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CAPITULOI: ANTEPROYECTO



1.1 INTRODUCCION

Las depresiones topograficas desde la antigiiedad han constituido un problema
para el mejoramiento de las condiciones de vida de las personas, en lo referente al ambito

social, econémico, estético, ambiental, etc.

Como medida tendiente a resolver este problema, se optd por la edificacién de
obras de cruce para conducir agua, para el trénsito vehicular y peatonal, y ademas, para el
drenaje en caminos y carreteras. Dentro de estas estructuras, las principales y mas
utilizadas en nuestro medio son: puentes (puentes canales; puentes colgantes, puentes

convencionales), bovedas, alcantarillas, sifones y pilotes.

Para dar un panorama general de tales obras, en los capitulos siguientes se
presentari la definicién, usos, clasificacidn y caracteristicas de cada una de estas
estructuras y como complemento a dicha informacién, se describiran los diferentes

estudios a realizarse para el disefio de las mismas.



1.2 ANTECEDENTES

Debido al alto crecimiento poblacional, el hombre se ha visto en la necesidad de
expandirse geograficamente, encontrandose de esta manera, con accidentes naturales que
es necesario salvar a través de obras de ingenierfa. Como resultado de esto, es que
nacieron las obras de paso, conformadas por: bovedas, alcantarillas, sifones, puentes y

pilotes.

. Enlo que respecta al uso de puentes, se sabe que los historiadores legaron descripciones
de obras que, en aquel momento fueron de trascendental importancia, para el caso,
puentes sobre los rios Nilo y Eufrates, construidos hace aproximadamente veinte siglos;
dichas obras fuieron implementadas con materiales encontrados en la naturaleia, tales

como: piedfa, madera, liana, bambuj, etc.

Otra obra de gran importancia es la béveda, cuya forma geométrica ha sido usada desde
tiempos muy remotos como elemento estructural. El empleo de dicha estructura por
primera vez en Europa, se le atribuye a la civilizacion Etrusca, hacia el afio 800 A;C.,
siendo los romanos quienes difundieron su uso. También se sabe, que los chinos, egipcios
e hindies las construyeron en forxﬁa independiente y que las civilizaciones precolombinas

de América, no las conocian.



Asi nacieron estas obras, que con muy pocas variantes llegaron hasta finales del siglo

pasado, cuando se comenzo a estudiar su sistema estructural.

En nuestro pais se sabe que, para inicios del presente siglo se utilizaron las primeras

obras de paso para proyectos hidraulicos.

Por lo anterior, es necesario reconocer los beneficios que han proporcionade a la
humanidad la implementacién de estas obras de ingenieria, que pueden ser usadas bajo

diferentes condiciones y propdsitos.



1.3 OBJETIVOS

1.3.1 OBJETIVO GENERAL

Elaborar una gufa para el estudio de las obras de paso, conteniendo criterios de disefio
hidraulico y estructural, como un aporte de la Facultad de Ingenieria y Arquitectura de la

Universidad de El Salvador, para que contribuya al desarrollo nacional.

1.3.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

» Presentar metodologias para el disefio de las siguientes estructuras de paso: Bvedas,

alcantarillas, sifones, puentes y pilotes.

*  Aportar un documento que sirva de apoyo al desarrollo del programa de la materia de

Obras Hidraulicas de la carrera de Ingenieria Civil.



1.4 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

Los accidentes topograficos existentes en El Salvador, inciden en la dificultad de
transporte de agua, conduccion de personas, vehiculos, etc., hacia diferentes puntos de la -
region, obstruyendo de esta manera el desarrollo y consecuentemente la expansion

geografica de las comunidades.

Es por esta razon, que se considera necesaria la elaboracion de una guia para el disefio
hidraulico y estructural de obras de paso, que proporcione un documento que satisfaga en
cierta medida las necesidades de los interesados en la implementacion de este tipo de

obras.



1.5 JUSTIFICACION

Los cauces de agua y las depresiones naturales, dificultan el paso de personas, vehiculos
y transporte de agua, por lo que se hace indispensable la construccidn de obras

hidraulicas, que permitan salvar dichos obstdculos.

El problema fundamental a tratar en el presente documento, radica en que, el pafs, tiene
muchos accidentes topograficos que se deben salvar ‘mediante obras de cruce, para lo
cual, esta investigacién, proporcionard procedimientos que puedan ser aplicables a la

solucion de un problema en particular.

Lo anteriormente mencionado, promoverd el mejoramiento del factor ambiental, el
aprovechamiento de espacios, recursos hidraulicos y vias de comunicacién, lo cual se
llevara a cabo con la elaboracién de una gufa que contenga informacién sobre los
estudios necesarios, criterios de ubicacién y procedimientos de disefio de las obras-
requeridas, conteniendo ademds, un ejemplo de aplicacién de cada tipo de estructura a

considerar.



1.6 LIMITACIONES

» Se presentard una guia para el disefio hidraulico de obras de paso, considerando
ademids aspectos estructurales, no obstante, las obras de cruce a tratar seran
especificamente las relacionadas con el 4rea hidrdulica, por lo que no incluye obras

como: pasos a dos niveles, pasarelas, etc.

» Las diferentes obras de paso que se analizardn son complejas y el estudio minucioso
de cada una de ellas escapa del propdsito de esta investigacion, por lo que la guia
anteriormente mencionada, se centrara en los aspectos esenciales de disefio hidréulico
de dichas obras, desarrollando también, cuando sea posible y requerido por la

envergadura de la obra, anélisis estructurales bésicos de las mismas.



1.7 DELIMITACIONES

La guia para el disefio de obras de paso se elaborara en base a la informacion brindada
por instituciones publicas, tales como la Direccion de Urbanismo y Arquitectura,
Ministerio de Agricultura y Ganaderia, Direccion General de Caminos, Vice-Ministerio
de Obras Pablicas, etc. Se tomardn tambiéﬁ para este estudio, los criterios técnicos
empleados por varias empresas privadas relacionadas con el drea hidrdulica. Todo lo
anterior ha sido programado con la finalidad de obtener los lineamientos usados en la

préactica.

Las obras de paso contempladas seran las signientes: puentes (puentes canales, puentes
colgantes, puentes convencionales), bovedas, alcantarillas, sifones Y pilotes; éstas
estructuras ‘serdn analizadas desde la perspectiva hidraulica y como complemento del

disefio, se tomaran en cuenta aspectos estructurales de las mismas.



CAPITULO II: GENERALIDADESY ESTUDIOS

PREVIOS DE OBRAS DE PASO



2.1 DESCRIPCION DE LAS OBRAS DE PASO

Para realizar el correcto andlisis de un problema particular relacionado con el cruce
de una depresion natural, el disefio de la obra hidraulica de paso que dé solucidn al mismo,
comenzard por obtener los conocimientos. técnicos basicos necesarios sobre dicha
estructura.

Las obras hidraulicas de paso son estructuras utilizadas para vencer los obstéculos
existentes en el terreno como: rios, arroyos, hondonadas, ca.ﬁéﬂas, etc. Dichas obras se
pueden clasificar asi (Ver figura 2.1):

1. Estructuras que sirven para la conduccién de agua, entre las cuales se encuentran:

. Sifo;ws: Son conductos cerrados disefiados para trabajar a tubo lleno, mediante la
accidn de la gravedad.

»  Puentes canales: Son canales de seccion variable (rectangula‘r; senﬁcircula;r, etc.)
soportadas por pilares; estas estructuras son empleadas para el ‘(i)aso. del agua sobre
una depresién.

»  Puentes colgantes: Estructuras utilizadas para el cruce de tuberfas sobre
obstaculos naturales; estas estructuras estdn constituidas por cables tendidos a
partir del extremo superior de las torres de soporte.

»  Aleantarillas: Son conductos que llevan el agua a través de un terraplén.

»  Bévedas: Estructuras de seccidén transversal semicircular, parabdlica, etc., cuyo

espesor es reducido con respecto a las dimensiones de la misma.

11



2. Estructuras que no son diseﬁadas para la conduccion de agua. Dentro de esta
clasificacion se citan. las siguientes: ‘

" Puentes: Son estructuras empleadas para salvar aquellos cauces, cuya -seccic')n
transversal sea muy ancha o de gran profundidad respecto a la rasante del
carmino.

» Pilotes: Estructuras utilizadas como soporte para el cruce de tuberias sobre

depresiones topograficas.

La clasificacién anterior estd realizada basindose en la utilidad que presta cada
estructura contemplada; dicha utilidad varfa desde el paso de tuberias y canales por
barrancas, hasta el caso de estructuras que mediante el drenaje de caminos, permiten el -
acceso de personas, vehiculos, etc., a comunidades que se encuentran aisladas en épocas

lluviosas por efectos de las crecidas en los rios y quebradas.

12
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FIG. 2.1: Tipos de obras de paso



2.2 CRITERIOS PRELIMINARES DE UBICACION DE LAS

OBRAS DE PASO

El disefio de una obra de paso presenta la necesidad de establecer su ubicacién y
dependiendo de si la estructura tiene o no relacién con el cauce de un rio, lo cual se
describe a continuacion;

a) Para el caso de obras que estdn relacionadas con el cauce de un rio, es importante
definir Ja ubicacidn del 4rea de donde se tomarén las referencias o caracteristicas del
posible lugar de ubicacion %ie la obra, con el objeto de definir los puntos de estudio.
Dichos puntos pueden presentar los siguientes casos:

'1. El cauce esté perfectamente definido y la ubicacion de Ia obra es evidente. En este
caso se respetan al maximo las condiciones naturales del cauce.
2. Cuando el cauce de las corrientes es divagante e indefinido.

Bésicamente, la ubicacion se define con ei reconocimiento del lugar, el cual puede '
presentar varios casos:

* EI drea del cruce para la obra de paso se localiza en su punto de control. Este caso
presenta condiciones ideales.

» La linea de cruce de la obra de paso se encuentra en ladera, por lo cual se darfa un
drenaje ficil, ya que drenaria areas pequefias.

* La linea se encuentra ubicada en lomerio. En este caso dificulta la aplicacién de

cuencas drenadas.

15



e Linea ubicada en terreno plano. En este caso ¢l estudio del drenaje es dificil, ya que las
areas de las cuencas son complicadas de definir.

La ubicaciéon de la obra se realiza tratando de no alterar las condiciones normales del

cauce, 0 que é€stas se mantengan con la menor perturbacién posible, por lo que se

presentan a continuacion las condiciones ideales que deberian satisfacerse:

» El cauce debe ser en lo posible definido.

» El cruce debe hacerse en un tramo recto del cauce, procurando que forme un
angulo de 90° con respecto al eje del camino.

* No deben existir trastornos hidraulicos locales (islas, pozos, socavaciones,
erosiones, etc.).

» Los taludes de las mérgenes del cauce deberan ser uniformes procurando una
semejanza de un canal artificial.

» Elcauce en el punto de cruce, debe ser lo mas estrecho posible.

* Debe existir un suelo adecuado para la cimentacion.

* El nivel de aguas méximo para el cual se disefia la obra debe ser manejado
naturalmente por el cauce, sin que éste sea obligado hidraulicamente a ello.

a) Cuando la obra de cruce no tiene relacién con el cauce de un rio, la estructura se
colocard basandose en la ruta que ésta cruza, tratando de mantener las caracteristicas
de flujo del fluido a conducir o las cargas vivas a soportar. A la vez se toma en cuenta
que el disefio geométrico de la carretera, algunas veces obliga a ubicar Ia obra que se

pretende implementar en un lugar determinado.
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23 ESTUDIOS PREVIOS AL DISENO DE OBRAS DE PASO

Las obras de paso o cruce, son estructuras que se utilizan para salvar arroyos,
hondo.nadas, cafiadas, etc. Ademis pueden constituir el drenaje transversal en caminos o
carreteras,

Para el disefio de una obra de paso, es indispensable establecer los estudios basicos
necesarios para tal fin, los cuales se realizardan de tal manera que permitan conocer y
definir los diferentes pasos y actividades requeridas para su desarrollo. Los estudios
mencionados comprenden entre otros, los siguientes: Estudio Hidrolégico, Estudio
Hidraulico, Estudio Geolégico, Estudip Topografico y Estudioc de Mecéanica de Suelos.
Cabe mencionar, que la amplit{ld y profundidad de cada uno de dichos estudios, dependera

del grado de importancia y/o envergadura de la obra a disefiar.

2.3.1 ESTUDIO TOPOGRAFICO

Se puede decir que estos estudios, constituyen el primer paso a seguir para el
disefio de una obra civil en paﬂichlar y tienen como finalidad, proporcionar informacién
sobre la planimetria y altimetria del terreno, estableciendo las posiciones relativas de los
puntos situados por encima y por debajo de la superficie terrestre, con las cuales sera

posible posteriormente, el trazo de las curvas de nivel para la elaboracién de planos.
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La informacién mencionada anteriormente, puede ser recopilada por medio de un
levantamiento topografico, para lo cual pueden utilizarse los signientes métodos:

= Levantamiento por radiaciones.

» Levantamiento de la poligonal de contornos por medio de 4ngulos internos,
conservacién de azimutes o deflexiones, ya sea por estadia o por medida
directa.

* Levantamiento mediante Estacion Total.

Estos estudios topogréficos pretenden:

= Justificar la eleccién del cruce.

» Fijar la posicidn del eje de la obra y esquematizar su posible ubicacion.

* Estimar los volimenes de obra para ubicar de forma aproximada Ilas
excavaciones o rellenos a efectuar.

Sobre el eje del camino, se requiere ademds, conocer el encadenamiento y cota del
terreno, asf como la subrasante y angulo de esviajamiento en el lugar donde se emplazara
la obra dg cruce, para lo cual serd necesario trazar y nivelar el fondo del cauce.

De ser necesario en esta etapa, deberdan efectuarse las rectificaciones y
modificaciones respectivas al cauce, con el objeto de minimizar los volimenes de obra a

remover y en lo posible, prever las erosiones que pueden causarse principalmente a la

salida de la obra.
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Landad

232 ESTUDIO HIDROLOGICO

2.3.2.1 CONCEPTOS BASICOS

. HIDROLOGIA: Se define como el estudio de la ocurrencia y distribucién de las
aguas naturales en el globo terrestre.

La definiciébn anterior, precisa del conocimiento de los conceptos recarga y
escurrimiento. El primero se relaciona con el agua subterrdnea y el segundo, con el agua
superficial. A continnacién se presenta la definicion y clasificacion del concepto
escurrimiento, por ser de finalidad primordial en el presente estudio.

ESCURRIMIENTO: Se deﬁnp como el agua proveniente de la precipitacién que
circula sobre o ciebajo de la superficie terrestre y que llega a una corriente para finalmente,
ser drenada hasta la salida de la cuenca. Se clasifica en:

1. ESCURRIMIENTO SUPERFICIAL O ESCURRIMIENTO DIRECTO:
Parte del escurrimiento que vigja sobre la superficie del terreno hasta alcanzar la salida
de la cuenca..

2. ESCURRIMIENTO SUB —~ SUPERFICIAL: Parte del escurrimiento que se
infiltra a través de la superficie del suelo y aunque su recorrido es mas lento, puede
convertirse durante el mismo en superficial o subterrdneo, dependiendo de la
permeabilidad del estrato de suelo presente.

3. ESCURRIMIENTO SUBTERRANEO O ESCURRIMIENTO BASE:

Parte del escurrimiento debido a una percolacion profunda de agua infiltrada en el
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subsuelo. Se utilizard el término escurrimiento, para referirse al escurrimiento

superficial, por ser éste el de mayor injerencia para el estudio de las obras de paso.

2.3.2.2 PROPOSITO DE LOS ESTUDIOS HIDROLOGICOS

La Ingenieria Hidrolégica tiene como objetivo el desarrollo de proyectos que
permitan la construccion de obras que hidraulicamente proporcionen alta funcionalidad al
menor costo. Por lo tanto, al proyectar una obra hidrdulica de gran envergadura, se
requiere de la estimacion del candal en avenidas médximas extraordinarias, que llegaran a
dicha estructura en un periodo determinado, principalmente con el objeto de determinar el
nivel de aguas que pueda alcanzar dicha avenida.

Un proyéctista, al planear una obra, nunca estard seguro de precisar las
condiciones a las cuales quedara sujeta dicha obra. Para el caso, un proyectista estructural,
conoce las cargas impuestas a su estructura, pero no tiene seguridad de que estas cargas .
no serdn excedidas. No conoce qué cargas por viento o por sismo pueden ejercerse sobre
la estructura. Tomar4 en cuenta esta incertidumbre, haciendo consideraciones razonables y
utilizando un amplio factor de seguridad. De forma andloga, el ingeniero encargado de los
estudios hidraulicos estard menos seguro de los escurrimientos que afectan al proyecto.

Las incertidumbres hidrolégicas no son de ninguna manera tnicas del disefio

hidraulico, porque las demandas futuras de aguas, los beneficios y los costos, todos son
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inciertos en determinado grado, pero un error serio en las estimaciones de la Hidrologia, -
previsto o esperado, pueden tener efectos devastadores sobre la economia del proyecto,
de aqui que la importancia de una acertada determinacién del caudal en avenidas méiximas
extraordinarias, en él 6 los puntos de; control, radica en las consecuentes pérdidas
econéﬁcw (incluso humanas), que puedan producirse por una subestimacién de dicha

avenida.

2.3.2.3 FACTORES QUE INCLUYE EL ESTUDIO

HIDROLOGICO

El andlisis que comprende el estudio hidrolégico, se realiza baséandose en el estudio

de los factores que afectan el escurrimiento del agua, entre los cuales estan:

a) Cantidad y tipo de la precipitacion.
b) I;ltensidad de la precipitacion.

c) Tamafio de la cuenca.

d) Pendiente a lo largo del cauce.

e) Permeabilidad (ie suelos y rocas.

) Condiciones de saturacion.

g2) Cantidad y tipo de vegetacion.
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2.3.2.4 METODOS PARA LA DETERMINACION DEL

CAUDAL DE DISENO

Los aspectos ya mencionados, junto al acceso a los datos disponibles, dirigiran el -

método a seleccionar para calcular el caudal. Dichos métodos a emplear son los siguientes:

a) Meétodos Empiricos.
b) Meétodos Estadisticos.
c) Métodos Hidrometeorologicos.

Para la descripcidén de los métodos anteriores, se requiere del conocimiento de
algunos conceptos basicos sobre cuencas, con el propdsito de lograr una mayor

compresion de los mismos.

e CONCEPTOS BASICOS SOBRE CUENCAS

CUENCA: Se define comé una zona de la superficie terrestre en donde (si fuera
impermeable), las gotas de [luvia que caen sobre ella tienden a ser drenadas por el sistema.
de corrientes hacia un mismo punto de salida. Para aclarar dichos conceptos, se recurre al
siguiente ejemplo: La cuenca del rio X, (ver figura 2.2a), comprende el conjunto de puntos
Pi, tales que la precipitacion caida sobre ellos, se dirige hacia el rio X. La linea imaginaria

que limita una cuenca de otra cuenca vecina, se llama Parteaguas, esta formada por los
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puntos de mayor nivel topografico. Entre los parametros de mayor importancia que define

el comportamiento de las cuencas, se tiene:

a)

b)

d)

Forma: Por su forma, las cuencas pueden ser- tii)icas, achatadas,
alargadas, etc. En la figura 2.2b se muestra algunas de sus posibles formas y
combinaciones.

Area: Es la medida de la superficie de la cuenca en proyeccién
horizontal, la cual se encuentra delimitada por sus lineas imaginarias que
forman el parteaguas. Entre los métodos ‘mas utilizados para el célculo, se
tienen: el procedimiento basado en la aproximacion a figuras geométricas
conocidas y el uso del planimetro, siendo el segundo el mas exacto.

Cauce Principal: Aquel cauce en el cual su distancia resulta mas larga
en el recorrido del rio.

Pendiente Media: La pendiente media del cauce principal es igual al
desnivel entre los extremos de la corriente, dividido entre su longitud medida

en planta (ver figura 2.2¢).
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"FIG. 2.2a Cuenca del rio X

W

b) Achatada & Alargada

a) '_I'ipica

ci) Cusnea oombumda.

con zona estrecha g) Cuenca can pocs ﬂllchu.ré

FIG2.2.b Tipos de cuencas

FIG. 2.2.c Pendiente media del cauce principal

F1G 2.2 Cuencas



e TIEMPO DE CONCENTRACION

Supéngase que en una cuenca impermeable se hace caer uniformemente una luvia
'de inten§idad constante durante un largo tiempo. Al principio, el caudal que sale de la -
cuenca serd creciente con el tiempo, pero llegard un momento en que alcance un punto de
equilibrio, es decir, en que el volumen que entra por unidad de tiempo por la lluvia, sea el
mismo que el caudal de salida de la cuenca. El tiempo que transcurre entre el inicio de la
Iluvia y el establecimiento del caudal de equilibrio, se denomina tiempo de concentracion y
equivale al tiempo que dura el_viaje de una gota de agua, desde el punto mds alejado de la
cuenca, hasta el sitio de consideracién (el punto donde se determina el caudal);
natt_lra]mente, el tiempo de concentracién depende de la longitud méxima que debe
recorrer el agua hasta la salida de la cuenca y la velocidad que adquiere, en promedio de la
misma. Esta velocidad est en funcién de las pendientes del terreno, de los cauces y de la
rugosidad de la superficie de los mismos.

La determinacion del valor del tiempo de concentracion ha sido motivo de estudio
de muchas instituciones y autores. A continuacion se presentan algunas f(')rmula.s

propuestas:
1) Férmula de Pickering, publicada en el folleto “California Highways and

Public Works”:

Tc=(0.871 L/ H)**¥ (Ec. 2.1)
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Donde:
Te:  Tiempo de concentracion, en horas
L:  Longitud del curso de aguas maés largo, en kms

H: Diferencia de elevacidn, en mts.

2) Formula Empirica de Kirpish:

Tc =0.00013 (2.5 L7 7 §*9%) (Ec.2.2)
Donde:
Tc: Tiempo de concentracion, en horas

L:  Longitud del curso mas largo de la cuenca, en mts.

S:  Pendiente promedio de la cuenca, en mts/1000mts

3) - Férmula de U.S. Corps Engineering:
Te=0.3 (L /S§"*™ (Ec. 2.3).
Donde:
Tc:  Tiempo de concentracion, en minutos.
L:  Longitud del cauce mas largo, en Kms.

St Pendiente promedio de la cuenca, en mts/mts.

4) Formula de Giandotti:

Te=vA + 1.5Lc (Ec. 2.4)
0.85 VHm
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Donde:
Te:  Tiempo de concentracion, en horas
A:  Area de recogimiento de la cuenca, Kms®
Le: Longitud del cau‘ce mas largo, en Kms

Hm: Elevacién media, en mts calculada mediante la expresidn:

Hm =H max. + H min. (Ec.2.4.1)
2

e PERIODO DE DISENO

Es el periodo de tiempo promedio entre la ocurrencia de una creciente de cierta
In-agnitud y la ocurrencia de otra igual o mayor; este periodo es el que se utiliza para
disefiar una obra de drenaje.

Los puentes y bovedas deben disefiarse para transitar avenidas con periodos de retorno
iguales o mayores al periodo de servicio para el cual se disefian estas estructuras, o
tomando en cuenta la importancia de Ia obra. Sin embargo, debido a que las curvas de
intensidad, Duracion y Frecuencia (I-D-F) estan calculadas para luvias normales de 24
horas de duracién méaxima, y la distribucién de frecuencia de las tormentas es diferente a la
distribucién de lluvias convectivas, se recomienda usar periodos de retorno entre 25y 50

afios, para el disefio de obras de paso.
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2.3.2.4.1 METODOS EMPIRICOS

Los métodos empiricos estdn basados en la experiencia del proyectista y en
general, requieren del conocimiento del tamafio de la cuenca considerada; son
procedimientos fundamentados en informacién de orden general obtenidas de corrientes
de agua estudiadas anteriormente, ya sea de la misma cuenca o de otras; s6lo son
aplicables a cuencas cuyas caracteristicas son similares a las que sirvieron de base para
deducirlas. La ventaja de estos métodos es que son de fécil y rapida aplicacién. Entre ellos
estan:

a) Avenidas Histéricas: Su aplicacién consta de tres pasos:

1. Determinacion de la altura de aguas méximas alcanzadas por la-corriente
2. Estimacion de la avenida maxima observada
3. Estimacion de la avenida maxima posible.

a) Curvas Envolventes: Se trazan en un grafico los caudales de avenidas méximas,
calculadas en funcién del 4rea de las cuencas que lo producen. Se obtienen puntos que
no pasan cierta zona del grafico, lo cual forma la curva envolvente.

b) Férmulas Empiricas: Surgen de la necesidad de estimar avenidas de rios donde se
tiene &l numero de datos suficientes para efectuiar un célculo de confianza, con un
margen de seguridad. Las formulas empiricas, se dividen en funcién de la cantidad y
tipo de factores que se toman en consideracién, a continuacion se presentan algunas de

estas formulas:
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A) FORMULA DE BURKLI-ZIEGLER
Esta férmula se expresa en el sistema métrico, de la siguiente manera:

Q=0.022EAP ‘ (Ec. 2.5)
SIA

Donde:

Q: Caudal, en mts’ /seg.

E: Coeficiente que depende de la impermeabilidad de la cuenca.
A: Area de la cuenca, en hectdreas.

P: Precipitaciéon media durante la lluvia mds fuerte, en cm/hora.
S: Pendiente media del terreno, en mts/1000mts.

El coeficiente E para la formula dada, puede tomar diferentes valores, tal como se

muestra en la tabla 2.1:

TABLA21  COEFICIENTE “E” UTILIZADO EN LA FORMULA DE BURKLI-ZIEGLER

NATURALEZA DEL TERRENO ) COEFICIENTE
Calles pavimentadas y zonas comerciales 0.75
Calles en zonas residenciales 0.63
Calles con macidam y jardines 0.30
Terrenos de cultivo 0.25
Terrenos montafiosos . 0.18

* Fuente: Manua! de Caminos Vecinales, René Etchegarren Gutiénm, Asociacién Mexicana de Caminos.
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LIMITANTE:
Se requiere qué en la cuenca donde se ha de éplicar esta formula exista por lo

menos una estacién meteorologica.

A) FORMULA DE DICKENS

Su expresion en el sistema métrico, es la siguiente:

Q=0.01386 C A* (Ec. 2.6)

Donde:

Q: " Caudal, en m’/seg.

A: Area de la cuenca, en Km?

C: Coeficiente que depende de la clase de terreno y de la altura total de lluvia en 24
horas, (ver tabla 2.2).

Esta formula es aplicable inicamente para 4reas que van desde 2.5 hasta 250 Kms®.

TABLA 2-2 VALORES DE “C” UTILIZADOS EN LA FORMULA DE DICKENS EN
FUNCION DE LA PRECIPITACION

CLASE DE TERRENQO VALORES DE "C”
10 Cm/24 horas 15 Cm/24 horas
Terreno Plano 200 300
Terreno Suave 250 325
Terreno Fuerte h 300 350

Fuente:  Manual de Drenaje de Caminos, por Salvador Mosqueira R., Secretaria de
Comunicaciones y Obras Piblicas, Dircecién Nacional de Caminos, México,
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2.3.24.2 METODOS ESTADISTICOS

Hace uso de datos de precipitaciones y escurrimientos que se han registrado
durante un largo periodo y se basan en los caudales méximos anuales del cauce en estudio.

Estos métodos, ademas de calcular el t_ascurrimiento que pueda presentarse en caso
de una avenida, permiten también estimar frecuencias de estos eventos, basando su andlisis
en que muchos eventos o sucesos, se adaptan a cualquiera de las diversas distribuciones
estandar o normales, de frecuencias ya conocidas y cuya ecuacién de distribucion estd bien
establecida. La probabilidad de tales eventos, puede entonces determinarse con bastante
facilidad. Unicamente un niimero muy grande de muestras (por ejemplo, una longitud muy
larga de registro), permitira la definicién precisa de una distribucién apropiada. Se conoce
que X (magnitud de avenida), debe ser mayor que cero y que las avenidas futuras,
superaran o excederan a aquellas que ya han sido observadas.

Se han hecho sugerencia sobre la distribucion que es apropiada para el

escurrimiento fluvial, pero hasta el momento, no hay prueba real de que son adecuadas.

A) METODO DE GUMBEL

Este método sugiere que la distribucidon de valores extremos es la apropiada para el
estudio de avenidas, ya que la avenida anual podria ser considerada como la méxima de
una muestra de 365 valores posibles cada afio. Basandose en el argumento de que la

distribucién de las avenidas es ilimitada, es decir, que no hay limite fisico a la avenida
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méxima, Gumbel propuso que la probabilidad P de ocurrencia de un resultado igual o

mayor que cualquier valor X, sea expresado como:

Donde:

P=1-¢&® (Ec. 2.7)

€; Base de los logaritmos neperianos

b (1/(0.779T)(X-X + 0.450)

En donde:
X:

X:

Donde:

N:

Magnitud de la avenida de la probabilidad P
Promedio aritmético de todas las avenidas y/o es la desviacidn estandar
de las series calculadas con la ecuacién:

o=(E-X)?*/N-1)" ;(Ec. 2.7.1)

Nitmero de conceptos de la serie (niimero de afios de registro)

La probabilidad P ésta relacionada con el intervalo de recurrencia Tp, mediante [a

ecuacion:

P=1/Tp (Ec. 2.7.2)

INTERVALO DE RECURRENCIA: Se define como el intervalo promedio en los afios

entre la ocurrencia de una avenida de magnitud especificada y una avenida igual o mayor.

La maxima avénida en una serie de datos, ha sido igualada o superada “M” veces en el

periodo de registro, N afios y la mayor estimacion del intervalo de su recurrencia es tp.
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Tp=N+1 | (Ec. 2.7.3)
M

Una discusién sobre el intervalo de recurrencia calculado de esta forma, sefiala que
los puntos de altos valores pueden estar localizados incorrectamente. Por lo tanto, forzar
que una distribucion se ajuste a estos puntos, Unicamente puede incluir a un grave error.

Hasta cuando haya disponibles registros de mucha mayor duracién, no se cuenta
con una prueba sobre lo adecuado, es decir, el ajuste entre la distribucién real y Ja tedrica.

Existen bases para argumentar que puede esperarse que no hay distribucion tedrica simple

que se ajuste a todas las corrientes fluviales.

B) METODO DE DISTRIBUCION LOG. TIPO IIT PEARSON

El método consiste en convertir las series a logaritmos y computar la media, la

desviacion estandar y el coeficiente de asimetria g, cuyo valor se calcula asi:

g=NZ (log X-log X)* (Ec. 2.8)
(N- 1) (N - 2) (oiegx)’
En donde:
Desviacién Media: log X =S (logX )/N (Ec. 2.8.1)
Desviacion Estandar: Clogx = V(Z (logX-logX)*/(N-1) (Ec. 2.8.2)
g: Coeficiente de desviacién
N: Numero de conceptos de la serie
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X:  Magnitud de la avenida de la probabilidad P.
El valor de X para cualquier nivel de probabilidad se puede calcular a partir de Ja

siguiente ecuacion:
LogX = logX + Koigx (Ec. 2.8.3)

Los valores de K se eligen en la tabla 2.3.

TABLA 2.3 VALORES DE K PARA EL EMPLEO DE LA DISTRIBUCION log PEARSON 111

Intervalo de repeticion, afios.
2 10 25 50 100 200

Coeficiente de Probabilidad, %

Oblicuidad g

0.3 50 10 4 2 !
30 -0.396 1.180 2.278 3152 4.051 4.970
2.5 -0.360 1.250 2.262 3.048 3.845 4.652
2.0 -0.307 1.302 2.219 2.912 3.605 4.298
1.8 -0.282 1.318 2.193 2.848 3.499 4.147
16 -0.254 1,329 2.163 2.780 3.388 3.990
1.4 -0.225 1.337 2.128 2.706 3.271 3.828
1.2 -0.195 1.340 2.087 2.626 3.149 3.661
Lo -0.164 1.340 2.043 2.542 3.022 3.489
0.9 -0.148 1339 . 2018 2.498 2.957 3.401
0.8 -0.132 1,336 1.993 2.453 2.891 3.312
0.7 -0.116 1,333 1.967 2.407 2.824 3.223
0.6 -0.099 1.328 1.939 3.359 2.755 3132
0.5 -0.0.83 1.323 1910 231 2.686 3.041
0.4 -0.066 1.317 1.880 2.261 2615 2.949
0.3 -0.050 1.309 1.849 2211 2.544 2.856
0.2 -0.033 1.301 1.818 2.159 2.472 2.763
0.1 -0.017 1.292 1.785 2.107 2.400 2.670

Fuente: Ingenieria de 1os Recursos Hidrulicos,Ray K. Linsley-Joseph B. Franzini, México, 1987,

Para la graficacion de curvas, se debera utilizar papel Log. De probabilidad normal.

34



23243 METODOS HIDROMETEOROLOGICOS

Estos métodos, basan su estudio en la relacién lluvia escurrimiento, requieren de
datos de precipitacion, asi como de algunas caracteristicas de las cuencas de estudio. Su
aplicacién estd limitada a cuencas pequefias, ya que han sido desarrollados para 4reas de
50 Km® como méximo. Sin embargo cada método en particular presenta sus limitantes
referentes a este capitulo.

Dentro de los métodos hidrometeorolégicos mdis apHcabies se encuentran:

" Meétodo Racional
= Hidrograma Unitario.

. Meétodo de las‘Isocronas
A) METODO RACIONAL

Generalmente es considerado como un método, a pesar de que su empleo consiste
inicamente en la aplicacion de una formula, la cual expresa que la descarga es igual a un
porcentaje de la precipitacion multiplicada por el drea de la cuenca. La duracién minima de
la lluvia relacionada debera ser el t{empo necesario en minutos, para que una gota de agua
llegue a la estructura de drenaje, desde el punto més alejado de la cuenca. Este tiempo es
Hmﬁdo Tiempo de Concentracion (Tc). Esta es la base del método o férmula racional

conocida también como, formula de Mulvaney. Se enuncia asi:
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Q=16.67CIA (Ec. 2.9)
Donde:
Q:  Escorrentia pico, en mts¥s
‘ C:  Coeficiente de escorrentia, que depende de las caracteristicas del area de
drenaje, (Ver tabla 2.4—)..
It Intensidad de precipitacién promedio, en mm/min
A: - Area de drenaje, en Kms’

Este método se basa en las siguientes hipdtesis:

1. La proporcién de escurrimiento resultante de cualquier intensidad de Iluvia, es un
méximo cuando esa intensidad de Huvia dura al menos tanto como el tiempo de

concentracion.

2. El maximo escurrimiento resultante de cualquier intensidad de lluvia con duracién

igual o mayor que el tiempo de concentracién, es una fraccion de esa precipitacion,
esto es, se supone una relacién lineal Qe I, y Q = 0 cuando I =0,
3. La frecuencia de la maxima descarga es la misma que la de la intensidad de Iluvia para

el tiempo de concentracién dado.

4. La relacion entre mdxima descarga y tamafio del 4rea de drenaje es la misma que la

relacién entre duracidn e intensidad de precipitacion.

5. El Coeficiente de Escorrentia es el mismo para liuvia de diversas frecuencias.

6. El Coeficiente de Escorrentia es el mismo para todas las lluvias en una cuenca dada.
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Este método n(; toma en cuenta el efecto de almacenamiento de la cuenca, pues
supone que la descarga es igual a la precipitacion fluvial menos toda la retencién de la
cuenca. Tampoco considera variaciones de intensidad de lluvia en el area, durante todo el
tiempo de concentracion. Estas suposiciones hacen particularmente susceptible de errores
los calculos, cuando el tamafio de 4rea de drenaje es grande.

Con valores correctos de precipitacion fluvial y para un c.oeﬁciente de
escurrimiento dado, la férmula racional siempre sobrestima el escurrimiento con errores
apreciables al aumentar el tamafio de la cuenca. Por consiguiente, esta formula es confiable
a cuencas pequefias menores de 2 Km?,

Los‘componentes de la férmula racional se describen a continuacion:
= "AREA (A): Sus limites pueden determinarse mediante inspecciones de campo, mapas

con curvas de nivel, fotografias aéreas, etc.

. » INTENSIDAD DE LA PRECIPITACION (I): Para su evaluacion se considera:

a) Frecuencia Promedio de Ocurrencia. Estd asociado con la probabilidad con la
cual, una tormenta dada es igualada o excedida, una vez, en un periodo
determinado de afios.

b) Relacion Intensidad-Duracion-Frecuencia: Estos datos se obtienen de
indicadores que miden la precipitacién. La credibilidad de los resultados dependera
de la cantidad de registros que se tengan.

c) Tiempo de Concentracién: Es el tiempo que dura el viaje de una gota de agua

desde el punto més alejado de la cuenca, hasta el sitio en consideracién.
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» COEFICIENTE DE ESCORRENTIA (C): Se considera que es la variable, cuya

estimacion es muy susceptible y subjetiva. Este coeficiente sufre pérdidas debidas a:

Intercepcién por vegetales

Infiltracion de suelos permeables

" Retenci6n en zonas de precipitacion.

Evaporacion, transpiracion etc.

El valor del Coeficiente de Escorrentia depende en gran medida de las caracteristicas que
rigen la cantidad y velocidad de escurrimiento de la cuenca.

Cuando el tipo de superficie que cubre el agua es muy variado, el valor de C se encuentra

por ponderacion.

TABLA 2.4 VALORES DEL COEFICIENTE DE ESCORRENTIA “C”

) Tipo de Superficie Valor de “C”
Superficie impermeable de techos 0.75-0.95
Pavimentos asfdlticos 0.80-0.95
Pavimentos de hormigén 0.70-0.90
Pavimentos de piedra o ladrillo 0.35-0.70
Suelos impermeables 0.40 —0.65
Suelos impermeables con césped 0.30-0.55
Suelos ligeramente permeables 0.15-0.40
Suelos ligeramente permeables con césped 0.10-0.30
Suelos moderadamente permeables - 0.05-0.20
Suelos moderadamente permeables con césped 0.00-0.10

Fuente:  Fundamentos de Hidrologis de Superficie, Francisco Javier Aparicio Mijares, México, 1987.
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B) HIDROGRAMA UNITARIO

Un hidrograma puede representarse con una gréafica como la observada en la figura

2.3, la‘cual representa el escurrimiento producido por una sola tormenta. Aunque Ja forma

de los hidrogramas producidos por tormentas particulares varia no sélo de una cuenca a

otra, sino también de tormenta a tormenta, es posible distinguir de la fig.2.3, los

siguientes aspectos:

A :Punto de levantamiento: En este punto, el agua proveniente de la tormenta
analizada comienza a Ilegélr a la salida de la cuenca y se produce inmediatamente
después de iniciada la tormenta, durante ésta 6 incluso cuando ha transcurrido algin
;ciempo después que dejé de llover y depende de varios factores, entre los que se
pueden mencionar : el tamafio de la cuenca, su intensidad de drenaje, tipo de suelo y
duracién de la lluvia.

B : Pico de la tormenta: Es el caudal miximo producido por la tormenta. Con
frecuencia es el punto mas importante de un hidrograma para fines de disefio.

C : Punto de inflexién: En este punto es aproximadamente cuando se termina el flujo
sobre el terreno y de aqui en adelante, el excedente de agua en la cuenca escurre de
forma superficial o subterranea.

D : Final del escurrimiento. De este punto en adelante el escurrimiento es sdlo de
origen subterrdneo. Normalmente se acepta como el punto de mayor curvatura de la

curva de recesion, aunque pocas veces se distingue de forma evidente.
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e Tp: Tiempo de pico: Es el tiempo que transcurre, entre el punto de levantamiento (A) -
y el punto pico del hidrograma (B).

e Tb: Tiempo base: Es el tiempo que transcurre hasta el punto final del escurrimiento
directo. .

. Réma ascendente: Es la parte del hidrograma delimitada por el punto de
levantamiento (A) y el pico de la formula @).

® Rama descendente o curva de recesion: Es la parte del hidrograma que va desde el
pico de la tormenta (B) hasta el final del escurrimiento directo (D).

Este método considera que si dos I[luvias idénticas caen sobre una cuenca de
drenaje que tuviera condiciones idénticas antes de la precipitacidn, los hidrogramas de
" escurrimientos derivados de dichas lluvias, serfan los mismos. Esto constituye la base del
método.

El brimer paso para la derivacién de los datos, es hacer la separacion del
escurrimiento del agua del subsuelo, del escurrimiento directo. Se determina el volumen
del escurrimiento y las ordenadas del hidrograma unitario se encuentran dividiendo las
ordenadas del escurrimiento directo entre el volumen del escurrimiento directo en
pulgadas. El hidrograma unitario resultante debe presentar un volumen unitario de
escurrimiento. El paso final es el obtener una-duracién efectiva a la tormenta, por medio
de los registros de Ia lluvia. Este método no es recomendable para cuencas con dreas

mayores de 5,000 Km’.

40



C) HIDROGRAMA UNITARIO TRIANGULAR EQUIVALENTE.

Para utilizar el método del hidrograma unitario, es necesario contar con al menos
un hidrograma a la salida de la cuenca; sin embargo, en nuestro pais no se dispone de los
registros hidrometeoroldgicos necesarios. Por ello, se requiere de la utilizacién de
métodos que permitan elaborar hidrogramas unitarios empleando tnicamente datos de
caracteristicas generales de la cuenca. Los hidrogramas unitarios, asi obtenidos, se llaman
sintéticos.

Existen muchos hidrogramas unitarios sintéticos, pero el mds utilizado en nuestro
medio es el hidrograma triangular, el cual presenta la posibilidad de mostrar un
hidrograma como un triangulo, en donde las curvas de ascenso y descenso del hidrograma
se convierten en lineas rectas, las cuales en su punto de convergencia, representan el
caudal maximo.

Para la aplicacion de éste método se obtienen hidfogramas originados por la
precipitacion ocurrida en cada uno de los hidrogramas considerados, en forma
independiente se dibujan en un sistema de coordenadas, en el que las abcisas representan el
tiempo y Ia.s ordenadas el gasto, sumando las ordenadas en diferentes puntos y uniendo los
puntos resultantes de estas sumas, obtenemos el hidrograma provocado por las lluvias de
disefio. Los hidrogramas correspondientes a cada intervalo de lluvias se represéntan en
forma triangular. Un hidrograma real no es exactamente un tridngulo, pero se escoge esta
form_a geométrica, debido a la similitud que existe entre ella y la forma de un hidrograma.

La obtenci6n de este tipo de hidrogramas se detalla en la figura 2.4.
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De la geometria del hidiograma unitario se determinan las siguientes ecuaciones:

Qp=2V/Tb
Donde:
Qp:  Descarga maxima, en mts’/seg
V :  Volumen de escurrimiento en m3

Tb:  Tiempo base, en horas

TIEMPO BASE (Tb): Tb=2.67Tp

Donde:

Tp:  Tiempo pico, en horas

TIEMPO PICO (Tp): Tp=D/2+0.6 Tc
Donde:
D:  Duracién, en minutos

Tc:  Tiempo de concentracion, en horas
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D) METODO DE LAS ISOCRONAS

Es el célculo y aplicacion del caudal en dreas que quedan definidas por las curvas
que utilizan el mismo tiempo para recorrer un cauce. Los principios en los que se rigen
son:

1. Cada isocrona se comporta como una unidad homogénea, es decir, que en cada

isocrona es aplicable la ecuacion rgcional.
2. La sumatoria de los caudales parciales por isocrona, es igual al caudal total.

Dentro de las condiciones de aplicacion de la formula racional, se tiene:

e No es recomendable ex-l‘ dreas de isocronas mayores de 2.0 Km’

s Aplicable para tiempos de concentracién mayores de .5 minutos.

| Este- meétodo no serd desarrollado en el presente estudio, dado que su aplicacion
involucra datos directos o estimados por métodos descritos anteriormente (para el caso
férmulas empiricas, métodos estadisticos etc.). Ademds, el método en si, puede’
considerarse como una aplicacién del Método Racional, ya que el caudal total se
encuentra como la adicion de caudales parciales actuantes en cada sector.
Ademas de los métodos ya descritos, (empiricos, estadisticos e hidrometeorologicos),
existen también métodos de campo para estimar el caudal, en los cuales se aprovechan
estrechamientos, cambios de pendiente, etc.

En El Salvador, los métodos utilizados para la determinacién de caudales de

disefio, basandose en el tamafio de la cuenca son:
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METODO AREA DE LA CUENCA

(Kint’)
Ecuacion Racional 0.01 —2.00
Hidrograma Unitario - >2.00

Triangular

El intervalo dado para las dreas de las cuencas, no es determinante para la
seleccion del método, ya que como se menciond anteriormente, ésta depende basicamente
de la existencia de la informacion disponible para su aplicacion, asi como tambi€n, de la

importancia o envergadura de la obra a disefiar

2.3.3 ESTUDIO HIDRAULICO

El disefio de una obra de paso, debe contar con el restudio hidraulico, del cual
depende determinar la seccidén hidrdulica capaz de transportar el caudal requerido, sin
causar trastornos locales que afecten sustancialmente las condiciones y caracteristicas del
cauce, en ei tramo donde se implantar4 la obra. Para el logro de este propésito, se hace un
andlisis que debe tomar en cuenta las obstrucciones que presenta la obra propuesta.

El presente estudio dard una breve clasificacién del flujo y algunos conceptos
béasicos sobre canales abiertos, ademds se exponen algunos métodos para la determinacion
del coeficiente de rugosidad “n” de Manning, luego se desarrolla conceptos de energia,

requeridos para lograr una mayor compresién del tema. Finalmente ‘se abordara el flujo
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gradualmente variadb y se aplicara un método de calculo tipico para la obtencién del perfil .
hidraulico, recurso muy util e indispensable para el dimensionamiento de la estructura.

Con bastante frecuencia, muchos disefiadores asumen la condicién de Flujo
Uniforme da&a la facilidad y simplicidad de condiciones de célcﬁlo, que de dicha
suposicion emanan.

Como se menciona ;mteriormente,. el presente trabajo, basard su andlisis
suponiendo que ocurre Flujo Gradualmente Variado, por considerar esta condicién de

flujo como las més realistas y aplicable a casos practicos.

2.3.3.1 CLASIFICACION DEL FLUJO

La determinacion del tipo de flujo puede hacerse tomando como base los criterios
tiempo y espacio. Bajo este punto de vista, el flujo puede clasificarse como uniforme
(8y/6t=0), no uniforme (3y/6t = 0) y a régimen permanente (8y/6x = 0), 0 no permanente

(Sy/5x # 0).

e FLUJO UNIFORME A REGIMEN PERMANENTE: Se presenta en canales
inclinados largos de seccién constante en donde la pérdid;a de carga debido al flujo
turbulento es suministrada por la reduccién en la energia potencial debido a la

disminucién uniforme en la elevacién del fondo del canal. El tirante de flujo uniforme a
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régimen permanente recibe el nombre de tirante normal. Este tipo de flujo, la descarga
es constante y el tirante es constante en todo el canal.

FLUJO NO UNIFORME A REGIMEN' PERMANENTE: Ocurre en cualquier .
canal irregular en donde la descarga no varia con el tiempo. Para los cambios
graduales en el tirante o la seccion, el flujo se denomina gradualmente variado, o
cuando se tienen cambios muy pronunciados en tirante y velocidad en un tramo
relativamente corto, se presenta el flujo rapidamente variado.

FLUJO UNIFORME A REGIMEN NO PERMANENTE: El estaBlecimiento de
este tipo de flujo, requeriria que la superficie del agua no fluctuara de un tiempo a
otro, permaneciendo paralela al fondo del canal_. Por lo cual esta es una condicién que
ocurre rara vez en flujo de canales abiertos. Un ejemplo podria ser cuando el flujo se
desplaza a través de un tubo largo a razon o tasa decreciente.

FLUJO NO UNIFORME A REGIMEN NO PERMANENTE: Ocurre cuando el
vector velocidad y demas condiciones de un punto cambian con el tiempo. Ejemplo:
cuando el flujo de un liquido circula a tasa creciente a través de un tubo que se
expande. Sucede a menudo, pero su comportamiento es dificil de analizar y se vuelve

mucho mds complejo si se consideran efectos de friccion.
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2.3.3.2 CONCEPTOS BASICOS SOBRE CANALES ABIERTOS

Un canal es cualquier depresion capaz de transportar una corriente de agua, la cual
fluye en unao superficie libre. En términos generales los canales pueden dividirse en
naturaies y artificiales.

La terminologia “canal natural”, se rcﬁere a los canales que han sido desarrollados
por procesos naturales y que no han tenido una mejoria significativa por parte del hombre.

Dentro de esta categorfa, se encuentran los riachuelos de todo tipo. Generalmente
su seccién transversal asi como la rugosidad de su perimetro son irregulares, al mismo
tiempo que presentan la desventaja de erosionarse continuamente (dependiendo del
material constitutivo), cambiando con éllo su-ubicacién y forma de su seccion transversal.

La categoria “canales artificiales” incluye todos los canales que han sido

desarrollados por el esfuerzo humano.

e COMPONENTES DE LA SECCION TRANSVERSAL DE UN CANAL

Las diferentes partes constituyentes de un canal, estin intimamente relacionados

con su forma geométrica. Entre estas se mencionan:

a) Tirante del Flujo (Y): Es la distancia vertical medida desde el punto mas bajo de la

seccion del canal a la superficie del agua. Este término no debera confundirse con el
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tirante de flujo de la seccidn (d), que es el tirante del flujo medido perpendicularmente

al fondo del canal. La relacién entre ambos términos es la siguiente:

Y=d/cos0 (Ec. 2.11)

En donde:

0: Es el 4ngulo de la pendiente del fondo del canal con una linea horizontal o de

referencia, si 8 es pequefio Y=d.

b) Nivel de Agua: Se define como la elevacion de la superficie libre del agua relativa a
un plano de referencia. Si el punto més bajo de una seccion del canal se toma como el
plano de referencia, entonces el nivel del agua y el tirante del flujo coinciden.

c¢) Ancho Superficial o Espejo de Agua (T): Es el ancho de la seccion del canal en la
superficie libre de agua.

d) Area Hidréuiica (A): Es el drea de la seccion transversal del flujo, tomada normal a la
direccién del flujo.

e) Perimetro Mojado (P): Es la longitud de la linea interfase entre el fluido y contorno
del canal.

f) Radio Hidriulico (R): Es la relacion del drea hidraulica con el perimetro mojado:
R=A/P.

g) Tirante Hidrdulico (D): Es Ia relacion del 4rea hidrdulica con el ancho superficial:

D=A/T.
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2.3.33 ECUACION DE ENERGIA TOTAL Y ESPECIFICA

¢ ENERGIA TOTAL (H)

En flujos reales cada linea de corriente que pasa a través de la seccion del canal
tendrd una altura de velocidad diferente, debido a la distribucién no uniforme de
velocidades. En este caso de flujo gradualmente variado, para ciertos propositos se supone
que las alturas de velocidad todos los puntos de la seccion del canal lson iguales, y con el
fin de tomar en cuenta esa distribucién no uniforme de velocidades y asi corregirlo, se
puede utilizar un coeficiente de energia (). Asf, la energia total'de la porcidn de agua que

viaja sobre una linea de corriente, esté-dada por:
H=z+dcos0+aV?/2g (Ec.2.12)

Para canales con pendientes bajas (menores de 10°)°, 8 ~ 0 y la ecuacién (Ec. 2.12), puede
escribirse:
H=z+d+aV?/2g (Ec.2.13)
En donde:
H: Altura total de energia, en mits.
z Distancia vertical del fondo del canal por encima del nivel de referencia, en mts
d: Profundidad de la seccion del flujo, en mts.

6: Angulo de la pendiente del fondo.

* Richard French, Hidrulica de Canales Abiertos, E.E.U.U., 1988.
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o Coeficiente de energia

V: Velocidad media del flujo a través de la seccion, en mts/seg.

Si se considera un canal prismético con pendiente alta (ver figura 2.5). En el
diagrama, la linea que representa la elevacién de la altura total del flujo es la linea de
energia. Su pendiente conoce con el nombre de gradiente de energia (SI). Se representa
también en la misma figura, la pendiente de la superficie del agua (Sw) y la pendiente del

fondo del canal (So). Para un flujo uniforme, se tiene que: Sf=Sw = So.
o ENERGIA ESPECIFICA (E)

En una seccién del canal, se define como la energia por libra de agua en cualquier
seccion del canal, medida con respecto al fondo. Su ecuacion es la misma que la
correspondiente ala energia total, con z = 0, la ecuacién (Ec. 2.12), se convierte en:

E = dcosd + o V’/2g (Ec. 2.14)

Y para un canal con pendiente pequefia, o = 1.

E=Y+V?/2g (Ec. 2.14.1)
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La ecuacién anterior, indica que la energig especifica es igual a la suma de la
profundidad del agua mas la altura de velocidad.

De continuidad, se sabe que : V=0Q/A, entonces la ecuacién 2.14.1, se transforma
en:

E=Y +Q*/ (2gA?) (Ec. 2.14.2)
. De donde puede observarse que pafa una seccion de canai y caudal dados, la
energia especifica de dicha seccion sélo es funcion de la profundidad de flujo.

Si graficamos la profundidad de flujo (Y), contra la energia especifica para una
seccién de canal y caudal determinados, obtendremos una curva similar a la de Ia_. figura
2.5 y se denomina Curva de Energia Especifica, para cualquier punto de esta curva, la
ordenada representa la profun;lidad y la abscisa, la energia especifica, que es igual a la

suma de las alturas de presion y la altura de velocidad V*/2g.

2.3.3.4 FLUJO SUBCRITICO, CRITICO Y SUPERCRITICO

Un analisis de la figura 2.5 muestra que para todos los puntos sobre el eje E
mayor que el punto C, hay dos posibles tirantes de flujo, conocidos como tirantes
conjugados, excepto en dicho punto C, donde E es minima, existe un sélo valor. El tirante,

cuando la energfa especifica es minima Emin, se llama tirante critico. Los tirantes que -
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quedan arriba de la linea OC, quedan en régimen subcritico, mientras los que quedan
abajo, quedan en régimén supercritico.
Los conceptos anteriores, expresados, pueden definirse en términos numéricos,
derivand_o la ecuacion 2.14, en donde se tiene:
dE/dy=1-a Q% gA’(dA/dy)=0 (Ec.2.15)
En donde:
A:  Area hidraulica
En la figura 2.5 el diferencial de 4rea dA cercana a la superficie libre, es igual a Tdy
(T=Ancho superficial o espejo de agua), y por definicion, el tirante hidrdulico) D= A/T.
Considerando a = 1 y sustituyendo las relaciones anteriores, en la ecuacion 2.15
1-(Q¥gA® dA/dy = 1-Q¥gA’ (T/A)=1-V*2g (I/D) = 0
V¥2g = D2
V/V@ED) =F =1 (Ec.2.15.1)
F=Numero de Froude
La ecuacién 2.15, es la correspondiente a la del flujo critico, asi la energia
especifica minima ocurre en el tirante hidraulico critico, o sea, para el punto C, en la figura
2.5.
| Sabiendo esto, la rama CA puede interpretarse como representativa de flujos
supercriticos, mientras que la rama CB representa flujos subcriticos.
Puede ahora demostrarse, que para canales de gran pendiente, es decir, para

valores de 6>10° ,el angulo y a = 1, el critico para energia especifica, viene dado por:
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F=V/Y(gDcosb/a) (Ec.2.15.2)
Y por lo tanto, las curvas E-Y para valores de gastos mayores que Q, estan
situadas a la derecha de la curva Q y las curvas E-Y para valores de gastos menores que

Q estén situados a su izquierda.

2.3.3.5 DETERMINACION DEL COEFICIENTE DE
RUGOSIDAD “n” DE MANNING

2.3.3.5.1 METODO DE COWAN

A partir del conocimiento de varios factores primordiales que afectan el coeficiente
de rugosidad, Cowan desarrollé un procedimiento para estimar el valor de n, mediante

este procedimiento, el valor de n puede calcularse por :

n=( ny +n +n; +n; +ny ) ms (Ec. 2.16)
Donde :
no: Es un valor basico de n, para un canal recto, uniforme y liso en los materiales

naturales involucrados

m: Es el valor que debe agregarse a no para corregir el efecto de las rugosidades
superficiales '
n;: Es un valor para considerar las variaciones en forma y tamafio, de la seccion

transversal del canal
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ns :  Esun valor para considerar las obstrucciones.
s :  Esun valor para considerar la vegetacion y las condiciones de flujo
ms : Esun factor de correccién de los efectos por meandros en el canal. A continuacién

se presenta una tabla con valores sugeridos para cada uno de estos factores:

TABLA 2.5: VALORES PARA EL CALCULQ DEL COEFICIENTE DE RUGOSIDAD

i

CONDICIONES DEL CANAL VALORES .
Tierra 0.020
Material Corte en roca Ry 0.025
Involucrado Grava fina 0.024
Grava gruesa 0.028
Suave 0.000
Grado de Menor n 0.005
irregularidad Moderado 0.010
Severo 0.020
Variaciones Gradual 0.000
de la seccion Ocasionalmente alternante n; 0.005
transversal Frecuentemente alternanie 0.010-0.015
Efecto Insignificante 0.000 -
relativo Menor M3 0.010-0.015
de las Apreciable 0.020-0.030
obstrucciones. Severo 0.040-0.060
Baja 0.005-0.010
Vegetacion Media ny 0.010-0.025
Aha 0.025-0.050
Muy alta 0.050-0.100
Grado de Menor 1.000
los efectos Apreciable my 1.150
meandros Severo 1.300

Fuente: Hidrdulica de Canales Abiertos, Ven Te Chow, Impreso en Colombia, 1994,
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2.3.3.52 METODO DEL SERVICIO DE CONSERVACION

DE SUELOS

. Este método para estimar “n”, implica la seleccién de un valor bésico de n para un
canal uniforme, recto y regular de un material nativo, y entonces modificar este valor por
la adicién de factores de correccidon que se determinan mediante una consideracién critica
de algunos de los factores enumerados anteriormente. En este proceso, €s necesario que
cada factor se considere y evaliie independientemente. Los pas&s a seguir, se enumeran a
continuacién :

1. Seleccion de “n” basico: En este paso, se selecciona un valor basico. Para
un canal debe visualizarse las modiﬁc;aciones por vegetacién, obstrucciones, cambios en su
forma y cambios de alineamiento. Los valores bésicos de n sugeridos por el 8.C.S., se

muestran en la siguiente tabla:

TABLA 2.6 VALORES BASICOS DE “n” SUGERIDOS POR EL S.C.S.

CARACTERISTICA DEL CANAL “n" BASICO
Canales de tierra 0.020
Canales cortados en roca 0.025
Canales de grava fina | 0.024
Canales de grava gruesa 0.028

Fuente: Hidrdulica de Canales Abiertos, Richard French, Impreso en E.EU.U, 1988,
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2. Modificacion por vegetacion: El retraso debido a la vegetacion es ocasionado por el
flujo del agua alrededor de troncos, ramas y sélo en forma secundaria por la reduccién
del 4rea hidraulica. Para determinar el efecto de la vegetacién sobre el retraso, debe
considerarse la altura de la vegete.lcién con relacion al tirante del flujo, la capacidad de
la vegetacién a la resistencia de la flexién y el grado en que el flujo es obstruido, la
distribucién transversal y longitudinal de los diversos tipos de vegetacién, las
densidades y alturas de la vegetacion en los arboles que estédn siendo considerados y la

estacion critica. Se recomienda ver la siguiente tabla:
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TABLA 2.7 FACTORES MODIFICANTES POR VEGETACION

Condiciones de vegetacion

Efectoden

Rango de valores

Crecimientos densos de pastos flexibles o hierbas de los cuales, el pasto bermuda

bajo

0.005-0.010

y el pasto azul son efemplos en donde el promedio de profundidad del flujo es de

2 a 3 veces la altura de vegetacion,

Desvios causados por pequefios arboles flexibles tales como sauces, algodén

silvesire, cedro, en donde el promedio de profundidad del flujo es de 3 a 4 veces

la altura de la vegetacion

FPastos flexibles, en donde el promedio de la profundidad e flujo es de I a 2 veces

la altura de la vegetacion.

Fastos de tallo corto, hierbas o pequefios arboles con vegetacién moderada, donde

medio

0.010-0,025

el promedio de profundidad de flujo es de 2 a 3 veces la altura de vegetacion.

Crecimiento de matorrales, relativantente densos

Temporadas de poca vegetacidn, sauces o arboles de algodoén silvestre. .

Alto

0.025-0.050

Temporada de crecimiento de matorrales de sauce de larededor de un ao,

mezclados con algunas hierbas, con mucho follaje, a lo largo de los taludes

del canal, con poca vegetacion, en donde el radio hidrdulico es mayor de

2 pies

Pastos flexibles, en donde el promedio de profundidad de flujo, es menor que

Muy alto

0.050-0.100

la mitad de la altura de vegetacién,

Temporada de crecimiento de masorrales de sauces de alrededor de un afio,

mezclados coa hierbas de muches follajes afrededor del lecho del canal,

cualquier valor del radio hidrdulico arriba de [0 a 15 pies.

Temporada de crecimiento de drboles mezclados con hierbas y matorrales,

todo con follaje muy denso ; cualquier valor del radio hidréulico arriba de

10als pies

Fuente: Hidraulica de Canales Abiertos, Richard French, Impreso en E.E.U.U, 1988,
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3. Modificacién por la irregularidad de canales : Para determinar esto, se deben
considerar tanto cambio.s en el 4rea hidraulica, como en ia forma de la seccidn transversal,
Cuando hay grandes cambios en el area, si son graduales y uniformes, resuIta'rén en
pequefios valores de modiﬁcacién;‘cambios abruptos, dardn grandes modificaciones a los

valores. Los valores sugeridos por la S.C.S. se muestran en las siguientes tablas:

TABIA 2.8 FACTORES MODIFICANTES POR CAMBIOS EN EL. TAMANO Y FORMA DE
LA SECCION TRANSVERSAL.

Cardcter de variaciones en el tamario y Valor modificante
forma de las secciones transversales

Cambios en el tamafio o forma
que ocurren gradualmente 0.000

Secciones grandes y pequefias

alterndndose ocasionalmente

6 cambios en la forma causando

un desplazamiento ocasional

del flyjo principal de lado a lado 0.005

Secciones grandes y pequefias
alterndndose frecuentemente

o cambios en la forma causando
Jrecuentes desplazamientos de

lado a lado. 0.010-0.015.
Fuente: Hidrdulica de Canales Abiertos, Richard French, Impreso en E.EU.U, 1988.
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TABLA 2.9 FACTORES MODIFICANTES POR CANALES DE SUPERFICIE IRREGULAR

GRADO DE IRREGULARIDAD SUPERFICIE COMPARABLE CON VALOR
Liso ) La mejor, de acuerdo a los materiales involuc;rad'os 0.000
Menor Canales bien dragados, ligeramente er(.)sionados 0.005
Moderada Canales dragados de manera adecuada a escasa, 0.010

moderadamente empantanados de canales .

Severa Mdrgenes malamente empantanados de canales ¢.020

Fuente; Hidrdulica de Canales Abiertos, Richard French, Impreso en E.E.U.U, 1988.

4. Modificacién por obstruccién : La seleccién de los valores por modificacion de este -
factor, se basa en niimero y caracteristicas de las obstrucciones. Las obstrucciones
consideradas por el S.C.S. incluyen depésitos, raices, troncos, ramas. El efecto

relativo de las obstrucciones que debe considerarse, estd dado por lo siguiente :

» El grado en que las obstrucciones reducen el 4rea hidraulica y varian su tirante,

¢ La forma de las obstrucciones

e La posicién y separacién de las ob§trucciones en las direcciones transversal y
longitudinal.

Los valores de modificaciones se muestran en la siguiente tabla :

TABLA 2.10 FACTORES MODIFICANTES POR OBSTRUCCION

EFECTO RELATIVO DE OBSTRUCCIONES VALOR MODIFICANTE

Despreciable 0.000
Menor 0.010-0.015
Aprecisble 0.020-0.030
Severo 0.040-0.060

Fuente: Hidrdulica de Canales Abiertos, Richard French, Impreso en E.E.U.U, 1988.
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. Modificacién por alineamiento de canal: Es la adicién de los valores encontrados
anteriormente al valor basico de n, para formar nv’. Se define Is como la longitud recta
de la distancia bajo consideracién y Im es Ja longitud del meandro del canal en Ia

longitud considerada.. El valor se observa en la siguiente tabla :

TABLA 2,11  VALORES MODIFICANTES POR CANALES ALINEADOS

Im/ls Grado de tortuosidad Valor modificante
1-1.2 nmenor 0.00
1.2-1.5 apreciable 0.i5n
>1.5 severo 0.30n’

Fuente; Hidrdulica de Canales Abiertos, Richard French, Impreso en E.EU.U, 1988.

6. Estimacién de n: un valor de n puede ser estimado por la sumatoria de los pasos del 1

als.

23.3.6 FLUJO GRADUALMENTE VARIADO

Las teorias desarrolladas asi como las diversas técnicas de solucién
propuestas por diferentes autores, se basan en las suposiciones siguientes:
La pérdida de carga es igual a la pérdida de carga en el tramo para un flujo uniforme

con el mismo radio hidraulico y la velocidad media, en términos de Ia ecuacion de

Manning.
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2. La pendiente del canal es pequefia, por ende, el tirante es el mismo si se mide en "

forma vertical o perpendicular con respecto al fondo.

3. No se tiene inclusién de aire. Si se tuviese inclusion significativa de aire, el problema se
resuelve bajo la suposicion de que no existe y se modifica el perﬁi resultante para tomar
en cuenta dicha inclusion de aire.

4. La distribucion de velocidades en el canal es fija, por lo qﬁe, el coeficiente de
correccién de energia cinética alfa es constante.

5. El coeficiente de rugosidad es independiente del tirante y constante en todo el tramo

bajo consideracion.

2.3.3.6.1 ECUACION DINAMICA DEL FLUJO GRADUALMENTE

VARIADO

En la seccidén 2.3.3.3, se planted que la ecuacién 2.12 que expresa la energfa
total en una porcion de agua:

H=z+dcosd + o V?/2g (Ec.2.17)

Diferenciando esta ecuacion, la ecuacion anterior puede escribirse:

dH/dx = dz/dx +cos 0 dd/dx +a d(v*/2g)/dx (Ec.2.17.1)
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El término dH/dx es ¢l cambio de energia con relacion a la distancia longitudinal o a
la friccion de la pendienfe, y se define:
dH/dx = - Sf (Ec.2.17.2)
El término dz/dx es el cambio f:ie elevacion del fondo del canal, con respecto a la
distancia o a la pendiente del fondo, y se define:
So=sen0=-dz/dx
Donde:
9: Angulo que forma el fondo del canal con el nivel de referencia.

dz/dx = - So (Ec.2.17.3)

Nétese que las pérdidas por friceién dH, siempre es una cantidad negativo en la direccién
del flujo (a menos que se afiada energia exterior al curso del flujo) y que el cambio en la
elevacion del foncio dz, es una cantidad nagativa cuando la pendiente desiende. -
Sustituyendo (2.17.2) y (2.17.3) en (2.17.1) y resolviendo para dd/dx, se tiene:
dd/dx = ({ So - Sf)/ (cos 6+ o d (V/2g)) / dx (Ec.2.17.4)
Al emplear la hipétesis 2 para flujo gradualmente variado enlaque cos®=1 y d

=y, dd/dx = dy/dx, la ecuaci6n 2.17.4 se transforma en:

dy/dx = ( (So-Sf) / (1+ o d (v'/2g) ) / dy) (Ec.2.17.5)
Donde:
dy /dx: Pendiente de la superficie del agua con respecto al fondo del cauce
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So: Pendiente del fondo del cauce
St Pendiente de la linea de energia
o Coeficiente de energia

d (V*/2g) / dy: Tasa de cambio de la carga de velocidad.

2.3.3.6.2. CARACTERISTICAS DE LOS PERFILES DE FLUJO

Como se sabe que la dindmica de flujo gradualmente variado expresa la pendiente
del flujo longitudinalmente con respecto al fondo del canal, puede entonces utilizarse para
describir las caracteristicas de los perfiles de flujo. Para tal fin, dicha ecuacién se enuncia

como:
dy/dx=8, 1-(Kn/K)? (Ec.2.18)
1-(Zc/Z)?
La cual representa otra forma de la ecuacién del flujo gradualmente variado y en
donde:
K: Valor de la conductividad, correspondiente a una profundidad Y en flujo
gradualmente variado.
Kn: Valor de la conductividad, correspondiente a la profundidad Yn para el flujo
uniforme.
Zc: Factor de seccién, calculado para un caudal con una profundidad Yc

correspondiente a flujo critico.
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El perfil del flujo representa la curva de la superficie del flujo y presentard
cualquiera de dos casos:
. Una curva de remanso. Si la profundidad de flujo se incrementa, en la direccién del
flujo. Es de.cir dy/dx es positiva.
. Una curva de caida: Si la profundidad del flujo disminuye con la direccién del {lujo, es

decir dy/dx es negativa.

2.3.4 ESTUDIOS GEOLOGICOS.

Las investigaciones geolOgicas son una parte importante de la planeacién
preliminar pafa el disefio de una obra de paso. Estas investigaciones deben orientarse
hacia la seleccion de los sitios que también por otras razones (condiciones topogréficas,
hidrolégicas, etc. ) resulte conveniente, previéndose los problemas estructurales que se
originaran ﬁor las condiciones particulares que se tienen en el sitio y localizdindose las
fuentes de materiales naturales adecuadas para el uso y aprovechamiento en la
estructura propuesta.

El estudio geolégico, se hace necesario en la implementacién de obras de paso,
ya que el éxito y la economia de éstas, depende en cierta medida del grado en que la
estructura quede adaptada a las condiciones geologicas del terreno en que se construye,

al grado que para fines de célculo, se tiende a considerar a las masas rocosas o de
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suelo, como una parte integrante de la estructura. Se considera pertinente, definir °
algunos conceptos :

e Geotecnia: Es una especialidad de la Geologia, a quien compete ¢l estudio de la
mecanica de rocas y mecéanica de suelos.

. Ro-cas: este término, se usa en ingenierfa geologica para referirse a una masa de
material natural compacta, de semi-dura a dura, cdmpucsta por uno o mas minerales,

o Suelo: Agregado natural de minerales que pueden ser separados por medios
mecanicos suaves. Comtnmente se acepta, que son aquellos materiales de la corteza
terrestre que pueden excavarse sin el auxilio de explosivos.

Los estudios geologicos son efectuados normalmente por gedlogos; pero es
importante y necesario, que el ingeniero civil, conozca sus objetivos y sea capaz de
interpretar y utilizar sus resultados.

| El ir;geniero, tiene la obligacion de asegurar hasta donde sea posible
econéomicamente, el buen funcionamiento de la obra. Para esto, necesita contar con la
informacion requerida para la planeacién del proyecto, la cual se obtiene de estudios-
previos. En la elaboracidén de los estudios adecuados no debe escatimarse ni tiempo ni
costo, ya que lo que se ahorra al no hacerlos completos, se paga con creces durante la
construccion y operacion.

Dentro de la informaciéon geolégica necesaria para el estudio de una zona, se
encuentran los mapas geoldgicos, secciones transversales y fotografias aéreas. Los mapas

geolégicos muestran los puntos en que las diferentes formaciones rocosas, consolidadas o

no, salen o afloran a la superficie terrestre, su veta o la direccién en la que descansan, su
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inclinacién 6 4ngulo con respecto a la horizontal. Ademds deberan incluir la localizacién
de fallas y el trazo de cufvas de nivel.

En El Salvador se cuenta con mapas geoldgicos elaborados por la Misién
Geoldgica Alemana y se encuentran disponibles en El Instituto Geografico Nacional.

Las fotografias aéreas constituyen la base para la fotointerpretacidon geoldgica, la
cual constituye un procedimiento de trabajo para hacer geologia superficial, la cual
proporciona una forma de reconocer geolégicamente 4reas de grandes extensiones en
un tiempo sumamente corto.

La fotogeologia, se complementa con al geologia de campo, cuya aplicacién se
realiza en puntos determinados que se seleccionan en las fotografias conocidos con el
nombre de puntos de verificacion; con esta metodologia se consigue una mayor calidad
en los estudios.

Eluso dé las fotografias, es importante en los grandes proyectos de ingenieria.

En general, las escalas que se emplean varfan desde : 1:2000 a 1 :100000 ;las
mas utilizables para estudios de reconocimientos son de 1 :25000 a 1 :50000 y para
trabajos de detalles de 1 :5000 a 1 :20000.

Desde el punto de vista geoldgico, para los cruces de los rios, se estudia la
clasificacion fluvial, la estabilidad del cauce, la conformacion de las margenes, la clase y
espesor del acarreo y la presencia de algunas condiciones particulares que puedan
influir en la construccién o conservacién de la estructura. Se estudia el abastecimiento

de agua.
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En obras de menor envergadura, aiin cuando por tratarse de obras pequeifias no -
se requiere de una exploracion geoldgica detallada, es necesario que el ingeniero que
localiza el sitio de la implementacion observe cuidadosamente las caracteristicas del
terreno, asi com(; del material del que se va a construir, ya que una falla en el
ﬁxﬁcionamiento de la obra, estd relacionada con la seguridad de la misma, pues
depende, por un lado de su costo, y por oltro, del costo de las pérdidas asociadas con
dicha falla.

Es frecuente que un reconocimiento superficial sea suficiente para conocer con
seguridad las condiciones de la zona y con base a informes presentados por el
ingeniero, se cuente con los elementos suficientes para elaborar el proyecto. Sin
embargo, en la mayoria de los casos, se requiere efectuar una exploracién con mayor
detalle, en este caso, los métodos de muestreo mas empleados en nuestro medio
consisten en : pozos a cielo abierto, penetracion estandar y perforacion rotatoria. En la
practica, Ja columna geol6gica en una perforacion, consiste simplemente en Ia sucesion
de los diferentes estratos encontrados.

Antes de que sea necesario gastar en exploraciones del subsuelo, el gedlogo debe
proporcionar al ingeniero, la informacién preliminar para e] proyecto de la obra, como
la que a continuacion se detalla :
¢ Los tipos de roca que se encuentran, su distribucidn y sus relaciones estructurales.

» La presencia de rocas que pueden presentar problemas de cimentacion.
e La existencia de condiciones especiales como resultado de fendmenos de glaciacién

o de depdsitos lacustres. .

69



La presencia de fallas de importancia o de un excesivo fracturamiento.

La profundidad a Ia que a actuado el intemperismo, para estimar una cimentacién o

un corte.

La posibilidad de conseguir yacimientos de materiales para construccion.

Las condiciones generales de las aguas superficiales y subterraneas del lugar.

2.3.5 ESTUDIO DE SUELOS

El estudio de suelos tiene gran importancia, ya que presenta informacién sobre el
comportamiento que podria tener el suelo ante la transmision de cargas de la estructura
a implementar_. Este estudio-tiene el propdsito de hacer una investigacion exploratoria
para obtener informacién de las condiciones del suelo en el lugar del emplazamiento.

El principal objeto de la exploracién es obtener datos sobre la profundidad,
espesor, extensiéon y composicion de cgda uno de los estratos, ademds obtener un
aproximado de la resistencia y compresibilidad de la estratigraffa para hacer los
estimados preliminares de los asentamientos de la estructura, por lo que se recurrira a
ensayos tanto de campo como de laboratorio, que dependeran basicamente del tipo de
suelo y de la obra a construir. Los ensayos son procedimientos realizados a una
muestra de suelo para el conocimiento de determinadas propiedades. Su proposito es

identificar o clasificar el material, determinindole propiedades fisicas y estableciendo
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criterios de control. Para este fin la realizacién de ensayos, implica dispoﬁer de -
muestras que proporcione resultados confiables.

El muestreo basado en al exploracién del subsuelo, a través de un orificio llamado
técnicamente sondeo, permite observar directamente de la muestra, un andlisis
cuaﬁtativo, ademas de los respectivos andlisis cuantitativos y estadisticos practicados
en el laboratorio, los cuales detenrﬁnaréndas caracteristicas de los estratos de suelo
referidos al sitio en estudio.

Generalmente las pruebas o ensayos estdn sistematizados en las normas de la
ASTM vy las normas AASHTO , ambas instituciones dedicadas al establechnjento y
regulacion de dichos pardmetros.

Los suelos tienen algunas propiedades fisicas importantes que no los definen por
completo, pero a las cuales conviene referirse en algunos casos en forma comparativa,
Entre estlas propiedades se tienen :
¢ Resistencia a las Deformaciones: depende de la resistencia que el suelo
presenta al esfuerzo cortante y éste a su vez depende de dos propiedades mecanicas
denominadas cohesién y friccion interna ; la primera es la resistencia que presentan las
particulas de suelo a ser apartadas unas de otras; mientras que la segunda, es la
resistencia que presentan dichas particulas de suelo a ser deslizadas.

o Compresibilidad : Se refiere a la reduccién de volumen de un suelo debide a la
aplicacién de una presion exterior
e FElasticidad : Es la capacidad que tienen los suelos de volver a su posicién

original después de haber sido deformados.
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e Permeabilidad : Es la propiedad de algunos suelos de permitir el paso del agna a
través de sus poros. | |

¢ Capilaridad : Es la propiedad de los suelos de absorber agua, por contact;) con
una fuente adyacente de este liquido y de transmitirla en todas las direcciones.

Para prever el funcionamiento y seguridad de una obra, serd necesario concebir
una idea general del tipo de suelo existente en los alrededores y en el lugar donde se
construirda dicha estructura, ademis se tendra que diferenciar la topografia,
estratificacién del suelo, el relieve y accidentes naturales, la vegetacion, el nivel fredtico
(el cual se puede evidenciar a través de pozos de abastecimiento de los vecinos del
lugar, grietas en el suelo entre otros), etc.

A continuacién se mencionan algunas consideraciones acerca del nmimero de
sondeos y profundidades de los diferentes ensayos a realizar para el caso de puentes,
por considerar esta estructura como una de las de mayor relevancia dentro del contexto

del presente estudio.

NUMERO DE SONDEOS.
El niimero de sondeos para el caso de puentes, puede seguir estos criterios :
a) Uno a cada orilla del cauce y otro al centro (este ultimo en caso de ser necesario).

b) Uno ubicado sobre cada pila y estribo.
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PROFUNDIDAD DE SONDEO
Debe llegar hasta encontrar un estrato de suelo resistente o e_l manto rocoso. De
encontrarse este ultimo, debera perforarse 3 mts. adicionales como minimo, para
verificar el estado de. la roca (grietas [ fisuras).
ENSAYOS REQUERIDOS.
e ENSAYO DE PENETRACION ESTANDAR (SPT). ASTM- D 1586.
Propédsito : Extraer muestras representativas y continuas para utilizarlas en los
diferentes ensayos de laboratorio. Pretende a través de muestras alteradas :
a) Definir la estratigrafia del suelo hasta la profundidad del sondeo.
b) Establecer la resistencia del suelo en base al nimero de golpes.
c) Obtener en forma indirecta al angulo de friccién interna, la cohesién y la compacidad
relativa del suelo, haciendo uso de gréificas de correlacion para establecer la
.resistcricia del estrato y verificar la estabilidad de las laderas adyacentes.

d) Encontrar la profiundidad del estrato resistente de suelo o roca.

e CONTENIDO DE HUMEDAD .
Proposito :
a) Determinar las condiciones de humedad prevalecientes en los diferentes estratos y dar
recomendaciones para su control.

b) Determinacién de filtraciones, nivel freético, influencia del rio, etc.

e DESCRIPCION E IDENTIFICACION DE SUELOS .PROCEDIMIENTO VISUAL
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MANUAL. ASTM-D 2488.

e  ANALISIS GRANULOMETRICO DE LOS SUELOS. ASTM-D 422.
Proposito :
a) Clasificar los diferentes tipos de suelos existentes.

b) Estimar en forma indirecta la permeabilidad del suelo.

¢ LIMITE LIQUIDO, LIMITE PLASTICO, INDICE PLASTICO.
Propésito :
Determinar el grado de plasticidad que tiene el suelo para dar recomendaciones

sobre su control.

. PRUEBA DE COMPRESION TRIAXIAL. ASTM-D 2850.
Proposito :
Determinar la resistencia al esfuerzo cortante del estrato resistente previamente

encontrado por medio de la prueba de penetracion estandar.
* ENSAYO DE PERMEABILIDAD. ASTM-D 2434,

Proposito :

Determinar el coeficiente de permeabilidad para predecir posibles socavaciones.
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Los ensayos serdn mds exhaustivos dependiendo de la importancia y/o envergadura -

asf como del tipo de obra a implementar.

El objeto del sondeo es principalmente, determinar la .profundidad del manto
roc050' o de un estrato de suelo muy firme. Finalmente, las recomendaciones técnicas para
las fundaciones se hardn basandose en los resultados obtenidos y~ a las profundidades
proporcionadas por las correspondientes pruebas, jugando un papel muy importante el

criterio y experiencia del ingeniero responsable.

2.3.6 OTROS PARAMETROS A TOMAR EN CUENTA EN EL DISENO E

IMPLEMENTACION DE OBRAS DE PASO.

Para el disefio de obras hidraulicas, se requiere indispensablemente de los estudios
antes mencionados, ademds de la consideracién de otros aspectos que pueden en muchos

casos, facilitar o dificultar la implementacion, mantenimiento u operacion de las mismas.

Todo o anterior persigue como objetivo principal, la eleccién del disefio dptimo en

cuanto a aspectos econdmico y funcional se refiere. Dentro de éstos, se mencionan :

e La importancia relativa a la eleccion de la zona mds adecuada, ya que de ella

depende, en gran medida, los problemas que puedan presentarse durante la vida ttil de
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la Imsma, aumentando innecesariamente los costos de operacién y mantenimiento. Para
ello, se recomienda,' en caso de que la longitud del camino sea corta, que los
reconocimientos se efecttien de ser necesarios a pie. En caso contrario, dichos
reconocimientos se efectien por medio de fotografias aéreas. Sobre este aspecto, se
puede concluir que los errores o defectos de una mala eleccién directa, se reflejaran en

la etapas sucesivas (construccién y operacion) de la obra.

Otro aspecto que se debe tomar en cuenta y que incide en la rentabilidad de un
proyecto, es que con frecuencia se presentan casos de cuencas semejantes en superficie,
pendiente, precipitacién pluvial, vegetacion, etc. con dimensiones similares. En estos
casos, es conveniente tipificar, es decir, que aunque el estudio de como resultado obras
con tipo y dimensiones diferentes, en la eleccién definitiva, deberan unificarse estas
caracteristicas para obtener asf las obras més adecuadas, no perdiendo de vista, el costo

de cada alternativa resultante.

Desde el punto de vista ingenieril, el mejor disefio de una obra hidraulica, en
particular, serd aquel que sirva al propésito para el cual fué proyectado, es decir, que
la probabilidad de falla, sea tan pequefia pero todavia positiva, ya que de lo contrario al
proporcionar seguridad y proteccién contra la peor o mis desastrosa avenida, se

obtendran disefios antieconémicos que probablemente imposibiliten su ejecucion.
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Deber4 efectuarse una evaluacion exhaustiva acerca del impacto ecolégico que se
ocasionard al cauce y dreas adyacentes. En forma simultinea, se desarrollara un plan de
monitoreo, que contenga medidas de mitigacion (preventivas) con el propdsito de
minimizar una serie de consecuencias, entre las que se incluyen :

a) Degradacidén del tramo aguas aba_jo del cauce, por pérdidas de material de
sedimentos retenidos.

b) Pérdida de sitios iinicos . (Geoldgicos, histéricos, arqueoldgicos existentes),

¢) Liberacion del agua del fondo del vaso que puede teiier alto contenido de sales
disueltas o bajo contenido de oxigeno, con un cambio resultante en las especies
acuaticas.

d) Cambio en la calidad del agua, que pueda favorecer el crecimiento de algas en
las aguas receptoras o conducir hacia un cambio a las especies acudticas.

e) .La alteracién de la seccion del cauce en el punto seleccionado; propiciara la
formacién de un vaso de almacenamiento, el que a su vez creara una barrera a
las rutas normales de migracién de las diferentes e'spccies.

f)  Dafio a la pesca causados por la diversidad de equipo necesario para.su
ereccion,

Sin agregar los efectos que puedan manifestarse a largo plazo y que por lo

tanto sean de caracter irreversible.
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CAPITULOII: PUENTES
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3.1 INTRODUCCION

Los puentes son estructuras que facilitan el movimiento de personas, animales o
materiales sobre obstdculos naturales o artificiales. Se engloba dentro del presente
capitulo, los disefios correspondientes a puentes para la conduccién de agua, refiriéndonos

especificamente a puentes colgante, puente canal y puente convencional.

Dada la importancia, este capitulo pretende englobar aspectos concernientes a su
disefio, para lo cual se presenta una breve clasificacién de los mismos, asi como
especificaciones y normas aplicables. Sucesivamente se expondrad una metodologfa bésica,
dado que un estudio minﬁcioso de los detalles inherentes, consideraciones y procesos

constructivos empleados en nuestro medio, escapan al prop6sito de este trabajo.

Cabe aclarar que los disefios hidrolégicos e hidraulicos que en el desarrollo del
texto se presentan, son aplicables a un problema especifico existente. A diferencia del
disefio estructural, el cual se presenta a manera de ejemplo tipo, fundamentindose en
conceptos tedricos necesarios para cumplir con uno de los objetivos propuestos, como es
presentar un panorama de cardcter muy general a todo aquel principiante o dicho de otra

forma, a todo aquel que se inicia en el estudio de este tipo de obras.
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3.2 GENERALIDADES

Los puentes se componen esencialmente de elementos portantes y apoyos. Los
primeros, transmiten a estos los esfuerzos provenientes de las diferentes cargas que

soportan, mientras que los apoyos las transmiten al suelo a través de las cimentaciones.

3.2.1 CONDICIONES A RESPETAR

En muchos casos, el tipo de estructura propuesta, depende de las condiciones
impuestas que pueden ser de dos clases :

a) Condiciones naturales que precisan en lo posible, no ser modificadas.

b) Condiciones dimensionales y funcionales que se establecen a considerar dentro
de los criterios de funcionalidad y seguridad de las mismas.

Visto desde este punto, serd necesario identificarse desde el principio y de
forma muy detallada, con el mayor nimero de restricciones impuestas, sean de tipo
natural, econémico, etc. , ya que la practica de esta medida preventiva, evitard posibles

despilfarros de tiempo y dinero.,
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3.2.1.1 CONDICIONES NATURALES

Estas deberan observarse directamente, del sitio en cuestion, por medio de
una visita de campo, que establecera, entre otros aspectos :
a) Posibilidades de acceso
b) Emplazamiento disponible
¢) Facilidades para el almacenamiento de materiales y elementos prefabricados,

etc.

Otra de las condiciones naturales que se veran afectadas, inevitablemente, en
virtud de la construcc‘ic’m de pilas y estribos sobre el lecho del cauce, es la referente el
manejo de las aguas, ya que una dréstica reduccion de la seccién transversal del cauce,
puede producir un dafio considerable debido a los altos niveles que manejara el mismo.
Esta elevacién del nivel del agua causada por las obstrucciones impuestas respecto al
existente se conoce con el nombre de remanso.

Este remanso es méximo debajo del puente disminuyendo progresivamente
hacia arriba y anuliandose a una cierta distancia variable segiin la crecida.

En términos generales, el remanso, puede ser despreciable a condicién de que
las pilas estén suficientemente espaciadas y siempre que se dispongan paralelas a la

corriente, conviene en este caso dar a las pilas formas perfiladas.



Existen métodos para el célculo del remanso, en los que se toman
implicitamente en cuenta factores que puedan afectarlo, como son el esviajamiento, la
acumulacién y sedimentacién de azolve etc. Sin embargo existen métodos de
laboratorio que no cubren todas las posibilidades de Ia practica y en los que los

2

resultados obtenidos variaran de forma muy considerable.

En casc")s excepcionales, cuando la evaluacién del nivel del remanso debe
efectuarse de forma muy precisa, debera consultarse con un especialista.

Otro aspecto muy intimamente relacionado con el anterior es la velocidad del
agua, la cual de forma muy simple puede estimarse por medio de la ecuacién de
continuidad ( V=Q / A) y como puede observarse, ésta aumenta cuando la seccién
con que se cuenta para su evacuacion, disminuye. En consecuencia, esta velocidad,
resulta sensiblemente mayor debajo del puente que aguas arriba o aguas abajo, se trata
entonces de un fendmeno muy complejo, ya que la velocidad real, depende de
remolinos locales, presentando diferentes valores entre el fondo y la superficie o entre

los bordes y el centro de la corriente. Tales aumentos de velocidad, resultan peligrosos

ya que aumentan los riesgos de socavacion.
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322 LA SOCAVACION

Este fendmeno, basicamente es um;l alteracién sufrida por los materiales que
constituyen el cauce y consiste en el arrastre de los materiales del fondo debido a la
velocidad del agua ; sin embargo, se incluye dentro de este término el material que
aungue no suffe arrastre, queda sin presion efectiva ; es decir, todo aquel material que
queda en suspension. Es un fenémeno bien conocido desde hace tiempo, que ha sido
objeto de numerosas investigaciones y estudios de laboratorio.

Se ha observado que el arrastre o desplazamiento de materiales, proviene
béasicamente de la desviacién horizontal de las lineas de corriente, lo que genera
componentes verticales en las velocidades y movimientos helicoidales. También se
sabe, que la importancia de la socavacién depende de numerosos pardmetros, de los
que los principales son la velocidad del agua ( ya mencionada anteriormente )_, la
naturaleza del suelo, la forma de las pilas asf como su direccion respecto a Ia corriente,
ademss de ciertas irregularidades pueden aumentarla sensiblemente.

De los estudios efectuados hasta la fecha, se deduce que la socavacién es
tanto menor cuanto mds perfiladas estan las pilas, siendo por consiguiente la forma
puntiaguda en tridngulo preferible desde este punto de vista, a la semicircular (ver
figura 3:1), al presentar Ia-primera un menor angulo de desviacién horizontal. Dada la

complejidad del fenémeno real, no es posible sacar conclusiones cuantitativas generales
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Socavacion alrededor de diferentes secciones de pilas de puentes.



Entre los tipos de socavacion existentes, se tienen:

e Socavacitn general : es la que se presenta a lo largo del cauce y consiste en la
puesta en estado de suspensién del conjunto de materiales moviles que lo constituyen

e Socavacién local : ocurre debido a la variacién de velocidad causado por los

elementos componentes de la estructura.

323 AZOLVAMIENTO.

Cada cauce transporta sedimentos en suspension y mueve solidos mas grandes
a lo largo del lecho del rio como carga del lecho. Como la gravedad especifica de los
materiales del suelo es aproximadamente de 2.65, las particulas del suelo en suspension
tienden a depositarse en el fondo del cauce , pero las corrientes superiores con flujo
turbulento, contrarrestan a este depésito gravitacional. Las particulas mas pequefias,
permanecen en suspension mucho mas tiempo y se depositan aguas abajo.

La carga de sedimento en suspension en las corrientes se mide muestreando
agua, filtrando para quitar el sedimento, secando y pesando el material filtrado. La
carga de sedimento se expresa en partes por millén (ppm) y se calcula dividiendo el
peso del sedimento entre el peso del sedimento y el del agua de la muestra y

multiplicando por el coeficiente 10%



3.3 CLASIFICACION

Los puentes son de dos tipos generales: fijos y moéviles. También pueden
clasificarse de la manera siguiente:
o DPor los servicios o instalaciones soportadas:
a) Puentes carreteros o de ferrocarril
b) Puentes para canales y acueductos
¢) Puentes para peatones o ganado
d) Puentes para manejo de materiales
e Puentes sobre instalaciones o sobre accidentes naturales:
Puentes sobre carreieras o vias férreas
Puentes sobre rios, bahias, lagos o en cruces de valles.
¢ Geometria Basica:
- Puentes curvos o rectos
- A escuadra o esviajados
e Materiales de construccion:
1. Madera
2. Mamposteria
3. Concreto

4, Acero
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34 DESCRIPCION DE LOS PRINCIPALES TIPOS DE

PUENTES

En este topico se presenta una descripcion de los tipos de puentes a ser
analizados en el presente documento, por considerarlos como los més usados en nuestro
medio, dichos estructuras son las siguientes:

1. Puentes convencionales .
2. Puentes colgantes para la conduccion de agua.

3. Puentes canales.

3.4.1 PUENTES CONVENCIONALES

Los puentes convencionales, son estructuras cominmente utilizadas para el
paso de tuberfas, vehiculos, peatones, etc. A continuacidn se detallan los componentes

esenciales de dichos elementos , para lo cual se presenta la siguiente figura 3.2 :
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3.4.1.1 SUPERESTRUCTURA

La superestructura es la parte superior del puente, esta constituida por el
barandal, 1a cubierta de piso, las vigas longitudinales y los diafragmas (Ver figura 3.2).

Para una mejor comprension de cada uno de estos conceptos, se explican a continuacién:

e Barandal : Es la estructura ubicada generalmente en los bordes de la cubierta de un
puente, que esta formado por poste y barandas y cuya funcidn principal es proteger
a vehiculos y/o peatones.

¢ Cubierta de piso: Es la parte del puente sobre €l cual se movilizan los automoviles y
peatones. Puede ser constmida en (_iiferentes materiales: Acero, madera concreto, o
combinaciones de €stos.

s Vigas Longitudinales: Son vigas de piso que se encargan de transmitir las cargas de
la superestructura a la subestructura, siguen la direccién a lo largo del puente.

e Diafragmas : Son los elementos transversales que unen las vigas longitudinales
entre si y que contribuyen a rigidizar la superestructura de manera tal, que este

trabaja como un todo, lo cual permite que se de una distribucién de cargas

favorable.
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3.4.1.2 SUBESTRUCTURA

La subestructura de un puente es la constituida por los elementos que le sirven
de apoyo a la obra. Las partes principales que constituyen la subestructura son: los
estribos, las pilas y los nervios, los cuales son los elementos estructurales encargaﬂos de
trasladar las cargas de la superestructura y al suelo ( Ver figura 3.2). Para ampliar las
definiciones de dichos elementos, se detallan como sigue:

e Estribos : Son los soportes de la superestructura, que s¢ encuentran en los extremos y
que, generalmente, tienen la funcién adicional de actuar como muros de retencion.

e DPilas : Son los soportes intermedios de la superestructura de un puente de mas de un
claro.

Entre otros detalles constructivos, se incluyen :

e Nervios transversales :En cada uno de los extremos del puente, se construird un
nervio, entre las vigas que forman el tablero. La finalidad principal de los referidos
nervios es proporcionar apoyo lateral en las vigas; construyendo otros detalles
complementarios en los estribos, los nervios serviran también para impedir que se
introduzcan entre las zonas de apoyo de las vigas, las tierras que se deformen en el
relleno. En el centro del tramo, se dispondré un nervio de arriostramiento andlogo a
los anteriores. Se recomienda el empleo de nervios intermedios de arriostramiento,

siempre que las luces excedan de 12.00 mts.
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¢ Apoyo Fijo : En el muro estribo, se dejan unos anclajes verticales, doblindose estos
para que penetren en los largueros o en la losa del tablero, asimismo se disponen
unos anclajes horizontales, para que queden embebidos en el tablero y en la losa de
acceso al puente, si existiera. El ne;'vio puede descansar directamente sobre el plano
de apoyo situado en el estribo.

e Apoyo moévil : La cara inferior del nervio, se deja al mismo nivel de las caras
inferiores de las vigas intermedias, no quedando en contacto con la superficie de
apoyo dg\l tramo.

. Impermeagilizacién y evacuacion de las aguas : Se rellenan todas las juntas con
masilla impermeable, con el objeto de evitar la penetracién de agua a través de las

mismas.

3.4.2 PUENTES COLGANTES PARA LA CONDUCCION DE AGUA

Es una de las obras empleadas en nuestro medio para salvar obstaculos al paso
de cafierfas, posiblemente en lugares de dificil acceso, donde debera existir suficiente
espacio para la construccion de obras de anclaje.

Esencialmente un puente colgante consta de los elementos siguientes: Torres,

anclajes y cables. Ver fig. 3.3
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3.4.2.1 TORRES

Estas pueden ser de estructuras metdlicas o de concreto armado, la eleccion del
tipo de estructura, depende basicamente de la economia del proyecto, la cual a su vez,
se relaciona con el didmetro de la cafieria a suspenderse, asi cBmo de Ia longitud del
claro a salvar.

Generalmente, las torres se disefian considerando que las cargas soportadas por
ellas son axiales, lo que se puede lograr, al hacer coincidir el angulo formado por la
horizontal y el cable que transmite Ia fuerza hacia el anclaje, con el formado por la
horizontal y la tangente a la curva del cable en el punto de apoyo. Consideraciones
especiales de disefio, deberdn hacerse cuando existan limitaciones de espacio o
topografias que imposibiliten qile dichos dngulos sean iguales. En este caso, la torre
debera disefiares para que resista los efectos producidos por el componente horizontal
de la fuerza resultante. Otro aspecto que reviste mucha importancia en el disefio de
torres, es su altura. Deberd procurarse que no sean muy esbeltas, ya que cualquier
variacién no prevista en la direccion de la resultante crearia momentos flectores de
magnitud tal que puedan hacerlas fallar por vuelco o fracturamiento.

Como es sabido, nuestro medio presenta una actividad sismica considerable,

por lo que deberén tomarse las precauciones del caso.
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3.42.2 ANCLAJES

Su funci6n, basicamente consiste en absorber y Eransmitir al terreno, la fuerza
de tensién producida en el cable por las cargas soportadas. Comiinmente, los materiales
a emplear en su construccion son : concreto reforzado y mamposteria de piedra.

Su forma y tamafio depende de la magnitud y direccién de la tensién
absorbida ; asi como también de la naturaleza y condiciones del terreno sobre el que ha

de construirse.

34.2.3 CABLES

Son arreglos formados por partes individuales dispuestas de muy diversas
formas, cada una de las cuales dan origen a una construccidn o arreglo especificado.

Dichos arreglos, se describirdan de forma breve en el desarrollo de esta seccion.

e REQUISITOS QUE DEBERAN TOMARSE EN CUENTA PARA LA
SELECCION DE CABLES

La enumeracién de los diversos requisitos a tomarse en cuenta, precisa del

entendimiento de los signientes términos : Trenzas, hilos y micleos. Conceptos que

serdn facilmente comprendidos mediante la observacion de la figura 3.4
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En la seleccién de cables, se tomardn en cuenta, caracteristicas como:
dimension, construccion y grado, las cuales a su vez de subdividen asi:
a) Dimension :
a.1) Longitud
a.2) Didmetro
b)  Construccion:
b.1) Nimero de trenzas (torones)
b.2) Numero de hilos por trenza
b.3) Disposicién de los hilos en la trenza
b.4) Nicleos
c) Grado: Los cables de acuerdo a su resistencia a la tension y a la abrasion, pueden
clasificarse en acero de tension, hierro, etc. Se describird brevemente cada una de estas
caracteristicas:
a) Dimension :

a.1) Longitud: Debera especificarse, ya que los carretes de cables,
no se presentan en una misma longitud estdndar, sino que es
variable y estara en concordancia con el didmetro del mismo.

a.2) Diametro : Sumedida es la cbrrespondiente al circulo que lo
envuelve ( ver fig. 3.5). Debera tomarse como se indica en
la figura referida. Debe tenerse en cuenta, que el didmetro de
un cable, cuando estd nuevo, es ligeramente mayor que su

respectivo didmetro nominal.

95



'
“
e
i
.

Micleo Trenzas o Torones
Hilos
FIG.3.4 Componentes de un cable.
CORRECTO INCORRECTO

Fy
*@% ,
5%
Py

b LN LLLAF LLLEL LLALE LLLAY LERLD LLbd

f/@%?\\
] | F
\\__ /ﬁ/ ;

FIG.3.5 Medida del diametro.



“ IR

b) Construccién de cables :
Se entiende por construccion a la disposicién y nimero de trenzas, hilos y
tipos de micleos utilizados.
Estos cables deberan presentar las siguientes condiciones :

e Resistencia a la tension

e Resistencia a la abrasion

o Flexibilidad
b.1) Numero de trenzas: Se refiere al mimero de grupos de hilos dispuestos
alrededor del micleo. Normalmente los cables mis utilizados se componen de 6 a 8
trenzas.
b.2) Nuameros de hilos por trenza: Es de mucha importancia, ya que su
clasificacion se basa precisamente en este aspecto. Por ejemplo, la clasificacion
6 x 19, indica que el cable esta formado por seis trenzas de diecinueve hilos cada
una.

Sélo a manera de mencién, se daran algunos de los nombres de las distintas
clasificaciones : Warrington, Seale y Filler.
b.3)  Disposicién de los hilos de hilos en la trenza: se refiere a la conformacion
que éstos tienen alrededor del nicleo.

b.4) Nicleo : Puede estar constituido de materiales como : Fibra, plastico,

asbesto, acero, etc.
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3.4.2.4 ACCESORIOS

Desarrollan un papel muy importante, ya que la seguridad de los cables ( aparte

de sus resistencias), dependen de las condiciones de sus extremos. Entre éstos se

mencionan : Grapas, ganchos, tensores y se muestran en la figura 3.6

1y

OBSERVACIONES

Cuando se utilizan cables con clasificaciones en las que el niimero de hilos son

" pequefios (6 6 7 por ejemplo), el factor de seguridad a emplear, deber4 ser grande

2)

3)

(5 6 6 son factores usuales), ya que la rotura de I;no de los hilos de las trenzas,
reducen el 4rea de forma considerable, que la que reducirfa la rotura de un cable,
con un mayor numero de hilos por trenza.

Se recomienda para el caso de puentes colgantes, para conduccion de agua, el uso
de juntas rigidas en Ia tuberfa de conduccién de agua, ya que debido a los cambios
de direccién causados por las fuerzas actuantes, se desarrollan en la tuberia fuerzas
que provocan el desacoplo de las uniones.

Si la longitud del puente es considerable, serd necesario colocar en forma
intercalada, juntas de dilatacién, que permitan la expansion y contraccién de Ja

tuberia que puedan deberse a cambio de temperatura.
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3.4.3 PUENTES CANALES

Los puentes canales son estructuras de forma variable soportados por pilares.
Son empleados para el paso del agua de riego y/o agua lluvia sobre un obstaculo
natural. Esta estructura es utilizada cuz;ndo el paso de un canal por una depresion
resulta muy inadecuado, puesto que desde el punto de vista econdmico, resultaria mas
factible la constr;iccién de un puente canal. Los materiales que se utilizan para la
construccion de estos elementos son los siguientes: de madera, metalicos y de concreto

reforzado.

3.43.1 PUENTES CANALES DE MADERA

Aunque este tipo de estructura ya no es muy utilizada en nuestro medio, se
presentaran las caracteristicas de los puentes canales de madera. Este tipo de estructura
se construye de seccién transversal rectangular, aunque también se utilizaron los de
secciones triangulares, semicirculares, etc.. Para la construccion de estos elementos
puede utilizarse diferentes tipos de madera pero se conoce por la experiencia en su
utilizacién que el cedro rojo y el ciprés presentas mayores ventajas en su utilizacion,
pues puede tener una duracién promedio de 50 afios, no asi los que se construyen con

madera de pino, que s6lo pueden tener una duracidén promedio de 20 afios,
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comparativamente esto quiere decir que €l cedro rojo tiene una ventaja de duracién de
alrededor de 30 afios més con respecto al pino.

Estos elementos son bésicamente canales 50po__rtados por pilares o caballetes;
cabe mencionar que la madera para los caballetes en puente canal de pequf;,ﬁas
dimensiones- es clavada en cambio en puente canal de grandes dimensiones es
empernada , ver fig. 3.7

Hay que tomar en cuenta que estas estructuras hechas de madera con
utilizacién intermitente estdn sujetos a fugas considerables de agua debido a las
contracciones que sufre la madera cuand(; se humedece ; para reducir estas fugas se

puede utilizar juntas machimbradas y dobles.

3.4.3.2 PUENTES CANALES METALICOS

Los puentes canales metilicos son estructuras compuestas por canales
metalicos de seccién semicircular, soportados por pilares de madera o acero. El tamafio de
estos conductos generalmente se especifica en términos de la circunferencia del
semicirculo, expresado en pulgadas. El conducto del puente canal se elabora de hojas de
acel-'o delgado y laminada a la forma semicircular y apoyadas por parrillas unidas a los
largueros, que transmiten la carga a las estructuras de apoyo.

Todo el metal que qu_eda en contacto con el agua. Debe ser galvanizado o estar

cubierto con una pintura adecuada para su proteccion.
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3.43.3. PUENTES CANALES DE CONCRETO REFORZADO

Es la forma mds comiin en nuestro medio para disefiar y construir puentes
canales. Ya que el concreto ref:orzado proporciona la resistencia que el clima de la regién
requiere, para no fallar. El disefio estructural de estos elementos es igual al de una viga.

Las cimentaciones en estas estructuras, deberin estar cuidadosamente
disefiadas, pues el asentamiento desigual de los soportes, provocan grietas en el canal. Por
lo cual es conveniente hacer juntas de construccién adecuadas en cada apoyo.

Cuando estos elementos se disefian para cubrir pequefias dimensiones, por Io
general, se construyen de secciones precoladas, apoyadas en pilas de acero, de madera o
de conereto, y las estructuras de grandes dimensiones, generalmente se elevan en el sitio
con pilas o apoyos de concreto. Debido a las secciones delgadas que quedan expuestas al
intemperismo, los puentes canales de concreto no se adapian a climas extremadamente
frios. En terrenos muy abruptos, donde el acceso es dificil, la estructura puede resultar
excesivamente cara, debido a su construccién en este tipo de terreno y al transporte ( Ver

figura 3.7.1).
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FIG. 3.7.1 Puente Canal de Concreto Reforzado
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3.43.4 CONSIDERACIONES ESPECIALES

» Los puentes canales de concreto se usan primordialmente para cauces largos o en
zonas donde el uso de tuberias no es recomendable porque podria obstruirse con
basuras o restos organicos. Para tal fin, se deberan cubrir , tomando en consideracion
que la cubierta quede arriba del nivel maximo de aguas, para que el flujo siempre
funcione como un canal abierto., -

* Es necesario prever en los puentes canales, las camaras de acceso en conduccién de
agﬁa por gravedad .

* Puede contarse en los célculos con la autoresistencia de los conductos

* Los puentes canales pesados deben apoyarse sobre pilotes construidos ‘al pie de las
margenes.

* Siempre deberd justificarse la adopcion de un puente canal en la construccién asi como
la ubicacién y tipo de acueducto en funcién de las condiciones técnicas y econdmicas,
teniendo en cuenta no sélo su instalacidn, sino amortizacién y sobre todo el

mantenimiento.

_105°



3.5 ESTUDIO HIDROLOGICO

El propdsito de los estudios hidrolégicos, tal y como se mencioné en la seccion
(2.3.2), consiste en la determinacion del caudal de disefio que pueda presentarse en un
perfodo determinado. Para el calculo de dicho caudal puede optarse por alguno de los
métodos expuestos para tal fin en el capitulo I1.

A continuacion se expone la metodologia bésica o secuencia de pasos a seguir

para su determinacion.

3.5.1 METODOLOGIA BASICA A SEGUIR PARA LA

DETERMINACION DEL CAUDAL DE DISENO

1. Calculo del 4rea de la cuenca, mediante el uso del planimetro o por medios analiticos.

2. Célculo del tiempo de concentraciéon Tc de la cuenca por cualquiera de los métodos
descritos en el capitulo 2.

- 3. A través de la red de estaciones meteorologicas de nuestro pais se determinan cuales
serian los datos de estaciones pluviogréficas que registran los datos de precipitacion
de la cuenca en estudio.

4, Calculo de la frecuencia con que se produce la méxima Intensidad de precipitacion,

que ocurre en un intervalo de tiempo de cierta duracion. Este analisis se representa

.t
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por las curvas [ - D - F (Intensidad — Duracion - Frecuencia), cuya elaboracién se

logra por medio del siguiente proceso:

a)

b)

d)

Determinacién de las intensidades anuales méximas de precipitacién, en
milimetros por minuto para i.ntervalos de duracidén 5, 10, 15, 20, 30, 45, 60, 90,
120, 150, 180, 240 y 360 minutos. Para una estacién dada, esta informacién es
proporcionada por el Centro de Recursos Naturales Renovables, del Servicios de
Meteorologia e Hidrologia del Ministerio de Agricultura y Ganaderfa.

Para cada intefvalo se colocan las intensidades en orden de magnitud de menor a
mayor y se elaboran los célculos de frecuencia de los eventos por medio de la
expresion: F=m/(n+1), donde F es la frecuencia, n es el nimero total de datos y
m es el nimero de la posicion del dato.

Se grafican los datos en papel Gumbel de acuerdo a las siguientes coordenadas:
X =Frecuencia, Y = Intensidad de precipitacién.

Se traza una linea recta ajustada lo mejor posible a la nube de puntos ploteada y se
realiza una verificacion visual del ajuste.

Se grafica en papel doble logaritmo para los diferentes periodos de retorno
deseado, la duracién contra la intensidad (obtenida de papel Gumbel para cada
duracion, periodo de retorno), basindose en el establecimiento de las siguientes

coordenadas: X= Duracién en minutos, Y = Intensidad en milimetros por minuto.

. Con los datos de duracién, intensidad obtenidos en los numerales anteriores, se

procede a la determinacion del caudal de disefio, utilizando para ello el método del
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hidrograma unitario triangular (capitulo II). Para fines pricticos, dicho método se

resume con la elaboracién de una tabla que presente la siguiente informacién:

a)

b)

d)

g)

h)

En la primera columna se presenta la duracién, en intervalos expresados en
minutos tales como 15 ¢ 30 minutos

En la segunda columna se presentan intensidades (I) para cada una de Ias
duraciones de la columna 1 respectivamente.

La columna niimero tres presenta la lamina de luvia en milimetros (L) que puede
expresarse como la duracién por la intensidad, es decir D x I.

La columna nimero cuatro representﬁ la limina de agua para la cuenca en
particular(Le), y se expresa como la ldmina de agua por el coeficiente de
escorrentia, es decir L X C, en milimetros, C =0.3

En Ia columna nimero cinco se determina la limina efectiva de agua (Le) que es
igual a L por el coeficiente de retraso, Cr = 0.98.

La columna mimero seis presenta el 4rea de la cuenca en metros cuadrados.

En la columna niimero siete se presenta el volumen de escurrimiento el cual se
puede expresar como el area por la intensidad, es decir A x I.

Para efectos de célculos posteriores en la columna ocho se multiplica el volumen
por dos.

En la columna nueve se determina el tiempo pico (Tp), por medio de la siguiente
férmula:

Tp=D/2 + 0.6Tc (Ec.3.1)
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Donde:
Tp = Tiempo pico en horas
D =Duracioén en horas
Te= Tiempo de concentracion en horas, calculado por medio de cualquiera-de
las formulas presentadas en Ia seccion.2.3.2.4.
i) En la columna diez se determina el tiempo base a través de la formula
siguiente:
Tb=2.67Tp (Ec.3.2)
Donde:
Tb = Tiempo base en horas
Tp = Tiempo pico en horas
k) En la columna once se determinan los caudales para cada una de las
intensidades a través de la siguiente formula:
Qp =0.555A/Tb (Ec. 3.3)
Donde :
A = drea de la cuenca ( Km?)
Tb = tiempo base en horas

Qp = caudal pico en m*/s/m -
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3.5.2 EJEMPLO DE APLICACION PARA CALCULO DEL CAUDAL

DE DISENO.

Para una mejor compresion de la metodologia anteriormente expuesta se presenta
este ejemplo, el cual tiene por objeto la determinacién del caudal de disefio del Rio
Cuyuapa ubicado en Santo Domingo de Guzmén (Departamento de Sonsonate).

Para el desarrollo de este ejemplo se cuenta con la siguiente informacion:

- Areade la cuenca (A) =20.2 Km®

- Tiempo de concentracién (Tc) = 110 min, calculado por medio de la férmula de
Giandotti, (Ec. 2.5).

- Las estaciones meteoroldgicas utilizadas para el desarrollo de este ejemplo,
contienen hlformacién_sobrg ]a intensidad de precipitacion mAxima anual (absoluta)
en mm/min, para diferentes periodos. Estos datos son proporcionados por el

Ministerio de Agricultura y Ganaderia (M.A.G).

La seleccion de dichas estaciones se realiza basdndose en la ubicacién geografica

de las mismas, por encontrarse relativamente més cercanas a la cuenca de interés.
Para este caso, las estaciones seleccionadas son:

a) Apaneca. Santa Leticia (Tabla 3.1)

b) Izalco, (Tabla 3.2).
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Con los valores, de precipitacién maxima anual y estableciendo periodo de
retorno de 50 afios, se obtienen las curvas I — D — F (paso 4 de seccién 3.5.1) mostradas
en la figura 3.8 y 3.9 Se determinan las intensidades respectivas a los periodos
establecidos c;.n la tabla 3.3, la cual se desarrollard basandose en el literal 4 de la
"Metodoiogfa Bésica a seguir para la Determinacién del Caudal de Disefio". Para la
elaboracién de dicha tabla, se requiere de los siguientes datos complementarios:
¢ Coeficiente de escorr;entia ( C)=0.3 (ver tabla 2.4)

e Coeficiente de retraso ( Cr ) = 0.98 (asumido)

Una vez cala.llada la tabla 3.3 se procede a graficar el hidrograma unitario
triangular de los datos promedio (de las 2 estaciones pluviogréficas), colocando en el eje
de las abscisas el tiempo en min. (columna 10) y en el eje de las ordenadas el caudal en
m’/seg (columna 11), seleccionando el mayor valor del caudal pico (columna 11), el cual
representa €l caudal de disefio. A manera de ejemplo se desarrolla el calculo péra los
primeros valores de la tabla 3.3, es decir para una duracién de 15 min. (columna? e

intensidad = 3.12 mm/min, (columna 2).

Columna 3: L (mm) =D (min) x I (mm/min) =

L =15 min x 3.12 mm/min = 46.8 mm
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Columna 4:

Columna 5:

Columna 6:

Columna 7:

Columna 8:

Columna 9:

L"(m) =L" (m) x C (adimensional)
L'=0.047 mx0.30

L’'=0.014m

Le (m) =L’ (m) x Cr (adimensional)
Le=0.014 mx 0.98

Le=0.014m
A =20.2 Km® = 20200,000 m?
V (m’) = A (m2) x Le (cm)
V =20,200,000 m x0.014 m

V=277,935.84m"

2V =2(277,935.84)

2V =5558711.68 m’
Tp (horas) = D/2 + 0.6 Tc (horas)

Tp=10.25/2 + 0.6 (1.84 horas)

Tp=1.229 horas.
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Columna 10: Tb (horas) = 2.67 Tp (horas)
Tb=2.67 (1.229 horas)

Th =3.281 horas.

Colunmna 11: Qp (m3/seg) =2 x (m’) / Tb (horas)
Qp = 555,871.68 m* / 3.281 horas = 169,399.22 m*/hrs

=47.05 m’/seg

Para los diferentes valores de Qp, obtenido en la columna 11 de la tabla se

selecciona el mayor de €stos, que para el caso corresponde a Q disefio = 74.14 m’/seg.



TABLA 3.1
INTENSIDAD DE PRECIPITACION MAXIMA ANUAL (ABSOLUTA)

 En mm/minuto para diferentes periodos

ESTACION : APANECA SANTA LETICIA
LATITUD : 13°51.7"

LONGITUD : 89° 46.9'

ELEVACION : 1300 m.s.n.m.

ANO| 5 10 15 20 30 45 60 | 90 | 120 | 150 | 180 | 240 | 360
1970 | 2.70 | 2.37 | 2.26 [ 2.16 | 1.61 | 1.09 | 0.95 | 0.84 | 0.80 [ 0.69 | 0.13 | 0.13
1071 | 1.86 | 1.53 | 1.19 | 1.15 | 1.12 ] 0.75 | 0.60 | 0.44 | 0.24 | 0.20 | 0.18 | 0.14
19721 2.34 1 2.09 | 1.87 [ 1.56 | 1.17 { 0.94 | 0.77 | 0.56 | 0.3]1 | 0.27 | 0.23 | 0.20
1973 1328 | 2.45 | 2.03 | 1.82 | 1.58 { 1.49 | 1.24 | 0.95 | 0.79 [ 0.28 | 0.24 | 0.06 | 0.05

I~

1974 [ 2.46 | 223 [ 1.82 [ 1.52 | 1.28 | 1.07 | 0.86 [ 0.66 | 0.57 | 0.48 | 0.41 [ 0.31 | 0.25

1975 3.42 | 2.71 | 2.16 | 1.88 | 1.51 [ 1.13 | 0.87 | 0.69 | 0.64 | 0.64 | 0.54 | 0.41 [ 0.14

1976 | 2.84 | 224 | 1.63 | 1.43 [ 1.12 | 1.03 | 0.80 { 0.60 | 0.34 | 0.29 | 0.27 [ 0.25 | 0.11

1977 | 2.70 [ 2.13 | 2.26 [ 1.84 | 1.47 | 1.06 | 0.80 | 0.54 | 0.40 | 0.32 | 0.28 | 0.26 | 0.17

1978 [ 292 {2.44 | 2.03 | 1.84 { 1.85 | 1.64 ( 1.34 [ 1.02 [ 0.89 | 0.73 | 0.64 | 0.50 | 0.36

1979 2.70 | 1.84 | 1.67 | 1.51 [ 1.13 | 0.84 | 0.69 | 0.53 | 0.42 | 0.35 [ 0.29 ] 0.22 | 0.15

1980 | 1.98 | 1.93 | 1.41 | 1.29 | 1.24 [ 0.83 [ 0.74 | 0.56 | 0.51 | 0.43 | 0.36 | 0.31 | 0.16

1981 1 3.16 | 2.56 | 2.35|1.94|1.62 | 1.22 [ 1.07 | 0.86 | 0.67 | 0.53 | 0.46 | 0.18 | 0.20

1982 2.14 | 2.04 | 1.97 | 1.81 | 1.36 [ 1.03 [ 0.82 [ 0.75 | 0.70 | 0.66 | 0.58 | 0.58 | 0.53

1983 5.20 | 3.54 | 2.76 | 2.54 | 2.01 [ 1.49 | 1.20 [ 0.76 | 0.47 { 0.34 | 0.30 ] 0.25 | 0.17

PROM | 2.84 1229 [ 1.96 | 1.74 | 1.43 | 1.12 | 0.91 | 0.70 | 0.55 [ 0.44 | 0.35 | 0.27 | 0.21

DS. (0.83 047|041 (036028 {0.26710.22|0.1710.20|0.18 [0.15|0.14 | 0.13

MAX 1520|354 1276254201 1.641.34/1.02|0.8{0.73/0.64 | 0.58( 0.53

MIN | 1.86 | 1.53 l..19 15} 112 1 0.75 1 0.60 | 0.44 | 0.24 | 0.20 | 0.13 | 0.06 | 0.05
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TABLA 3.2

INTENSIDAD DE PRECIPITACION MAXIMA ANUAL (ABSOLUTA)

En mm/minuto para diferentes periodos

ESTACION

LATITUD

LONGITUD
ELEVACION

IZALCO

13° 45.7'
" 89° 42.3'

390 m.s.n.n.

ANO

10

15

30

45

60

90

120

150

180

240

360

1965

1.60

1.54

1.37

1.20

1.02

0.82

0.68

0.14

0.12

0.11

0.10

0.08

0.08

1966

2.14

2.05

2.03

2.02

1.53

1.14

0.86

0.56

0.34

0.29

0.25

0.19

0.14

1967

2.25

1.87

1.75

1.56

1.38

1.08

0.90

0.65

0.58

0.49

0.42

0.33

0.17

1968

3.24

2.43

2.02

2.02

1.45

1.68

0.88

0.60

0.45

0.40

0.37

0.28

0.09

1969

3.08

2.33

2.01

1.71

1.40

.38

1.12

0.79

0.53

0.40

0.26

0.23

0.20

1970

3.06

2.24

1.90

1.62

1.33

1.09

0.86

0.81

0.48

0.40

0.35

0.27

0.22

1971

3.92

2.98

2.65

2.34

1.82

1.26

0.71

0.50

0.40

0.32

0.23

0.23

(.13

1972

3.26

2.46

2.11

1.90

1.54

1.21

1.00

0.74

0.39

0.32

0.18

0.15

0.13

1973

2.52

2.25

2.16

2.07

1.84

1.47

1.26

0.99

0.79

0.66

0.56

0.31

0.23

1974

2.86

2.29

2.10

1.68

1.37

1.06

0.91

0.66

0.59

0.49

0.41

0.32

0.25

1975

2.86

2.00

1.73

1.60

1.24

1.12

0.96

0.74

0.41

"0.33

0.28

0.21

0.17

1976

2.04

1.55

1.29

.14

0.90

0.69

0.58

0.40

0.33

0.27

0.24

0.18

0.12

1977

3.16

2.35

1.97

1.92

1.65

1.31

1.02

0.69

0.52

0.42

0.36

0.28

0.17

1978

2.82

.94

1.56

1.31

1.08

0.85

0.55

0.63

0.48

0.39

0.32

0.24

0.16

1979

3.80

2.65

1.97

1.87

1.40

1.09

0.86

0.63

0.49

0.40

0.35

0.27

0.18

1980

3.38

2.13

1.70

1.45

1.20

0.95

0.95

0.69

0.52

0.42

0.35

0.23

0.15

1981

3.80

2.66

1.95

1.64

1.34

1.09

1.05

0.96

0.73

0.59

0.50

0.39

0.21

1982

2,54

1.92

1.58

1.41

1.10

0.87

0.67

0.47

0.38

0.32

0.27

0.20

0.14

PROM

2.91

2.21

1.88

1.69

1.37

1.12

0.83

0.65

0.47

0.39

0.32

0.24

0.16

DS.

0.64

0.38

0.32

0.32

0.26

0.24

0.19

0.20

0.15

0.12

0.11

0.07

0.05

MAX

3.92

2.98

2.65

2.34

1.84

1.68

1.26

0.99

0.79

0.66

0.56

0.39

0.25

MIN

1.60

1.54

1.29

1.14

0.90

0.69

0.55

0.14

0.12

0.11

0.10

0.08

0.08
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Intensidad (mm/min)

FIG. 3.8 Curva Intensidad-Duracién-Frecuencia para la Estacién Apaneca-Santa Leticia a diferentes
Periodos de Retornn
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FI1G. 5.9 Curva Intensidad-Duracion-Frecuencia para la Estacion lzaleo a diferentes Periodos de Retorno

10,00

- ) i |3
: . L I ! ! i
' Te=100 afos: | ; C
T T TEs0 ERes | i :
e T=25 a00S_ \ ! oo
T=10 afios NN ! |
. ] I ~
; T=5afios  m_ ¢ ! ;
! : . \ : ;
1 ]
: T=2 afos Ly
; ’ L
i P
; ‘ i
! !
) i ' -~
1,00 : — :
. I -
[ o _ j : i—
R ;“-..-" . -l | i E
] | B
oo ;
i ) l
o i !
L ' [
- s : i
S i
[ i
M
|
, g
Ll
[ 1
[ ;
1 " } 1
o )
0,10 ‘ | Py

T : 10 100 1000
Duracion {min)



TABLA

3.3:

CALCULO DEL CAUDAL PICO POR MEDIC DEL HIDROGRAMA TRIANGUIAR EQUIVALENTE

El tiempo de concemtracion a wiilizar serd: Te = 110.00 min

DURACION | INTENSIDAD | LALAINA L' Le AREA FOLUMEN a1 TIEMPO PICO | TIEMPO BASE | CAUDAL PICO

nin DY tmmeming mm mi mt m m m Tp thorasi Th thoras) Qp fm seg) =

13 312 46.80 0.01 | 001 2020000000 277635 84 555.871.68 1,229 3.28]43 47 (_?6
30 2.2] 66.30 0.02] 002] 2020000000 303,742 44 787.484.88 1.354 361518 6051
43 1.9] 53.93 0.03 0.03] 20.200000.00 31043956 | 1,020879.72 1,479 3.94893 7_'1.81
60 132 91.20 0.03] 0.03] 2020000000 39161556 | 1,083,237.12 1.604 428268 70,26
90 1.25 112.50 0.03] 0.03] 2020000000 £65,115.00] 1.336,230.00 1.554 4.93018 7 95
120 1.03 126.00 0.04] 0.04] 20.200,000.00 74828880 | 1.496,577.60 2,004 561768 74.00
150 0.57 130.30 004 004 2020000000 77501340 | 1,350,026.50 2.354 6.28518 65.50
150 (.73 133.00 0041 0.04] 20.200,000.00 il 735,00 | 1,603.476.00 2.604 6.93265 64.06
240 0.63 131.20 0.05] 0.04] 20,200.000.00 §97.946.56 | 1,795.893.12 3104 528765 60. 1 g
360 0.30 150,00 0.05 | 005] 2020000000 1065954.00] 2.137.968.00 4.104 10.95768 34.20
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3.6 DISENO HIDRAULICO

Una vez obtenido el candal de disefio en la seccién precedente a través del disefio
hidrolégico presentado anteriormente y cuyo resultado proporciond un caudal de 74.14
m?/seg se procede a realizar el disefio hidraulico, por medio del cual se determina el perfil
hidrdulico de flujo. Para poder definir a través del mismo los pardmetros o factores que
intervienenen el disefio de puentes, dentro de dichos factores se tienen el 4rea hidraulica
de la seccién en la estacion donde se implementard la obra, la altura hidraulica de la
avenida de disefio, la velocidad del flujo del caudal de disefio etc. Estos factores son de
mucha importancia en el disefio de puentes, ya que de la evaluacién de ellos depende la

seccion a disefiar.

En esta seccion se determinard el perfil hidraulico para flujo gradualmente
variado, existiendo para ello, varios métodos de célculo entre los cuales se mencionan:
integracion directa, integracién grafica, método estandar por segmentos, etc., siendo este

ultimo el més usado para tal propésito, por lo que se desarrollara en €l presente capitulo.
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3.6.1 METODO ESTANDAR POR SEGMENTOS

Este método es aplicable a todo tipo de canales, ya sean prismaticos, no
prismaticos o naturales. En canales no prismaticos los elementos hidraulicos no som
independientes de la distancia a lo largo del canal. En canales naturales, se requiere
hacer estudios de campo, a efecto de recolectar la informacion requerida en las secciones
consideradas en el cdlculo, el cual se efectia mediante pasos de estacién a estacién en las
cuales se ha determinado las caracteristicas hidrdulicas. En estos casos, la distancia entre
estaciones se conoce y el procedimiento consiste en calcular la profundidad del flujo en
las estaciones, lo cual se efecttia corrientemente, Ppor prueba y error.

Este método tiene muchas ventajas en su aplicacién a canales naturales. Algunas
de ellas son:

a) Cuando la carga de velocidad es pequefia, este método, puede ser
conducido en la direccién equivocada sin caer en serios errores, aunque es preferible y
recomendable conducirlos en la direccién hacia aguas arriba, en caso de presentarse flujo
subcritico y hacia aguas abajo en flujo supercritico.

b) La elevacion de la superficie del agua en la seccién inicial, puede no
conocerse, otra bondad del método, en este caso, radica precisamente en que si los
calculos son iniciados con una cota asumida, que de ﬁecho es incorrecta para la carg;?t

dada, el perfil de flujo resultante se hard mas correcto después de cada segmento, siempre

que se lleven en la direccion correcta.
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El célculo del perfil de flujo requiere conocer:

El caudal para el cual se desea el perfil de flujo.

La elevacion del espejo o superficie del agua, en la seccion de control. Si no se
conocen .los célculos, puedeﬂ iniciarse con una elevacién asumida en una seccidn
alejada de la inicial.

Los elementos geométricos de las diferentes secciones del canal para los tirantes de
flujo que se encuentren dentro del rango esperado, deben ser conocidos, asi como
también, la longitud del tramo entre secciones, el ancho del canal, perimetro mojado y
el area hidréulica.

La rugosidad del canal y las pérdidas por remolino en las diferentes secciones. Estas
tltimas, pueden estimarse sepg;admnente e incluirlas en los calculos. Algunas veces
conviene elevar el valor del coeficiente de rugosidad y de esta manera, se incluirian
efectos debidos a pérdidas por remolino. Este método calcula los tirantes de flujo por

prueba y error hasta cumplir las condiciones siguientes:

Zl=SoAx+y| +z; (EC34)
Zz =¥2 + Zy ( EC.3.5)
Donde :

Z1 y Z,= elevaciones del espejo de agua en las secciones 1 y 2.(ver fig. 3.10)‘
Las pérdidas por friccion vienen dadas por:

hf = Sf Ax = ¥ (S1+S2 )Ax . (Ec.3.6)

Donde :

Sf: promedio de secciones 1 y 2,
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Fig.310 Caracteristicas de la circulacién del agua en canales abfertos

Igualando ecuaciones de energia para las secciones 1 y 2 se tiene:
Zi+ o V2 i(2)=Zp + ocy Vo2(2g) +he+he  (Ec.3.7)
Donde :

he : Es un valor afiadido, que representa las pérdidas por remolinos.

En ausencia de un método para la evaluacién de las pérdidas por remolino,
sabiendo que estas dependen principalmente de la rapidéz de cambio de la carga. de
velocidad, puede expresarse entonces como una parte de ésta, asi:

he =K (cc; Vi2(2g) -oc; V(28)) (Ec.3.8)
Donde :
K : es un coeficienle que para tramos que convergen y divergen gradualmente
varian de 0 a 0.1 y 0.2, res;;ectivamente. Para expansiones y contracciones
abruptas, es 0.5 aproximadamenie. Para canales prismaticos y regulares el

valorde K=0
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Por simplicidad en los céalculos, algunas veces, he puede hacerse parte de las
pérdidas por friccidn, por lo que es necesario aumentar ¢l coeficiente de Manning para
incluir estas pérdidas; entonces he = 0 en el calculo.

La alture.l de carga en cada seccidn seré:
H, =2+« Vi?2g (Ec.3.9)
Hy =7+ o Vo 2g ( Ec. 3.10)
Sustituyendo las ecuaciones anteriores (3.9 y 3.10) en (3.7) se tiene;

Hi=H,+hst h, (Ec.3.11)

Esta es Ia ecuacién bésica que establece el método estdndar por segmentos, y

deberd resolverse por medio de tanteos.

3.6.2 SECUENCIA DE PASOS PARA EL ANALISIS DEL
PERFIL DE FLUJO GRADUALMENTE VARIADO POR

EL METODO ESTANDAR POR SEGMENTOS

1) Definir caudal de disefio ( determinado en estudios hidrologicos)

2) Estimar el coeficiente “n” de Manning para, el cauce en todas las secciones a analizar
a excepcion del punto de control, para el cual se considera el promedio de:

a) “n” para el fondo del cauce

b) “n” para la obra de paso
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3) Obtener secciones transversales del cauce aguas arriba y aguas abajo del sitio
seleccionado. Pueden escogerse arbitrariamente si se encuentran cerca del punto en
cuestion o de los puntos dg interés(ensanchamiento o angostamiento del mismo.). Para
diluir imprecisiones en la estimacién de la seccién de control

4) De las secciones transversales obtenidas, calcular:

4.1 Pendientes hidraulicas extremas:
Si = (y2 -y1)/(x2-x1) (Ee.3.12)
8o = (Yar¥a-1)/(Xa-Xn-1) (Ec.3.13)
4.2 Las pendientes hidriulicas intermedias se calculan como pendientes

ponderadas en funcién de la distancia entre secciones.

Si= (0.5 (Si1 ( xixi1)) + (0.5 my (X3+1-%1))) /(0.5(X5+1-Xi-1)) (Ec. 3.14)
Donde :
X; : estacionamiento de la seccién
m; = (Yir1-Yi)/ (Xie1-%i)
5. Célculo de los tirantes normales para cada seccion del cauce

De continuidad se sabe:
Q=AV (Ec. 3.15)

Y de Manning se tiene que:

v=] RPg” (Ec. 3.16)
n
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R=A/P. (Ec. 3.17)
2 5 .
Sustituyendo las columnas /5' y /6/ en la columna 4 de la tabla para el "Analisis
Hidraulico para Célculo del Flujo Normal", (ver tabla A en figuras 3.12 - 3.18), se tiene:

Q=1 A¥/p* g” (Ec. 3.18)

n

Sin embargo, Q, n y S son constantes, por lo que la ecuacién 3.18 puede
transformarse en:

Qn/S"”?=A" (Ec. 3.19)

La ecuacidn anterior, se resuelve para varios tirantes, para cada seccion.
6. Calculo de los tirantes criticos para cada seccién transversal: se efggﬁa
por medio de las ecudciones:
V3/2g = AT (Ee. 3.20)
La formula anterior, es valido cuando en nimero de Froude (F), es igual a 1.
Sustituyendo la ecuacion de continuidad en la ecuacion 3.20, esta se transforma en:

Q*2g = A’/P (Ec.321)

Se resuelve de forma andloga a la ecuacion 3.11.

7. Hacer un andlisis de ]os tirantes normal y critico a lo largo del cauce para
determinar la copdicién que prevalece, con lo que se determinaré el sentido en que se
realizaran los cdlculos, asi como el tirante que se tomara como tirante de control {(normal

o critico).

Py
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8. Iniciar el calculo del perfil de flujo con los resultados obtenidos en el
numeral anterior, asf:

8.1 Definir los parametros de la seccion de control, estacién, elevacion del
fondo, tirante, drea hidraulica, perimetro mojado, caudal de disefio y coeficiente de
Manning.

8.2 Calcular para la seccidn 2 la altura de carga, es decir:

E; =Y; + Q¥(2gAD) (Ec.3.22)
Fi=(Q* N? 0.5 P *® (Li-Lin)) / A 17 (Ec. 3.23)
H;=E;+Fi- (Zin - Z;) (Ec.3.24)

Donde :

I: Indice de orden de seccion a evaluar

Yi: Tirante correspondiente al perfil de flujo de la seccion de diseiﬁo.

Q: Caudal de disefio

n: Coeficiente de rugosidad de Manning

Pi: Perimetro mojado de la seccion ;

Li: Estacion de seccion;

Ai: Area hidraulica de la seccion ;

Zi: Elevacion de la seccién; referida a un datum

Fi: Pérdidas por friccion de la media distancia entre seccién;y €+

Ei: Energia especifica en seccidn;
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Hi: Altura de carga en seccion;
A Correccion en altura de carga.

8.3 Resolver la ecuacion 3.16 mediante el siguiente proceso.

8.3.1 El tiran’te solucion estara ubicado en (0,Ymax), siendo este {ltimo el méaximo

posible por la geometria de la seccién.

El tirante asumido serd el tirante promedio de los valores extremos, es decir

Yasumide™ (Ymax+ Y min)/2

8.3.2 Para el tirante asumido, calcular APy T.

8.3.3 Calcule Ei+ Fiy por medio de las formulas 3.22 y 3.23.

8.3.4 Calcule la correccion en altura de carga, usando los resultados de 8.2

A=Eis; - Hi- Fin (Ee. 325)

8.3.5 Revisar si el \-lalor de A se encuentra dentro de la tolerancia permitida y si asi
fuera, continuar con el siguiente paso, caso contrario, deberd asumirse un
nuevo valor de tirante, paso 8.3.2, tomando Ymin=(Y; ctual).

8.3.6 Calcular por continuidad, Ja velocidad correspondiente al tirante solucidn.
Sustituir los valores definidos en 8.1, por los recién calculados, aumente en una

unidad y contimie (8.2), hasta concluir con la Ultima seccién.

Con los datos obtenidos del procedimiento anteriormente expuesto se determina el

perfil hidraulico de flujo.
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3.6.2.1 EJEMPLO DEL CALCULO DEL PERFIL DE FLUJO

Se pretende encontrar el perfil hidraulico que posee el rio ubicado en las cercanias
de Santo Domingo de Guzman, Departamento de Sonsonate, para lo cual se plantean las
caracteristicas del lugar, que incluyen el caudal de disefio (calculado en la seccién 3.5.2).

. Para el desarrollo del ejemplo se asume Qdiseﬁo=74.7m3/seg , ademés se determina el
coeficiente de rugosidad de Manning para el cauce en el tramo a analizar (n=0.035) y
para el punto de control (n=0.040); también se tiene una pendiente del cauce del 1.5%.

En campo, se determinan las diferentes secciones transversales del cauce, cuya
separacion depende de la envergadura de la obra. Para este caso se han seleccionado 7
secciones a cada 50 mts, como se muestra en la figura 3.11

La secciones transversales de los émplazamientos correspondientes a cada uno de
los estacionamientos deberan dibujarse a escala, para determinar sus caracteristicas
hidraulicas (ver figuras 3.12 al 3.18), de dichas secciones se obtiene lo siguiente:

0 Area hidraulica: A
a Perimetro mojado: P

o Espejo o superficie de agua: T

Para una mayor comprension de lo expuesto, se detalla el procedimiento a seguir
para analizar la seccién ubicada en el estacionamiento 0-150 (fig. 3.12):
v" Una vez dibujada a escala la seccién transversal correspondiente, se realiza el andlisis

para flujo normal y para flujo critico de la misma. Para el primer caso, deberdn



FIG. 3.11 Localizacién de las secciones transversales en el cauce
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Seccion Transversal

SECCION 1 Est.0.150
CURVA DE DESCARGA

Yn=3.75m.

AR2."3

Sin escala

Tabla A ANALISIS HIDRAULICO PARA El. CALCULO DEL FLUJO NORMAL
CARACTERISTICAS HIDRAULICAS DE LA SECCION

Ym) | Am) | Pm) | Rm) | AR [ T(m):
1.00 4,08 6.00 .68 3.16 4.40
2.00 £.64 8.10 1.07 9.04 4.90
3.00 1434 11.60 1.24 16.55 6.70
4.00 21.81 13.70 1.57 29.4% 8.00
3.00 3041 16.00 1.50 46.65 9.50

o
&7z .

Tabla B ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO CRITICO

rale’

Y(m) A(m*) T(m) NG Q'fg
1.00 3.75 4.30 Yy 12.26 292.67
2.00 10.25 7.30 L147.52 292.67
3.00 17.90 2.10 708.07 292.67
2.50 14.07 1.70 1362.12 292.67
4.00 1264 7.55 1 267.56 292.67
2.37 13.04 7.5 v289.46 ... 292,67
2.36 13.05 7.59 29233 L 292,67

Secciones Transversales de la Cuenca del Rio Cuyuapa

FIG. 3.12 Caracteristicas Hidraulicas y Curva de Descarga de la Seccidn Transversal |



N :E Seccion Transversal /
Sin escala
SECCION 2 Est0-100
Y CURVA DE DESCARGA

ARY?
Yu=3,10m.

Tabla A ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO NORMAL
CARACTERISTICAS HIDRAULICAS DE LA SECCION

Y(m) | AmD | Pm) | Rm) | ARD T(m)
1.00 4.50 5.50 0.82 3.94 4.40
2.00 10.25 8.00 1.28 12.03 4,90
3.00 17.45 10.90 1.60 2337 " 670
400 26.45 13.50 1,97 41,88 3.00
5.00 15.00 15.00 2.46 47.15 10.80

TablaB ANALISIS HIDRAULICO PARA EL. CALCULO DEL FLUJO CRITICO

Y(m) A(m) T(m) AT Q2g
1.00 4.30 4.70 16,92 292.67
2.00 23R8 5.60 14737 292.67
3.00 . 1538 6.50 559,70 292.67
2.48 12,13 6.15 C 29021 292.67
2.48 12.17 6.16 252.34 292,67

FIG. 3.13 Caracteristicas Hidrdulicas y Curva de Descarga de la Seccion Transversal 2



‘k -ﬁ Seccién Transversal /
Sin escala
4 SECCION 3 Est. 0-050
v CURVA DE DESCARGA
—p

2 v

23
Yu=327m, AR

Tabla A ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO NORMAL
CARACTERISTICAS HIDRAULICAS DE LA SECCION

Y(m) | A(m) P(m) Rm) | AR T(m)
1.04 4.30 5.50 0.78 164 4.70
200 238 7.00 1.34 17.40 5.60
3.00 1538 9.00 1.71 21.99 6.50
4.00 22.4% 11.50 195 35.09 7.90
5.00 30.78 13.50 2.28 53.32 2.90

Tabla B ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO CRITICO

Y(m) A(nr) T(m) AT Q'f2g
2.00 10.25 6.65 16194 292,67
3.00 17.45 8.70 610,75 292.67
2.50 13.90 7.70 348.75 292.67
2.36 12.95 747 288.11 292.67

FI1G+3.14 Caracteristicas Hidraulicas y Curva de Descarga de Ia Seccién Transversal 3



\ E Seccion Transversa] P
Sin escala
? SECCION 4  Est. 0+ 000
Y CURVA DE DESCARGA

AR
Yu=3,18m.

Tabla A ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO NORMAL
CARACTERISTICAS HIDRAULICAS DE LA SECCION

Y(m) | Am) | Ptm) | Ram) | ARD T(m)
1.00 4.55 6.00 0.76 .79 4.91
2.00 9.87 7.50 132 11,88 577
3.00 16.14 2.80 1.65 22.54 6.73
4.00 28.90 11.50 1.98 36.23 823
3.00 37.45 14.90 215 57.60 12.01

Tabla B ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUIO CRITICO

Y(m) A(m) T(m) AT QR
2.00 9.87 577 166.62 292.67
3.00 16.14 5.73 624.73 292.67
2.20 1106 6.00 22548 292,67
2.30 11.67- 6.18 257.20 292.67
235 12.26 6.21 20892 292,67

FIG. 3.15 Caracteristicas Hidraulicas y Curva de Descarga (_ie fa Seccidn Transversal 4



v

Sin escala
SECCION 5 Est.0+050
CURVA DE DESCARGA
ARZB
Yu=3,65m.

Tabla A ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO NORMAL
CARACTERISTICAS HIDRAULICAS DE LA SECCION

Yy | Am) | Pam) | Rom) | AR* | T(m)
1.00 435 5.90 06.70 3.56 4.55
200 9.07 7.80 1.16 10.01 5.00
3.00 14.27 9.90 1.44 18.20 5.50
4.00 20080 11.50 1.74 28.93 6.10
5.00 26.86 1397 1.93 41.64 765

Tabla B ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO CRITICO

Y(m) A(m*) T{m) AT Qg
1.04} 4257 4.55 18.90 292.67
2.00 207 7.80 149.23 292.67
2.30 10.63 5.25 228719 292.67
2.4 11.16 5.30 262.25 29267
2.45 11.43 5.30 251.74 T 29267
2.4% 11.55 5.30 291.47 292,67

FIG. 3.16 Caracteristicas Hidraulicas y Curva de Descarga de la Seccién Transversal 5



A SECCION 6 Est.0+ 100
Y CURVA DE DESCARGA

AR®®
Yu = 3,40 m.

Tabla A ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO NORMAL
CARACTERISTICAS HIDRAULICAS DE LA SECCION )

Y(m) | Am) | Pm) | Rm) | AR®” | T(m)
1.00 4.72 6.30 B.75 3.90 505
2.00 RO74 7.90 1.26 11.60 537
3.00 15.49 9.30 1.67 2].80 5.80
4.00 21.47 10.80 2.00 34.08 6.13
5.00 28.94 17.40 2.15 47.89 B8.50

Tabla B ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO CRITICO

Y{m) A(m") T(m) AT Qg
1.00 4.72 5.05 20.82 292.67
2.00 $.94 5.37 182,88 292.67
230 8.58 5.50 18233 292.67
233 11.71 5.50 291,93 292,67
235 11.85 5.50 302.55 292.67
2.40 12.13 5.50 324.50 292.67

FIG. 3.17 Caracteristicas Hidraulicas y Curva de Descarga de la Seccion Transversa) 6



\ . ' Seccién Transversal /

Sin escala

SECCION 7  Est 0150
A ? CURVA DE DESCARGA
AR‘.’B
Yu =3,00m.

ANALISIS HIDRAULICO PARA EL CALCULO DEL FLUJO NORMAL

Tabla A .
CARACTERISTICAS HIDRAULICAS DE LA SECCION

| Y(m) | Am) | Pm) | Rim) | AR | T(m)
1.00 175 5.00 B0.75 3.10 5.05
2.00 10.25 8.80 1.16 11.32 537
3.00 17.90 10.20 1.75 2599 5.80
4.00 26.75 12.00 2.19 4427 6.13
5.00 35.54 13.90 2.56 66.51

Tabla B ANALISIS HIDRAULICO PARA EI. CALCULO DEL FLUIO CRITICO

Y(m) A(m®) T(w) AT Qg
2.00 10,23 7.30 147.52 292.67
3.00 17.90 B.10 TOROT 292.67
2.50 13.85 7.70 345.03 292.67
2.40 13.23 - 7.60 30470 292.67
2.39 13.14 7.69 224.64 292.67
2.31 13.11 7.69 292.49 292.67

FIG. 3.18. Seccién Transversal 7



asumirse diferentes valores de tirantes, (los cuales se muestran en tabla A de fig.
3.12), limitados por la profundidad natural del flujo en la seccion. Acontinuacién se
cjemﬁliﬁca la determinacion de las caracteristicas hidraulicas. La ecuacion a emplear
es:

AR®=Qn)/ ("

Para el tirante Y=1.00 mts (columna 1 de tabla A, fig. 3.12), se obtiene por
meétodos geométricos €l 4drea hidrdulica de 4.08 mts® (columna 2 de tabla A), un
perimetro mojado P=6 mts (columna 3), un radio hidrdulico R=0.68mts (columna 4) y
un factor geométrico de AR**=3.16 (columna 5), ademas del ancho superficial
T=4.40 mts (columna 6). Se procede de la misma forma para los valores asumidos de
y (1.00 a 5.00 mts). La determinacién del tirante normal estara en base a la igualdad
entre los factores A R** contra el factor hidraulico (Q n) / (S"®), en donde Q, ny S
son constantes, por lo cual este factor es conocido. Siendo A R** funcién de Y, se
establece su valor, mediante la resolucion de la igualdad.

Parael caso del flujo critico, se utiliza la siguiente férmula:

Q*/2g=A%T (Ec. 3.26)
Ejemplificando, para y=1 mits, se tiene un 4rea hidraulica A=3.75 mts?, un ancho

superficial T=4.30 mts, un factor A*/T=12.26 y el factor Q*/2g=292.67, procediendo

de igual forma que en el caso del tirante normal, se evaluara el factor hidraulico
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(Q*/ 2 g), con el factor geométrico (A7 T); Yeriticas Sera el valor que por prueba y
error satisfaga dicha igualdad.

v De igual forma se hara para las siguientes secciones.

v Se contin.ﬁa comparando los valores obtenidos para tirantes normal (tabla A figs. 3.12
a la 3.18) y critico (tabla B figs. 3.12 a la 3.18) a lo largo de cada una de las
secciones, el mayor de los valores es el que rige. En este caso el flujo que prevalece
es el normal, por lo que corresponde a una seccién de control aguas abajo”. %‘

v" Acontinuacién se procede al célculo del perfil de flujo (ver paso 8.2 de secci6n 3.6.2)
para lo cual se requiere determinar los signientes aspectos:

o Energia especifica en cada seccion (E;): Ei=y; + Q*/(2g A%)

o Pérdidas por friccion (F): Fi= Q? o2 (0.5) Pi¥3 (Li-Lin)(A1%)

o Altura de carga en las secciones (H;): H;= E; + Fi- (Zin1-Z) -
o Correccion en la altura de carga (A): A =E;-Fin-Hi

v Con las férmulas anteriores se establece la siguiente tabla:

ESTACION Ei Fi Hi 4 y

Ejemplificando para el estacionamiento 0-150: Ei
Ei=3.75 + (74.7)* / (2 x 9.81)(20.44)%) = 4.4
Fi= ((74.7)* (0.035)* 0.5 (12.84)"" (50)) / (20.44)'*" = 0.22

Hi=4.4+0.22 - (0.015 x 50 m) = 3.87

* Hidraulica de Canales Abiertos, Ven Te Chow.
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Calculando para el estacionamiento 0-100, E; =4.18 y ¥; = 0.21

|Al =1.18-021-3.87=0.10

Y=375m

El valor de | A| debera ser < 0.005. Para fines académicos en este trabajo se toma

el valor de 0.10. Por lo mismo se acepta el valor de Y, para formar el perfil de flujo, y asi

sucesivamente hasta terminar con las secciones, secuencialmente. Luego se procede al

calculo de la velocidad correspondiente al tirante y.

V =0Q/A=174.7/20.44 = 3.66 mis/seg

Donde:

V: velocidad, en mts/seg.

Con los datos asi calculados para cada una de las secciones, se obtiene la siguiente tabla:

TABLA 3.4: CALCULO DEL PERFIL DE FLUJO

Estacionamiento Ei (mts) Fi (mts) Hi (mis) Y (mts) V (mts/seg)
0-150 4.40 0.22 3.87 3.70 3.65
0-160 418 0.21 3.64 3.10 414
0-050 4.27 0.21 3.72 327 4.45
0+000 4.34 0.18 3.77 3.18 4.36
0+050 4.36 0.15 3.76 3.65 430
0+100 4.31 0.26 3.88 3.40 4.17
0+150 4.31 0.64 3.00
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Con los datos presentados en la tabla anterior, se procede a graficar el "perfil de
flujo" (ver fig.3.19), trazando en el eje de las abscisas, las distancias entre los diferentes
estacionamientos y en el eje de las ordenadas, los puntos correspondientes a la linea de

energia, la supérﬁcie del agua y el fondo del canal, mostrados enla figura 3.19.

Posteriormente a este andlisis se debe determinar el area hidrdulica equivalente
que sea capaz de transportar el caudal de disefio. Para ello serd necesario establecer las
dimensiones de la misma, basandose en el nivel del agua permitido que pueda alcanzarse,
al considerar la convergencia del flujo impuesta al cauce natural, por la obra a ejecutarse.

Cabe aclarar que en este ejemplo no se presenta dicho calculo, y para efectos de
ilustracién se tomars el valor de la base como el correspondiente al ancho superficial (T).

Para el caso en cuestibn, T tiene un valor de 7.13 mts, aunque la
determinacion de la base de dicha drea hidraulica (longitud del puente), depende
basicamente de la experiencia del proyectista y de la consideracién de los siguientes

factores.
e (Caudal de disefio no estimado para una avenida méxima extraordinaria.
e Nimero de obstrucciones (pilas o estribos)

» Topografia del terreno, etc.
La altura de dicha drea hidrdulica dependera de la elevacion total calculada, la
cual puede determinarse adicionando al (NAME) el valor del bordo libre, el cual tiene

como finalidad permitir el paso de materiales voluminosos(ramas, troncos, etc.), que
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pueden ser arrastrados por la corriente de agua. También debera permitir la sobrelevacion
causada por las obstrucciones debidas a pilas y estribos del puente.

Tomando en cuenta, estos aspectos y analizando la seccién con estacionamiento
0 + 000, (fig. 3.15), se tiene:

De tabla “Célculo de Perfil de Flujo™ (ver tabla 3.4), la altura de NAME en esa
seccidn es, de 3.18 mts. Se considera un espacio libre de 1.50 mts, por lo que la elevacién
total (Et) seria:

Et=3.18 +1.50 = 4.68 mts
La elevacion total (NAME + ‘bordo libre), determinara la altura del rostro inferior que
formara parte de la superestructura estas dimensiones del puente quedan establecidas en

. la figura 3.20.
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FIG. 3.19 Perfil de Flujo aplicanda el méiodo por segmentos

PERFIL DE FLUJO APLICANDO EL METODO POR SEGMENTOS
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3.7 - DISENO ESTRUCTURAL

El disefio estructural tiene como objeto proporcionar soluciones que, por
medio dél aprovechamiento 6ptimo de los materiales y de las técnicas constructivas
disponibles y cumpliendo con las restricciones impuestas por los otros aspectos del
proyecto, den lugar a un buen comportamiento de la estructura, en condici&;’es normales
y funcionamiento de la construccion y seguridad adecuada por la ocurrencia de algin

tiempo de falla.

La estructura puede concebirse como un subsistema dentro del sistema
principal, constituido por la obra global. La funcién de la estructura es absorber las
solicitaciones que se derivan del funcionamiento de la construccién, Esquemsaticamente

este concepto se visualiza en la siguiente figura:

Carga viva Carpa muerta  Sismo Hundimiento
ESTRUCTURA
Flecha Esfuerzo Agrietamiento Daiio

El subsistema estructural debe soportar una serie de acciones extremas, que le

ocasionan deformaciones, desplazamientos y ocasionalmente dafios. Por acciones se
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entienden lo que generalmente se denominan cargas, pero esta acepcion mas general
incluye a todos los agentes externos que inducen en estructura fuerzas externas,esfuerzos
y deformaciones. Por tanto, ademés de las cargas propiamente dichas, se incluyen las
deformaciones ifnpuestas, como los hundimientos de la cimentacién y los cambios

volumétricos, asi como los efectos ambientales del viento, temperatura, corrosion, etc.

La respuesta de la estructura estd representada por el conjunto de pardmetros

fisicos que descubren su comportamiento, ante las acciones que le son aplicadas.

Para que la construccion cumpla con las funciones para las cuales esté siendo
proyectada, es necesario que la respuesta de la estructura se mantenga dentro de los

limites que no afecten su correcto funcionamiento, ni su estabilidad.

El objetivo del disefio estructural, puede reemplazarse como el de
proporciohar una seguridad adecuada ante la aparicién de estados limite de falla, para las
acciones mas desfavorables que puedan presentarse durante la vida util de la construccion
y procurar que las condiciones normales de operacion no se sobrepasen de los estados

limites de servicio.
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3.7.1 EJEMPLO DE DISENO DE UN PUENTE CONVENCIONAL

El puente a revisar requerir del andlisis estructural, considerando un puente
de concreto reforzado, consistente en una losa apoyada en dos estribos, como se
muestra en la figura 3.21. Dicho disefio es presentado como complemento al analisis

s

p:
hidraulico precedente,

o DISENO DE LA LOSA
Calculando el espesor, se tiene que: h= (S+10)* 1.10/30=(1-3.78+10)*1.10/30=26.5
cms 6 hmin=0.065 1¢=0.065*420=27.3 cms
Segin A.C.I1. h=1/20=420/20=21 ¢cm
Hpromedio=(21+27.3+426.5)/3=24.93 cms
Usar h=25 cms
e CARGAS
C.M..= Peso Propio=0.25*2400%3.05=1830 kg
Peso de tierra=0 v
C.V.paramomento M: P=8,170kgs (Carga Concentrada)
W =952 kg/m/carril (Carga Distribuida)
C.V.=Carga Viva para Cortante V: P = 1.1,800 kgs (Carga Concentrada)
W=952 kg/m/carril (Carga Distribuida)
NOTA: El ancho del carril de carga = 3.05 mts, segiin A A SHTO.
_ Ancho de losa para paso de camion = 3.42 mts

Wu=(14 CM. + L7C.V)]I
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I= Factor de Impacto
Al= 15/(L+37.5)<0.30 Al=15/(3.80+37.5)=0.36
Factor de Impacto = 1.0 + 0.30 = 1.30
Para momento: Wu=(1.4x1830 + 1.7¥952%3.05)*1.30
Wu=9748 k-g/mts
Pu=1.7 * 8,170 * 1.30=18,055.70 kg
Para cortante: Wu= (1.4 *1,830 + 1.7 * 952 * 3.05) *¥1.30
Wu = 9748 kgs/m
Pu=1.7x11,800x 1.30
Pu=26,078.0 kg

e ANALISIS Y DISENO:

FLEXION:
miximo= P lc + Wu—102
4 8
Mmsximo= 18055.7%4.2 + 9748%4.20°= 40452.83 kg mts
4 8

As=M * 100 /(@ fy Ju d)
As = ( 40452.83%100)/(0.9*4200% 9%[25-5])=59.45 cm2
S=Av*100/As=0.71*¥100/3.6=19.72 cm

Usar varilla de didmetro No. 5 @ 10 cms

ANALIZANDO POR CORTANTE:

Ay=0.0018 b h (acero por temperatura) Losa de concrelo
sh= 25 cma. ]_

Aq=0.0018* 100 * 25 cm*/m = 3.6 cm*’cm B e T

Le 3.0

S = Avx 100/As =0.71*100/3.6=17.72 cm —N\r L f~n
- g fo x3.80 + 0 40842 m

Usar No. 3 @ 20 cm
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OV Vma—Pu + Wu Ic/2

Vmax=26,078.0 + (9748 8 4.20)/2=46548.8 kg

@ Ve =0 x 0.53 VFcbd = 0.85%¥0.53+V280 342 * 20=51562>Vimse 0k
o CALCULO DE R (REACCION SOBRE MURO)
R=P+3.05 (PP W Ic 2*250)=11,800 + 9521 .4.10
R = 1800/3.05
FIG. No. PESQO=AREA * y (TON/MTS) BRAZO (M) MR (TONM)
I 0.25*3.20%1.60=1.28 213 2.72
2 2.75*%1 15%].6/2=2.53 1.62 4.10
3 0.6%0.45*1.6=0.83 L43 1.19
4 0.25%0.20*2.40=0.12 0.95 0.12
5 1.15%2,75%2.2/2 1.23 4.27
6 0.6%2.75*2.2/2=3.63 0.55 2
7 0.6*0.2%2.4=0.29 055 0.16
8 2.25%0.5%2.2=2.48 1125 2.78
Wi=14.63 ZMR=17.34

PARAMETROS:  p=2/3Tgq =047

ve = 2400 Kg/mts’

vp = 2200 Kg/m®

qo =3 Kg/cm’ = 30 Tn/m’®

6 =35°

Ea=12yHKo=(1/2)"* 3.7 x 0.27=2
Wp=1/2yh* Kp=(1/2)"° (3.7)* x 3.69 =1.25

Mv = E4 (H/3) = 2.96 x 3.70 = 3.65
3

Ko =tg’ (45 - 6/2) =0.27
Hp =tg? (45 + 6/2) = 3.69
F=N=0.47x 1463 =6.8
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o ESTABILIDAD

1. DESLIZAMIENTO Fs=Ep+uN=1.25+6.88=2.74

Ea 2.96
Fs>1.5
2. VOLTEO . Fs=Mp/Mv=17.34/3.65=4.75
Fs>2.0
E=M/Wt>0<L/6 .
! ! o
Si: e <L/6 i / l-
: CwT
Usar: g = Wt/A (1 £ 6e/L) - ll m%wr d I S
e L.
A=Lx1 mts. ' - ' (vt

Si:e>L/6, Usar: q=2W1/3Bm
B=1.0mts

M=(L?2)-¢
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3.7.2 EJEMPLO DE DISENO DE UN PUENTE COLGANTE PARA

EL PASO DE TUBERIA.

DATOS :
Tuberia de hierro fundido & = 10"
Claro de 7 mits.
1. FLECHA (f) (ver figura 3.22).
Se tomar4 una flecha del 10% del valor del claro.
f =0.10%7.00 = 0.70 mts
2.LONGITUD DE CLAROS LATERALES :
La relacion entre los claros laterales (LL1) y el central (L) debe ser alrededor de % "
L1="%(7.00)= 1.75 mts. ‘

Con el valor de L1, se determina el valor correspondiente al angulo formado por la
horizontal y cada uno de los tirantes inclinados rectos, que para el caso son iguales.(Este
angulo se muestra en la fig 3.23 y cqﬁivale al valor de 0 ).

En este caso, ambas torres estan colocadas sobre un mismo plano horizontal, la altura
de la torre para efectos de predimensionamiento, se tomarad como el valor <.ie la flecha méas
el valor correspondiente al tirante vertical central. Asi, la altura de la torre, puede
suponerse de 1.00 mts.

Tan 0 =1.00/1.75 0 =29.7449°

.3. CARGAS SOPORTADAS:

150



3.1  Cargas verticales:

3.1.1 Carga muerta: se considera la debida al peso propio de la tuberia, asi como la

correspondiente al peso del agua contenida.
Peso propio de la tuberia :

Para hierro fundido de @ = 10" se tiene un valor de 80 Kg./mt .

Peso del agua contenida, considerando que se encuentra completamente llena.

W=V*y
V=A*L
=1t.5b2.L
4

V=0.3547 mts’ .

W= (0.3547 mts3) * (1000 Kglmts3) W =354.70 Kg.
Distribuidos linealmente :

W/L= 354.70 Kg.= 50.67 Kg./mts
7 mts.

3.1.2 Carga viva: Es probable que en algin momento sea necesario efectuar

reparaciones al puente, por lo que se incluird en su disefio, una carga que permita

subsanar dicha eventualidad.

W =400=157.14 Kg/mts
7

151



3.2 Cargas horizontales :
Las principales son : la carga debida a la accion del viento y la carga sismica. En el

presente ejemplo, ambas cargas no seran consideradas.

3.3 Carga total (Wt) :
Carga muerta (CM) = 80 kg/mt + 50.67 kg/mt = 130.67 Kg/mt.
Carga viva (CV)=57.14 Kg/mt.
Factorando estas cargas, se encuentra la carga ultima (CU) :
CU=14CU+17CV
CU=1.4(130.67) + 1.7 (57.14)

CU = 280.08 Kg/mt.

4. Esfuerzos considerados en el disefio :
fy = 2800 Kg/em’.

fc=210Kg/ cm’.

5. DISENO DE LOS COMPONENTES DEL PUENTE COLGANTE.
- 5.1Cable principal :

Si un cable suspendido en sus extremos, estd sometido a cargas verticales, éste
tomar4 la forma de un poligono funicular de equilibrio de las cargas aplicadas. El cable,
puede considerarse perfectamente flexible o puede ofrecer una resistencia pequefia que

se tomara como despreciable.
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Para un puente colgante puede suponerse el caso de una carga uniformemente
distribuida por lo que el cable principal adoptara la forma de una pardbola.

Para determinar la ecuacién de la pardbola, se escogen ejes coordenados cuyo
origen coincide con el pur;to “C” (que es el punto mas bajo del cable) y observamos que
la magnitud de la carga total W que soporta una porcién del cable que va desde “C”
hasta “D” es wx. Asi, la porcidn del cable “CD”, estara en equilibrio bajo la accién de
las tres fuerzas: To, T y W, puesto que estas fuerzas estan en equilibrio, tienen por
tanto que ser concurrentes.

Del triangulo de fuerzas mostrado, se tiene :

T =+ To* + (wx)* (Be. 3.27)

Tan 6= _wx '
To - (Ec. 3.28)
Ahora aplicando conceptos del andlisis estatico para la fig.3.22 mostrada,
tenemos : 2Mp=0
W (x/2)-Toy =0 (Ec. 3.29)
y resolviendo para “y” :

y=Wx/{2To) ' (Ec. 3.30)

que es la ecuacion correspondiente a una pardbola con eje vertical y vértice en el punto
“c”. Sustituyendo en Ec. 3.27 para los valores :
X =3.5 mts.

Fw =280.08 Kg/mt
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y=0.70 mts.

W=wx

W =(280.08 Kg/mt).(3.5 mt)
W =980.28 Kg

Resolviendo Ec. 3.29 para To :

To=Wx = 980.28.(3.5) = 2450.7 Kg
2y  2.0.70)

Sustituyendo en Ec. 3.27:

T=+ (2450.7)* + (980.28)° = 2639.48 Kg.
Se tiene que :
T =2639.48 kg =25.89 KN
Aplicando un factor de seguridad (F.S.) =8
T=25.89 KN (8) =21.13 Ton
De la tabla 3.5, se elige el didmetro del cable ¢ = % , ya que proporciona una
resistencia minima de 23.27 Ton
2327 Ton>21.13 Ton ok!
5.2 Tirantes verticales 6 péndolas :
La separacién entre €stos, queda a criterio del disefiador.
De diversos disefios efectuados en nuestro pais, implementados hace mds de veinte
afios y cuyas obras, aun persisten, se estima que la separacion maxima entre estos tirantes

es alrededor de 2 mts, ya que un espaciamiento mayor incrementa I6s momentos
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flexionantes que se producen. en el tramo, por consiguiente, sus secciones respectivas, lo
que finalmente conlleva al aumento del peso de la estructura.

Para la determinacion del 4rea requerida por los tirantes, su andlisis considera que
cada uno de estos tirantes soportara un tramo de carga uniformemente distribuida de
longitud igual a la separacion entre ellos. En este caso, también tomara en cuenta la
forma estética, para el caso, el espaciamiento “e” entre dos tirantes consecutivos es de
1.75 mts.

p=w.L’
p =280.08 Kg/mt . (1.75 mt)
p =490.14 kgs que soportara cada tirante.
Aplicando un factor de seguridad ( F.S.) = 8, se tiene :
p=490.14 Kg .(8)
P=3921.12Kg=13.92 Ton
De la tabla 3.5, se tiene que el cable con ¢ = 4" proporciona una resistencia minima de
233 Ton , lo cual no satisface la condiciéon de carga a la que se encuentra sometido el
tirante, por lo que se selecciona el cable con ¢ = 3/8".

6.45Ton>3.92 Ton okl!
DISENO DE ANCLAJES.'

Los anclajes, constituyen los puntos de apoyo del puente colgante.

Para su disefio, se consideran como fuerzas actuantes :
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a) El empuje del suelo
b) La tension del cable
¢) Su peso propio
P;Ira determinar la presién o empuje ejercido por el suelo, se utilizard la férmula de

Rankine, que s enuncia asi :

Ea=(%)y H? ( 1- sengb)

1+send
En donde :
E: Presion de empuje (Kgs)
¥: Peso unitario del suelo (Kg/mt)
H: Altura del anclaje (mts)
a: Ancho del anclaje {mts)

d: Angulo de friccion interna del suelo (adimensional)

CABLE DE ACERQ \
Tabla 3.5 TIPG BORE K 19 ALMA DE ACERO .‘
~

DIAMETRO Peso Aprox. | Resistencia
enKgs. ala riptura
i Puly. por melro en Ton.
32 uw 0010 06
47 e 0.100 (K]
63 LI 0170 2.7
79 SM6 0.280 4.2
95 8 0.390 60
11 M6 0510 a2
127 Wz 0.690 106
143 e 0.820 134
139 o8 1080 16.6
190 3 1.910 237
222 g 2100 321
254 1 2.750 M7
266 118 3470 524
n7 1-143° 4200 644
319 1-38° 5.150 775
g 112 6200 918
13 1.58° 7.140 106.7
434 1-34 8.300 1237
476 I-HE 9520 1407
508 r 10 820 1596
. vy
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EJEMPLO DE DISENO DE PUENTES CANALES

Calculense Jas dimensiones de un viaducto de madera, cuya pendiente (S), sera de 0.005 y

-~

cuyo gasto Q=1001ts/seg. |
) NN

_Para la méxima éﬁ-cr:ignc‘ia hi’cffzé}l]ica:
b
Aréz;.: bd=2d’
Perimetro mojado: b+2d=4d '
Radio hidréulico(R ): 2d%4d=0.5d
n=0.013 (madera)

Manning; Q= (1/0.013)*(2d*)(0.5d)**(0.005)"?
0.1=6.9d%"
(0.1/6.9)® =,b/ =0.205 m.

b =0.41 mts

I'e

Dejando un bordo libre de 0.10 mts, el area del conducto seria de 41 cms de ancho por 30

cms de alto.
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CAPITULO IV: BOVEDAS



4.1 INTRODUCCION

En el campo de la Ingenieria Civil, se han desarrollado diversas obras de paso,
dentro de las cuales se encuentra la béveda, considerada actualmente como una de las
estructuras mas importantes y utilizadas en nuestro medio, dadas las funciones que estas

desempefian.
En este capitulo se contemplan, aspectos de gran relevancia para su disefio

hidraulica. Cabe aclarar, que la perspectiva estructural escapa al propdsito del presente

documento ya que harfa demasiado extenso el estudio de las mismas.
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42  ASPECTOS BASICOS SOBRE BOVEDAS

4.2.1 DEFINICION

Una boveda bésicamente se define como un arco unido por dos muros, lo que
significa que estd constituida por una superestructura apoyada en una subestructura, en
donde la primera es la encargada de soportar las cargas que acttian sobre la boveda, tales
como el trafico y el relleno de suelo; dichas cargas son transferidas a la subestructura, la
cual se encarga de transferirlas al suelo soportante.

La boveda se considera una estructura espacial de seccidn transversal hueca, cuyo
espesor es reducido con respecto a sus demds dimensiones.

Desde el punto de vista estructural, también se podria definir la béve.c}a,
considerandola como una estructura de seccién transversal, creada para funcionar a
flexocompresién, por lo que se generan espesores muy pequefios, con respecto a sus

demas dimensiones.
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4.2.2 COMPONENTES PRINCIPALES

Los componentes principales de una boveda son la superestructura y la

subestructura, los cuales se detallan a continuacion:

4.2.2.1 SUPERESTRUCTURA

La superestructura es aquel elemento estructural que es denominado arco o
cascaron, el cual se apoya directamente en sus extremos sobre la subestructura. Se
considera como funcion transcendental de la superestructura soportar las siguientes
cargas:

a) Elrelleno o colchdn de tierra

b) El trafico, tanto vehicular como peatonal

c) El peso propio de la superestructura.

La geometria que adopta este elemento estructural es variable, pues puede tomar
tanto forma parabélica como circular, eliptica o formada por la combinacién de las
geometrias anteriormente descritas. Todas estas formas dependerdn por supuesto de las
condiciones y magnitudes de las cargas a soportar. Por ello es también fundamental el
material a base de la cual estard construido dicho elemento, el cual puede ser: concreto
simple, concreto reforzado, mamposteria de piedra o bloque de concreto, tomando en
consideracion que la elaboracion de la estructura puede ser prefabricada o realizada en el

lugar de la obra (in situ).
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4.2.2.2 SUBESTRUCTURA

La subestructura de la boveda es la constituida por los elementos estructurales que
sirven de apoyo a la obra, es decir a ambos extremos del arco. Dichos elementos
estructurales se denominan estribos. La funcién primordial de los estribos es transmitir
las cargas provenientes de la superestructura al suelo soportante. Las cargas que actian
sobre la subestructura son las siguientes:

a) Reacciones provenientes del arco o cascaron

b) Reacciones de Ja tierra sobre los estribos

¢) Elpeso propio de la subestructura.

Basandose en las cargas descritas, se decide el material del cual se construirdn los
estribos, entre los cuales se citan: mamposteria de piedra, concfeto reforzado™ y
mamposteria reforzada. La geometria de los estribos dependera del material involucracio,
siempre y cuando se tenga en consideracion el factor fundamental que es la estabilidad en

el disefio. Los elementos principales que una boveda presenta se detallan en la figura 4.1.
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Extremo del ala
Elementos principales de una béveda

Fundacién

FIG. 4.1



4.2.3 VENTAJAS Y DESVENTAJAS

La boveda es una estructura funcional, dadas las condiciones dentro de las que se .
disefia y construye, ya que genera ventajas con respecto al uso de otras obras de paso;

dichas ventajas se enumeran a continuacién:

* La superficie de la b6veda limitada por el arco interno de la misma y el perimetro
mojado del cauce, puede ser lo suficiente para contener el caudal de disefio (que es
proporcionado por la avenida médxima extraordinaria), mas un 4rea sobrante, dentro
de la cual debe pasar sin detenerse todo el material flotante que la avenida arrastre a
lo largo del cauce, aguas arriba del punto de control.

* Al construir bévedas, se genera ventaja proporcionada por el facil surninistro-_de
materiales, puesto que se elaboran “IN SITU” o de manera prefabricada, basindose
¢n mamposteria de piedra o de concreto, y de ;:oncreto simple ¢ armado.

* Por la forma geométrica que dichas obras presentan, tiene muchas ventajas sobre las
otras estructuras de paso, en lo relativo al aspecto estructural, ya que soportan cargas
mayores (soportan el relleno del suelo o colchén de suelo mas Ia carga viva).

¢ Recuperacion de areas para multiples usos.

Dentro de las desventajas que presenta este sistema estructural, se mencionan:

* El encofrado para la construccién de bévedas resulta costoso desde la perspectiva

econdmica.



e Con la implementacién de una bdveda se llegan a modificar las condiciones
topograficas del terreno, ya que es necesario en unos casos evitar cruces de la

estructura demasiado bruscos.

4.2.4 CLASIFICACION DE LAS BOVEDAS

Pueden clasificarse atendiendo diferentes causas:
4.2.4.1 Segin su proceso constructivo pueden ser:

a) Prefabricadas

b) Fabricadas “in-situ” .
4.2.4.2 Segln su material constitutivo, pueden ser:
a) De mamposteria de piedra (ver fig. 4.2.a)
b) De concreto simple o reforzado (ver fig. 4.2.b)

c) Combinaci6n de las dos anteriores ( ver fig. 4.2.c)

d) Metalicas (ver fig. 4.2.d)
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FIG. 4.2.a) Estribo y muro de mamposteria FIG. 4.2.b) Estribo y muro de concreto

STl 7777 777777

FIG.4.2.c) Estribo de concreto y muro de mamposteria

FIG. 4.2 Bdvedas segin su material constitutivo :



FIG. 4.2.d) Boveda metilica

" FIG. 4.2 Bdvedas .segin su material constitutivo




4.2.4.1.1 BOVEDAS PREFABRICADAS

Como es sabido, actualmente el sistema de construccién a base d.e prefabricados,
presenta indiscutiblemente ciertas ventajas, que en muchos casos haceﬁ posible su
preferencia. Dentro de éstas se mencionan:

» Notable reduccion del tiempo de ejecucion, lo cual puede traducirse en un sustancial
ahorro de tiempo y dinero.
» Economia en la elaboracién del encofrado, ver fig. 4.3.

o Facilidad y rapidéz del montaje.

En este sistema, el arco completo se fabrica en una longitud aproximadamente
igual a Ja mitad del mismo, menos el ancho de la solera de coronamiento. Su seccion
debe tener el espesor que proporcione la resistencia necesaria a la vez que permita el
alojamiento del acero de refuerzo, dispuesto en la forma dictada por el respectivo disefio
estructural,

Al igual que en el sistema convencional, sera necesaria la colocacion de juntas de
construccion y dilatacion que eviten la contraccion del concreto. También debera evitarse
la filtracién de agua en los canales que cada arco posee con una mezcla o mortero.

Al igual que cualquier otro sistema constructivo, el prefabricado presenta la
desventaja de que sélo se fabrican en secciones pequefias y en médulos-de seccin

estandar, quedando su uso restringido y supeditado por las opciones existentes en plaza.
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4.2.4.1.2 BOVEDAS FABRICADAS “IN- SITU”

El uso de este tipo de boveda es méas difundido en nuestro medio, ya que se
construyen directamente en el sitio seleccionado y con las dimensiones requeridas.

En algunos casos y dependiendo del lugar de su emplazamiento, pueden resultar
econémicamente més factibles, al aprovechar materiales existentes como: piedra, roca
triturada, etc. y mano de obra que se encuentren en la zona.

En Ia fig. 4.4.a. se muestra el disefio de una boveda real fabricada in- situ, en la
cual, los estribos son construidos con mamposteria de piedra y el piso como la solera de
coronamiento son de concreto reforzado, mientras que el arco consta de una seccidén
prefabricada sobre la cual se coloca el bloque de concreto tipo saltex .

Algunos detalles de este tipo de boveda, asi como su vista en planta, pue&en

observarse en la fig. 4.4.b.

En nuestro pais, el tipo de béveda méds cominmente utilizado es el conformado
por una base rectangular o cuadrada y .un arco semicircular (fig. 4.5.a) en la que su

rebajamiento, es decir la relacién entre la flecha y la luz es iguala % ( ver fig. 4.5.b).

Otro tipo de bdveda muy utilizado en nuestro medio en décadas pasadas es la
llamada : “ béveda cajon” , la cual se construye monoliticamente de concreto reforzado y

- al igual que el tipo anterior, de forma cuadrada o rectangular.
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Las partes de que se compone una ‘béveda cajéon son: losa superior, paredes
laterales y losa de fundacién ( ver fig. 4.6). A difefencia de otros tipos, en la béveda
cajén es posible eliminar el relleno de tierra sobre ellas, quedando su losa sﬁperior
expuesta al trafico vehicular.

" Ademss de los tipos anteriores, en la figura 4.7, se muestran secciones tipicas de
bovedas que estructuralmente trabajan como un sélo elemento, de tal forma que no se
puede dividir en subestructura y superestructura. Su seccién geométrica es variable, asi
las hay de forma semicircular, parabdlica, rectangular o con base rectangular o cuadrada

combinada con corona semicircular, parabélica, etc.

4.2.4.3 BOVEDAS METALICAS

Se fabrican con planchas de acero con corrugaciones en sentido perpendicular a su
longitud. El espesor de estas planchas es variable y se fabrican en anchos y 'largos

diferentes.

Este tipo de bovedas, presenta ciertas ventajas, enire las que figuran, su gran

resistencia a la ruptura, facilidad en el armado, gastos de conservacidn minimos, etc.
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4.2.5 CONSIDERACIONES SOBRE LA CONSTRUCCION DE

BOVEDAS

Se distinguen tres sistemas basicos de construccion de bovedas, de acuerdo al

material utilizado: bévedas con dovela, boveda tabicada y boveda moldeada.

BOVEDA CON DOVELA: Consisten en el acoplamiento de pequefios elementos
denominados dovelas, los cuales pueden ser de piedra labrada o ladrillo.

BOVEDA TABICADA: Son las bovedas por excelencia, ya que la mayor parte de su
masa y su conjunto trabajan a compresion. Cualquiera que sea su tipo, se distingue
por los elementos que la construyen, y por su disposicion; se clasifican en:

1. Con superficie continua.

2. Con costilla de refuerzo.

3. Con nervaduras y complemento de relleno.
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43 DISENO HIDRAULICO

El calculo hidrulico se basa en la determinacion de los siguientes pardmetros de
disefio:
1. Determinacion del nivel de aguas médximas en la seccidn hidrdulica de control, para el
caudal de disefio.
2. Cilculo del 4rea hidraulica necesaria para conducir la avenida de disefio.
3. Determinacién de la velocidad de la corriente, a la entrada y la salida de la estructura
de paso, para la avenida de disefio.
Dado lo anterior, el dimensionamiento hidraulico de una béveda, se realiza
mediante la consideracién hidrolégica e hidraulica de las caracteristicas del cauce, para lo

cual se aplica la ecuacién de Manning y la ecuacion de continuidad, asi:

FORMULA DE MANNING: V=(1/n). R?*? §2 (Ec. 4.1)
FORMULA DE CONTINUIDAD: Q =V A (Ec. 4.2)
Donde:
n: Coeficiente de rugosidad de Manning
V:  Velocidad, en m/seg
R:  Radio Hidraulico, en mts
A:  Area hidraulica, en m?

v

Perimetro mojado, en mts
S:  Pendiente media del cauce del tramo analizado, en m/m

Q:  Caudal de disefio, en m3/seg
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Mediante la relacion de ambas formulas se llega a conocer el dimensionamiento
de la estructura, que serd Ia que efectivamente transporte el caudal de disefio sin
complicaciones; de esta manera:

Q=A.(I/m)R** s~ (Ec. 4.3)

Entonces, se trasladan Jos términos conocidos a un extremo de la ecuacion, y los
desconocidos a otro factor:

AR?# =p(Qs'? (Ec. 4.4)

El término AR >*, se conoce como factor geométrico y puede ser obtenido al
conocerse el caudal de disefio Q, el coeficiente n de rugosidad de Manning y la pendiente
del cauce S. El factor hidraulico en el caso de las bovedas, podria expresarse en funcion
del tirante y el ancho de la obra. Al tomar en cuenta que el caudal a conducir serd
transportado tnicamente por los muros de la béveda, delimitdndose como margen de
seguridad por el arco de concreto, se tiene lo siguiente:

A=by (Ec. 4.5)

Entonces:

P=2y+b {Ec. 4.6)

Donde:

R: Radio Hidraulico, en mts

A: Area Hidraulica, en mts®

P: Perimetro mojado, en mts

y: Tirante méximo, en mts

b: Ancho de la boveda, en mts.
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Sustituyendo:

R=by/(2y+b) (Ec. 4.7)

De las bovedas tipo, se conoce b para cada tamafio recomendable. Se podria
generar una curva al graficar “Y™ contra el factor geométrico necesario para aliviar el
caudal de disefio, lo que se conoce como curva de descarga, como se muestra en la figura

4.8. En la figura 4.9, se presentan dimensiones para bévedas tipo.

4.3.1 PROCEDIMIENTO PARA EL PREDIMENSIONAMIENTO

HIDRAULICO

La metodologia de disefio hidrulico para una boéveda tipo, se propone a

continuacion:

I. Obtencién del caudal de disefio a tomar en consideracidn, luego se proc.ede al
establecimiento del coeficiente de rugosidad de Manning (n) y la pendiente media del
cauce, mediante el andlisis del perfil longitudinal del cauce, aguas arriba y aguas
abajo del eje de la via (Ver capitulo III). Los datos anteriormente expuestos, seran

) obtenidos mediante observaciones de campo y levantamiento topografico del sitio de

cruce.
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2. Calculo del factor geométrico mediante Ia expresién:

ARZB —_ ansll?.

(Ec. 4.4)

3. Aplicacion del proceso iterativo con la ecuacién mostrada en el paso anterior, o

mediante la elaboracion de la curva de descarga correspondiente. El proceso iterativo,

también puede facilitarse por la elaboracion de una tabla en donde se muestre la

siguiente informacion:

Tirante Y
(mts)
1

Area Hidrdulica
(m’)
2

Perimetro
Mojado (mts)
3

Radio Hidrdulico
(mts)
4

Factor Hidrdulico
AR
5

Con los datos de la columna 1 y 5 se traza la curva de descarga.

4, Verificacion de la velocidad del cauce, por la formula de Manning (Ecuacién 4.1),

para evaluar a la entrada y a la salida de la obra, si habra socavacion en estos puntos,

y si se deberdn instalar obras de proteccion para regular dichos efectos.
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4.3.1.1 EJEMPLO DE DISENO HIDRAULICO

Para el dimensionamiento hidréulico de una béveda, es primordial el
establecimiento de la informacién necesaria de la cuenca en estudio, como se presenta a
continuacion: _

1. Obtencién del caudal de disefio =75.7 mi/seg

2. Coeficiente de rugosidad de Manningkn):
n=( 0.018+0.032)/2=0.025 promedio del “n” del cauce (0.018) mis el “n” de la
estrutura (0.032)

3. Pendiente media del cauce topografico, en el sitio de cruce = 0.015 (S=1.5%)

4. Cilculo del factor hidraulico mediante la expresidn:

AR = nQ/s'?
Ya que todos los valores correspondientes al factor hidrdulico son conocidos, se
obtiene que:

nQ/S? = 15.248

5. Aplicacién del proceso iterativo con la ecuacion mostrada en el paso anterior, De
fig4.9  tomando dimensiones para bovedas se escogerd una béveda que tiene como
base 24 pies (7.20 mts) y se tratara de encontrar el tirante y que satisfaga la igualdad entre

el factor geométrico (AR??) y el factor hidraulico calculado en el paso anterior (nQ/SY):
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Tirante Y Area Hidréulica Perimetiro Radio Hidrdulico Factor Hidrdulico
{mts) (i) mojado (mts) (mits) AR*
2.00 14,40 11.2 1.29 17.026
1.85 13.32 10.9 1.22 1523

Ya que ese factor hidraulico es similar al factor geométrico, este valor y=1.85mits,

corresponde al tirante de la seccion rectangular formada entre los muros de la estruxtura

mas el fondo del cauce.

El disefio de la boveda sera como el que muestra la figura 4.4, correspondiente a

un arco semicircular, en donde 1a luz del arco 1 = 7.2mts / 2.

NOTA: Los valores del caudal, Coeficiente de Rugosidad de Manning y

Pendiente del cauce, han sido asumidos para este ejemplo.
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CAPITULO V: ALCANTARILLAS |



5.1 INTRODUCCION

El disefio _de alcantarillas es un proceso complicado, ya que para seleccionar
correctamente el conducto que permita transportar el caudal requerido, sin modificarlo
sustancialmente, debe seguirse un proceso que permita determinar las condiciones de
funcionamiento adecuadas.

El disefio esta determinado por muchos factores, entre los cuales se¢ pueden
mencionar los picos estimados de las crecientes, el comportamiento hidrdulico, la
adecuada eleccion estructural y los costos de construccién y mantenimiento, Es por ello
que en el presente trabajo, se contempla el método de Transportacion de los Estados
Unidos para determinar las dimensiones del conducto y el analisis de flujo .presentado por
Ven Te Chow, ya que dicho método proporciona informacién mds precisa sobre las

condiciones del flujo a analizar.
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5.2 GENERALIDADES SOBRE ALCANTARILLAS

5.2.1 DEFINICION

Las alcantarillas son conductos cerrados para el paso del drenaje superficial en
donde se pretende salvar un curso de agua, haciéndolo pasar por debajo de una via de
comunicacién. Estas estructuras estdn constituidas por diferentes elementos que se
detallaran posteriormente. En la figura 5.1 puede observarse un tipo de alcantarilla con

algunos de sus componentes.

5.2.2 COMPONENTES PRINCIPALES

Dentro de los principales componentes de las alcantarillas se tiene:

* El conducto, que pasa por debajo del terraplén, por el cual circula el agua a ser
drenada. Algunos de los materiales utilizados para la construccién de estos elementos
son: el concreto reforzado, hierro celado o tuberias de acero corrugado.

* Los muros de cabeza con aleros o aletones (a l2 entrada y salida), que son
estructuras de transicion utilizadas para transformar gradualmel.]te el régimen de agua
existente del terreno natural, al interior del conducto y viceversa. Bésicamente estas

estructuras son muros de contencidén y guias para conducir el agua, Cabe aclarar que
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en nuestro pais no es ésta la funcién principal que se le d4 a estas estructuras, ya que se

utilizan més que todo como muros de retencion de tierra, y se clasifican en:

o Muro tipo @ (muro final recto). Ver fig. 5.2
o Muro tipo b (muro en “L*). Ver fig. 5.3

a Muro tipo ¢ (muro en “U”), tipo caja o derramadero. Ver fig. 5.4

El prop(')_sito de los aletones a la salida es proteger al talud de aguas abajo del
terraplén, de la erosion, y evitar la socavacion en el canal de las alcantarillas.

A velocidades moderadas es 1itil alabear los muros de los aleros a la salida; sin
embargo, si la velocidad de descarga de la alcantarilla es muy alta o el canal natural es
particularmente susceptible a la erosion, puede ser necesario tomar alguna medida para

disipar la energia del escurrimiento.

5.2.3 VARIABLES HIDRAULICAS

Las condiciones hidraulicas de flujo en las alcantarillas dependen de:
» La profundidad de agua a la entrada o profundidad del remanso (He)
» La carga de agua a la salida (Hs)
* La geometria de la entrada

* La pendiente del fondo de la alcantarilla (So)
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s Lalongitud (L)
» El tamafio o didmetro.

La figura 5.5 muestra la relacion relativa a esas variables.

La profundidad del remanso (He), es la distancia vertical desde el umbral de la
alcantarilla, en la entrada, hasta la linea de energia total en dicho remanso (profundidad
mas altura cinética). Debido a que las velocidades en el remanso son muy pequéﬁas y no
producen una altura cinética muy significativa, para efectos de cdlculo, esta altura se
considera despreciable, admitiéndose con ello que el pelo de agua y Ia linea de energfa
total coinciden. (Ver figura 5.12 numeral 5.4.1.4).

Para efectos de medir la profundidad del remanso se entiende por umbral de la
alcantarilla a la entrada el punto mds bajo de la abertura donde comienza la seccién
transversal completa del conducto.

La geometria de la entrada de una alcantarilla incluye el drea y la forma de la

seccion transversal.
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5.2.4 CLASIFICACION

De_acuerdo a su forma y materiales, las alcantarillas se clasifican de la siguiente manera:

2)

b)

De acuerdo a su forma se clasifican en:

Circulares
De cajén
Elipticas
Parabdlicas

En forma de Herradura.

Enla figura 5.6 se pueden observar algunos tipos de alcantarillas.

De acuerdo a sus materiales se clasifican en alcantarillas de:

Concreto Simple
Concreto Reforzado
Mamposteria de Piedra
Lamina Corrugada
Barro Vitrificado

Plasticas.

También de acverdo al nimero en que puedan presentarse, se clasifican de la

siguiente manera:

Sencillas

Multiples.
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5.2.5 CONSIDERACIONES SOBRE LA LOCALIZACION DE

ALCANTARILLAS

Debera seleccionarse aquel sitio que no cause trastornos al régimen hidraulico de

la corriente, tomando en cuenta lo siguiente:

1. No obligar que el cruce sea normal, cuando su localizacién razonable es esviajada.
Esto obedece a razones econdmicas principalmente, ya que posiblemente los gastos
de conservacién originados por la desviacidn, podrian no compensarse con la
economia obtenida con el cruce normal. El término “localizacion razonable” est
directamente relacionado con el esviajamiento del cauce. Comninmente algunos
autores optan por acomodar la estructura de forma perpendicular al cauce, es decir
suprimir el esviajamiento cuando éste es menor de 5 grados®, caso contrario, es
preferible alinear el eje de la alcantarilla con el fondo del arroyo aunque esto implique
la construccion de una alcantarilla de mayor longitud. |

2. En ningun caso, deberd reducirse el nimero de alcantarillas o minimizar el 4rea
hidraulica, longitud o resistencia de las mismas proporcionados por el disefio,
considerando que la economia que puede hacerse radica en la eleccién del tipo mas

econdmico de estructura para cada caso.

" Manual de Drenaje de Caminos de la Repiiblica de México
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5.3 ASPECTOS GENERALES DE DISENO DE LAS

ALCANTARILLAS

Las ;I‘cantarillas deben disefiarse con un 4rea transversal menor que la que lleva el
canal natural, es por ello que las alcantarillas por lo general reducen el cauce de la
corriente, ocasionando un embalse de agua a su entrada y un aumento de velocidad
dentro del conducto y a su salida, en donde se puede necesitar alguna proteccién contra
la socavacién y.‘Ia erosion, ya que velocidades elevadas a través de las alcantarillas
pueden producir problemas de erosién aguas abajo o amenazar con dafios a la misma
alcantarilla,

Las aIcantalfillas no se deben disefiar para que funcionen Ilenas o con la boca de
entrada sumergida mas de una vez en cada 10 afios, es por ello que la profundidad-_del
agua o profundidad del remanso a la entrada (producida por los factores como el didmetro
de la alcantarilla, la velocidad, la carga a la entrada entre otras), es un factor muy
importante en el disefio de alcantarillas. Todos éstos aspectos que determinan la cafga a
la entrada de las alcantarillas, deben regularse o al menos tener un parametro de ellos en

el disefio de las mismas.

A continuacidn se presentan algunas recomendaciones para el disefio de
alcantarillas, utilizadas en drenaje de aguas lluvias en calles; caminos y carreteras, entre

las cuales se destacan los siguientes aspectos:



= Didmetro
» (Cargas Re'rmisibles a la entrada de las alcantarillas
»  Velocidad

»  Alturas méximas y minimas de relleno sobre alcantarillas.

TABLA 5.1 + RECOMENDACIONES GENERALES PARA EL DISENO DE ALCANTARILLAS
DIAMETRO MINIMO CONSIDERACIONES
Alecantarillas que cruzan carreteras de importancia,
91 em (36") donde exista la posibilidad de obstruccion por
DIAMETRO arrastre
11.22em (487) Para carreteras secundarias
>61 em(24") 6 46 cm(18”) En caminos o vias de acceso
Se establecerd la menor entre las siguientes:
CARGAALA 1. Un bordo libre minimo de 0.40 mus. Hasta el nivel de la subrasante
ENTRADA 2. - Evitar inundaciones de las propiedades aguas arriba de las alcantarilias.
3. Lacarga de agua ala entrada no debe ser mayor de 1.2 veces Ia altura de la seccicn.
VELOCIDAD | MATERIAL |CONSIDERACION
. (m/seg)
Cuando la corriente no arrastra materiales abrasivos
7 Concreto COMO arendas gruesas
KEL OCIDAD ’ Cuando haya evidencia de que el material arrastrado
MAXIMA EN EL 5 Concreto , . .
. sea del tipo descrita en el apartado anterior
CONDUCTO - - - -
- Cuando Ia corriente no arrastra materiales abrasivos
] Metdlicas .
como arenas, gravas, piedras elc.
. . o Cuando haya evidencia de que el material arrastrado
3.5 Metdlicas . . .
sea del tipo descrito en el apartado anterior,
Miﬁfﬁ?ﬁlg‘l)}/\?g 7 Con el objeto de evitar la deposicién: -de los acarreos dentro de las alcantarillas, las
" CONDUCTO ve!oczdac_ies 1o deben ser menores de 1 mv/s
. ALTUR4A  MINIMA | ALTURA MAXIMA
TIPO MATERIAL DE RELLENQ DE RELLENO
Consultar  Normas
Tubos Concreto 0.50 mts. para fabricacion de
ALTURA DEL tubos de concreto
RELLENQ SOBRE Caicn Concreto Consuliar el manual | Consultar el manual
ALCANTARILLA J de disefio del M.O.P_| de disefio del M.O.P
. Consultar  manual
Tubulares(remachadas) | Metdlica 0.30 nus del fabricante
Abovedadas - Consultar  manual
{encajables) Metdlicas 0.60 ms. del fabricante

FUENTE : Direecion de Vialidad, Division de Estudios y Proyectos, Repiblica de Venezuela




Cabe aclarar que en nuestro pais no se tienen recomendaciones especificas para
alcantarillas de drenaje de caminos, pero el Ministerio de Obras Piblicas (M.O.P.),
establece ciertos requerimientos para alcantarillas circulares, en drenaje de aguas Iluvias:

TABIA 5.2 ;REQUISIT OS PROPUESTOS POR EL MINISTERIO DE OBRAS PUBLICAS

' PARA ALCANTARILLAS CIRCULARES.

ALTURA MINIMA DE DEL RELLENO | DIAMETRO | ALTURA MAXIMA DE CAIDA | VELOCIDAD
SOBRE ALCANT. AR&.,L‘IS MINIMO DE | DE AGUA A L4 SALIDA DE MAXTMA
CIRCULARES - TUE‘ERMS LA ALCANTARILLA
1.0mt 0 30 pulg. 1 m sin emplantillar 3 mts/seg

Fuente: Ministerio de Obras Publicas de la Republica de El Salvador.

Por otra parte, la Oficina de Planificaciéon del Area Metropolitana de San Salvador
(O.P.AMS.S.), ofrece la siguiente informacién, referente a la pendiente maxima en

tuberias, como se muestra en la siguiente tabla:

TABLA 5.3 PENDIENTE MAXIMA PERMISIBLE EN FUNCION DEL TAMANO DE LA

TUBERIA.
DIAMETRO DE TUBERIAS EN PENDIENTE MAXIMA PERMISIBLE
PULGADAS (%)
24 3.00
30 2.50
36 ‘ 2.00
42 2.00 -
48 2.00
60 2.00
72 1.50

Fuente: Reglamento de [a Ley de Desarrollo y Ordenamiento Territorial del Area Metropolitana de San Salvador
(A.M.5.5.} y de Municipios aledafios, O.P.A.M.S.5., San Salvador, julio de 1996, Repablica de El Salvador,
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5.3.1 ADEMADO

Un elemento muy importante de proteccién en la etapa de construccidén de las
alcantarillas io constituyen los ademados.

El ademar los lados de una zanja, dependerd basicamente del tipo de suelo a
excavar, asi como de la profiundidad de dicha excavacién, puesto que si ésta es
considerable, aunque el suelo a remover muestre gran estabilidad, debera efectuarse
siempre como una medida de proteccion, con el proposito de asegurar la integridad fisica
y/o bienestar de los trabajadores.

La resistencia que debera proveer el ademado, se basara en los principios que la
Mecanica de Suelos y Cimentaciones, establecen al respecto. En las figs. 5.7, 5.8 y 5.9,

se muestran algunas de las formas mas empleadas para tal efecto.
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5.4 DISENO HIDRAULICO DE LAS ALCANTARILLAS

El disefio hidraulico de una obra de paso consiste en calcular el 4rea necesaria
para dar paso al volumen de agua que se concentra a su entrada. Por ello, el objeto
fundamental del diseiio hidréulico de las alcantarillas es determinar el didmetro mas
economico por el que pueda pasar el caudal de disefio, sin exceder la elevacidén

permisible de su cabecera.

Como se dijo anteriormente en el numeral 5.1, el disefio de alcantarillas se rige
por diferentes factores, entre los que se incluyen: los picos estimados por las crecientes
maximas, el comportamiento hidrdulico de la adecuada eleccién estructural, y sobre todo,
los costos de construccién y mantenimiento. Sin embargo, el presente documento sélo

abarca el analisis del comportamiento hidrdulico bajo un conjunto de condiciones dadas.

Uno de los factores que rige el disefio de alcantarillas es el caudal, el cual se
puede determinar por alguno de los métodos descritos en el capitulo II. EI
comportamiento hidraulico, que es otro de los factores mencionados anteriormente, se
puede analizar por medio de diferentes métodos, de los cuales, en este documento se
incluye el Método del Departamento de Transportacién de los Estados Unidos y para
complementar la informacién para el disefio, se presenta el andlisis de flujo hidraulico

propuesto por Ven Te Chow, en su libro de canales abiertos.
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El comportamiento hidraulico de las alcantarillas, de acuerdo a las suposiciones
hechas para el disefio, dependerd en la mayoria de los casos de la calidad de los datos
establecidos y por consiguiente, de la precisidn, cantidad y extensién de los trabajos de
campo previamente realizados. .

Los datos bésicos requeridos para el disefio de alcantarillas son el caudal de
disefio y su ubicacién. Una vez determinados ambos factores, se procede a
predimensionar la estructura,

Uno de los factores que tiene mucha importancia en la eleccién del tamafio y tipo
de la alcantarilla, es el costo de construccién y mantenimiento.

Eltipo y tamafio de la alcantarilla depender4 principalmente de las condiciones de
cada sitio en particular; por ejemplo, en cauces anchos y terraplenes bajos, favorece la
utilizacion de alcantarillas de cajén mds anchas que altas, sin embargo, para definir -un
tamafio y tipo de alcantarilla a implementar, puede hacerse uso de la metoddlogia que se
presenta en el numeral 5.4.1.5, asi como el andlisis hidraulico de flujo, contemplado por

Ven Te Chow.
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5.4.1 METODO DE DISENO DEL DEPARTAMENTO DE

TRANSPORTACION DE LOS ESTADOS UNIDOS®

Como se dijo anteriormente, existen muchos factores que influyen en la
determinacién de las caracteristicas del flujo en las alcantarillas. Dentro de éstos
factores se tienen: la pendiente del fondo de la alcantarilla, la altura del remanso a la
entrada, la seccién a la entrada, la rugosidad de la élcantarilla, la altura del remanso a la

salida ete.

5.4.1.1 CONDICIONES DE FLUJO Y TIPOS DE CONTROL

Los ensayos de laboratorio y las inspecciones de campo han puesto de manifiesto
dos formas tipicas de flujo en alcantarillas.
1) Flujo con control a la entrada
2) Flujo con control a la salida

En el disefio de una alcantarilla es muy importante determinar en que condiciones

de las dos mencionadas anteriormente funcionara dicha estructura, ya que para cada uno

* Corresponde al Método del U.S. Department of Transportation Office of International Programs
Technical Assistance.
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de los tipos de control, se aplican diferentes factores y formulas para determinar la
capacidad hidraulica.

Por la localizacion del control se puede determinar si el conducto trabaja
parcialmente lleno o 1leno, y por lo tanto fija la relacién carga-caudal,

Dentro de los factores que influyen para la localizacién del control se tiene el
tamafio, la forma, longitud y rugosidad del cafién o tubo del conducto, y la geometria
tanto de entrada como de salida.

La pendiente es un factor que no determina el tipo de control que rige en una
alcantarilla ya que ésta puede ser més fuerte o més suave que la pendiente critica, y en
ambos casos puede darse control a la entrada o control a Ia salida.

Es posible determinar por medio de complicados calculos hidraulicos, el tipo de
control de escurrimiento que regird en una alcantarilla, los cuales pueden evitarse
determinando la profundidad de agua en la embocadura, asumiendo ambos casos
(control 2 la entrada y control a la salida). E! calculo de dicha profundidad puede hacerse
mediante la aplicacién de los gréficos que se presentardn mas adelante.

La profundidad de agua en la émbocadura que se obtiene en estos graficos para
cada tipo de control (a Ja entrada y a la salida), se compara para ambos casos, y el valor
mas alto de ellos es el que predomina, es decir que el valor mas alto de dicha profundidad

“indicara el tipo de control que rige en la alcantarilla.
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5.4.1.2 ESCURRIMIENTO DE ALCANTARILLAS CON

CONTROL DE ENTRADA

Se trata de control de entrada si bajo ciertas circunstancias la descarga de una
alcantarilla depende solamente de la profundidad del remanso (He) y de la geometria de
la embocadura, que incluye el 4rea y la forma de la seccion transversal del conducto y el

tipo de aristas de la misma.
En las figuras 5.10A y 5.10B, se muestran esquemas de escurrimiento para dicho

control, en alcantarillas con embocadura saliente y sumergida respectivamente. La figura
5.10C muestra una alcantarilla con embocadura sumergida cortada en bisel.

Con control de entrada, la rugosidad, el largo del conducto y las condiciones de la
salida, incluyendo la profundidad del agua inmediatamente aguas abajo, no son factores
que determinen la capacidad de la alcantarilla. La pendiente, es un factor que tampoco
influye en forma despreciable en la profundidad del remanso, ya que un aumento de la
pendiente del conducto reduce la profundidad del remanso de entrada en una cantidad
infima, de manera que cualquier correccién por pendiente, puede ser despreciada para
alcantarillas escurriendo bajo dicho control.

La relacién entre profundidad de remanso y caudal de descarga, para varios tipos
de alcantarillas (de cafios circulares y abovedados), escurriendo con control de entrada,
estdn basados en ensayos de laboratorio sobre modelos y verificados en algunos casos

sobre prototipos.
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La Divisién de Investigaciones Hidraulicas de “Bureau of Public Roads™ ha
determinado a través de numerosas experiencias, las relaciones entre altura y caudal de
descarga para diferentes tipos de alcantarillas. Basado en dichas experiencias, dicha
institucién prepax-é los nomogramas para determinar la capacidad de descarga de las
alcantarillas, con control de entrada.

Estos nomogramas (graficos 5.1-5.6) proporcionan para un amplio rango de
valores, las relaciones profundidad del remanso - caudal de descarga, para la mayor parte
de las alcantarillas en las que el flujo escurre bajo control de entrada, incluyéndose
ademads el grafico 5.7, para hacer resaltar la importancia del abocinamiento de las aristas

de la embocadura, en alcantarillas que escurren con control de entrada.

5.4.1.3 ESCURRIMIENTO DE ALCANTARILLAS CON CONTROL

DE SALIDA

Una alcantarilla se rige por el control a la salida, cuando la descarga de ella
depende de todas las variables hidraulicas de la estructura, €stas variables incluyen: la
pendiente (So), la rugosidad (n), la longitud (L), el didmetro de la alcantarilla, la
profundidad a la salida (Hs), la profundidad a la entrada (He) y la geometria de la seccién
a la entrada.

El escurrimiento en alcantarillas con control de salida, puede presentarse con

conductos llenos o parcialmente llenos, ya sea en una porcién o en toda su longitud.
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La figura 5.11 presenta esquemas de alcantarilias escurriendo con control de salida.
Se dice que una alcantarilla escurre llena si a lo largo de su longitud cualquiera de
las secciones transversales se encuentra llena (fig 5.11A y 5.11B), en las figuras 5.11C y

5.11D se pueden observar otros tipos de escurrimiento con control de salida.

El procedimiento de célculo que se expondréd posteriormente para la obtencidn de
la profundidad del agua a la entrada (He), proporciona resultados exactos para los casos
5.11A, 5.11B y 5.11C, sin embargo, para el caso de la figura 5.11D no proporciona la
misma precision cuando la carga es menor que 3/4D; pero cuando se trata de alturas
mayores que éstas, los resultados son mds precisos, es decir que proporciona datos de
profundidades del remanso a la entrada de exactitud decreciente, a medida que disminuye

dicha profundidad.

54.1.4  CARGA UTILIZADA (H)

Para hacer circular una cantidad dada de agua a través de una alcantarilla,
funcijonando con control a la salida, se requiere una carga o energfa (H) como la que se
muestra en la fig. 5.11A, capaz de suministrar la carga de velocidad (hv), la pérdida de

carga en la entrada (he), y la pérdida de carga por friccion en el conducto (hf). Para este
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tipo de calculo se desprecia la energia cinética del agua en el canal de aproximacion. La
ecuacién por medio de la cual se puede determinar H es la siguiente:

H=hv+he + hf (Ec.5.1)

En donde la carga de velocidad hv es igual a V32g; siendo V igual a la velocidad media |

del conducto, dicha velocidad puede calcularse a través de la Formula de Continuidad:

V=Q/A (Ec. 5.2)
Donde:
V: Velocidad media, en mts/seg
Q: Caudal de descarga, en mts’/seg
A Area de la seccidn transversal del conducto, en mts?.

La pérdida de carga a la entrada he depende de la geometria de las aristas de

entrada vy se expresa en funcién de la carga de velocidad asf:
he = Ke..V¥2g. (Ec.5.3) .

Enla tabla 5.4 aparecen valores de Ke para alcantarillas de uso mas frecuente.

La pérdida de carga por friccién hf, es la energia requerida para que la corriente
logre vencer la rugosidad del conducto. La pérdida hf se puede expresar de diversas
maneras, siendo la mds usual la ecuaciéon de Manning, la cual se expresa de }a siguiente

manera:
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hf=2gn’L . V? (Ec. 5.4)
R4!3 2 g

En donde:

n: Coeficiente de rugosidad de Manning

L: Longitud del conducto, en mts

V:  Velocidad media en el conducto, mts/seg
Aceleracién de la gravedad, en mts/seg?

R: Radio hidraulico, en mts.

Sustituyendo la ecuacién (Ec.5.4) en (Ec.5.1) y simplificando se obtiene para

escurrimiento a conducto lleno:

H=(1+Ke+19.6 _n’. L).V? (Ec. 5.5)
R4I3 2g

La figura (5.12) muestra los términos de la ecuacion (5.5), la linea de energia
total, la linea piezométrica, y la profundidad del remanso (He).

La carga necesaria (H) para descargar ¢l caudal por una alcantarilla, con control
de salida, puede determinarse para diferentes tipos de alcantarillas a partir de los
nomogramas identificados como “control de salida™ ( graficos del 5.8 al 5.14) con so6lo
establecer los coeficientes Ke (de tabla 5.4) y “n” apropiados.

En caso de que se presentara la necesidad de utilizar valores de n distintos a los
existentes en los nomogramas, bastard con utilizar una longitud modificada L; para el

valor deseado de “n”, de acuerdo con la siguiente ecuacion:
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Li= L[gl.]z (Ec 5.6)

n
Donde:

L;: Longitud modificada para entrar a los nomogramas, en mts
L: Longitud real de la alcantarilla, en mts

n. Valor de n para el caso en particular

n: Es el valor de n existente en el nomograma.

Cuando el control es a la salida, no basta con determinar la carga (H) utilizada. Es
necesario calcular la altura de agua a la entrada (He) considerando la pendiente de la
alcantarilla y las condiciones de salida. Este valor de He puede calcularse por medio de Ia
siguiente formula:

He=H+H;-L So ‘ (Ec-5.7)

Donde:

He:  Distancia vertical, en metros, desde el umbral de la embocadura hasta el nivel del
remanso de entrada

H: Altura de carga, en metros obtenida con los correspondientes nomogramas
(Graficos 5.8 al 5.14)

Hi. Distancia vertical, en metros, desde el umbral de salida hasta la linea
piezométrica (Ver figura 5.13)

So: Pendiente de la alcantarilla

L: Longitud de la alcantarilla, en mts

H,.  Esun valor que depende de los niveles aguas abajo de la alcantarilla, en mts
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Cuando el nivel superficial de la corriente, inmediatamente aguas abajo de
la salida, iguala o sobrepasa el dintel de la alcantarilla (punto més alto de la seccién
transversal del conducto a la salida de la alcantarilla), figura 5.11A, Hj es igual a dicha
profundidad Hs, do;lde Hs es la distancia vertical, en metros, desde el L;mbral de salida,
hasta la superficie libre del agua, en el cauce. Las relaciones entre He y los demas
términos de la Ec.5.7 se ilustran en la figura 5.13.

Si el nivel de la superficie libre del cauce aguas abajo, se encuentra abajo del
dintel de salida, figuras 5.11B, 5.11C, y 5.11D, es mis dificil la determinacién de Hy, ya
que tiene que considerarse, el tamafio y forma de la alcantarilla, y el mencionado nivel
libre de Ia corriente en la salida. En estos casos, Hj es el mayor de los valores:

1) La profundidad Hs definida anteriormente

2) Elvalor (he +D) /2.

El valor del numeral 2, es la distancia desde el umbral a la linea piezométrica
equivalente, en donde hc representa la profundidad critica, Ja cual puede obtenerse con Ia
ayuda de los graficos 5.15 al 5.20, y, D es el didmetro o altura del conducto (Ver figura

5.14).
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5.4.1.5 METODOLOGIA PARA EL DIMENSIONAMIENTO

HIDRAULICO

Primer paso:

Se procede a registrar los datos de disefio como los siguientes.
a) Caudalde disefio Q, en mts*/seg. , con su periodo de disefio
b) Longitud aproxu'nada de la alcantarilla, en mts.
¢) Pendiente de la alcantarilla.
d) Profundidad admisible del remanso de entrada, en metros
e) Velocidades medias y maximas de la corriente en el cauce natural
f) En una primera tentativa, eleccion del tipo de alcantarilla, material y. forma de la

seccion transversal (sobre la base del andlisis econdmico).

Segundo paso:

Determinacién aproximada de las dimensiones del conducto.
Dado que el método es de aproximaciones sucesivas, y para tener un valor en la -primera
tentativa; puede hacerse uso del siguiente procedimiento:

a) Eleccidn arbitraria.

b) Uso de alguna expresion aproximada, tal como A = Q/ 3, con la cual se obtiene,

en una primera aproximacion, el drea de la seccion transversal.

\W3
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¢) Utilizacion de los nomogramas de control de entrada (graficos 5.1 al 5.7). Para
este método debe suponerse una cierta relacién He/D, por ejemplo He/D = 1.5
y con el caudal Q dado, obtener dimensiones aproximadas de la abertura. |

d) Si de algin t'amaﬁo, tentativa.mente resulta un ancho excesivo debido a las
limitaciones de altura del terraplén o por mejor aprovechamiento de la abertura,
se puede proyectar una alcantarilla multiple, dividiendo el caudal, por el ntmero
de conductos usados. Debe considerarse también la elevacion de la rasante o la
utilizacion de alcantarillas abovedadas o de cajon con luces o anchos mayores
que su altura. La seleccidn definitiva deberd basarse principalmente en un analisis

economico.

Tercer paso:

Determinar la profindidad del remanso de entrada para el tamafio tentativo de la
alcantarilla. |
a) Suponiendo el escurrimiento con “Control de entrada”.
1) Usando las dimensiones adoptadas en el segundo paso, encontrar la
profundidad a la entrada He, por la aplicacién del nomograma adecuado
( grificos 5.1 al 5.7). Se considera que no influye el nivel a la salida de la
alcantarilla. Se obtiene He, en este caso, multiplicando el valor hallado He/D

por la altura D del conducto.
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b)

d)

2) Si He es mayor o menor que la profundidad admisible, ensayar en una nueva
tentativa otras dimensiones de la seccidon, para obtener un valor de He
aceptable antes de calcular He para escurrimiento con control a Ja salida.

Suponiendo el escurrimiento con “Control a la salida”.

1) Determinar la profundidad Hs del umbral a la salida, para las condiciones de
escurrimiento , que con el caudal de disefio existen aguas abajo.

2) Si el nivel de la corriente a la salida, es igual o mayor que el del dintel de ia
alcantarilla, comparar H; con Hs y encontrar He con la Ec. 5.7 de la seccién
54.14

3) Si el nivel de la corriente a la salida, es igual o mayor que el dintel de la
alcantarilla, encontrar He por medio de la Ec. 5.7, tal como el caso anterior,
excepto que H; = (hc + D)2 6 H; =Hs adoptando el valor mayor, he no
puede exceder a D (Gréﬁcos 5.15 al 5.20).

Comparar las profundidades He obtenidas en los pasos 3a. y 3b. {controles de

entrada y salida respectivamente). El valor determinante es el mayor de ambos, e

indica cual es el control que rige para las dimensiones de la seccidn tentativa

elegida, en las condiciones dadas.

Si es determinante el control de salida y He es menor que el valor admisible,

elegir una seccién mayor y encontrar He, tal como se indica en el paso 3b. No

necesita verificarse este Gltimo valor en control de entrada, ya que con menores

dimensiones, cumplia bajo este control, las condiciones dadas:
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Cuarto paso.

Determinar el tamafio y He para otras alcantarillas de diferentes tipos y formas

por el procedimiento anterior.

Quinto paso:

Calcular las velocidades de salida para los diversos tipos y dimensiones de las
alcantarillas consideradas en e] paso cuarto y determinar si se requiere proteccién
contra la erosion en el cauce aguas abajo.

a) Si fuere determinante el control de salida (paso 3c), la velocidad de salida
valdria Q/A, siendo A el 4rea de la seccién transversal de la corriente en el
conducto, a la salida . Si hc o hs son menores que la altura del conducto,
aplicar el 4rea A, que corresponde a la profundidades hc o Hs, segtin cual sea
la mayor. El d&rea A no debe exceder el drea de la seccién transversal del
conducto.

b) Si fuera determinante el control de entrada, (paso 3c), la velocidad de salida
podria asimilarse a la velocidad media en un canal de la forma del conducto,
y calcularse con la formula de Manning, para el caudal de disefio y el tamaiio

forma y rugosidad de la alcantarilla elegida.
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Sexto paso:

Registrar Jas caracteristicas de la alcantarilla finalmente elegida, con su tamafio,
tipo, profundidad requerida del remanso de entrada, velocidad de salida, y

justificacién econémica.

3.4.1.6 GRAFICOS UTILIZADOS EN EL DISENO

Acontinuacién se presentan los graficos incluidos para el disefio hidraulico de

alcantarillas, en el Método del Departamento de Transportacién de los Estados Unidos.

5.4.1.6.1 NOMOGRAMAS PARA CONTROL DE ENTRADA

A continuacién se presentan las instrucciones para el uso del nomograma con

control de entrada:

1. Determinacién de la proﬁmdidéd a la entrada He, dados Q dimensiones y tipo de
alcantarilla.

a) Unir con una recta el didmetro o altura D dados, con el caudal Q, o Q/B para

alcantarillas de cajon, marcar la interseccién de esta recta sobre la es;:ala (1) de

He/D,
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b) Si la escala (1) de He/D representa el tipo de embocadura usado, leer el valor
He/D sobre esta escala. En caso contrario, desde este punto de interseccion,
prolongar horizontalmente hasta la escala (2) o (3), segun corresponda, y leer
He/D.

Determinacion del caudal que pueda descargar una alcantarilla dado su tipo, tamafio

del conducto y He. |

a) Calcular He/D para las condiciones dadas.

b) Ubicar He/D en la escala correspondiente al tipo de entrada. Si esta escala es la
(2) 0 la (3) prolongar horizontalmente desde ese punto hasta la escala (.

¢) Unir este Gltimo punto de la escala (1), con el didmetro o altura D en la escala de
la izquierda. Leer Q o Q/B sobre la escala de caudales.

d) Sise haleido Q/B como se indica en (c), multiplicar por la luz B de la alcantarilla

para obtener Q.

. Determinacion de las dimensiones del conducto, dados Q, He y el tipo de alcantariila.

Adoptar dimensiones aproximadas y calcular He/D.

Ubicar He/D sobre la escala que corresponde al tipo de embocadura. Si esta escala es
la (2) y la (3), trazar desde este ultimo punto una horizontal hasta la escala (.

Unir este dltimo punto de la escala (1) con el caudal Q o Q/B, leido en la escala
correspondiente, y prolongar hasta la es-cala de la izquierda, donde se leera el

didmetro, altura o dimensiones de la alcantarilla, compatibles con el valor H/D.



d) Si el valor D obtenido, no es el supuesto previa mente, repetir el procedimiento con

un nuevo valor D.

N’OTA: El grafico No '5-1 bis se ha confeccionado con el objeto de incluir
alcantarillas de cajén con dintel de aristas redondeadas. Ademads para evitar el calculo
adicional de Q/B se ha reemplazado esta escala, por dos escalas separadas, una de
caudales Q y otra de luces B. En consecuencia, como este grifico reemplaza al No. 5-1,
la redaccién de los puntos 2.¢, 2.d y 3.c deberia ser Ia siguiente:

2.c Unir dltimo punto de la escala (1) con el diametro o altura D en la escala
correspondiente, Leer Q sobre la escala de los caudales o marcar el punto de
interseccion con la recta de pase.

2.d Si se ha marcado el punto de interseccidn, como se indica en (¢) unirlo con el anche
o luz B sobre la escala correspondiente. Leer Q en la escala de caudales.

3.c

(1) Unir este ultimo punto con el caudal leido en su escala, y leer el didmetro altura o

dimensiones en la escala correspondiente.

(2) Para el caso del grafico 5-1 bis, unir el punto hallado en (b) con la altura D leida en

su escala y marcar la interseccion con la recta de pase. Unir este punto con el caudal Q en

su escala y leer la I uz B en la escala de la izquierda. .

3.d

(1) Si el valor de D obtenido en el punto 3.c. (1) no es el supuesto previamente,

repetir el procedimiento con un nuevo valor de D



(2) Sielvalor de B obtenido en el punto 3.c. (2) no es satisfactorio, repetir el

procedimiento con un nuevo valor de D.
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5.4.1.6.2. GRAFICOS PARA EL CONTROL DE SALIDA

Cuando el conducto de la alcantarilla escurre lleno en toda su longitud, Ios
nomogramas para control de salida resuelven H en la ecuacién (5.5).

Estos se utilizan también, en la determinacién de la altura de carga H, para
algunas condiciones de escurrimiento a conducto parcialmente lleno, con ‘control de
salida. Estos nomogramas no solucionan enteramente Ja obtencion de He, ya que
solamente dan el valor de H, en la ec. 5.7 puede obtenerse el valor de He asi:

He=H+H,-LSo (ver analisis en numerales 5.4.1.3 ) de este documento.

El usos de estos nomogramas puede facilitarse con la utilizacién del siguiente
procedimiento:

1. Determinacion de H, para alc.antarillas y caudal, dados.
a. Utilizar el nomograma correspondiente al tipo de alcantarilla elegida. De acuerdo
al tipo de embocadura, hallar Ke en la tabla 5.4-de este documento.
b. Ubicar en el nomograma el punto de arranque en la escala de longitudes de

alcantarilla, de acuerdo a las siguientes instrucciones:

(1) Si el valor de "n" del nomograma, corresponde al del conducto dado, utilizar
la escala curva de las longitudes de alcantarilla, correspondiente al valor Ke,
y ubicar el punto de arranque sobre el valor de la longitud de la alcantarilia. Si

en el grafico no se encuentra la escala correspondiente al valor de Ke,

1~
[}
o0



proceder de acuerdo al punto b (2) siguiente. Si el valor "n" de la alcantarilla
elegida difiere del "n" del nomograma, proceder de acuerdo a 1. b.(3).

(2) Para "n" coincidente con el del nomograma y Ke con un valor intermedio al
de las escalas, unir con una recta los puntos correspondientes a las longitudes
dadas, de las escalas adyacentes, y ubicar sobre este segmento, en la
proporcion debida, el arranque.

(3) Para un coeficiente de rugosidad n; diferente del n del gréfico, usar en las
escalas de longitudes de conducto, un valor L; ficticio, dado por la formula:

L; =L (m/n)®
En el punto 2 de estas instrucciones se dan diversos valores de n.

¢. Unir con una recta el punto de arranque, con e] correspondiente a las dimensiones
de la abertura del conducto, en la escala respectiva y marcar el punto de
interseccién con la recta de paso. Respecto a las dimensiones de las alcantarillas
de cajon, ver punto 3 de las instrucciones.

d. Unir este tltimo punto ubicado sobre la recta de pase, con el valor del caudal de
disefio sobre la escala correspondiente y prolongar Ia recta hasta leer H en la
escala respectiva. Para valores que se encuentren dentro de los limites de las
escalas, encontrar H resolviendo la ecuacfén (5.5)

2. Valores de n para materiales cominmente usados en los conductos de alcantarillas.

TABLA 5.5 ALCANTARILLAS DE HORMIGON

ALCANTARILLAS DE CANO ALCANTARILLAS DE CAJON

0.012 0.012




TABLA 5.6 ALCANTARILEAS DE METAL CORRUGADO

ONDULACIONES ONDULACIONES ONDULACIONES
REVESTIMIENTO PEQUENAS MEDIANAS GRANDES
68mmx I3 mm 76mnc25mm 152mmx 3 1 mm
SIN REVESTIR 0.024 0.027 VARIABLE(*)
25%REVESTIDO 0.021 0.023 0.026
TOTALMENTE 0.012 0.012 0.012
REVESTIDO

(*) Las variaciones de n con el diametro estén dadas en los grdficos. Los diversos valores

de n estdn incorporados en los nomogramas no siendo necesario el cdlculo de la
longitud ficticia, tal como se ha indicado en el punto L b (3) de estas instrucciones.

3. Utilizaciébn del nomograma, grafico

5.8., para alcantarillas de cajon:

a. Calcular en drea de la seccidn transversal.

b. Unir el punto de arranque en la éscala, de longitudes del conducto, con el area de

la seccion transversal, y marcar la recta de interseccion con la recta de pase.

c. Unir este dltimo punto con el valor del caudal de descarga. Prolongar la rectay

leer el valor de H en la escala correspondiente.

La escala de 4reas del nomograma, ha sido calculada para secciones rectangulares, -

cuya luz B es el doble de su altura D; su ajustada correspondencia con el drea de




secciones cuadradas, indica ciue puede usarse para todas las secciones intermedias entre
las cuadradas y B = 2D o B = 1/2D. Para otras proporciones de las alcantarillas de cajon,
usar la ecuacién (2) a fin de obtener resultados mas precisos.

Sin mayor error puede usarse también para las secciones comprendidas entre B = 3D

yB =1/3D.
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5.4.1.7 EJEMPLOS DE DISENO

54.1.7.1 EJEMPLO DE DISENO No. 1

A continuacidn se presenta el disefio de una alcantarilla, qt;e posee las siguientes
caracteristicas:
* Supone una longitud de 15.22 mts, de donde 5.9mts corresponden a la longitud de
entrada y 9.27mts. es con respecto a la longitud de salida.
*  Tiene una pendiente del cauce de aproximadamente el 1.2%.
» Manejara un caudal de 6.98mts*/seg.
* Se disefiard una tuberiza de concreto, asumiendo que el coeficiente de rugosidad
n=0.015.
Se propone realizar varias tentativas asumiendo diametros diferentes de la tuberia,
hasta encontrar aquel que satisfaga la velocidad permisible.
Asumiendo que se instalard una tuberia doble de 48” cada tuberia, se analizara por

contrc{I de entrada y por control de salida la carga de entrada (He) asi:

Considerando Control de Entrada:

Se utilizara el grafico 5.2 para determinar He/D, partiendo de los siguientes
datos:
Q= (6.98m3/seg) /2=3.49 m’/seg
D =48 (1.2192mts)

Uniendo Q y D en se encuentra que He/D=1.42



Luego que:
He=1.42* 1.2192 mts=1.73 mts (Rige)

He = 1.73 mts con control de entrada

Considerando Control de Salida:

Para control de salida se tiene que'de: He=H + H,- LSo (Ec-5.7)
Conn=0.015 y K = 0.2, se necesitard una longitud equivalente de:
Li=L (n/ny) 2=15.22 mts (0.015/0.012) >=23.78 mts
Usando el grafico 5.9 se tiene H=0.62mts.
Asumiendo descarga libre, se tiene que:
Hy=(hc+D)/2
Hc = Profundidad critica obtenida mediante el grafico 5. i2, conQ =349 m’fseg y |
D=1.2192 mts, resulta hc = 1.02 mts
Entonces:
H;=(1.02m+1.2192m) /2 = 1.12mts

Luego: Sustituyendo en Ec. 5.7: He =0.62mts + 1.12mts - 15.22 mts (0.012) =1.56 mts

Comparando Control de entrada v Control de salida:

He cuasa= 1.73 mts y He o= 1.56 mits, rige control de entrada ya que

He entrada > He salida

Velocidad:



Segin figura 5.10, la alcantarilla fluye parcialmente llena, se tiene entonces que:
Utilizando la formula de Manning para encontrar la velocidad a tubo lleno:
Vitena= (1/1).R2? 8'2 = (1/0.015) (0.304) > (0.012)'? = 3.31 m/scg

Area a tubo lleno: Ayeno=ntD¥4=x x (1.2192)%/4=1.167 mts’

Por continuidad: Quens=AV=1.1 67mts? (3.31 mts/seg) = 3.86mts*/seg

Entonces: 0/Qlteno=3.49/3.86=0.90, del graifico A:
d/D =0.73,d=0.73 (1.2192 mts )= 0.89 mts
Del grafico A, se obtiene v/V=1.13, por tanto v=1.13 (3.31 mits/seg ) = 3.74 mis/seg.
Entonces se considera apropiado el dimensionamiento anterior, ya que la velocidad
anteriormente adquirida corresponde a los valores permisibles,’segiin la tabla 5.1. aunque

segin la tabla 5.2, se excede la méxima permisible de 3.00 mts/seg.
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5.4.1.7.2 EJEMPLO DE DISENO No.2

A continuacién se presenta el disefio de una alcantarilla, que posee las siguientes

caracteristicas:

* Supone una longitud de 7.92 mts, de donde 3.90mts corresponden a la longitud de
entrada y 4.02mts es con respecto a la longitud de salida.

* Tiene una pendiente del cauce de aproximadamente el 1.0%.

*  Manejara un caudal de 22.07m’/seg.

» Se disefiara una caja doble de concreto, asumiendo que el coeficiente de rugosidad
n=0.030

Las dimensiones propuestas de la caja seran de 2.25mts de alto (D) y de 3.80mts de

ancho (B).

Considerando Control de Entrada:

Se utilizara el grifico 5.1 para determinar He/D, partiendo de los siguientes
datos:
Con Q = (22.07m*/seg)/2 = 11.04m’/seg por ser caja doble y B=3.80 mts se tiene |
Q/B=5.81, y D=2.25mts.
Uniendo Qy D én se encuentra que He/D=0.64
Luego que:
He=0.64 (2.25mts) =1.44mts

He=1.44mts con control de entrada



Considerando Control de Salida:

Para control de salida se tiene que de: He=H+H,-LSo (Ec-5.7)

Con n=0.030 y K=0.4, se necesitard una longitud equivalente de
L1=L(ny/n;)*=7.92mts(0.030/0.012)* = 49.5 mts

Usando el grafico 5.8 se tiene H=0.13mts

Asumiendo descarga libre, se tiene que:

Hi=(hetD)/2

he=Profundidad critica obtenida mediante el grafico 5.11, con Q=11.04 m’/seg y

D=2.25mts, resulta hc=0.95 mts

Entonces:

H;=(0.95m+2.25m)/2=1.6mts

Luego: Sustituyendo en Ec-5.7: He = 0.13mts + 1.6mts - 1.792 mts x 0.01 = 1.65mts

(Rige).

Comparando Control de entrada y Control de salida:

He owa.=1.44mts y He salid,,=1'.65mts, rige control de salida, ya que He salida > He entrada.

Velocidad:
Utilizando la formula de Manning para encontrar la velocidad a conducto lleno:
Viens=(1/m) R?? 812=(1/0.030) (0.707) * (0.01)'%=2.65 m/seg
Por continuidad: Q =AYV

a=bd
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b=h;=Hs

a=H, (D) = 1.60 ( 3.80) = 6.08 mts’

v=q/a=11.04/6.08=1.82 mts/seg

A=B x D =2.25 (3.80) = 8.55 mts’.-

R=A/P=8.55/12.10 = 0.707

Q=A V=8.55 ( 2.65) =22.66 mts*/seg

" Entonces se considera apropiado el dimensionamiento anterior, ya que la velocidad

anteriormente adquirida corresponde a los valores permisibles.

5.4.2 ANALISIS DE FLUJO PRESENTADO POR VEN TE CHOW.

Como primer paso para la aplicacion de este método se procede a determinar si la

alcantarilla fluira llena o no.

La altura de agua a la salida de las alcantarillas es un factor que no influye para
determinar si éstas fluirdn llenas, ya que independientemente de que la salida est‘é 0 n_o
sumergida pueden fluir llenas, los principales factores que determinan esta condicién, son
la profundidad a la entrada y la longitud del cuerpo de la alcantarilla.

Conforme a investigaciones de laboratorio se ha determinado que la entrada en
una alcantarilla comin no podra estar sumergida si la carga de agua a la entrada He es

menor que un cierto valor critico (H") siempre y cuando la salida no se encuentre
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sumergida. El valor de H* varia de 1.2 a 1.5 veces la altura de la alcantarilla (D); dicha
variacién depende de las condiciones de entrada, y las caracteristicas del cuerpo de la
alcantarilla, sin embargo, para un andlisis preliminar, puede utilizarse el limite superior
H’=1.5D, donde D es la altura de la alcantarilla.

Las investigaciones de laboratorio también indican que, aunque la salida de una
alcantarilla no esté sumergida, éstas pueden fluir llenas o parcialmente llenas ya que las
transiciones que pueden darse dentro del conducto conllevan a que las alcantarillas
fluyan llenas. Si la alcantarilla es lo suficientemente larga para que se dé una transicién
dentro de ella es considerada hidriulicamente larga (L > 50 D). De otro modo es
considerada hidrdulicamente corta.

Cabe aclarar que no es sélo la longitud del cuerpo de la alcantarilla la que
determina si una alcantarilla es hidrdulicamente corta o larga, ya que para ello se
consideran otras caracteristicas, tales como el tamafio, pendiente, geometria de entrada,
carga de agua 2 la entrada He, condiciones de entrada y salida. Los gréificos 5.21 y 5.22
nos ayudan a determinar si una alcantarilla es hidraulicamente corta o larga.

Para propositos practicos el flujo de una alcantarilla se puede clasificar en seis
tipos como se puede observar en la figura 5.15. La identificacién de cada tipo se puede

observar en el siguiente detalle:
1. Salida sumergida ' Tipo 1
2. Salida no sumergida

2.1 Carga de agua (He) mayor que el valor critico (H’): He>H’
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a) Alcantarillas hidraulicamente largas Tipo 2
b) Alcantarillas hidriulicamente cortas _ Tipo 3
2.2 quga de agua (He) menor que el valor critico (He’): He <H’
. a) Profundidad del flujo mayor que la critica: ( Yt > Yc). Tipo 4
b} Profundidad del flujo menor que la critica (Yt<Yc)
b-1 Pendiente subcritica Tipo 5

b-2 Pendiente supercritica Tipo 6

Si la salida es sumergida, la alcantarilla fluird llena como una tuberia, y el flujo
serd del Tipo 1 tal como se muestra en la figura 5.15.1 Si la salida no estd sumergida, la
carga de agua He puede ser mayor o menor que el valor critico (H”). Cuando la carga de
agua (He) es mayor que el valor critico, He>H’, la alcantarilla puede ser hidraulicamente
corta o larga, éstas pueden diferenciarse por medio de los grificos 5.21 y 5.22. El ﬂujo-es
del Tipo 2 si la alcantarilla es hidrdulicamente larga (fig.5.15.2), y del Tipo 3 si es
hidraulicamente corta (fig. 5.15.3). Cuando la carga de agua He es menor que la critica.
(He<H’), la profundidad del flujo en la descarga puede ser mayor o menor que la
profundidad critica. Para niveles aguas abajo mas altos que el valor critico, el flujo es del
Tipo 4 (fig. 5.15.4). Para niveles aguas abajo menores que el valor critico, el flujo es del
Tipo 5 (fig.5.15.5)si la pendiente de la alcantarilla es subcritica, y del Tipo 6 ( fig.
5.15.6) si la pendiente es supercritica.

En Ia clasificacién anterior, hay una excepcion en el flujo del Tipo 1 ya que puede
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" ser con 12-1 profundidad en la salida ligeramente mayor que la profundidad critica o con Ia
profundidad arriba del dintel de la alcantarilla en la salida, si la pendiente del fondo es
muy inclinada.

Los Tipos de flujo 1 y 2 pueden considerar.se como flujo en tuberia o conducto cerrado y
el flujo Tipo 3 puede considerarse como flujo en orificio, en cambio los flujos Tipos 4,5 y
6 pueden considerarse como flujo en vertedero.

Para flujo Tipo 3, la alcantarilla actiia como orificio. El coeficiente de descarga,
varia aproximadamente desde 0.45 a 0.75. Para flujo de los Tipos 4, 5y 6, la éntrada no
estd sellada por el agua y actiia como vertedero. El coeficiente de descarga varia
aproximadamente desde 0.75 a 0.95, dependiendo de la geometria de entrada y la
condicion de la carga (He). El flujo del Tipo 4 es subcritico a través de toda la longitud
de la alcantarilla. El flujo del Tipo 5 es subcritico y en consecuencia, la seccién_de
control estd en la enﬁada.

Por propésitos practicos, una sofucion aproximada para el cilculo hidraulico de
disefio de una alcantarilla, se puede obtener por medio de los graficos 5.23 y 5.24 para
alcantarillas de cajon’ y alcantarillas circulares respectivamente. Ambos gréificos
suministran informacién solamente para alcantarillas que tienen entradas de bordes
cuadrados. Para alcantariilas que tienen entradas redondeadas, bajo condiciones medias,
el valor H/d se puede estimar de una manera aproximada, a través de las siguientes
expresiones, en las cuales H/D se refiere a la relacion de la carga de agua a la altura de la

tuberia para alcantarilla con entrada de bordes cuadrados:

"* Los datos para alcantarillas de cajén fueron preparados por analogla de la experiencia con alcantar:llas
circulares y se cree que son conservativos
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5.5 ASPECTO ESTRUCTURAL

La capacidad de resistencia de una tuberia, estd en funcién directa con las
condiciones de su instalacion, asi como de la resistencia misma de la tuberia,

Dado que de las condiciones de instalacién depende la' resistencia que la
estructura pueda presentar a las cargas impuestas, se hace necesario tener especial
cuidado para cumplir con lo establecido en el disefio.

Las condiciones mds comunes de instalacion para tuberfas, a las que hace
referencia el parrafo anterior son: zanja, tinel y terraplén.

s Zanja:

Cuando Ia tuberia se instala en una zanja relativamente estrecha, abierta en el
suelo natural y rellenada hasta el nivel original (fig. 5.16 a).

o Tunel:

Cuando la profundidad a la que se colocara la tuberia es demasiado grande para
excavar una zanja abierta, o cuando existen dificultades para construirla debido a
obstrucciones en el terreno (fig.5.16 b).

o Terraplén:

Cuando la tuberia es instalada sobre la superficie natural del suelo o en ancho de
zanja grande y luego es cubierta con el suelo, (fig.5.16¢). Pueden presentarse los
siguientes casos: ‘

A) Conducto de Proyeccion Positiva (ver figura 5.16.c,), cuando la parte superior de

la tuberia esta arriba de la superficie original del suelo.
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B)

9

Conducto de Proyeccion Negativa (figura 5.16.c,), cuando la parte superior de la
tuberia estd por debajo de la superficie original del terreno y la zanja es
demasiado estrecha con respecto al didmetro de la tuberia; ademds el material del
sitio en donde se excava la zanja es resistente, de tal forma que la misma se
mantiene.

Conducto de Zanja Imperfecta (figura 5.16.c;), empleado para minimizar las

cargas en el conducto bajo terraplenes altos.

270



P=Peso del relleno AB C ID-

VA4 ////////////]

H

'

B
!
!
Carga We en 13 tuberia '
,D

|
' |
f

Relleno tateral

{414

vy P
ANNUNTRRRNY

Espacio entre ¢l conducto y ef

terreno natural, relleno con material compaclado

Bt=Limitc de excavacitn del tinel

b) Condicion en tinel

Terraplén
1

T Ty T
I 1

) IF
o

M Ascntamiento

PROYECCION POSITIVA

Terreno natural

Cl

. Terraplén
. e

- Relicnnmmprcsiblc

e
] Rellena compactado

7/ //; zanja excavada cn

refleno compactado

ZANIA IMPERITCTA

7 /////////77} .

F= Fuetzas corlantes hacia arriba We= Po2F

a) Condicicon Znanja

//////////////////////./////////////} I /"///7/7777/

H .

¢} Condiciones del terraplén

Terraplén
——

SRR

Bd

L

———  Terrenn naturat

NN

\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\§

~
\

Fig. 5.16 Condiciones de Instalacidn

»de las Tuberias



5.5.1 CARGAS SOBRE CONDUCTOS.

Para fines de disefio, deben considerarse los dos tipos de cargas tradicionales
(muertas y vivas), que actiian sobre los conductos. Las cargas muertas, son provocadas
por los empujes de tierra; mientras que las cargas vivas, provienen del trafico que
circula sobre ellas.

- CARGAS MUERTAS:

La formula general para determinar el peso sobre la tuberia, asi como sus

distintas variantes”, se presentan en la tabla 5.7.

" Los estudios para la determinaci6n de tales formulas, fueron realizados por Anson Marston.
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CONDICION FORMULAS DEFINICION DE CADA UNO DE LOS ELEMENTOS
W= Carga vertical por unidad de longitud;
GENERAL W= C w B2 w = Peso unitario de la tierra por unidad de volumen;
- B = Ancho de la zanja o conducto, dependiendo de las
condiciones de instalacion ; y
C = Coeficiente adimensional, dependiendo de las condiciones de
Instalacién .
T. rigida We = Carga de tuberia, en 1b/pie (kg/m);
Wc = Cd w Bd? w = Peso unitario del suelo relleno, en Ib/pie3 (kg/m3);
ZANJA Bd = Ancho de la zanja en la cima de la tuberia pies (m);
T . flexible Bc = Ancho exterior de la tuberia en pies (m); y
Wec=0d wBcBd |Cd = Coeficientes de carga, en funcioén de la altura por relleno al
ancho de zanja, y del coeficiente de friccién entre el relleno y los
lados de la zanja.
Proyeccion positiva Wc = Carga en el conducto, Ib/pie (kg/m);
TERRAPLEN - {rigidos o flexibles) W = peso unitario del suelo, en 1b/pie? (kg/m?3);
Wc = Ccw Be? Bc = Ancho interior del conducto en pies (m);
Bd = Ancho de la zanja en pies (m);
Proyeccion negativa Cc = Coeficiente de carga; y
Wc = cn w Bd2 Cn = Coeficiente de carga.
Wt = Carga sobre la tuberia o soporte del tiinel, en lb/pie (kg/ myj;
TUNEL Wt =Ct Bt (wBt-2¢) w = Peso unitario del suelo, arriba dl tunel, en Ib/pie? (kg/m3);
Bt =

Ancho maximo de excavacion del tunel, en pies (m);

(Bc en caso de tuberias empaquetadas)

¢ = Coeficiente de cohesidn, en 1b/pie? (kg/m?2) y

Ct = Coeficiente de carga, en funcién de la relacién de distancias
de la superficie de suelo a la cima del tinel a el ancho de la

excavacion del tunel; y del coeficiente de friccion interna del
material del tunel. '

Tabla 5.7 Calculo del empuie de la tierra sobre la tuberia _




En el cuadro anterior, el rango de valores para el coeficiente de carga Cd y Ct,

para distintos tipos de suelos, pueden observarse en la tabla 5.8

TABLA 3.8: VALORES DE Cd ¥ Ct PARA LA TABLA 5.7

MATERIAL . Cd Ct
Suelos granulares sin cohesion 0.1-26 0-26
Arenas y gravas 0.1-3.0 0-30
Suelos sabresaturados 0.1-33 0-3.3
Arcillas 0.1-38 0-3.8
Arcillas saturadas 0.1—46 0-4.3
- CARGAS VIVAS.

Los efectos de esta carga, dependen en gran medida del espesor del colchén de
tierra que se encuentre sobre el tubo. Dicha carga puede ser de dos tipos: concentrada o
distribuida.

a) Carga concentrada: (ver fig. 5.17a).

Los efectos transmitidos al interior del suelo por la rueda de un vehiculo;_se

pueden valuar con una aproximacién aceptable al emplear la teoria de

Boussinesq, la cual se expresa:

Wv = Cs

=

PF (Ec. 5.8)
L
Donde:
Wv: Carga viva por unidad de longitud, que actiia sobre el conducto en Kg/mts.
Cs : Coeficiente de carga en funcién de Be/2H y L/2H; (tabla 5.9)
F: Factor de impacto. (ver tabla 5.10).

L : Longitud efectiva del conducto en mts.

P: Carga concentrada en Kg.
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Carga concentrada

superlicie de sucly

CARGA CONCENTRADA

Carga uniforme cn libras por pic cuadradu.

actuando en un acea D x M

Superficie de suclo

CARGA  DISTRIBUIDA

Fig. 5.17 Tipos de Cargas
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NOTA: Cocficienics de influencia

esfucrzos verticales.

TABLA 5.9 VALORES DEL COEFICIENTE Cs, PARA CARGAS SOBREPUESTAS )
CONCENTRADAS Y DISTRIBUIDAS. ( VERTICALMENTE CENTRADAS SOBRE 1.4 TUBERIA )

para la solucién de 1a integracion de Holl's de la ecuacion lineal de Boussinesq para




TABLA 5101 FACTORES DE IMPACTO.

TIPO DE TRAFICO F
Carretera 1.50
Ferrocarril 1.75
Aeropuerto:
Pista de despegue 1.00
Antepista 1.50

b) Carga distribuida: ( Ver fig. 5.17b).

Para este caso se considera que el peso de una locomotora se distribuye
uniformemente en un drea igual a la longitud entre ruedas, multiplicada por la longitud de
unién. La determinacién de este tipo de carga se hace a través de la ecuacion Newmark-
Boussinesq, la cual expresa: |

Wsd = Cs P F Be (Ec. 5.9)
Donde :
Wsd: Carga en el conducto, en Kg/ mits.
Cs: Coeficiente de carga, en funcién de D/2H y M/2H (Tabla 5.9)
P: Intensidad de carga distribuida en kg/mts>.
F: Factor de impacto, (Tabla 5.10).
Bc:  Diametro externo del conducto, en mts.
Donde:
H: Altura del relleno, desde la cima del conducto a la superficie del suelo, en mts.
D y M : Ancho y longitud del 4rea sobre la cual actua la carga distribuida, en mts (ver

Fig. 5.17b).



5.5.2 RESISTENCIA Y CARGA EN LAS ALCANTARILLAS

De las investigaciones, del profesor Anson Marston y sus colaboradores del Iowa
State se deduce que-la carga producida por el relleno que actia sobre los tubos enterrados
en zanjas, la soporta casi enteramente el sector superior de 90°, siendo su intensidad algo
mayor en el centro, mientras que la presién de la fundacion se distribuye mas o menos
uniformemente sobre el cuadrante del fondo, segin el cuidado que se haya tenido al
colocarlos. Si la forma del fondo de la zanja no se adapta a la del tubo, la presién de la
fundacién se concentrard en la parte central del fondo. La carga tiende a producir un
aumento del didmetro horizontal del tubo, y las fallas se ocasionan por la produccion de
grietas en los puntos en los didmetros vertical y horizontal que cortan la superficie del
tubo. Posteriormente a la produccién de la falla, la tuberia puede por si misma adaptarse

a la carga, en cuyo caso puede no llegar a hundirse o aplastarse.

El ancho de la zanja en el lugar donde termina el sector superior de 90° del tubo
(ver fig. 5.18), o exactamente por debajo de la parte alta del mismo, es la dimensi6n
transversal o de anchura, que interviene en la carga que se ejerce sobre el tubo.. Si !a
zanja es mas ancha por debajo de este punto, el rozamiento entre la tierra de relleno y la
que forma los lados de la zanja no contribuye a reducir la carga. Por otra parte, la zanja
puede ensancharse por debajo del punto critico sin incrementar la carga. Esto se explica
por el hecho de que el relieno en las porciones extremas de la zanja es mds Somero y no
asienta tanto como el que queda sobre el tubo, produciéndose un efecto de rozamiento

sobre el relleno mas profundo que reduce la carga ejercida sobre el tubo. Como
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consecuencia, y cualesquiera que sean las condiciones de la anchura de la zanja por
encima del tubo, debe mantenerse a un minimo que permita colocarlo sin dificultades y
realizar los empalmes por debajo de la parte superior del tubo. Una regla 0til para la
anchura de la zanja es 3/2 d + 30, en la que d “es el didmetro interior del tubo, en

centimetros.

Segin Marston, la carga en el tubo enterrado puede hallarse por la férmula:

W = CwB? " (Ec.5.10)

Enla que W es la carga que soporta el tubo en kg/mt lineal de zanja; w, el peso
del material de relleno de la zanja, en kg/mts3; B, la anchura en ;nts de la zanja,
exactamente por debajo de la parte superior del tubo; C, un coeficiente que depende dc la
profundidad de la zanja hasta la parte superior del tubo y de los materiales de relleno. La

tabla 5.11 da los valores de C que deben emplearse con la formula, y la tabla 5.12 los

pesos de varios materiales de relleno.

Fig. 5.18 Esquema en el que se define 1a dimension B de Ta formula que dd [a carpa soporiada por los

tubos enterrados.



TABLA 5.11 VALORES DE C PARA SU EMPLEO EN LA FORMULA W = CWB’
. Relacion entre la Arenay tierra Tierra vegetal Areilla Arcilla
profundided y la | vegetal hiimeda. saturada. Humeda s
. aturada
anchura de la zanja.

0.5 046 0.46 00.47 *0.47
Lo 0.85 .86 .88 0.90
L5 118 L21 124 1.28
2.0 146 L.50 1.56 162
25 1.70 176 1.84 1.92
3.0 190 1.98 2.08 2.20
3.3 2.08 217 2.30 2.44
4.0 222 2.33 2.49 2.66
45 2.34 2.47 2.65 2.87
3.0 2.45 2.59 2.80 303
35 2.54 2.69 2.93 3.19
6.0 2.61 278 3.004 3.33
6.5 2.68 2.86 314 346
7.0 2.73 2.93 322 3.57
7.5 2.78 2.98 3.30 3.67
8.0 2.81 3.03 3.37 3.76
85 2.85 3.07 342 3.85
9.0 2.88 .1 3.48 3.92
9.5 2.90 314 332 3.98
10.0 2.92 317 3.56 4.04
110 2.95 321 3.63 4.14
12.0 2.97 324 3.68 422
I3.0 2.99 3.27 372 4.29
I4.0 3.00 3.28 3.75 4.34
15.0 3.01 3.30 3.77 4.38
mucho mayor 3.03 3.33 3.85 4.55

MATERIAL Kg/mis?
ATENA SECA....crerrerererrenrreresasasemersisessssnresrersrasronrensesssonns 1600
Arena hiimeda.....ccoovvreecverrenrrerrrete s rvesess s sencssens 1840
ATENA MOJAA.......cncreerernrececrrereenescerresereseenesrreresceeaes 1920
Arcillahlimeda........oe e e e re e reeeaeens 1920
ATCilla SAULAAA . cuc..eeeeeeeeeccereee st re s rasmnenses 2080
Tierra vegetal saturada ........cceevcerererireeresemniesrecenesscanens 1840

Arena y tierra vegetal himeda.....c.oocviveiivnevinvcennes 1600

TABLA 5.12 PESOS DE LOS MATERIALES DE RELLENO DE ZANJAS.




El proceso de tendido de los tubos tiene mucha relacién con la resistencia
desarrollada por los mismos. En la figura 5.19 se indican los métodos de colocacién de
los tubos y la produccion de la resistencia desarrpllada correspondiente al método de los
tres puntos de apoyo. El tipo de asentamiento 1 se usa ﬁe(;uentemente, pero es un
sistema no muy bueno, puesto que‘aﬁade al tubo menos resistencia de soporte que los
restantes tipos de asentamientos. El tipo 2 ha sido muy recomendado, pero la mano de
obra que requiere para dar forma al lecho de la zanja relacionado con los costos actuales
de dicha mano de obra hace que el método sea desfavorable en comparacién con el costo
de los tipos 3 y 4. El tipo 5 emplea un apoyo de hormigén, y el factor de carga aumenta
hasta 2.8 si el hormigén se vibra. Todos los factores de carga son aplicables a los tubos
de resistencia normal y a los extrarresistentes excepto el del tipo 6, que solo es aplicable a
tubos de resistencia normal. El material seleccionado tal como se muestra en la fig. 5.19
es tierra o arena, libre de piedras o terrones, y que se pueda colocar en capas de 15 cm
apisonadas. Si bien muchos ingenieros emplean los asentamientos y resistencias que se
indican en la fig. 5.19, las normas orientativas de la ASTM exigen un espesor del lecho
en todos los tipos de instalaciones de no menos de 4 /4, con un minimo de 107, a fin de
obtener las resistencias dadas en la figura. Estas normas permiten el empleo de apoyos
de hormigén de 140 kg/cm® hacia arriba y por los lados del tubo hasta englobar
completamente el arco inferior de 180°. Esto proporcionard una resistencia de 2.4 veces,

la consignada para el método de triple apoyo.
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Fig. 5.19 Tipos de Métodos de asentamiente de tuberias y cargas desarrolladas. 1os factores
de carga corresponden al método del triple apoyo. El tipo 1 requiere excavacion para
las campanas o copas. El tipo 2 requicre excavacion [para las campanas y dar forma al

terreno para alojar la tuberia. Con el tipo 5 el factor de carga aumenta a 2.8 si se vibra el

hormigon. El factor de carga del tipo 6 solo es aplicable a la tuberia de resistencia

nornial, d es el diamctro de la tuberia.



La-s. alcantarillas situadas en las zonas industriales pueden verse obligadas a resistir cargas
superficiales producidas por tubos o tablones, carbon, grava, etc., ademds de las
ocasionadas por el material de relleno de fa zanja. Si su longitud es mayor que el ancho
de la zanja, se las llama “repartidas”. Otras alcantarillas deben resistir cargas superficiales
originadas por los cimientos de los edificios, tréfico, apisonadoras, etc., y se han
denominado cargas “concentradas” *. En el trabajo de Marston se incluyen también los
procedimientos experimentales para aetemﬁnar la proporcién de cargas superficiales
distribuidas (ver tabla 5.13) y concentradas (ver tabla 5.14) que se transmitira a las

alcantarillas.

Tabla 5.13: Proporcién de Cargas Superficiales distribuidas que alcanza a los tubos de la zanja

Relacién entre la Arena y tierra Tierra vegetal Arcilla Amarilla Arcilla Amarilla
profundidad y la | vegetal hiimeda. saturada. himeda saturada
anchura.
0.0 1.00 1.00 1.00 1.00
0.5 0.85 0.86 0.38 - 0.89
1.0 0.72 0.75 0.77 0.80
1.5 0.61 0.64 0.67 0.72
2.0 0.52 0.55 0.59 0.64
2.5 0.44 0.48 0.52 0.57
3.0 0.37 .41 0.45 0.51
4.0 0.27 0.31 0.35 0.41
5.0 0.19 0.23 0.27 0.33
6. 0.14 0.17 0.20 0.26
8. 0.07 0.9 0.12 . 017
10.0 0.04 0.05 0.07 0.11

En e! original se denominan “long” y “‘short” a las dos clases de cargas consignadas. Estimamos que la
denominacién se refiere a la extension sobre la que gravan y por ello se han traducido estos términos
por “repartidas” y “concentradas”. (N. del T.)
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En la tabla 5.14, los valores maximos se obtuvieron para cargas “concentradas”
que gravarén sobre una longitud, en el sentido de la méxima dimension de la zanja, igual
a la anchura de la misma. Los minimos valores fueron obtenidos cuando aquella longitud

era la décima parte del ancho expresado.

TABLA 5.14 PROPORCION DE LAS CARGAS SUPERFICIALES “CONCENTRADAS”
QUE ALCANZA A LOS TUBOS COLOCADOS EN ZANJAS.

Relacién entre la Arena y tierra Tierra vegetal Arcilla himeda Arcilla saturada
profundidad y la vegetal himeda saturada
anchura Mix. Min, Mix. Min. Maéx. Min. Max. Min.
0.0 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
0.5 0.77 0.12 0.78 0.13 0.79 0.13 0.81 0.13
1.0 0.59 0.02 0.61 0.02 0.63 0.02 0.66 0.02
1.5 0.46 -- 0.48 -- 0.51 -- 0.54 -
2.0 0.35 - 0.33 - 0.40 - 0.44 --
2.5 0.27 - 0.29 -- 0.32 - 0.35 -
3.0 0.21 - 0.23 -- 0.25 - 0.29 -
4.0 0.12 - 0.14 - 0.16 -- 0.19 -
5.0 0.07 -- 0.09 - 0.10 -- 0.13 --
6.0 0.04 -- 0.05 - 0.06 -- 0.08 -
8.0 0.02 - 0.02 -- 0.03 - 0.04 --
10.0 0.01 - 0.01 - 0.01 -- 0.02 --

ALCANTARILLAS DE CONCRETO SIMPLE
En la fabricacién de alcantarillas se utiliza el concreto simple s6lo para di4metros
menores de 60 cms (24 pulgadas). Para didmetros mayores, el concreto debe reforzarse

con varillas de acero.
Las alcantarillas de concreto simple deberdn de adaptarse a las dimensiones y

resistencias especificadas por la "American Society for Testing Materials" (ASTM) que
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se incluyen en la tabla 5.15, al mismo tiempo recomiendan que se emplee un factor de

seguridad de 1.5.

TABLA 5.15 RESISTENCIA Y DIMENSIONES DEL TUBO DE ESPIGA Y CAMPANA, DE
ALCANTARILLAS DE CONCRETO SIMPLE, METODO DEL TRIPLE APOYO

DESIGNACION C14
Didmetro interior, | Resistencia media, libras
pulgadas por pie lineal
4 1000
6 1100
8 1300
10 1400
12 1500
15 1750
18 2000
21 2200
24 2400

Fuente: Abastecimiento de agua y Alcantarillado, Ernest W. Steel

A continuacién se describe un ejemplo del método a seguir para determinar la

carga y asentamiento requeridos en una alcantarilla de concreto simple:

EJEMPLO:

En una excavaciéon de 3.60 mts de profundidad, en arcilla himeda de 1920
kgs/mt® ( Ver tabla 5.12) debe colocarse una alcantarilla de concreto simple de 60
cms.(24 ") de didmetro. Determinar la carga sobre la alcantarilla y el tipo de asentamiento
requerido.

SOLUCION:

El ancho de la zanja justamente, justamente por debajo de la parte superior del
tubo serd 60 (3/2) +30 =120 cms. La relacion de la profundidad a ]a anchura es
(3.60 -0.60 )/ 1.2 =2.5. De la tabla 5.11 C = 1.84, luego de la Ec. 5.10, la carga por

metro lineal sera de: 1.84(1920 kgs/m’ ) (1.2m)2_ = 5090 kg. Segtn la tabla 5.15 (método
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del triple apoyo) la tuberia tiene una resistencia de 2400 kg. La relacidn de resistencia a
la carga es (5090 kg/m®)/(2400 kg/m®) = 2.1. De acuerdo con la figura 5.19 se podra usar

el tipo de asentamiento 4 o 5, pues sus factores de carga tienen un valor de 2.4.

5.5.1.2 ALCANTARILLAS DE CONCRETO REFORZADO

El concreto reforzado se utiliza para la fabricacion de alcantarillas Clase II, en
didmetros mayores de 25 cms. (10"). Las dimensiones y resistencia de este tipo de

alcantarilla también se han normado. Consignindose dichas normas en la tabla 5.16:

TABLA 5.16. RESISTENCIA Y DIMENSIONES DE LAS ALCANTARILLAS DE CONCRETO
ARMADO, METODO DEL TRIPLE APOYO, DESIGNACION C75

Didmetro interior, pulgadas | Pruebas de resistencia libras por pie lineal
Carga de rotura
12 2700
15 3000
18 3300
21 3600
24 3600
27 3800
30 4050
33 4300
36 4500
42 4800
48 5100
54 53550
60 6000
66 6350
72 6750
78 -
84 -
90 -
96 -
108 -

Fuente: Abastecimiento de agua y Alcantarillado, Ernest W. Steel
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Los materiales  utilizados para la fabricacion de las alcantarillas deberan
ajustarse a las normas de la American Socie ty for Testing Materials ( A.S.T.M.). En la
construccién de alcantarillas de concreto reforzado también serd preciso incluir algunos
refuerzos longitudinales para mantener los aros en su lugar y también para evitar roturas
transversales. El refuerzo puede ser de alambre de acero estirado en frio 6 barras de
acero. Las formas para colocar el armado en una alcantarilla se indican el la figura 5.20.
La resistencia en los tubos de concreto puede aumentarse si se dispone de apoyos o
asientos especiales, Para las alcantarillas de concreto reforzado se establece solamente un
factor de seguridad de 1.25. A continuacién se presenta el ejemplo utilizando una

alcantarilla de concreto reforzado.
EJEMPLO:

En una excavacion de 3.60 mts de profundidad en arcilla himeda de 1,920
kg/mts3 (tabla 5.12), ha de colocarse una alcantarilla de concreto reforzado de 60 cms de

diametro. Determinar la carga sobre la tuberia y el tipo de asentamiento requerido.
SOLUCION:

El ancho de la zanja, justamente por debajo de la parte superior del tubo serd
3/2d+30 (seccién 5.5.2): B=60x(3/2)+ 30= 120 cms, la relacion de profundidad a
la anchura es de ( 3.60 - 0.60 ) / 1.2 = 2.5. De la tabla 5.11 C=1.84. Luego, de la Ec.
5.10, la carga por metro lineal sera de w=1.84 x 1,920 kg/mtsz. x 1.20 mts=5,090 kg.

Segiin la tabla 5.16, la resistencia por el método del iriple apoyo es de 5,367 kg por metro
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lineal, aplicando un factor de seguridad de 1.25, este valor se reduce a 4,300 kg. La
relacién de resistencia con respecto a capacidad de carga es 5,090/4,300=1.18. De

I

acuerdo con la figura 5.19 se podré usar el asentamiento tipo 2.

Fig. 5.20 Seccion Transversal de Tubos de Hormigdén Armado para Alcantarillas



CAPITULO VI: SIFONES



6.1 INTRODUCCION

Este tipo de obra hidraulica, al igual que las estudiadas anteriormente, se utilizan
para el paso del agua en quebradas, barrancas, etc. Cabe decir, que este tipo de estructura,
no es muy utilizado por diversas circunstancias que se exponen mas adelante en el

desarrollo de este capitulo, numeral 6.6

El contenido del presente capitulo, relativo a la estructura en estudio, en términos

generales consta de : aspectos basicos, disefio hidraulico, ventajas y desventajas.
6.2 ASPECTOS BASICOS

6.2.1 DEFINI-CION.'

Los sifones son estructuras utilizadas para el paso de agua en depresiones y se
confoﬁnan de dos embocaduras (una de entrada y otra de salida), conectadas por medio
de tuberias ( o cajas en el caso de sifones invertidos) que bajan hasta el fondc-) déa 1‘1nal

depresion.
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6.2.2 CLASIFICACION

Pueden distinguirse dos casos:

1. Sifén Normal: Cuando el sifdn -pasa por encima del costado de un canal o de cualquier
otro obstaculo, (ver fig. 6.1.a) de forma tal que el vértice del sifon (ver fig. 6.1.b) se
encuentre a un nivel superior que la entrada o salida del mismo. Este caso se constituye
en el dispositivo de derivacién méas comun aplicable al caso de riego.

. Sifén invertido: Cuando el sifon es colocado por debajo del terreno para salvar una
depresion, denominédndose en este caso, sifon invertido . Este caso se ilustra en la fig.

6.1.c.

6.2.3 FUNCIONAMIENTO

Para el caso de sifones normales, su funcionamiento se logra mediante la formacién
de una camara de aire en Ja parte superior, vértice o cresta del sifén. Al agotarse el aire
contenido en la cimara se produce entonces un vacio llamado vacio de succién, el cual es
el responsable de que el agua suba debido a la accion ejercida por la presion atmosférica,
originando asi la circulacion del liquido. Funcionan adecuadamente cuando el nivel del
canal de alimentacion se encuentra mas elevado que el nivel correspondiente al punto de
descarga. En este caso se tiené' una descarga libre. Caso contrario, se presenta el otro tipo

de descarga, que es el cotrespondiente a la descarga sumergida o anegada.



Cabe aclarar que el escurrimiento en este tipo de sifones, sigue los principios de los

conductos a presion.

En caso de un sifon invertido, es la ;ccién de la gravec.iad, la encargada de la
circulacion del liquido en virtud de la diferencia de niveles entre la entrada y salida del
conducto. La presién del agua en este tipo de sifén, se contrarresta con la resistencia
unitaria que proporciona el espesor de la tuberia, La velocidad del agua dentro de la

misma, viene dada por la pendiente y por la rugosidad que posee el interior del conducto.

De aqui en adelante, en lo que resta del documento, el término sifén estara
especificamente referido al sifén invertido, por cumplir esta estructura, con los propésitos

particulares del presente trabajo.
Su eleccién, dependerd basicamente del nivel que la superficie libre del agua

guarde con relacién a la rasante del cruce. También puede elegirse cuando no se cuente

con el espacio libre suficiente que permita el paso del cruce.
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FIG.6.1.a  Sifén salvando un obstaculo, al mismo tiempo muestra su aplicabilidad al caso de riego.

i

FIG. 6.1.b Esquema que muestra el vértice de un sifon normal.
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6.3 CONSIDERACIONES PARA EL DISENO HIDRAULICO DE

SIFONES INVERTIDOS

Su disefio, como el de cualquier otro tipo de estructura, requiere de ciertas

consideraciones hidraulicas. entre las cuales se mencionan :

o La seleccién del tamafio del tubo que llevara el gasto maximo, se hard con el criterio
de obtener una pérdida de carga, menor que la diferencia de elevaciones del nivel de

agua existente entre la entrada y la salida.

o El disefio de una estructura adecuada que permita el paso del liquido desde el canal
abierto hasta el sifén invertido, llamada comunmente transicion, serd necesario. Estas
transiciones tienen su justificacién cuando en la longitud del canal, haya que insertar
una estructura de didmetro diferente, obligando con ello a un cambio de seccidn, ya
que este cambio no debe hacerse bruscamente, sino de forma gradual, con la finalidad

de reducir al minimo las pérdidas de carga y asi obtener mayor eficiencia hidraulica.
¢ Si el agua que se conducira contiene sdlidos en suspension, la velocidad minima en el

sifon invertido, debera ser de tal magnitud que evite el deposito de dichos s6lidos en el

fondo de la tuberia.

295



La velocidad del agna que pasa por el sifén depende de la pendiente hidraulica y por la
rugosidad del tubo, siendo independiente de la presion total en el interior del tubo. En
nuestro pais, el uso de ésta estructura se enfoca principalmente al riego, para 16 cual

los valores mas usuales de velocidad oscilan entre 1.5 y 2.0 m/seg.

¢ En ciertas ocasiones, el gasto que circula en el sifén, podria fluctuar de forma variable,
es decir, no ser constante, en este caso, habra dificultad en cuanto al mantenimiento
de un valor adecuado de velocidad, al mismo tiempo, puede hacerse dificil la seleccion
de un sélo didmetro que asegure la velocidad; satisfactoria para el gasto y la pérdida de
carga requeridos. Presentdndose este caso, puede entonces emplearse una bateria de
tuberias, en la cual, el menor didmetro se disefiard para transportar el gasto minimo
con una velocidad adecuada y la tuberia de didmetro mayor, serd disefiada para

conducir los incrementos adicionales del gasto.

¢ Tratdndose del disefio de varias tuberias (ver fig. 6.1.d) , el gasto que se conduce por el
conducto principal, sera dirigido a la tuberia de menor didmetro, hasta que el gasto sea
la suficientemente grande que pueda verterse por medio de vertedores laterales a la

tuberia proxima de mayor diametro.

e Para completar su disefio, debera proporcionarse a la tuberia, un tubo de purga (para
efectos de limpieza) ubicado en su punto mas bajo y un respiradero en la entrada (para

expulsar el aire atrapado). Para una mejor comprensién, ver fig 6.1.c



También a Ia entrada del sifén y algunas veces a la salida, es necesario poner
rejillas y cajones desarenadores para evitar la entrada de material s6lido y flotante

hacia el interior.

En diversas circunstancias, controversialmente, los puentes pueden resultar mucho
mds econdmicos y mis eficientes desde el punto de vista hidraulico, que el empleo de

sifones invertidos, en consecuencia deben preferirse.

6.4 EJEMPLO DE DISENO HIDRAULICO DE UN SIFON INVERTIDO

Como ya se menciond anteriormente, “ la accién de la gravedad es la encargada de
la circulacién del flujo en un sifén invertido. En virtud de la diferencia de niveles entre la
entrada y la salida del conducto”. Dicha diferencia, conocida también con el nombre de
carga disponible, deberd ser mayor que la suma de todas las pérdidas que puedan
generarse a lo largo del sifén. Con lo anterior se garantiza que el liquido que entra al sifon,
saldra del mismo, origindndose con ello una efectiva circulacién de! flujo.

A continuacién se presenta un ejemplo de disefio hidraulico de un sifén invertido
que conducira las aguas de un canal de riego a través de una depresion. El caudal de

disefio que se requicre transportar es de 2.4 m’/seg.
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Cabe aclarar, que con dicho ejemplo se pretende orientar al lector en lo que se
refiere a la definicion de variables involucradas, consideraciones y suposiciones bésicas
para el disefio, asi como los distintos procedimientos y recursos matematicos disponibles
para la determinaciéon de las diferentes pérdidas. Escapa a los propésitos de este

documento, un disefio mas exhaustivo.

El fondo del canal, se constituye de grava fina y tiene una base ( ancho del fondo )
de b= 4.5 mtsy ademas cuenta con una pendiente longitudinal del 0.015 %.

La seccién transversal del canal se supondréd de forma trapezoidal en donde la
relacion de inclinacidn de las mérgenes del canales z=1.25:1

La conduccién del caudal antes mencionado, se hard mediante el empleo de tubos
de concreto reforzado.

Para una mejor comprension, ver fig. 6.2

DATOS HIDRAULICOS DEL CANAL

Q diseno= 2.4 mjlseg
b=4.5m
n=0.014 (Asumiendo que se tiene grava fina)
S=0.00015
z=125:N
Donde :

Q giseno : Caudal de disefio, en mts’/seg
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b : base, ancho del fondo o plantiila del canal, en metros
n : Coeficiente de rugosidad empleado en formula de Manning
(seccion 2.3.3.5)

: pendiente longitudinal del canal

v

z : inclinacién de las mérgenes del canal

A : drea de una seccién transversal trapezoidal,en mts®
P : perimetro mojado, en mts

R : radio hidraulico, en mts

¢ : didmetro del conducto, en mts

En términos generales, el andlisis consiste en determinar las pérdidas ocurridas a”
lo largo del sifon, para lo cual serad necesaria la'aplicaci(')n del Teorema de Bernoulli. La
aplicacién de dicho teorema se hard entre dos puntos consecutivos para el establecimiento
de la respectiva pérdida de energia. Se inicia entonces encontrando los valores de
velocidad correspondientes al tramo de transicién comprendidos entre los puntos 1 y 2 de ~
la fig. 6.4 con el propésito de determinar la altura del tirante en el primer punto de andlisis.
Encontrando la velocidad en el punto 1 de Ia fig. referida :

De Manning :
Vi=(l/n). R?*® ., § 12 =(1/0.014). (0.00015)* . R*

V; =0.874818 R ** (Ec. 6.1)
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FIG. 6.3 Longitud de transicién
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Ahora, se 'encontraré Ia velocidad en el punto 2 de la misma férmula de Continuidad:
Vo=Q/A=24/A (Ec.6.2)

Obtencién del tirante normal en e_l canal.

Las expresic.)nes (Ec.6.1) y (Ec.6.2), estdn en funcidén del area y radio hid;éulico, para lo
cual se hace necesario, la determinacién de dichos parametros.

Encontrando el drea hidraulica, perimetro mojado y radio hidraulico para una seccién

transversal de forma trapezoidal, porque inicialmente se asumié como la seccién que

posee el canal,
A=d(b+zd)=d(45+125d)=4.5d+1.25d? (Ec.6.3)
P=b+2dV1+2Z =45+2dV1+125 =45+320d (Ec.6.4)

R= (4.5d+125d*)/(4.5+3.20d)

Igualando (Ec.6.1) con (Ec.6.2) por ubicarse ambas velocidades sobre el mismo canal y
resolviendo para “d” :

0.874818 [ (4.5d+125d)/(4.5+320d)]1*=24/(45d+125d%) ...

1.268486 d ' +2.985316 d ** + 4.566551 d ™ + 10.747139d** - 5.21 d** - 6.55 =0
Resolviendo la expresion anterior por prueba y error :  d = 0.749640 mts

Sustituyendo en (Ec.6.1), (Ec.6.2), (Ec.6.3) y (Ec.6.4) :

Vi=0.62m/seg; V,=0.60m/seg; A=408m’; P=6.90mts

Chvy =V¥2g = (0.60)2/ 2(9.81) = 0.018349 mts
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Como puede observarse, los valores de V; y V; son aproximadamente iguales, con
lo que se confirma que el valor de “d” encontrado, es €l correcto.
Estos valores seran retomados posteriormente al momento de la aplicacion del teorema de

Bernoulli en el tramo 1-2

Dimensiones del conducto :
Para fijar las dimensiones del conducto, deber4 suponerse un valor de velocidad (V).
Suponiendo una velocidad V =2.50 m /seg. Este valor deberd ser de una magnitud tal,
que permita la autolimpieza del conducto. Usualmente, se emplean valores menores que el
supuesto.

La eleccién de este valor queda supeditado al criterio y buen juicio del disefiador.
Se aclara también que este valor es diferente a los valores encontrados en el parrafo
anterior, puesto que dependera en gran medida de la pendiente en esa rama del sifon. -
Tenit?ndo caudal y la velocidad fijados, se encuentra el area ya que en ella se encuentra
implicito el didmetro a seleccionar.
A=Q/V=(24m) (2.50 m/seg) = 0.96 m’
Area del circulo : (md?) /4 b= W/(4_A)/—1'1:I ; ¢=1.11 mts

Se seleccionara un didmetro ¢ = 1.22 mts
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DATOS HIDRAULICOS DEL CONDUCTO :

Q=2.4m" seg |

n=0.015 ( “n” para concreto )"

¢ = 1.22 mts. (difmetro seleccionado)

Anteriormente se establecid que para una V = 2.50 m/ seg, se requiere un tubo con
¢=1.11 mts. Se selecciona entonces un ¢ = 1.22 mts por ser ese el diametro comercial
mas cercano a 1.11 mts, luego se hace necesario, calcular el valor de velocidad que se
tendra para el didmetro seleccionado.

A= (nd) /4 =(@(1.22))) /4 =1.17 m’.

P=2xnr = 2xr(0.61)= 3.83 mts.

R=A/P= (1.17m?)/(3.83 m) = 0.305 mts.

V= Q/A=(2.4)/ (1.17) = 2.05 m/seg

hv=V?2g =(2.05)°/19.6 =0.214 mts.

0-3"7m{—'3 )
W=[(Vn)/R?*®)]*.L = 0.004894L . (Ec.6.5)

Cilculo de Ia longitud de transicién exterior = (ver fig. 6.5)
Adopfando el criterio de la Comisién Nacional de Irrigacién de México, para el

_ valor del angulo a=22° 30", se tiene que a longitud de transicion exterior viene dada por:

*.Seglin La Comisién Nacional de Irrigacién de México, el 4ngulo«a. puede aumentar su valor desde cero
hasta 22° 30° sin que el cambio de secciones de la transicion sea brusco.
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L=((T-t)/2)cot & (verfig.6.3)

L=((T-t)/2)cot22°30’

En donde :
T : ancho de ]a superficie libre del agua en el canal, en mts.
-t : ancho de la superficie libre del agua a la entrada del conducto, en mts.
L : longitud de transicidn exterior, en mits.
Li: longitud de transicion interior, en mts.
q *0 Y5
T=b+2zd=4.50+2 (1.25) (0.74) = 6.35 mts
t=¢=122mts

L=((6.35-1.22) / 2) cot 22°30° =6.25 =~ 6.50 mts T

Longitud de transicion interior * (ver fig. 6.5)
Segun la Comision Nacional de irrigaciéon de México, se tiene que:
Li=15¢
¢ =1.22 mts
Li=15%1.22=1.83 mts

por lo que se tomara Li=2.0 mts

.” Segiin la Comisi6n Nacional de Irrigacién de México, Ia longitud para pasar de una seccién rectangular
a una circular, equivale a 1.5 veces el didmetro interior del conducto,
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Determinacion de Pérdidas de Energia

La determinacién de estas pérdidas se efectiia mediante la aplicacion de Bernoulli entre
pares de puntos ubicados en forma consecutiva y se hara partiendb de aguas abajo hacia
aguas arriba, p.or tratarse de un rééimen tranquilo. Ver esquema de sifon de la figura 6.4, y
ubicacion de pérdidas en cada tramo en figuras 6.5.a y 6.5.b.

De la seccién 1 a la seccion 2 :

dot hvs = Z; + d; + hvy + hts (Ec. 6.6)

En donde :

d; : tirante a la salida del conducto

hv, : carga de velocidad a la salida del conducto

Z, : desnivel entre puntos

d; : tirante normal del canal

hv, : carga de velocidad en el canal

hts : pérdida por transicién exterior de salida

hts=0.2 Ahv (Ec. 6.a)

Esta formula hts = 0.2 A hv, es presentado en el “Proyecto de Zonas de Riego”,

elaborado por la Direccién Qe Proyectos de Irrigacion, Dpto. de Canales de la Secretaria

_ de Recursos Hidraulicos de México.
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Se procede entonces, a determinar los términos de la (Ec. 6.0) que pueden
calcularse mediante datos disponibles y otros que ya fueron ofrecidos en la seccién “datos
hidréulicos del canal”

Z) =59.559 -57.199 =2.36 mts, (ver figura 6.4)
0- Y44
d; =0.75 mts (tanto d, como hv, ya fueron determinados en la seccién “datos hidraulicos
del canal")
hv, =0.018 mts
Sustituyendo en (Ec. 6.6)) :
d; +hv; - hts =2.36 + 0.75 + 0.018
dy + hv, - hts = 3,128 mts (Ec. 6.7)
Para la resolucion de la ecuacién anterior, debera suponerse un valor de b >¢, por lo que
se tomard el valor de b= 1.22 mts (ver fig. 6.5.c)
hvy = V2/2g = Q% 2g A* =(2.4)* / ((19.6)(b2°)(d”) = 5.76 / ((19.6)(1.22)"(d:)")
hv, =5.76/(29.17 d;”) (Ec. 6.8)
Sustituyendo en (Ec.6.a) :
hts = 0.2 Ahv = 0.2 (hvi-hvs)

hts = 0.2 ((0.018) - (5.76 / (29.17 d:2))) (Ee. 6.9)
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Sustituyerido (Ec. 6.8} , (Ec. 6.9) en (Ec. 6.7) y operando algebraicamente, se tiene:

do+ (5.76 1/ (29.17 d;%) ) - ( (0.0036) - (0.0395 / d;%) ) = 3.128 (Ec. 6.9.a)

Resolviendo (Ec.6. 9.a) por prueba y error :  d; = 3.107 mts (ver esquema en fig. 6.5)

Sustituyendo en (Ec. 6.8) y (Ec.6.9) : hv; = 0.020455 mts  hts = 0.00049 mts

Hasta aqui se concluye con la aplicacion de Bernoulli entre los puntos 1 y 2, en la misma

forma se repite el anélisis para los tramos restantes.
De Ja seccion 2 a la seccion 3 : ( ver fig 6.4)
ds+ hV3+(P3 /W) =d; +hva+hs (EC. 610)

En donde :
P3/ w : presion interior del agua en el punto 3.

hs : pérdida por transicion de salida
d; =122 d; =3.107

~ hv; =0.222 hv,=0.020

hs =0.2 (0.222 - 0.020 ) = 0.040309
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Sustituyendo en (Ec. 6.10) :
P;/w=d; +hv, +hs - d3 - hvs

P: /w=3.107 + 0.020+0.040 - 1.22 - 0.222 = 1.725764 mts

De la seccién 4 a la seccion 3 :  ( ver fig. 6.4)

Z4+ ds + hvy + Py/w = d3 + hvy + P53 /w + hf + hc + this + htie (Ec. 6.11)

En donde :

hf : pérdidas por friccion

he : pérdidas por codos

htis : pérdidas por transicion interior de salida

htie : pérdidas por transicidn interior de entrada

Los puntos 3 y 4 se encuentran ubicados sobre el conducto, consecuentemente el tirante
para ambas secciones es el mismo.

ds=d3=1.22 mts

hvs =hv,

Z4=57.395 - §7.199 = 0.196 mts

Longitud del conducto (L ) , incluyendo las transiciones interiores, ver fig. 6.2

L=2.00+7.50+8.105 + 15.00 + 8.105 + 7.50 + 2.00 =50.21 mts
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Pérdidas por friccién (hf) , sustituyendo en (Ec. 6.5):0

hf = 0.004894 L = 0.004894 ( 50.21) = 0.2457 mts.

Pérdidas por codos (he) :
he=C Yo 90°. (hvc) ; C=0.25:=26°56"  (verfig. 6.6)

he = 0.25 V(26° 56°) / 90° . (0.222) = 0.03015 mts

Pérdida por transicién interior de salida (htis) :
Para su determinacién serd necesario hacer la transformacion de una seccién rectangular
a una seccién circular en la entrada del conducto.

A=122(122)=149m’

A=(n¢?)/ 4 P=@A/m o=V @AM o=V @(149)/m '=1.38mts
htis = (A2 /A1) - 1 )2 . K (V) / 2g)

Endonde: A = éreade laseccion rectangular

< Ay= drea del tubo de mayor didmetro
A= area del tubo de menor didmetro

k, = coeficiente que depende del angulo con que se efectiia la ampliacion

ka = coeficiente que depende del angulo con que se efectiia la reducciéon

* Las formulas y valores que se presentan en Ia elaboracién de este ejemplo, son presentados en el
“Proyecto de Zonas de Riego”, de la Direccién de Proyectos de Irrigacién de México.
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(péra valores de k; y k; , ver fig. 6.7 )
V = velocidad en el tubo de mayor diametro
Ay=(md*) /4 =(n (1.38)")/4=1.495m* V=Q IA=2.41 1.495=1.61 m/ seg.

Ay=@dD) /4 =(x(1.22)?%)/4=1.169 m’
htis = [ ( 1.495/1.169) - 1 ]* . (0.14). ((1.61)*/ 19.6) = 0.001440 mts.

Pérdida por transicidn interior de entrada (htie) :

htie =ka. (V)?/2g = (0.06). ((1.61)*/ 19.6 ) = 0.007935 mts.

. Sustituyendo en (Ec.6.11 ):

Ps /'w="P;3 /w + hf + hc + htis + htie - Z,
Py fw=1.7257+ 0.2457 + 0.03015 + 0.001440 + 0.007935 - 0.196 =1.815 mits.
De la seccion 4 a la seccién 5 : ( ver fig. 6.4)
ds +hvs=ds + hvy +Ps /w+ he (Ec. 6.12)
En donde :

he : pérdida por transicion de entrada

ds = 1.22 mts

_hvg =0.222 mts

P, /w=1.815 mts.
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Sustituyerido en (Ec.6.12) :

ds+hvs -he=1.22+0.222 + 1.815

ds + hvs - he = 3.257 mts (Ec. 6.13)

Suponiendo b=1.22 mts.

hvs=V?/2g=Q%/(19.6 A®)=Q*/ (19.6) . b* .ds* =Q*/(({ 19.6). (1.22). (d5?))
hvs =5.76 / 29.17 d5* (Ec. 6.14)

he=0.1 Abv=0.1 (hve - hvs) = 0.1 ((0.222) - ((5.76)/(29.17d)))  (Ec. 6.15)

Sustituyendo (Ec. 6.14) y (Ec.6.15) en (Ec.6.13) :

ds + ((5.76)/(29.17d5>)) - ((0.0222)-(0.576/29.17:ds") ) =3.257 (Ec. 6.16)

Transformando términos y simplificando la expresion anterior (Ec.6.16), se tiene :

29.17 ds* - 95.65 ds* + 6.336 =0 (Ec. 6.17)
Resolviendo (Ec.6.17) por pruebay error :  ds = 3.2586 mts.

Sustituyendo en (Ec.6.14) y (Ec.6.15):  hvs = 0.01860 mts
he =0.02034 mts
De la seccién 5 a la seccion 6 : ( ver fig. 6.4 )
Zg+ dg + hvs = ds +hvs + hte - (Ec. 6.18)
En donde :

hte : pérdida por transicién exterior de entrada
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Zs=59.757 - 57.395 = 2.362 mts
ds=3.2586 mts
hvs =0.01860 mts

Sustituyendo en Ec. (6.18) :

ds + hvg - hte = 3.2586 + 0.01860 - 2.362

ds + hvs - hte = 0.9152 (Ec. 6.19)
hvs=V?/2g " (Ec.20)
A=dg(b+2zdg) =ds(4.5+1.25ds) =4.5ds + 1.25 d’ (Ec. 6.21)

P=b+2dV1+Z = 45+2dsV1+(1.25 = 4.5+320ds (Ec.6.22)
R=A/P=((4.5ds + 1.25d¢%) / (4.5 + 3.20ds ) (Ec. 6.23)
V=(1/n).R*® . S* (Ec. 6.24)‘
Sustituyendo (Ec. 6.23) en (Ec.6.24) y a'signando los respectivos valores :
V= (1/0.014). (0.00015)% .  (4.5ds + 1.25ds) / (4.5 +3.20ds) ] ** (Ec. 6.25)
" Simplificando (Ec. 6.25) :
V=(2.384475ds ® + 1.0-15}4 ds “*) 7 (2.725680 +2.171534 d¢™®) (Ec. 6.26).
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Sustituyendo (Ec.26) en (Ec. 6.20) :

hvs=[ (2.384475ds>® +1.01514 ds *?) / (2.725680 +2.171534 d>*)] 2/ 19.6
Simplificando la expresion anterior :

hvs = (5.685721 d¢** + 1.030509 ds **) / (145.614888 + 92.424976 ds **)  (Ec. 6.27)

hte = 0.1 Ahv = 0.1 (hvs - hvs)

0.1 [0.01860 - [(5.685721ds*” +1.030509 d; *?) / (145.614888 +92.424976 ds **) | ]

Simplificando la expresion anterior :

hte = [(0.103051 dg ** + 0.396662 dg ** - 0.270844 ) / (145.614888 + 92.424976 ds ** )] (Ec. 6.28)

Sustituyendo (Ec. 6.27) y (Ec. 6.28) en (Ec. 6.19):

dg + [ (5.685721ds*® +1.030509 ds ®%) / (145.614888 + 92.424976 dg **) 1- [ (0.103051 dg *?

+0.396662 ds *? - 0270844 ) / (145.614888 +92.424976 d; *° )] = 0.9152

Simplificando la expresion anterior , para la obtencion del tirante ds :

145.614888 ds + 13.523359ds ** + 0.927458 ds ** - 132.995902 = 0 (Ec. 6.29)

Resolviendo (Ec. 6.29) por prueba y error : ds = 0.836221 mts.

317



Sustituyendo ds en (Ec. 6.27) y (Ec. 6.28) : ‘ hve = 0.023435 mts

" hte =0.0004835 mts

RESUMEN DE PERDIDAS

¢ Transicion exterior de entrada hte = 0.0004835 mts
¢ Transicion de entrada he = 0.02034  mits
e Transicién interior de entrada htie= 0.007935 mis
o Pérdidas por friccion hf = 0.245700 mts
¢ Pérdidas por codos he = 0.030150 mts
¢ Transicion interior de salida this= 0.001440 mts
o Transicion de salida hs = 0.040310 mts
e Transicién exterior de salida ] hts = 0.000490 mts

S pérdidas (h) =0.346849 mits

Carga disponible = Elev. 59.757 - Elev. 59.559 = 0.198 mts
Aplicando Bernoulli de seccion 6 a la seccion 1 :
Z+ds+hvs=d, +hv;+h

| 0.198 +0.836 + 0.623 =0.750+0.018 + 0.347

1.057=1.115
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Conclusion: Para comprobar si la diferencia de niveles existentes entre los puntos 1 y 6
analizados, es capaz de vencer a la suma de todas las pérdidas generadas en el sifén,
deberdn observarse los resultados de aplicaciéon de Bernoulli entre dichos puntos. En el
presente ejemplo pueden observarse que aunque la sumatoria de las pérdidas totales es
considerable ( h = 0.3468 mts), la diferencia de niveles existentes ( z = 0.198 mts), es
capaz de hacer circular el flujo que se introduce al conducto, al tratar de equiparar ambos

términos del citado teorema.

El resultado del disefio hidraulico, se muestra en la tabla siguiente:

TABLA 6.1
DATOS HIDRAULICOS
DEL CANAL DEL SIFON

Q=24nm’/seg Q=24m/seg
A =408’ A=117m
V=10.60m/seg V=205m/seg
D=075m d=122m
N=0014 n=0.015
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6.5 VENTAIJAS:

Dentro de éstas, se mencionan :

e La ventaja principal de esta estructura consiste en que aprovecha perfectamente la
diferencia de niveles entre dos puntos. Cabe aclarar que este desnivel guarda estrecha
relacién con la longitud del claro a salvar, ya que si ésta es muy larga, pueden generarse

pérdidas de carga significativas que imposibiliten la accion sifénica.

e En caso de ser destruido por un sismo, y cuando el material utilizado para su
construccién es acero, la mayoria de sus piezas dafiadas, pueden ser recogidas y
enderezadas. Por lo tanto, el sifén puede ser rehabilitado y armado nuevamente,

utilizando en gran parte las mismas piezas.

Desde el punto de vista econémico y dependiendo de la diferencia de elevaciones

generada en el conducto, los sifones pueden estar formados por tuberias de un soélo

didmetro o tener didmetros decrecientes hacia abajo.



6.6 DESVENTAJAS :

o Desde el punto de vista constructivo, se requiere de personal técnico y mano de obra

especializados para su armadurfa.

e Cuando su construccién se hace con materiales importados, generalmente su

instalacién requerird de maquinaria y equipo sofisticado,



CAPITULO-VIIL: PILOTES



7.1 INTRODUCCION

Una tuberia a efecto de transportar el agua, para el uso requerido, atravesando una
depresion natural, ( como el cauce de un rio o una barranca ), puede ser soportada por
medio de pilotes, los cuales presentan diversas formas, dependiendo del tamafio de la

tuberia, condiciones de montaje y economia.

La tuberia de acero por ejemplo, se apoya de una manera conveniente sobre
pilotes de concreto 0 de acero, los cuales se sujetan con la tuberia por medio de
abrazaderas, tal como se muestra en la figura 7.1.

Las clases de soporte seleccionado se determinan por condiciones de instalacion o
economicas. El costo de montaje de la tuberia es usualmente bajo cuando se usan pilotes,

especialmente en aquellos terrenos de topografia bastante irregular.
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FIG. 7.1 Esquema de pilote de concreto



7.2 GENERALIDADES

Los pilotes utilizados para el paso de tuberias, constituven otras de las alternativas
factibles de emplearse en nuestro medio, cuando lo que s¢ pretende es salvar el paso por
rios, quebradas o cualquier depresion topografica existente por donde necesariamente

debera pasar dicha tuberia.

Se dice que constituye otra de las alternativas factibles de ser implementadas. ya
que desde el punto de vista econdmico, ésta estructura no incurre en excesivos gastos.
puesto que los materiales utilizados para su implementacién pueden consistir en pilares
conformados de tubo de acero esténdar, hierro galvanizado o fqbricados de concreto

reforzado. (ver detalles en figura 7.2).

La eleccion del tipo de material dependera del disefio estructural del mismo. el

que a su vez deberd considerar los aspectos siguientes:

a) El didmetro de la tuberia a soportar
b) Altura del pilote

¢) Separacién entre puntos de apoyo (pilotes).

El diametro de la tuberia a colocar (que puede ser hierro fundido, galvanizado,

etc.) guarda relacion con el caudal a conducir, las presiones a soportar, etc.
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La altura del pilote, quedara determinada en un principio por el nivel de aguas
maximas extraordinarias (NAME), que pueda presentarse dadas las condiciones
hidrolégicas que se tienen en el sitio. Su determinacion también estara influenciada por
otros factores de disefio, entre Tos que se mencionan: la fatiga de trabajo de] material,
resistencia del terreno sobre el que se edificaran, asi como las condiciones sismicas del

mismo.

Se deber4 tener especial cuidado en que los extremos de la tuberia que compone el
piloteado para atravesar un cauce, se sujeten por medio de anclajes de concreto. Estos
anclajes no deberdn unirse monoliticamente con dichos extremos, sino que deberan
conectarse por medio de una junta flexible, que permita absorber las expansiones

térmicas,

a2
12
o



TUBE DE Hogo, LLENO

OF CONCRETO I'e® 180 kgeme

NOTA
#LOT PUNTALES IREW BUPNADCS HABTA L0Omt, CUANDE ST TRATE
DE CANEMIAN DE 44=; Dmis. COANDG BT TAATE DK CANERUS BE
437 ¥ & wis, CUANGO RE TRATE DT DIAMITAOS MENORTS.
MEL PUNTAL Y COULOCAAA DE $0 4 80 cmis, DE OIATANCIA
DI.LI‘I JUNTAS DE LA CANEWIA EW LOA DIAUETROS WAYORES
4 -

CAND BYARIABLE CE HaGo,

' . .
sp (GONCRETO)
'

AYARIABLE_ DE Hode,

AR I L C o = ey T
g T b ELEV. FRONTAL
Variopla b
HoGo TUBD LLENO DE
* COUNCRETO 124180 K9/ em?
gyariapls
He Go
Lay

50

ELEY. LATERAL

. ————

a7

fyariante {F
DE Hodo K

50

MAMPOSTERIA
DE PIEDRA

ST

o MAMPOSTER A

I.-....l_._' i DE PIEDRA
T

SN A AN SRV S o - m’-ﬁ\%ﬁ*\'luﬁ

-
4

Fig. 7.2 Paso por Pilotes

.____... ——

ELEVYACION




7.3 DISENO HIDRAULICO

Para el disefio hidréulico de pilotes, la informacién requerida consiste en la altura
de aguas méaximas de la quebrada o rio a cruzar mas el establecimiento de un borde libre,

ver figura 7.3.

Todo lo anterior se disefia basdndose en el andlisis del perfil de flujo, presentado

en el capitulo II (relativo a puentes).



7.4 DISENO ESTRUCTURAL

El disefio estructural de pilol.es es la determinacién de las dimensiones de los
mismos, considerando que estos elementos estructurales presentan un comportamiento
similar al de una columna, sobre la cual actiian cargas a flexion y de tipo axial, por lo que
se analizan partiendo de suposiciones y formulas relativas a columnas, para el caso que
los pilotes estén soportados por cimentaciones consistenies en zapatas.

Se debe aclarar que no existe relacién alguna entre los pilotes para soporte de
tuberias y los pilotes de cimentacion, ya que dichas estructuras son elementos actuantes

bajo diferentes condiciones de carga y empleados exclusivamente para la cimentacién.

L
D
O



7.5 EJEMPLO DE DISENO DE PILOTES

Para el disefio de un pilote de concreto reforzado, se considerara que se preteﬁde
transportar una tuberia de 6 de hierro fundido clase 4-36, para.lo cual se disefiardn
pilotes de 30 x 30 cms de concreto reforzado con un fy=2800 kg/cm?2 y £c=210 kg/cm2,
mediante previa informacion hidréulica se considera que tendran una altura de 2.6 mts

colocadas a cada 6 mts, basindose en las longitudes del tubo a soportar (ver figura 7.3).

» Primeramente se determinardn las cargas actuantes en el pilote:
Weondueto=251.7 kg (especificaciones del fabricante)
Wagua=A*LYagua=1824.14 kg
Woitore=0.30m*0.30m*2.60m*2400 kg/m’=561.6 kg
Wp=Weonducigt Waguat Witoe™2637.54 kg
Carga viva: W =0
Carga Ultima: Pu=14Pp+1.7PL

611.4 Pp+ 1.7 PL= 1.4 * 2,637.54 kg = 13,692.56 kg

=  Momento flector
Empuje = E = 1/2 v H?= 2,645 kg / mts

Mg =1/3 H*E=2,027.83 kg mts / mts
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¢ Calculando:

@Pr/Ag = 0.90 * 13,692.56 kg / ( 0.30mts * 0.30 mts } = 136,925.6 kg/mts*

@Mn/(bh%) = (0.90 * 5,266.37 kg/mts) /[0.30 mts * (0.30 mts)’] = 175,545.64 kg/mts®

l- Acero requerido: para determinarlo se hard uso del diagrama.de interaccién (ver
figura 7.4), teniendo un y = ( 30-12 ) / 30 .Con los valores encontrados se
determinar que el Prinime<0.01, por lo cual se considera el uso de acero minimo por
friccién.

Usando el acero minimo, se tiene:d=h-rec-Beq-Orarina/2=30cm-5cm-.95cm-
1.60cm/2=23.25 cm

As=pbd=0.01*300_m*23.250m=6.98 cm® 4 varillas No.5=Asym=8 cm’,
distribuidas en los extremos.

Acero transversal: Serd No.3 a cada 12 cm, porque el ACI establece que si el
didgmetro de la varilla longitudinal es menor que 10, se tomara refuerzo transversal
No.3 y si es mayor que 10 refuerzo transversal No. 4.

En cuanto a la separacion el ACI establece que la separacién sera d/2=24/2=12

cm. En la figura 7.5 se muestran las respectivas distribuciones del refuerzo.

Fig. 7.5 DISTRIBUCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL Y TRANSVERSAL
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CAPITULO VIII : CONCLUSIONES



dr——

CONCLUSIONES

Se presentan a continuacion, algunas conclusiones, que por su importancia en el

disefio hidraulico de las obras de paso, se hace necesario traerlas a consideracion :

8.1 CONCLUSIONES EN ESTUDIOS BASICOS PREVIOS

« El analisis de una obra de paso deberd comenzar por los estudios basicos previos al
disefio, con el objeto de obtener la informacioén necesaria sobre las caracteristicas del
lugar donde se emplazard la obra, tales como: localizacign, ancho del cauce ,
alineamiento del cauce, esvigjamiento, tipo de suelo, etc ; dichos estudios incluyen la
Topografia, Estudio de Suelos, Geologia, Hidrologia y el Estudio de Impacto
Ambiental, Con estos aspectos se podra definir posteriormente el tipo de obra
requerida, asi como la seleccion de los materiales de construccion, y otros parametros, -

que permitiran, la elaboracién de un disefio eficiente y econémico.
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8.2 CONCLUSIONES EN ESTUDIOS HIDROLOGICOS

o Para el disefio de una obra de paso, es primordial conocer lo mas exactamente pbsiblc,
el caudal 6 avenida maxima, para la cual seréd disefiada la estructura. Para ello, es
necesario tener en consideracion que :

1. - LaFo6rmula Racional, es aplicable a cuencas menores de 2 km’.
- El Método del Hidrograma Unitario Triangular Equivalente, es aplicable
a cuencas mayores de 2 ki’
2. - Obras de Drenaje Mayor, como Puentes y Bévedas, serdn disefiadas para
un periodo de retorno de 25 6 50 afios. Casos excepcionales requeriran
periodos mayores.
- Obras de Drenaje Menor, como Alcantarillas, serdn disefiadas para

periodos de retorno de 5 a 10 afios.

8.3 CONCLUSIONES EN ESTUDIOS HIDRAULICOS

* Dentro de los diferentes métodos utilizados para el célculo del perfll de flujo, en el
disefio de puentes y bdvedas, se considerd, que el Método Estandar por Segmentos, es
el método que se utiliza indistintamente en cauces naturales 6 artificiales, razén del
porqué, se ha seleccionado en este trabajo, prefiriéndolo a otros métodos, como el de

" Seccion y Pepdiente, de Integracion Directa, etc.
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El analisis hidraulico basado en el perfil de flujo, deberd proporcionar el N.AM.E.

(Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias), a partir del cual se determina la elevacion

_requerida por la superestructura, de la obra a implementar (puente 6 béveda).

Es importante la determinacién de la velocidad del cauce en el punto de control al
momento de presentarse una avenida méxima, con el objeto de prever cualquier riesgo

de erosién y/o socavacion.

Para el disefio hidraulico de alcantarillas, se presenta el Método de Transportacion de
los Estados Unidos, el cual proporciona las dimensiones del conducto a utilizar para un
caudal dado, el tipo de control (de entrada o de salida) que rige en dicha alcantarilla y
la velocidad. En esta informacién deberd complementarse con un conocimiento mas
amplio sobre el comportamiento del flujo en la alcantarilla, en el cauce analizado ; para
tal efecto, deberd recurrirse al andlisis hidraulico contemplado por Ven Te Chow o
Richard French. Ambos analisis indican asimismo, como calcular el caudal que

transportara dicha estructura, a efecto de contar con una revision en este sentido.

Previo al disefio de alcantarillas, al igual que cualquier obra de paso, deberé efectuarse
una evaluacién del sitio donde se implementara la obra, con el objeto de decidir, si
conviene o no un disefio que proporcione la evacuacion instantdnea total del maximo

~

caudal que pueda presentarse, ya que en algunos casos puede optarse por un disefio
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con el que solamente se evacue un 80 - 90 % del caudal esperado, en forma
instantdnea, este caso presupone que una pequefia elevacion del nivel dcl. agua a la
entrada de la misma no ocasionaré- problemas como : inundacién de éreas,
dcsbordami;anto de taludes, etc. Caso contrario, es decir, cuando Jos problemas
expuestos sean de magnitud  considerable, debera exigirse ademés del disefio para el
méximo caudal esperado, la implementacién de obras de proteccién que eviten el
inminente peligro.

La decisién a tomar, sera influenciada principalmente por el aspecto econémico,

puesto que una reduccién del drea hidrdulica se traduce en la consecuente disminucién

de dimensiones o proporciones que finalmente conllevan .a ahorros sustanciales.

o El éxito del disefio de obras de paso radica en la seleccion del tipo de estructura que
mejor se adapte a las condiciones existentes.
La seleccion de este tipo de estructura, no deberd basarse especificamente en el
mas econdmico de su tipo, ya que la economia que puede obtenerse c;)n la
reduccidn del 4rea hidraulica, longitud o resistencia, pu;den disminuir su eficiencia
hidraulica, que redundard en excesivos costos de conservacion o mantenimiento,
convirtiéndose de esta forma en un disefio antiecondmico.

Conviene entonces efectuar la correspondiente evaluacién de la relacién costo-

beneficio.
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s Como es sabido, un buen disefio de cualquier obra civil precisa del clfiterio y buen
juicio por parte del proyectista, quien sera el encargado de aplicar estos conceptos
sobre la base de a experiencia para el logro de resultados satisfactorios.

El disefio de sifones invertido, no constituye la excepcién a lo antes expuesto y
como tal precisa de criterios técnicos y evaluacién de diferentes valores que
permiten una acertada seleccién de los mismos. Partiendo de esto y para iniciar el
célculo de los diferentes parametros, se requiere de la aplicacién del método
iterativo (prueba y error) con el propdsito de determinar las pérdidas de carga, las
cuales a su vez no deberan sobrepasar el valor de la carga hidraulica disponible y
de esta forma minimizar la laboriosidad del célculo garantizando la obtencion de

resultados congruentes,

¢ Las transiciones enfre canal- conducto y viceversa para el caso de sifones, deberdn
hacerse de forma suave y gradual, ya que el disefio de éstas tiene como finalidad,
reducir al minimo las pérdidas de carga generadas en toda su longitud, logrando de

esta forma una mayor eficiencia hidraulica.
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CAPITULO IX : RECOMENDACIONES



RECOMENDACIONES

Se presentan a continuacidn, algunas recomendaciones que por su importancia en

el disefio hidraunlico de las obras de paso, se hace necesario traer a consideracion.

¢ Dentro de las férmulas presentadas para el calculo del tiempo de concentracién, se
establece que las mas recomendables para ser utilizadas en nuestro pais, son las de

Pickering y Giandotti,

¢ En Iolrelativo al reconocimiento del lugar, es importante realizar visitas de campo, para
hacer observaciones sobre la topografia y get;;netria del cauce, ademas de aspectos
particulares, tales como: estabilidad de taludes, erosiones, caidas en el cauce,
sinuosidades del cauce, etc. tanto en el punto de control como en partes intermedias de
la zona de interés, aguas arriba y aguas abajo de dicho punto de control. Como
complemento, deberén observarse los siguientes aspectos : tipo de vegetacidn, tipo de

suelo y demds factores que afectan el escurrimiento del agua.
o Para disefiar obras de paso de drenaje menor, como puentes o bovedas, se debe hacer

un analisis técnico-econdmico completo, que involucre las caracteristicas hidraulicas de

la zona, a efecto de poder llegar a una solucién aceptable de disefio.
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e La exhaustividad del andlisis previo a la realizacién del perfil de flujo de un cauce, se

recomienda hacerlo en funcién de la envergadura y tipo de obra a implementar. Con
ello se podran escoger las distancias entre secciones transvefsales a ana-liz,ar,
considerando ademss puntos intermedios en donde existan cambios bruscos de seccion
debidos a : ensanchamicnto's, angostamientos, caidas de flujo, etc.

Siempre que las condiciones existentes no garanticen una adecuada proteccion en

los alrededores del punto del control, se deben disefiar las correspondientes obras
complementarias que dependiendo del tipo de obra pueden consistir en : disipadores

de energia, muros guardanivel, muros de proteccién, lavaderos, etc.

Para el disefioc hidraulico de alcantarillas se recomienda utilizar el método de
Transportacién de los Estados Unidos, debido a la sencillez de su aplicacion y a iz_i

confiabilidad de sus resultados.

En la medida de lo posible, se recomienda dar a las alcantarillas, la misma pendierite
que tiene el lecho del cauce, ya que pendientes mayores o menores que ésta; pueden
causar en cualquiera de los casos, la obstruccién de uno de sus extremos (pendientes
mayores tienden a obstruir el extremo inferior, en la misma forma que pendientes

menores pueden obstruir el extremo superior de dicha alcantarilla ).

Se recomienda evitar reducir el nimero de alcantarillas, tratando de concentrar en una

sola, los caudales que deben evacuarse parcialmente, requiriendo y justificando de esta
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forma, el nimero de estructuras que indique el disefio, con lo cual se evitaran futuras

complicaciones al momento de evacuar el flyjo.

Se recomienda que al momento de proyectar una alcantarilla, se le proporcione el drea
hidraulica necesaria que sea capaz de evacuar en forma solvente el caudal suministrado,
todo con el propésito de evitar que fluya como conducto leno. El cumplimiento de este
propdsito ( es decir que fluya como conducto parcialmente [leno), contempla la
formacion de un espacio libre, el cual permite en cierta medida el arrastre de cuerpos
flotantes que por razones diversas pueden introducirse en la estructura, a la vez que

aumenta su margen de seguridad.

En nuestro pais, el uso de sifones (normales e invertidos) es limitado y su mayor
aplicabilidad se enfoca a fines agricolas como el riego. Sin embargo, el uso de esta
estructura es recomendable cuando su implementacidn. represente una economia
considerable en comparaciéon con ofro tipo de obra para la cual también se haya.
efectuado el respectivo anteproyecto, siempre y cuando las presiones de trabajo que se
generen en el interior del conducto, garanticen su adecuado funcionamiento sin requerir

de mantenimiento especial.
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