
colocacion; (iii) posibilidad de
desarrollar una cubierta vegetal
protectora; (iv) facilidad de
reemplazo. Sus principales
inconvenientes son el elevado costo
de las canastas y la disponibilidad de
piedra adecuada para el llenado.

- Mamposteria: su principal
inconveniente es la rigidez; suele
utilizarse muy frecuentemente para
los muros laterales

- Concreto simple: Idem anterior

- Concreto reforzado: es la mads
elaborada y costosa forma de
proteccion; es asimismo la mas
durable y la que requiere menor costo
de mantenimiento.

Seleccion del Emplazamiento

El proyectista debe seleccionar, en lo posible,
un emplazamiento donde el lecho sea estable.
Toda vez que existan evidencias de
degradacion o colmatacion del cauce o
movimientos de las margenes, deben
analizarse emplazamientos alternativos.

Aspectos Constructivos

No existe un esquema constructivo unico
dado el amplio rango de materiales y
emplazamientos posibles; no obstante, la
experiencia ha demostrado que algunos
funcionan aceptablemente en la mayoria de
los casos. En las figuras 6.30 a 6.32 se
presentan esquemas que pueden ser
adaptados sin mayores dificultades a las
condiciones particulares de cada caso.
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Figura 6.30
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Figura 6.31 g
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RELLENO COMPACTADO: MATERIAL GRANULAR
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FIGURA 6.32
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Control del Transito y Sefialamiento

Un cruce del tipo de bajo calado posee
caracteristicas unicas que lo diferencian
notablemente de un cruce tradicional; la
velocidad de manejo en correspondiente con
el cruce estd fuertemente restringida y la
rasante estd sujeta a inundaciones frecuentes.
Estos aspectos deben ser correctamente
sefializados para advertencia del usuario.
Como regla practica, aunque la presencia del
cruce sea evidente, deben colocarse carteles
indicadores adecuados a una distancia de
aproximadamente 300 metros . En lo que
respecta a la delimitacion de los bordes del
vado, se han utilizado dispositivos diversos;
los cordones no son aconsejables ya que las
inundaciones tienden a colmatar la calzada
con lodos y arrastre. Usualmente el
dispositivo mas adecuado consiste en postes
guia con escala de altura para la parte mas
profunda (ver figura 6.32). Asimismo, deben
colocarse letreros como los indicados en el
detalle para visualizacion de los niveles.

Conclusiones y Recomendaciones

El andlisis hidrologico e hidraulico de cruces
de importancia debe ser incluido desde las
etapas preliminares del proyecto a fin de
decidir sobre la solucién integral mas
conveniente en cada caso.

El empleo de modelos matematicos (HEC-2

y WSPRO p.ej.) para el calculo hidraulico de
los pardmetros relevantes del disefio del
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puente (altura de remanso, velocidades) es
altamente recomendable; la consideracion de
su uso debe ser también decidida en las
etapas preliminares para prever los trabajos
de campo correspondientes con suficiente
antelacion.

Hasta tanto los resultados del modelo estén
disponibles y en etapas preliminares del
estudio pueden utilizarse las expresiones
simplificadas dadas en este Manual.

Los estudios de socavacion en sus multiples
formas: (i) general del cauce, (ii) en la
contraccion provocada por el puente, (iii)
localizada en pilas y estribos, es un aspecto
fundamental que condiciona la soluciéon a
adoptar; se recomienda probar las distintas
metodologias propuestas y adoptar los
resultados mas conservadores segin el
criterio del proyectista. Asimismo se
recomienda la realizacion de un programa de
monitoreo de la socavacion en pilas y
estribos para ajustar los criterios de disefio en
funcion de la experiencia local.

Por ultimo, los estudios de optimizacion son
fundamentales para el disefio de obras de
importancia. Es importante recordar que la
determinacion de la luz Optima (segin la
metodologia presentada) es un proceso
absolutamente dependiente de cada caso y su
ejecucion debe ajustarse a las condiciones
particulares de cada cruce y los costos
vigentes al momento de su realizacion.
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Trazado aledafio al rio Chamelecon. Tramo: San Pedro Sula-Naco. Se observa la extraccion
masiva de matrial del lecho aspecto grave que debe ser regulado por las autoridades.

Daifios provocados por el rio.

En los trazados paralelos a rios deben evaluarse cuidadosamente las acciones potenciales sobre el camino. En el
segundo caso, la fuerte erosion de la margen ha provocado la destruccion del camino. La solucion consiste en la
proteccion longitudinal de la margen o la deflexion del curso mediante espigones deflectantes.
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Puente Manchaguala en la carretera San Pedro Sula-Santa Barbara.

Estructura ubicada en zona poco adecuada o trazado no estudiado. La inversion para dar servicio a
la via y al puente es onerosa. Es importante en todo proyecto la participacion interdisciplinaria de los
técnicos en ingenieria, para minimizar las omisiones.
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Puente en Boulevard Fuerzas Armadas-Tegucigalpa.

A menos que se esté seguro de la calidad del suelo de fundacion en lo que respecta a la socavacion,
las fundaciones indirectas son preferibles.
A menos que se conozca la direccion del flujo en crecida, las pilas de alma llena no son aconsejables.

Capitulo | - 325



Diciembre, 1996

“ewo[qoId [0 ueArISE OYJ9[ [OP [BLIOJEW 9P SOUOI0BNXA SB] “(SUTUTRI) IOALI) OJUSTWIEZNEIUD AP SBIQO AJURIPIW [BUBD UN IULAP US
9)SISU0D UOION[OS B ojudnd [e S0S909. SO[ 9P UQISOId A OUTWED [9P SIPIOGSAP U doNpeI) oS opnuat & anb uoroeSearp aonpoid soprurjap saoneds ap eifej e

‘BQIO))-B[O ], :0WRI] "BUOZLIY OLI 9IQOS 2JUaNJ

Drenaje y Puentes

Capitulo | - 326



Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

Puente sobre el rio Saucetilla. Tela.

Otra vista del mismo puente.

En puentes sujetos a la accion de las mareas, las fundaciones deben ser particularmente estudiadas
por los efectos del flujo reversible. Las fundaciones indirectas (como en este caso) son
imprescindibles.
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Los espolones ("spur dikes") alejan la socavacion localizada en estribos al extremo del dique
protegiendo asi la obra principal y constituyen una medida recomendable de correccion "a
posteriori".

~ 5 V ] S e 3 A e s A

Puente fundado sobre pilotes con signos de asentamiento (rio Perla).

En el calculo de la hinca de pilotes a menudo no se tienen en cuenta los efectos de la socavacion lo
cual puede conducir a situaciones de falla.
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Puente Omonita. Rio Ulta.

En rios navegables o en torrentes con fuerte arrastre de material de fondo conviene salvar la maxima
luz posible sin introducir pilas en el cauce. Se recomienda la instalacion de una escala en la pilastra
para observacion de niveles de crecida.

La socavacion de la pila central ha provocado la falla de la estructura. Las posibles causas incluyen:
(i) pila ciega no alineada con la direccion del flujo y/o (ii) fundacion directa demasiado superficial.
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Otra vista del mismo puente.

Los criterios para fijar el nivel de desplante de los puentes deben apoyarse en analisis especificos

de la socavacion; no basta el ensayo de golpes en especial en suelos no plasticos.
0

“

\.,

Se aprecia el sesgo del cauce no alineado con el cuerpo de la pila; éste es un factor importante en el
analisis de la socavacion junto con el caudal efectivo, altura de nivel de agua y tipo de material.
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Puente aliviadero sobre rio Aguas en Sava.

Los accidentes en puentes sobre cursos de agua de importancia pueden provocar derrames de
hidrocarburos y otros contaminantes peligrosos. Las autoridades deben prever un plan de
contingencia para estas circunstancias.

Puente sobre quebrada seca. Tramo: Tela-Ceiba.

La reforestacion de riberas con bambu proporciona adecuada proteccion contra la erosion ademas
de una zona de amortiguamiento ("buffer zone") para impedir el ingreso de contaminantes al cauce.
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L

Puente precario. Acceso a las zonas del Cayo Coyoles Central. Olanchito.

Vado sin tubos en las proximidades de San Pedro Sula.

Puentes de madera y vados son alternativas de bajo costo para cruces en caminos vecinales o de
penetracion.
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SECCION 7: OBRASCOMPLEMENTARIAS

Generalidades

A continuacion se presentan una serie de
elementos complementarios de las obras de
pasgje y conducciédn cuyas funciones basicas
son: (i) € control delaerosion; (ii) control de
los sedimentos; (iii) atenuacion de crecidas.

Dichas obras incluyen:
.- Disipadores de energia

.- Protecciones de taludes y margenes con
revestimientos varios:

? Piedra volcada o colocada,
con o sin ligante

? Colchonetas de gaviones

? Bolsas rellenas de concreto

? L osetas de concreto

.- Espigones de gaviones
.- Obras de proteccion a la sdida de
alcantarillas
.- Obras para control de arrastres:
? Azudes
? Obras precarias
.- Lagunas de detencién
.- Sedimentadores

Algunas otras obras destinadas a los mismos
fines han sido analizadas en las secciones
especificas correspondientes; tal el caso de
las obras de bagjada (répidas y saltos) en la
seccion relativa a obras de conduccion
longitudinal (Seccion 4) y las obras de
control de escombros en acantarillas
(Seccién 5).
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A continuacion se describen en detalle las
obras aludidas y se presentan gemplos de
aplicacion.

Disipadores de Energia
El Disipador Tipo SAF

El esquema de disipacion de laenergiaal pie
de una rapida presentado en la Seccién 4 se
basa en el empleo de un cuenco disipador
donde se desarrolla €l resalto hidraulico.

Como amenudo las longitudes del cuenco en
estas condiciones resultan muy grandes, se
han propuesto dispositivos que agregan
elementos de rugosidad dentro del cuenco
(bloques) y en en €l canal de larapida para
contribuir a la disipacion y asi acortar la
longitud del cuenco. Uno de los dispositivos
mas empleados para €ello es € cuenco tipo
SAF que debe sunombreal laboratorio donde
fue ensayado (St. Anthony Falls Laboratory
of the University of Minnesota). Este tipo de
disipador se emplea fundamentalmente al pie
de bgjadas de alcantarillas.

Recomendaciones de Disefio (ver figura
7.1)

El ancho W, del cuenco esigual a ancho de
laacantarilla; para conductos circulares es el
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Figura7.1
FIGURA 7.1
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mayor entre € didmetro delaacantarillao el
valor dado por la expresion:

_ Q
W, = O.3D(D?) (1)

donde Q es & cauda de disefio dado en
pies’segy D @ didmetro dela alcantarillaen
pies

El cuenco puede abocinarse para empal mar
un canal de ancho dado como seindicaen la
figura; el angulo de divergencia no debe ser
mayor de 2:1.

Lalongitud Lg del cuenco para nUmeros de
Froude entre 1.7 y 17 es proporciona a
tirante conjugado y, dado por la expresion:

y

y, = 71( 1+ 8Fr2 1) )

donde Fr = NUmero de Froude

La longitud del cuenco viene dada por la
expresion:
y.

g = 45—— (3

. 0.76

L

La altura de los bloques en la répida (chute
blocks) esy, siendo ésta la profundidad del
escurrimiento a pie de larapida; el ancho y
espaciamiento de los bloques es en ambos
casos 0.75y, aproximadamente.

L os bloques del cuenco (baffle piers) por su
parte deben estar desfasados con respecto a
los blogques de larapida; lafilade bloques en
el cuenco disipador debe colocarse a una
distanciaLg/3 del pie de larapida
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Los blogues deben ocupar un ancho total
(suma de los anchos parciaes) entre el 40%
y € 55% del ancho del cuenco. En el caso de
cuencos abocinados la distancia y ancho de
los blogues deben incrementarse en
proporcion al aumento del ancho del cuenco.
No deben colocarse bloques a una distancia
de las paredes del cuenco menor que 3/8y,.

El tamafio de los bloques de la pileta esta
dado por |as siguientes expresiones.

- Ancho W, = Espaciamiento W, =
=0.75y,;

- Altura=vy,

El ancho del cuenco en correspondencia con
los blogues es:

- W, =W; + 2L,/3z
siendo z e abocinamiento (s lo
hubiere) 1:z.

El nimero de blogues viene entonces dado
por:

- Ng = Wy, / 2W; redondeado &
proximo valor entero

Unavez definido e nimero de bloquesy sus
dimensi ones debe verificarse que los mismos
ocupan entre e 40 y & 55% del ancho del
cuenco.

La profundidad del escalon a fina del
cuenco es 0.07y, donde y, es e secuente
tedrico dey;.

Latirante de agua sobre el fondo del cuenco
difiere del valor tedrico calculado mediante la



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

expresion de lostirantes conjugados; el valor
dey, depende del nimero de Froude debido
ala presenciade los bloques y esta dado por
las siguintes expresiones gjustadas en model o
fisico:

Tabla7.1 Valores de laprofundidad en el
CuUenco

NuUmero de Froude Ecuacion dey?2

1.7a55 y,=(1.1-Fr,%120)y,
55all y,=0.85y,
11 al7 y,=(1.0-Fr,%/800)y;

La altura de las paredes del cuenco por
encimadel tirante y, esta dada por y;/3.

Al final del cuenco disipador debe colocarse
un dentellon de profundidad mayor que la
socavacion esperadaen €l cana de salida.

A continuacién se presenta un gemplo de
dimensionamiento de cuenco SAF tomado de
la Circular No 14 “Hidraulic Desing of
Energy Dissipators for Culverts and
Channels” de la Federa Highway
Administration (FHWA)™.

Ejemplo de Aplicacion
Datos:

Q = 417 pies cubicos por segundo
S = pendiente de largpida= 6.5%

! Hydraulic Design of Energy Dissipators
for Culverts and Channels, Hydraulic
Engineering Circular No. 14, September
1983, us Department of
Transportation, Federal Highway
Administration.

Elevacion a la sdida de la

alcantarilla=100pies

Vo = 27.8 pies por segundo; yo = 1.5 pies;
velocidad y tirante al final de larapida.

El canal de aguas abajo es un canal trapecial
de 10 pies de ancho de fondo y taludes
laterales 1V:2H

Solucién

1 Seleccion del tipo de cuenco.
Se utilizara un cuenco rectangular

2. Determinacion de la elevacion del
cuenco
Se procede por tanteos.

El tirante, velocidad y nUmero de Froude ala
sdlida de la a cantarilla son:

Vo = 27.8 pies por segundo; yo = 1.5 pies;
Fro=4

El tirantey lavelocidad en €l canal de salida
resultan:

yn =19 pies; Vn = 15.9 pies por segundo
Dela(1):

y, = 1.5/2(1+8x16)"*-1) = 7.8 pies
Delatabla7.1

y2 = (1.1-Fry,/120)y; = (1.1-16/120)7.8 =
=7.5pies

Siendo y2 > yn es necesario deprimir €l
cuenco. La profundidad del cuenco debe
analizarse por tanteos ya gque no se conoce la
longitud del mismo y por otro lado es
necesario empalmar el canal de salida aguas
abgjo (ver figura7.2)

Se adopta z, = 91.5 pies
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Figura7.2

) FIGURA 7.2

EJEMPLO DE APLICACION - ESQUEMA DE CALCULO
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El ancho del cuenco se adoptaigual a ancho
de fondo del canal de salida= 10 pies
Aplicando la ecuacion de Bernoulli entre las
secciones 1 y 2, y despegjando, e caudal
resulta:

Q = Wy (29(zo-z,+yo-y)+Vo?)”? =
10y,(100-91.5+1.5-y,)+27.8%) %2 = 417 pies

/ seg
Despegjando y, = 1.14 pies; V, = 36.6 pies

El ndmero de Froude en la seccion (1)
resulta:

Fr, = 36.6/(g 1.14)*2 = 6.04;
g =32.2 pies/ se¢f
y, = 1.14/2((1+86.04)">-1) = 9.2 pies

Deacuerdo conlatabla 7.1 a valor hallado le
corresponde la ecuacion:

y, = 0.85y, = 0.85(9.2) = 7.8 pies
Lalongitud del cuenco seré&
y2 = 4.5y/Fr®™ = 45(9.2)/6.04°" = 10.5 pies

La longitud de la rapida, adoptando una
pendiente 1H:0.5V, es:

L+ = (z5-2)/S; = (100-91.5)/.5 = 17 pies
z, = (100-(10.5+17+(7.8-1.9)/0.5)0.065) =
97.4 pies

Comprobacion:

y,+2, = 7.8+91.5 = 99.3
yn+z, = 1.9+97.4=99.3

Ls=(25-2,)/Ss = (97.4-91.5)/.5 = 12 pies
L = 17+10.5+12 = 39.5 pies = longitud total

En e empame entre la sdida de la
acantarillay larapida es necesario intercalar
una transicion para evitar el despegue de la
vena liquida; dicha transicion puede ser de
tipo circular y su radio de curvatura se
determinacon € grafico delafigura7.3

Delafiguraanterior, paraFro = 4, yo/r = 0.1
r=15/0.1= 15 pies

3. Calculo de los bloques a pie de la
rapida:

h, =1.14 pies . 1.2 pies
W, =0.75y, . 0.9 pies

Con ese ancho e nimero de bloques resulta:

Nc = Wg/2W, = 10/2(0.9) = 5.6; se adoptan 6
bloques

El ancho gustado es:

W, = W,/2N, = 10/2(6) = 0.8 pies

De estamaneraresultan 5 blogues completos,
6 espacios y dos medios blogues en cada
pared.

4. Calculo delos blogues en € cuenco
h, . 1.2 pies

W, =0.75y, . 0.9 pies

Ancho del cuenco = Wg,+2L,/3z = 10+0 =
=10 pies

NuUmero de bloques = Nz = Wg,/2W,; =
= 10/2(0.9) = 5.6; se utilizan 6 bloques
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El ancho gjustado de cada bloque es W, =
10/2(6) = 0.8 pies

El ancho total ocupado por los blogques es
6(0.8) = 4.8 pies

El porcentgje del ancho total ocupado es 0.4
< 0.48 < 0.55; por lo tanto verifica.

Con las medidas dadas resultan 6 blogues, 5
espaci os, y medio espacio en correspondencia
con cada pared.

La distancia desde los blogues de la rapida
seraLg/3 =11/3 = 3.7 pies

5. El escalén afinal del cuenco esh4 =
0.07y; = 0.07(9.2) = 0.6 pies

6. Célculo deladturadelapared lateral
Altura=y,+y/3=7.8+9.2/3 =11 pies
Disipador de Impacto

Otro tipo de disipador que se ha utilizado con
éxito en algunos proyectos es €l disipador de
impacto; el mismo ha sido disefiado por €
Bureau of Reclamation (USA) y resulta
aconsgjable para espacios reducidos donde no
puede desarrollarse un cuenco disipador.

Desarrollo del Disipador

Lapared vertical deimpacto posee laventaja
de brindar una eficiencia pargja para un
amplio rango de descargas; € principio se
basa en la disipacion por impacto contra la
pared; no obstante dicho impacto produce
corrientes de retroceso horizontales que
también contribuyen

aladisipacion. El cuenco esta disefiado para
permitir el pasge de la descarga total por
encimadelapared s los orificios de la parte
inferior se tapan totalmente (ver figura 7.4).

Disefio del Disipador

La informacion necesaria para € disefio se
presenta como una curva adimensional (ver
figura 7.5) que representa larelacion entre la
energia que entra al disipador y el ancho de
disipador requerido, versus € numero de
Froude. En el cdculo tanto de la energia
entrante como del numero de Froude debe
determinarse una profundidad equivalente
por medio de la expresion:
1
Ye = &)

. @

donde A = &rea hidraulica del conducto en
pies cuadrados

Esto permite independizar el disefio de la
formadel conducto aductor.

La energia alaentrada del cuenco esta dada
por la expresion:

_ 0
Hy = ye+2—g (5)

y € nimero de Froude:

Vo

Fr =

1 (6)
(9y,)?

La eficiencia de este tipo de estructura se
ilustraatravés del gréfico delafigura7.6 que
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FIGURA 7.4
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Figura7.6
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presenta la comparacion entre los valores de
disipacion de energia para este tipo de
disipador y paraun disipador convenciona de
resalto.

A pesar de que € disipador esta disefiado
para operar sin necesidad de tirante de
restitucion, lapresencia del mismo mejorala
eficiencia; se ha demostrado que para la
méximaeficienciae tirante de restitucion no
debe exceder e valor h; + (h,/2).

El cuenco debe construirse horizontal; para
todo conducto con unainclinacion mayor de
15 grados debe proveerse un tramo horizontal
de conducto de por lo menos cuatro
didmetros inmediatamente aguas arriba del
disipador.

Parareducir laeros én aguas abajo se dispone
de una alternativa con escaldn de salida y
muros de alaa 45 grados segun se presentaen
la parte derechade lafigura 7.4.

Para proteger € conjunto de la socavacion,
debe preverse un dentellon a la salida de
profundidad mayor que la maxima
socavacion  previsible.  Asimismo es
recomendable col ocar enrocado de proteccion
en el cana de salida por o menos en una
longitud de cuatro veces e ancho del cuenco.

El uso de este disipador esta limitado a los
casos en que la velocidad de entrada no
superalos 50 pies por segundo y ladescarga
es menor de 400 pies cubicos por segundo.
No se recomienda su uso donde haya arrastres
flotantes de magnitud que puedan ocasionar
obstrucciones mayores a las aberturas.

Ejemplo de Aplicacion

Datos:

D =48 pulgadas

So=0.15

Q = 300 pies cubicos por segundo
Vo =40 pies por segundo

1 Célculodey,

Ye = (A/2)"

A =Q/Vo = 300/40 = 7.5 pies cuadrados
Y. = (7.5/2)2 = 1.94 pies

2. CéaculodeFr,Hoy W
Fr=Vol(gy,)V? = 40/(32.2x1.94)"? = 5.05
Ho = y+Vo0%2g = 1.94+(40)°/64.4 = 26.8
pies

Delafigura7.5:

Ho/W = 1.68
W = 26.8/1.68 = 16 pies

3. De latabla 7.2 pueden obtenerse las
restantes dimensiones del disipador.

Proteccion de Taludesy M éargenes con
Piedra, Bolsasy Bloques

I ntroduccion

A continuacion se presentan |os lineamientos
para e célculo de protecciones de taludes y
margenes de canales de acuerdo con las
instrucciones de la Circular No 11 de la
Federa Highway Administration (FHWA) de
los Estados Unidos”.

Use of Riprap for Bank Protection". Hydraulic
Engineering Circular No. 11, Junio 1967. US Department
of Transportation, Federal Highway Administration
(FHWA).
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En genera existen cuatro métodos de
proteccion de una obra caminera sujeta ala
accion erosiva de un curso de agua:

1. Relocalizacion de latraza alejandola
de lafuente de erosion;

2. Redlineamiento del cauce para
algarlo de lacarretera;

3. Proteccion de las margenes mediante
obras de encauzamiento (river
training);

4. Construccion de obras de proteccion

delaobrabasica

En esta seccion se discuten los aspectos
relacionados con el cuarto criterio.

L os elementos comunmente utilizados parala
proteccion de taludes expuestos a la accion
erosiva de | as aguas son:

1. Proteccion de piedra (Riprap)
volcada;
2. Proteccion de piedra (Riprap)

colocada a mano;
3. Piedra inyectada con lechada de

cemento;
4, Gaviones;
5. Concreto colocado en bolssas;
6 L osetas de concreto.
Descripcion

La piedra volcada es piedra graduada que se
descarga sobre una pendiente preparada de
manera que no se produzca segregacion del
material (lafraccion mas gruesa abgjo); éste
es el mas flexible de los revestimientos y a
menudo e mas econdmico.

consiste

Una dternativa en piedra

cuidadosamente col ocada a mano o con grda
siguiendo un patron de [lenado de manera tal
gue los vacios entre |las piedras mayores son
rellenados con piedras més pequefias
manteniendo la superficie relativamente
uniforme.

Variante de lo anterior los espacios
insterticiales son rellenados con mortero de
cemento; también este tipo de proteccion solo
sejustifica cuando no se dispone de piedrade
tamafio adecuado.

L as protecciones con colchonetas de gaviones
consisten en una variante sumamente
difundida cuando no se dispone de piedra de
tamafio adecuado en la cua la piedra esta
confinada dentro de una canasta de alambre.

El concreto en bolsas es una técnica
general mente empleada cuando no se dispone
de piedra de ningun tipo.

Por ultimo, las losetas de concreto simple o
reforzado prefabricadas o preparadas "in
situ”, son también una variante cuando no se
dispone de piedra de ningun tipo 0 su costo
no es econdmicamente competitivo.

Es esencia colocar un filtro bajo cualquier
tipo de proteccion amenos que e materia de
la margen cumpla con los requerimientos de
filtro respecto de la proteccion.

Disefo deProteccionescon PiedraVVolcada
-Célculo del Tamaiio de los Blogues

Los factores que intervienen en € disefio
incluyen:
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- el peso, tamaio, forma, 'y
composicion mineralogica de la
piedra;

- la graduacion de lamisma;

- el nivel de agua sobre la superficie a
proteger;

- la pendiente y estabilidad de la
superficie a proteger;

- la estabilidad y efectividad del filtro
sobre el cual se apoyala proteccion;

- lavelocidad del agua sobre la piedra;
La determinacion del tamafio de la proteccion
se redliza por pruebay error utilizando los
graficosdelasfiguras 7.7y 7.8.

Unavez estimados|os parametros hidréaulicos
del escurrimiento (velocidad y profundidad),
Se asume un tamafo de piedray se entraen el
primer gréfico para determinar la velocidad
sobre la misma a nivel de fondo del canal;
algunos especialistas recomiendan duplicar la
velocidad resultante antes de entrar a
segundo grafico.

Una vez determinado e vaor Vg
correspondiente a la velocidad de fondo, se
entra en e segundo grafico y se calcula e
tamano de bloque para distintos taludes de
reposo del material. Se compara este valor
con €l valor supuesto originalmente hasta
obtener una razonable coincidencia.

Extension dela Proteccion

El limite superior de la proteccion debe
extenderse por encima del nivel maximo de
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disefio. La consideracion de un francobordo
o dtura libre depende de la posibilidad de
generacion de olas. Asimismo la colocacion
de pasto por encima de la proteccion de
piedra provee considerable proteccion para
aquellas crecidas que superen € nivel
maximo.

Donde el cauce sea de arena o limo, la
proteccion debe extenderse por lo menos
cinco pies por debajo del lecho continuando
la pendiente del talud. Cuando € pie no
pueda ser excavado e delantal debe terminar
en una extension de la proteccion sobre el
lecho (ver figura 7.9) para evitar la
socavacion. En €l lado convexo de curvas
caradas, donde la socavacion es
particularmente severa, el pie delaproteccion
debe colocarse méas profundo que en los
tramos rectos; la proteccion debe extenderse
tanto agua arriba como agua abajo del lado
convexo de la curva. En los tramos rectos la
proteccion debe comenzar y terminar en
algun hecho existente estable situado en la
margen (arboles, vegetacion, materia
resistente); cuando no se disponga de
elementos firmes, deben realizarse trabas
como seindicaen lafigura7.10.

Espesor de la Proteccion

El espesor de la proteccion debe ser por 1o
menosigual al tamafio maximo de la piedra;
no obstante sera preferible colocar dos o tres
capas sobre todo si carece 0 se tienen dudas
sobre el comportamiento del filtro por debajo
de la proteccion.

Aspectos Constructivos

a) Piedra colocada a mano
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Figura7.7
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Figura7.8
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VELOCIDAD (V) EN PIES POR SEGUNDO

FIGURA 7.8
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Figura7.9

FIGURA 7.9
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Figura7.10

FIGURA 7.10
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DETALLES DE DENTELLONES AL EXTREMO DE LOS DELANTALES DE
PIEDRA
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Contra lo gque se supose iniciamente, la
piedra colocada a mano no tiene un
comportamiento satisfactorio principalmente
porque posee poca capacidad de adaptarse a
los movimientos de la margen por lo que su
empleo es cada vez mas restringido.

b) Colchonetas de gaviones (ver figura7.11)

Esta proteccion es recomendable en
localizaci ones donde laroca econdmi camente
disponible es demasiado pequefia para ser
utilizadacomo material volcado. Las canastas
de alambre son llenadas fuera del sitio de
emplazamiento y luego colocadas en
posicion, atadas y ancladas a la pendiente
mediante estacas de madera o metal de 1.5 m
de largo aproximadamente.

Las dimensiones comerciadles usualmente
disponibles son: largo = 4 m; ancho =2 m;
espesor = variable entre 0.18 my 0.23 m.

c¢) Enrocado con lechada de cemento

Este tipo de proteccion se utiliza cuando no
existe piedra de tamafio adecuado, € costo de
los gaviones es elevado, 0 se requiere una
proteccion mésrigida. El producto resultante
tiene escasa resistencia a la traccion por 1o
gue debe preservarse de los efectos de la
socavacion que puedan minar € apoyo de la
proteccion. Asimismo deben preverse
agujeros paradar répido aivio alas presiones
hidrostéticas detras de la misma.

d) Concreto colocado en bolsas
En este caso se llenan bolsas de cemento con

un concreto pobre que en muchos casos se
coloca como una mezcla seca que se

humedece a sumergirse en e lecho.
Generalmente la pendiente de col ocacién no
superal 1/2H:1 V. Al pie del revestimiento
Se excava una zanja a profundidad mayor que
la méxima socavacion previstay se lallena
con bolsas; en la figura 7.12 pueden verse
detalles de esta solucion.

€) Losetas de concreto simple o reforzado

Este tipo de proteccion, ampliamente
difundida para su uso en estribos abiertos de
puentes sobre cursos de agua, no ha tenido
una satisfactoria prestacion; a menudo las
losetas se despegan dela superficie a proteger
creando condiciones propicias para €
progreso de la erosion concentrada en ese
punto y la destruccion del resto de las losetas
arededor. En general este tipo de
revestimiento no es aconsejable en cursos de
agua ya que por razones de socavacion del
apoyo de las losetas o desprendimientos,
suelen falar durante las crecidas de cierta
magnitud por lo que su empleo se limita a
revestimiento de tal udes solamente sometidos
a la accion de las lluvias (puentes sobre
carreteras).

f) Capade asiento filtrante

Este elemento, escencial para evitar que €
suelo de la margen searemovido através de
la proteccion, tradicionalmente era
materializado con una mezcla de materiales
granulares cuyos diametros caracteristicos
cumplieran ciertas relaciones de filtro.
Modernamente, este elemento ha sido
reemplazado por mantas geotextilesqueen la
mayoria de los casos permiten superar las
dificultades asociadas a la graduacion del
material filtrante.
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Figura7.11

FIGURA 7.11
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Figura7.12

FIGURA 7.12
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La manta  geotextil debe  ser
convenientemente anclada para evitar
remocion de material por debajo de ella.

Seleccion del Material
a) Piedravolcada

La piedra para este tipo de proteccion debe
ser sOlida, durable, angulosa, resistente a la
meteorizacion, libre de particulas de polvo o
materia organica y debe cumplir los
requisitos de graduacion parala clase de que
setrate.

Ni el ancho ni e espesor de la piedra deben
ser menores que un tercio de su longitud; los
cantos rodados o pedrones no son aceptables,
el peso minimo debe ser de 155 Ibs/pulg®.

La acceptabilidad de la piedra depende de
ensayos disponibles para € materia (s
proviene de una fuente de explotacion
existente) o a redizar; es fundamental
comprobar la resistencia a la abrasion por
medio del ensayo de desgaste Los Angeles
(AASHTO Test T 96). El ensayo de
resistencia a los sulfatos puede utilizarse
como indicador de la resistencia a la
meteorizacion en zonas donde la proteccion
esté expuesta a ambientes marinos.

Algunas especificaciones no tienen otros
requerimientos parael material de proteccion
que €l peso (sin restricciones en cuanto ala
graduacion); ello puede dar como resultado
una proteccion con grandes vacios que
permiten la extraccion del material de la
margen atraves.

La tabla que sigue proporciona agunos

Capitulo | - 356

valores de referencia en relacion a tamario
del Dq, (K):

Tabla 7.3 Graduacion del material de proteccion
para piedra volcada

Tamafo delapiedra  Porcentage del peso

total menor que €

tamarfio dado
3k 100
2k 80
1k 50
0.1k 10

En lafigura7.13 se presentan algunas curvas
granulométricas ensayadas en cuanto a su
eficienciapor el Cuerpo de Ingenieros de los
Estados Unidos. Lascurvas"A," (24") y "B"
(16") demostraron ser altamente eficientes.

b) Material para relleno de colchonetas de
gaviones

Este material debe cumplir los mismos
requisitos de calidad que la piedra volcada
excepto e tamafio y la graduacion. Més del
70% en peso de la piedra en peso debe
exceder en su menor dimension laaberturade
la malla de alambre; €l tamafio méximo de
piedra no debe exceder e espesor de la
colchoneta.

En cuanto a aambre, debe ser de tipo
comercial especifico y en lo posible debe
utilizarse la alternativa con revestimiento de
PVC, en especial cuando la proteccion se
ubica en ambientes agresivos.

c) Materiales para protecciones de piedra con
lechada de cemento
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Figura7.13
FIGURA7.13
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El mortero de liga debe prepararse con una
mezcla de una parte de cemento y tres partes
de arena utilizando la minima cantidad de
agua posible para evitar efectos de
contraccion.

Lapiedra debe cumplir los mismos requisitos
de calidad que la piedra volcada excepto el
tamafio y la graduacion.

d) Concreto en bolsas

El concreto sera de tipo pobre; las bolsas
seran de cemento o granos y deberan llenarse
hasta 2/3 partes de su contenido con la
mezcla de cemento y arena.

e) Concreto en losetas

El concreto sera del tipo B excepto en zonas
salobres donde seradetipo A.

Proteccion de Salidas de Alcantarillas
con Enrocado

I ntroduccion

A la sdida de acantarillas o en canales
erosionables (en los casos donde la erosion
sea fuente potencia de dafos significativos),
debe preverse un delantal de proteccion.
Cuando € flujo sea excesivo para €l uso de
un delantal podran utilizarse cuencos
disipadores segun se indico anteriormente.

El procedimiento de disefio es €
recomendado por € Cuerpo de Ingenieros de
los Estados Unidos’.

3 "Practical Guidance for Estimationg
and Controlling Erosion at Culvert
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L as necesidades se determinan comparando
la velocidad permisible en € suelo (segun
Seccion 4) con la velocidad de salida del
conducto. Cuando ésta excede la velocidad
admisible para €l suelo de que se trate, se
recomienda el uso de la proteccion.
Dimensionamiento del Delantal de
Proteccion

Lalongitud del delantal se determina con la
expresion:

=272, apo

3 (M
Do ?

donde;

Do: ancho maximo en d interior de la
alcantarillaen pies;

Q: caudal de disefio delaalcantarillaen
pies cubicos por segundo;

En los casos en que no exista un cana
definido aguas abgjo del delantal el ancho W
a la sdlida se determina como sigue (ver
figura7.14).

- S & tirante de restitucion
(profundidad agua abajo de la
alcantarilla) es igual o mayor que la
cotadel centro de lamisma:

W = 3Do+0.4La ®)

Outlets', Report H-47-9. US Army
Engineer Waterways Experiment
Station (WES).
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Figura7.14

CONFIGURACION DE PROTECCIONES A LA SALIDA DE ALCANTARILLAS

Do

Delantal de concreto o zampeado
(forma parte de la cabecera)
3Do

: 1.7Q+80Do
3
Doz .

b 3
W=3Do+.4La

&

¥ La profundidad de la restitucién es mayor de 0.5 Do
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Figura 7.14, continuacion

FIGURA 7.14 (continuacién)

CONFIGURACION DE PROTECCIONES A LA SALIDA DE ALCANTARILLAS

Delantal de concreto o zampeado

* La profundidad de la restitucién es menor de 0.5 Do |
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Do
(forma parte de la cabecera)
300
L.o-"7°:80°
| : |
w=3Dot+ La |
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- S la profundidad agua abgjo es
menor que la cota del centro de la
alcantarilla,

W =3Do+ La 9)

El ancho del delantal a la sdlida de la
alcantarilla debe ser por o menos tres veces
el ancho de laacantarilla

Donde existe un cana bien definido agua
abgjo, el ancho del delantal en su unién con
el canal debe ser por |lo menosigual a ancho
de éste; el revestimiento debera extenderse
por lo menos un pie por encima de la
profundidad agua abajo y no menos de dos
tercios de la dimension vertical de la
alcantarilla por encima de la cota del
invertido.

Las pendientes laterales seran 1:2 0 més
planas; |a pendiente de fondo debe ser nula
Por ultimo, no deben existir desniveles tanto
alasalidade laacantarillacomo ala salida
del delantal.

Tamano dela Piedra

El tamafio de la piedra en pies se determina
con laexpresion:

_ 002 Q)

10
0= oo (10)

donde Q y Do tienen € significado antes
definido y H eslaprofundidad agua abajo de
laacantarillaen pies.

El tamafo méximo de la piedra no debe ser
mayor que 1.5 veces & Dg; & materia
seguira  las  recomendaciones  sobre

graduacion dadas anteriormente 10 mismo
que el espesor Y filtro correspondientes.

El revestimiento con concreto es una opcion
al enrocado s no se dispone de material de
tamafio adecuado; las colchonetas de
gaviones son otra opcion en tal caso
dependiendo del andlisis econdmico.

Ejemplo de Disefio:

Do=1.5pies
Q = 14.5 pies cubicos por segundo
H=0.7 pies

La=1.7(14.5)/1.5¥%+8(1.5) = 25.4 pies
Se adoptaLa= 26 pies
Siendo H < 0.5 Do:

W = 3(1.5)+26 = 30.5 pies; se adoptaW = 31
pies

Dy, = 0.02/0.7 (14.5/1.5)* = 0.58 pies; se
adoptala Dy, = 7 pulgadas

Obras Temporarias para Control de
Sedimentos

I ntroduccion

En algunos casos € proyectista del drengje se
encuentra ante la necesidad de colocar obras
fuerade lazonade via Ello resulta necesario
cuando la solucion de un problema o la
mitigacion de un impacto no puede resolverse
con unaobra puntual en correspondencia con
lacarretera Sino que involucra un conjunto de
obras 0 acciones en e curso de agua
propiamente dicho. En otros casos, la
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solucién anivel de curso resulta del andlisis
de alternativas como solucién de menor costo
frente a obras de arte menos econdmicas
localizadas en lavia

Por ultimo algunas obras de captacion, tales
como tragantes y sumideros de rega
horizontal, sufren sistematicamente de
oclusion o taponamiento como consecuencia
de la deposicion de sedimentos.

En todos estos casos |las obras de control de
sedimentos resultan € comun denominador
paralasolucion.

Estas obras, a diferencia de |as obras de arte
del camino donde la durabilidad y resistencia
son atributos necesarios por las dificultades y
perjuicios que ocasiona su reemplazo, pueden
ser de carécter temporal o precario siemprey
cuando se cuente con un adecuado sistemade
monitoreo y mantenimiento / reposicion de
las mismas.

Obrasde Control de Arrastres
(check dams)

El comportamiento de las obras de pasgje
transversal (en general acantarillas) depende
en muchos casos del hecho que la seccion
hidraulica de disefio pueda mantenerse
limpia. En cauces pequefios de fuerte
pendiente con arrastres de gran volumen o
abundante arrastre flotante proveniente de la
erosion de méargenesy caida de arboles en el
cauce, esta circunstancia se ve muy
comprometida.

Para evitar esta situacion indeseable puede
recurrirse a la colocacion de diques
transversales en el cauce. Debido a que estas
obras se interponen en la corriente, se ven
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sometidas a embate directo de las aguas o
cual compromete su estabilidad.

L as experiencias realizadas con obras rigidas
a menudo ha resultado en la fala de las
mismas por socavacion al pie o por erosion
de las margenes. Por lo tanto la técnica
moderna es utilizar para esos fines obras
precarias que por su costo reducido puedan
ser rapidamente reemplazadas en caso de
falla. Dentro de ese concepto se enmarcan las
obras que se presentan en las figuras 7.15 a
7.17.

Estas obras se aplican para cuencas cuya érea
de aborde no exceda las cinco hectéreas.
Algunas aplicaciones especificas incluyen:

- Zanjas temporarias las cuales por su
periodo de servicio no merecen
recibir un revestimiento permanente;

- Zanjas permanentes hasta tanto
crezcala cubierta protectiva vegetal;

- Pequefios cauces naturales de fuerte
pendiente.

Pueden construirse de fardos de paja, piedra

0 troncos; los de troncos suelen ser los més

econdémicos. Los troncos deben provenir del

remanente de operaciones de limpieza parala
construccion del camino para no inducir
deforestacion.

La vida util de los diques de fardos es del
orden de 90 - 180 dias (una temporada
[luviosa aproximadamente).

Criteriosde Disefio
No existe un criterio formal de disefio para

los diques temporarios, 10 que sigue son
recomendaciones generales.
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Figura7.15

DIQUE DE TRONCOS
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Diques de troncos y piedras sueltas
Fuente: Manual de Control de erosién y sedimentos de Virginia
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Figura7.16
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Figura7.17

L= distancia tal que los puntos A y B
quedan a la misma altura

Espaciamiento entre diques
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Fuente:Guia para el control de la erosién y sedimentacién de Connecticut
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La altura maxima no debe exceder los dos
pies; € centro del dique debe estar por lo
menos 6 pulgadas por debgjo de los lados
para facilitar la condicion de vertido. En la
figura 7.17 se presenta € criterio de
espaciamiento.

a) Diques de piedra

Debe utilizarse preferentemente piedra
partida que provee un mejor trabado entre
elementos; la colocacion debe completarse a
mano para asegurar la depresion al centro.

b) Diques de troncos

Se construyen de troncos delgados de 6 a 8
pulgadas de didmetro en o posible producto
del destronque y limpieza del terreno. Los
troncos deben incarse en € terreno por 1o
menos 18 pulgadas. La depresion central
puede lograrse cortando los troncos del
centro.

c) Diques de fardos de pasto

Se colocan en unasolalinea, en € sentido del
eje mayor, perpendiculares a los contornos
con las caras laterales de cada fardo apretadas
una contra otro.

Cortinas de Sedimentos (ver figuras7.18 a
7.21)

Son obras temporarias para la creacion de
areas de deposicion de sedimentos,
permitiendo su remocién, que de otro modo
afectarian la capacidad hidraulica de las
obras.
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En genera se utilizan para proteger tragantes
y sumideros que puedan ser afectados por
areas desestabilizadas con importante
produccion de sedimentos.

Los criterios de disefio se basan en las
siguientes pautas:

- deben construirse de manera tal de
facilitar la limpieza 'y remocion del
sedimento atrapado;

- no deben producir anegaciones que
afecten | as &reas adyacentes;

- no deben representar un peligro para
lacirculacion de vehiculos;

L os tipos cominmente utilizados son:

- de fardos de paga se utiliza para
proteger sumideros en zonas de
escurrimiento  laminar deprimidas
tales como &eas vedes en
distribuidores o canteros separadores
en autopistas (figura7.18), o en salida
de acantarillas (figura 7.19); los
fardos se atan con alambre alo largo
de los lados contiguos;

- proteccion con membrana de
geotextil (figura7.20): a igua que el
caso anterior, se utiliza donde no
existen escurrimientos concentrados.
La membrana debe cumplir los
siguientes requisitos de
permeabilidad y resistencia:
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Figura7.18
_ Sumidero de reja
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3 Membrana geotextil .
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Proteccion temporaria con mentbrana geotextil
Fuente: Guia para control de la ¢rosién y sedimentacién de Connecticut
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Figura7.19
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Figura7.20

Sumidero de reja

' Cerco de alamb:
" \ Estacas o "
5 Membrana geotextil — {577 N
L "l ' " Escurrimiento con sedimento R
] V%
~Cr——

Proteccion temporaria con memtbrana geotextil
Fuente: Guia para control de la erosién y sedimentacién de Connecticut
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Figura7.21

Malla de alambre Bloque de concreto

Proteccién de sumidero de reja horizontal con blogues de concreto y piedra
Fuente: Manual de Control de Erosién-y Sedimentacién - Virginia
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Tabla 7.4 Caracteristicas ddl geotextil

PROPIEDADES REQUERIMIENTO
FiISICAS SMINIMOS

Eficienciadefiltrado 75%
50 Ibs/pulgadalineal

Tension de traccion
al 20% de
elongacién

Capacidad de
descarga

0.3 gal/pie?/min

La membrana geotextil se coloca alrededor
del sumidero empotrada en una zanja
perimetral, rellenaday compactada segiin se
indicaen lafigura7.20.

La membrana debe reforzarse con unamalla
de alambre con abertura maxima de seis
pulgadas; tanto la membrana como lamalla
Se sujetan a estacas que se empotran en €
terreno.

La atura de la proteccion debe ser por 1o
menos 12 pulgadas por encima de larga.

- proteccion de bloques de concreto y
piedra para sumideros de rega
horizontal (ver figura 7.21): este
método se utiliza donde existen
escurrimientos de magnitud y se
dispone de una capacidad de descarga
gue no produzca grandes anegaciones
alrededor del sumidero. Labarrerade
bloques debe ser de 12 pulgadas de
altura como minimo y no mayor de
dos pies como méaximo.

El tragente se rodea de piedra apilada
la cual, una vez colmatada, debe
esparcirse y limpiarse antes de ser
colocada nuevamente.

Alrededor de los bloques debe
colocarse una malla de alambre para
evitar que la piedra penetre en €
sumidero.

- proteccion de bloques y piedra para
tragantes de abertura vertical (ver
figura 7.22): esta proteccion es
similar ala anterior; se diferenciaen
que e sumidero es rodeado por tres
de susladosy seincluye un tirante de
madera para apoyo de los bloques.

Lagunas de Detencion
Introduccién

Las lagunas de detencion son dispositivos
utilizados para € mango de las aguas de
lluvia creando un embalse o reservorio
artificial que contribuye a la atenuacion de
los picos de crecida Su empleo es
recomendable como aternativaalagecucion
de grandes obras de conduccion o evacuacion
de excedentes siendo €l valor delatierray su
disponibilidad los factores limitantes de su
desarrollo. En relacion a los caminos, 10s
embalses 0 lagunas admiten los siguientes
USos:

- En zonas de autopistas con grandes
canteros separadores o isletas pueden
crearse zonas de retencion artificia
que contribuyan a disminuir las
dimensiones de las acantarillas o, 10
gue es mas comun, para facilitar la
evacuacion por colectores disefiados
para recurrencias menores fuerade la
zona de camino;
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Figura7.22
[ram '.m:\l,:'.’f«:: / : “
i
2o N a—
Tirante 2" x 4" Bloque
Desborde
Escorrentfa con sédimento - Escorrentfa filtrada

Tirante 2" x 4"

Fuente: Manual de Control de Erosién y Sedimentacién - Virginia
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- Cuando existan limitaciones a la
ampliacién de las obras existentes;

- Para controlar las descargas de
grandes playas de estacionamiento,
pistas de aeropuerto, areas de pegey
cualquier otrasuperficieimpermeable
extensa con concentracion rapida.

Las lagunas de detencion suelen ser
dispositivos permanentes por 1o cua deben
cuidarse aspectos relativos a estética,
seguridad y mantenimiento.

El esqguema normal involucra una estructura
de retencion que crea el embalsey una o mas
estructuras de descarga.

Labasetedricaparae andisisdelasobrases
el algoritmo de ruteo derivado del principio
de continuidad que establece que en cualquier
instante durante €l pasaje de una crecida €
almacenamiento en la laguna es igua a
caudal ingresante menos el caudal saliente.
Lasolucion del problemaimplicala solucion
de laecuacion diferencial:
das _

i I-O (11)

donde;

ds/dt = variacion del amacenamiento en
funcion del tiempo

| = caudal de entrada
O = caudal de sdlida

Para €l andlisis del problema es necesario
disponer de una funcién Altura

Almacenamiento (o Altura-Volumen) parael
reservorio por lo comun referida a fondo del
embalse. La obtencion del volumen en
funcion del nivel se basa en la gjecucion de
relevamientos topograficos de detalle que
permitan aplicar  método de lasemisumade
las areas.

La funcion de amacenamiento resultante
suele ser delaforma:

S= KHP" (12)

donde;

S: volumen almacenado (usualmente en m®,
pies cubicos o acre-pie)

H: nivel referido al fondo del reservorio en
metros o pies

Los parametros K y b pueden obtenerse por
analisis de regresion.

Funcion de Descarga

Lafuncion de descarga se basaen el andlisis
hidraulico de los dispositivos de evacuacion

de las aguas. Usualmente estos dispositivos
comprenden vertederos y tuberias.

a) Vertederos

L os vertederos de descarga a utilizar pueden
ser de dos tipos: (i) de pared angosta (o de
cresta afilada); (ii) de pared ancha (este
ultimo comprende los de caidalibre).

La ecuacion que describe el funcionamiento
hidraulico en ambos casos es la misma:
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N lw

Q=CLH (13)
donde;

Q: descarga en pies cubicos por segundo
0 m°® por segundo;

C: Cosficiente de descarga;

L: Longitud del vertedero en metros o
pies;
H: Carga hidraulica medida entre la

crestadel vertederoy € nivel medido
agua arriba de la obra en un punto
donde | as aguas se hayan estabilizado.

Los valores del coeficiente C, en unidades
inglesas, se presentan en latabla siguiente en
funcion del tipo de vertedero:

Tabla 7.5 Vaoresdel coeficiente C de descarga
en vertederos (unidades inglesas)

Tipo de vertedero C

De cresta afilada 3.33

De pared ancha 3.00

De caidalibre 3.00
b) Orificios

La ecuacion fundamental de los orificios es:

Q= CAy2gh 14
donde:
Q: descarga en pies cubicos por segundo

0 m°® por segundo;
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C: coeficiente de descarga adimensiondl;

A: seccion transversal de entrada (pies
cuadrados o metros cuadrados);

o aceleracion de la gravedad (9.81 m /
6 32.2 pies/ §);

h: carga hidraulica, medida desde
centroide del orificio a la superficie
de agua, en pies 0 metros,

La tabla 7.6 muestra valores tipicos del
coeficiente de descargaen funcion del tipo de
tubo y/o entrada:

Tabla 7.6 Vaores del coeficiente de descarga

Condicion de entrada C
Valor tipico 0.60
Entradasin 0.59
redondear

Tubo de concreto, 0.65
entrada acampanada

Tubo corrugado, 0.52
biselado

Tubo corrugado, 0.51
saliente

El comportamiento como orificio es vaido
cuando la entrada se  encuentra
hidraulicamente  sumergida (lo cual
usual mente ocurre cuando € nivel es mayor
que laaltura del orificio en un 20%).

Para niveles menores, e comportamiento del
conducto es el de un canal; en tal caso valen
las consideraciones hechas en la seccién
correspondiente a alcantarillas.



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

En la figura 7.23 se presenta una
configuracion tipica de los dispositivos de
salida incluyendo un conducto vertical
elevador de nivel con su correspondiente tubo
de sdida, y un vertedero de emergencia
Existen tres modos de comportamiento
posible del conjunto tubo elevador-
evacuador; cuando € nivel alcanza el labio
del tubo, el agua vierte por e mismo por lo
que e comportamiento es el de un vertedero
delongitud igual ala circunferencia del tubo
y cargaigual aladiferenciade nivel entre el
lacrestadel tuboy el agua. A medidaquela
carga aumenta, el comportamiento cambia a
orificio siendo la seccion transversal la del
tubo y la carga la diferencia entre € plano
horizontal de la cresta 'y € nivel de agua
Independientemente, e tubo evacuador
horizontal se comporta como una alcantarilla
con control de entrada. Si el tubo evacuador
es hidraulicamente pequefio comparado con
el tubo elevador, el agua sube por éste Ultimo
pudiendo llegar a sumergir la cresta y
establecer € control; s e tubo es
relativamente grande, €l control se establece
por el elevador mismo como se indico. Los
tres comportamientos pueden analizarse
separadamente pero sdlo uno es posible en
cadamomento. El proyectista seleccionaraen
cada caso la situacion més desfavorable
adoptando el caudal de descarga menor o d
nivel mayor segiin corresponda.

Cuando € nivel alcanza € vertedero de
emergencia, la contribucion de éste se suma
ala del conducto; la figura 7.24 muestra el
comportamiento integral a través de
funciones de descargatipica;

Disefio Preliminar

El disefio hidrologico - hidraulico de una
laguna de detencion es un problema
indeterminado pues es necesario conocer €
hidrograma de salida para poder disefiar y
éste a su vez es consecuencia del sistema a
diseflar por lo que debe procederse por
aproximaciones sucesivas.

Para evitar extender € nimero de iteraciones,
puede lograrse una buena aproximacion
linealizando los hidrogramas de entrada y
salida. Asumiendo para € hidrograma de
entrada una rama ascendente de duracion Tp
y unaramade salidade lamisma duracion, y
colocando & méaximo del hidrograma de
sdlida en su intercepcion con la rama
descendente del hidrograma de entrada puede
hallarse una expreson simple para €
almacenamiento en funcion de la Ec (11).

En e esquema triangular simplificado

expuesto, el almacenamiento viene dado por
laexpresion:

S= T, (15)
donde:

S. amacenamiento requerido para atenuar €l
pico de Qp a Qo;

Qp: caudal de pico del hidrograma entrante;
Qo: caudal de pico del hidrograma saliente;
Tp: tiempo al pico del hidrograma entrante.
La ecuacion se expresa en unidades inglesas
0 métricas; la misma permite estimar

preliminarmente el tamafio del reservorio
para atenuar Qp al valor deseado Qo.
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Figura7.23

- ( CORONAMIENTO

CRESTA DEL VERTEDERO
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/

lz CONDUCTO EVACUADOR

FIGURA 7.23
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Figura7.24

l I I f I
CONTROL DE ENTRADA

—— — — CONTROL DE SALIDA

CARGA HIDRAULICA, EN PIES

I | | | l

CAUDAL, EN PIES CUBICOS POR SEGUNDO

CURVA DE COMPORTAMIENTO HIDRAULICO DEL CONDUCTO DE DESCARGA
FIGURA 7.24
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El tubo de salida también puede ser disefiado
tentativamente. Una vez elaborada la curva
AlturaVolumen del embalse se puede
determinar la atura necesaria para proveer el
volumen de atenuacion buscado. Con ese
valor de la carga y e cauda de salida se
puede calcular e conducto elevador-
evacuador.

Las estimaciones preliminares deben ser
comprobadas efectuando |a propagacion del
hidrograma de entrada a través de las obras
previstas y ver que verifique e caudal
maximo de salida buscado.

Ejemplo de Aplicacion

Se trata de dimensionar en forma preliminar
una laguna de detencion en la cual existe
capacidad de almacenamiento por encima del
nivel normal de agua en una laguna creada
con fines recreacionales, para un periodo de
retorno de 10 afios.

El area de la cuenca de aporte es de 152
acres; la funcion Altura-Volumen esta dada
en este caso por: S = 332 H*"; la cota de
invertido de la laguna es 241.17 pies; €
maximo caudal afluente es Qp = 430 pies
cubicos por segundo y € tiempo al pico Tp =
36.5 minutos; & caudal de salida debe ser 145
pies cubicos por segundo compatible con las
obras existentes aguas abajo; € area de la
laguna no debe superar cuatro acres a nivel
normal.

1. Determinacion del nivel de la cresta del
tubo elevador

El &rea superficial de la laguna se obtiene
derivando la funcion atura-volumen:
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A =bKH®®Y = (3.15)(332)H?™ = 4 acres (1
acre = 43,560 pies?)

Despejando, H = 10.80 pies. Laeevacion del
invertido sera

241.17+10.8 = 251.97; se adopta 252 (H =
10.83).

2. Estimacion de la capacidad de
almacenamiento necesaria parala atenuacion
delacrecida

S =(Qp- Qo) Tp = (430 - 145) (36.5) (60
seg/min) = 624,150 pies cubicos

3. Configuracion de las obras de salida

El tubo elevador serd de metal corrugado de
72" parano limitar ladescargade evacuador.

El almacenamiento a nivel normal es:
S =332 (10.83)** = 602,862 pies clibicos

La capacidad de amacenamiento para €
caudal de Tr = 10 afios ser&

602,862 + 624,150 = 1,227,012 pies cubicos;
la altura correspondiente a ese valor esH =
(1,227,012/332)¥3% = 13.57 pies

A esa cota € conducto evacuador debe ser
capaz de descargar €l caudal de salida Qo =
145 pies cubicos por segundo

Q = C A (2gh)*?, h = [0.159Q0/CD? (h
referido al centro del conducto);

Adoptando C = 0.59 (aristas vivas), se
obtiene D por tanteos:
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D (pulgadas) D (pies) h (pies) H=h+D/2 Comentarios
24 2 95.43 96.43 Muy peguefio
36 3 18.85 20.35 Muy pequefio
42 3.5 10.18 11.93 Muy grande

El diametro Optimo se encuentra entre 36" y
42"; desde e momento que se tratade limitar
el caudal de salida, se adoptaD = 36" (tuberia
de metal corrugado) para e conducto
evacuador. En esas condiciones, la cota
maxima del embalse es 241.17 + 20.35 =
261.52 por |o tanto la crestadel vertedero de
emergencia debe establecerse en ese nivel.

L agunas de Sedimentacion
Introduccién

El objetivo de las lagunas de sedimentacion
(o sedimentadores) es controlar lacantidad de
material que penetra a un sistema de drengje
de manera de aumentar su eficiencia evitando
su colmatacion parcia o total.

L aslagunas de sedimentacion son usua mente
dispositivos temporarios por lo que no se
toman en cuenta los criterios adicionales
expuestos paralas lagunas de detencion.

Criteriosde Disefio

No resulta econdmico en la mayoria de los
casos disefiar 1os sedimentadores ya sea para
tormentas de muy alto periodo de retorno o
para eliminar particulas muy peguefias. La
seleccion de estos dos parametros determina
el tamafno de la laguna juntamente con la
eficiencia de sedimentacion.

Existen dos tipos de tormentas a considerar
en el disefio: (i) laque determinala capacidad
de sedimentacion del sistema (usualmente 10
anos); (ii) unatormenta de mayor recurrencia
(usualmente 50 afios) para el disefio de las
obras de evacuacion.

Caracteristicas

En genera setrata de piletas poco profundas
ya que a medida que aumenta la superficie,
aumentalaeficiencia. Asimismo, los cuencos
planos se prestan mejor a la instalacion de
paneles sedimentadores que también
aumentan la eficiencia

El sistema posee una zona de entrada
dispuesta en formatransversal aladireccion
ddl flujo paraevitar cortocircuitos (la entrada
no debe estar alineada con la salida).

De modo similar, lasalidatiene por intencion
evitar la concentracion de flujo en sus
proximidades;, e flujo debe mantenerse
distribuido alo ancho de la seccion mediante
el uso de deflectores si fuera necesario, para
mejorar la capacidad de sedimentacion.

El disefio geométrico del sedimentador
depende del caudal liquido, la velocidad de
deposicion y la disposicion en planta.

La siguiente ecuacion (Hazen) relaciona los
parametros principales involucrados en €
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disefio:
v A
E=1-(1+=2— )N (16)
NQ
enlacual:
E: eficiencia de sedimentacion de una
particula con velocidad de caidav,;
A: area superficial de la zona de
aquietamiento;
N: numero efectivo de celdas en la zona
de aquietamiento;
Q: flujo através del cuenco.

El valor N se considera un indicador de la
eficiencia del cuenco segun la tabla 7.7; €
valor de N no es precisamente € nimero real
de celdas en e cuenco; por gemplo un
cuenco con paneles deflectores en la entrada
y lasaliday un panel adiciona en el centro
tieneunvalor N = 2.

Tabla 7.7 Eficiencia en funcién del nimero de

celdas
N Rendimiento
Infinito Optimo
N=5a8 Muy bueno
N=3 Bueno
N=2 Malo
N=1 Muy malo

La expresion para calcular la velocidad de
caidadelas particulas se basaen laaplicacion
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de laLey de Stokes":

- (9 SR
Vo = g N——1d (17)

o aceleracion delagravedad, enm/ S5

S gravedad especifica de la particula
(adimensional);

V: viscosidad cinemética del fluido, en
m?/ s
d: diametro de la particula, en m;

v,:  velocidad de caida, enm/ .

Laprofundidad del cuenco puede estimarse a
partir del volumen de amacenamiento
necesario para reducir € pico de crecida
COMO Se vio en la seccion anterior.

El tamafio minimo de particulaaconsg able es
40 micrones (tamiz # 400)

El volumen de sedimento acumulado
anuamente puede determinarse con la
expresion:

S= 0.151 A%® (18)
donde;
S volumen de sedimento acumulado
(acre-pie/ano);
4 La ley de Stokes no debe aplicarse s €

Numero de Reynolds es mayor de 0.5.
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A: area de aporte (acres)

Multiplicando €l volumen anual por la vida
atil de la obra se obtiene e volumen de
disefio.

L os dispositivos de descarga son similares a
los utilizados en |as lagunas de atenuacion de
crecidas vistas anteriormente.

En la configuraciéon de los dispositivos de
salida la eficiencia de sedimentacion puede
asegurarse confirmando que la funcion de
descarga Altura-Caudal esté dentro de cierto
limite establecido a partir de una envolvente
de sedimentacion. En efecto, combinando las
ecuaciones (volumen-nivel) y (eficiencia) es
posible obtener:

bKyv,
N[(-E)*™-1]

_ H®-D

(19)

Cualquier descarga que permanezca por
debajo del valor dado por esta ecuacion
satisfacera los requisitos de sedimentacion.

El coronamiento del digue debe tener una
elevacion de por 1o menos 3 pies por encima
del nivel de aguas maximas esperadas; los
taludes laterales deberan ser 3H:1V o
menores y protegerse contra la erosion en
caso gue resulte necesario.

A continuacién se presenta un gemplo de
dimensionamiento.

Ejemplo de Aplicacion

Diseflar una laguna de sedimentacién para
particulas de 40 micrones; €l caudal afluente

para Tr= 10 afios es Q,, = 23 pies cubicos por
segundo con unvalor Tp =37 min; & areade
aporte de sedimentos es de 5 acres y la
funcion Altura-Volumen es de la forma: VvV
(pies clibicos) = 13.1 H** (piesreferido ala
cota 100); la gravedad especifica de las
particulas es 2.6 y la viscosidad cineméatica
del aguaa 15 grados es 1.14 x 10°m? / seg.
Laeficienciaminimade sedimentacion es del
70 %.

Solucion

1. Determinacion del volumen de sedimentos
El volumen de sedimentos producido
anualmentees: S=0.151 A%®* = (0.151)(5)**
= 0.584 acre-pie/afio.

Asumiendo una limpieza cada sei's meses, €l
volumen de sedimento acumulado entre
limpiezas es 0.584/2 = 0.292 acre-pie =
0.292x43,560 [112,700 pies cubicos.

2. Determinacion de la altura del cuenco

H = [SK]¥*% =[12,700/13.1] 3% = 9.5 pies
: demasiado alto

Se prueba con una aturarazonable (4 pies) y
se determina la frecuencia de limpieza
correspondiente:

S = 131(4)3%® = 899 pies cubicos
corresponde a dos semanas entre limpiezas,
demasiado frecuente

Si se considera un cuenco excavado de 4 pies
de profundidad el érea en planta necesaria
paraalbergar e volumen es:

Area = 12,700 pies clbicog/4 pies (paredes
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verticales) = 3175 pies cuadrados;, s se
admite una planta cuadrada cada lado resulta
(3175)"? = 56 pies; se adopta por lo tanto una
pileta excavada de 60'x60'x4'con €l fondo a
cota 100, con limpieza cada seis meses.

La capacidad de amacenamiento se calcula
deduciendo e volumen ocupado por e
sedimento:

S=131(H*®-4%%) =131 H 3% -899

3. Cdculo del caudal de sdlida

Aplicando laexpresion (linealizada) Qo= Qi-
S/Tp = 23-S/(37x60)

4. Calculo del caudal maximo de descarga

paralograr una adecuada sedimentacion
Qs = CsH®%D;
Cs= b K vo/N[(1-E)™"™-1]

v, = (9/18) [(2.6-1)/1.14 x 10] (40x10°) =
1.22 x 10° m/seg = 4 x 10 pies/seg

SesuponeN =2; E=0,7

Con los valores dados resulta Cs = 0.0968; |a
funcién envolvente es entonces Q = 0.098
H2.05

Para determinar H se procede por tanteos; la
tabla siguiente muestralos resultados en cada
tanteo y la solucion adoptada:

Tabla 7.8 Tanteos
Nivel Almacenamiento Caudal de salida Caudal desdlida  Comentarios
esperado maximo
H en pies sobre cota S=13.1H%%-899 Q0=23-52220 Qs=0.098H32%

100

7 4053 21 5 H demasiado bajo
10 13794 17 11 H demasiado bajo
11 18758 15 13 Valor cercano

12 24733 12 16 H demasiado alto

En funcion de los resultados hallados se
adopta H = 12 piesy Qo = 12 pies cubicos
por segundo respectivamente.

5. Célculo de los conductos

a) Calculo ddl conducto evacuador

Q=CA (2gh)**

Se adopta C = 0.59 (aristas sin redondear)
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Q=0.59 [BD7%4] (2g)¥?(12 - D/2)*2

Con los valores dados resultaD = 12 " para
unatuberia de metal corrugado.

b) Se selecciona el conducto elevador de
manera de asegurar que € control no pase por
este conducto; se adopta D = 72" (tubo de
metal corrugado).

La cotadel extremo del tubo se determina a



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

partir de la ecuacion del vertedero:
Q=CL H¥*

H = [12/(3.3)(B)(72/12)] *® 00.4"; la cresta
del conducto se coloca a cota 112.0 - 0.4' =
111.6 para disponer de la carga adecuada.

6. Calculo del vertedero de emergencia

Se disefia para un cauda de pico
correspondiente a Tr g, 405 = 31 pies cubicos
por segundo.

Se asume un vertedero de pared gruesa
(C=3.0) conunacargahidréulicade un pie; la

longitud resulta:

L = 31/(3.0)(1)*? = 10.3 pies, se adopta L =
11 pies

Lavelocidad en lacresta es:

V = Q/A = 3U(2/3)(1)(11) = 4.2 piesseg
(aceptable)

y la cota de coronamiento = 112+1+3 = 116

incluyendo un bordo libre de 3..

El esqguema de la figura 7.25 muestra la
disposicién y cotas de las obras:

Conclusionesy Recomendaciones

La solucién integral de los problemas de
drengj e debe contemplar, ademas de las obras
de conduccién longitudina y pasge
transversal, obras complementarias de
atenuacion, control delaerosion y control de
la sedimentacion.

El proyectista utilizard las expresiones y
ejemplos dados como guia para el disefio de
las obras necesarias teniendo en cuenta las
caracterigticas fisicas del emplazamiento y el
costo de las obras.

L os presupuestos para mantenimiento de las
obras complementarias deben ser tenidos
especialmente en cuenta en las previsionesya
que tratandose de obras que en muchos casos
no se encuentran directamente sobre la via
existe una tendencia a menospreciar su
utilidad.
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Figura7.25
DIA. 72" METAL CORRUGADO FIGURA 7.25
K EL. CRESTA 11T. o
EL. 1120 : DISPOSICION PRELIMINAR
RETENCION DE CONDUCTO ELEVADOR:
SEDIMENTOS
EL. 1040 CONDUCTO EVACUADOR
L eyt o AR DIA: 12" METAL CORRUGADO
EL. INVERTIDO 100.0
. EL. 1000 i
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Proteccion de taludes con gaviones. Tramo: Pito Solo-Santa Barbara. No obstante se
observan desprendimientos y deslaves peligrosos para el usuario.

e i el - A U
Combinacion de proteccion de gaviones y cuneta revestida.

Los gaviones proporcionan una proteccion adecuada para taludes y margenes.
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Rapida escalonada. Tramo:La Unién-Mame.
Notese barrera de gaviones en la parte superior derecha.

Répibdas de descarga de bordillos. Tramo:San Pedro Sula-Cofradia.

Las rapidas son soluciones adecuadas para la conduccion de excedentes; en el primer caso cada
peldafio provee disipacion parcial de la energia evitando asi la necesidad de un cuenco disipador
extenso al pie; en el segundo caso proporciona salida adecuada a la concentracion de las aguas en
el terraplén. Las descargas deben conducirse a un cuerpo receptor adecuado para evitar
empozamiento.
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Combinacion de muro de mamposteria y gaviones. Tramo: Pito Solo-Santa Barbara.

Las estructuras flexibles como los gaviones son mas adecuadas para trabajos de recrecimiento de
muros de contencion y proteccion de taludes.
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SECCION 8: DRENAJE SUBTERRANEO

Generalidades

En términos generales existen dos grandes
fuentes de origen de las aguas en términos del
drenaje subterraneo de los caminos:

- Las aguas de lluvia (superficiales)
que penetran a través de la superficie
de rodadura;

- Las aguas subterraneas.

La estabilidad de los cortes, terraplenes y
pavimentos se ve fuertemente influenciada
por los flujos de aguas provenientes de la
superficie y existentes en las masas de suelo
los cuales deben ser controlados para reducir
al méximo sus efectos perjudiciales.

Identificacion de Necesidades

Tradicionalmente ha habido una tendencia a
subestimar la cantidad de agua que puede
penetrar los pavimentos por su superficie.
Cuando el disefio del pavimento se basa en
ensayos realizados sobre muestras saturadas
existe en algunos proyectistas la creencia
falsa que no es necesario considerar ningin
factor ambiental adicional, en particular la
cantidad de lluvia. No obstante, algunos de
los més severos dafos ocurrirdan cualquiera
sea el espesor o laresistencia de las secciones
estructurales'.

Estos dafios son ocasionados por
presiones de poros y movimientos de
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En estos casos las aguas quedan atrapadas en
la estructura y drenan muy lentamente
creando lo que se denomina la situacion de
"remojo". Las cargas que actian sobre la
estructura en esas condiciones producen
acciones semejantes a lo que en tuberias se
denomina "golpe de ariete" cuyas
consecuencias son la destruccion de la
estructura y laremocion de los materiales que
salen por juntas y grietas junto con el agua
expulsada. Toda vez que haya signos de
bombeo, surgencia o sangria es evidente que
los pavimentos estan siendo sometidos a la
combinacion de altas cargas y exceso de agua
en su estructura.

Otros efectos negativos incluyen:

- la flotabilidad de los materiales
reduce los pesos unitarios de los
materiales disminuyendo por lo tanto
las resistencias friccionales;

- el agua libre en los pavimentos
asfalticos contribuye al fisurado por
contracciony ala oxidacion y pérdida
de flexibilidad que conducen al
deterioro;

- el agua libre sirve como medio para
que las arcillas y otros materiales
finos penetren en las fisuras evitando
el autosellado de las mismas;

- la presencia de agua libre permite la

agua libre dentro de estructura que
provocan acciones erosivas dentro
de la misma.
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accion congelante en materiales
susceptibles provocando la rotura.

Esta lista podria incluir muchos otros efectos
indeseables de las aguas atrapadas dentro de
la estructura de pavimento que justifican
plenamente la inclusion de las obras de
drenaje subterraneo de la via.

Desde el momento que es virtualmente
imposible evitar que el agua penetre en los
pavimentos, la ripida eliminacion de la
misma constituye la solucion més practica 'y
econdmica para reducir las grietas; para tal
fin es necesario dar primordial consideracion
a la velocidad de eliminacion de las aguas.

El agua penetra en la mayoria de los
pavimentos a través de juntas, grietas,
superficies porosas, hombros, etc., y el estado
actual del arte no permite asegurar la
impermeabilidad de esos elementos por
periodos prolongados ya que los cambios
térmicos, el transito y otros factores trabajan
continuamente para desarrollar aberturas en
el pavimento.

Dos hechos se conjugan para empeorar la
situacion de deterioro:

- los dafios estructurales en los
pavimentos son mucho mayores
cuando existe agua en la estructura
que cuando no existe exceso o éste es
poco;

- Laprecipitacion pluvial en la mayoria
de las regiones de Honduras es
mucho mayor que la permeabilidad
de las subrasantes.

Lamayoria de las carreteras existentes y otros

pavimentos (calles, playas de
estacionamiento y peaje, pistas de
aeropuertos) poseen sistemas de drenaje
comparativamente muy lentos lo cual acelera
la pérdida de la capacidad de servicio y
aumenta los costos de reparacion y
rehabilitacion.

Las investigaciones realizadas y los ensayos
de campo sefalan que los dafios de los
pavimentos rigidos y flexibles es mucho
mayor cuando las secciones estructurales
contienen aguas libres; tratar de disefar los
pavimentos para reducir los dafios
ocasionados por el trdnsito sin mejorar el
drenaje no ataca la causa del deterioro.
Investigaciones realizadas por la Federal
Highway Administration’ de los Estados
Unidos permiten elaborar las siguientes
conclusiones basicas en relacion al drenaje:

1. Cuando se incluyen todos los costos a
lo largo de la vida 1til de la obra, un
pavimento bien drenado serd casi
siempre mas econdémico que otro
disefiado con una estructura lenta de
eliminacion de las aguas;

2. El disefio de un sistema de drenaje
subterrdneo debe hacerse sobre una
base racional utilizando las leyes y
principios de la hidrologia y del flujo
en medios porosos para calcular
cantidades posibles de flujo entrante
y necesidades en materia de
conductividad para el flujo saliente;

> "Guidelines for the Design of
Subsurface Drainage Systems for
Highway Structure Sections',
Department of Transportation,
FHWA, 1973.
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3. Para que un pavimento pueda ser
rapidamente drenado de manera de
reducir significativamente el dano
inducido por el agua es necesaria una
capa altamente permeable a todo lo
ancho de los carriles afectados por el
transito con un sistema adecuado de
tuberias de recoleccion lateral (donde
seanecesario) y descargas adecuadas;

4. En la mayoria de los casos no existe
diferencia en el costo de una base con
caracteristicas adecuadas y otra que
no lo sea; el costo adicional esta
representado basicamente por las
tuberias.

5. La capa drenante debe construirse de
materiales durables, generalmente en
el rango de 1/4 a 1 pulgada; no es
deseable la inclusion de particulas
menores de 1/4 ya que las mismas
reducen la permeabilidad; la fraccion
gruesa debe mantenerse en el rango
de 1/2 hasta un maximo de 1 12
pulgadas dependiendo de la
conductividad necesaria en cada caso
particular; mas adelante se hacen
consideraciones complementarias al
respecto.

6. La piedra partida o la grava con alta
resistencia a la friccion son
suficientemente estables sin el uso de
aditivos o ligantes; sin embargo si los
agregados son redondeados o si es
necesaria estabilidad adicional sera
necesario estabilizar los materiales
con 2 a 4 % de asfalto en caliente.

Aspectos fundamentales del drenaje

Los efectos del agua en los pavimentos
pueden controlarse si alternativamente es
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posible: (i) mantener el agua alejada de los
lugares donde pueda causar dafios; (ii)
remover mediante métodos de drenaje en
forma rapida y segura el agua que penetra.

Los pavimentos son vulnerables a flujos
entrantes de diversos tipos: infiltracion
vertical através de superficies porosas, juntas
constructivas, grietas; (ii) flujo lateral de
aguas empozadas en niveles mas elevados;
(i11) flujo ascendente por aumento de los
niveles freaticos, (iv) accion capilar sobre los
niveles freaticos; (v) condensacion.

Como resultado del balance entre las fuentes
de suministro y evacuacion es frecuente que
la capacidad de descarga sea mucho menor lo
cual conduce a la condicion de "remojo"
comentada.

La reducida capacidad drenante de algunos
materiales tradicionalmente utilizados para la
construccion de bases se muestra en la tabla
8.1:

Tabla 8.1 ILUSTRACION DE LA
CAPACIDAD REDUCIDA DE ALGUNOS

MATERIALES DE BASE
Capacidad de
. Permeabilidad descarga
Material (pies/dia) (pulgadas/
hora)
Mezcla bien
graduada de arena 1 0.0006
y grava
Arena para
concreto con alto 2 0.0012
contenido de polvo
Arena para
concreto con bajo 20 0.0120

contenido de polvo

Nota: Caminos de cuatro carriles; espesor de la base =
12"
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Es importante incluir como factor de andlisis
la direccion del flujo saliente; si las aguas
solo pueden escapar de la estructura a través
de grietas y juntas en la capa superior del
pavimento, es probable que la permanencia
de las mismas sea de semanas y hasta meses.
Las estructuras de base de baja permeabilidad

aunque tengan drenes a lo largo de los
laterales del pavimento son también
ineficientes. La percolaciéon se presenta
entonces como la unica opciéon para la
eliminacion de las aguas. La tabla 8.2
muestra las consecuencias en el cambio de
direccion del drenaje:

Tabla 8.2 INCREMENTO DE LA CAPACIDAD DE INFILTRACION

POR CAMBIO DE DIRECCION
Tipo de agregado k (pies/dia) Capacidad de remociéon (pulg/hora)
Drenaje lateral® Drenaje
vertical’ (todos
W=35' W=75' W=150' los anchos)
Mezcla bien graduada 2 0.0006 0.0003 0.00014 1.0
Arena para concreto con 5 0.0015 0.0007 0.00035 2.5
mucho polvo
Arena para concreto con poco 10 0.0030 0.0014 0.00070 5.0
polvo
Material filtrante bien 20 0.0060 0.0028 0.00140 10.0
graduado

Notas:* Base de 12"; con W=semiancho, gradiente=0.02, la base se asienta sobre una subbase impermeable; °
supone una subbase con permeabilidad infinita; no hay anegacion de la base - gradiente vertical = 1 en la capa

superior.

Procedimientos de Calculo

El célculo del drenaje subterraneo se basa
casi exclusivamente en dos elementos: (i) la
ley de Darcy; (ii) la ecuacion de Laplace
aplicada al flujo en medios porosos.

Una de las expresiones mas usuales de la ley
de Darcy es:

Q = kid (1)

donde:

Q: es el flujo subterraneo;
i: gradiente hidraulico;
A: seccion transversal de escurrimiento.

Lasegunda expresion fundamental (Laplace),
valida para un flujo bidimensional, tiene la
forma:
donde:
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Fh, Fh_,
o @

X, z: coordenadas cartesianas
h: carga hidréaulica

Actualmente la ecuacion (2) es muy facil de
resolver por métodos numéricos’ mediante el
empleo de computadoras; no obstante la
resolucion tradicional es del tipo grafico por
medio de las redes de flujo. La teoria de las
redes de flujo escapa a los alcances de este
manual no obstante se las ha considerado
para el planteo de soluciones®.

El balance de agua, por su parte, puede
plantearse en los siguientes términos:

2o> )1 (3)
donde:
( I: representa las fuentes de flujo entrante
( O: representa todas las posibles descargas

En su forma mas detallada, la ecuacion toma
la forma:

Modelos en diferencias finitas o
elementos finitos.

El lector puede utilizar como
elemento de consulta, entre otros, la
siguiente publicacion: "Mecdnica de
Suelos - Tomo II1", Judrez Badillo
y Rico Rodriguez, Limusa, Méjico,
1978.
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Op + Og + Op + Op + Op 2 I+ I+ I + I
4)
Los términos tienen el siguiente significado:
Og: evaporacion superficial (despreciable);
Oq: pérdidas por infiltracion lateral;

Op: pérdidas por percolacion o drenaje
vertical;

Og: pérdidas por bombeo a través de grietas
y juntas;

Op: agua removida por el sistema de drenaje
subterraneo

Ig: infiltracion superficial (fuente principal);
I.: agua capilar;

I;: transferencia de areas adyacentes, aguas
freaticas o vertientes;

I;;: agua de condensacion (despreciable).

El término Iy a menudo ha sido
menospreciado como fuente; sin embargo, la
misma constituye en la mayoria de los casos
la fuente principal de aporte.

En tales casos la expresion general del
balance se reduce a:

Op 2 Iy (5)

que se traduce en decir que la capacidad de
descarga del sistema de drenaje debe ser igual
o mayor que la infiltracion superficial. En el
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disefio propiamente dicho, suele aplicarse un
factor de seguridad que sobrestima la
cantidad de agua a eliminar de manera que la
ecuacion final resulta de la forma:

0, 2 Cl (6)

donde C es un factor de seguridad cuyo valor
es del orden de cuatro.

La transmisividad, por su parte, se define
mediante la expresion:

r-£ -k (7

donde k es la permeabilidad del estrato o
capa que se analiza.

Otro elemento que resulta importante definir
es el tiempo de traslado, que puede estimarse
a partir de la expresion de Darcy para la
velocidad de escurrimiento:

ki

Vs T n ®)

en la cual k es el coeficiente de permeabilidad
de la capa drenante, n, es la porosidad de la
misma e i es la pendiente en la direccion del
flujo.

Si se define con S la distancia maxima que la
gota de agua puede viajar por la capa, el
tiempo de traslado viene dado por:

b= )

Las recomendaciones de la Federal Highway
Administration de los Estados Unidos
establecen que el tiempo de traslado no debe

exceder de 1/2 hora en regiones donde se
produzca congelamientoy 1 hora en todos los
demds casos; este criterio se utiliza para
evitar permanencias tales que permitan dafios
significativos a la estructura.

En el caso que el sistema de drenaje esté
provisto de tuberias laterales, el Cuerpo de
Ingenieros de los Estados Unidos ha
propuesto la siguiente expresion para el
calculo del tiempo de drenaje:

neDZ
typ = = 10
0 2880kH, (10)

donde t,, es el tiempo necesario para drenar el
50% del agua retenida en la estructura, D es
el ancho de la capa drenante, k es el
coeficiente de permeabilidad de la capa en
pies por minuto, y H,=H + sD donde H es el
espesor de la capa y s su pendiente
transversal.

En sintesis, las expresiones dadas permiten
encarar el problema del drenaje subterraneo
en forma cuantitativa con soluciones
especificas, cuando la practica habitual en
muchos casos es considerarlo un problema
cualitativo con soluciones generalistas.

Principales Fuentes de Aguas
Subterraneas

Agua Superficial

La estimacion de la infiltracion superficial
estd gobernada por dos factores: (i) la
permeabilidad efectiva de la capa de
rodamiento; (ii) el suministro proveniente del
agua de lluvia.
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La permeabidad de la capa de rodamiento se
define como un valor global que representa el
coeficiente de permeabilidad promedio el
cual comprende todas las aberturas
incluyendo las juntas, grietas y fisuras
ademds de la permeabilidad intrinseca o
microscopica del pavimento mismo.
La Federal Highway Administration
recomienda utilizar la precipitacion de una
hora y un afio de frecuencia de ocurrencia
como precipitacion de disefo. La tasa de
infiltracion, por su parte, se recomienda que
sea entre un tercio y dos tercios de la
precipitacion de disefo, siendo frecuente la
adopciodn de los siguientes valores:
- Pavimento asfaltico: 0.33 a 0.50
- Pavimento de concreto de cemento:
0.50 2 0.67

Acuiferos Semisurgentes

La estimacion de la infiltracion superficial
debe incluir cualquier fuente capaz de
alcanzar las secciones estructurales de
pavimento junto con la infiltracion
superficial. En lo posible esta cantidad debe
expresarse en una tasa equivalente de
pulgadas por hora y adicionarse a la tasa de
infiltracion por lluvia. La figura 8.1 permite
calcular la infiltraciéon equivalente de una
fuente de agua subterranea por pie cuadrado
de capa drenante para un amplio rango de
permeabilidades de subrasante y gradientes
del acuifero:

Afloramiento Localizado
Donde se produzcan afloramientos
localizados, y habiéndose descartado fuentes

artificiales como tanques de agua o tuberias
rotas, latasa de infiltracién equivalente puede
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determinarse a partir del andlisis de redes de
flujo; si se supone una red de flujo circular a
partir de una fuente hipotética de didmetro
reducido (ver figura 8.2), es posible
determinar la permeabilidad necesaria para
evacuar cantidades dadas de flujo entrante a
través de la expresion:

n
qg=kh-ZLt (11)

ne

donde:

q: flujo proveniente de la fuente localizada;
h: carga hidréulica total;

t: sobreelevacion admisible en la capa
drenante;

ng: nimero de lineas de flujo en la red de
flujo;

n,: numero de lineas equipotenciales en lared
de flyujo.

Enlatabla 8.3 se presenta a titulo de ejemplo,
la permeabilidad necesaria para deprimir una
carga de 1 pie a 0.50 pie para distintas tasas
de afloramiento:

Tabla 8.3 PERMEABILIDAD
REQUERIDA VS. FLUJO AFLORANTE

Permeabilidad Flujo aflorante
requerida pies
pies/dia cubicos/dia  galones/min
4 2 0.01
40 20 0.10
400 200 1.00
4000 2000 10.5

En el caso de afloramientos en subrasantes
erosionables es aconsejable colocar una
membrana geotextil incrementando el espesor
de la capa base en correspondencia con la
zona de afloramiento segun se indica en la
figura 8.2.c.
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Figura 8.1
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Figura 8.2
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Drenaje Lateral de la Capa Drenante
Provista de Drenes de Tubo Laterales

Del andlisis de redes de flujo aplicadas a la
capa drenante de un pavimento situado sobre
una subrasante impermeable y aplicando la
ley de Darcy es posible analizar el fendmeno
de escurrimiento del flujo que ingresa por

aberturas en la superficie de rodamiento. La
tabla 8.4 presenta la capacidad de la capa
drenante en funcion de la permeabilidad. El
ejemplo supone una capa de 12 pulgadas de
espesor y pendiente 0.01 provista de drenes
laterales:

Tabla 8.4 CAPACIDAD DE LA CAPA DRENANTE EN FUNCION DE SU
PERMEABILIDAD (espesor = 12"; pendiente = 0.01)

Permeabilidad de la capa base

cm/seg pies/dia Capacidad de descarga [pies3/pie lineal]
3.5x10° 0.01 0.0001
3.5x 107 0.1 0.001
3.5x10* 1.0 0.01
3.5x10° 10.0 0.1
7.0x 107 20.0 0.2
1.0 3,000 30
35 10,000 100
7.0 20,000 200
10.5 30,000 300
17.5 50,000 500
24.5 70,000 700
35.0 100,000 1000

En la figura 8.3 se presenta otro ejemplo de la
capacidad de descarga de capa base en este

caso de 6" de espesor y pendientes entre
0.005 y 0.05.
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FIGURA 8.3
Capacidad de la capa drenante con drenes
laterales
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Capacidad de Descarga en Superficies
Extensas

La expresion:

q_ hy
i (b) (12)

obtenida a partir del anélisis de la capacidad
de drenes con tuberias permite demostrar que
las capas de pavimento anchas y delgadas
tienen menos capacidad de descarga que una
capa angosta y relativamente gruesa del
mismo material y permeabilidad. La
geometria del pavimento, por si sola, es por
lo tanto un factor condicionante como lo
demuestra la tabla 8.5:

Tabla 8.5 INFLUENCIA DEL ANCHO EN LA CAPACIDAD DE DESCARGA
(ESPESOR DE LA CAPA h CONSTANTE =1 PIE)

Ancho b (pies) h/b (h/b)> Permeabilidad relativa
20 0.05 0.0025 1
40 0.025 0.00063 1/4
75 0.013 0.00017 1/14
150 0.0066 0.000044 1/57
300 0.0033 0.000011 1/228

Las playas de estacionamiento, playas de
peaje y pistas de aeropuertos son ejemplos de
pavimentos anchos con dificultades de
drenaje inherentes a esa caracteristica.

Componentes del Sistema de Drenaje
Subterraneo

Los componentes esenciales de un sistema de
drenaje subterraneo son: (i) una capa drenante
abierta; (i) una subbase, filtro o una
membrana plastica sobre la subrasante; (iii)
un dren longitudinal colector con tuberias
adecuadas; (iv) tuberias de salida; (v) senales
adecuadas que permitan localizar
rapidamente las salidas para fines de
mantenimiento. En la figura 8.4 se muestran

los componentes aludidos.

Para asegurar el grado necesario de
permeabilidad la capa drenante debe ser
construida con agregados limpios con un
rango relativamente estrecho de tamafios.
Existen dos criterios que permiten garantizar
que la graduacion serd la adecuada:

.- Para restringir el tamafio de particula a un
rango relativamente estrecho, debe cumplirse:

D85 < 4D15 (13)

Para asegurar el nivel de limpieza necesario
(como se vio en la tabla 8.1 la presencia de
polvo afecta seriamente la permeabilidad)
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Figura 8.4
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debe cumplirse:

D, > 0.1 pulg. (14)

La figura 8.5 proporciona una primera
aproximacion para la determinacion del D,
del agregado en funcion de la permeabilidad
requerida:

Cantidades de Agua que Pueden Ser
Removidas

Silaecuacion (7) se aplica a un pavimento de
ancho unitario, la expresion se convierte en:

o O

= = transmisividad (15)
i

donde t es el espesor de la capa drenante. La
figura 8.6 permite determinar el espesor de la
capa drenante en funcion de la permeabilidad
y la transmisividad:

Como puede deducirse de la observacion de
la formula y el grafico, la maxima economia
puede lograrse, dentro de ciertos limites,
utilizando materiales con los coeficientes de
permeabilidad lo mas elevado posible ya que
su costo no difiere practicamente de otros
materiales y su uso permite reducir
drésticamente los espesores.

El grafico de la figura 8.7 , deducido a partir
de la ley de Darcy, permite calcular las
cantidades de agua removida (total
equivalente) por pie de pavimento para
pavimentos de distinto ancho y para un
amplio rango de permeabilidades de la capa
base:

La figura 8.8 por su parte puede utilizarse

para determinar directamente el espesor y
permeabilidad de una capa de drenaje
subsuperficial capaz de remover una tasa de
infiltracion dada 1.

El significado de los factores es el siguiente:
W: ancho total de la capa y del pavimento
(pics)

I: Tasa de infiltracion de disefio (pulg./hora)
C=kyt,

k,: Permeabilidad de la capa drenante
(pies/dia)

t,:espesor de la capa drenante (pulgadas)

s: pendiente transversal del pavimento

El uso de la figura se explica a continuacioén
con un ejemplo. Supdngase que se ha
determinado que el espesor de una capa
drenante es de 8", el ancho de pavimento es
de 200 pies, la pendiente transversal es 0.01.
Entrando con el valor W/s = 20,000 y
asumiendo que la tasa de infiltracion es de
0.5 pulg./hora, el coeficiente de
transmisividad C leido es de 250,000. En tal
caso, el valor de la permeabilidad minima de
la capa drenante es C/t, =250,000/8 =31,000
pies/dia.

Determinacion del Tiempo de Descarga

Como se dijo con anterioridad, la
permanencia maxima de las aguas dentro de
la estructura de pavimento debe ser menor
que una hora.

Fijado este plazo es posible determinar,
mediante la expresion de Darcy, la
permeabilidad necesaria para drenar capas de
pendientes, anchos y espesores dados.

La figura 8.9 presenta la solucion grafica al
problema planteado; su uso se describe con el
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Figura 8.5
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Figura 8.6
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Figura 8.7
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Figura 8.8
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Figura 8.9
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siguiente ejemplo: supdngase que un
pavimento de tres carriles con una pendiente
longitudinal del 1% (g =0.01) tiene una base
drenante de 6" que posee un coeficiente de
permeabilidad k = 20,000 pies/dia necesario
paradrenar la infiltracion de disefio; entrando
a la familia de curvas adecuada se obtiene un
valor k = 8,500 pies/dia que es menor que la
permeabilidad de disefio por lo tanto verifica
la condicién de tiempo de descarga; si el
valor hallado fuera mayor que la
permeabilidad de disefio ésta debera
aumentar para cumplir la condicion de
tiempo.

Filtros de Proteccion

La colocacién de capas drenantes abiertas
sobre subrasantes erosionables implica
adoptar medidas para evitar que la intrusion
de material fino obstruya los poros de la capa
disminuyendo su permeabilidad.

Para el disefio de un filtro adecuado, se
recomienda utilizar los criterios propuestos
por el Cuerpo de Ingenieros de los Estados
Unidos:

D, (del filtro)
5

< Dgy (del suelo)

(16)

y para una adecuada graduacion del material:

Dy, (del filtro)
25

< Dy, (del suelo)

(17)

Asimismo pueden utilizarse membranas

geotextiles para proteger la capa drenante; la
eleccion entre agregados o membranas
depende de aspectos econdémicos 'y
constructivos.

Cuando sea necesario utilizar tuberias en el
sistema de drenaje para la recoleccion y
eliminacion de los excedentes, el material en
contacto con los tubos debe ser
suficientemente grueso para que no penetre
en las aberturas de los mismos.

El Cuerpo de Ingenieros de los Estados
Unidos ha establecido los siguientes criterios
para tubos ranurados y perforados:

Para tubos ranurados:

D85 del material

> 1.2
ancho de la ranura
(18)
Para tubos perforados:
D85 del material 1.0
didmetro del orificio
(19)

Proteccion de Subrasantes Sensibles

Cuando los pavimentos se construyan sobre
suelos altamente expansibles serd necesario
proveer un sello impermeable bajo el paquete
estructural para evitar que el agua penetre
hacia esos materiales produciendo su
hinchamiento. Para ello se dispone de
diferentes alternativas desde la aplicacion de
asfalto al empleo de membranas plasticas
impermeables. Asimismo debe inhibirse el
pasaje de agua desde las obras de conduccion
longitudinal (cunetas) mediante el
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revestimiento de las mismas.

Requisitos de Permeabilidad de los
Rellenos de Zanjas

Una de las claves en el proceso de disefio y
verificacion de los sistemas de drenaje
subterraneo es que al progresar en la
direccion del flujo a través de los sucesivos
medios drenantes, las capacidades sean
siempre incrementales, nunca menores.

Este aspecto es particularmente importante en
lo relativo a las tuberias y los materiales que
las rodean. Si se utiliza un material de baja
permeabilidad en las zanjas de asiento de las
mismas, o si se permite que el polvo u otras
materias penetren por la parte superior, el
flujo en las tuberias puede restringirse y hasta
interrumpirse.

Laverificacion de la permeabilidad necesaria
para las zanjas de asiento puede hacerse con
la ecuacion de Darcy colocando a cada
término el significado adecuado. El gréafico
de la figura 8.10 puede utilizarse para
determinar directamente la combinacion de
ancho (B) de la trinchera y permeabilidad (k,)
necesarias para asegurar suficiente capacidad
de descarga para abastecer adecuadamente las
tuberias.

Siel suelo en el cual se excava la trinchera de
asiento de los tubos es del tipo erosionable,
debe colocarse una membrana geotextil para

evitar la degradacion de aquélla.

Diametro y Espaciamiento de los
Colectores

Las tuberias colectoras y de descarga son
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necesarias en particular en puntos de
acumulacion de aguas tales como curvas
verticales concavas y lado interno de curvas
peraltadas. El nomograma de la figura 8.11
permite determinar los diametros de los
colectores y espaciamiento de las salidas
correspondientes en funcion de la pendiente
longitudinal y el caudal a descargar.

Ejemplo de Aplicacion

Se trata de disefiar el sistema de drenaje de
una autopista de tres carriles por direccion en
terreno empinado con una pendiente
longitudinal del 5%, una pendiente
transversal del 2%; la tasa de prepicipitacion
de disefio es de 1.5 pulg./hora y la tasa de
infiltracion se toma igual a las dos terceras
partes de la precipitacion (1 pulg./hora); no se
consideran otras fuentes de flujo subterraneo;
la surasante es erosionable y la porosidad
efectiva del material de dren es 0.2.

Solucion
1. Calculo de la transmisividad

Enla figura 8.12 se muestra un esquema de la
geometria de la carretera.

En primer lugar se utiliza la ley de Darcy para
analizar el comportamiento de una franja de
pavimento de un pie de ancho en direccion
normal al flujo que es la resultante de las dos
direcciones predominantes. Como puede
verse la longitud de la franja de analisis es de
108 pies y el gradiente en esa direccion es
0.054. La transmisividad requerida es:

q=1pulg./hora=kA =Q/i; q=1 pulg./hora
(24/12) = 2 pies/dia
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Figura 8.10
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Figura 8.11
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2. Trazar una linea desde I = 1.0 pulg./hora a través de W = 2 carriles hasta la linea pivot (2)
3. Unir ¢l punto sobrc la linea pivot (1) con el correspondiente sobre la linea pivot (2)

4. Leer el espaciamiento entre salidas: L = 900 pies

5. Repetir para varios didmetros

~ Nomograma para la seleccién del didmetro de las tuberias drenantes v el espaciamiento de sus salidas

Capitulo I - 412



Manual de Carreteras - Tomo 6 Diciembre, 1996

Figura 8.12
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y la cantidad total de agua que entra en la faja
es:

Q = 108x1xq = 108x2 = 216 pies’/dia; Q/i =
216/0.054 = 4000 pies*/dia = transmisividad
minima de la capa drenante.

ler tanteo: Se asume un espesor de base de 5
pulgadas con un espesor efectivo de 4
pulgadas; en esas condiciones:

A = secciodn transversal drenante = 0.33x1 =
0.33 pies cuadrados y
k =4,000/0.33 = 12,000 pies/dia

2do. Tanteo: se supone una base drenante de
3 pulgadas con un espesor efectivo de 2
pulgadas; en esas condiciones A =0.167 pies
cuadrados y k = 24,000 pies/dia.

No obstante la segunda opcidn resulta mas
econdmica, se supone que la base de 5
pulgadas es estructuralmente mas adecuada.

2. Comprobacion del valor k hallado
con el grafico de la figura 8.8

Entrando al grafico con el valor W/s =
40/0.02 = 2,000 hasta la recta de I = 1
pulg./hora, el coeficiente de transmisividad C
es 50,000 pulg.-pie/dia. Para el valor de
espesor efectivo adoptado (4 pulg.) resulta k
= 50,000/4 = 12,500 pies/dia que es una
buena comprobacién del valor hallado
aplicando la ecuacion.

3. Comprobacién de la permeabilidad
para asegurar el tiempo de drenaje

menor de 1 hora

Se utiliza el grafico de la figura 8.9; entrando
en la familia de curvas correspondiente a tres
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carriles para un espesor de capa de 4 pulgadas
y un gradiente longitudinal de 0.05, el
coeficiente de permeabilidad es 9,500
pies/dia. Como este valor es menor que el
requerido por transmisividad, este ultimo
resulta el criterio gobernante.

4. Disefio recomendable para la capa
drenante

Se recomienda una capa de 5 pulgadas de
espesor con un coeficiente de permeabilidad
de 15,000 pies/dia sobre una base o subbase
adecuada. De la figura 8.5 resulta que para
lograr una permeabilidad de ese orden el
material debe tener un D5 del orden de 0.25
a 0.3 pulgadas.

5. Dimensionamiento de los tubos
colectores y espaciamiento de las
salidas

Utilizando el nomograma de la figura 8.11,
con la pendiente longitudinal del 0.05 se
tantea con un didmetro de 5 pulgadas para
cafio de concreto o 6 pulgadas para cafio
corrugado; en estas condiciones la distancia
entre salidas es de 600 pies. Este
espaciamiento se considera adecuado (la
distancia usual es entre 400 y 600 pies).

Métodos de Drenaje Subterraneo

Los diferentes métodos que hasta la fecha se
han usado para controlar las condiciones del
flujo del agua en terracerias y para mejorar
las condiciones de estabilidad en cortes,
terraplenes, y pavimentos pueden agruparse
en los siguientes tipos principales:

1. Subdrenes de zanja
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2. Camas drenantes con remocion de material
3. Trincheras estabilizadoras

4. Drenes transversales de penetracion
Otros dispositivos tipicos en problemas de
saneamiento tales como pozos absorbentes y
galerias drenantes son poco frecuentes en
obras viales por lo que no son objeto de
descripcion.

Subdrenes en Zanjas

Este tipo de subdren consiste en una zanja de
profundidad adecuada (1.50 m
aproximadamente) provista de un tubo
perforado en su fondo y rellena de material
filtrante; el agua colectada se desaloja por
gravedad a alglin cuerpo receptor en que su
descarga sea inofensiva.

El didmetro del tubo perforado es del orden
de 20 cm y se coloca sobre una base de
asiento de material permeable del orden de
los 25 cm de espesor.

Las perforaciones deberan realizarse segtin el
esquema de la figura 8.13.

Estos subdrenes se construyen
longitudinalmente en relacion al camino y al
pie de los cortes; también es frecuente su
ubicaciéon bajo las cunetas
impermeabilizadas. Su efecto es desviar las
aguas que aflorarian por el talud del corte o
en la corona del camino bajo el pavimento,
captandolas, con lo que se alivian las
presiones internas en el suelo, se proporciona
una salida mdas expedita y se protege
debidamente la estructura del pavimento. En
los planos tipo de construccidn se presenta un

croquis de subdren de zanja.

Construccion de Cama Permeable con
Remocion de Material

Cuando existe una capa de suelo saturado de
mala calidad y de espesor razonablemente
pequeiio (3 metros) puede considerarse la
posibilidad de removerlo siempre que los
materiales subyacentes sean aceptables. La
excavacion para la remocion suele cubrirse
con una capa de material drenante de 0.50 a
1.0 m de espesor; esta capa deberd estar
provista de wuna tuberia perforada de
captacion con descarga a un cuerpo receptor
adecuado. El limite de la solucion pasa por el
espesor del material removido atendiendo a
razones econdmicas. En la figura 8.14 se
presenta un esquema de la solucion descripta.

Trincheras Estabilizadoras

En perfiles en terraplén sobre laderas
inestables con flujo subterraneo (ver figura
8.15)la solucién econdmicamente mas viable
es drenar localmente la zona bajo el terraplén
mediante una trinchera excavada cuyos
taludes y fondo deben recubrirse con una
capa de material drenante de 0.50 a 1.0 m de
espesor provista de tuberia perforada de
captaciony descarga. Posteriormente la zanja
se rellena con material debidamente
compactado. El ancho de fondo debera
permitir la maniobra de equipo pesado.

Drenes de Penetracion
Los drenes de penetraciéon son tuberias
horizontales que penetran en las laderas para

captar aguas internas y mejorar asi la
estabilidad de las mismas.
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Figura 8.13

22 1/2° 22 1/29

PERFORACIONES DE 1 cm ESPACIADAS
10 cm DE CENTRO A CENTRO
UBICADAS AL TRESBOLILLO

Tubo perforado para sub-dren
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Figura 8.14 Y 8.15

FIGURA 8.14

- e e - -

MATERIAL REMOVIDO Y SUBSTITUIDO
POR MATERIAL IMPORTADO Y COMPACTADO

Remocién de material blando v colocacién de una capa drenante
bajo terraplén

FIGURA 8.15 "
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La clave del proceso esta en disponer de la
maquinaria adecuada para la ejecucion de la
perforacion; una vez efectuada ésta se coloca
una tuberia de material plastico PVC o PRFV
de 2" de diametro en longitudes que pueden
llegar hasta los 30 metros. Los tubos (y la
perforacion original) son inclinados siendo la
pendiente minima recomendable del orden
del 3%.

Los drenes se perforan con un espaciamiento
tipico de 10 m y se recogen con un colector
de 20 cm de didmetro del mismo material que
descarga a un cuerpo receptor adecuado. La
efectividad de los drenes no se mide por su
capacidad de remocidon de agua sino por el
abatimiento de las presiones de poros a que
dan lugar.

Tubificacion

El fenomeno de tubificacion esta asociado a
la erosion interna de los suelos provocada por
las fuerzas de filtracion; el desarrollo de la
tubificacion requiere de una superficie rigida
contra la cual se desarrollan los conductos de
erosion.

La interposicion de una estructura de drenaje
en medio de un curso de agua crea una
obstruccién que inmediatamente determina
una sobreelevacion del nivel de las aguas. Si
el medio sobre el que estd fundada la
estructura es poroso, se desarrollan lineas de
flujo por debajo de la misma que descargan
agua abajo. Segln las caracteristicas del
escurrimiento y la naturaleza del medio
poroso, ese escurrimiento puede arrastrar
particulas de suelo, produciendo el fenémeno
erosivo conocido como tubificacion.
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Este fenomeno esté4 directamente ligado a dos
factores: (i) la diferencia de carga hidraulica
entre agua arriba y agua abajo de la estructura
bajo analisis (ii) las caracteristicas del suelo.

El anélisis detallado de este proceso implica
el trazado de redes de flujo o la resolucion de
la ecuacion de Laplace por métodos
numericos.

Como las obras de drenaje son en general
pequefias no involucran grandes
sobreelevaciones que puedan producir
fendmenos como el descripto. No obstante,
en el caso de estructuras de saltos o répidas
asentadas sobre medios arenosos
particularmente, conviene efectuar una
verificacion rapida de las condiciones de la
fundacion mediante una expresion sencilla de
manera que si los resultados que se obtengan
arrojan un margen razonable de duda, puedan
encararse estudios mas completos al respecto.

Determinacion del Riesgo de Tubificacion
- Ley de Bligh y Lane

La figura 8.16 muestra un esquema de las
posibles obras en las que se puede presentar
el fenomeno aludido. A partir del andlisis del
flujo a través de la estructura, Bligh prepar6
una tabla correlacionando la capacidad del
suelo de desarrollar tubificacion con el
gradiente hidrdulico a lo largo de los tubos de
corriente:

L=2Hi+§23i (20)

donde:

H,: cualquier distancia vertical a lo largo de
un tubo de corriente adosado a la estructura
que se analiza;
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Figura 8.16

LEY DE BLIGH Y LANE FIGURA 8.16
{ TUBIFICACION)

L= 'E_HI + 173 ) Bi Ah. = CARGA HIDRAULICA

cB — L L = Y DE RECORRIDOS
Ah
MATERIAL VALOR MINIMO CB
ARENA FINA Y LIMO . 8.5
ARENA GRUESA 6
GRAVA Y ARENA 3
CANTOS RODADOS

Y ARENA 2.5

A ‘\..*"‘ m.r:\“ll-
, = , : ~ ‘ L] = ¢
s I
S| LOS VALORES DE CB SON MAYORES SE RECOMIENDA ANADIR DENTELLONES

PARA CONSEGUIR VALORES <« CB
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Bi: idem para cualquier distancia horizontal.

Desde el momento que en la mayoria de los
casos la permeabilidad horizontal es mayor
que la vertical (por la estritificacion del
medio) las distancias a lo largo de la
horizontal se afectan de un coeficiente de
correccion debido a Lane que considera ese
hecho; este factor es igual a 1/3.

El coeficiente de riesgo estd dado por la
expresion:

Cp = — (21)
Comparando el valor dado por la expresion

anterior con los valores de la figura 8.16 para
el tipo de suelo de que se trate, se determina
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la posibilidad de tubificacion cuando el
primero es menor que el segundo.

En tal caso, la recomendacion es aumentar la
distancia vertical (solucién mas eficiente)
mediante la construccion de dentellones que
también resultan ttiles para control de la
erosion superficial.

Conclusiones y Recomendaciones

A menudo se subestima el aporte proveniente
de la infiltracion de la lluvia a través de la
capa de rodamiento de las carreteras. La
eliminacion de la misma, como asi también
de otras fuentes tales como aguas freaticas o
acuiferos semisurgentes es imprescindible
para mejorar la durabilidad de los
pavimentos.

Rodriguez. Ed. LIMUSA, M¢jico, 1978.

3) "Normas de Disefio de Obras de Drenaje".
Consorcio Berger - Protecvia. Ministerio de
Obras Publicas. Ecuador, 1990.
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NIRRT S

Derrumbe de talud provocado por aguas subterraneas.

Estabilizacion del talud.

La estabilizacion de taludes por reduccion del angulo de inclinacion es sélo una parte de la solucion;

debe proveerse adecuado drenaje interno e intercepcion de las aguas superficiales mediante
contracunetas.
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CAPITULO II

PUENTES

SECCION 1: GENERALIDADES

Introduccion

El presente Manual comprende un conjunto
de normas, reglamentaciones y criterios a los
cuales deberan ajustarse todos los proyectos
de puentes cuyo disefio y construccion sea
requerido por la Secretaria de Estado en los
Despachos de Obras Publicas, Transporte y
Vivienda.

El mismo incluye una definicion de los
elementos a considerar en los proyectos, el
marco reglamentario en el cual se apoya el
Manual, las especificaciones para la
presentacion de los proyectos, el alcance de
los estudios de campo, las cargas de disefio y
su distribucion entre los diferentes
componentes de la superestructura y criterios
de disefio para superestructuras,
subestructuras, fundaciones y componentes
auxiliares de los puentes.

Alcance

Tanto lo establecido en este Manual como en
las normas de calculo y especificaciones
técnicas anexas, ya emitidas o a emitir por
parte de la SOPTRAVI, se consideran de
aplicacion obligatoria por parte de todos los
Consultores y Constructores para la ejecucion
de Puentes en todo el territorio de la
Republica de Honduras. Consecuentemente,
las autoridades nacionales exigiran y

verificardn su cumplimiento en todos los
contratos que involucren este tipo de
construccion.

Este Manual no suplanta el apropiado
entrenamiento o el ejercicio del juicio
profesional del Consultor y solamente
establece requerimientos minimos necesarios
para garantizar la seguridad publica. Tanto el
Propietario de la obra como el Consultor,
pueden requerir, en determinados casos, el
uso de procedimientos o materiales mas
sofisticados para alcanzar requerimientos de
nivel superior a los aqui establecidos.

Definiciones

Ancho de calzada: es el ancho total, medido
en direccion perpendicular al eje de la
calzada, entre las caras internas de los
bordillos.

Ancho uatil de acera: Ancho libre entre la
cara interna del pretil y la cara externa de la
defensa (en caso de existir esta ultima, de lo
contrario se medira hasta el borde interno del
bordillo.

Barrera de Defensa: elemento estructural
que se interpone entre la circulacion peatonal
y la vehicular para defensa de los primeros.

Galibo: espacio horizontal o vertical sin
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obstrucciones para el transito sobre o bajo el
puente.

Longitud de un puente: es la distancia que
separa sus dos apoyos extremos.

Luz: es la longitud libre entre dos apoyos
sucesivos.

Pretil: elemento de proteccion de los
peatones ubicado del lado exterior del puente.

Puente: toda estructura vial destinada al
cruce de algin accidente como: rio, via
férrea, carretera, quebrada, etc. y que tenga
una longitud, para su luz principal, mayor o
igual que 6 m.

Subestructura: partes de la estructura del
puente que soportan los tramos horizontales.

Superestructura: partes de la estructura del
puente que configuran los tramos
horizontales.

Normas de Aplicacion

Para el disefio de las estructuras de concreto
reforzado, seran de aplicacion las
especificaciones del "Building Code
Requirements for Reinforced Concrete (ACI
318-89) (Revised 1992) y Commentary-ACI
318R-89) (Revised 1992)", publicadas por el
American Concrete Institute.

Para el disefio de las estructuras metalicas,
seran de aplicacion las especificaciones del
American Institute of Steel Construction
(AISC), edicion 1994,

Para el disefio de todos los elementos de
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puentes no contemplados expresamente en
este Manual, serdn de aplicacion las Standard
Specifications for Highway Bridges, 15

Edicién, 1992 de la AASHTO.
Alternativamente, podran utilizarse las
AASHTO LRFD Bridge Design
Specifications, publicadas por la AASHTO
en 1994 y que incorporan la filosofia de
disefio basada en el Método de los Factores
de Cargay Resistencia (LRFD). Se hace notar
que esta ultima publicacién no discontinuo,
en los Estados Unidos, la aplicacion de los
métodos considerados en la edicion de 1992.

Elementos Basicos a Considerar en el
Diseno

Se enumeran a continuacion, describiéndose
muy someramente, los elementos minimos a
considerar en todo disefio o construccion de
puentes a realizar bajo la vigencia del
presente Manual. En los capitulos posteriores,
se analizard, con mayor detalle, la forma en
que estos elementos se incorporan al disefio
de una obra nueva.

Localizacion

La eleccion del sitio de ubicacion de un
puente serd el resultado de un estudio de
alternativas que contemple aspectos
economicos, ingenieriles, sociales 'y
ambientales, asi como costos de
mantenimiento e inspeccion durante la vida
util. En general, la ubicacion de los puentes
estd regida por la planialtimetria de la
carretera y la configuracion estructural, asi
como su implantacidon, con respecto a los
cursos de agua, surgen de la interaccion entre
los especialistas en estructuras e hidraulica y
de consideraciones de tipo econdomico y de



Manual de Carreteras - Tomo 6

Diciembre, 1996

factibilidad constructiva.
Durabilidad

Las estructuras viales se proyectaran teniendo
especial consideracion de la prolongada vida
util que se espera de ellas. En términos
generales puede esperarse que un puente
sobreviva unos cincuenta afios en condiciones
de servicio, con las menores tareas de
mantenimiento posibles.

A fin de lograr esto, los consultores y
constructores se esmeraran para utilizar
materiales seleccionados, procedimientos
constructivos cuidadosos y detalles de disefio
estudiados para evitar deterioros tales como:
fisuras, corrosién, asentamientos,
desplazamientos, accion perjudicial de
agentes externos, etc. Los criterios de disefio
que se establecen mas adelante, en este
Manual, tienen como principal objetivo la
obtencion de obras seguras y durables.

Seguridad del Trafico

La ubicacion y el trazado del puente deberan
seleccionarse de manera de satisfacer tanto
los requerimientos del trafico que pasa sobre
el puente como del que pasa por debajo del
mismo. Se considerard la posibilidad de
variaciones futuras, ya sea en el alineamiento
de un cauce natural cuando se trate de rios
inestables o en las caracteristicas de
cualquiera de las carreteras que utilicen el
puente.

Proteccion de Elementos Estructurales

Se preveran estructuras de proteccion para el
pasaje seguro de los vehiculos y peatones

sobre o bajo el puente. Como minimo, en
pasos superiores, entre cualquier pilar o muro
y el borde del hombro se colocara una barrera
de defensa, que en el caso de ser flexible se
soportara en forma independiente del
elemento estructural y se ubicard a una
distancia minima de 60 cm desde el mismo.
La cara interna de esta defensa, también se
ubicara a 60 cm del borde del hombro.

Proteccion de los Usuarios

Se colocaran barreras de defensa a lo largo de
los bordes del puente. Preferiblemente se
utilizaran defensas rigidas con el tratamiento
superficial interno tipo New Jersey. Cuando
se prevea un trafico peatonal intenso, se
colocara la acera por afuera de esta defensa
y se prevera un pretil peatonal del lado
externo de la acera.

Parametros Geométricos

En lo posible, para establecer los anchos de
calzada, se cumpliran las especificaciones
adoptadas para la carretera que pasa sobre o
bajo el puente, siendo el ideal que la
superestructura abarque todo el ancho de
coronamiento del terraplén. Cuando, por
cuestiones econdmicas, esto ultimo no pueda
realizarse, se ejecutara la superestructura con
un ancho de calzada igual al ancho de la
carretera mas un sobreancho de seguridad de
0.5m a cada lado, como minimo.

Los anchos de hombros en la zona del puente,
asi como la geometria de las barreras de
defensa, cumplirdn con las instrucciones
particulares de cada proyecto que establecera
la autoridad competente.
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En sentido vertical, se respetard un galibo de
5.10 m en los pasos inferiores o bajo los
arriostramientos superiores de estructuras
reticuladas.

El tirante libre a dejar en los cruces de cursos
de agua sera establecido por la autoridad de
navegacion en cursos navegables o por
recomendaciones hidraulicas en cursos no
navegables.

Superficie de Rodadura

La superficie de rodadura sobre la estructura
se ejecutard con el mismo material que la
carretera que accede a la misma. Razones de
seguridad imponen esta condiciéon. Ademas,
se prevera un sistema de drenaje adecuado
para la calzada.

Estudios Topograficos

Se requerira un estudio particularizado de la
topografia en el sector del puente como se
describe mas adelante.

Estudios de Suelos

Se realizara una serie de estudios de suelos
que cubrira dos aspectos: el estudio de los
estratos subsuperficiales con el objeto de
obtener parametros para el disefio de las
fundaciones, y la investigacion de los suelos
superficiales para analizar el comportamiento
hidraulico del cauce, evaluar la necesidad de
construir protecciones y determinar posibles
socavaciones.

Estudios Hidrologicos e Hidraulicos

Para cada puente se realizardn estudios
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hidrolégicos e hidraulicos de acuerdo a las
especificaciones del capitulo respectivo del
presente Manual.

Consideraciones Sismicas

De acuerdo al estudio de Geologia y
Geotecnia del pais, incluido en el Tomo 2 del
Manual de Carreteras, el territorio de
Honduras se puede dividir en cuatro
provincias tectonicas que son las fuentes de
sismicidad, a saber:

Zona a: Fallas de Montagua, Polochicy
Merendon.

Zona b: Cadena volcanica del cinturén
circunpacifico.

Zona c:  Subduccion de la Placa de Cocos
bajo la del Caribe.

Zona d: Depresion de Honduras con las
fallas de Horts y Grabens.

En tanto pueda esperarse la produccion de
sismos, las estructuras deberan disefiarse para
resistir los movimientos sismicos
considerando la relacion entre el lugar de
ubicacion y las fallas activas, la respuesta
sismica de los suelos de fundacion y las
caracteristicas de la respuesta dinamica de la
estructura.

Los puentes y sus componentes deben
disefiarse para resistir las fuerzas sismicas de
tal manera que puedan sufrir dafios, pero
tengan una baja probabilidad de colapsar
completamente durante los movimientos del
terreno inducidos por los sismos.

Los principios del disefio antisismico de
puentes se basan en las siguientes
suposiciones:
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1.- Las fuerzas resultantes de acciones
sismicas moderadas o pequefias seran
soportadas por los materiales,
trabajando dentro del rango elastico, sin
la produccion de dafios significativos.

2.- En el procedimiento de disefio se
utilizaran fuerzas de intensidad
adecuada a los movimientos reales
esperados para el suelo de fundacion.

3.- La accion de sismos severos no
producira el colapso total o parcial del
puente.

4.- En lo posible, los dafios producidos
deberan ser faciles de detectar y
accesibles para la inspeccion y
reparacion.

Practicas Locales: Materiales, Mano de
Obra, Equipos y Métodos Constructivos

Materiales

Concreto. Durante los tltimos 40 afios se ha
usado el concreto clase "A", segun las
especificaciones de la AASHTO, para la
construccion de las superestructuras y
subestructuras reforzadas de los puentes
construidos por SOPTRAVI. Este tipo de
concreto normalmente ha sido el
correspondiente a un esfuerzo compresivo
maximo f'c=210 Kg/cm?, cuya resistencia se
puede obtener facilmente en el campo con
equipos y controles de calidad limitados.

A principios de la década de los setenta, se
comienzan a utilizar y fabricar vigas de
concreto preesforzado para uso en
superestructuras de puentes. Esto conlleva el

uso de concretos de alta resistencia (280-350
Kg/cm?) que requieren de mayores controles
en el mezclado y curado, los cuales se
lograron fabricando las vigas en plantas
localizadas en San Pedro Sulay Tegucigalpa.
Actualmente, se fabrican vigas preesforzadas
de concreto con un f'c=420 Kg/cm?; sin
embargo, la resistencia de concreto mas
comunmente utilizada en el disefio y
construcciéon de puentes es de fc=210
Kg/cm?.

En lo posible, en aquellas estructuras donde
se puedan garantizar los controles minimos
durante la construccion, es aconsejable el uso
de un concretode f'c=280 Kg/cm?, para el
disefio y construccion de las mismas. Este
tipo de concreto no es dificil de fabricar,
previo disefio de la mezcla en un laboratorio
acreditado y con los controles minimos que
debe ejercer el Supervisor de la Obra. En las
ciudades, donde existen plantas de
premezclado de concreto, no existe obstaculo
alguno para obtener concretos con esta
resistencia o ain mayores. La adopcion de
esta practicaredundard en grandes economias
en el costo final de los puentes construidos
por SOPTRAVL

Agregados. Generalmente, cuando se
construyen puentes fuera del casco urbano de
las principales ciudades del pais, el
Constructor toma los agregados finos y
gruesos, necesarios para el mezclado del
concreto, del lecho del rio o de bancos de
materiales proximos al sitio de construccion.

Esta practica ha sido utilizada y aceptada por
mas de 40 afios y ha dado resultados
aceptables quizids porque se ha
sobredosificado el contenido de cemento
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utilizado en la fabricacién del concreto,
garantizando de esta manera la obtencion de
la resistencia especificada. Sin embargo, en
algunos puentes asi construidos, se ha notado
cierto desgaste excesivo en la superficie de
rodadura, lo cual muy probablemente se deba
al uso de agregados que no cumplen con las
especificaciones establecidas por AASHTO
y ACIL

Es necesario entonces, un control mas estricto
en cuanto al uso de los agregados, debiendo
el Supervisor exigir al Constructor la
identificacion de la fuente de suministro y el
ensayo de los materiales en un laboratorio
acreditado, previo al uso de estos como
agregados para concreto.

Agua. El agua usada en el mezclado del
concreto normalmente se toma del torrente
sobre el cual se construye la estructura, sin
ningln control sobre la calidad del mismo.
Generalmente es agua sucia con un alto
contenido de finos arcillosos y limosos en
suspension, asi como un alto contenido de
material organico en suspension. Todo esto es
perjudicial a la calidad, resistencia y
durabilidad del concreto. Tampoco se hacen
pruebas en el laboratorio para determinar la
cantidad de cloritos u otros elementos en
suspension que pudieran perjudicar la calidad
del concreto.

Se hace, entonces, necesario exigir las
pruebas correspondientes para determinar la
calidad del agua que se pretende utilizar en el
mezclado, para garantizar la calidad del
concreto.

Cemento. Actualmente, el cemento usado en
este pais es fabricado por dos plantas
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cementeras, una en San Pedro Sula, que suple
mayormente la Costa Norte y Occidente del
pais y otra en Comayagua, que suple
generalmente al Centro, Sur y Oriente del
pais.

En los ultimos cinco afos, la calidad del
cemento que suplen estas dos plantas ha
sufrido un deterioro considerable en relacion
aanos anteriores. Originalmente, se fabricaba
un cemento Portland tipo II con una alta
calidad certificada por la American Society
for Testing Materials (ASTM) vy
completamente adecuado para la fabricacion
de concreto clase "A" para puentes,
obteniéndose un 75% de la resistencia final a
los 15 dias de colado del concreto.
Actualmente, se fabrica un cemento Portland
tipo IB, el cual y segln las especificaciones
de la AASHTO, no llena los requisitos
minimos, ya que esta especifica como
minimo el cemento Portland tipo IA. Con el
cemento Portland tipo IB, muchas veces no se
logra la resistencia especificada a los 28 dias,
lo que conlleva a atrasos en el desencofrado
de la estructura y mayores costos para el
Constructor.

Acero. Se ha utilizado el acero grado
intermedio con un limite de fluencia fy=2800
Kg/cm? combinado generalmente con un
concreto con una capacidad maéxima
compresiva f'c=210 Kg/cm?.

Se mencion6 anteriormente que el uso de
concretos de mayor capacidad compresiva,
combinado con acero grado duro con un
limite de fluencia fy=4200 Kg/cm?, produce
economias considerables en las cantidades
finales de acero en la estructura, con la
consecuente economia en el costo final de la
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obra.

Actualmente, la incipiente industria
siderurgica hondurefia produce barras de
acero, de acuerdo a las especificaciones de la
ASTM, del grado duro, desde la varilla No.4
(1.27 cm) hasta la No.11 (3.58 cm) y la
diferencia en costo, en comparacion con el
grado intermedio, es de aproximadamente
diez por ciento (10%) mayor.

Este pequefio incremento en el costo del
acero grado duro (10%), en comparacion con
una economia en cantidades, de
aproximadamente cuarenta por ciento (40%),
justifica la conversion al uso del grado duro
en el disefio y construccion de las
superestructuras de los puentes donde, a
diferencia de otras estructuras menores, se
realizan controles sostenidos, permanentes y
mas rigurosos de la calidad de los materiales
que ingresan a la obra y que se emplean
durante el proceso de construccion.

En el pais no se fabrican cables de acero de
altaresistencia, como los que normalmente se
usan en elementos estructurales pretensados
o postensados. Este material, ademas de
todos los anclajes y accesorios requeridos en
elementos preesforzados, se importa del
extranjero.

Existen en las ciudades principales varios
laboratorios de ensayo de materiales con el
equipo y capacidad técnica necesarios para el
ensayo de muestras de acero. El Supervisor
de la Obra debera extraer tres muestras de
cada tipo de varilla y de cada lote de acero, y
hacerlas ensayar antes de colocarlas en su
sitio final dentro de la estructura.

Mamposteria de piedra. Este material ha
sido usado extensamente en estribos de
puentes que trabajan por gravedad vy
desplantados sobre suelos con capacidad
soportantes mayor que 2.0 Kg/cm?.

Consiste en bolones de piedra de rio o cantera
tallado de 20 a 30 cm de largo y con un ancho
aproximadamente igual a la mitad de su
largo. Las piedras se unen con mortero 1:3
dando forma a la estructura.

Es una forma muy econdmica de construir
estribos de puentes hasta una altura de seis
(6.0) metros, aun cuando este tipo de
construcciéon ha caido en desuso en otros
paises.

Concreto ciclopeo. Es usado como un
sustituto de la mamposteria de piedra en la
construccion de estribos por gravedad.

Para su elaboracion se usa Concreto clase B
6 C y bolones de piedra de rio en una
proporcion de 3:1. Los bolones son de 20 a
30 cm de largo y su ancho es
aproximadamente la mitad de su largo.

Se da la forma a la estructura con encofrados
de madera aunque a veces, se forma el
cascaroén del estribo con mamposteria de
piedra y se rellena con concreto ciclopeo,
para economizar el encofrado.

Su principal ventaja sobre la mamposteria es
la rapidez de construccion.

Mano de Obra

Existe muy poca mano de obra especializada,
tales como Maestros de Obra, Armadores de
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Hierro, Carpinteros y Soldadores. Por lo
general, los Constructores de Puentes
entrenan este personal en la practica
constructiva de puentes y los mantienen
empleados permanentemente para no
perderlos y tener que comenzar nuevamente
a entrenar otro personal.

Los albaniles, como mano de obra
especializada, son relativamente abundantes
y el Constructor normalmente contrata a estos
para una obra en particular y prescinde de
ellos una vez que la obra ha sido concluida.

Los peones o ayudantes son abundantes tanto
en el area urbana como en la rural. Estos son
contratados para tareas especificas tales como
limpieza, excavacion, acarreo de materiales,
ayudantes de albafiil, etc. y el Constructor
prescinde de ellos una vez terminadas las
tareas que se les ha asignado.

Métodos Constructivos

Los procedimientos constructivos utilizados
para los puentes de tipo o caracteristicas
convencionales (se excluyen de este manual
los grandes puentes, por tratarse de
problemas que requieren estudios
particulares), se exponen en forma separada

para el caso de subestructuras o
superestructuras.
Subestructuras. Para la ejecucion de

fundaciones en agua se utilizaran:

1) Procedimientos de construccion en seco,
cuando sea posible ejecutar rellenos de
avance desde las costas, partiendo
alternativamente de una margen y de la otra.
Los terraplenes se realizaran preferentemente
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en época de estiaje, previa verificacion de la
capacidad de la seccion del cauce remanente
para evacuar los caudales que se esperan
durante la construccion.

Otra posibilidad consiste en construir islas
artificiales mediante el relleno de recintos
realizados con tablestacas. Este ultimo
procedimiento se utilizara cuando sean
impracticables los rellenos de avance y, por
lo general, constituyen un método de mayor
costo requiriendo el uso de equipos flotantes
para acceder al sitio de trabajo.

La utilizacion de islas o rellenos de avance,
resulta muy ventajosa tanto para ejecutar
fundaciones directas como pilotes hincados o
excavados. En el caso de pilotes, el trabajo
con equipos terrestres, asegura una mayor
precision en el posicionamiento y verticalidad
de los pilotes.

2) Ejecucion de fundaciones bajo agua.
Suelen ser convenientes en rios de gran
caudal y profundidad cuando se disponen
equipos adecuados para ejecutar fundaciones
mediante cajones que descienden por su
propio peso o, el més utilizado actualmente,
para las fundaciones con pilotes excavados.

Superestructuras. El tipo de superestructura,
las caracteristicas del sitio, la importancia de
la obra, el equipamiento de la empresa
constructoray los plazos disponibles son slo
algunas de las variables que determinan el
procedimiento constructivo de la
superestructura de un puente. A continuacion,
se dan algunas de las posibilidades con su
campo de aplicacion.

1) Concreto vaciado en el sitio. Se utiliza
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cuando el accidente a cruzar permite la
ejecucion de cimbras u obra falsa. Se requiere
escasa profundidad del cauce y suelo firme
para obtener un buen apoyo de los
apuntalamientos o, en caso de viaductos, la
posibilidad de obstruir o salvar los pasos
inferiores con pequefias luces en los sistemas
de cimbra.

También se ejecutan con concreto vaciado en
sitio algunas superestructuras realizadas
mediante avance en cantilever con carros de
los cuales se suspende el encofrado. Este
ultimo procedimiento se aplica en grandes
puentes.

Las superestructuras ejecutadas por avance
mediante empuje acompasado desde una de
las margenes constituyen otro caso de
concreto vaciado en sitio.

2) Concreto premoldeado. Es de aplicacion
casi obligada en superestructuras de vigas
preesforzadas donde se presentan diversas
variantes en lo referente al montaje de las
mismas, a saber:

a) montaje mediante vigas lanzaderas:
procedimiento en el cual se avanza desde una
margen hacia la otra lanzando las vigas
mediante una estructura metalica que apoya
en la pilastras del tramo en cuestion.

b) montaje mediante grias: cuando el sitio es
accesible se hara mediante equipos terrestres,
de lo contrario se recurrird a graas flotantes.
En el primer caso, es usual utilizar dos grias
para vigas de luces mayores.

c) montaje mediante blondin o cable carril:
muy utilizado en el caso de puentes sobre

abismos o valles profundos. Se construyen
torres en ambas margenes, entre las cuales se
dispone un sistema de cables que permite
desplazar las vigas suspendidas de los
mismos. Estos equipos son muy utilizados
para el montaje de estructuras metalicas, ya
que, por su reducido peso, son muy
maniobrables.

d) montaje con guinches o cabrestantes:
cuando se puede llegar con las vigas hasta el
pie de las pilastras, resulta muy econémico
montar pequefios guinches sobre éstas e izar
las vigas a su posicion definitiva en forma
vertical.

Equipos

Mezcladoras de concreto. Por lo general
tienen una capacidad de una o dos yardas
cubicas de concreto, son del tipo remolcable
y con motor de gasolina.

El Constructor dosifica su concreto por
volumen, usando cajones con un volumen de
un pie cubico (1.0 ft3) con los que
proporciona los agregados finos y gruesos a
lamezcla. El cemento se agrega por sacos, ya
que un saco de cemento es igual a un pie
cubico (1.0 ft3) y el agua se agrega hasta
completar el volumen requerido para obtener
concreto trabajable y con la resistencia
requerida.

Vibradores de concreto. El Constructor
normalmente mantiene vibradores de
concreto movidos por motor de gasolina, en
didmetros que varian desde media (1/2") a
tres (3") pulgadas; el uso de un vibrador de
determinado didmetro depende de las
dimensiones relativas del miembro
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estructural que se esta colando.

El uso de vibradores eléctricos estd limitado
a areas urbanas y proximo a las lineas de
transmision de energia eléctrica.

Encofrados. Son fabricados mayormente de
madera de pino de segunda clase y cepillada
donde el acabado de la superficie de la
estructura lo requiere.

Estos son fabricados por los carpinteros de la
construccion segin las indicaciones del
Ingeniero Residente. Los planos del puente
no incluyen un disefio del encofrado y estos
se fabrican por cuenta y riesgo del Contratista
y basado en la experiencia constructiva de
éste.

Ultimamente se han venido usando tubos de
acero para sustituir a los postes de madera,
pero el uso de formas para vigas de lamina de
acero esta limitada a la fabricacion de vigas
postensadas o pretensadas.

Lanzadoras de vigas. Existen unas pocas en
el pais y generalmente son los grandes
Contratistas de Carreteras y Puentes los que
las poseen.

Estas son wusadas para colocar vigas
prefabricadas, generalmente preesforzadas, en
su sitio final sobre la subestructura del
puente.

Gruas. Muy pocos Contratistas locales
poseen este tipo de equipo, encontrandose
limitada a los Contratistas mayores de

Puentes y Carreteras.

Generalmente son usadas para suspender
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vigas prefabricadas y colocarlas en su sitio
final. También son usadas para excavaciones
masivas y para mover piedra de rio de un
lugar a otro.

Piloteadoras. Son muy pocas las que existen
en el pais y generalmente en manos de los
Contratistas mayores.

Son usadas para hincar pilotes en su sitio
final y como parte de la estructura de puente.
No son comunes los equipos para ejecutar
pilotes perforados, por lo que, envista de su
gran aptitud para fundaciones de puentes
sobre torrentes de agua, se recomienda
enfaticamente que se fomente el
equipamiento de las empresas y su
especificacion por parte de los disefiadores.
Bombas de agua. Los Constructores de
puentes generalmente poseen entre su equipo,
bombas para achicar agua con didmetros de
salida que varian desde dos (2) hasta seis (6)
pulgadas. Esto se usa para mantener secas las
ataguias dentro del cauce del rio y bajo el
nivel freatico.

Consideraciones Econémicas de Tipo
General

El disefio de puentes estard fuertemente
influenciado por consideraciones
economicas. En efecto, ellas prevalecen en lo
que respecta a los tipos estructurales,
materiales utilizados y procedimientos
constructivos aplicados. En la seccion
correspondiente a Criterios de Disefio, se
establecen algunos pardmetros, que se
consideran de vigencia internacional, para ser
utilizados como guia, en primera
aproximacion, para seleccionar el tipo de
puente a construir en un determinado sitio.
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SECCION 2: CONTENIDO DEL PROYECTO

Generalidades

El proyecto completo de un puente debera
incluir los siguientes documentos:

1 - Informe de Ingenieria
2 - Planos de Obra
3 - Pliego Especificaciones Técnicas

A los efectos de la documentacion de los
proyectos, cada puente serd considerado por
separado, aun cuando el contrato contemple
el estudio de més de un puente, ya sean éstos
similares o diferentes.

Se presentard por lo tanto: un Informe de
Ingenieria, un juego de Planos de Obra y un
Pliego de Especificaciones Técnicas por cada
puente. Esta documentacion se regira por las
especificaciones que se establecen mas
adelante.

Etapas del Proyecto

Se realizara una Presentacion Preliminar 'y
otra Presentacion Definitiva. Ambas tendran
el mismo formato y ordenamiento, aun
cuando en la primera s6lo se exigird el
desarrollo de  algunos de los puntos
especificados para la segunda. A
continuacion se describe en detalle la
Presentacion Definitiva, en tanto que para la
Presentacion Preliminar se incluird la lista de
los elementos que la componen.

El contenido, profundidad y extension
requeridos para cada elemento del proyecto,

se establecen mas adelante, en este mismo
capitulo.

Ambas etapas del proyecto serdn objeto de
revision y control por parte de la Direccion.
Estapodra, asujuicio, realizar verificaciones
y/o solicitar estudios adicionales sobre
aspectos contenidos o no en las presentes
normas.

El proyecto exigiré la realizacion de Trabajos
de Campo. En el correspondiente punto del
presente capitulo, se establece una ndémina de
tareas de campo como guia para la
preparacion de un plan de tareas mas
completo. Se consignan especialmente
aquellas tareas que facilitaran la vinculacion
entre los resultados de distintos estudios
especializados.

Informe de Ingenieria
Presentacion

El Informe de Ingenieria se presentara en
carpetas de hojas movibles tamafio 8,5" x
11", identificadas mediante tres numeros de
la siguiente forma:

A.B.C
donde:

A: Numero del Capitulo

B: Numero del Subcapitulo

C: Numero de orden de la hoja dentro del
Subcapitulo, dentro del cual, Ila
numeracién comenzara por el numero 1.
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De esta forma serd posible agregar hojas
sin alterar la numeracion del capitulo.

La identificacion de las hojas se situard en un
lugar bien visible (preferentemente en el
angulo superior derecho).

La presentacion consistira en: dos (2) juegos
de originales (de las fotografias) y tres (3)
copias, de toda la documentacion solicitada.

Se utilizara un lenguaje técnico, claro y
conciso complementado convenientemente
mediante tablas, esquemas Yy dibujos
intercalados en el texto y no en apéndices
separados del mismo. Unicamente se podran
presentar en apéndices separados, las salidas
de computadoras de los cdalculos
estructurales.

Las expresiones matematicas podrdn ser
manuscritas o realizadas con procesadores de
texto, pero los simbolos utilizados, que no
correspondan a magnitudes definidas en las
normas, seran identificados por lo menos una
vez, al principio del texto de cada capitulo 6
la primera vez que aparecen en una
expresion.

indice del Informe de Ingenieria

El informe se ordenaré de acuerdo al indice
que se transcribe a continuacion. El Consultor
respetard la numeracion indicada para los
capitulos y subcapitulos, a pesar de que,
segin las caracteristicas del proyecto que
realice, algunos acapites puedan no existir.

Capitulo 1: INFORMACION GENERAL

1.1. Generalidades
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1.2. Parametros Geométricos
1.3. Mapas y Planos utilizados
1.4. Galibos

1.5. Estructuras Existentes
1.6. Otras Referencias

Capitulo 2: ESTUDIOS DE CAMPO

2.1. Estudio del Suelo
2.1.1. Descripcion del Trabajo
2.1.2. Equipos utilizados
2.1.3. Ubicacion de las perforaciones
2.1.4. Planillas de resultados de ensayos
2.1.5 Conclusiones referentes a
Geotecnia

2.2. Estudio de Fundaciones
2.2.1. Tipo de fundacion
2.2.2. Capacidad soportante del suelo
2.2.3 Especificaciones especiales para
la construccion

2.3. Estudio Hidrolégico e Hidraulico
Elindice analitico respondera a lo establecido
en la Seccion Drenajes del presente Manual.

Capitulo 3: DISENO

3.1. Hipotesis de Calculo

3.2. Esquema estatico de la estructura

3.3. Superestructura
3.3.1. Estados de carga
3.3.2. Célculo estructural
3.3.3. Solicitaciones
3.3.4. Reacciones maximas y minimas
3.3.5. Desplazamientos
3.3.6. Dimensionamiento de secciones
3.3.7. Control de deflexiones
3.3.8. Verificacion en estado ultimo
3.3.9. Apoyos

3.4. Estribos
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3.4.1. Estados de carga

3.4.2. Verificacion de estabilidad

3.4.3. Céalculo estructural

3.4.4. Solicitaciones

3.4.5. Verificacion de las fundaciones

3.4.6. Dimensionamiento de secciones
3.5. Pilas

3.5.1. Estados de carga

3.5.2. Verificacién de estabilidad

3.5.3. Célculo estructural

3.5.4. Solicitaciones

3.5.5. Verificacion de las fundaciones

3.5.6. Dimensionamiento de secciones

Capitulo 4: INFORMACION BASICA
PARA EL CONSTRUCTOR

4.1. Memoria Descriptiva

4.2. Materiales de construccion

4.3. Procedimientos constructivos

4.4. Especificaciones Técnicas Particulares

Capitulo 5: CANTIDADES DE OBRA'Y
PRESUPUESTO

5.1. Cantidades de Obra

5.2. Presupuesto de las obras
5.3. Estudio de Costos

5.4. Analisis de Precios

Este indice sera respetado con su numeracion,
cualquier otra informacion que se desee
agregar, se incluira en el capitulo
correspondiente, manteniendo el sistema de
numeracion. En caso de no existir alguno de
los elementos citados en el indice anterior, se
saltaran los niimeros correspondientes.

Contenido del Informe de Ingenieria

En lo que sigue se describe someramente el

contenido de cada uno de los puntos del
indice del Informe de Ingenieria. La
informacion solicitada en estas descripciones,
tiene el cardcter de minima y el Consultor
ampliard lo aqui establecido cuando
considere que se requieren otros elementos
para la justificacion de las caracteristicas del
proyecto.

Capitulo 1: INFORMACION GENERAL

El Consultor verificara la existencia, en las
dependencias de la SOPTRAVI y en el sitio
de la obra, de elementos adicionales que
completen la informacion a suministrar en los
puntos del informe:

1.1. Generalidades

Somera descripcion de la zona, ubicacion
geografica, importancia de la obra con
referencia a las comunicaciones que
facilitard, y toda otra informacion de caracter
general que se considere conveniente citar.

Por ejemplo:

- otros estudios que se hubieran realizado
anteriormente

- areaeconomicade influencia: industrias
de significacion y zonas agricolas a las
que sirve el puente de estudio

- importancias logistica y estratégica del
puente en la regidn: instalaciones
militares préximas, aeropuertos,
hospitales, plantas hidroeléctricas,
represas, etc.

- se incluirdan como minimo dos
fotografias de la zona de emplazamiento
de la obra;

y si se trata de una obra sobre un puente
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existente o el reemplazo de otra facilidad
como un ferry o trasbordador:

- el afo de construccion y carga de disefio

- planos originales de construccion

- estudios realizados para el proyecto

- magnitud y frecuencia de las cargas: el
Promedio Diario de Trafico (PDT),
informacion referente a conteos
clasificados en cada tramo seleccionado
donde se halla ubicado el puente

- vias alternas: en caso de restringir o
suprimir el trafico durante la obra a
realizar en el puente, se indicaran las
vias alternas describiendo su longitud y
caracteristicas

1.2. Parametros Geomeétricos

Se consignaran los pardmetros geométricos
de la via en los accesos y en el puente
propiamente dicho, establecidas en las
presentes normas y que sean de aplicacion
para el proyecto en cuestion de acuerdo a las
Instrucciones Particulares, tales como el
ancho de calzada, pendiente transversal,
radios, sobreanchos y peraltes en
alineamientos curvos, alineamiento vertical,
etc.

En caso que el proyecto contemple la
modificacion de estos parametros, el
Consultor debera incluir las razones de la
eleccion de los nuevos parametros adoptados
y someterlos a la aprobacion de la
SOPTRAVI.

Se incluirdn esquemas sencillos que
representen graficamente lo expuesto.

1.3. Mapas v Planos Utilizados
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Se incluiran referencias al origen y tipo de la
informacion cartografica e hidrografica
empleada. Esta tltima en caso de requerirse
estudios hidraulicos y/o hidrolégicos, ya sea
para la construccion de defensas de la
subestructura o para la proteccion de
margenes y taludes. Estos elementos, no
necesariamente formaran parte del informe.

1.4. Galibos

Se indicaran las dimensiones de los galibos o
alturas y anchos libres minimos que
gobiernan la geometria de la obra, y los
nuevos valores a considerar en el caso de
obras de rehabilitacion o modificacion de
puentes existentes.

Se incluirdan, si corresponde, las
investigaciones realizadas ante las
autoridades pertinentes en los casos de cruces
de vias férreas o vias navegables.

1.5. Otras estructuras existentes

Se suministraran datos sobre otras estructuras
tales como: puentes, represas, alcantarillas,
obras de proteccion, canalizaciones, etc., que
puedan existir en las cercanias de la obra en
estudio y puedan ejercer influencia o aportar
datos utiles referentes al comportamiento de
la misma.

Se ilustrard en un esquema, la ubicacion
relativa de estas estructuras.

1.6. Otras referencias

Se incluiran, optativamente, en este punto
resultados de otras investigaciones realizadas
que no se encuentran descritas en los puntos
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anteriores, citando siempre las fuentes de
informacion.

Capitulo 2: ESTUDIOS DE CAMPO

Se refiere a todos los estudios que sea
necesario realizar en el sitio de la obra.

2.1. Estudio del Suelo

Se realizard un estudio del suelo en el sitio de
la obra. Para proyectos de rehabilitacién o
refuerzo, se realizaran estudios del suelo
siempre que se alteren las condiciones de
fundacion de la obra existente o, cuando los
problemas que presente el puente sean
originados por fenémenos geotécnicos o de
socavacion.

Se consignara en este Subcapitulo el método
de investigacion utilizado para obtener los
parametros del suelo usados en el diseno. En
todo caso se utilizardn procedimientos
confiables y de uso habitual para este tipo de
trabajos.

El capitulo se completard de acuerdo a los
siguientes subtitulos:

2.1.1. Descripcion del trabajo

Resumen de la metodologia utilizada para la
extraccion de muestras, ensayos de

laboratorio y determinacion de los parametros
para el disefio de las fundaciones.

2.1.2. Equipos utilizados
A fin de valorar los resultados se suministrara

una lista con las principales caracteristicas
del equipo utilizado, tales como: tipo y

didmetro del recuperador de muestras, equipo
de perforacion, maquinas de ensayo, etc.

2.1.3. Ubicacion de las perforaciones

Se incluird un esquema indicativo de la
posicion de las perforaciones en relacion a las
pilas y estribos del puente proyectado.
2.1.4. Planillas de resultados de ensayos
Para cada perforacion se confeccionard una

planilla donde se consignaran, como minimo,
los siguientes elementos:

- Diametro y caracteristicas de la
perforacion.

- Clasificacion Unificada, colory
caracteristicas.

- Resultados del Ensayo de Penetracion
Standard (SPT).

- Humedad natural.

- Limites liquido y plastico.

- Granulometria (% que pasa tamices N
40y N 200).

- Nivel freatico.

- Indicacion de la profundidad de cada
muestra ensayada.

- Cota de la boca de laperforacion
referida a los niveles del proyecto.

- Pesos unitarios seco y saturado de la
muestra.

- Esfuerzos y deformaciones obtenidos en
€nsayos mecanicos.

- Angulo de friccion interna y cohesion
obtenidos en ensayos triaxiales.

2.1.5. Conclusiones referentes a Geotecnia
El informe con las conclusiones del estudio

geotécnico suministrard una serie de
conclusiones y recomendaciones, tales como:
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- Unadescripcion del perfil estratigrafico
del terreno.
- Recomendaciones sobre la eleccion de

los esfuerzos admisibles para
fundaciones directas o profundas.
- Necesidad de realizar obras de

entibacion, apuntalamientos, depresion
de nivel freatico, etc.

- Verificacion de posibles asentamientos
y sus efectos sobre la estructura.

- Esquema gréfico simplificado del perfil
geotécnico con indicacion de los planos
de fundacion de cada elemento de la
subestructura del puente.

- Caracteristicas del comportamiento
esperado para el suelo ante eventuales
movimientos sismicos: colapsibilidad,
liquefaccion, etc.

2.2. Estudio de Fundaciones

2.2.1. Tipo de fundacion

Contendrd un anteproyecto de las
fundaciones con consideracion de las
variantes que resulten técnicamente factibles
a partir de las conclusiones del Estudio
Geotécnico.

Las variantes posibles seran objeto de un
analisis técnico-econdmico sumario para
justificar la adopcion del tipo de fundacion.

2.2.2. Capacidad soportante del suelo

Contendra una descripcion del analisis
realizado para la determinacion de la
capacidad soportante del suelo, las hipotesis
empleadas para el calculo y una justificacion
de las cotas de fundacion elegidas.
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Se estudiard la posibilidad y magnitud de
asentamientos absolutos y diferenciales, y de
toda otra interaccion entre estructura y suelo
que pudiera conducir a la eleccion de un
determinado tipo de estructura para el puente.

2.2.3. Especificaciones especiales para la
construccion

Se consignaran aqui los métodos o
procedimientos constructivos a seguir en la
obra para lograr los objetivos propuestos por
el Consultor con la seguridad adecuada.

2.3. Estudio Hidraulico

Este componente, definitorio para juzgar
sobre la implantacion de la estructura, el tipo
de fundacion, protecciones, capacidad de
drenaje, socavacion, etc.; contendra todos los
elementos y estudios de apoyo descriptos con
detalle en la Seccion Drenajes del presente
Manual.

Capitulo 3: DISENO

Bajo este titulo se incluirdn los elementos que
se refieren al disefio estructural de todos los
elementos que conforman el puente
propiamente dicho.

Cuando se utilicen sistemas de computacion
para ejecutar los célculos, se incluird un
detalle de los datos suministrados, los
métodos o algoritmos utilizados por el
programa o su nombre y procedencia (si se
trata de un sistema comercial de uso
difundido) y la interpretaciéon de los
resultados que efectud el Consultor. Las
salidas de impresora que contienen toda la
informacion, se agregardn en anexos.
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A continuacion se transcribe el indice del
informe de disefio o memoria de calculos,
con una somera descripcion del contenido
minimo que debera tener cada punto.

3.1. Hipotesis de Calculo

Consistira en una breve descripcion de las
hipotesis generales adoptadas para efectuar
los calculos, incluyendo:

- Menciodn clara al sistema de sobrecargas
moviles utilizado. Esto tiene particular
importancia cuando se efectiian disefios
para sistemas de cargas especiales o
extraordinarias.

- Otras cargas: frenado, temperatura,
viento, coacciones, asentamiento de
apoyos, sismo, empujes de suelos,
accion de corrientes u oleaje y toda otra
accion que haya sido considerada en el
calculo.

- M¢étodos utilizados para el
dimensionamiento de las secciones y
cuando se hayan utilizado tablas
especiales para secciones con formas no
comunes o solicitadas en forma especial,
se incluird una copia de las tablas o
abacos usados, aclarando su simbologia
y publicacion de donde ha sido obtenida.

3.2. Esquema estatico de la estructura

Se mostraran, en graficos esquematicos, los
esquemas estaticos usados para el calculo del
puente, en el que figuraran la longitud total y
las luces parciales, alturas teoricas y tipos de
apoyos.

Cuando el tipo estructural elegido implique
etapas constructivas que soliciten a la
estructura segin esquemas estaticos
diferentes al estado final, se agregaran los
esquemas temporarios a fin de ilustrar
claramente las intenciones del Consultor.

3.3. Superestructura
3.3.1. Estados de carga
3.3.2. Calculo estructural
3.3.3. Solicitaciones
3.3.4. Reacciones maximas y minimas
3.3.5. Desplazamientos
3.3.6. Dimensionamiento de secciones
3.3.7. Control de deflexiones
3.3.8. Verificacion en estado ultimo
3.3.9. Apoyos

3.4. Estribos
3.4.1. Estados de carga
3.4.2. Verificacion de estabilidad
3.4.3. Calculo estructural
3.4.4. Solicitaciones
3.4.5. Verificacion de las fundaciones
3.4.6. Dimensionamiento de secciones

3.5. Pilas
3.5.1. Estados de carga
3.5.2. Verificacion de estabilidad
3.5.3. Calculo estructural
3.5.4. Solicitaciones
3.5.5. Verificacion de las fundaciones
3.5.6. Dimensionamiento de secciones

El contenido de los tres subcapitulos
mencionados (3.3.,3.4.y 3.5.), se desprende
de los subtitulos. Se respetara el
ordenamiento establecido, explicando en
forma concisa el criterio seguido para cada
aspecto del célculo. En general, no sera
necesario incluir el detalle de los pasos
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intermedios de los célculos. Pero si se exigira
que queden claramente expuestas las
hipotesis de partida, el método utilizado, los
datos o valores iniciales y los resultados
correspondientes. En caso de utilizarse
programas de computadora, se indicard el
origen del programa y una breve descripcion
de su funcionamiento. Las planillas de salida
de computadora, podran incluirse en anexos.

Capitulo 4: INFORMACION BASICA
PARA EL CONSTRUCTOR

4.1. Memoria Descriptiva

Se desarrollara una descripcion general de la
obra a realizar, indicando:

- Ubicacion del puente: nombre del rio
sobre el cual se levanta la estructura, tipo
de via de acuerdo al sistema vial nacional
(troncal, local, ramal, etc) progresivay su
origen, ciudades, poblados mas préximos
de enlaces.

- Descripcion geométrica, longitud, luces
parciales, anchos, tipo de calzada y
aceras, pretiles, etc.

- Tipologia estructural: tipo de estructura
soportante, configuraciéon de la
superestructura y de la subestructura.

- Caracteristicas del cauce y del suelo
sobre el cual se ejecutardn las
fundaciones.

4.2. Materiales de construccion

Se consignard una lista de los materiales
basicos necesarios para el proyecto, con
informacion sobre el tipo de materiales, plaza
mas cercana de comercializacion u obtencion,
distancia de transporte al emplazamiento de
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las obras, ubicacion de yacimientos de
agregados necesarios para la obra..

4.3. Procedimientos constructivos

Se efectuard una descripcion de las etapas
constructivas de la obra que no resulten
obvias, con el agregado de esquemas
explicativos cuando ello se considere
aclaratorio.

4.4. Especificaciones Técnicas Particulares

Se consignaran aquellas especificaciones para
ejecutar la estructura proyectada que
complementen o modifiquen las establecidas
en el Pliego General de Especificaciones.

Capitulo 5: CANTIDADES DE OBRA'Y
PRESUPUESTO

El contenido de este subcapitulo se desprende
del titulo de los articulos y se extenderd a
todas las partidas previstas para la obra.

5.1. Cantidades de Obra

5.2. Presupuesto de las obras
5.3. Estudio de Costos

5.4. Anélisis de Precios

Capitulo 6: PLANOS DE OBRA
Presentacion

- Los planos de obra se presentardn en
tamafio normalizado, en un todo de
acuerdo con las especificaciones vigentes
y sin plegar.

- Llevaran una caratula similar ala
utilizada en el Tomo 7 para los planos
tipo.
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- Se utilizaran solamente las escalas 1:50,
1:100, 1:200, 1:250, con sus multiplos y
submultiplos decimales.

- El conjunto de planos expresara al
proyecto en forma tal que permita su
construccion sin requerir estudios o
detalles adicionales.

- Cadaproyecto contendra, como minimo,
los siguientes planos:

a.- Plano de Ubicacion

b.- Plano de Planta y Perfil

c.- Planosde Superestructura: replanteo
y refuerzo

d.- Planos de Subestructura: replanteo y
refuerzo

e.- Planos de Detalles complementarios

Este listado comprende planos que podran
estar constituidos por mas de una ldmina y
que seran individualizadas claramente
mediante diferente numeracion y titulo (por
ejemplo: Pilas - Replanteo).

El Plano de Ubicaciéon tiene mucha
importancia en el caso de torrentes de agua,
donde se requieren obras de defensa o
canalizacion del cauce. Para otro tipo de
proyectos, como cauces menores o viaductos
sobre otras vias, constituye el unico caso en
que se aceptard la presentacion de un solo
Plano de Ubicacion para un conjunto de
varios puentes.

Contenido de los Planos

La siguiente lista es necesariamente
incompleta, dada la gran variedad de
proyectos y situaciones posibles y debe ser
interpretada como la expresion de un criterio
general y no como una enumeracion taxativa.

a.- Plano de Ubicacion

- Pequefio plano del Departamento
mostrando la ubicacion del puente.

- Ubicacion geografica, mas detallada, del
puente proyectado y su posicion relativa
a otras rutas, poblaciones, etc.

- Direccion del norte magnético.

- Planta con curvas de nivel, mostrando la
implantacion exacta de la obra. Estos
elementos podran estar en escala 1:500 y
se podra apreciar el curso de agua en una
longitud de unos 300 m agua arriba 'y 100
m agua abajo del lugar previsto para el
puente.

- Curvas de nivel con equidistancia de 0.5
m en rios de llanura, 1 6 2 m en zona
ondulada y 5 m en zona montafiosa.

- Curva de nivel correspondiente a la
creciente maxima de disefio y al nivel de
estiaje, indicando la época del afio en la
que se esperan estas situaciones y la
duracion estimada de las mismas.

- Como minimo 3 perfiles transversales al
curso de agua: uno en el eje del puente y
los otros dos a 50 m a cada lado.

- Perfil longitudinal del cauce en una
longitud minima de 400 m, comenzando
300 m agua arriba y terminando 100 m
agua abajo de la obra.

- Indicacion de progresivas, cotas y otros
elementos del trazado, referencias de
alineamiento o bancos de nivel colocados
en el emplazamiento y en los cuales se
apoya el proyecto, con su balizamiento.

- Ubicacion de las perforaciones efectuadas
para el estudio de suelos.

- Puntos de toma de las fotografias que se
incluyen en el informe, indicando el
angulo abarcado por las mismas.

- Obras de canalizaciéon y defensa de
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margenes que eventualmente se hubiesen
proyectado, mostradas a través de plantas
y cortes.

b.- Plano de Planta v Perfil

- Planta del puente y sus accesos,
mostrando: calzada, aceras, barreras de
defensa, losas de aproximacion, ejes de
apoyos, oblicuidad, drenajes, etc.,
acotando las dimensiones principales.

- Vistay corte longitudinal (mitad de cada
uno en la misma figura), donde se
muestre: altura total de la superestructura,
posicion de las vigas transversales o
diafragmas, niveles de calzada, accesos,
fondo de la estructura, creciente maxima,
bordo libre, estiaje, corte de las pilas y
estribos, cota probable de fundaciéon de
cada base o extremo de pilotes, niveles
superiores e inferiores y extension de los
revestimientos de taludes, galibos viales,
ferroviarios o de navegacidn, si
correspondiere;

- Esquema reducido de la planimetria y la
altimetria de la via en la zona del puente,
indicando los parametros del trazado para
ese sector (radios, angulos, centros y
pendientes).

- Niveles de agua en el eje del puente:
estiaje con la épocay periodo aproximado
de duracion; creciente maximas
ordinarias y extraordinarias.

- Ubicacion de las perforaciones efectuadas
para el estudio de suelos, con una
estratigrafia esquemadtica o el perfil del
ensayo de penetracion (SPT) realizado,
posicion del nivel freatico. Estos
esquemas se dibujaran en el lugar
correspondiente a las perforaciones
efectuadas
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- Vista y corte longitudinal, mostrando
vigas longitudinales y transversales, tipo
de apoyos, pilas y estribos, etc., con sus
dimensiones principales.

- Seccidn transversal del puente, indicando
los elementos principales de la
superestructura como: vigas
premoldeadas, losas, aceras, drenajes,
vigas transversales, pretiles, defensas, etc.

- Fundaciones a ejecutar con sus
dimensiones generales.

- Posicion de las defensas para el trafico en
el puente y los accesos.

- Listado con el ntimero y titulo de los
planos que completan el proyecto.

c.- Planos de Superestructura

Se presentaran todos los planos que sean
necesarios para definir completamente la
superestructura del proyecto preparado y su
procedimiento constructivo (si fuera
necesario por sus caracteristicas particulares).
Estos planos incluirdn las previsiones
adoptadas para fijar otros elementos tales
como pretiles, aceras y barreras de defensa,
asi como los sistemas de drenaje superficial
de la calzada.

Superestructura de Concreto:

Incluira dibujos del replanteo o dimensiones
geométricas del elemento terminado;
refuerzo, con representacion grafica de todas
las posiciones diferentes (pudiendo solamente
indicarse las posiciones repetidas), y las
Planillas de Corte y Doblado de Barras de
refuerzo que constituirdan un documento
anexo al plano. Para el caso de estructuras
preesforzadas: la curva de trazado del cable
medio dada mediante una tabla de
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coordenadas y el valor de la fuerza total de
precompresion a tiempo infinito en la seccion
mas comprometida (no se exige el plano de
cableado ni el protocolo de tesado, los que
seran preparados por el Constructor de
acuerdo al sistema de precompresion que
adopte).

Superestructuras de acero:

Se realizaran planos a nivel proyecto
ejecutivo, quedando los planos de taller para
ser ejecutados por el Constructor. Los planos
contendran la definicién completa de las
estructuras con las dimensiones y designacion
de todas las piezas. Detalle de las uniones
principales (cuyos disefios surgen del calculo)
indicando cantidad y ubicacion de pernos y/o
longitud y caracteristicas de los cordones de
soldadura. Adjunto a cada plano, se incluira
una Planilla de Materiales donde se
especificardn las dimensiones de las piezas y
el cuadro de cantidades de obra.

Superestructuras de madera:

Los planos contendran la definicion completa
de las estructuras con las dimensiones y
designacion de todas las piezas. Detalle de las
uniones indicando cantidad y ubicacion de
pernos o caracteristicas de las uniones
clavadas. Adjunto a cada plano, se incluira
una Planilla de Materiales donde se
especificardn las dimensiones de las piezas y
el cuadro de cantidades de obra.

Todos los planos tendran inequivocamente
indicadas las caracteristicas de todos los
materiales a utilizar: aceros, pernos,
electrodos, concretos, maderas, etc., asi como
las escalas e identificacion del lugar de la

obra al que corresponden.

d.- Planos de Subestructura

Se presentaran todos los planos que sean
necesarios para definir completamente los
distintos componentes de la subestructura y
su procedimiento constructivo (si fuera
necesario por sus caracteristicas particulares).

Incluira dibujos del replanteo o dimensiones
geométricas del elemento terminado;
refuerzo,con representacion grafica de todas
las posiciones diferentes (pudiendo solamente
indicarse las posiciones repetidas), y las
Planillas de Corte y Doblado de Barras de
refuerzo que constituirdan un documento
anexo al plano.

En estos planos se detallara la colocacion y
caracteristicas de los apoyos de la estructura.

e.- Planos de Detalles Complementarios

Completaran el proyecto todos los planos que
sean necesarios para definir elementos
complementarios tales como; losas de acceso,
aceras, pretiles, juntas, drenajes, proteccion
de taludes, barreras de defensa, etc.

Para cada uno de estos casos se seguiran los
criterios descriptos anteriormente segin se
trate de elementos de concreto, acero o
madera.

Trabajos de Campo

El resumen que sigue indica, las tareas que
puede ser necesario realizar en el sitio del
emplazamiento, destinadas a obtener datos
para el proyecto de reforzamiento o
rehabilitacion de un puente, a fin de cumplir
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los presentes Términos de Referencia. El
ordenamiento 16gico de estas tareas de campo
serarealizado por el Profesional dependiendo
de su método de trabajo y de las
caracteristicas propias del proyecto:

- Inspeccionar la zonay recopilar
informacion de caracter general.

- Tomar fotografias, identificando los
puntos de toma.

- Inspeccionar, si las hubiere, otras
estructuras del lugar.

- Ejecutar perforacionesy extraer muestras
del subsuelo.

- Relevamiento de las bocas de las
perforaciones y su vinculacion a la obra
de arte o a otros puntos de referencia de
la traza.

- Levantamiento del perfil longitudinal del
fondo del cauce en un tramo que abarque
tres veces la longitud del puente agua
arriba y dos veces la misma agua abajo
del emplazamiento.

- Levantamiento de tres perfiles
transversales al cauce como minimo,
situados uno sobre el eje del puente y uno
a 50 m a cada lado del mismo.

- Inspeccion de la naturaleza del fondo y
margenes del cauce (tipo de suelo,
vegetacion, cultivo, etc.).

- Investigacion de las alturas alcanzadas en
crecidas extraordinarias y en estiaje.
Determinacion de la duracion y comienzo
del periodo de estiaje.

- Ubicacion de los yacimientos de
agregados necesarios para la obra.
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Planialtimetria de la zona para el trazado
de las curvas de nivel.

Pliego General de Especificaciones

El Pliego General de Especificaciones
consistira de:

Un indice de los articulos numerados
correlativamente, en el que se indicaran
cuales articulos se encuentran incluidos
en el Tomo 5 del presente Manual y
cuales se consideran tareas rutinarias para
las que ya existen especificaciones. Para
todos estos articulos, no serd necesario
incluir su texto en el Pliego.

Los textos de las Especificaciones
Técnicas Especiales, Particulares o
Modificatorias de especificaciones
estandar, que sean de aplicacion a la obra
en cuestion. Estos articulos del Pliego
deben figurar en el indice anterior ya que
no se encuentran publicadas en el Tomo
5 del presente Manual. La redaccion de
éstas corresponde integramente al
Consultor de la obra y la aprobacién por
parte de la Direcciébn no traslada la
responsabilidad sobre la correcta
especificacion de las tareas a ejecutar, la
cual siempre recaera sobre el autor del
proyecto.
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SECCION 3: DISENO ESTRUCTURAL

Objeto

En el presente subcapitulo se especifican los
requerimientos minimos para las cargas y
otras acciones, sus limites de aplicacion y los
factores a considerar en las diferentes
combinaciones a utilizar en el disefio de los
puentes; la reparticion de estas cargas a
considerar en el dimensionamiento de los
distintos elementos de la superestructura; el
fundamento de los métodos de disefio y la
distribucion de cargas para el disefio de losas
de tableros.

Definiciones

Ancho de calzada: es el ancho total, medido
en direccion perpendicular al eje de la
calzada, entre las caras internas de los
bordillos.

Cargas Permanentes: acciones o cargas que
se supone que actian en forma constante una
vez completada la construccion.

Factor de Carga: Coeficiente que expresa la
participacion de carga determinada en una
combinacion de varios estados de carga.

LRFD (Load Factor and Resistance
Design): procedimiento de disefio basado en
cargas mayoradas y resistencias minoradas
mediante factores calibrados para obtener
margenes de seguridad adecuados, en base a

consideraciones sobre la probabilidad de
falla.

Subestructura: partes de la estructura del
puente que soportan los tramos horizontales.

Superestructura: partes de la estructura del

puente que configuran los tramos
horizontales.
WSD (Working Stress Design):

procedimiento de disefio basado en los
esfuerzos en estado de servicio.

Estados de Carga y Combinaciones

Los puentes deberan disenarse para soportar
las siguientes cargas y fuerzas actuantes:

& Cargas muertas o permanentes

& Cargas vivas o sobrecargas

& Impacto o efecto dindmico de la
sobrecarga

& Cargas de viento

& Otras fuerzas de existencia eventual

como: fuerza centrifuga, acciones
térmicas, presion del suelo,
subpresion, contraccion de fraguado
del concreto, otras coacciones,
estados constructivos y sismos.

Estos estados de carga se combinaran en la
forma especificada mas adelante a fin de
obtener las solicitaciones de disefio
particulares de cada elemento estructural.

Cuando el Comitente lo establezca o el
Proyectista considere necesario tener en
cuenta acciones especiales tales como:
sobrecargas extraordinarias, choques de
vehiculos o embarcaciones, etc.; las acciones
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se determinardn mediante un analisis
particular ya que no estan especificadas en
esta publicacion.

Cargas Muertas o Permanentes

Incluiran los pesos de todos los componentes
de la estructura resistente propiamente dicha,
elementos agregados a ella como conductos
de servicios publicos y otros accesorios,
cobertura de tierra cuando corresponda,
superficie de rodamiento, recapados futuros

y ensanches previstos. Si no se realiza un
analisis detallado de los pesos unitarios, se
podran utilizar los de la Tabla 1, para el
calculo de las cargas permanentes.

En caso de considerarse factible Ia
produccion de algun asentamiento
diferencial, las acciones que genere deberan
tenerse en cuenta para el disefio como
acciones permanentes.

TABLA 1.- PESOS UNITARIOS

MATERIAL PESO UNITARIO
(t/m3)
Aleaciones de Aluminio 2.800
Carpetas de Rodamiento Asfalticas 2.200
Fundicion de Hierro 7.200
Arena, Limo 6 Arcilla (compactados) 1.920
Concreto Ligero 1.800
Concreto Normal 2.400
Arena, Limo o Grava (sueltos) 1.600
Grava Compactada, Macadam o Balasto 2.200
Acero 7.850
Mamposteria de Piedra 2.700
Maderas Duras 0.960
Maderas Blandas 0.800

Barreras de Defensa (por lado):

0.300 t/metro lineal

Cargas Vivas o Sobrecargas

La carga viva proviene del peso de las cargas
moviles aplicadas sobre el puente, tales
como: vehiculos y peatones.

Cuando el Comitente lo requiera
especificamente, se considerara una carga
extraordinaria para el dimensionamiento de la
estructura, que participard de las
combinaciones con el criterio establecido
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oportunamente.

Carriles de trafico. Las cargas se ubicaran
en carriles de disefio de 3.60 m de ancho,
espaciadas a través del ancho de calzada
medido entre cordones. Las fracciones de
carriles, menores de 3.00 m, no seran
consideradas.

El ntimero de carriles para el disefio se
determinara dividiendo el ancho de calzada
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(w), por el ancho de carril de diseno, y
tomando la parte entera de este cociente:

w

3.60

n:

en la que, w es el ancho de calzada entre
cordones o barreras de defensa. Seran
consideradas, para determinar el numero de
carriles de disefio, las futuras ampliaciones o
modificaciones funcionales que se prevean en
el puente.

Cuando el ancho de los carriles sobre el
puente, sea menor que 3.60 m, se considerara
un numero de carriles de disefio igual al
nimero de fajas de trafico y el ancho del
carril de disefio se considerard igual al ancho
de las fajas de trafico. Los puentes con
anchos de calzada de 6.00 m a 7.20 m,
tendran dos carriles de disefno; cada uno de
ellos de un ancho igual a la mitad del ancho
de calzada.

Sobrecarga de disefio. La sobrecarga de los
vehiculos sobre cada carril de las calzadas de
los puentes, a los efectos del disefio,
consistird en: un camion standard 6 una
carga de trocha (que se considera
equivalente a una linea de camiones),
adoptando la que de como resultado mayores
esfuerzos en la estructura.

Para el diseiio de los elementos
longitudinales de las estructuras se
incrementard la carga standard con un
Jactor 1.25.

El camion standard de diserio se ilustra en la
Figura 1.

La carga de trocha, (Figura 2.), consiste en
una carga uniforme por unidad de longitud
combinada con una carga concentrada (o dos
cargas concentradas en el caso de tramos
continuos), ubicadas en el lugar necesario
para producir las mayores solicitaciones.
Estas cargas, tanto la distribuida como la
concentrada, se consideraran uniformemente
distribuidas sobre un ancho de 3.00 m en la
direccion perpendicular al eje del carril.

Para el célculo de momentos flexionantes y
esfuerzos de cortante, se utilizaran diferentes
valores de la carga concentrada, como se
indica en la Figura 2. La carga menor sera
usada en todos los casos en los que los
esfuerzos sean predominantemente de flexion
y la mayor cuando los esfuerzos
predominantes sean de cortante.

Reduccion por simultaneidad de sobrecarga

Cuando se utilicen mas de dos carriles carga-
dos, ya sea con la carga de faja o con el
camion, podrd aplicarse un factor de
reduccion, al peso de los camiones de disefio,
que tiene en cuenta la probabilidad de
presencia simultdnea de la sobrecarga en
todas las fajas. Este factor m, se obtiene de la
Tabla 2.
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CAMION DE DISENO

-ty |

.6mJ’\1 .80 mJN(*)

4.30 m var. 4.30 2 9.00 m
3.00 m
ANCHO DE CARRIL
3.6t 145t 14.5t DE DISENO
‘ , , (*) Para disefio de losas, se
! i supondra que el centro de la
’ 18t k 77777 | 7.25¢ } 7777777777 ~ rueda esta a 0.30 m del cordén.
| ‘ Peso total del Camidn
st fo {7t {725 | e Diseo — 3261
Figura 1.

/ CARGA CONCEN TRAD,*\

8.2 t PARA MOMENTOS
11.8 t PARA CORTE

CARGA UNIFORME: 0.950 t/m

Figura 2.

TABLA 2.-FACTOR DE REDUCCION DE SOBRECARGAS
POR NUMERO DE CARRILES

NUMERO DE FAJAS FACTOR "m"
1 1.00
2 1.00
3 0.90
>3 0.75

Impacto

Las sobrecargas vivas seran incrementadas
paratodos aquellos elementos de la estructura
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incluidos en el Grupo A, que se define a
continuacion, para considerar efectos
dindmicos, vibratorios y de impacto
producidos por los vehiculos. El impacto no
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se considerara en los elementos estructurales
del Grupo B.

Grupo A: Se incluye el impacto.

(1) Superestructura, incluyendo los pies
de porticos.

(2) Pilas (con o sin aparatos de apoyo
independientemente del tipo),
excluyendo las bases de fundacion y
los sectores ubicados por debajo de la
linea del terreno natural.

3) Porciones de subestructura de
concreto ubicadas por debajo de la
linea del terreno natural o tablestacas
que soporten la superestructura.

Grupo B: No se incluye impacto.

(1) Estribos, muros de ala ode
sostenimiento, pilas (excepto lo
especificado para el Grupo A).

(2) Esfuerzos en el suelo de fundacion y

zapatas.
3) Estructuras de madera.
4) Sobrecargas de aceras.

(%) Estructuras menores (cajas)y
estructuras que tengan un
recubrimiento mayor de 1.00 m.

El coeficiente de incremento de cargas
(coeficiente de impacto), se expresa como
una fraccion de la sobrecarga y se
determinara con la expresion:

15.24

I = —"_ < 30%
L + 38

En la que:

I: es la fraccion correspondiente al impacto
L: longitud de estructura cargada para

producir los esfuerzos maximos en el ele-
mento (m)

A fin de aplicar correctamente esta expresion,
L se adoptara de acuerdo al siguiente criterio:

(a) Paralosas de tableros: la luz de calculo.
(b) Para vigas transversales: la longitud del
elemento entre centros de apoyos.

(c) Parael calculo de momentos debidos al
camién standard: en tramos
simplemente apoyados, la luz del
tramo; en voladizos, la longitud desde la
seccion de calculo hasta el eje mas
lejano del camion.

(d) Para el calculo de esfuerzos de corte
debidos al camidn standard: en tramos
simplemente apoyados, la longitud de la
porcion cargada del tramo desde el
punto en consideracion hasta lareaccion
mas lejana; en voladizos, adoptar el
valor maximo del impacto, 30%.

(e) Para estructuras menores (cajas) con
recubrimiento:

de 0.00m a 0.30m, I =30%
de 0.31ma 0.60m, I =20%
de 0.61m a 0.90m, I=10%

Fuerzas Longitudinales (Frenado)

Se considerara una fuerza longitudinal de un
5% de la sobrecarga viva en todos los
carriles, suponiendo que todo el trafico tiene
la misma direccion. Se utilizara, para el
calcu-lo, la carga de trocha correspondiente a
momentos, sin impacto y con la reduccion
que corresponda por cantidad de carriles
cargados. Se asumira que esta carga se aplica
a una altura de 1.80m sobre la calzada y
puede tener ambos sentidos.
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Fuerzas Centrifugas

En puentes curvos, se considerara una fuerza
horizontal radial, dirigida hacia el lado
externo de la curva, igual al siguiente
porcentaje de la sobrecarga viva
correspondiente a un camion standard por
cada carril, sin impacto:

0.79 S?
R

C:

En la que:

C: fuerza centrifuga en porciento de la
sobrecarga viva, sin impacto

S: velocidad de disefio en kildmetros por
hora (Km/h)

R: Radio de la curva en metros (m)

Se asumira que esta carga se aplica a una
altura de 1.80m sobre la calzada, medida a lo
largo del eje de la calzada.

Sobrecargas en aceras

Las losas de aceras y su estructura de soporte
directa, seran disefiadas para una sobrecarga
viva de 0.420 t/m?. Las vigas longitudinales,
reticulados, arcos y otros elementos de la
estructura general del puente, serdn
dimensionadas para las siguientes
sobrecargas de acera:

Lucesde 0a 8. m..cccoevveeeeennnennnen. 0.420 t/m?
Luces de 8.10 ma34. m............... 0.300 t/m?
Luces mayores de 34. m, de acuerdo a la
expresion:
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43.8

16.7- W
7 ) (

P = (1435+
( 15.2 )

En la que:

P: sobrecarga viva en aceras por metro
cuadrado, max. = 0.6 t/m?

L: longitud cargada de acera , en metros

W: ancho util de la acera, en metros

Los puentes peatonales o para ciclistas, se
disefiardn para una sobrecarga viva de 0.42
t/m>.

Pretiles y Barreras de Defensa, Tipos y
Cargas de Disefo

Se preveran pretiles a lo largo de los laterales
del puente para proteger al trafico y a los
peatones.

Con excepcion de las autopistas, se prevera
una acera peatonal separada de la calzada por
una barrera de defensa con pretil peatonal a lo
largo del borde de la estructura. En autopistas
urbanas, esta separacion se ejecutara con una
defensa combinada (peatonal y de trafico).

La Figura 3, muestra los diferentes tipos de
pretiles y barreras a adoptar en los puentes,
juntamente con sus correspondientes cargas
de disefio.

Cargas Horizontales en Bordillos

Los bordillos seran disefiados para soportar
una carga lateral no menor que 0.25 t por
metro lineal de bordillo, aplicada en el
extremo superior del mismo o a una altura de
30 cm sobre la superficie de la calzada si el
bordillo fuese de mayor altura que 30 cm.
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w
Pretil de trafico +
18,915 Ty Mk
P
20 IL* \
42
S 105
80, . 70
30 55 Cota de
B calzada
8 A 4
32‘72 .5 Pretil combinado

NOTAS: Las cargas de la izquierda se aplican a los largueros.
Las cargas de la derecha se aplican a los postes.
Las formas de los elementos de concreto, son estrictas.
P =4.5t, carga del transito.
w=75 Kg/ml, Carga peatonal por metro de larguero.
L: Separacion entre postes.

Figura 3.

Cargas de Viento

Las accion del viento se considerard
mediante una carga uniformemente
distribuida aplicada sobre toda el darea
expuesta de la estructura. Esta 4rea expuesta
serd la suma de las superficies de todos los
elementos de la estructura, incluyendo tablero
y barandales, tal como se ven en una
elevacion a 90 grados segun el eje del puente.
Las fuerzas consideradas en este articulo, se
han calculado en base a una velocidad de
viento de 160 Km/h; si se conociese con
mayor aproximacion el valor de esta
velocidad para un proyecto especifico, las
cargas pueden modificarse con larelacion del
cuadrado de las velocidades.

Diseiio de la superestructura: para el
calculo de la superestructura, tal como se vera

al describir las combinaciones de cargas, se
consideran dos estados basicos: la accion del
viento sobre el puente vacio y la accion de
viento sobre el puente cargado, con un valor
menor pero aplicando también las cargas
sobre la superficie expuesta asignada a la
sobrecarga.

Para los estados de puente vacio, se aplicara
a la superestructura, en forma horizontal y en
forma perpendicular al eje del puente, una
fuerza uniforme de:

Para armaduras y arcos ....... 0.360 t/m?
Para vigas y largueros ......... 0.250 t/m?

La fuerza total aplicada, calculada con estos

valores, deberd alcanzar los siguientes valores
minimos:
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para puentes armaduras:

0.450 t/ml en el plano expuesto a la
accion del viento (sotavento)

0.225 t/ml en el plano opuesto a la accion
del viento (barlovento)

y para puentes de vigas:  0.450 t/ml

Nota: se ha indicado con la abreviatura "ml"
al "metro lineal”

Disefio de la subestructura: se consideraran
por un lado las cargas proveniente de la
superestructura y por otro, la accion del
viento directamente sobre la subestructura. A
fin de considerar que la accidon del viento
puede ser de direccion variable, se adoptaran
los siguientes valores:

Fuerzas provenientes de la superestructura:

W: carga de viento sobre la estructura,
direccion transversal: 0.250 t por m?;
direccion longitudinal: 0.060 t por m?.

Ambas fuerzas se aplicaran simultdneamente.

WL: carga de viento sobre la sobrecarga,
direccion transversal: 0.150 t por ml;
direccion longitudinal: 0.060 t por ml.

Ambas fuerzas se aplicardn simultdneamente.

Fuerzas provenientes de la subestructura:

Se supondra que actia una fuerza de 0.200
t/m? (correspondiente a una velocidad de
viento de 160 Km/h). A fin de considerar la
oblicuidad de accion de esta fuerza, se ¢
alculardn dos componentes. La componente
perpendicular a la vista frontal de la s
ubestructura, se obtendra con la superficie
expuesta, tal como se ve en una elevacion
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frontal.

La componente perpendicular a la vista
lateral de la subestructura, actuara sobre las
superficies expuestas de la subestructura y se
aplicard simultdneamente con las fuerzas
provenientes de la superestructura.

Paralas combinaciones de cargas a utilizar en
el disefo, ambas fuerzas se consideraran con
los adecuados factores de carga que se
describen mas adelante.

Temperatura

Se adoptaran todos los recaudos necesarios
para absorber los esfuerzos o d
esplazamientos resultantes de las variaciones
de temperatura. La elevacion y caida de la
temperatura, serd recabada en el lugar de la
obra y sus efectos, calculados a partir del
valor medio de la temperatura existente
durante el montaje.

Levantamiento de Apoyos

Se prevera un adecuado anclaje de las super-
estructuras a las subestructuras para asegurar
que la fuerza de levantamiento calculada es
absorbida por algun elemento capaz de tomar
las siguientes fuerzas de arranque:

(a) el 100% de la fuerza de levantamiento
calculada para cualquier combinacion de
cargas en el cual, la sobrecarga viva con
impacto ha sido incrementada en un
100%.

(b) el 150% de la fuerza de levantamiento
calculada en estado de servicio.

Fuerzas Provenientes de Corrientes de
Agua
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El efecto del flujo de agua sobre las pilas, se
calculara con la expresion:

P = 0.00514 C,, V*

En la que:

P: eslapresion en toneladas por metro cua-
drado (t/m?)

V: velocidad del agua en metros por
segundo (m/s)

Co :una constante, que depende de la forma
de la pila y cuyos valores son:

0.7 para bordes semicirculares

1.4 para bordes cuadrados

1.4 para pilas con acumulacién de ma-
lezas

0.8 cufia (4ngulo menor o igual a 90 )

Subpresion

Cuando una estructura o alguna de sus partes,
pueda encontrarse sumergida, como en el
caso de pilotes, cabezales, bases, etc., se
considerard el empuje hacia arriba que se
ejerce por desplazamiento de la masa de
agua.

Empuje de Suelos

Para clementos estructurales destinados a
retener masas de suelos, se aplicard la teoria
de Rankine; considerando como minimo una
presion equivalente a un fluido con un peso
unitario de 0.480 t/m3.

En el caso de porticos rigidos, solo se podra
considerar la mitad del empuje sobre los pies
derechos, para reducir el momento flexio-
nante positivo en el tramo horizontal.

Cuando se prevea que el transito vehicular
pueda ubicarse a una distancia horizontal, de
la estructura de retencion, igual o menor que
la mitad de su altura; se aumentaré el empuje
horizontal de suelos, para considerar la so-
brecarga, incrementando la altura del relleno
en 0.60m.

Todos los muros de retencion tendran barba-
canas para asegurar el drenaje y evitar la ne-
cesidad de dimensionarlos para soportar la
presion del agua contenida en la masa de
suelo.

Cargas Sismicas

Dado que el riesgo sismico en el territorio del
pals no es elevado y que no se dispone de
estudios suficientes como para conocer
parametros que son necesarios para
determinaciones precisas, se admitird una
verificacion estructural simplificada en base
al método de la carga horizontal estatica
equivalente.

La distribucidn de esta fuerza considerara la
rigidez de la superestructura y de la
subestructura.

La fuerza a considerar sera:

EQ-C-F-W

en la que:

EQ: es la fuerza horizontal estatica equi-
valente aplicada en el centro de gra-
vedad de la estructura

F: factor de aporticamiento = 1 (para
estructuras en las que las fuerzas
hori-zontales son soportadas por
columnas o pilares Unicos)
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factor de aporticamiento = 0.8 (para
estructuras donde existe
aporticamiento para soportar las
fuerzas horizontales

peso total de la estructura
coeficiente de respuesta combinada
de la estructura, que se calcula en
funcioén de la profundidad a la roca
sana, la aceleracion maxima
esperada de la roca (A)y el periodo
de vibracion de la estructura (T).

2z

Profundidad de la roca sana: se determinara
mediante un estudio geotécnico o geologico
adecuado, a menos que se conozca por su
determinacion para obras cercanas.

Aceleracion esperada de la roca sana (A):
De acuerdo a los estudios de riesgo sismico
disponibles, a los efectos de obtener este
parametro, el territorio del pais se encuentra
dividido en tres Zonas de riesgo sismico:

Zona I: Abarca el cuadrante noroeste,
limitado por una linea imaginaria
que partinedo del limite con
Guatemala, se dirige hacia el Este,
pasando por las poblaciones
Fraternidad, Sensenti, San Miguel de
Colohete, San Juan, La Esperanza 'y
Guajiquiro; donde quiebra hacia el
norte, pasando por Va. San Antonio,
San Ignacio, Orica, Guayape, La
Unién, Tocoa, Limén y la costa del
Caribe.

Cubriendo los departamentos de
Copéan, Santa Barbara, Cortés,
Atléantida, Yoro, Comayagua, norte
de Lempira, norte de Intibuca, norte
de La Paz, extremo noroeste de
Francisco Morazan, extremo oeste
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de Olancho y oeste de Colon.

Zona II: Se extiende al suroeste sobre el
limite con El Salvador y el Golfo
de Fonseca, continuando con la
linea anterior desde Guajiquiro,
pasando por Sabanagrande, Nueva
Armenia, Texiguat, Vado Ancho,
Morolica, San Marcos de Colon y
el limite con Nicaragua.

Abarcando los departamentos de
Ocotepeque, sur de Lempira, sur de
Intibuca, sur de La Paz, extremo sur de
Francisco Morazan, Valle y Cholueca.

Zona Il Abarca el cuadrante noreste que no
pertenece a ninguna de las zonas
anteriores.

Cubriendo los Departamentos: norte de
Francisco Morazan, Olancho, este de
Colén, extremo norte de Choluteca, El
Paraiso y Gracias a Dios.

El mapa de la pagina siguiente, ilustra esta
zonificacion, y la tabla siguiente da los
valores esperados de la aceleracion de laroca
en cada zona:

ZONA A
I 0.15¢g
I 0.10 g
111 0.05¢g

El coeficiente C, puede determinarse
mediante los graficos adjuntos (extraidos de
la publicacion "Standard Specifications for
Higway Bridges" de la AASHTO, 14 Ed.
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1989), en funcion de la profundidad de la  en la que:
roca sana y del periodo de la estructura que T: es el periodo de la estructura en segun-

puede estimarse mediante la siguiente dos
expresion: P: la fuerza uniforme total requerida, en
toneladas, para causar una deflexion
Z\ITV unitaria de toda la estructura
d P
N
T
v BGO
Oﬂ?* \\)\O(Y
N

GUATEMALA

comavacuy”
o ,
——_ “o TEGUCIGALPA

\
S EL SALVADOR

ZONA POCO PR%UNDA DE BE?WO{ FOCOS VOLCANICOS

POCO PROFUNDOS
7
MAGNITUD
ZONA |ESCALA RICHTER A
MODIFICADA
1 7.5 0.158
II 6.0 0.10g
I <4.0 0.05g
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DETERMINACION DEL COEFICIENTE DE RESPUESTA DE LA ESTRUCTURA

Para profundidades menores que 3 metros C adopta

;e A2 T T T
el valor minimo: PROFUNDIDAD HASTA
o EL MATERIAL ROCOSO
, < .10 3.5 a 24.5 metros
Cmin = 0.06 >
A ERPAANE
5.
5 / 0.10 g\\
3 06 Z/ h
3
a2 =
S .04
=
&) )
= .10 8 0
1%} . .
g /" 0.15g
g .08 G \
= \ .2 A4 .6 .8 1.0
2 0.05 g\ \ N PERIODO DE LA ESTRUCTURA (seg)
.06
3
S
E .04
Q
S PROFUNDIDAD HASTA
.02 EL MATERIAL ROCOSO| |
25 a 45 metros
\ \ \
2 A4 .6 8 1.0 1.2
PERIODO DE LA ESTRUCTURA (seg)
2
o
S a0
g
S .08 015 ¢
Q 06 / \\\
~ 0.05¢
2z
2
E .04
13
8 PROFUNDIDAD HASTA
02 EL MATERIAL ROCOSO
Mayor que 45 metros
[ [ [
2 4 6 8 1.0 1.2 14 1.6

" PERIODO DE LA ESTRUCTURA (seg)
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Diseiio por Esfuerzos de Servicio
(Working Stress Design, WSD)
y
Diseiio por Factores de Carga
y Resistencia
(Load Resistance and
Factor Design, LRFD)

Introduccion

Las metodologias de disefio estructural han
ido evolucionando a lo largo del tiempo en
todo el mundo. Esta evolucion se ha apoyado
en el mayor conocimiento de los materiales y
la utilizaciéon de mejores y madas precisos
métodos de andlisis que han permitido
mejorar los modelos estructurales a fin de
aproximarlos mas a la realidad, gracias a la
introduccion de las computadoras
electronicas.

Las Instituciones encargadas de producir
reglamentos de disefio estructural, como ACI,
AISC, AASHTO, etc. (en Estados Unidos) y
CEB, DIN, BS, etc. (en Europa), han ido
incorporando las nuevas metodologias,
persiguiendo el objetivo basico de mejorar la
seguridad de las construcciones civiles.

Los primeros reglamentos basados en el
"Célculo a Rotura" o "Método de Ultima
Resistencia", como se lo llamo inicialmente,
datan de la década del '60. Desde entonces, la
teoria y la practica del disefio y Ia
construccion ha evolucionado en forma
importante a través de la investigacion sobre
las propiedades de los materiales, los nuevos
materiales, el andlisis del comportamiento
estructural mas preciso y racional, la
generalizacion en el uso de las computadoras,
el progreso en el estudio de factores externos

que representan riesgos, particularmente para
los puentes, como la socavacion, los sismos
y muchas otras areas.

El disefio de puentes, como no podia ser de
otra forma, ha acompanado este camino y,
particularmente la AASHTO, lo ha reflejado
en las distintas ediciones de las Standard
Specifications for Higway Bridges,
aparecidas casi regularmente cada cuatro
afios, hasta la XV?* edicion de 1992 y en la
reciente publicacion (1994) "AASHTO
LRFD Bridge Design Specifications".

Sin embargo, es importante mencionar que
"la profesion" no en todos los niveles o paises
ha evolucionado en la misma formay, si bien
las estructuras, de Concreto Reforzado
primero y las de Acero después, son
dimensionadas con reglamentos basados en el
LRFD por muchos profesionales, aun
también son muchos los que utilizan la
metodologia del WSD. Incluso, los
reglamentos como el ACI o el AISC, aun
cuando en sus ultimas ediciones estan
basados en el LRFD, permiten como
alternativa el disefio por WSD puesto que
historicamente ha dado buenos resultados y
muchos profesionales estdn muy
acostumbrados a utilizarlo.

En lo que sigue, se desarrollan los conceptos
basicos de cada uno de los métodos a fin de
posibilitar a los proyectistas la aplicacion de
cualquiera de ellos para el disefio de los
puentes.

Disefio por Esfuerzos de Servicio

En este método, los elementos estructurales
se dimensionan de tal forma que los esfuerzos
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que resultan de la accidén de las cargas de
servicio (sin factores de incrementacion de
cargas) y calculados con la teoria lineal
(relacion lineal entre esfuerzos vy
deformaciones), no excedan los valores de los
esfuerzos admisibles en condiciones de
servicio. Estos esfuerzos admisibles estan
comprendidos, comodamente, dentro de
rangos en los que se verifica larelacion lineal
entre esfuerzos y deformaciones.

La siguiente expresion representa una
desigualdad que siempre debe cumplirse en el
WSD:

R
EQisF_S

en la que:

Qi = solicitaciones por cargas: esfuerzos
normales, cortantes y momentos

Rn = resistencia nominal del material

FS = factor de seguridad (>1)

Cuando ambos miembros se dividen por la
propiedad correspondiente de la seccion
(area, modulo, etc.), los dos lados de la
inecuacion se convierten en el esfuerzo
calculado y el esfuerzo admisible,
respectivamente.

Para el caso especifico de los puentes, el
método de WSD utiliza para el
dimensionamiento de las secciones de
concreto y acero, valores de esfuerzos
calculados para diferentes combinaciones de
cargas (ver Tabla 3), y los compara con
valores de esfuerzos admisibles,
multiplicados algunas veces por ciertos
factores para considerar su incremento por la
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escasa probabilidad de que varios estados de
carga actien simultineamente con sus
maximos valores.

El método de disefio por cargas de servicio
(WSD) se caracteriza, entonces, por la
utilizacion de cargas de servicio y un solo
factor de seguridad aplicado a la resistencia.
En virtud de la gran variabilidad e
impredecibilidad de las cargas vivas y otras
cargas en comparacion con las cargas
muertas, es imposible obtener una
confiabilidad uniforme, para diferentes
estados de solicitacion y diferentes
materiales.

Disefio por Factores de
Resistencia (LFRD)

Carga vy

Este método, como sunombre implica, utiliza
factores diferentes para cada estado de cargas
y para laresistencia. Estos factores reflejan el
grado de incertidumbre de las diferentes
cargas y sus combinaciones y la precision en
la prediccion de cada tipo de resistencia.
Como resultado, se logra una confiabilidad
mas uniforme para todas las solicitaciones y
todos los materiales.

El método de LFRD se resume en la siguiente
expresion:

Z YiQiS(I)Rn

donde:
i: son los denominados Factores de
Carga, mayores que 1, que multiplican

a las cargas nominales.
O : es el Factor de Resistencia, menor que
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I, por el cual se multiplican las
resistencias nominales.

Fundamentos del LRFD

El método LRDF es un procedimiento para
dimensionar estructuras en el que ninglin
estado limite aplicable es excedido cuando la
estructura se ve sometida a todas las
combinaciones de carga factoreadas
convenientemente. Los estado limites de
resistencia (estados limites plésticos,
pandeo), estan relacionados con la seguridad
y la capacidad de carga. Los estados limites
de servicio (deflexiones) se relacionan con la
performance de la estructura en condiciones
normales de servicio. En general, un
elemento estructural tendrd varios estados
limites. Por ejemplo, para el caso de una
viga: la resistencia a la flexion, la resistencia
al corte, la deflexion vertical, etc. Cada
estado limite esta asociado a un valor de la
resistencia Rn que define los limites de su
utilizacion como elemento estructural.

Los factores de carga especificados en los
reglamentos, han sido establecidos luego de
muchas investigaciones y se basan en analisis
probabilisticos de seguridad y en las
caracteristicas de las cargas. Y, puesto que
dependen exclusivamente de las cargas, son
aplicables a todos los materiales
estructurales.

Combinaciones de Cargas

La estructura serd sometida a verificacion
bajo diversas combinaciones de los estados
de carga individuales especificados mas
arriba, agrupados convenientemente. Cada
componente de la estructura o la fundacion

sera dimensionado para soportar, con la
seguridad adecuada, todos los grupos de
combinaciones que sean aplicables al
proyecto.

Los grupos de combinaciones estan dados por
la siguiente expresion:

Grupo N = y [B, D + B, L+ D +

+ B, CF + B, E + B, B + Py SF +

+BWW+BWLWL+BLLF+

+ By R+ S+ T) + Bgy EQ ]

Donde:
N = numero del grupo
= factor de carga (segin Tabla 3.)
= coeficiente (segiin Tabla 3.)
D= carga muerta
=  sobrecarga viva
= impacto
E=  empuje del suelo
= subpresion

= viento sobre la estructura
WL = viento sobre la carga mévil

LF = fuerza longitudinal proveniente de
los vehiculos (frenado)

CF = fuerza centrifuga de los vehiculos

CR = creep o deformacion diferida del
concreto

S=  contraccion de fraguado

T=  temperatura

SF = presion de la corriente de agua
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EQ-

S1ISmo incrementacion para cada uno de los
grupos, para el disefio por resistencias y

La Tabla 3. suministra los porcentajes de cargas factoreadas.
participacion de cada estado individual en las
combinaciones que integran todos los grupos,
para el disefio bajo cargas de servicio. La
Tabla 4. contiene los mismos porcentajes de
participaciéon y el coeficiente de

Tabla 3. Coeficientes y para las combinaciones de carga
para disefio por cargas de servicio (WSD).

CoN 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 1 12 13
FACTORES 6
Grupo D (@+) CF E B SF W WL LF R+S+T EQ %
1 10 1 1 1 BE 1 1 0 0 0 0 0 100
A 10 1 2 0 0 0 0 0 0 0 0 0 150
B 10 1 o 1 BE 1 1 0 0 0 0 0 *
m 10 1 o o 1 1 1 1 0 0 0 o0 125
m 10 1 1 1 B 1 1 03 1 1 0 o0 125
v 10 1 1 1 B 1 1 0 0 o0 1 0 125
v 10 1 o 0o 1 1 1 1 0 0 1 0 140
Vi 10 1 1 1 B 1 1 03 1 1 | 0 140
vi 10 1 0 o 1 1 1 0 0 0 0 1 133
vim 10 1 1 1 1 1 1 0 0o 0 0 0 140
X 10 1 o o 1 1 1 1 0 0 0 o0 150
X 10 1 1 0o BE 0 1 0 _ 0 0 _ 0 0 100

Notas vélidas para esta tabla y la de la pagina siguiente:

(M

*)

El disefio por factores de carga y resistencia (LRFD) serd aplicable a los elementos estructurales. No se
aplicaran factores para incrementar las cargas cuando se disefien fundaciones (esfuerzos en el suelo,
cargas de pilotes, etc.). Asimismo, tampoco se aplicaran factores cuando se realicen verificaciones de
estabilidad (seguridad al volcamiento, deslizamiento, etc.) de estructuras.

Se usard 1.25 para el disefio de vigas exteriores cuando el disefio esté gobernado por la combinacion de
carga viva sobre las aceras y sobrecarga del trafico con impacto. Pero la capacidad de la seccion no serad
menor que la requerida para la sobrecarga de trafico exclusivamente, utilizando un factor 1.67. Para el
disefio de losas de tablero con la combinacion de cargas sugerida en este manual (teoria de Westergaard,
incluida en las Standard Specifications for Highway Bridges de la AASHTO), se puede utilizar un factor
3=1.00.
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Tabla 4. Coeficientes y para las combinaciones de carga
para disefio por factores de carga y resistencia (LRFD).

ColN 1 2 3 4 5 6 71 8 9 10 1 12
FACTORES
Grupo G D @) CF E B SF W WL LF R+S+T EQ
I 13 6D 167 1 BE 1 1 0 0 0 0 0
A 13 B8 22 0 0 0 0 0 0 0 0 0
B 13 8D 0 1 BE 1 1 0 0 o0 0 0
I 13 s o0 0 BE 1 1 1 0 o0 0 0
m 13 8D 1 1 BE 1 1 03 1 1 0 0
v 13 8D 1 1 BE 1 1 0 0 o0 1 0
V 125 B8 0 0 B 1 1 1 0 0 1 0
VI 125 D 1 1 BE 1 1 03 1 1 1 0
vi 13 8 0 o BE 1 1 0 0 0 0 1
vim | 13 8D 1 1 BE 1 1 0 0 o0 0 0
X 12 s 0 o B 1 1 1 0 0 0 0
X 1.3 1 167 0 BE 0 1 0 0 0 0 0

Notas (continuacion de la pagina anterior):

(**) El porcentaje se define como:

9% = Midximo Esfuerzo Unitario de Operacién 100
Esfuerzo Unitario Admisible

No se permitira incrementar los esfuerzos de servicio para elementos o uniones que soporten exclusivamente cargas
de viento.
Para el Disefio por Cargas y Resistencias Factoreadas:

(1) E=1.30 para empujes laterales sobre muros de sostenimiento y porticos rigidos, excluyendo alcantarillas.
(2) E=0.50 para empujes laterales cuando se verifiquen momentos en porticos rigidos.

(3) E= 1.00 para presiones verticales.

(4) Para el disefio de columnas, se adoptara:

D= 0.75 cuando se verifiquen elementos sometidos a minima carga axial y méaximo momento
flexionante o maxima excentricidad.
D= 1.00 cuando se verifiquen elementos sometidos a maxima carga axial y minimo momento

flexionante o minima excentricidad.
5) D = 1.00 para elementos flexionados o traccionados.
(6) E = 1.00 para cargas verticales y laterales sobre todas las demas estructuras.
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Reparticion Transversal de Cargas

Ubicacion de Cargas para la
Determinacion de Esfuerzos de Cortante

Para el calculo de esfuerzos de cortante en
secciones extremas y reacciones en vigas
transversales y longitudinales, no se supondra
ninguna distribucion longitudinal de las
cargas, de rueda o de eje, adyacentes al
extremo en el que se calcula el esfuerzo.

17,
L1 o

Figura 1.

La distribucion transversal de las cargas de

rueda sera:

(1) para la rueda ubicada adyacente al
apoyo que se esta verificando, serd la
que resulte de suponer la losa como
simplemente apoyada en las vigas
longitudinales.

[ —

T uUuuy

Y ¥

Figura 2.
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(2) para las ruedas ubicadas en otro lugar
mas alejado, en el tramo, se adoptara
el coeficiente de distribucion
determinado para los momentos de
acuerdo a los siguientes parrafos.

Momentos Flexionantes
Longitudinales

en Vigas

Para el célculo de momentos flexionantes en
vigas longitudinales, no se supondra ninguna
distribucion de las cargas concentradas de
ejes o rueda.

NO

Figura 3.

Vigas Interiores. Los momentos debidos a
sobrecarga para cada viga interior se
determinardn aplicando a cada viga la
fraccion de la carga de rueda (la delantera y
las traseras) determinada de acuerdo a la
Figura 4.
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A) Vigas Interiores

CASO 1 CASO 2

Losa de concreto reforzado Vigas T de concreto reforzado
sobre vigas de acero o preesforzado, vinculadas
o sobre vigas de concreto monoliticamente a la losa

preesforzado, premoldeadas

[rrr

TITT o044

S

S<4.30m S>4.30 m S<3.05m S>3.05 m

Y Y

WIf=S/1.67¢ WIf=S/1.82

Y Y

REPARTICION TRANSVERSAL DE CARGAS

CASO 3

Losa de concreto reforzado
sobre vigas cajon de concreto
reforzado o preesforzado

]
S

S<4.90m S$>4.90 m

Y

OO g

WIf=S/2.134

| 1.80I 1.2 | 1.80|

La carga en cada viga se calcula como la reaccion debida a las cargas
de rueda, suponiendo a la losa como simplemente apoyada en las vigas:

&HKPKA

WI=(4S-5.4)/S

<

Figura 4a
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CASO 4

Losa de concreto reforzado sobre
vigas cajon de acero

CASO S

Losa de concreto reforzado
rigidamente vinculada a vigas

cajon de conccreto reforzado

m o preesforzado
Hnamn

NI =W¢c/3.60 (n° de fajas de disefio
sin considerar fracciones)

We: ancho de calzada entre cordones
Nw=Wc/3.66 (extremo mas proximo)

R=Nw/n" de vigas cajon
Nv :n° de vigas - 4 <Nvz< 10
05<R<15
2.05<S <335

WIf=0.1 +1.7 R + 0.85/Nw
L: luz del tramo

No se aplica la reduccion por cantidad

de fajas cargadas simultaineamente 9.75m < We < 20.12m

K=0.07 Wc -NI(0.1 NI-0.26)-0.2Nv-0.12

Aplicable a tableros compuestos por vigas cajon

multiples o vigas cajon de una sola celda, con: WIf=2NV/Nv +K S/L

<.6d d ~d d
JI.Sm

Figura 4b
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Vigas de borde. La determinacion de los
momentos flexionantes para las vigas
exteriores o de borde, es diferente segtn el
tipo de tablero que se utilice.

(a) Tableros de madera, acero o vigas T
de concreto:

La carga muerta soportada por la viga de
borde serd la proveniente de la porcion de
losa apoyada en la viga de borde. Las cargas
debidas a cordones, aceras, pretiles y
defensas colocados después de fraguada la
losa, pueden suponerse igualmente
distribuidas en todas las vigas longitudinales.

El momento de la sobrecarga viva se
determinard aplicando a la viga de borde la
reaccion de la carga de rueda obtenida
suponiendo a las losas como siplemente
apoyadas entre las vigas:

0.3

1.80

P

<l

!

a A

TRmz’lx.

viga exterior

WiIf = Rmax/P

Figura 5.

Cuando la viga exterior soporta carga viva de
aceray de transito con impacto y la estructura
se dimensiona con el WSD, las tensiones
admisibles en la viga pueden incrementarse

en un 25% para la combinacion: Carga
muerta + carga viva + impacto + carga viva
en la acera, asegurando que la viga no tenga
menor capacidad de carga que la requerida si
no hubiese acera. Si el disefio se efectiia por
el LRDF, para esta combinacion se podra
usar = 1.25 en lugar de 1.67.

Enningln caso, la viga exterior tendra menor
capacidad de carga que las interiores.
Asimismo, la capacidad de carga combinada
de todas las vigas en un tramo, no serd menor
que la requerida para soportar la carga viva
total y la carga muerta de todo el tramo.

(b) Casos especiales

Para tramos cuya estructura es una losa de
concreto sobre 4 o mas vigas de acero, la
fraccion de carga de rueda para el disefio de
la viga de borde, no sera menor que:

S
WZ = —
4 1.68

para: S < 1.80 m

Y.
S

WZ = —_—_—m
v 1.22 + 0.25 §

para: 1.80 < § < 430 m
Cuando S > 4.30 m, la carga en cada viga
longitudinal se determina suponiendo que la
losa esta simplemente apoyada en las vigas

longitudinales.

(c) Vigas cajon de concreto reforzado
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La fraccion de carga de rueda para el disefio
de la viga exterior, sera:

donde: We, es el ancho de la viga exterior
medido desde el punto medio entre las dos
vigas mas externas y el borde exterior de la
losa:

S/2 S/2

< S2

(preferiblemente)

Figura 6

(d) Vigas cajon de concreto preesforzado

La fraccion de carga de rueda a considerar
para el disefio de la viga de borde, se
calculard determinando la reaccion de una
viga simplemente apoyada en la viga exterior
y la primera viga interior. Pero siempre
debera cumplirse que:

2 NI

m:
4 Nv

donde:

NI: es el nimero de carriles de disefo
Nv: es el nimero de vigas, con: 4 # Nv# 10

Capitulo II - 44

Reparticion Transversal en Tableros de
Vigas Miiltiples

Los tableros de vigas multiples son aquellos
que estan conformados por vigas
prefabricadas, de concreto reforzado o
preesforzado, colocadas lado a lado sobre los
apoyos. La interaccion entre estas vigas se
efecta a través de llaves longitudinales de
cortante y/o una vinculacion lateral que puede
consistir en un preesfuerzo transversal.

Para el calculo de momentos flexionantes, se
supondra que no existe distribucion
longitudinal de las cargas de rueda.

Para considerar la distribucion transversal,
cada viga se disefiara con una fraccion de la
carga de rueda igual a:

S
Wif = )
donde:
S= ancho del elemento longitudinal
repetido
Ys

D = (5.75-0.5 NL) + 0.7 NL (1-0.2 C)'?

para C<5

D = (575 - 05 NL), para: C>5

NL = mumero de carriles de disefio

C =K (W/L)
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con: W= anchototal del tablero medido
perpendicularmente al eje de

las vigas longitudinales

L= longitud total del tramo,

Y.

K= [0+ 2]

donde:
I = momento de inercia
J= Cte. de Torsion de Saint-Venant.

= Coeficiente de Poisson de las vigas

Para disefio preliminar, el valor de K puede

determinarse, para puentes de vigas
multiples, con la siguiente tabla:
Vigas rectangulares macizas K=0.7

Vigas rectangulares con

agujeros circulares: K=0.
Secciones tipo cajon: K=1.0
Vigas canal: K=2.

Método Simplificado para la
Distribucion Transversal de Cargas

Para el caso de los puentes méas comunes, se
incluye un procedimiento para determinar los
momentos de disefio de las vigas principales
debidos a la sobrecarga viva. Este método, asi
como los graficos suministrados para su
aplicacion, fue desarrollado utilizando la
teoria de las placas ortotropas’.

! DEVELOPMENT OF A SIMPLIFIED
METHOD OF LATERAL DISTRIBUTION FOR
BRIDGE SUPERSTRUCTURES. Tarek Azis, M.S.
Cheung, Baidar Bakht. TRB 665.

Etapas para la Aplicacion del Método

1.- Se calculan los valores de los tres
coeficientes siguientes:

W Dx 0.25
0 - - [7]
2L Dy

L= Ancho de Trocha - 3.35 m

0.61

donde

W= Ancho del puente

L= Longitud del tramo ¢ longitud
de un tramo simple
equivalente para el caso de
vigas continuas

Dx, Dy = Rigideces a flexién en las
direcciones x ey, por unidad
de longitud; por ejemplo:
Dx = {E Ix}/ sep. vigas

Dxy = Rigidez cruzada de la losa
ortotrdpica.

D1 =D2 Producto de  por el menor

de D1y D2: efecto de Poison.

El Diagrama 1 muestra la variacién de los
pardmetros "'y  para diferentes tipos de
puentes. Usualmente ' varia entre 0 y 2
mientras que lo hace entre 1.25 y 2.50.
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2.- Con estos tres coeficientes, se obtiene el
valor de disefio Dd, aplicando al valor D,
obtenido del Diagrama que resulte aplicable
(2,3 04), el factor de correccion Cf, extraido
del Diagrama 5, con la siguiente expresion:

p C
Dd =D /[l + —F
[ 100"

3.- El Momento de disefio para una viga,
resulta de calcular la fraccion:

Enla que M1 es el momento que corresponde
a una linea de ruedas, aplicada a una viga
longitudinal o a un alma para el caso de losas
alivianadas con huecos, o a la unidad de
ancho para el caso de losas macizas. La Tabla
1, suministra los valores de momentos
flexores y cortantes para el tren de cargas de
disefio, para diferentes longitudes de tramos
isostaticos equivalentes, correspondientes a
una faja de trénsito. En la misma se han
volcado los valores maximos obtenidos con
la carga de faja o con el camion, segin
corresponda.
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Los valores de S podran ser:

& el espaciamiento real entre vigas
longitudinales;

& el espaciamiento entre almas en
losas alivianadas;

& un ancho unitario, en el caso de
losas macizas o puentes de madera
laminada.

TABLAN 1

LUZ MOM CORT LUZ MOM CORT
(m) _ (m) @ (m) _ (m) )
4.0 14.4 14.5 17.1 101.7 272
4.9 17.7 16.3 183 111.6 27.6
52 18.8 17.1 189 1165 278
6.1 22.1 18.9 20.1 126.5 281
7.0 25.5 20.2 229 148.7  28.6
7.9 30.7 21.2 259 173.6  29.1
9.2 39.0 22.5 29.0 1984 294
10.1 45.4 234 30.5 2108  29.6
11.0 524 242 33.6 2357 299
11.9 59.8 24.9 36.6 260.6 30.1
12.8 67.1 254 39.7 2854 307
13.4 72.1 25.7 427 3103 321
14.0 77.0 26.0 458 3424 336
15.9 91.8 26.8 48.8 3829 35.0
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Tableros Rigidos
a Torsién

Lol

DIAGRAMA 1

Tableros sin
Rigidcz a Torsién
-

SOH0)) £ soyouy

som[qe],

s081e] & s0)508Uy

SO3[QEL,
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Losa Sobre Vigas
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DIAGRAMA 2

Valores de D para Puentes de 2 Fajas
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DIAGRAMA 3

Valores de D para puentes de 3 Fajas
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DIAGRAMA 4

Valores de D para Puentes de 4 Fajas
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DIAGRAMA 5

Coeficiente de correccion para 2,3 y 4 Fajas ( % )
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Distribucion de Cargas y Diseiio de Losas

En la presente seccion se muestra un
procedimiento simplificado para la
distribucion de cargas sobre los elementos del
tablero y el disefio de losas de concreto
reforzado. El método se deriva de la teoria de
Westergaard y es el suministrado por las
Standard Specifications of Highway Bridges
y se considera el minimo analisis que debe
realizar el proyectista, a menos que realice su
disefio con un procedimiento de mayor
sofisticacion.

Luces de Calculo

-Losas Simplemente Apoyadas

La luz de calculo (S), sera la distancia entre
centros de vigas de apoyo pero no necesita

exceder la luz libre més una vez el espesor de
la losa.

l
L

S=L, con § <]+t
Figura 7

-Losas Continuas

- De concreto, monoliticas: La luz de calculo
(S), sera la luz libre.
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U

N

I
~

Figura 8.

- De concreto sobre vigas de acero: La luz de
calculo (S), serd la distancia entre los bordes
internos de las alas de los perfiles que
configuran las vigas.

[ [

b S=d+b/2

Figura 9.

Distancia de la Carga de Rueda al Borde

Para el disefio de losas, la carga de rueda se
ubicara a 30 cm de la cara interior del
bordillo de la acera. Si éste no existe, los 30
cm se mediran hasta la baranda de defensa.

0.3m

[1[]

mn_

Figura 10
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En régimen de servicio (WDL): para la
combinacion de carga muerta (D), carga viva
(L) e impacto (I); se admitird un esfuerzo de
1.50 veces el admisible.

M=MD+ML+MIs1.SMadm

En régimen de ultima resistencia (LRFD): se
usara 1.00, en lugar del factor =1.67

M = 13 [M, + 1.0 (M, + M,)]

Las cargas de rueda no se colocaran sobre la
acera si ésta se encuentra protegida por una
defensa de transito.

Momentos Flexionantes

El procedimiento establecido a continuacion,
para la determinacion de los momentos
flexionantes de disefio, es un método
simplificado. El proyectista podra realizar el
calculo con cualquier otro procedimiento mas
preciso y sofisticado.

En tal caso, el area de contacto de la rueda
del vehiculo standard de disefio sera un
rectangulo de 50 cm en la direccion
transversal al trafico y 20 en la direccion del

trafico.
lal

o

—t

50

Figura 11.

Nomenclatura:

S: longitud efectiva de calculo (en metros),
determinada como se establecid
anteriormente;

E: ancho efectivo (en metros), sobre el cual
se distribuye la carga de la rueda;

P: carga de la rueda trasera del vehiculo de
disefio = 7.25 toneladas.

Caso A: Refuerzo principal perpendicular
al trafico (Luces de 0.60 a 7.30 metros).

El momento flexionante se determina con la
siguiente expresion (no incluye el impacto):

(82 060) ;5 m
9.75 m

En losas continuas sobre tres 0 mas apoyos,
se aplicarda un factor de reduccion, al
momento de cargas vivas, de 0.80.

Caso B: Refuerzo principal paralelo al
trafico

El ancho de distribucion para la carga de
rueda, se calcula con las siguientes

expresiones para la rueda del vehiculo de
disefio y para la carga de trocha:

Rueda: E = 120 + 0.06 S < 2.15 m

carga de Trocha: E = 2 (1.20 + .06 S

El calculo de los momentos flexionantes para
el disefio se realizard con las siguientes
expresiones (no incluyen impacto):
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En tramos simplemente apoyados:
paral# 15.25 m:

M, = 1344 S (tm)

para 15.25 <1<30.50 m:

M, = 1.489 (130 S - 6.1) (tm)

Entramos continuos: Se calcularan mediante
un analisis adecuado, utilizando la carga de
rueda o la de trocha, segiin corresponda, para
obtener los valores mayores.

Verificacion al Cortante

Las losas disefadas con el procedimiento
antedicho, se consideraran suficientes en lo
que respecta a la verificacion frente a
esfuerzos de cortante.

Losas en Voladizo
Carga de Rueda

Lalosa se disefia sin considerar los efectos de
cualquier elemento o refuerzo extremo a lo
largo del voladizo, en cada caso se establece
el ancho activo E (en metros) sobre el cual se
considerard que actia la solicitacion para el
disefio.

Caso A: Refuerzo principal perpendicular

al trafico. El ancho de distribucion, para la
carga de rueda, seré:

E=080X+1.15 (m)
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el momento sera:
ML =P X/E (tm/m)

donde:

1
’,
’
‘s,
”
‘
”
’,
’
‘
”
’,
’
‘s,
”

Figura 12.

X: esladistancia (en metros) desde la carga
hasta el punto de soporte.

Caso B: Refuerzo principal paralelo al
trafico. El ancho de distribuciéon sobre un
elemento paralelo al trafico, para la carga de
rueda, sera:
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E=035X+1.0(m)
pero con la limitacion: E# 2.15m
Cargas de Pretiles
Se aplicardn las cargas horizontales y
verticales de pretiles, establecidas en la
seccion Cargas, considerando que el ancho
efectivo de losa que soporta las acciones
sobre el poste, es:

a) si no se utiliza parapeto:
E=080X+115 (m)
b) si se utiliza alglin parapeto:
E=080X+ 150 (m)
donde:

X: distancia de la pretil de trafico al punto
verificado.

Las cargas de rueda y pretil no se aplicardn
simultdneamente.

Disefio de Losas de Puentes con Superficies
de Influencia

En casos especiales, que se aparten de los
contemplados en los procedimientos
simplificados expuestos, el proyectista debera
utilizar procedimientos de disefio especificos
para determinar las solicitaciones en losas
sometidas a la accion de cargas distribuidas
sobre pequefias superficies.

En la presente secciéon se incluyen las
superficies de influencia de losas en faja con
distintas condiciones de borde, para la
determinacion de momentos flexores en
direccion transversal y longitudinal.

Uso de las superficies de influencia: se
dibujara la losa en faja, con su area cargada,
en la escala de la superficie de influencia,
luego se sumardan las ordenadas de las areas
cargadas, multiplicandose por el valor de la
carga. De esta forma se obtienen las
solicitaciones por unidad de longitud.
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-0.200
-0.170 | -0.200 | -0.230
-0.135 | -0.165 | -0.195 | -0.225 | -0.260
-0.080 | -0.120 | 0.165 | -0.195 ! -0.225 | -0.260 | -0.290
-0.025 -0.065 | -0.150 | -0.150 | -0.195 | -0.225 \ -0.265 | -0.295 | -0.325
-0.040 -0.085 | 0.135 | -0.185 | -0.225 -0.265 -0.300 | -0.335 | -0.360
-0.550 -0.100 | -0.175 | -0.230 | -0.265 | -0.305 | -0.330 | -0.360 | -0.390
-0.095 | -0.160 | -0.225 | -0.280 | -0.310 | -0.340 | -0.365 | -0.395 | -0.415
-0.165 | -0.245 | -0.295 -0.320 | -0.345 | -0.370 | -0.390 | -0.415 | -0.440
-0.290 | -0.320 | -0.335 | -0.345 | -0.365 | -0.385 | -0.405 | -0.425 A -0.445
FAJA EN CANTILEVER
Mx en el empotamiento ér \
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-0.500 | -0.070 | -0.090
-0.015 : -0.025 | -0.045 | -0.055 | -0.080 | -0.100
0.000 0.000 | -0.003 | -0.015 | -0.025 | -0.045 | -0.050 | -0.085 | -0.105
0.002 0.003 0.000 | -0.010 | -0.020 | -0.040 | -0.060 | -0.085 | -0.115
0.003 0.006 0.007 | -0.003 | -0.015 | -0.055 | -0.080 | -0.095 | -0.125
0.004 0.007 0.015 0.010 | -0.003 | -0.030 | -0.060 | -0.095 | -0.140
0.007 | 0.010 | 0.025 | 0.030 | 0.015 | -0.025 | -0.065 | -0.110 -0.155
0.006 | 0.015 | 0.035 | 0.050 | 0.035 | -0.170 | -0.075 | -0.120 | -0.165
0.004 | 0.010 { 0.040 | 0.080 | 0.055 | -0.015 | -0.070 | -0.130 | -0.175
0.003 | 0.007 | 0.040 | 0.108 | 0.100 | -0.017 | -0.850 | -0.140 | -0.185
N
L4
%
FAJA EN CANTILEVER g
MXx en ¢l centro g -
é
%
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i
|
|
|
-0.006 | -0.006 | -0.012 | -0.015 | -0.020 | -0.015 | -0.015 | -0.010 | -0.003
-0.004 | -0.006 | -0.015 | -0.015 | -0.015 | -0.010 | -0.010 | -0.003 | 0.007
-0.003 | -0.005 | -0.010 | -0.015"] -0.010 | -0.003 | 0.003 0.010 0.020
-0.002 | -0.002 | -0.002 | -0.003 | -0.003 | 0.010 | 0.025 0.030 0.400
0.002 0.010 0.010 | 0.015 0.020 0.035 0.045 0.055 0.060
0.015 0.025 0.040 0.045 0.055 0.075 0.080 0.065 0.080
AN
0.025 0.045 | 0.080 0.150 0.150 0.125 0.110 0.120 0.090
-@
?
FAJA EN CANTILEVER g
My en el centro g
7
7

4
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-0.002 | -0.006 | -0.010 | -0.012 | -0.012 | -0.010 | -0.008 | -0.006 | -0.004
0.004 | -0.014 | -0.016 | 0.024 | -0.024 | -0.020 -0.016" -0.008 | -0.004
-0.006 | -0.020 | -0.030 | -0.036 v-0.036 -0.032 | -0.024 | -0.014 | -0.008
-0.009 | -0.026 | -0.038 | -0.048 | -0.052 | -0.046 | -0.034 | -0.020 | -0.010
-0.012 | -0.039 | -0.052 | -0.070 | -0.072 | -0.068 | -0.054 | -0.032 | -0.014
-0.016 | -0.046 | -0.072 | -0.092 | -0.154 | -0.100 | -0.088 | -0.056 | -0.028
-0.020 | -0.056 | -0.092 | -0.124 | -0.140 | -0.140 | -0.128 | -0.092 | -0.048
-0.022 | -0.068 | -0.110 | -0.146 | -0.176 | -0.192 | -0.190 | -0.156 | -0.088
—0.024 -0.076 Y -0.124 | -0.170 | -0.212 ‘ -0.214 | -0.256 | -0.244 | -0.172
| ‘ i
-0.028 | -0.084 | -0.136 | -0.184 | -0.232 : -0.272 | -0.304 | -0.330 | -0.324
|
j

| Mxenel empotamiento

FAJA ARTICULADA-EMPOTRADA
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0.000 | 0.003 | 0008 | 0.015 | 0.016 | 0.014 | 0.012 | 0.010 | 0.006
0.002 | 0.004 | 0008 | 0016 | 0.020 | 0.018 | 0.014 | 0.012 | 0.008
0.002 | 0006 | 0.012 | 0020 | 0.026 | 0240 | 0.018 | 0.016 | 0.008
0.004 | 0.012 | 0.020 | 0.032 | 0.036 | 0.032 | 0.024 | 0018 | 0.010 |

| 0.008 | 0020 | 0032 | 0.040 A 0.044 | 0042 | 0036 | 0.024 | 0.012 |
0.008 | 0.028 | 0.044 | 0056 | 0.060 | 0.056 | 0.046 { 0.032 | 0.012

i 0.008 | 0.030 | 0.062 | 0072 | 0.080 | 0.076 | 0.062 | 0.040 | 0.016

WO.O1 0 0032 0060 | 0092 | 0.112 | 0.108 | 0.076 | 0.042 | 0.018
0.008 | 0.028 | 0.056 | 0.096 | 0.148 | 0.136 | 0.082 | 0.040 | 0.014
0.008 | 0.024 0.048 | 0.086 | 0.170 | 0.152 | 0.072 | 0.034 | 0012

*—
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0.000 | -0.005 | -0.008 | -0.010 | -0.010 | -0.010 | -0.008 | -0.004 | 0.000
-0.002 | -0.006 | -0.010 | -0.012 | -0.014 | -0.012 | -0.010 | -0.006 | -0.002
-0.002 | -0.003 | -0.012 | -0.016 | -0.018 | -0.016 -0.012 | -0.008 | -0.002
-0.003 | -0.008 | -0.014  -0.018 | -0.020 | -0.020 | -0.016 | -0.010 | -0.004
-0.003 ' -0.008 | -0.014 | -0.020 | -0.022 | -0.022 | -0.018 -0.012 | -0.006
-0.002 | -0.006 | -0.012 | -0.018 | -0.022 | -0.024 | -0.020 | -0.014 | -0.006
0.000 | -0.005 | -0.008 | -0.012 | -0.018 | -0.018 | -0.012 | -0.008 | -0.004
0.006 | 0.010 | 0.012 | 0.008 | -0.006 | -0.004 | -0.004 | 0.003 | 0.002
0.010 | 0.020 | 0.032 | 0.040 | 0.032 | 0.032 | 0.032 | 0.028 | G.014
0.014 | 0.032 | 0.060 | 0.095 | 0.140 || 0.130 | 0.085 | 0.050 | 0.020

FAJA ARTICULADA-EMPOTRADA

My en el centro

7
/
é
?
%
/
7

N
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-0.004 | -0.007 | -0.012 | -0.016 | -0.018 | -0.014 | -0.010 | -0.006 | 0.000
-0.006 | -0.012 | -0.020 | -0.032 | -0.036 ‘ -0.032 | -0.022 | -0.010 | 0.000
-0.012 | -0.020 | -0.036 | -0.052 | -0.060 | -0.054 | -0.036 | -0.016 | -0.002
-0.014 | -0.030 | -0.052 | -0.080 | -0.092 | -0.090 | -0.068 | -0.030 | -0.004
-0.020 | -0.044 | -0.072 | -0.108 | -0.135 | -0.142 | -0.118 | -0.064 | -0.088
-0.024 | -0.050 | -0.088 | -0.128 | -0.166 | -0.196 | -0.192 | -0.138 | -0.030
-0.026 | -0.056 | -0.098 | -0.1 4; -0.188 | -0.232 | -0.264 | -0.274 | -0.160
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0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.000 | 0.000
0.005 | 0.004 | 0.002 | 0.000 | 0.000
0.010 | 0.008 | 0.004 | 0.002 | 0.002
0.016 | 0.012 | 0.008 | 0.004 | 0.004
0.028 | 0.024 | 0.012 | 0.006 | 0.006
0.040 | 0.034 | 0.024 | 0.010 | 0.010
0.060 | 0.048 | 0.028 | 0.012 | 0.012
0.084 | 0.056 | 0.032 | 0.014 Ot0147
| 0118 | 0.060 | 0.032 | 0.012 | 0.012
0.138 | 0.054 | 0.020 | 0.006 | 0.006

FAJA EMPOTRADA-EMPOTRADA

Mx en el centro
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-0.010 | -0.008 | -0.004 | -0.002

-0.016 | -0.012 | -0.008 | -0.004

-0.022 | -0.018 | -0.012 | -0.004

-0.026 | -0.020 | -0.010 | -0.006

-0.024 | -0.016 | -0.012 | -0.004

-0.012 | -0.040 | 0.000 | 0.000

0.016 | 0.024 | 0.020 | 0.008

0102 | 0.074 | 0.044 | 0.020

FAJA EMPOTRADA-EMPOTRADA

My en el centro

=
%
z
é
z
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SECCION 4: CRITERIOS DE SELECCION Y DISENO DE PUENTES

Introduccion

En la presente Seccion del Manual se incluira
una orientacion para seleccionar el tipo de
puente a disehar en determinado lugar,
mencionando la influencia que tienen muchas
de las infinitas variables que intervienen en el
disefio sobre el producto final.
Posteriormente, se estableceran criterios de
disefio para diferentes elementos de los
puentes que pueden considerarse de uso mas
difundido por su amplio rango de aplicacion.

Objetivos del Diseiio

Los objetivos a perseguir en el disefio de un
puente pueden clasificarse de la siguiente
manera:

Calidad

La calidad de una obra civil en general, y de
un puente en particular, se manifiesta en la
Eficiencia para cumplir su Funcion, la
Seguridad o Confiabilidad con que cumple la
misma, la Durabilidad y la Estética. Con
respecto a esta ultima, se hace notar que
muchas veces se considera que para lograr
una mejor apariencia de un puente, es
necesario incrementar su costo; sin embargo
no siempre es asi y el proyectista debe
esmerarse para lograr obras de aspecto
agradable contemplando algunos detalles de
disefio que no signifiquen aumentos en los

costos. Particularmente importante es el
aspecto estético, en estructuras urbanas donde
resulta dificil valorar en términos de costos,
el deterioro del paisaje urbano que suele
producir un viaducto elevado ejecutado con
poco cuidado por su apariencia.

Costo

Hay que considerar que el costo de una obra
civil se compone tanto por el Costo Inicial de
Construccion, como los Costos de
Mantenimiento y también los Costos de una
eventual Emergencia.

En lo referente al Costo Inicial, el proyectista
de puentes debe tener una vision global y
compatibilizar la economia de su disefio con
la de la carretera que da origen al puente. Por
ejemplo, mientras, desde el punto de vista
estructural, un mayor peralte lleva a una
economia en el acero de una viga de concreto
reforzado, el aumento de nivel del tablero
puede obligar a incrementar la altura de los
terraplenes de acceso y con ello el
movimiento de suelos se encarece. Otro caso
se suele presentar cuando hay varios puentes
en un determinado tramo: la economia que se
logra con la tipificacion puede significar que
en algiin caso particular se construya un
puente de mayor longitud que la
estrictamente necesaria.

Los Procedimientos Constructivos pensados
por el proyectista y aplicados por el
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constructor tienen una incidencia directa en el
aspecto econdmico, ya que actualmente los
plazos de obra inciden fuertemente en el
rubro financiacién que ha cobrado enorme
importancia dentro del costo total.

Los Costos de Mantenimiento se elevan
enormemente cuando los trabajos no se
ejecutan en el momento oportuno. Es asi que
tareas de bajo costo, tipicas de mantenimiento
rutinario, no ejecutadas a su debido tiempo,
llevan a deterioros cuya reparacion puede ser
tan costosa como la obra misma. También
debe tenerse en cuenta, a la hora de proyectar,
que el uso de materiales de mejor calidad o
mayor aptitud para la zona de ubicacion de la
obra, reducen enormemente los costos de
mantenimiento. Lo mismo se puede decir de
muchos detalles de diserio que se consideran
mas adelante, en este Manual, con los cuales
se obtienen obras mas durables y de
mantenimiento mas econdémico, pese a que,
en algunos casos, pueda implicar un mayor
Costo Inicial.
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Seleccion del Tipo de Puente

La eleccion del tipo de puente a proyectar
para un determinado lugar, es un proceso en
el que intervienen demasiadas variables como
para poder establecer un procedimiento
tipico. Sin embargo, el aspecto econémico
suele ser uno de los mas importantes y en este
terreno es conveniente aprovechar la
experiencia de los paises desarrollados.

La Estructura Longitudinal

En lo que respecta a la estructura
longitudinal, es posible representar
graficamente los rangos de aplicacion de los
diferentes tipo de puente en funcion de la
longitud del vano mayor. La Tabla 1, ilustra
esta relacion, que debe interpretarse como
aproximada ya que los limites de aplicacion
de cada tipo estructural no son precisos y se
modifican con el paso del tiempo y la
incorporacion de nuevas tecnologias.

En la Figura 1. se muestran,
esquematicamente, las tipologias
estructurales de acuerdo a su esquema
longitudinal.
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TABLA 1

TIPOS DE PUENTE SEGUN SU LUZ LIBRE

LONGITUD DE LA LUZ PRINCIPAL (m
6 15 20 30 50 80[ 150] 200/ 500{ 800| 1200{ 1500

COLGANTES
SIMPLES Y MULTIPLES

| |
ATIRANT.
CONCR. ACERO

PUENTES EN ARCO
CONCR. ACERO ATIRANT.

|
PTES. RETICULADOS DE ACERO
ISOSTATICOS ~ CONTINUOS - ALT. VARIABLE

TABLEROS MIXTOS
V. DE ACERO Y L. DE CONCR.

VIGAS CAJON PREESF.
INERCIA CONST. INERCIA VAR.

VIGAS PREESF.
SECC. DOBLE T - PREFABR.

VIGAS CONCR. REF.
ISOSTATICAS Y CONTINUAS

PUENTES LOSA
MACIZA _NERVUR. ALIVIAN.
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Isostdticos simples Pl‘

I
5

Isostaticos con voladizos

[ [

Viga Tipo Gerber
[ LY I )
[ M 1 il

Vigas Continuas:

Inercia Constante Tl
Inercia Variabqu|
Porticos

/ N\

7 N A1\

Colgantes

[l |

Figura 1.
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Secciones Transversales Tipicas y sus
Campos de Aplicacion

El tipo de seccion transversal a adoptar en
cada caso, también es funcion de una gran
cantidad de variables y muchas veces es
necesario realizar croquis de diferentes
alternativas, llevandolos hasta un nivel de
disefio suficiente para poder determinar sus
costos y, de esta forma, adoptar la mas
conveniente.

@) =T =

b)

o 10000000000

wthDDDDDdr

Figura 2.

En lo referente ala seccion transversal, tienen
mas influencia los factores locales que la
configuracion longitudinal de la estructura.
Por ello, es practicamente imposible
establecer procedimientos de disefio fijos
para elegir la topologia transversal de la
superestructura. A continuacion, sin embargo,
se comentan algunos criterios que pueden
establecer pautas de disefio para cada caso:

Losas macizas (Fig. 2.a): son de aplicacion
en puentes de luces pequenas (6 a 20m), por
cuestiones econdmicas y se ejecutan con
espesores comprendidos entre 0.20m a

1.00m. Pueden ejecutarse en concreto
reforzado o preesforzado, aunque este Gltimo
caso es poco usual. Resultan muy
convenientes cuando la geometria en planta
es compleja (oblicuidad, curvatura, ancho
variable, Fig. 3) y, al tener su fondo plano,
dan soluciones de buena apariencia para ser
utilizadas en viaductos urbanos.

//

7/

Figura 3.

Losas nervadas (2.b): se llega a estas
soluciones cuando aumentan un poco las
longitudes y se desea alivianar la
superestructura. Su aplicacion mas comun es
en puentes de poca longitud y mucho ancho.
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0 T

H WU VU U uvul

Figura 4.

Pueden realizarse colocando elementos
premoldeados (de seccion PI, por ejemplo,
Fig. 5.a), adosados. A fin de transmitir
transversalmente las cargas, se prevén trabas
de corte (Fig 5.), entre las piezas
premoldeadas. Otra solucion es vincularlas
transversalmente con diafragmas postensados
y generalmente, cuando se ejecutan con
premoldeados, llevan wuna capa de
compresion vaciada "in situ". Cuando la
estructura transversal cobra importancia, en
estructuras vaciadas en el sitio, se construyen
las losas casetonadas (nervadas en las dos
direcciones, fig. 4.ay b).

Losas alivianadas (Fig. 2.c y d): al
incrementarse las longitudes y por lo tanto los
peraltes, conviene prever agujeros
longitudinales a fin de alivianar la estructura.
Cuando los peraltes no son grandes (el tipo c,
se utiliza para peraltes de 0.40m a 0.80m y el
tipo d para valores de 0.80m a 1.20m), el
alivianamiento se realiza con elementos
perdidos de espuma de poliuretano
expandido, quedando orificios de seccion
rectangular o cuadrada; otra alternativa es
ejecutar orificios de seccion circular (Fig. 2.c
y 5.¢), dejando ductos de fleje de acero
(similares a los ductos para cables de
pretensado) en la masa de concreto. Para
peraltes mayores, pueden ejecutarse cajones
de madera, como encofrado perdido, para
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configurar los huecos que dan el
alivianamiento (Fig. 2.d). Se suelen utilizar,
también en este caso, vigas premoldeadas de
seccion cajon adosadas (fig. 5.a, by ¢), de
concreto reforzado o preesforzado, cuyos
extremos siempre estdn macizados. Para
concreto reforzado se suelen usar esbelteces
(relacion peralte/luz) del orden de 1/12
mientras que para concreto preesforzado se
llega a 1/18 0 mas.

a)ﬁ
U U v uv oy » (O

)[ ]ﬁ ]f o (O

Figura 5.

Vigas T mutliples: son los tableros mas
utilizados para luces variables entre 10 y 25
m de concreto reforzado. Son vaciados en el
sitio y en lo posible se trata de acomodar las
barras de acero en el ancho de la viga para no
complicar los encofrados ejecutando talones.
Llevan vigas transversales en ambos
extremos y una en el centro. Se ha
demostrado que una viga transversal en el
centro es mas eficiente que dos ubicadas en
los tercios de la luz, para repartir cargas entre
las vigas. En cuanto a su aspecto estético,
estos puentes suelen tener una esbeltez
reducida (1/10 a 1/12), dando un aspecto
demasiado masivo a la obra.

ruuu

Figura 6.
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Vigas preesforzadas (secciones T o V,
Figuras 7. y 8.) utilizadas en puentes con
luces variables entre 20 y 50m y esbelteces de
1/16 a 1/19, significan, en general, una
solucién econdémica. A pesar de que el
concreto debe ser de mayor calidad y que
llevan acero de preesfuerzo que tiene
caracteristicas especiales, se obtienen
economias importantes en la cantidad de
material (con su efecto multiplicador por el
traslado de pesos a las fundaciones), y con los
plazos de obra. Puesto que estas vigas son
premoldeadas, su fabricacion comienza
juntamente con la ejecucion de las
fundaciones y el montaje se realiza en forma
rapida. Finalmente se vacia la losa de
concreto reforzado. Se ha utilizado el
preesfuerzo transversal de la losa y vigas
transversales, pero no es una solucion
econdmica. Se requieren vigas transversales
en los extremos, en tanto que las vigas
transversales interiores se han dejado de
utilizar porque su ejecucion implica una etapa
mas en la obra que encarece la construccion.
La apariencia de las vigas T, no es agradable
por lo que, en lo posible se trata de evitar su
utilizacion en zonas urbanas. Tampoco se
adaptan bien a formas complicadas como
puentes en curva.

Figura 7.

VVV

0

Figura 8.

Vigas vaciadas '"in situ" de concreto
preesforzado: estas secciones tipo
alivianadas o cajon son muy utilizadas para
viaductos urbanos por presentar multiples
ventajas, como ser: al no estar sobre rios es
posible hacer los encofrados sencillamente,
se adaptan a formas complicadas como
curvas horizontales y verticales, es sencillo
ejecutar estructuras continuas, pueden ser de
ancho variable y adaptarse asia los empalmes
de ramas de distribuidores, tiene aspecto
agradable por la simpleza de sus lineas y su
esbeltez, que en el caso de vigas continuas
varia de 1/24 a 1/30, (Figs. 9.y 10.).

S\

oo
T\O O
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Figura 9.

Capitulo II - 69



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

Las secciones cajon (Fig. 11), también se
utilizan frecuentemente en viaductos urbanos
con luces variables entre 20 y 60 m con
peralte constante. En vigas continuas o
Gerber con peralte variable (incluso con
dovelas prefabricadas) se han hecho puentes
con luces principales de hasta 250m.

v

OO

Figura 12.

También se utilizan, en vigas continuas de
inercia constante o variable, las vigas mixtas
tipo cajon (Fig 12.). Otra aplicacion
simultdnea de acero y concreto, lo
constituyen los puentes cuya estructura
principal es reticulada de acero y llevan losa

Figura 10. de concreto reforzado (Fig. 13.).
n\‘ |/ i i
( j I i
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Figura 11. Figura 13.
Tableros mixtos: en zonas excesivamente Tableros ortotréopicos de acero: son

frias o calurosas, donde no es frecuente
contar con buenas condiciones para el
vaciado del concreto, o cuando no se
disponen equipos pesados para montar vigas
muy pesadas, o en paises donde construir en
acero es ventajoso frente a la construccion en
concreto, se recurre a ejecutar las vigas de
acero (en general de chapas soldadas) y la
losa vaciada "in situ" sobre la cabeza de las
vigas (Fig. 12.).
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ejecutados con elementos de acero soldados
configurando emparrillados, sobre los cuales
se ejecuta una carpeta de rodamiento
provista de una membrana hidrofuga. Se usan
en puentes colgantes y atirantados, por su
reducido peso y gran resistencia.

La Tabla 2, de la pagina siguiente, muestra
los rangos de luces entre apoyos principales
de un tramo, con el tipo de superestructura de
tablero que suele ser mas econdémico adoptar.
Los limites no son precisos y se modifican
con el paso del tiempo y la incorporacion de
nuevas tecnologias constructivas.
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TABLA 2

TIPOS DE SUPERESTRUCTURA SEGUN LUZ DE TRAMO
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Deflexiones maximas. La esbeltez de los
tableros, se limitara de tal manera de cumplir
con la siguiente limitacion de deflexiones:

Joax 1 1
a

L 800 1000

Reparticion Transversal de Cargas

A pesar de suministrarse, en el presente
Manual, expresiones empiricas que permiten
analizar la reparticion transversal en forma
sencilla, expeditiva y suficientemente
aproximada, el Proyectista puede aplicar
métodos mas sofisticados para dimensionar la
superestructura. Entre otros, los mads
utilizados se basan en los siguientes
conceptos:

Viga rigida sobre apoyos elasticos: (Fig.
14.) para tableros largos con varias vigas
transversales. El tablero se considera
infinitamente rigido en virtud de la gran
rigidez de las vigas transversales, y apoyado
sobre resortes cuyarigidez k, es proporcional
a la de las diferentes vigas longitudinales
(carga necesaria para producir una deflexion
unitaria).

vy
T & ¢

Figura 14.

Viga flexible sobre apoyos elasticos: con el
mismo esquema que el anterior, pero
considerando la flexibilidad de la estructura
transversal (losa y vigas transversales).
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Viga flexible sobre apoyos elasticos
verticales y rotacionales (Fig. 15.): al
esquema estructural anterior, se le agregan
los resortes rotacionales cuya constante es la
rigidez torsional de las vigas longitudinales.
Es de aplicacion cuando las vigas
longitudinales tiene una importante rigidez
torsional que colabora para la reparticion
transversal, como en el caso de vigas cajon o
de seccion V.

Y v

Figura 15.

Resolucion como emparrillado (Fig. 16.):
muy utilizado antes de la aparicion de la
computadora a través de las tablas de
Massonet, hoy dia también se aplica
modelando el emparrillado con vigas
transversales y la losa como un sistema de
barras paralelas. Admite la consideracion del
sesgo y la curvatura o cualquier forma en
planta de la estructura. La reparticién es
subvaluada por despreciarse la transmision de
esfuerzos por distorsion de las losas y el
efecto de Poisson.

Figura 16.

Método de las fajas (Fig. 17.): para tableros
se forma ortogonal y ancho constante. Se
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considera a las vigas como lineas anchas con
rigidez a flexion transversal infinita,
flexibilidad rotacional y longitudinal. Las
losas en faja se consideran empotradas en las
vigas. Cuando no se colocan vigas
transversales, es un procedimiento que
permite considerar la colaboracion de la losa
en la reparticion transversal.

—

I—ll—l:

Figura 16.

Método de las Bandas Finitas (Figura 17.):
caso de aplicacion del Método de los
Elementos Finitos en los elementos banda
denominados "semianaliticos". Desarrollado
ampliamente por Cheng para configuraciones
complejas (oblicuidad) y Scordellis
(curvatura). Requiere la utilizacién de
sistemas de computacion mas o menos
sofisticados de acuerdo a la complejidad
geométrica de la superestructura y sus
condiciones de borde.

==

Figura 17.

Union Viga-Losa y Armado de Vigas
Premoldeadas

Losa superpuesta (Fig. 18.): Este esquema,
mas utilizado en Estados Unidos, tiene la
ventaja de simplificar la fabricacion de la

viga y de la losa en virtud de su armado mas
sencillo.

N

Figura 18.

Como el empalme entre viga y losa se hace
mediante estribos verticales que hacen las
veces de conectores, los moldes de las vigas
son sencillos y no tienen perforaciones
laterales para la salida de empalmes. Por lo
general se requiere (al menos cerca de los
extremos donde el corte es elevado), que las
cuatro ramas de los estribos de la cabeza de
las vigas, se anclen en la losa superior.
Cuando los esfuerzos cortantes son menores
pueden anclarse s6lo dos ramas, pero en tal
caso, se requiere que sean las externas para
mejorar el comportamiento transversal del
tablero.

Losa adosada (Fig. 19.): Esquema mas
utilizado en Europa, tiene la ventaja de
aprovechar el concreto de la cabeza de las
vigas como parte de la losa. Las vigas tienen
mayor altura en la etapa inicial de viga
aislada y por lo tanto se aprovecha mejor el
material, lograndose luces mayores con
elementos mas livianos y menor esfuerzo de
precompresion. El armado de las vigas es
mas complicado pues debe permitir que las
barras de refuerzo de los empalmes salgan
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lateralmente en la cabeza de las vigas (Fig.
19.). Usualmente se realiza el empalme entre
el refuerzo de la losa y el de la cabeza de las
vigas, mediante yuxtaposicion de "bucles", de
otra forma, las barras salientes de las vigas
para empalmes por yuxtaposicion comunes,
son muy largos y molestan durante las
operaciones de transporte y montaje.

Figura 19.

El empalme por bucles requiere una distancia
(a) que lleva a sobre reforzar las losas en su
conjunto, sobre todo porque se arma arriba y
abajo tanto en el tramo como en el apoyo.
Esto conlleva un mayor gasto que se recupera
en facilidad constructiva.

Armado de las vigas (Fig. 20.): Debe
cuidarse este aspecto para simplificar la
construccion y evitar las modificaciones que
habitualmente, y muchas veces con poco
criterio, se realizan en la obra.

IAI

a b

Alad

Figura 20.

En principio, se evitaran las barras que
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requieran mas de cinco dobleces, pues se
alabean y dejan de mantener la prolijidad que
requiere el armado. Se evitaran, también, los
angulos entrantes en armaduras superficiales,
a menos que se prevea un gancho, como se
muestra en el esquema (e), ya que pueden
producir la fisuracion y el saltado del
concreto al traccionarse. EIl trazado
longitudinal de los ductos de preesfuerzo (en
el caso de postesado) interfiere con el
estribado del talon y su trazado transversal
cuando, desde su posicion lateral (para la
seccion central) en el talon deben pasar al
alma para subir hacia los extremos de la viga.
Estos inconvenientes llevan a considerar
como mas practicos los esquemas de armado
mostrados en a, b, ¢, d y e., adoptando las
distintas variantes segun el enfilado de los
ductos se ejecute desde arriba o desde un
lateral.

Se evitara el esquema de armado mostrado en
f, ya que obliga a "enhebrar" las armaduras
longitudinales de piel y los ductos,
complicando enormemente la construccion y
llevando al personal de obra a "cortar" los
estribos que interfieren con los ductos.

No se ha dibujado en los esquemas el acero
pasivo de refuerzo longitudinal de piel,
minimo necesario para evitar la fisuracion.

Ejecucion y Armado de Losas de
Tableros

Alternativas para los encofrados: Para el
esquema de losa superpuesta (Fig. 21.), puede
utilizarse con mayor facilidad el encofrado
consistente en losetas prefabricadas. Esta
demostrado que esta seccion es util como
cabeza de compresion para la flexion
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longitudinal, una vez que ha fraguado la losa.
En el esquema de losa adosada, por el
contrario, dado el poco espesor de las cabezas
de las vigas, no se cuenta con la posibilidad
de ejecutar un diente para apoyar las losetas.
Es més simple disefiar un encofrado de
tableros removibles, suspendido desde la
parte superior de las alas de las vigas.

los interiores, se preveran armaduras
longitudinales colocadas en la parte superior
para absorber momentos flexionantes
longitudinales no evaluados en el célculo.
Una varilla #4 c¢/15cm, suele ser lo
recomendable. Estas barras se colocaran
siempre en direccion perpendicular a la viga
transversal en cuestion, aclaracion que cobra
importancia cuando se trata de puentes

LxXr L

Figura 21.

sesgados. No es necesario doblarlas, como se
ha indicado en el esquema, ya que los
esfuerzos de corte no son importantes; pero si
extenderlas por lo menos 1.20m y anclarlas,
preferentemente en zona comprimida.

o el

En algunos casos resulta econdémico, por la
rapidez de construccion, prever el refuerzo
completo de la losa incluido en las losetas a
utilizar como encofrado (Fig. 22.). Sin
embargo este procedimientos requiere una
mayor cantidad de acero de refuerzo, ya que
se deben configurar verdaderas vigas
reticuladas para soportar los esfuerzos
provenientes del peso del concreto fresco en
etapa constructiva.

AW AW AWAWANNY AN A VA
a b
Figura 22.
Refuerzo longitudinal sobre vigas

transversales (Fig. 23.): siempre que las
vigas transversales lleguen a integrarse con la
losa, lo que siempre ocurrird en los
diafragmas extremos, pero puede evitarse en

e —

|

Figura 23.

Conectores para tableros mixtos (Fig. 24.):
En tableros mixtos, es necesario tomar los
esfuerzos rasantes en la interfase acero-
concreto, ya sea los producidos por el
esfuerzo cortante como los originados en la
contraccion de fraguado del concreto. Para
ello se colocaran conectores en la cantidad,
ubicacion y con la seccion y longitud que
surja del calculo (mayor cantidad cerca de los
extremos).

Estos conectores pueden tener multiples
configuraciones, algunas de las cuales se
muestran en los esquemas a, b y c. La
correcta soldadura de estos elementos es
determinante para el éxito de su funcion, por
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lo que se tratara de que sean colocados en
taller y no en la obra.

N TVAVAY

Figura 24.

presupuesto, suelen colocarse juntas de bajo
costo que no tienen un buen standard de
comportamiento.

Figura 25.

Losa de Continuidad

Descripcion. La losa de continuidad (fig.
25.), es un elemento cuya utilizacion se
recomienda en los proyectos de puentes de
tramos isostaticos constituidos por vigas,
reforzadas o preesforzadas, y losas vaciadas
en el sitio. Los objetivos principales de su
introduccion son los de mejorar la
transitabilidad y eliminar las juntas entre
tramos. No debe confundirse con los
dispositivos que a veces se colocan en este
tipo de puentes para lograr la continuidad
estructural entre tramos originalmente
montados como isostaticos. La losa de
continuidad no transforma los tramos
isostaticos en continuos puesto que es un
elemento completamente flexible en
comparacion con las vigas.

La eliminaciéon de la junta de dilatacion-
contracciébn es deseable, principalmente
porque es uno de los elemento mas
vulnerables del puente. Es dificil colocarla
bien, requiere mantenimiento periddico y, a
pesar de ser una minima proporcion del
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En materia de costos, la conveniencia entre
construir la losa de continuidad o colocar una
junta suele depender de los costos locales de
mano de obray la posibilidad de comprar una
junta confiable.

Disefio: para su ejecucion se requiere la
colocacion de una plancha de poliestireno
expandido para independizar la losa "in situ"
de las vigas (Fig. 25.), en una longitud que
surge del dimensionamiento y unas pequefias
vigas transversales en sus extremos para que
el apoyo no se produzca en puntos aislados
sobre las vigas.

a
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Flgura 26.
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El esquema estructural de calculo y los
estados de carga a considerar (Fig. 26.) junto
con las caracteristicas del material (concreto
reforzado), obligan a realizar un analisis en
régimen pléastico, que considere las
propiedades viscosas del concreto como la
relajacion y la deformacion diferida,
considerando la edad de los diferentes
concretos en el momento de establecerse la
continuidad y la relajacion de esfuerzos
producidos por deformaciones impuestas.
Las principales solicitaciones proviene de los
giros impuestos por los tramos vecinos
cuando se encuentran cargados y esto impone
la longitud minima de la losa de continuidad
para darle mayor flexibilidad. A su vez, la
longitud no puede incrementarse demasiado
puesto que debe soportar, con una cantidad
razonable de refuerzo, el paso de las cargas
sobre ella. Por lo general, es una estructura
que resulta bastante reforzada, superior e
inferiormente.

Disposicion: de todas maneras, en virtud de
otros problemas que se presentan en
estructuras largas de concreto, no es
recomendable establecer la continuidad para
tramos mayores de 100 6 120 m, a lo sumo.
Esta limitacion lleva a prever juntas cada 3 o
a lo sumo 4 tramos en puentes de luces
standard (Fig. 27).

S XAV A AT AT

Figura 27.

Nunca deberd colocarse una losa de
continuidad cuando los apoyos extremos de

los tramos adyacentes presentan una evidente
diferencia de rigidez y puedan esperarse
asentamientos diferenciales, como en caso
ilustrado en la figura 27., donde el apoyo
extremo esta constituido por un sillin
asentado en el terrapén de acceso.

Es también muy recomendable su utilizacién
en zonas sismicas, ya que la continuidad
sobre las pilas, evita que los tramos se caigan
cuando se mueven los cabezales de los
pilares. Teniendo losas de continuidad, el
sistema de topes y apoyos antisismicos es
mas simple.

Apoyos

El diseno y la correcta instalacion de los
aparatos de apoyo puede ser la distancia que
existe entre el éxito y el fracaso total de un
puente. La integridad de la estructura depende
enormemente de que las condiciones de
apoyo en base a las cuales se ha
dimensionado, sean respetadas durante la
construccion y la vida util de la obra. Los
aparatos de apoyo modernos, ejecutados en
base a neopreno, funcionan muy
eficientemente cuando estan bien disefiados
y colocados, de lo contrario sera necesario
reemplazarlos a los pocos afios de servicio
para evitar que se dafie la estructura en forma
irreversible.

Procedimiento de disefio. En la presente
seccion se establece el procedimiento de
disefio para aparatos de apoyo constituidos
por neopreno exclusivamente (simples) o
reforzados con placas de acero (reforzados).

Definiciones

A: area en planta (cm?)

D: didmetro para apoyos circulares

Fs: fuerza cortante sobre el apoyo (Kg)
G: modulo de elasticidad transversal del

material a 23 C
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L: longitud de un apoyo rectangular en
la direccion del eje del puente

carga de compresion en el apoyo (Kg)
factor de forma de una capa del

apoyo:

wv

drea cargada

area libre para expandirse lateralmente

que para apoyos rectangulares es:

Lw
2t (L+W)

y para apoyos circulares:

_ D
4t
T: espesor total de neopreno = ti (cm)
ti: espesor de neopreno de la capa i
W: ancho de un apoyo rectangular, en
sentido perpendicular al eje del

puente
'L, (""w): rotacion relativa entre las superfi-

cies superior ¢ inferior del apoyo, en
las direcciones longitudinal y
transversal
factor de modificacién que vale 1.0
para las capas internas de apoyos
armados, 1.4 para las capas interiores
y 1.8 para apoyos simples

c: deformacién instantdnea por
compresion (cm)

s:  deflexion instantdnea en la direccion
horizontal del cortante (cm)

it deformacion de compresion para la
capa 1 de neopreno (cambio del
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espesor dividido por el espesor
inicial)

c:  esfuerzo promedio en el apoyo
causado por el peso propio y la
sobrecarga sin impacto = P/A (Kg)

FC:  factor de creep =Propiedades de los
materiales

deformacion a 25 afios
deformacion instantdnea

Las propiedades del neopreno utilizado en la
fabricacion del apoyo se establecen en
funcion de su Dureza Shore. Los valores mas
usuales se muestran en la siguiente tabla:

DUREZA 50 60 70
SHORE
G (Kg/cm?) 6al 85all 11al8
FC 25 % 35 % 45 %

Esfuerzo de compresion

A menos que se impida la deformacion lateral
mediante un confinamiento adecuado, el
valor c, en cualquier capa de neopreno, no
excedera 70 Kg/cm? para apoyos armados o
56 Kg/cm? para apoyos simples. Para apoyos
de varias capas, el valor S a adoptar sera el
que corresponde a la capa de mayor espesor.
El esfuerzo admisible a compresion puede
incrementarse en un 10 % si la deformacion
por corte es impedida.

Deformacion por compresion

Esta deformacion ¢, se limitard para
asegurar la serviciabilidad del puente. La
deformacion instantanea se calculard como:

Aczz €1
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Losvaloresde , | se obtienen de los graficos
adjuntos.

El efecto del creep debe ser agregado alas

1000 | racror
DE FORMA

500 |

ESFUERZO DE COMPRESION (PSI)

DUREZ# 50

DEFORMACION DE COMPRESION (%)

A

Rotacion

La rotacion relativa entre ambas caras del
apoyo selimitara a

Ppoyos rectangulares: L + W', $ 2

2
apoyos circulares. D '2L + "€V$ 2).

Cortante

L as deformaciones maximas por cortante se
calcularan sumando las consideradas por
creep, contraccion de fraguado, preesfuerzo y

deflexiones instantaneas cuando se
consideran cargas de larga duracion. Paraello
se pueden adoptar los valores dados en la
tabla de las propiedades de |os materiales.

1000 L

ESFUERZO DE COMPRESION (PSI)
a
(=]
S

DUREZA 60

DEFORMACION DE COMPRESION (%)

B

efectos térmicos obtenidos con latemperatura
de instalacion. El apoyo sera disefiado para:

T$ 2)s

Lafuerzarasante inducidapor ladeformacion
de cortante, se aproxima con:

_ A
Fo=G 2D,

Estabilidad
Para asegurar la estabilidad, el espesor total

del apoyo no excedera € menor de los
siguientes valores:
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L/5, W/5, o D/6 para apoyos simples
L/3, W/3, o D/4 para apoyos reforzados

Anclaje

Si para alguna combinacion de cargas, la
fuerza horizontal es mayor que 1/5 de la
fuerza de compresion simultanea, el apoyo
debera  asegurarse  contra  posibles
movimientos horizontal es.

Criterios para la instalacion. Seinstalaran
(Figura 28.) sobre un dado de mortero de
arena y cemento 1:3 (a) perfectamente
nivelado y reforzado con unamallade barras
#3 cada 8 cm, en ambas direcciones (c),
dejando espacios en su perimetro (d) de, por
lo menos, 5 cm para que € refuerzo cubralas
tracciones gque genera la friccion y no se
despostille la arista del dado. La atura o
espesor de este dado sera como minimo de 5
cm para evitar que € agua pueda atacar
algunos elementos de acero que suelen tener
los apoyos y paralograr un espacio minimo
de 12 cm entre laviga de apoyo y agun punto
de la superestructura gue permita colocar un
gato plano para levantarla y reemplazar el
apoyo en caso de necesidad.

Figura 28.
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Cuando la superestructura tenga pendiente
por exigencias geométricas del trazado vial,
se prepararan dos dados de manera que €l
apoyo quede con sus superficies paralelas
perfectamente horizontales (Fig. 29.). Delo
contrario, lacomponente horizontal producira
deformaciones permanentes bajo cargas de
larga duracion que llevaran a la destruccion
del aparato de apoyo.

VIGA

PILASTRA

Figura 29.

El dimensionamiento del aparato de apoyo se
hard cumpliendo  exactamente las
especificaciones del fabricante. Las piezas
formadas exclusivamente de neopreno
pueden presentar un  aplastamiento
importante con tendencia a escurrir hacialos
laterales (Fig. 30.).

Y.
e 4
Figura 30.

Paraevitar esto e incrementar la capacidad de
carga y deformacion de los apoyos, se
utilizan apoyos armados (Fig. 30.) quetienen
incluidas unas chapas de acero, en general de
1mm de espesor separadas por 8mm de
neopreno. El conjunto de varias capas,
recubierto por neopreno para proteger al
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acero de la corrosion, es vulcanizado a
presion formando un conjunto sellado. Con el
agregado de las chapas de acero se logra el
zunchado del neopreno que evitalatendencia
a escurrir y se reduce la deformacion por
compresion del mismo, incrementando su
capacidad de carga.

Para cargas muy importantes (puentes con

luces mayores de 40 6 50 m) se utilizan los
apoyos confinados (Fig. 31.) en los que €

neopreno se vulcaniza dentro de una caja de
acero circular que evita su deformacion
lateral e incrementa enormemente la
capacidad de carga.

Con esta configuracion se logra un apoyo fijo
gue sblo permite rotaciones.

en fabricas de calidad reconocida.

Pilastras

Hay practicamente infinitas posibilidades en
lo referente al disefio de pilares de puentes,
sin embargo es posible establecer algunos
criterios para seleccionar estructuras mas
convenientes o adaptables a cada caso.

Las pilastras tipo pantalla (Fig. 33.) implican
una reduccion en el consumo de acero a la
vez que brindan una gran flexibilidad
longitudinal, lo que algunas veces permite
empotrarlas completamente en la
superestructura, eliminando los aparatos de

apoyo.

-4

Figura 31.

Para obtener un apoyo deslizante (Fig. 32.),
se requiere la colocacion de una capa de
teflén adherida a neopreno, que dedliza,
précticamente sin friccion, contra una
superficie de acero inoxidable pulidaaespgo
gue vaadherida ala parte superior de aparato
gue se encuentra fija en la superestructura.

-2

Figura 32.

Los aparatos de apoyo deben ser adquiridos

I B UO0T U Qgun

Figura 33.

No deben utilizarse cuando se trata de un
puente sobre un curso de agua cuya direccion
de escurrimiento no sea perfectamente
paralela alapantallay estable en el tiempo,
ya gue pueden actuar como deflectores de la
corriente provocando socavacionesy atagues
alas margenes.

Las pilas aporticadas (Fig. 34.),

generalmente con columnas circulares se
adaptan mas a corrientes de agua de
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direccion fluctuante pero, cuando tienen mas
de una columna, pueden presentar
importantes obstaculos a paso del agua en
rios gque tienen arrastre de malezas o ramas
que se enganchan entre las columnas
formando verdaderos macizos que endican €l
curso de agua.

!
oo O L U
Figura 34.

L as columnas de seccion cuadrada, que son
mas econdmicas de construir, presentan
mayor oposicion a las corriente y dan una
apariencia deficiente en cruces sobre calles 0
rutas por presentar, al que circula por debajo
del puente, muchas aristas y caras que
cambian de dimensiony tonalidad de sombra.
Las columnas circulares son mas dificiles de
encofrar y, a menos que se utilicen
encofrados metalicos, tienden a revirarse
cuando superan los 4.5 6 5m de altura.

Cuando & dimensionamiento se harealizado
considerando la estructura como aporticada,
es importante prever la correcta disposicion
del refuerzo para transmitir los momentos
flexores de la viga de apoyo hacia las co-
lumnas en los nudos del portico. En la parte
inferior, debe cuidarse e empotramiento de
las columnas en el macizo de la base.

Capitulo 11 - 82

Figura 35.

Cuando €l plano de fundacion esta algunos
metros por debajo del terreno natural carece
de sentido gjecutar columnas circulares para
enterrarlas, por o que se recurre a gecutar
fustes de seccion cuadrada o elevar una pan-
talla como fuste Unico para todas las
columnas que, asu vez, damayor rigidez ala
base de fundacion (fig. 35.). En estos casos,
el refuerzo de la pantala debe gecutarse
considerandola como una viga pared o de
gran altura.

Si la fundacién se realiza mediante pilotes
perforados de gran didmetro, puede con-
tinuarse e pilote por encima del terreno
natural constituyendo un pilote columna que
muere en la viga de apoyos directamente
(Fig. 36.).

Figura 36.
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No siempre es posible adoptar esta solucién
pues € desvio logico de la vertical que se
produce durante la perforacion lleva a una
fata de aineacion de las columnas e
incrementa los momentos secundarios.

La viga de apoyos debe tener dimensiones
generosas en la direccion longitudinal del
puente para dar lugar a los espacios
requeridos como separacion entre vigas
longitudinales, los que se han especificado
para los dados de apoyo y para € correcto
anclage de refuerzo que absorbe la
introduccion de las cargas en la misma (Fig.
37.).

Figura 37.

Los problemas que se presentan por no
respetar estas especificaciones, son diversos:
esimposible reemplazar un aparato de apoyo
en caso de deterioro, los esfuerzos de traccion
horizontales originados por laintroduccion de
las cargas en la viga de apoyo y por
acortamiento de las vigas, producen la
fisuraciony posterior desprendimiento de las
esquinas con el consecuente inicio de la
corrosion de las barras de refuerzo (Fig. 38.).

)
-

Figura 38.

Estribos

Hay gran niumero de aternativas posibles
para seleccionar al momento de proyectar los
estribos de un puente. Y a igual que con las
pilastras, cada tipo tiene su campo de
aplicacion, en el cual resulta més eficiente y
economico.

Falsosestriboso estribos abiertos. Este tipo
de estribo (Fig. 39.), en € cual € terraplén
pasa entre las columnas o contrafuertes, no es
apto para ser utilizado en rios donde se
prevean crecidas con desbordes vy
socavaciones. Es muy costoso efectuar
protecciones para los terraplenes de acceso y
no se puede correr €l riesgo de que la obra
colapse completamente por erosion de los
CONOS.

—_————

|

Figura 39.
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Laestructura debe ser absolutamente estable
por si misma y no se permitira € uso de
tensores anclados bagjo € terraplén para
ayudar al equilibrio.

Resultan de aplicacion frecuente en viaductos
sobre carreteras o avenidas por su agradable
aparienciay la aberturavisua que permiten,
ademas pueden transformarse en pilastras en
una futura ampliacion. En esta aplicacion
suelen tener fundacion directa, aunque
pueden también fundarse sobre pilotes
hincados o perforados.

Para el disefio se debe considerar €l empuje
del terreno con una altura de 60 cm sobre €
nivel de la cazada equivaente a la
sobrecarga, aln cuando se preveaunalosa de
aproximacion. En los contrafuertes, se
considerara el empuje correspondiente atres
veces € ancho del contrafuerte. Se puede
considerar que este empuje no actla mas
abajo del nivel del terreno natural original. A
los efectos de la verificacion d
deslizamiento, no se podra considerar el
empuje pasivo delante del estribo ya que: 0
puede desaparecer en € caso de rios 0 sera
suelo suelto o deficientemente compactado
luego de la construccion.

Estribos cerrados o en cantiléver. Son
estructuras esbeltas de concreto reforzado
completamente similares a un muro de
sostenimiento (Fig. 40.), con la salvedad que
tienen muros de alao de vuelta pararetener €l
suelo por los laterales.

Capitulo 11 - 84

00 [

Figura 40.

Se utilizan para puentes sobre rios por la
seguridad que brindan frente a la socavacion.
Es buena préctica dar pendiente ala base del
contrafuerte para evitar que se acumule agua
y se dafloje € terraplén. S se fundan en
pilotes, es frecuente utilizar los muros
laterales como grandes contrafuertes para
llevar las cargas alos pilotes posteriores.

Cuando su atura pasalos 6 6 7 metros, se
recurre a proveerlos de contrafuertes como
indica la linea punteada de la figura. Por €
contrario, cuando tienen menos de 3 0 4
metros de altura, resulta mas econdmico
hacer una estructura tipo masiva (Fig. 41.)
con encofrado y refuerzo mucho mas
sencillos.

[———] 1

I | L

Figura41l.

Estribo de doble pared. Esta estructura se
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utiliza con ventagjas para aturas de estribo
excepcionales, que superen los 8 6 9 metros.
Es sumamente robusta (Fig. 42.), estable y
resulta econdmica para grandes puentes.

T

Figura 42.

Estribos de gravedad. Son estructuras
masivas de piedra, de ladrillos, o concreto
simple ciclopeo, muy utilizados en € pais,
debido a su bgo costo y facilidad de
construccion. Su forma sera tal que pueda
considerarse estable frente a volcamiento y
deslizamiento, no se supere la capacidad
soportante del suelo de apoyo y no se vea
sometido, en ninguna seccion, a esfuerzos de
traccion.

Fundaciones

Las fundaciones de los puentes dependen
primordialmente de las condiciones del
subsuelo del lugar y, por lo tanto, sOlo es
posible dar algunos criterios para el correcto
disefio de algunos detalles.

Fundacionesdirectas. Sepodran gecutar en
viaductos o puentes en los cuales haya una
certeza que no se produciran socavaciones, ya
sea porgue se trata de fundaciones en roca

sana 0 porque € elemento a fundar esta
ubicado fueradel cauce o lugar socavable.

Figura 43.

El nivel de apoyo de la fundacion se
determinara mediante el estudio de suelos y
para la gecucion se adoptaran agunas
precauciones elementales, como: gecutar un
concreto de limpieza (de baja resistencia) de,
por lo menos 8 cm de espesor, antes de
colocar e acero de refuerzo; adoptar
recubrimientosimportantesde5a7cmenlas
superficies en contacto con este concreto de
limpieza o con € suelo circundante; prever
refuerzo de piel en todas las superficies
grandes de la fundacién, por lo menos una
varilla #3 cada 30 cm en todas las
direcciones; cuando es un elemento muy
masivo, prever refuerzo volumétrico, por 1o
menos 1 por mil en todas | as direcciones con
varillas #3; por una cuestion econémica se
podran inclinar las caras superiores de las
Zapatas pero, en general, no conviene usar
pendientes mayores que 1:3 pues requieren
encofrado superior. Cuando se gjecuten estas
superficies inclinadas, se dgjara un margen
horizontal, junto a elemento vertica de la
fundacion, para afirmar correctamente los
encofrados de columnas o fustes.

Fundaciones profundas. Hay una gran
cantidad de posibilidades en lo que serefiere
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a fundaciones profundas. En e pais se
utilizan casi con exclusividad los pilotes
prefabricados hincados, internacional mente
se utilizan, parapuentes sobre rios, los pilotes
preexcavados eecutados "in Situ". Las
caracteristicas de las fundaciones realizadas
de estas dos formas son bien diferentes.

Los pilotes hincados se caracterizan por su
esbeltez y su seccion transversal pequefia, y
carecen por ello de resistenciafrente a cargas
horizontales.

A AL

< >
o g o g

Figura 44.

Es por ello que en las fundaciones de pilotes
hincados, para puentes, sempre hay que
prever algunos pilotes inclinados a fin de
tomar, con las componentes horizontales,
todas las cargas de esa direccidn que actian
en € puente: sismo, frenado, viento,
temperatura, contraccion de fraguado,
deformacion diferida, etc.
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Figura 45.
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La configuracion del pilotae debera ser
estable, puesto que los pilotes no ofrecen
resistencia a acciones transversales, aln
cuando se consideren empotrado en el
cabezal son, desde e punto de vista
estructural como bielas 0 apoyos deslizantes
gue reaccionan exclusvamente en la
direccion de su ge (Fig. 44.). Por lo tanto hay
que evitar que se formen articulaciones
virtuales para que sean configuraciones
estables (Fig. 45.).

OOOOx%
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Figura 46.

L os pilotes se colocaran separados entre si,
por lo menos 3 diametros entre ges y los
cabezales se gecutardn de dimensiones
generosas para contemplar desviaciones
tipicas de lainstalacion de los pilotes y para
poder anclar debidamente las barras de
refuerzo traccionadas (Fig. 46.).

L os pilotes seran desmochados, luego de su
colocacion, para empotrar perfectamente el
refuerzo en € cabezal, por |0 menos en una
longitud de 60 cm (Fig. 47.).

Figura47.
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Capacidad de carga de las fundaciones
directas. Lacapacidad de cargadelossuelos
de fundacion puede estimarse utilizando
cualquiera de las teorias universamente
aceptadas, en particular, la de Terzaghi y
Peck. Estas teorias se basan en lamedida de
parametros tales como la cohesion y €
angulo de friccion interna, o sobre e
resultado de ensayos de campo como el
Standard Penetration Test (SPT).

Valores aproximados

Cuando no se realicen ensayos, la capacidad
de carga y e angulo de friccion interna,
pueden estimarse utilizando las siguientes
tablas:

CAPACIDAD DE CARGA

(Vaores tltimos en Kg/cm?)
(Usar coef. de seguridad = 3)

CAPACIDAD DE

MATERIAL CARGA SEGURA
MIN. MAX.
Suelos aluviales 24 4.7
Arcillas 4.7 189
Arenas confinadas 4.7 189
Gravas 9.5 18.9
Arenasy Gravas 23.7 18.9
cementadas
Rocas 23.7 47.4

ANGULOSDE FRICCION INTERNA

Suelo, 30° a45° Grava 30° a40°
Loam
Arena seca | 25° a35° || Escoria | 25° a40°
Arena 30° a45° Coke 30° a45°
Humeda
Arena 15° a30° || Carbén | 25° a35°
Saturada
Suelo 35° a40°
Compactado

Estos valores deberan tomarse en sentido
conservativo, por giemplo: paradeterminar la
presion lateral de un suelo, se adoptara
minimo para el angulo de friccién interna.

Cuando solo se disponga del resultado del
ensayo SPT, se podran obtener valores
aproximados de la capacidad admisible de
carga de los suelos, de los gréficos para el
método SPT.

Tiposde pilotesy susrangos de capacidad
de carga. La capacidad de carga de las
fundaciones con pilotes, es funcion de: a) la
configuracion del pilotaje que conforma la
fundacion y b) de la capacidad individual de
cadapilote. El primer aspecto se hatratado en
una seccion anterior, en tanto que el segundo
resulta determinado por €l tipo de suelo, la
longitud, €l tipo de pilotey el procedimiento
constructivo del mismo. El cuadro siguiente
suministra una comparacion entre los
diferentes tipos de pilotes, sus rangos de
aplicacion y cargas admisibles.
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TIPO LONGITUD CARGA
DE (m) ®
PILOTE Usual Max. Usud Max.
Acero 15-60 ilim. 30a Asfs
120

Concr. Reforz. Ref.:

Premold. 10-15 30 30 90
Preesf. a Prees.
10-35 60 300 850

Concr. 5al5 15 20 80

en sitio a a

encamis. 40 50

Concr. en 5al5 30 30 70

sitio a a

s/camisa 40 50

Madera 10a15 30 10a 27

20

Esta tabla se completa con la siguiente
descripcion de las ventgjas y desventgjas de
cadatipo de pilote:

Pilotes de acero

Ventajas:
Facil de modificar su longitud mediante
cortes 0 agregados.
Soporta grandes esfuerzos durante la hinca
Puede penetrar estratos muy resistentes
COmo gravas 0 rocas.
Tiene elevada capacidad de carga
Desventajas.
Alto costo de material
Elevado nivel de ruidos durante la hinca
Sujeto a corrosion
Las secciones tipo H pueden sufrir
deflexiones durante la hinca a través de
estratos muy resistentes

Pil otes Premoldeados de Concreto

Ventajas:
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Soporta grandes esfuerzos durante la hinca
Resistente a la corrosion
Puede combinarse facilmente con €l resto de
la estructura de concreto

Desventajas.
Dificil de lograr €l corte a una dimensién
adecuada
Transporte dificultoso

Pilotes de Concreto Encamisados, Vaciados
en Stio

Ventajas:
Relativamente méas econémico
Ofrece la posibilidad de inspeccion antes del
vaciado del concreto
Facilidad para incrementar su longitud
Desventajas.
Dificil de empalmar luego de gecutado
Las camisas de acero delgadas pueden sufrir
deformaciones durante su colocacion

Pilotes de Concreto Vaciados en Stio sin
Encamisado

Ventajas:
Bajo costo inicial
Pueden terminarse a cualquier longitud
Desventajas.
Pueden quedar vacios en el concreto si se
€ ecutan muy rapidamente
Dificil de empalmar luego de gecutado
En suelos sueltos, los laterales de la
perforacion se desmoronan afectando la
calidad del concreto

Pilotes de Madera

Ventajas:
Econdmicos
Facilmente maniobrables
Cuando estan completa y per manentemente
sumergidos, son resistentes a la degradacion
Desventajas.
Se degradan en su porcion fuera del agua o
por encima del nivel freatico
Pueden dafiarse durante la hinca
Baja capacidad de carga
Baja resistencia a la tracciéon cuando estan
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empal mados

Capacidad de Carga de Pilotes

En genera, se utilizaran pilotes cuando no se
puedan g ecutar fundaciones directas sobre
roca o suelos firmes, o cuando se preveala
existencia de socavaciones.

La penetracion de cada pilote dentro de un
estrato de alta cohesién o un materia
granular de alta densidad, no serd menor de
3.00 m. Esta penetracion sera duplicada
cuando los estratos sean de menor cohesion
(para arcillas) o densidad (para materiales
granulares).

La capacidad de soporte de pilotes se
verificara durante su g ecucion mediante: 1)
Ensayos en pilotes de prueba para pilotes
excavados;, 2) Mediante formulas de hinca
paralos pilotes hincados.

La capacidad de disefio de un pilotes no sera
mayor gue €l menor valor que se obtenga de
considerar |as tres situaciones siguientes:

a) capacidad del pilote como elemento
estructural

b) capacidad del pilote para transferir
cargas a suelo

C) capacidad del suelo para soportar la
carga proveniente del pilote

Para determinar estos tres vaores se
considerara

Q) la diferencia entre la capacidad de
carga de un pilote individua y la del
grupo de pilotes de lafundacion

(2 la capacidad de los estratos
subyacentes para soportar lacarga del
grupo de pilotes

3 los efectos de la hinca de pilotes
adicionales sobre las estructuras
adyacentes

(4)  la posbilidad de socavacion y sus
efectos

(5) la transmision de esfuerzos a los
pilotes por € suelo circundante
cuando se prevea su consolidacion
(friccion negativa)

Caso a):
estructural

Capacidad como eemento

Los tramos de pilotes libres, sumergidos en
agua o en suelos que no tienen capacidad de
soporte lateral, seran dimensionados como
columnas considerando € efecto de pandeo.

Para pilotes de concreto vaciado en € interior
de una camisa de acero, en |os que se espere
la aparicion de corrosion, se descontara 1.5
mm del espesor de la camisa para reducir la
seccion de la misma, cuando ella sea
considerada como parte del refuerzo.

Caso b): Capacidad del pilote paratransferir
cargas al suelo
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Pilotes de punta

Un pilote serd considerado como pilote de
punta cuando pueda soportar toda la carga,
con un factor de seguridad razonable, a través
de su apoyo en el extremo sobre un estrato
resistente.

La carga admisible en la punta del pilote no
excedera ninguno de los siguientes valores:

a) Para pilotes de madera, el producto del
area de la punta por el esfuerzo admisible a
compresion paralela a las fibras.

b) Para pilotes de concreto, el producto de
0.35 f'c por la seccion transversal del pilote.
c) Para pilotes con camisa de acero rellena de
concreto, el producto de 0.40 f'c por el area
total de concreto y acero, o la capacidad de
carga por punta determinada mediante un
ensayo en un pilotes de prueba.

d) Para pilotes de acero de seccion H o
tubular hueca, 630 Kg/cm? actuando sobre
toda el area de la seccidn transversal, o la
capacidad de carga por punta determinada
mediante un ensayo en un pilote de prueba.

e) Para pilotes de concreto preesforzado
totalmente embebidos en suelos que proveen
soporte lateral, un esfuerzo igual al resultado
de la diferencia de 0.33 f'c y 0.27 fce por el
area total de la seccion transversal de
concreto, donde fce es el esfuerzo en el
concreto del pilote debido al preesfuerzo
luego de las pérdidas.

Pilotes de friccion

Un pilote sera considerado de friccion si su
extremo yace en un estrato de material
incapaz de soportar la carga del pilote por

punta.

La capacidad de carga de un pilote de
friccion, se determinara mediante uno de los
siguientes métodos:

a) Ejecutando y cargando pilotes de prueba.
b) Experiencia previa de pilotes ejecutados en
zonas proximas.

c¢) Ensayos adecuados de los estratos de suelo
que atraviesa el pilote.

Caso c): Capacidad del suelo para soportar
la carga transmitida por el pilote

Para evaluar la capacidad del suelo, se
considerard principalmente el resultado de
pilotes de prueba o wuna adecuada
investigacion geotécnica.

Pilotes de punta

Se realizaran suficiente cantidad de
perforaciones para determinar el espesor y
calidad del estrato en el cual se desarrollard la
capacidad de punta. Si dicho estrato es de
suficiente espesor y estd soportado por
estratos de material resistente, no se requerira
aplicar una reduccion para considerar la
accion del grupo de pilotes. En general, los
pilotes no se apoyaran sobre estratos delgados
de material resistente que estén ubicados
sobre estratos débiles, pero cuando esta
condicion no pueda obviarse, se considerara
la accidn del grupo y las cargas de disefio se
reduciran de acuerdo a ello.

Pilotes de friccion

Se realizaran perforaciones hasta estratos por
debajo de la punta de los pilotes para
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establecer las caracteristicas del material de
fundacion. En la mayoria de los casos, estos
estudios seran suficientes para determinar si
las capas subyacentes del suelo son o no
suficientes para soportar las cargas
transmitidas por el pilote; sin embargo, en
caso de duda o en situaciones especiales, en
particular en el caso de cargas grandes o
fundaciones de grandes dimensiones, el
material serd investigado con técnicas
especiales de la mecénica de suelos.

Cuando se dispongan una serie de pilotes
sobre una linea, con separaciones mayores de
2.5 veces el diametro nominal entre centros,
no se considerardn como un grupo. Por el
contrario, cuando se trate de grupos de pilotes
inmersos en suelos plasticos, la carga de
disefio debera determinarse considerando a
cada pilote en forma individual y formando
parte del grupo, adoptandose el menor valor.

Grupos de pilotes

Cuando la capacidad de carga de grupos de
pilotes en suelos plésticos, no se determine
mediante ensayos de carga, podra usarse la
expresion de Converse-Labarre para
determinar la reduccion de la carga de un
pilote individual debido a la accion en grupo:

E:1_¢(n—1)m+(m—1)n
O0mn

Donde:

E: eficiencia o fraccion de un pilote
individual a ser utilizada por cada
pilote del grupo,

n: nimero de pilotes en cada fila,
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m: numero de filas en cada grupo,

d: diametro medio del pilote,

s: distancia entre centros de dos pilotes
adyacentes,

tan (1) = d/s.

1 angulo expresado en grados.

Cargas Maximas de Diserio

Cuando no se realicen todas las
investigaciones geotécnicas o ensayos de
carganecesarios para determinar la capacidad
de carga de pilotes, se adoptardn las cargas de
disefio maximas establecidas en la siguiente
tabla.

TIPOS DE PILOTE
D
(cm) M C A A
(H) (p)
20 - - 16 630
Kg/cm?
25 20 20 20 por el
area de
30 24 24 24 la punta. No
35 28 23 g considerar
ningin
40 32 32 - refuerzo
extremo.
50 - 40 -
60 - 50 -

Las cargas estan en toneladas.
: Diametro o dimension de la seccion
Madera
Concreto
Acero
Pilotes de friccion
Pilotes de punta

>

Tor0g

La capacidad de carga asumida para el disefio
de los pilotes, deberd confirmarse en obra
mediante el ensayo de pilotes de prueba.
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Cuando no exista la posibilidad de realizar
estos ensayos, para el caso de pilotes
hincados, se utilizara una féormula de hinca
apropiada a fin de adoptar una carga
admisible real.

Ante ausencia de una formula especifica para
los equipos, suelos y pilotes utilizados, se
aplicard la siguiente:

Para martinetes de gravedad:

0.166 WH
S + 2.54

Para martinetes de vapor de accion simple:

0.166 WH
S+ 0.25

Para martinetes de vapor de doble accion:

0.166H(W + Ap)
S + 025

P =

En las que:

Capacidad de carga segura en Kg
Peso de la masa que golpea (Kg)
Altura de caida en cm.

Area del piston en cm?

Presion del vapor en Kg/cm?

La penetracion promedio, en cm, por
golpe, para los Ultimos 5 a 10 golpes
para martinetes de gravedady 10 a 20
golpes para martinetes a vapor.

©E > T

La formula suministrada, es de aplicacion
cuando se verifican las siguientes
condiciones:

La masa tiene caida libre.

La cabeza del pilote no se dafia.

La penetracion es razonablemente répida y
uniforme.

No hay rebote apreciable luego del golpe.

Si existe rebote, se deducira el doble de la
altura del rebote de la altura de caida H.

Cuando se utilicen martinetes diesel, se
analizard la aplicacion de las formulas
suministradas por el fabricante del equipo.

Elementos Complementarios

Hay en los puentes, una serie de elementos
complementarios que prestan funciones
vitales. Su costo no tiene comparacion con la
superestructura o las fundaciones, sin
embargo su falla pueden generar, en algunos
casos, desde una pérdida de funcionalidad
hasta el colapso completo de la obra. Es por
ello importante establecer criterios de disefio
a respetar en estos elementos sobre los
cuales, la exigencia es tan importante como la
de las partes principales de la estructura.

Losa de Aproximacion. Consiste en una losa
que, por lo general, tiene el ancho total de la
calzada y una longitud variable entre 3 y 6
metros, dependiendo de la importancia del
puente, las caracteristicas de los terraplenes
de acceso y la calidad esperada en la
compactacion de los mismos. En condiciones
estandar, se recomienda ejecutarlade 4 6 4.50
metros de longitud.

Estructuralmente, es una losa rectangular con
uno de sus lados mayores apoyado con una
articulacion fija sobre la espalda del estribo y
el resto de su superficie, eldsticamente
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soportada por el suelo de los terraplenes de
acceso (Fig. 48.). De esta forma, brinda una
transicion suave entre la carretera, que es una
estructura continua y con soporte elastico-
plastico suave, y el puente que puede
considerarse, en comparaciéon con la
carretera, una estructura rigida que no cede.
En los tres bordes restantes, lleva un refuerzo
consistente en una viga de borde. Desde el
punto de vista estructural, se disefia para dos
condiciones de trabajo: como si estuviese
simplemente apoyada en ambos extremos y
como si la mitad de su longitud estuviese en
voladizo. De esta forma, resulta una
estructura fuertemente reforzada, tanto en la
cara superior como en la inferior, y se
considera la posibilidad de que el terraplén
reaccione de estas dos formas extremas en
caso de ceder parcialmente.

; Il  ltosabe
APROXIMACION

SUPERESTRUCTURA
ESTRIBO

ﬁ Figura 48

Sobre ella, debe ejecutarse una superficie de
rodamiento de las mismas caracteristicas y
apariencia que las de la carretera y el puente.
En su unidon con la superestructura, se
colocara una junta preferentemente estanca.

Juntas. Es el elemento que provee la union
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entre la losa de aproximacién (o entre
diferentes tramos entre si) y la
superestructura, dando una continuidad para
el transito e impidiendo, a su vez, que penetre
suciedad hacia la zona de apoyos. La junta
debe dimensionarse para los desplazamientos
esperados de la superestructura: variaciones
de temperatura, acortamiento elastico y
diferido en vigas preesforzadas y el
desplazamiento producido por la rotacion de
la superestructura bajo cargas.

JUNTA

LOSA DE
APROXIMACION

L=l

z X

Figura 49

Preferentemente serda impermeable y fijada de
tal manera que pueda ser cambiada con
facilidad con una muy pequefia interrupcion
del transito, ya que es un elemento que tiene
una vida util mucho menor que el puente en
si mismo.

Generalmente se trata de un perfil deformable
de neopreno fijado mediante adhesivos
epoxidicos, bulones o simplemente por su
propia expansion elastica, a perfiles de acero
o bordes especialmente reforzados en los dos
elementos de la superestructura que vincula.
En la figura, se muestra una junta de
neopreno armada de gran rendimiento y
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suavidad para la circulacion vehicular. Es un
elemento que exige un mantenimiento
periddico.

Pretiles. Provistos en los puentes para
suministrar seguridad a las personas, ya sea
peatones o conductores, tienen tanta
importancia o mas que todo el disefio mismo
basado en margenes de seguridad para que no
existan colapsos estructurales. El puente es,
insertado en un tramo carretero, un punto
singular en la circulacion y por ello mismo,
es en los puentes donde se producen muchos
tragicos accidentes, gran cantidad de los
cuales, no son atribuibles, como se hace a
menudo, a la imprudencia de la gente o el
mal estado de los vehiculos, sino a defectos
de disefo de accesos y pretiles.

DEFENSAS Y PRETILES

W‘ 18 9}&5 7
20
42 —5 105
80—y 55 7
3 ‘ Cota de calzada
81— | v .

37 1I5
jIJ“

Baranda de transito

Baranda combinada

Se distinguen tres tipos de pretiles: uno que
es exclusivamente para proteger a los
peatones de caidas hacia el exterior del
puente, llamado pretil peatonal; otro para
evitar que los vehiculos que pierden su linea

J
F—

Con transito peatonal intenso

Figura 50.

de marcha, caigan del tablero o atropellen a
ocasionales peatones, llamado defensa o
pretil de trafico y finalmente un pretil que
cumple las dos funciones, llamado pretil
combinado.

El pretil de trdfico, utiliza en su cara interna
el perfil clasico de New Jersey (Fig.3 Seccion
3), es continuo de concreto reforzado y ya ha
demostrado su gran eficiencia para retener y
redireccionar los vehiculos que impactan
contra ¢l con angulos de hasta 30 . El lado

externo puede recibir un tratamiento
decorativo. Si bien puede considerarse
costoso e incluso antiestético, ambas

cuestiones quedan totalmente subordinadas a
la funcién primera que debe cumplir, que es
la de proteger la vida humana.

El pretil peatonal es mucho mas liviano y
puede ejecutarse con pilastras de concreto
reforzado y largueros tipo cafio de acero; todo
en concreto o totalmente en acero, y puede
dar lugar a un tratamiento decorativo en areas
urbanas.

Finalmente, el pretil combinado cumple
ambas funciones y se construye a partir del
pretil de trafico, agregandole a mayor altura
un elemento transparente que puede ser de
concreto, como en la figura, o de acero.

Todos los puente llevaran el pretil de trafico,
o el combinado y, cuando el trafico peatonal
sea importante como en areas urbanas o en
cruces de rios muy importantes, se colocaran
ambos pretiles, dando lugar entre ellos a un
espacio destinado a acera de circulacion
peatonal (Fig. 50.).

evitara, por

Drenaje Superficial. Se
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cualquier medio, la acumulacién de agua
pluvial sobre la calzada del puente. Si la
pendiente transversal y longitudinal no
fueran suficientes, se dispondran bocas de
drenaje mediante tubos de 4 6 6 pulgadas (4"
6 6") de diametro con la frecuencia necesaria
para drenar correctamente la tormenta de
diseno,
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hacia el interior del puente. Si se trata de un
viaducto, se practicardn aberturas largas en la
base del pretil de trafico y se prepararan
conducciones de agua hasta los extremos del
puente, donde se preveran los sistemas de
conduccion adecuados al drenaje de la zona.
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CAPITULO III

ESTRUCTURAS MENORES

GENERALIDADES

Introduccion

La presente seccion se refiere al disefio de las
denominadas estructuras menores, entre las
cuales se encuentran las alcantarillas tipo caja
o pequeiios puentes formados por tramos de
hasta cinco metros de luz libre en luces
simples o multiples, las alcantarillas de cafios
y los muros de sostenimiento.

Alcance

Se describen los criterios a utilizar para el
disefio de todas las estructuras menores.
Cuando resulta de aplicacion, se agregan
diagramas o procedimientos para el disefio o
la seleccion de una estructura determinada en
base a datos de las condiciones del terreno y
la implantacion de la obra.

Definiciones

Alcantarilla: es toda estructura menor
destinada al paso de agua de un lado al otro,
bajo la carretera.

Caja de mamposteria: alcantarilla o pequefio
puente conformado con una losa de concreto
reforzado que apoya sobre muros de

mamposteria de piedra. La obra se completa
con un piso de mamposteria de piedra y
aleros del mismo material.

Caja de concreto: alcantarilla tipo marco
rigido de concreto reforzado de luces simples
o multiples.

Estructura menor: incluye alcantarillas o
pequeiios puentes de hasta 5 metros de luz
libre entre dos pilares o pantallas sucesivas.
Pueden tener mayor longitud en el caso de
luces multiples.

Gavion: Elemento estructural, utilizado para
ejecutar muros de sostenimiento y otras o-
bras, formado por una jaula de malla de acero
galvanizado con forma de paralelepipedo,
relleno en su interior con grava.

Muro de sostenimiento: estructura de
concreto reforzado, tipo cantiléver, o de
mamposteria de piedra o concreto ciclopeo,
tipo gravedad; destinada a retener el empuje
de suelos de terraplenes o rellenos.

Tapada: altura del relleno sobre la
alcantarilla, se designa con la letra H.

Tubo rigido: cafio de concreto simple o
reforzado construido de acuerdo a la
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especificaciones: AASHTO 170M -93 6 su
similar ASTM C 76M-90a, para cafios de
concreto reforzado; y AASHTO M86M-93 6
su similar ASTM C 14-90 para cafos sin
refuerzo.

Tubo flexible: cafio de acero corrugado
construido de acuerdo a la especificacion
AASHTO M 36M-91 6 su similar ASTM A
760M-90a.

Normas de Aplicacion y
Cadigos de Diseiio

Para el disefio de las estructuras de concreto
reforzado, seran de aplicacion las
especificaciones del "Building Code
Requirements for Reinforced Concrete (ACI
318-89) (Revised 1992) y Commentary-ACI
318R-89) (Revised 1992)", publicadas por el
American Concrete Institute.

Para el disefio de todos los elementos de las
estructuras contempladas en este Manual, se
han aplicado las Standard Specifications for
Highway Bridges, 15 Edicion, 1992 de la

AASHTO. En particular, para la
determinacion de las cargas actuantes y para
el dimensionamiento de las losas de concreto
reforzado.

Alcantarillas Tipo Caja
de Concreto Reforzado

Estan constituidas por marcos rigidos de
concreto reforzado con espesores variables
segin su longitud y tapada). Se designan
mediante dos niimeros separados por el signo
X, que son: la longitud libre y la altura libre,
en metros; cuando la alcantarilla tiene mas de
una boca, se le antepone la palabra "doble",
"triple", etc., segun corresponda. Por
ejemplo: doble 3x2.5 designa a una
alcantarilla de dos bocas de 3m de luz libre y
2.5m de altura libre, cada boca.

Se han elaborado planos tipo de alcantarillas
tipo caja de concreto, con tapadas variables
entre 0.60 m y 10 m para las simples y 0.60
my 12 m para las dobles, para los casos de la
tabla 1.

TABLA 1.- Alcantarillas tipo caja de concreto reforzado

2.00 x 2.00
SIMPLES 2.50x 1.50 2.50x 2.00 2.50x 2.50

3.00 x 2.00 3.00 x 2.50 3.00 x 3.00
DOBLES 3.00 x 2.00 3.00 x 2.50 3.00 x 3.00

Cargas de Trafico

El efecto de la sobrecarga se determina, de
acuerdo con las normas ya citadas,
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considerando que la carga de cada rueda
trasera del Camion Standard se distribuye, al
aumentar la profundidad del plano
considerado y a partir de los 0.60 m, sobre un
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cuadrado cuyo lado es 1.75 wveces la

profundidad.

En estas condiciones, para H mayor que
1.028m, comienza la superposicion de las
dos cargas que estan en un mismo eje, y para
H > 2.458 m, comienza la superposicion de
los dos ejes traseros; finalmente, para H-
>4.914 m comienza la superposicion de los
tres ejes. En tramos simples, el efecto de la
sobrecarga puede despreciarse cuando H-
>2.40 my excede la longitud del tramo. Para
tramos multiples, puede despreciarse cuando
H excede la longitud total de los » tramos.
Para profundidades menores de 0.60 m, las
cargas se consideraran como concentradas y
se reparten en un ancho:

E=120+0.06S,
siendo S, la longitud del tramo en metros.
El impacto es funcion de la altura del relleno:
Relleno de 0.00m a 0.30m ....... I=30%

Relleno de 0.31m a 0.60m ........ 1=20%
Relleno de 0.61m a 0.90m ....... 1=10%

Estas especificaciones se pueden resumir en
las siguientes expresiones para el calculo de
WL para alcantarillas:

Relleno de 0.60 a 0.90 m:

w,- 1B 110 (D

(175 HY m>

Relleno de 0.91 a 1.03 m:

_ 125 t
w, = PR (—2)
(1.75 H) m

Relleno de 1.04 a 2.46 m:

2 x 725 t
w, = (—)
(1.75 H + 1.80) (.75 H) m?

Relleno de 2.47 a4.91 m:

W - 4 x 725 )
L~ 43 + 175H) (1.75H + 1.80)  m?

Relleno mayor que 4.92 m:

_ 4x725 +2x18 t
W, = (=)
(1.75H + 8.60) (1.75H + 1.80) m?

Cargas del Suelo

Para el disefio se utiliza: como carga vertical,
el peso del relleno con un peso unitario de
1.920 t/m3 y para los empujes sobre los
muros laterales, los valores que surgen de
aplicar el articulo 6.2.1. de las Standard
Specification for Highway Bridges, es decir
la teoria de Rankine con un coeficiente de
empuje activo de 0.5.

Diseno

Para el disefio estructural, se utiliza el
procedimiento de LRFD con los siguientes
factores de carga:

para las sobrecargas:

para las cargas permanentes:

L=1.67
p=1.00
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para los empujes de suelos:
E = 1.00, para el disefio de los
tabiques
£=0.50 para el momento positivo de
disefio de las losas

Las combinaciones de cargas, son las
establecidas en el Capitulo de Puentes.

La fundacion de estas alcantarillas sera
ejecutada a un nivel en el que se asegure la
presencia de un suelo relativamente firme,
dado que la losa de fondo se encuentra
suficientemente reforzada, se asume que la
carga serd distribuida sobre toda la superficie
de apoyo.

Alcantarillas Tipo Caja de Mamposteria

Estan constituidas por losas de concreto

reforzado con espesores variables segiin su
longitud y tapada, apoyadas sobre muros de
mamposteria de piedra con fundacion directa
mediante aumento de sus espesores; entre las
fundaciones de los muros, se construye una
platea con mamposteria de piedra para evitar
la socavacion del fondo.

Se designan mediante dos niimeros separados
por el signo x, que son: la longitud libre y la
altura libre, en metros; cuando la alcantarilla
tiene mas de una boca, se le antepone la
palabra "doble", "triple", etc., seglin
corresponda. Por ejemplo: doble 3x2.0
designa a una alcantarilla de dos bocas de 3
m de luz libre y 2.0 m de altura libre, cada
boca.

Se han elaborado planos tipo de alcantarillas
tipo caja de mamposteria, para tapadas
variables entre 0.0 m y 12.00 m, para los
casos de la Tabla 2.

TABLA 2.- Alcantarillas tipo caja de mamposteria

1.00 x 1.00
2.00x 1.00 2.00 x 2.00

SIMPLES 3.00x 1.00 3.00 x 2.00 3.00 x 3.00
4.00 x 1.00 4.00 x 2.00 4.00 x 3.00
5.00x 1.00 5.00x 2.00 5.00 x 3.00
1.00 x 1.00
2.00x 1.00 2.00 x 2.00

DOBLES
3.00x 1.00 3.00 x 2.00 3.00 x 3.00
4.00 x 1.00 4.00 x 2.00 4.00 x 3.00
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Cargas de Trafico

El efecto de la sobrecarga se determina, de
acuerdo con las normas ya citadas, conside-
rando que la carga de cada rueda trasera del
Camion Standard se distribuye, al aumentar
la profundidad del plano considerado y a
partir de los 0.60 m, sobre un cuadrado cuyo
lado es 1.75 veces la profundidad.

En estas condiciones, para H mayor que
1.028 m, comienza la superposicion de las
dos cargas que estan en un mismo eje, y para
H > 2.458 m, comienza la superposicion de
los dos ejes traseros; finalmente, para
H>4.914 m comienza la superposicion de los
tres ejes. En tramos simples, el efecto de la
sobrecarga puede despreciarse cuando
H>2.40 m y excede la longitud del tramo.
Para tramos multiples, con losa continua,
puede despreciarse cuando H excede la
longitud total de los m tramos. Para pro-
fundidades menores de 0.60 m, las cargas se
consideraran como concentradas y se reparten
en un ancho:

E=120+0.06S,
siendo S, la longitud del tramo en metros.
El impacto es funcion de la altura del relleno:
Relleno de 0.00m a 0.30m ....... I=30%

Relleno de 0.31m a 0.60m ....... 1=20%
Relleno de 0.61m a 0.90m ....... 1=10%

Estas especificaciones se pueden resumir en
las siguientes expresiones para el calculo de
WL para alcantarillas:

Relleno de 0.60 a 0.90 m:

w, = B 110
(1.75 HY m?

Relleno de 0.91 a 1.03 m:
W, = 1.75 t
(1.75 H?) m?
Relleno de 1.04 a 2.46 m:

2 *x 7.25 (t

w, = —)
(1.75 H + 1.80) (.75 H) m?

Relleno de 2.47 a4.91 m:

W - 4 x 725 (L
L 4.3 + 1.75H) (1.75H + 1.80) m?

)

Relleno mayor que 4.92 m:

_ 4x725+2x18 t
W, = (=)
(1.75H + 8.60) (1.75H + 1.80) m?

Cargas del Suelo

Para el disefio se utiliza: como carga vertical,
el peso del relleno con un peso unitario de
1.920 t/m3 y para los empujes sobre los
muros laterales, los valores que surgen de
aplicar el articulo 6.2.1. de las Standard
Specification for Highway Bridges, es decir
la teoria de Rankine con un coeficiente de
empuje activo de 0.5.
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Diseno

Para el disefio estructural de la losa, se utiliza
el procedimiento de LRFD con los siguientes
factores de carga:

L=1.67
p=1.00

para las sobrecargas:

para las cargas permanentes:

para los empujes de suelos:
E=1.00 para el disefio de los muros

Las combinaciones de carga, son las
establecidas en el capitulo de puentes.

La fundacion de estas alcantarillas sera
ejecutada a un nivel en el que se asegure la
presencia de un suelo firme, que garantice
una capacidad soportante igual o mayor que
la especificada en los planos de obra.

Alcantarillas Tubo de Concreto Simple y
Reforzado

Esta seccion se refiere al disefio estructural de
los tubos de concreto simple y reforzado a
utilizar en las alcantarillas.

Se han elaborado planos tipo de cabeceras
para alcantarillas tipo tubo de las siguientes
dimensiones:

Alcantarillas simples y dobles con cabecera
sin aleton: desde 0.30 m hasta 1.82 m de
diametro.

Alcantarillas simples con cabecera con
aleton: desde 1.07 m hasta 2.13 m de

diametro.

Se han incorporado tablas de disefio donde
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las tapadas consideradas, son variables desde
0.50 m hasta valores que dependen del tipo
de cafio colocado, extendiéndose hasta in-
finito.

Teoria del Disefio

Los tubos colocados bajo el terraplén
constituyen un sistema estructural complejo,
donde interactian el tubo de concreto
reforzado con el suelo circundante, para
soportar las cargas en conjunto. A los efectos
de tener en cuenta la interaccion suelo-
estructura, en el disefio se distinguen dos
casos, segin la forma de instalacion: (a)
instalacion en terraplén y (b) instalacion en
zanja.

Nomenclatura

Bc = diametro externo del tubo (m)
Bd = ancho total de la zanja en la que se
coloca el tubo (m)
Bf= factor de apoyo o asiento del tubo
Ca = constante correspondiente a la forma
del conducto
Cn= parametro funcion de la distribucion de
la carga vertical y de la reaccion
vertical
Cc = coeficiente de carga para instalaciones
en terraplén
Cd= coeficiente de carga para instalaciones
en zanja
D= carga de disefio D del tubo, de
acuerdo al ensayo standard de las tres
aristas, expresada en Newton por
metro lineal por milimetro de
diametro necesaria para producir una
fisura de 0.3mm en el ensayo referido
(N/m/mm)
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factor de interaccion suelo-estructura
factor de interaccion suelo-estructura
para instalacion en terraplén

Fe2 = factor de interaccion suelo-estructura
para instalacion en zanja

Fe =
Fel=

h=  espesor total de la pared del tubo (m)

H= altura del relleno por arriba del tubo
(m)

K= relacion entre la presion activa lateral

del sueloy la presion vertical unitaria:
coeficiente de empuje activo de la
teoria de Rankine

p=  relacion de proyeccion
p'= relacioén de proyeccion negativa
q=  relacion entre la presion lateral total y

la carga vertical

rsd = relacidon de asentamiento
Si= diametro interior del conducto
w = peso unitario del suelo (t/m3)

We= cargatotal de suelo sobre el tubo (t/m)

carga viva total sobre el tubo (t/m)

carga total, de suelo y sobrecarga

viva, sobre el tubo (t/m)

X = pardmetro que es funcion del area de
la proyeccion vertical del tubo sobre
la parte efectiva de empuje lateral

p= coeficiente de friccion interna del
suelo
p'=  coeficiente de friccion entre el relleno

y las paredes de la zanja
Cargas

Las cargas para la verificacion del tubo son
producidas por las fuerzas que actian sobre la
estructura, es decir: el peso del relleno de
suelo, el empuje lateral del suelo y la sobre-
carga viva de la calzada. Las combinaciones
son las establecidas en el capitulo de Puentes.

Determinacion de la sobrecarga viva (WI)

El efecto de la sobrecarga se determina con-
siderando que la carga de cada rueda trasera
del Camion Standard se distribuye, al aumen-
tar la profundidad del plano considerado y a
partir de los 0.60 m, sobre un cuadrado cuyo
lado es 1.75 veces la profundidad. En estas
condiciones, para una profundidad mayor que
1.028m se comienza la superposicion de las
dos cargas que estdn en un mismo eje. Para
profundidades mayores que 2.40 m y dié-
metros menores que 2.40 m, el efecto de la
sobrecarga puede despreciarse. Para profun-
didades menores de 0.60m, las cargas se
consideran como concentradas.

El impacto es funcion de la altura del relleno,
tal como se expresoé en el capitulo de puentes:

Relleno de 0.00m a 0.30m ......... 1=30%
Relleno de 0.31m a 0.60m ......... 1=20%
Relleno de 0.61m a 0.90m ......... [1=10%

Estas especificaciones se pueden resumir en
las siguientes expresiones para el calculo de
WL para alcantarillas tubo.

Relleno de 0.60 a 0.90 m:

1.75
W, = — 2
(175 H)

110 Be ()
m

Relleno de 0.91 a 1.03 m:
Relleno de 1.04 a 2.40 m:

W - 2 % 7.25 Be ()
(1.75 H + 1.80) (1.75 H) m

Cargas del suelo modificadas por la
interaccion Suelo-Estructura

Capitulo III - 7



Drenaje y Puentes

Diciembre, 1996

La interaccion Suelo-Estructura se tiene en
cuenta a través de factores que contemplan
las caracteristicas del relleno, su compac-
tacion y las condiciones de apoyo o asiento
del conducto. La carga del suelo de relleno se
calculard con la siguiente expresion:

Wy, =FewBc H (t/m)

en la que el factor Fe se determina con la
teoria de Marston-Spangler para cargas sobre
conductos bajo tierra, en la forma que sigue:

(a) Tuberia en terraplén (Fe = Fel):
El factor se calcula con:

Fel =1 + 020 2L
B

4

factor mayor que 1 pero:

< 1.2 cuando se compacta el relleno
en los laterales del tubo
<1.5 cuando NO se compacta el

relleno en los laterales del tubo

(b) Tuberia en zanja (Fe = Fe2):
7.25 t

w,o- 1= p L
LT ars R -

FEl factor se calcula con:

2
Fe2 = M < Fel
H Bc

Capitulo 111 - 8

En la que el factor de carga Cd es:

-2k’ H
1 -e Bd

2 Kp'

y el producto K ' depende del tipo de suelo
del relleno y se determina con la siguiente
tabla:

TIPO DE SUELO K '
Suelo Granular sin cohesion 0.1924
Maximo para Arena y Grava 0.1650

Maximo para suelo vegetal saturado 0.1500
Maximo para Arcillas ordinarias 0.1300
Maximo para Arcillas saturadas 0.1100

Tapada minima

Para areas no pavimentadas o con pavimento
flexible: Hmin = 0.30 m <Bc/8

Bajo pavimentos rigidos:
Hmin = 0.23 m + espesor del
pavimento

Método de Diseno

Se recomienda la utilizacioén del denominado
Meétodo Indirecto que se basa en laresistencia
del conducto y la capacidad de carga. En este
procedimiento, se obtiene una carga de
disefio equivalente (carga D) a la carga del
ensayo standard de aprobacion de los con-
ductos mediante el ensayo de las 3 aristas
especificado en las normas AASHTO M170.
Obtenida la carga D, se elige de las tablas de
conductos aquel que admite dicho valor de la
carga D.
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La carga D equivalente se determina con:
12 W,
Si Bf

En la que:
Wp=Wg+ W,

Factor de Apoyo o Asiento del Conducto
(Bf)

Este factor es la relacion entre la resistencia
del conducto enterrado y la resistencia del
mismo conducto en el ensayo de las tres
aristas. La primera depende del tipo de
instalacion y la forma de ejecutar el asiento.

(1) Determinacion aproximada en base a valores tabulados:

CLASE DEL DESCRIPCION DEL ASIENTO TERRAPLE  ZANJ
APOYO N A
B Asiento conformado sobre material granular 29a25 1.9
o inmerso en material granular denso y bien

compactado

C Asiento conformado sobre el terreno de 23al’7 1.5
subrasante o inmerso en relleno poco
compactado
(2) Determinacion mds precisa de Bf C, - 1431

C,
Bf = —~—
Cy —xq

Para instalacion de conductos rigidos en
terraplén o relleno:

La constante Ca, para conductos circulares
es:

La constante Cn, depende de la clase de
apoyo:

Cn=0.707
Cn=0.840

Apoyo clase B ......
Apoyo clase C ......

X, es funcion de la relacion de proyeccion y
se obtiene de la siguiente tabla:

Relacion de proyeccion 1.0

0.9 0.7 0.5 0.3 0.0

Valor de x 0.638

0.655

0.594 0.423 | 0.217 0.0

Capitulo III - 9
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finalmente, q se determina con la expresion:

033p H
2 405
C (Bc D)

4

q:

en la que: p = relacioén de proyeccion es el
cociente entre la distancia vertical entre la
parte superior del conducto y el nivel del
terreno de fundacion, y la altura total del
conducto (didmetro externo para conductos
circulares).

La Figura 1., ilustra esta determinacion.
Y el coeficiente de carga (Cc), para
instalaciones en terraplén, que se obtiene en

funcién de la relacion de asentamiento Fsd
(ver tabla) y la relacion de proyeccion, con el
grafico adjunto. La relacion de proyeccion, a
fin de entrar al gréfico, se calcula de la forma
ilustrada en la Figura 1, segin las
caracteristicas de la instalacion en terraplén.

RELACION DE PROYECCION PARA TUBOS EN TERRAPLEN

Be TL Be | -
\ o >
W2 h
'
= q (/]
TERRENO A NIVEL
PROYECCION POSITIVA T ERRENO INCLINADO TERRENO INCLINADO
p=X/Be PROYECCION NEUTRA PROYECCION NEGATIVA

P = ( X1+X2+X3+X4)/4 Be

Figura 1.

p'=(X1+X2) /2 Bd

Capitulo 111 - 10
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VALORES DE LA RELACION DE ASENTAMIENTO
Tipo de instalacién y condiciones de la fundacién Relaciéon de Asentamiento
Rango Usual Valor de Diseiio
Proveccién Positiva 00a+1.0
En roca o suelo sin cedimiento +1.0 +1.0
Suelo ordinario (¥) +0.5a+0.8 +0.7
Suelo cedente 0.0a+0.8 +0.3
Proveccién Nula 0.0
Proveccién Negativa -1.020.0
p'=0.5 -0.1
p'=1.0 -0.3
p'=1.5 -0.5
p'=2.0 -1.0
Zanja Inducida -2.0a0.0
p'=0.5 -0.5
p'=1.0 -0.7
p'=1.5 -1.0
p'=2.0 2.0

(*) El valor de la relacion de asentamiento depende del grado de compactacion del material de relleno adyacente
a los laterales del conducto. Cuando se utilicen métodos de construccion que garanticen una adecuada
compactacion del asiento y de los laterales, se recomienda utilizar una relacion de asentamiento de +0.5.

COEFICIENTE DE CARGA Cc

Kp=0.13

Kp =019

17

18 19 20

Ce

Capitulo Il - 11
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Tablas para el Diseiio

A fin de simplificar el disefio de este tipo de
alcantarillas se han preparado unas tablas que
se incluyen a continuacion, juntamente con la
descripcion de las variables que debe
suministrar el Proyectista y un detalle del
procedimiento para el disefio utilizando estas
tablas.

Se incluyen dos tablas: una para el disefio de
tubos sin refuerzo y otra para tubos con
refuerzo. La utilizacion de ambas tablas es
similar: se ingresa por la columna izquierda
con el didmetro necesario (y, si estd en

terraplén, con la relacion de proyeccion), y
en el interior de la tabla con la altura de
relleno admisible, inmediatamente superior al
requerido por la obra; desde este valor se
obtiene, en el encabezamiento, el tipo de
cama requerido y la clase de tubo segtn la
norma AASHTO M170, y en el
encabezamiento vertical derecho de la tabla
(para el caso de instalacion en zanja), el
ancho de la zanja a practicar para la
instalacion.

Por ejemplo: para una alcantarilla de 90 cm
de didmetro, y una tapada de 4.00m, de la
tabla se obtiene un tubo Clase III, con cama
tipo C y ancho de zanja de 1.68m.

CLASE (S/AASHTO M170)

DIAMETRO ANCHO

TIPO DE CAMA

TUBO ZANJA

A B C D

1.68m

Capitulo 111 - 12
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TIPOS DE CAMA

INSTALACION EN ZANJA:
Cama tipo A Cama tipo B
I
[ Cama tipo C S ,yCama tipo D
N @
5B

INSTALACION EN TERRAPLEN:

Cama tipo A Cama tipo B Cama tipo C
[ Cama tipo D ]

N\
Relleno compactado &\\\\ Relleno compactado ligero

Mat. granular compactado

Concreto % Relleno sin compactar

Capitulo 111 - 13
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TABLA 1: TUBOS SIN REFUERZO CLASE I EN ZANJA
Tapada maxima (en metros)

DIAMETRO ANCHO TIPOS DE CAMA
ZANJA (m)
(cm) A B C D D*
30 74 5.75 3.07 1.56 70
38 - 40 89 3.79 2.37 1.17 90
50 - 53 1.03 7.52 3.21 2.09
60 - 61 1.19 5.72 2.83 1.88
70 1.39 4.55 2.43 1.62
76 - 80 1.53 4.18 2.29 1.53
90 - 91 1.68 3.80 2.12 1.40

(*) Tapada minima admisible. Para todos los
otros tipo de cama, la tapada minima
admisible es 0.55m

La tabla fue confeccionada para relleno de
peso unitario =2t/m3yK '=0.13

Los espacios en blanco, no pueden utilizarse

Capitulo 111 - 14

con el tipo de cama correspondiente.

Entodas las tablas que siguen a continuacion,
en la columna de los diametros, se han
consignado valores comerciales en unidades
métricas y también los que resultan de
convertir los especificados en unidades
sajonas.
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TABLA 2: TUBOS SIN REFUERZO CLASE I EN PROYECCION POSITIVA BAJO

TERRAPLEN
DIAMETRO CLASE 1
1 p CON CARGA VIVA
TIPO DE CAMA
(cm) A B C D D*
00 9.80 6.60 5.52 3.38 0.50
0.3 7.90 5.06 4.22 2.46 0.60
30 0.5 8.19 4.98 4.09 2.40 0.50
0.7 8.32 5.10 4.12 2.38 0.50
0.9 8.10 4.18 4.18 2.35
00 7.86 5.55 4.62 2.76 0.60
38 0.3 6.62 4.24 3.52 2.00 0.60
0.5 6.91 4.17 3.43 1.91 0.60
40 0.7 7.06 4.28 3.49 1.93 0.60
0.9 6.87 3.52 3.52 1.93 0.50
00 7.12 5.02 4.17 2.43 0.60
50 0.3 6.04 3.79 3.11 1.78 0.60
0.5 6.27 3.80 3.09 1.67 0.60
53 0.7 6.39 3.87 3.11 1.68 0.60
0.9 6.27 3.18 3.18 1.65 0.50
00 6.55 4.60 3.81 2.17 0.70
60 0.3 5.62 3.63 291 1.55 0.70
0.5 5.82 3.48 2.84 1.51 0.60
61 0.7 5.94 3.62 291 1.47 0.60
0.9 5.83 2.95 2.95 1.49 0.50
00 5.89 4.11 3.39 1.85 0.70
0.3 5.10 3.07 2.62 1.22 0.80
70 0.5 5.30 3.13 2.51 1.29 0.70
0.7 542 3.25 2.56 1.38 0.60
0.9 5.31 2.69 2.69 1.47
00 5.62 3.92 3.22 1.72 0.80
76 0.3 4.83 3.04 2.39 1.19 0.80
0.5 5.08 2.93 2.35 1.27 0.70
80 0.7 5.17 3.13 2.50 1.38
0.9 5.06 2.50 2.50 1.48
00 5.29 3.67 3.01 1.55 0.80
90 0.3 4.55 2.74 2.20 1.09 0.90
0.5 4.84 2.79 2.31 1.21
91 0.7 4.89 2.90 2.29 1.34
0.9 4.83 2.42 2.42 1.45

(*) Tapada minima admisible. Para todos los otros tipo de cama, la tapada minima admisible es 0.55m.

La tabla fue confeccionada para relleno de peso unitario
Los espacios en blanco, no pueden utilizarse con el tipo de cama correspondiente.

=1.7t/m3,K

=0.19 y rsd =0.70.
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TABLA 3: TUBOS REFORZADOS EN ZANJA
Tapada maxima (en metros)

CON CARGA VIVA
DIAMETRO 121?;: CLASE I CLASE II CLASE III CLASE IV CLASE V
(cm) (cm) TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA
A B C D A B C | Cc*| D | D* A B C D | D* A B C D |A| B C D
30 0.80 13.73 13.10 | 1.85 | 0.70 6.713.48 | 1.75 1 0.70 4.36
38-40 0.95 10.25 | 3.45|2.16 | 0.60 6.80 | 3.83 12.07 | 0.60 4.70
53-50 1.10 9.06 |3.64|2.36]0.55|1.07  0.90 6.68 | 4.00 | 2.26 | 0.55 12.58 | 4.83 15.68
61-60 1.24 8.36 |3.73]2.49|0.55|1.31]0.90 6.514.092.390.55 10.44 | 4.87 11.62
70 1.39 7.85 [3.77]2.56 | 0.55 | 1.41 | 0.80 6.314.11 247055 9.37 1 4.84 10.12
76-80 1.53 7.53 |3.81/2.62/0.55|1.50|0.70 | 20.38 | 6.19 | 4.13 | 2.53 | 0.55 25.19 | 8.79 1 4.83 9.37
91-90 1.68 7.30 [ 3.82]2.670.55|1.560.55]15.47 | 6.08 | 4.14 | 2.57 | 0.55 16.76 | 8.38 | 4.81 8.87
107-100 1.83 7.02 |3.80|2.67|0.55|1.60 | 0.55|13.20 | 5.92 4.10|2.59 | 0.55 13.94 | 7.97 [4.73 21.59 | 838
122-120 212 6.83 |3.84|2.740.55|1.69 | 0.55| 11.69 | 5.83 | 4.13 | 2.66 | 0.55 12.17 | 7.66 |4.73 1591 | 8.01
137 2.36 6.70 |3.86|2.790.55|1.75|0.55 | 10.89 | 5.75 | 4.12 | 2.69 | 0.55 11.28 | 7.44 [4.71 14.08 | 7.77
152 2.58 4.78 12.84 2.03 1.14 6.57 3.842.800.55|1.78 | 0.55]10.41 | 5.69 | 4.12|2.71 | 0.55|37.73 | 10.75 | 7.28 | 4.68 26.19 | 13.06 | 7.58
163 2.8111 478 2.872.07 121 | 647 3.84 281 0.55 1.81 0.5510.02 |5.63 |4.11|2.73|0.55|25.94|10.33  7.14 |4.66 21.54 | 12.34| 743
183 3.03 4.76 | 2.88 2.09 1.25 6.38 3.832.82/0.55|1.83/0.55] 9.75 |5.59|4.10|2.74 | 0.55|22.35|10.03 | 7.04 | 4.64 19.33 | 11.85 | 7.30
213 347 472 290 212 131 629 384 280 0.55 1.87 0.55 934 5511409276055 1892 | 9.59 6.88 4.6l 17.00 | 11.19 | 7.14

(*) Tapada minima: para todos los otros tipo de cama, la tapada minima admisible es 0.55m
La tabla fue confeccionada para relleno de peso unitario =1.7t/m3yK '=0.13
Los espacios en blanco, no pueden utilizarse con el tipo de cama correspondiente.
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TABLA 4: TUBOS REFORZADOS EN PROYECCION POSITIVA BAJO TERRAPLEN
Tapada maxima (en metros)

CON CARGA VIVA
DIAMETRO P CLASE II CLASE III CLASE IV CLASEV
(cm) TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA
A B C D D* A B C D C* A B C D A B C D

0.0 | 6.17 | 431 | 3.56 | 1.93 | 0.80 | 8.28 | 5.86 | 4.39 | 2.95 | 0.60 | 12.47 | 8.88 | 7.45 | 4.69 | 17.48 | 12.47 | 1049 | 6.67
03521328270 126 090 | 7.02 452 3.68 211]0.60 | 10.58 | 6.82 | 5.67 | 3.54 | 14.77 | 9.62 | 8.07 | 5.09
30 05543 325261 1.15]090 729 442 3.59  2.07]0.60 | 1096 | 6.70 | 5.56 | 3.36 | 1533 | 942 | 7.85 | 4.36
0.7 1556333264 1.18 090  7.41 451 3.66 202|050 11.15 | 6.84 | 5.60  3.34 | 15.62 | 9.60 | 7.89 | 4.78
09539268 268 125090 722 3.70  3.70 | 2.04 | 0.50 | 10.82 | 5.63 | 5.63 | 3.31 | 15.14 | 7.92 | 7.92 | 4.5
0.0 | 6.36 | 4.46 | 3.68 | 2.05 | 0.70 | 8.53 | 6.04 | 5.04 | 3.06 | 0.50 | 12.84 | 9.15 | 7.68 | 4.84 | 18.00 | 12.34 | 10.30 | 6.88

38 03538336280 132090 722 4.64 3.80 224 0.60 | 10.87 | 7.08 | 5.80 | 3.66 | 1527 | 9.93 | 831 5.19
05556332272 132|080 | 7.48  4.56 | 3.76 | 2.14 | 0.50 | 11.31 | 6.94 | 5.74 | 3.53 | 15.80 | 7.70 | 8.06 | 4.98
40 0.7 1577 1343 274 135 ]0.70 | 7.64 | 4.64 | 3.80 | 2.15 | 0.50 | 11.48 | 7.06 | 5.80 | 3.44 | 16.07 | 9.90 | 8.13 | 4.93

09558 281|281 137060 745 3.87 387 215|050 11.18 | 584 | 5.84 | 3.44 | 15.62 | 8.18 | 8.18 | 4.90
0.0 | 6.50 | 456 | 3.77 | 2.14 | 0.70 | 8.72 | 6.18 | 5.16 | 3.14 | 0.50 | 13.12 | 9.35 | 7.85 | 4.95 | 18.39 | 13.12 | 11.03 | 7.03

50 03555350281 147070 | 7.37 | 4.69 | 3.94 | 233 | 0.50 | 11.13 | 7.22 | 6.06 | 3.69 | 15.63 | 10.15 | 8.42 | 5.32
05570 | 3.41 | 2.82 143 | 0.70 | 7.70 | 4.66 | 3.88 | 2.20 | 0.50 | 11.55 | 7.07 | 590 | 3.61 | 16.12 | 993 | 822 | 5.16
53 0.7 1592355283 144 ]0.60  7.87 478  3.89 223|050 11.75 | 7.20 | 6.94 | 3.56 | 16.44 | 10.11 | 830 | 5.05

09572291291 150060  7.62 394 394 224|050 11.43 | 599 | 599 | 3.50 | 16.01 | 837 | 837 | 5.02
0.0 6.59 | 463 | 3.84  2.19 | 0.60  8.84  6.27 | 524 | 3.20 | 0.50 | 13.31 | 9.48 | 7.96 | 5.03 | 18.65 | 13.31 | 11.19 | 7.13

60 0.3 ]5.63 | 3.60 297  1.50 | 0.70 | 7.47 ' 4.79 | 3.95 | 2.40 | 0.50 | 11.27 | 7.32 | 6.12 | 3.80 | 15.78 | 10.30 | 8.61 5.40
05584349290 149 | 0.60 | 7.77 | 474 | 3.93 | 2.25 11.73 | 7.16 | 5.92 | 3.67 | 16.41 | 10.10 | 837 | 5.2I
61 0.7 1596 | 3.64 | 2.89 | 1.52 | 0.60 | 8.03 | 4.89 | 3.96 | 2.24 11.94 | 7.33 | 6.00 | 3.65 | 16.71 | 10.26 | 8.44 | 5.15
09588 ]295]295 1.54 | 0.60 | 7.79 | 4.04 | 4.04 | 2.32 11.60 | 6.08 | 6.08 | 3.61 | 16.22 | 8.51 8.51 5.14
0.0 | 6.65 | 4.68 | 3.87 | 2.33 | 0.60 | 8.92 | 6.32 | 5.28 | 3.24 1342 | 9.56 | 8.03 | 6.07 | 18.30 | 13.42 | 11.28 | 7.19
031559 361292159 0.60 | 7.62  4.86 4.12 | 2.50 11.36 | 7.32 | 6.16 | 3.81 | 1596 | 1041 | 8.64 | 547
70 05594 354|289 1.50 | 0.60 | 7.90 4.85 3.96 | 2.37 11.80 | 7.23 1 6.02 | 3.65 | 16.61 | 10.15 | 8.48 | 5.31
0.7 1612 ] 3.65 291 | 1.58 8.11 | 491 | 4.02 | 2.30 12.08 | 7.44 | 6.13 | 3.66 | 16.86 | 10.37 | 8.51 522
0.9 596 | 299 299 | 1.66 7.92 | 4.06  4.06 | 2.32 11.81 | 6.11 | 6.11 | 3.65 | 16.37 | 8.61 8.61 | 15.17
0.0 6.70 | 472 | 391 | 2.27 8.99 | 6.38 | 5.33 | 3.27 13.53 | 6.64 | 8.09 | 5.12 | 18.96 | 13.53 | 11.37 | 7.25
76 0.3 ]5.81]3.62  3.03 | 1.68 7.61 | 493  4.11 | 2.40 1144 | 745  6.20 | 3.95 | 16.04 | 10.50 | 8.76 | 5.52
0.5]6.03 359 289 159 8.01 | 4.84 | 4.00 | 2.33 11.96 | 7.29 | 6.10 | 3.81 | 16.70 | 10.32 | 8.57 | 5.29
80 0.7 1 6.07 | 3.72 | 3.00 | 1.68 8.19 | 5.04  4.08 | 2.42 12.21 | 7.47 1 6.09 | 3.73 | 17.03 | 10.53 | 8.65 | 5.23
0.9 ]6.04 | 3.09  3.09 | 1.76 797 | 414 | 4.14 | 2.39 11.90 | 5.18 | 5.18 | 3.73 | 16.55 | 8.66 | 8.66 | 5.26
0.0 | 6.75 | 475 | 3.94 | 2.30 9.05 | 6.42 | 5.37 | 3.30 13.61 | 9.70 | 6.15 | 5.15 | 19.08 | 13.61 | 1145 | 7.30
90 031570 | 3.64 | 3.12 | 1.61 7.72 | 489 | 4.10 | 2.49 11.66 | 7.56 | 6.24 | 3.84 | 16.25 | 10.58 | 8.86 | 5.57
0.5]6.11 | 3.63 | 3.01 | 1.67 8.04 | 493  4.03 | 2.42 12.09 | 7.44 | 6.17 | 3.75 | 16.77 | 1036 | 8.58 | 5.37
91 0.7 16.19 | 370 | 298 | 1.77 825|506  4.13 | 2.42 1231 | 7.55 | 6.19 | 3.70 | 17.09 | 10.61 | 8.69 | 5.34
09 16.04 3.12 3.12  1.86 8.01 | 421 421 242 1191 631 631 373  16.62 | 874 | 874 | 5.29

(*) Tapada minima: para todos los otros tipo de cama, la tapada minima admisible es 0.55m.
La tabla fue confeccionada para relleno de peso unitario = 1.7 t/m3, K '=0.19y rsd = 0.70.
Los espacios en blanco, no pueden utilizarse con el tipo de cama correspondiente.
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TABLA 4: TUBOS REFORZADOS EN PROYECCION POSITIVA BAJO TERRAPLEN

(Continuacion)
Tapada maxima (en metros)
CON CARGA VIVA
DIAMETRO | CLASEI CLASE I CLASE 11l CLASE IV CLASE IV
(cm) TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA TIPO DE CAMA
AlBlc/p alBlc|p A/B|lc|/p AlB|lc|Dp aAlB|cC D
0.0 6.74 475 394 230 9.03|6.41 536 330 1359 6.69|8.14 5.1519.05 13.59 | 11.43 | 7.29
100 0.3 5.85[3.73 296  1.67  7.68 | 5.01 4.09 243 11.66 | 7.52|6.24 3.94 16.10 10.60 | 8.77 | 5.49
05 6.03 359 291 173 804|491 405 250 12.02 7.46 621 386 16.86 1027 | 8.56 | 5.42
107 0.7 6.153.83 3.09 1.838.17 506 4.08|237 1231|7.60 6.15 3.83 17.12]10.55 871 | 5.25
0.9 6.10 3.09 3.09 193 8.10|4.17 4.17 245 1198 628 628 3.79|16.72  8.80 | 8.80 | 531
0.0 6.83 | 4.81 400 236 9.15|6.50 543 336 13.77 9.82 824 5221930 13.77|11.58 | 7.39
120 03 592363 312 1.78 | 7.69 | 496 430 257 11.76 | 7.53 | 631 4.13 | 16.46 10.56 | 8.95 | 5.76
0.5 6.06 3.81 3.10 1.86 821 494 4.12 244 1213|754 633 3921699 1051 881 | 541
122 0.7 635392 3.15 197 841|512 419 254 1249 7.66 | 633 3.82 1736 10.78 | 8.80 | 5.44
0.9 6.18 321 321 208 828|425 425 264 1213 650 650 3.83 | 1696 8.94 | 8.94 | 532
0.0 6.89 | 4.86 | 4.04 239 921|654 547 338 1385 9.87 829 525
03 6.77 3.77 3.09 | 1.87 | 7.96 | 5.13 4.12 | 2.66 | 11.76 | 7.78 | 6.52 | 3.97
137 05 635374 303 1.94 819|514 415 255 1222755637 385
0.7 638 | 4.01 | 3.14 207 853|524 426 266 1253 772|634 382
0.9 634 331 331 2.18 836 435 435|277 1235 644 644393

0.0 547|382 3.141.74 690 486 4.05) 241 924 656 549 3.40 1390 991 832|527
03/498|3.03 241 144 593 3.67 3.17 /192 786 526 423 255 11.72 7.69 | 6.32|4.07
152 0.5/5.06 297 254154 6.19 3.85 3.062.00 8.30 509 4.17 2.63 1243 | 7.53 | 6.24|3.97
0.7522(320 273 1.68 6.44 396 325 2.13 851 523 430 275 1230 |7.74|6.41|3.95
09518293 293 182 649 344 344226 839 442 442 2.87 1247 6.536.53|3.95
0.0 551|385 3.17 | 1.77 692|433 4.06 242927 658 551 3421394 993 835|529
03472291 249 150 6.08 3.77 324197 8.07 500 433 2.62 12.03  7.87  6.48|3.98
168 0.5/5.06|3.07 2.62|1.60 6.40 3.72 3.16 | 2.06 828 507 429 270 12.46 | 7.75|6.42|3.93
0.7 /526|332 283175 6.53 389 336220 853 525 436294 1270 | 7.78 | 6.48 | 3.88
0.9525[3.04 3.04 1.89 641357 3.57 233 844 444 444 297 1245 6.63 | 6.63 | 4.00
0.0 552|386 3.191.79 692 | 489 4.07 243 929 6.60 552343 1397 9.96 837|530
03/483]298 254|154 620 385 3.092.01 798 511 422 3.68 1197 7.596.61]4.06
183 0.5/5.05]3.152.69 | 1.64 6.28 3.74 323 2.10 825 507 4.13 2.77 1247 | 7.54|6.32|3.93
0.71543[342 291179 647 401 346225 831 540 436 291 1293 8.01 6.423.99
0.9 531]3.14 3.14 | 1.95 6.51  3.68 3.68 239 849 447 447 3.05 1256 6.71 | 6.71 | 4.12
0.0 554|388 320 1.83 697 492 410 247 932 ]6.62 554|345
031477 3.09 2.64 1.61 597 373 322 2.09 8.06|5.04 438|278
213 0.5/531]326 279 171 6.61 392 338 2.19 844|529 423|288
0.7 548359 3.06 1.88 6.64 423 3.63 235 8.79 |5.28 4.483.04

0.9 546|330 3.302.05 6.63 389 3.89 251 859 473 4.73]|3.19

(*) Tapada minima: para todos los otros tipo de cama, la tapada minima admisible es 0.55m
La tabla fue confeccionada para relleno de peso unitario =1.7t/m3yK '=0.13
Los espacios en blanco, no pueden utilizarse con el tipo de cama correspondiente.
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Alcantarillas Flexibles de Tubo
de Acero Corrugado

Esta seccion se refiere al disefio estructural de
los tubos de acero corrugado de seccion
circular a utilizar en las alcantarillas.

Se han elaborado planos tipo de cabeceras
para alcantarillas tipo tubo de las siguientes
dimensiones:

Alcantarillas simples y dobles con cabecera
sin aleton: desde 0.30 m hasta 1.82 m de
didmetro.

Alcantarillas simples con cabecera con
aleton: desde 1.07 m hasta 2.13 m de
didmetro.

Las tablas incorporadas, consideran tapadas
variables desde 0.50 m hasta valores que
dependen del tipo de cafio colcocado, exten-
diéndose hasta infinito.

Los tubos de acero corrugado colocados bajo
el terraplén constituyen un sistema estructural
complejo, donde interactiian el tubo de acero
corrugado, de gran flexibilidad y el suelo
circundante, para suministrar una gran
capacidad de carga.

Nomenclatura

A= area de pared necesaria

C=  compresion anular

CF = coeficiente de flexibilidad

D= didmetro del tubo o luz

= mobdulo de elasticidad del acero, en

Kg/ecm?

b= esfuerzos maximos de compresion

= altura del relleno sobre la tuberia

I= momento de inercia de la pared en
cm4/m

K= coeficente de carga lateral a vertical
del suelo

L= luz en metros

p=  peso unitario del suelo

Pp = presion de disefio
Wd = carga del peso muerto de tierras
WL = carga viva

Cargas de Transito
Determinacion de la sobrecarga viva (WL)

El efecto de la sobrecarga se detemina
considerando que la carga de cada rueda
trasera del Camion Standard se distribuye, al
aumentar la profundidad del plano consi-
derado y a partir de los 0.60 m, sobre un
cuadrado cuyo lado es 1.75 veces la pro-
fundidad. En estas condiciones, para una pro-
fundidad mayor que 1.028m se comienza la
superposicion de las dos cargas que estan en
un mismo eje. Para profundidades mayores
que 2.40 m, y didmetros menores que 2.40 m,
el efecto de la sobrecarga puede despre
ciarse. Para profundidades menores de 0.60
m, las cargas se considerardn como concen-
tradas.

El impacto es funcion de la altura del relleno,
tal como se expresoé en el capitulo de puentes:

Relleno de 0.00m a 0.30m ...... 1=30%
Relleno de 0.31m a 0.60m ...... 1=20%
Relleno de 0.61m a 0.90m ...... 1=10%

Estas especificaciones se pueden resumir en

las siguientes expresiones para el calculo de
WL para alcantarillas tubo.
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Relleno de 0.60 a 0.90 m:

~

w,- 72 1100 (4
(1.75 HY m

Relleno de 0.91 a 1.05 m:

7.25 t
W,=——=_—D ()
(175 H) m

Relleno de 1.06 a 2.40 m:

2% 7.25 t
W, = D (—)
(1.75 H + 1.80) (1.75 H) m

Cargas del Suelo

Parala determinacion de la carga proveniente
del peso del suelo, se requiere diferenciar los
casos de instalacion de tubos en terraplén o
en zanja. Sin embargo, las restricciones para
la profundidad de la zanja impuestas por la
practica, limitan la carga al punto que no
resulta importante para los proyectos norma-
les de alcantarillas.

En efecto, el espesor minimo de pared, de la
mayoria de los didmetros de tuberia de acero
corrugado, es adecuado para tapadas iguales
o mayores que las profundidades usuales de
las zanjas. Por este motivo, no se incluyen
aqui los criterios para el calculo de cargas
correspondientes a instalaciones en zanjay la
carga del peso del suelo es, directamente:

Wd =ph (Kg/m?)
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Diseno

El proceso de disefio estructural consiste en
los siguientes pasos:

1.- Determinacion de la densidad del
material de relleno

Esta es funcion de la compactacion
efectivamente lograda en el relleno, lo usual
es adoptar una densidad del 85%, con lo cual
el disefio se encuentra del lado de la segu-
ridad para instalaciones en las que habitual-
mente se especifica el 90%.

2.- Determinacion de la presion lateral de
diserio

También en este caso el coeficiente K es
funcién de la densidad del relleno, y conser-
vadoramente se puede adoptar un valor K =
0.86 para una dendidad de compactacion del
85%, cuando la altura del relleno es igual o
mayor que el diametro del tubo. Si la altura
del relleno es menor que el didmetro del tubo,
se asume que la carga vertical total, también
actta en forma horizontal:

para H D:

Pp = K (Wd + W)

para H <D:
Pp = (Wd + WI)
3.- Compresion anular en el tubo
El esfuerzo de compresion que acta en la

pared del tubo, es igual a la carga radial mul-
tiplicada por el radio del cilindro:
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4.- Esfuerzo de compresion admisible en la
pared

El esfuerzo admisible de compresion
tangencial en la pared del tubo, varia de
acuerdo a la condicion de trabajo y adopta
diferentes caracteristicas en tres rangos: para
esbelteces reducidas, el limite es el esfuerzo
de aplas-tamiento del acero; para esbelteces
intermedias, el esfuerzo estd limitado por el
pandeo local de la pared; y, para esbelteces
elevadas, la limitacién estd dada por el
pandeo global del anillo. Las siguientes ex-
presiones expresan estos conceptos:

para D/r <294:
Jfy = 2320 Kg/em?

para 294 < D/r < 500:

D2
fp = 2812.31 - 0.0057 (—)
p

para 500 < D/r:
3.47 10®

Jy = D
(=)
-

en las que r es el radio de giro de la seccion
de chapa del tubo para un ancho unitario.

A este valor, se le aplica un coeficiente de
seguridad de 2, obteniéndose:

5.- Obtencion del espesor necesario de pared

El area necesaria, y con ello el espesor, se de-
termina en base al esfuerzo de compresion
admisible determinado:

4-<
L.

Con la Tabla adjunta, se elige el espesor de
pared que suministra el &rea necesaria, con la
misma corrugacion empleada, a través del
radio de giro r, para determinar el esfuerzo
admisible.

6.- Verificacion de la Rigidez para el
manipuleo

En base a la experiencia, se han establecido y
formulado exigencias minimas para larigidez
de la tuberia para facilitar el manipuleo y la
instalacion, sin que se requieran precauciones
especiales ni refuerzos provisorios. El coe-
ficiente de flexibilidad (CF) necesario, resulta
de la limitacion de las dimensiones combi-
nadas de corrugacion y espesor de la chapa.

Los valores maximos recomendados para
instalaciones normales, son:

CF = 0.242 cm/Kg, para tuberia armada
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en planta, con costuras remachadas,
soldadas, helicoidales, en diametros de
305 cm nominales (120").

CF =0.112 cm/Kg, para tuberia armada
en obra, con costuras empernadas, en
todos los diametros que excedan los 305
cm nominales (120").

Tabla: Momento de inercia y seccion transversal de las chapas y planchas de acero
corrugado para tuberias de alcantarilla.

INERCIA (cm4/m) AREA (cm%m)
ESPESOR

CORRUGACION CORRUGACION
(mm) Cal. # 67.7x12.7mm 76.2x25.4mm 67.7x12.7mm 76.2x25.4mm
.864 22 1.5295 7.0191 8.20 9.41
1.016 20 1.8435 8.4393 9.84 11.30
1.321 18 2.4581 11.2934 13.10 15.05
1.626 16 3.0999 14.1885 16.40 18.84
2.007 14 3.9192 17.8346 20.49 23.56
2.769 12 5.6126 25.3317 28.70 33.02
3.505 10 7.4288 33.0609 36.91 42.50
4.267 8 9.3816 41.1042 45.15 52.03

(*) Los valores de esta tabla, estan dados por metro de ancho.

Tablas de Diseno

Se incluyen tablas para el disefio de
alcantarillas, elaboradas para las siguientes
condiciones:

Peso unitario del suelo: 1922 Kg/m®
Densidad relativa del relleno compactado:
Minimo de 85% normal segin AASHTO
Limite de fluencia del acero: 2320 Kg/cm?
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Para el uso de las tablas, se ingresa con el
diametro de la alcantarilla en la columna
derecha y se busca un valor de la tapada
mayor o igual que la de disefo, en el interior
de la tabla. El encabezamiento de la columna
correspondiente a esa tapada suminstra el
espesor de la chapa a utilizar. Se incluyen dos
tablas para diferentes corrugaciones de chapa.
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LIMITES PARA LA ALTURA DE LA COBERTURA PARA TUBERIA DE ACERO
CORRUGADO
Con carga viva
Corrugaciones de 67.7 * 12.7 mm (22/3 * }; pulg)

. Cobertura Tapada maxima (en metros)
Diametro . .
o Luz en m. Minima en Espesor Especificado en mm

m* 1.321 1.626 2.006 2.769 3.505 4.267
0.305 60.655 75.591 94.488
0.381 48.463 60.655 75.591
0.457 40.234 50.597 63.094
0.533 34.442 43.282 54.255 75.895
0.607 30.175 37.795 47.244 66.447
0.686 33.833 42.062 58.827
0.762 30.175 37.795 53.035
0.914 25.298 31.394 44.196 56.693
1.067 0.305 21.641 26.822 37.795 48.768 59.436
1.219 18.898 23.470 33.223 42.672 52.121
1.372 20.117 28.346 36.576 44.606
1.524 24.079 31.090 38.100
1.676 20.726 26.518 32.614
1.829 22.250 27.127
1.981 22.555
2.134 18.593

LIMITES PARA LA ALTURA DE LA COBERTURA PARA TUBERIA DE ACERO
CORRUGADO
Con carga viva
Corrugaciones de 76.2 * 25.4 mm (3 * 1 pulg)

. Cobertura Tapada maxima (en metros)
Diametro . .

o Luz en m. Minima en Espesor Especificado en mm
m* 1.321 1.626 2.006 2.769 3.505 4.267
0914 23.165 28.956 36.881 50.902 65.227 80.163
1.067 19.812 24.689 31.090 43.586 56.388 68.580
1.219 17.374 21.641 27.737 38.100 49.073 60.046
1.372 19.202 24.384 33.833 43.586 53.340
1.524 17.374 21.946 30.480 39.319 47.549
1.676 0.305 15.850 20.117 27.737 35.662 43.586
1.829 14.326 18.288 25.298 32.614 39.929
1.981 13.411 16.764 23.165 30.175 36.881
2.134 12.192 16.154 21.641 28.042 34.138

*Desde la corona de la tuberia hasta la subrasante.
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Muros de Sostenimiento

Se han previsto dos tipos de muros de
sostenimiento: los de concreto reforzado, tipo
cantilever, y los muros de gravedad de
mamposteria de piedra. Se consideraron
alturas de disefio variables. La altura de
disefio se define en forma diferente para cada
tipo de muro: para los muros de concreto
reforzado, es la altura entre el nivel de
coronamiento del muro y el nivel superior de
la zapata delante del muro; para los de
gravedad, es la altura total desde el
coronamiento hasta el plano de fundacion. En
lo referente al relleno, se consideraron
diferentes pendientes del terreno detrés de los
muros.

Se han elaborado planos tipo de muros de
concreto reforzado, tipo cantilever, para los
siguientes casos:

Talud del relleno: horizontal y 1:2

Sobrecarga: la de trdafico para rellenos
horizontales

Altura de diserio del muro: 3, 4,5, 6 y 7

metros
Y planos tipo de muros de gravedad de
mamposteria de piedra, para los siguientes
casos:

Talude del relleno: horizontal y 1:2

Sobrecarga: la de trdfico para rellenos
horizontales

Altura de diserio del muro: de 3 a 12 metros
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Cargas Utilizadas

Para el disefio de los muros se utilizan como
cargas principales: el peso propio del muro,
el peso del relleno posterior, el empujel del
relleno y una sobrecarga de transito (Camion
Standard) para el caso del relleno horizontal.
El efecto de la sobrecarga se simula
incrementando la altura del relleno para el
calculo del empuje horizontal en 0.60 metros.

Diseno
Para el disefio estructural del concreto

reforzado, se utiliza el procedimento de
LRFD con los siguientes factores de carga:

para las sobrecargas: L=1.67
para las cargas permanentes: p=1.00
para los empujes de suelos: E=1.00
Las combinaciones de carga son las

establecidas en el Capitulo de Puentes.

Para la verificacion de la estabilidad al
volcamiento, deslizamiento y las tensiones en
el terreno, se utilizan las cargas
anteriormente mencionadas, sin factorear. La
seguridad al volcamiento es, de acuerdo a las
Standard Specifications for Highway Bridges,

2 para muros asentados sobre suelo. La
seguridad al deslizamientoes 1.5.Respecto
a las tensiones en el terreno de fundacion, se
debera verificar en cada caso, que no se
superen las tensiones tabuladas en los planos
tipo.

El céalculo de los empujes se realiza con la
teoria de Rankine, adoptando  relleno
granular con 30 de friccion interna. A los
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efectos de verificar el deslizamiento, en
algunos casos, los muros estan provistos de
un diente en la fundacién. El empuje pasivo
en este diente, se calcula con la misma teoria
de Rankine y para el mismo tipo de suelo.

Muros de Gaviones

Los gaviones constituyen una solucion vélida
para la realizacion de obras de contencion en
distintos lugares del pais, por encontrarse en
profusion el principal material constitutivo de
los mismos: la grava. Se construyen
colocando en configuraciones adecuadas,
elementos con forma de paralelepipedo
ejecutados con una malla, de acero
galvanizado (a veces recubierto con PVC
para zonas de ambiente marino), rellenada
con gravas.

La estructura de los muros de sostenimiento
se arma con gaviones cosidos entre si con
alambre del mismo tipo, obteniéndose una
excelente resistencia y ductilidad que le
permiten adaptarse a las deformaciones
impuestas sin perder resistencia. Con estos
elementos es posible construir muros tipicos
de gravedad o, aprovechando en alguna
medida la resistencia a la flexiéon de los
gaviones, muros cuyo comportamiento esta
entre el de los muros de gravedad y los muros
en cantilever; estos ultimos se denominan
muros de semigravedad.

Criterios de Disefio
Para lograr un buen comportamiento de las

obras de retencion de gaviones, debe
realizarse con el maximo cuidado el relleno

de los mismos, cuidando que exista una
distribucion balanceada y uniforme de los
pafios de malla. Para ello, el material de
relleno debe tener las dimensiones menores
compatibles con la abertura de la malla a fin
de tener una densidad uniforme que permita
una mejor distribuciéon de cargas y la
participacion mas uniforme de la malla
metalica en la absorsion de los esfuerzos.
Para contrarrestar la deformacion por corte de
los muros, se recomienda disponer el mayor
nimero posible de diafragmas de malla
ortogonales al lado externo del muro,
colocando los gaviones con su lado mayor
perpendicular al muro.

Los muros de gaviones se pueden ejecutar
con escalones visibles del lado externo o del
lado interno con paramento exterior plano.
Desde el punto de vista estatico, la estructura
mas eficiente se logra escalonando el muro
del lado externo, pero por razones estéticas,
muchas veces se prefiere mantener el
paramento a la vista liso y colocar los
escalones del lado de atrds. Cuando las
alturas superan los 5 6 6 metros, es
aconsejable mantener el escalonamiento
externo. De todas maneras siempre se
recomineda inclinar el muro, por lomenos 6 ,
a fin de obtener una buena seguridad al
deslizamiento.

Con respecto a los otros tipos de muros de
contencidn, los muros de gaviones estdn en
mejores condiciones para favorecer el drenaje
del trasdos. Sin embargo, cuando el relleno
contiene una elevada proporcion de suelos
finos, es conveniente prever la construccion
del relleno disefiando una mezcla filtrante
para colocar inmediatamente en contacto con
el muro.
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Tablas para el Dimensionamiento

Con el objeto de simplificar el
dimensionamiento, se han incluido tablas
para muros de gravedad y semigravedad con
escalones internos y externos.

Las tablas responden a dimensionamientos
realizados para las siguientes condiciones:

&  Peso especifico de los gaviones ¢ =
1.7 t/m3

&  Peso especifico del suelo = 1.6 t/m3

&  Modulo de elasticidad tangencial de los
gaviones G =40 t/m?

&  Angulo de inclinacion =6

&  Profundidad de la fundacion = H/10

Se han preparado tablas para 3 condiciones
de carga diferentes:

&  Talud del relleno horizontal (= 0), sin
sobrecarga (po=0)

&  Talud del relleno horizontal ( =0), con
sobrecarga equivalente a un metro
adicional de terreno (po= t X Im)

&  Talud del relleno inclinado un angulo
similar a 1 ( 1), sin sobrecarga

(p=0)
Para utilizar las tablas, se ingresa con la

altura necesaria del muro (H) por la columna
derecha
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delatabla que corresponde a la configuracion
elegida: encabezada por la relacion H/B y
para muro escalonado atras o adelante. Y se
obtienen configuraciones estables para
determinados valores del angulo de friccion
interna del suelo, la magnitud del esfuerzo de
compresion maximo en el terreno de
fundacion (Ft), desplazamiento horizontal
hacia el exterior en la clave del muro ( ) yel
esfuerzo de compresion maxima en el cuerpo
de la obra (Fm), solo para los muros de semi-
gravedad.

MURO DE GAVIONES DE SEMIGRAVEDAD
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