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Resumen

El puente carrozable interconexiéon Muyurina sufrié el asentamiento del pilar cen-
tral y del estribo derecho a causa de la socavacién el 16 de febrero del 2011 dia de
precipitacion méaxima, esto ha hecho que la superestructura de conereto armado se
fracture y sufra una torsidn encontriandose intransitable. El presente estudio es el
resultado de la comparacién y estimacién de socavacién del expediente técnico y la

investigacién del presente estudio.

El presente trabajo trata de fijar y Desarrollar los fundamentos para la estimacién
de socavacién méxima, A partir del desarrollo de modelos deterministicos, para el
puente Muyurina se hizo uso de la forma del estribo (trapezoidal) con un ancho
de 3.10m, Luz de 9.20m. y tamafios de particula dgy = 13,23mm vy determinar en

que medida afecta la variacion de los tiempos de retorno en el anélisis de socavacion,

Como resultado de la investigacién se obtiene la profundidad de socavacién del Puen-
te Interconexién Muyurina con resultados del expediente técnico con un Periodo de
retorno de 200afios y un Caudal de 460m3/s y la socavacién promedio de 3.02m a
comparacién del presente Fstudio con un caudal de 189.40m?/s y una estimacién

de socavacién promedio de 3.99m con la utilizacién de diferentes Formulas empiricas.

Las formulas planteadas por el expediente Técnico no estdn consideradas en el MTC,
en el Presente estudio de investigacién se considero las Formulas empiricas tales como

Artamonov, Froehlich, Melville y Venegas, para la socavacion local del estribo.
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Capitulo 1

Introduccion

1.1. Antecedentes

El puente carrozable interconexion Muyurina sufrié el asentamiento del pilar cen-
tral y del estribo derecho a causa del socavamiento el 16 de febrero del 2011 dia
de precipitacién maxima, esto ha hecho que la superestriuctura de concreto armado
se fracture y sufra una torsién encontrandose intransitable, Afectando la actividad
econdmica en los distritos que se benefician con esta infraestructura. La superes-
tructura se trata de Concreto armado la losa de un solo carril, los estribos y el pilar
central es de concreto ciclopeo, Condiciones que no cumplen con los requerimientos
minimos del reglamento de puentes, Se muestra en la fignra la destruccién total del

puente Interconexion Muyurina a consecuencia de la socavacion.

Figura 1.1: Puente carrozable colapsado a consccucncia de socavacién.



1.2. Planteamiento del problema

Laursen (1970)! recomienda que la socavacién en un puente debe disefiarse para el
caudal méximo probable y no para un caudal de retorno especifico, debido a que la
posibilidad de que ocurra la precipitacién méxima probable durante la vida ttil del
puente es muy alta y en el caso de que esta ocurra, si el puente no estd disenado
para este caudal, la socavacién destruye totalmente el puente y los danos tanto eco-
némicos como sociales son muy superiores a los costos de construir el puente para
este caudal.

Arturo Rocha Felices (2010). Presenta un trabajo de socavacién y trata para efectos
del mejor conocimiento de los problemas antes sefialados. Corresponden a la Hi-
drologia, Hidraulica Fluvial, Transporte de Sedimentos y al Diseno en los aspectos
pertinentes. Precisamente se determina como Hidraulica de Puentes a los aspectos
de la Hidrdulica General aplicados al Disenio de Puentes en los Proyectos Hidrauli-
cos, Trabajo presentado al IV Congreso Internacional de la Construccién-ICG, Lima
diciembre 2008. Fue incorporado como Capftulo 10 del libro Introduccién a la Hi-

draulica de las Obras Viales, publicado por el ICG.

1.2. Planteamiento del problema

Los estudios de socavacién que se realizaran en el Puente Muyurina toma en cuenta
la velocidad del agua y en el caso del rio que pasa por el Puente, esto ha variado con
los afios debido al calentamiento global y las repentinas precipitaciones que existe en
la sierra, que ocasionan que el ancho del cauce y la profundidad del rio acrecienten
y es fundame_ntal determinar la socavacién de dicho puente, estos factores podria
haber excedido los estudios que se pudieron haber realizado con anterioridad.

Al contar con un rio caudaloso en las temporadas de abundante precipitacién, la
cual implica la peligrosidad del colapso del puente, es de vital importancia enfocar

el tema de socavacién debido La mayoria de los puentes de la sierra pasan por rios

La FHWA de los EE.UU. recomienda utilizar periodos de retorno de 500 afios para puentes
importantes, cuya destruccién pueda generar dafios sociales o econdmicos importantes.



1.2. Planteamiento del problema

que tienen la particularidad de tener poca agua casi todo el afio pero cuando es
época de lluvias, arrastraﬁ agua con mucha pendiente que penetra debajo del cauce,
lo que produce una socavacién.(Este fenémeno afloja el apoyo de los cimientos del
puente Muyurina, y esto ocasiona el cede, este no ha sido un problema del peso de
la carga, la causa es el agua), es por eso que se hara el siguiente estudio.

El aumento del nivel de agua puede causar inundacién aguas arriba del puente y
hasta el vertido de agua por encima del mismo, lo que causa la destruccién del puente.
Por otro lado, la erosién socava la cimentacién de los pilares y estribos del puente,
pudiendo causar su falla. Es evidente que uno de los aspectos mas importantes del
diseno de un puente que estrechen un cauce, es precisamente el dimensionamiento
hidraulico de su longitud y elevacién para minimizar los riesgos de falla.

Finalmente las interrogantes para la presente investigacién quedan planteadas como

sigue.

1.2.1. Problema Principal

= ;Cudl es la socavacién méxima estimada en base al desarrollo de modelos

deterministicos para el puente Muyurina?

1.2.2. Problemas Secundarios

JEn qué medida afecta la variacién de los hidrogramas en la generacién de la

socavacion en el puente Muyurina?

= ;De qué manera las condiciones geolégicas y de mecénica de suelos locales

influye en la socavacién?

» ;Influyen las condiciones topograficas en la generacién del problema de la

socavacién?

= ;Cudnto es el tiempo de retorno adecuado a utilizarse para la obtencién del

hidrograma con fines de andlisis de la socavacién?



1.3. Justificacién e Importancia

1.3. Justificaciéon e Importancia

Como consecuencia de las intensas lluvias ocurridas durante El Nifio de 1998 en el
Perd, en sélo los primeros 3 meses de ese aflo 68 puentes fueron destruidos, 13 de los
cuales no tenfan més de 14 afios de antigiiedad, y ocho de ellos fueron construidos
en los dltimos cinco afios previos a El Nifio. Los mayores dahos se produjeron en la
costa norte del pafs, demostrando la vulnerabilidad hidrdulica de nuestros puentes
que simplemente no estan diseniados para soportar este tipo de caudales producidos
por las lluvias: no son adecuadamente largos o sus estribos y pilares no son sufi-
cientemente profundos y el nivel del tablero no es lo suficientemente alto, es por eso
que se hara una comparacién de resultados con métodos deterministicos Modelacién
Numerica, 2.

Como antecedente tenemos en febrero 2013. Tras la caida del puente de concreto que
une a los distritos de Huamanga y la comunidad de Muyurina (Tambillo), la Muni-
cipalidad Provincial de Huamanga dispuso un estudio a consecuencia de la caida de
dicho puente, para la construccién de un nuevo puente para que tenga mayor resis-
tencia ante las precipitaciones que ocurre en esta cuenca. de Nifio Yucay, Tambillo
y otras comunidades que quedaron aisladas tras el colapso del puente mencionado.
La falla de estos puentes se produce por socavacién hidraulica, en la mayorfa de
casos porque la longitud del puente es demasiado corta. En la sierra los rios tienen
caudales torrensiales debido a las fuertes precipitaciones en los meses de Diciembre a
abril, el puente no cubre el ancho tétal del rio sino s6lo una parte del cauce principal
y el resto es cubierto mediante la construccién de terraplenes. Este estrechamiento
del cauce genera dos efectos negativos: aumenta los niveles de agua e incrementa la

profundidad de erosién.

2En rfos en Regimen permanente y variable, da una visién apartir del modelo de Hec-ras con
los resultados del disefio del Puente.
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1.4. Objetivos de la Tesis

Los objetivos que guian el desarrollo de esta investigacion son:

1.4.1. Objetivos Generales

» Fijar y Desarrollar los fundamentos para la estimacién de socavacién méaxima,
estimada a partir del desarrollo de modelos deterministicos para el puente

Muyurina.

1.4.2. Objetivos Especificos

» Determinar en qué medida afecta la variacién de los hidrogramas en la gene-

racién de la socavacién en el puente Muyurina.

» Determinar las condiciones geoldgicas y de mecénica de suelos locales influye

en la socavacion.

s Demostrar cémo influyen las condiciones topograficas en la generacién del

problema de la socavacién.

s Determinar el tiempo de retorno adecuado a utilizarse para la obtencién del

hidrograma con fines de anélisis de la socavacion.

1.5. Organizacién del Estudio

El presente trabajo esta organizado de tal forma que primero se haga un recuento de
los conocimientos sobre conceptos de métodos Deterministicos y metedos empiricos
sobre la socavacién en estribos de puentes, luego se explica a detalle las formulas
relacionadas sobre la modelacién numérica aplicado al Hec-Ras , para luego proceder
con la el estudio de granulometrfa y desarrollar los objetivos planteados para la
presente tesis. A continuacién se detalla la estructura que seguiré el desarrollo de la

presente investigacion:



1.5. Organizacién del Estudio

» El Capitulo 1, Describe todo lo concerniente a la parte introductoria de la
presente investigacién. Se hace un anélisis de lo que se quiere investigar, su
evolucién con el transcurrir de los afios y se formula el problema, se describe
el sustento que justifique la importancia de la investigacién y se delimita los

objetivos que persigue la presente investigacion.

= En el Capitulo 2, Se hace una mirada al estado del arte de socavacién, que se
explicara los modelos empiricos y modelos deterministicos, Teniendo en cuenta
estos dos tipos de modelos se procedera a detallar el modelo matemético que

se propondré para luego hacer un estudio comparativo y detallar los objetivos.

» Capitulo 3, En esta parte se describe ampliamente los conceptos relacionados
al estudio Hidroldgico, descripcién de las caracteristicas de la Sub cuenca tales
como Ubicacién Geografica, Hidrografica, Delimitacion de la cuenca, Longi-
tud, Area, Pendieﬁte promedio, Delimitacién de caudales medios, Hidograma,
de disefio y obtencién de caudales méximos, luego se determinara la seleccién
de informacién de estudio hidrologico, Informacién de estudio Geotécnico, To-

pografia y batimetria. .

» En el Capitulo 4, Anilisis de resultados, tanto los resultados del expediente
técnico como los resultados del estudio de la tesis tales como la comparacién

de modelos deterministicos como Saint Venant y métedos empiricos.

= Fl Capitulo 5, abarca las conclusiones que se obtuvieron durante la realizacién
de la presente tesis y las recomendaciones segin las experiencias adquiridas,

adema&s se menciona algunos temas afines de investigacién.

= En la Bibliografia, Se presenta el material e informacién utilizada en el pre-

sente estudio (libros, tesis, revistas, apuntes).

= En el Apéndice A, Se adjunta Los planos del Expediente Técnico que es vital

la forma de los estribos y la longitud total del Puente.
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» En el Apéndice B, se muestra el resultado de los ensayos de laboratorio

realizado para el estudio Granulometrico del Rio Chacco.

» En el Apéndice C se adjunta la galerfa fotografica del estudio Topogréfico,

Pendiente y la velocidad media del Flujo.



Capitulo 2

Estado de Conocimiento de

Socavacion

2.1. Fenomeno de la Socavacién

La erosién en general es la profundizacion del cauce de un lecho resultado de la
accion del flujo del agua!.

La erosién puede ser local o generalizada; la erosién local o socavacién propiamente
dicha, estd circunscrita a un lugar determinado, y a veces esta limitada a una cierta
duracién, y se debe a una perturbacién del flujo.

La socavacidn, como fenémeno hidraulico, se origina en movimientos vorticosos que
ocurren al pie de determinadas estructuras hidraulicas, como un pilar y estribo de
puente, o en la descarga de un vertedero.

La erosion generalizada, o degradacidn, se produce a lo largo y ancho de un cauce
fluvial. La degradacién del cauce es extensa y progresiva.

En general el estudio de la erosién local no es sencilla. Es un fenémeno tridimensional,
inpermanente, en el que hay una gran interaccién cntre la corriente y el lecho que
estd siendo erosionado. La profundidad de erosién es variable hasta que llegue a su

valor méaximo, el que se presenta cuando la velocidad de la corriente disminuye hasta.

Departamento de Transportes de los Estados Unidos, Administracidn Federal de Carreteras,
Washingtong, 2001.



2.1. Fendémeno de la Socavacién

hacerse igual a la velocidad critica de iniciacién de movimiento de los sélidos. La
hidraulica Experimental es muy importante para el estudio de la erosién.

La erosién es un fenémeno que se desarrolla con el tiempo hasta llegar a una situaciéon.
de equilibrio. Mientras el estribo interrumpe el proceso natural de degradacién la
fosa local, por la generacién de corrientes que la profundizan hasta llegar a una

profundidad de equilibrio de acuerdo a las dimensiones de los sélidos del cauce.

2.1.1. Origen de socavacion en causes fluviales

Hay varias circunstancias tipicas en las que se presenta la erosiéon. Entre ellas se

pueden sefialar las siguientes[18]:

Aumento de Caudal

Cuando ocurre una avenida, también aumentan la velocidad media de la corriente,
la fuerza tractiva y la capacidad de transporte.

Esta es una forma de originarse la erosién y que puede conducir a un acorazamiento
del lecho, a una erosién generalizada, a erosiones locales en determinados puntos,
etc. Cuando el aumento de caudal se combina con otras circunstancias, el fenémeno

de erosién puede ser muy grande.

Interrupciéon del Transporte Sélido

Un cauce fluvial tiene una tendencia hacia el estado de equilibrio. Si por alguna
circunstancia se interrumpe, o se disminuye el aporte sélido, el rio conserva su ca-

pacidad de transporte, pero como posee menos sélido obtiene estos del lecho fluvial.

Estrechamiento del Cauce

Muchas veces por diversas circunstancias, se presenta el estrechamiento del ancho de

un tramo fluvial. Esto ocurre cuando se ha ejecutado un encauzamiento del rio en el
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que se ha exagerado la disminucién del ancho del rio. Otras veces los estrechamientos
excesivos tienen que ver con la construccién de puentes. Cualquiera que sea el origen
del estrechamiento, implica aumento de la velocidad y de la capacidad de transporte

de la corriente. El resultado es la profundizacién del cauce por el estrechamicnto.

Flujo en curva

En la margen exterior de una curva fluvial hay tendencia a la erosién. Por el con-
trario, en la curva interior hay tendencia a la sedimentacién. Estos son fendmernos
propios de la dindmica fluvial. En algunos casos se tiene que contrarrestar sus efectos

v en otros usarlos.

Pilares y Estribos

Cuando en un cauce fluvial hay elementos extranos, como un pilar de puente o un

estribo, aparece la tendencia de erosién local o socavacion.

2.1.2. Socavacion en Estribos de Puentes

La socavacion al pie de estribos, se genera por la accién de vértices. La duracidn para
llegar a la mdxima profundidad de socavacién, depende principalmente del tipo de
suelo de fundacién aunque algunos investigadores no lo consideran y otros factores
como la capacidad de erosién del flujo y de la penetracién del estribo en el cauce.
Los suelos granulares no cohesivos son rdpidamente erosionados por el flujo de agua,
mientras que los suelos cohesivos presentan una resistencia inicial mayor.

Las ecuaciones para el célculo de la profundidad de socavacién al pie de estribos en
lechos no cohesivos estan basadas enteramente en datos de laboratorio. Por ejemplo,
Lias ecuaciones hechas por Liu y otres, Laursen, Froehlich y Melville, estan basadas
enteramente en datos de laboratorio. Desde que existe pocos datos de campo, las
ecuaciones de Liu y otros fueron desarrcllados por anélisis dimensional de las varia-

bles con los datos de laboratorio[19].

10



2.2. Flujo de Fluidos en canales abiertos

Las ecuaciones de Laursen estdn basadas en el razonamiento inductivo del cambio
en las relaciones del transporte debido a la aceleracidn del flujo causado por el es-
tribo. La ecuacién de Froehlich fue derivada desde el anélisis dimensional y andlisis
de represién de los datos de laboratorio disponibles y propios. Las ecuaciones de
Melville fueron derivadas con an4lisis dimensional y desarrollo de relaciones entre

parametros adimensionales.

2.2, Fluyjo de Fluidos en canales abiertos

La ecuacién bédsica para la estimacién de la posicidn de la superficie libre del agua,
en regimen permanente, es la ecuacion del balance energia, esto es, es el trinomio de
bernoulli, Hec ras para poder aceptar que la vertical y la perpendicular en el punto
cualquiera coincidan, si la seccidn 1 es una seccién aguas arriba de 2 Hec ras cosidera

el balance de energia entre ambas secciones transversales como:

2 2
U U3
z1+y1+a12—g-=z2+y2+a2§E+AH (2.2.1)
Ty ettt 3"
o ( Linca do o A
175 i o —
2 inca de cnergia ]
™ T
Superficic libre ay L
== g
S
Vi
Y2
-——w
z; ——
zy

Plana de referencia

Figura 2.1: Representacién de los terminos del balance de energia

Donde:

11



2.2. Flujo de Fluidos en canales abiertos

x 71 y 22 son la cota de la seccidén respecto a un plano de referencia arbitrario.
En caso de geometrias irregulares, como en general sucede en un rio, se toma

la cota del punto mas bajo de la seccidn.

= Y1 e y2 son los calados en cada una de las secciones consideradas. En caso
de geometrias irregulares, se considera la profundidad respecto del punto mas

bajo de la seccidn.

» V1 y v2 s0 las velocidades medias en cada seccién, en el caso de regimen
permanente se obtienen como el cociente entre el caudalcirculante y el area de

la seccidn.

= o y a3 son los coeficientes de coriolis estimados en cada seccidon, que permiten
corregir el hecho de que la distribucién de velocidad en la seccion s aleja de

una distribucién uniforme.

» AH es el termino que estima la energia por unidad de peso que se disipa
entre las secciones 1 y 2. En concreto, dicha energia debe incluir las perdidas
continuas por rozamiento en el contorno, asi como las perdidas localizadas que
se den entre ambas.

AH = 1L+ AHgomg (222)

Si bien una de las hipétesis basicas es la unidimensionalidad del flujo, HEC-RAS
permite representar la seccion caracterizdndola segiin las llanuras de inundacién de-
recha (right over bank) e izquierda (left over bank), separadas ambas por el cauce
principal (main channel),Asf, cada una de dichas partes hay que describirla con su
valor de coeficiente de Manning y su distancia a la seccién inmediatamente aguas

abajo

12



2.2. Flujo de Fluidos en canales abiertos

Figura 2.2: Divisién por defecto de las secciones en HEC-RAS

2.2.1. Factor de Transporte K

Se calcula subdividiendo la seccién en aquellos tramos en donde cambie el coeficien-
te de Manning . Por defecto cambia en las llanuras derecha e izquierda en el canal
principal. Puede imponerse que cambie en més puntos.

Puede establecerse que calcule K entre cada dos puntos de la seccién de estudio.

KFKﬁKﬁKj

Figura 2.3: Distribucién de la seccién para obtener el factor de transporte Kr

La tendencia es que el método por defecto de HEC-RAS da resultados del lado de

13



2.2. Flujo de Fluidos en canales abiertos

seguridad (mayores niveles).

2.2.2. Longitud Ponderada Aguas Abajo

La longitud Ly, entre las dos secciones de célculo se obtiene como valor ponderado
de las distancias respectivas, desde cada parte, de la seccién a la que se encuentra

aguas abajo con el reparto de caudales en cada una de dichas porciones.

L12iqu12izq + L12centrQ12centr + L12derQ12der

Lo =
12 Qr

(2.2.3)

El reparto de Caudales se determina segin el drea activa de Flujo en cada zona de

la seccién transversal

2.2.3. Ponderacién del Coeficiente de Manning en el cauce

central

Igualmente, el coeficiente de friccién de Manning se divide por defecfo, en las tres
partes citadas (llanura derecha e izquierda y el canal principal) aunque en este caso
puede configurarse para tener en cuenta mas puntos de cambio dentro de la sec-
cién (opcion horizontal variation in n values ).El flujo en el cauce principal sélo se
subdivide cuando el coeficiente de friccién cambia dentro de él. Sélo en dos casos el
programa obtiene un valor equivalente del coeficiente de Manning dentro del cauce
principal:

Si la pendiente transversal del cauce principal es superior a 5 h:1 v

Si el coeficiente de friccién varia dentro del cauce principal.

win

N
> Py

Total = ———zzlp ) (2.2.4)
tota.

14



2.2. Flujo de Fluidos en canales abiertos

Donde:

P; es el perimetro mojado de la porcién i de la seccién.

n; es el coeficiente de Manning de la porcién i de la seccién.

Piotar es el perimetro mojado de la seccién completa.

N es el nimero de partes en el que se divide el cauce central.

2.2.4. Coeficiente de Coriolis

Como es obvio por el propio concepto de coeficiente de Coriolis, se utiliza en HEC-
RAS una mera aproximacién al mismo .De hecho, en realidad se trata de un proce-
dimiento que permite ponderar la energfa cinética dentro de la seccién. Ello resulta
necesario en el momento en que se acepta la distribucién del caudal en las tres zonas

en la que se divide ésta.

v bk ok
I A
ly

Llanura  izquicrda
(e inundacion

Llanura derecha
de inundacion

Cauce principal

Figura 2.4: Valor ponderado de la energfa cinética
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Todo el proceso se basa en establecer la siguiente relaciomn:

M o
Al

.
Il
u

or =

(2.2.5)

Hb?“'ﬂbsn

Donde:

Ki,K3,K3 son el factor de transporte de la llanura de inundacién izquierda,

cauce central y llanura derecha.

Aj, Ao, Aj son las dreas correspondientes a cada una de dichas zonas.

Ky es el factor de transporte total de la seccién.

Ay es el drea total de la seccidn.

2.2.5. Pérdidas de Carga Localizadas

Las pérdidas de carga localizadas que se considera por defecto son pérdidas por en-

sanchamiento y contraccién. La metodologia de célculo es como sigue (HEC 2002):

AHpo = M |ao 22 — 2 (2.2.6)
Local — 0] 29 alzg v

Donde: A es el coeficiente de pérdidas de carga localizadas. Por defecto HEC-RAS
considero A=0.1 si hay una contraccién de seccién v A=0.3 en el caso de ensancha-

miento en el sentido de flujo.

| BIDUOTECA | HFCaNATIN L
| CULTIRAL _
U.N.8.C.5.
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2.2. Flujo de Fluidos en canales abiertos
2.2.6. Concepto de Energia especifica, Régimen critico, sub-
critico y Supercfitico
Del trinomio de Bernoulli se puede definir el concepto de energia especifica:

2

v .
= — 2.2.
E=y+a 2% (2.2.7)

Se define el numero de Froude como:
Fri=— (2.2.8)

Por lo que se determina concluyendo el regimen critico corresponde un valor de nu-

mero d Froude igual a la unidad.

Fr? = 1, Regimen — critico (2.2.9)
Fr? < 1, Regimen — Subcritico (2.2.10)
Fr* > 1, Regimen — Supercritico (2.2.11)

2 2

2 by W

il ty " =

L ‘i % 2

/ /] L
i "
\ /

Llanora  izquierda = Llanura derecha
de undaci Cauce principa deinundacidn

Figura 2.5: Variacién de energfa especifica en un canal, en regimen gradualmente

variado
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2.2. Flujo de Fluidos en canales abiertos

2.2.7. Ecuacién de la Cantidad de Movimiento

En el caso de que la superficie libre del agua pase por el régimen Critico, el flujo deja
de ser gradualmente variado y pasa a ser rdpidamente variado. En dicha situacién
la ecuacién de la energfa deja de ser aplicable. Dichos casos corresponden a ciertos
cambios en la, pendiente del cauce, contracciones bruscas provocadas por la presencia
de puentes, estructuras de aforo, confluencias de flujo y en la hidraulica de puentes.
La ecuacién de cantidad de movimiento o de momentum se obtiene de aplicar la
segunda ley de Newton aplicada en la direccién del movimiento a un volumen de

control como el delimitado entre las secciones 1 y 2 de la figura 2.6.
P2z - Pl:c + Wz - Ff = pQ(ﬁ2'U2 - ﬂlvl) (2212)

Donde:

» P,y Pi; son respectivamente las componentes en la direccién del movimiento

de la resultante de la distribucién de presiones hidrostéticas en las secciones 1

y 2.

» W, es la componente del peso del volumen de control en la direccién del mo-

vimiento.

= F} es la friccién del flujo en movimiento sobre el contorno de las secciones 1 y

2.
s (Q es el caudal circulante.
= p es la densidad del agua.

» y; y vy son respectivamente las velocidades medias del flujo en las secciones 1

y 2.

18
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SR

caladolen)
N
N

v

Bwrgha Especifeu {mea)

Figura 2.6: Fuerzas actuantes sobre el volumen de control definido entre dos secciones

1y?2

2.3. Modelos de socavacion

En la actualidad existen varios métodos empiricos para calcular la profundidad de
socavacion al pie de estribos de puentes en lechos no cohesivos como también méte-
dos deterministicos, de los cuales a continuacién se presentan algunos métodos mas

conocidos:

2.3.1. Meétodos Empiricos
Método de Artamonov (1956)

Artamonov, segin Maza (1967) define una ecuacién independiente del tipo de sedi-

mento presente en el lecho del cauce [19]:

Y, =P, x Py x P, xY, (2.3.1)

Donde:
Y,= Profundidad de socavacién al pie del estribo.

Y = Tirante normal, anterior al proceso erosivo, aguas arriba del estribo.

19



2.3. Modelos de socavacion

P = Coeficiente dependiente de la relacién entre el caudal que intercepta

A partir del estribo @), y el caudal de disefio ¢,.

P,= Coeficiente que depende del angulo de incidencia ¢.

P_-= Coeficiente que depende de la inclinacién de los lados del estribo, m es el talud
del estribo.

Segtn el esquema de definicion de la Figura 2.7 y con los valores de la Figura2.8

Talud del
estribo

a.m.m\m
PN

TTITTN

(@3]

Qs

Gasto Total
de disefio

Figura 2.7. Esquema de definicién para aplicar el Método de Artamanov

o0a 02 a4 0.6 o8 1,0
I [ I
a0
36 |
3.2 |
Pq
Pg za | .
Pm
24 |—
Pz
z0 |—
1.6 [—
1.2 [— Pa
Pm
a8 |—
a.a | | | |
oe 30 50 &0 120 150
=]
| ] | \ |
oa a5 4.0 1.5 2.0 zs

Figura 2.8: Coeficientes de Artamonov para determinar la Profundidad de socavacion

para estribos[19].
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2.3. Modelos de socavacion

Método de Laursen (1958)

Laursen en 1958 propﬁso un método para la determinacién de la profundidad de
socavacion al pie de los estribos, siguiendo procesos analogos a los utilizados en la
determinacién de socavacién en pilares. Laursen considera dos casos; en el primero
cuando el estribo se ubica en el drea de inundacién, y en el segundo cuando se ubica
en el cauce principal [10].

Cuando el estribo cubre completamente el cauce de inundacién en avenidas, la pro-
fundidad de socavacién local frente al estribo, propone obtener con la ecuacién 2.3.2

con las variables definidas de la Fig. 1.03 en la que:

o X C
w= (gc - Yn) x fe ’ (232

Donde:

@),= Caudal interceptado por el estribo en el cauce de avenidas.

C= Ancho del foso de socavacién, medida desde el limite del cauce principal C =
2,75Y;, segin Laursen.

Q.= Caudal correspondiente a la franja de ancho medida desde el mismo limite.

Y = Tirante normal, aguas arriba del estribo.

K,= Coeficiente que depende del dngulo de incidencia.

La Figura.2.10 muestra 1& relacién basica de disefio en el caso de un estribo que
intercepta la corriente sobre el cauce principal. La longitud efectiva del estribo L,,
es igual al ancho del cauce interceptado por el estribo L. Cuando el estribo no es
perpendicular a la direccién de la corriente, Laursen multiplica la profundidad de

socavacion por el coeficiente K, obtenido de la Figura2.11
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6 I
5 ’_
4
Xg ’_ a WMargen dal
Y o cauce menor
3
Qe %—bjﬁ C=275Ys
2
1
0 | |
y] 4 g8 12 16 20 24 28 32
QoC
QcY

Figura 2.9: Méxima profundidad de socavacién en un estribo sobre el area de inun-

dacién en avenidas (Laursen 1958)[10].

GlcY

Figura 2.10: Méxima profundidad de socavacion en un estribo sobre el cauce principal

(Laursen 1958)[10].
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0]
Ke

0| |

Figura 2.11: Efecto del 4ngulo de incidencia en la profundidad de socavacién (Laur-

sen 1958)[10].

Metodo de Froehlich {(1989)

Froehlich analizé 170 profundidades de socavaciones en lecho movil en canal artificial

de laboratorio para proponer la siguiente ecuacién2.3.3, en la cual se recomienda el

HEC-18 (1993)2.

0,43
L zwmm(ﬁ) FO% 1 (233)

Donde:

K= Coeficiente que depende de la forma del estribo (ver cuadro 2.1 ).
K,>= Coeficiente del dngulo de ataque del flujo, igual a (ver Fig.2.13 ).
L= Longitud del estribo proyectado normalmente al flujo.

Y,= Profundidad de socavacién.

Y,,= Tirante normal del flujo.

F.= Numero de Froude del flujo de aproximacién.

Coeficiente segin forma del estribo:

?recomienda su uso pars socavacion tanto en lecho mdvil como en agua clara, para estribos

que se proyectan dentro del cauce principal 0 no y para fAujo concentrado en el cauce principal o
combinado con flujo sobre las zonas de inundacidn.
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Cuadro 2.1: Coeficiente segin forma del estribo (Froehlich 1989)

DESCRIPCION K1

ESTRIBO DE PARED VERTICAL SIN ALAS 1
ESTRIBO DE PARED VERTICAL CON ALAS 0.82
ESTRIBO DE PARED INCLINADA CON ALAS 0.55

|.4 T ¥ 1
1.2 -
KOI.O - -
0.8 -
06} // J
oaf .
/
0.2} .
0 1 ek 1
(o] 45 90 136 180

Angulo de inclinaciéon 8(grados)

Figura 2.12: Coeficiente del dngulo de ataque (Froehlich 1989)[19]

Secclon transversal Secci6n transversal Seccidn Lransversal
: I A ; : 1 A ’ : i -—A
i A i A’ i A
7 Menta Plantn Planta
—ll | el el TN
, Seccitn A-A i
Seccidn A-A . Seccion A-A'
Estribo Estribo Estribo
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Figura 2.13: Formas de estribos (Froehlich 1989)[19]

Metodo de Melville (1997)

Es el resultado de un programa extensivo de investigacién de socavaciones de puentes

tomadas en la Universidad de Auckland, Nueva Zelanda. Es un método integrado

para la estimacién de la profundidad de la socavacién local de pilares y estribos de
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2.3. Modelos de socavacién

puentes, esté basado en las relaciones empiricas, denominados Factores K.[15]
La profundidad de socavacién méxima en equilibrio, plantea calcular con la siguiente

ecuacion2.3.4.

Y, = Ky K1 KiKsKgKg (2.3.4)

Donde:

Y,= Profundidad de socavacién local.

Kyr= Factor de tirante medio del flujo y longitud del estribo.
K 1=.Factor de intensidad del flyjo.

K = Factor de tamafio del sedimento.

Kg¢= Factor de forma del estribo.

Kp= Factor de alineamiento del estribo.

Kg= Factor de geometria del cauce.

Esta ecuacién es aplicable para determinar la profundidad de socavacién local y es

restringida para puentes con efectos de contraccién en el cauce del rio.

» Factor de profundidad del flujo y tamano del estribo Ky,
Para obtener las ecuaciones que permiten determinar el factor de profundi-
dad de ﬂujo y tamano del estribo, Melville, emple6 resultados de los estudios
realizados por Kandasamy (1989), Dongol (1994) y otros; donde, Kandasamy
concluyé que la profundidad de socavacién depende del tamano del estribo y
del tirante del flujo para estribos intermedios.

El factor Ky, se determina con las siguientes ecuaciones2.3.5 2.3.6 2.3.7:

Ky =2L, Para.é <1 (2.3.5)
L
Ky =2VYL,para,l < 7 < 25 (2.3.6)
L
Ky =2Y, parag; > 25 (2.3.7)
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2.3. Modelos de socavacion

Donde:

L= Longitud del estribo

Y= Tirante del flujo

Las ecuaciones se aplican a estribes cortos, intermedios y largos, respectiva-

mente.

Factor de intensidad del flujo K;

La socavacién local en los estribos de puentes pueden ser clasificados como
ocurren bajo condiciones de lecho en movimiento ¥ con agua limpia. Las soca-
vaciones en agua limpia ocurre para velocidades menores a la velocidad critica
de iniciacién de movimiento de los sélidos del lecho (% menor a 1), mientras
que la socavacién en lecho mdvil ocurre cuando ,y—c mayor 1.

La siguiente ecuacién permite determinar el factor de intensidad del flujo para

estribo y pilares de puentes.

V- (Va=V)) _ V—(Va-Vo)

K;= o ,para o <1 (2.3.8)
g = VeV oy (2.3.9)
Vo

Donde:

V= Es la velocidad media del flujo

K= Es la velocidad critica de iniciacién de movimiento

K= Igual a 0.8 , dado por Melville y Sutherland (1988)

K.,= Velocidad critica de acorazamiento del lecho

A pesar de la dispersién en los resultados de laboratorio, es considerado apro-
piado usar la ecuacién 2.3.9 para propésitos de disefio en condiciones de lecho
mévil. La ecuacién 2.3.8 es apropiado para propésitos de disefio solamente
cuando se sabe con certeza las condiciones de flujo en agua limpia.

Las velocidades criticas , se pueden determinar desde la forma logarftmica.
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2.3. Modelos de socavacion

Vo ( Y )

—C —575Log ( 5,53— 2.3.10

Vic g dso ( )
Y

Vo _ 5,75Log (5,53 ) (2.3.11)

*Ca d50a

Donde:

V.c= es la velocidad de corte critica basado en el tamafio dsg.

Vica= es la velocidad de corte critica para el tamafno dsg,.

dsoe= Tamano medio de acorazamiento del lecho.

El tamano de la particula dsp = ‘i”"%, encontrada por Chin (1985) usando una

expresién empirica.

Factor de tamano de sedimento Ky
Debido a la existencia de pocos datos para estribos, se considera que las ecua-

ciones son adecuadas para definiciones preliminares de para propésitos de di-

seno.
L L
K4 =0,57Log (2,24—) ,para— < 25 (2.3.12)
dso dso
L
Kq=1,para— > 25 (2.3.13)
dso
Donde:

L= es la longitud del estribo

Factor de forma del estribo K,
Los factores de forma para los estribos de puentes estdn dadas en el siguiente

cuadro2.2.

Factores de forma para estribos
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2.3. Modelos de socavacién

Cuadro 2.2: Factores de forma para estribos (Melville 1992)[15]

FORMA DEL ESTRIBO K,
ESTRIBO DE PARED VERTICAL 1
ESTRIBO CON ALAS 0.75

ESTRIBO DE PARED INCLINADA (H:V = 0.5:1) 0.6
ESTRIBO DE PARED INCLINADA (H:V = 1:1) 0.5
ESTRIBO DE PARED INCLINADA (H:V = 1.5:1) 0.45

» Factor de alineamiento del estribo K,
El alineamiento del estribo tiene un efecto relativamente insignificante en la
profundidad de la socavacién. Debido a que es definido como la longitud pro-
yectada del estribo (medida perpendicular al flujo), los estribos de diferentes
alineamientos se extienden a la misma distancia lateral hacia los canales que
tienen diferentes longitudes reales.
Melville (1992) recomendé que el factor de alineamiento sea aplicado sélo para,

estribos largos y dan el factor de alineamiento ajustadoX; como:

Ky = Kg,paraé >3 (2.3.14)
. L L
Ky=Kg+(1-Ky)|{15— 0,5? ,paral < v < 3 (2.3.15)
. L
K = 1,para? <1 (2.3.16)

El siguiente cuadro muestra los valores del factor de alineamiento para estribos.

Cuadro 2.3: Factores de alineamiento del estribo (Melville 1992)[15]

DESCRIPCION | Ky
ALINEAMIENTO DEL ESTRIBO 30° 45° 60° 90° 120° 150°
VALORES DEL FACTOR 09 - 097 1. 11 1.08

(Fuente: Melville, 2000, p.45)[15]

s Factor de geometria del canal Kg

Melville y Ettema (1993), derivaron la siguiente ecuacién para Kg:
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2.3. Modelos de socavacién

Kg = \/1 - % [1 - <KY*-) nl] (2.3.17)

L*= Longitud del estribo proyectado al cauce de avenida

Donde:

Y*= Tirante del agua en el cauce de avenida

n,n*= Coeficiente de rugosidad de Manning del cauce principal y de avenida

Método de Lim y Cheng (1998)

El método presentado por Lim y Cheng es el resultado de un anélisis semi-empirico
de la profundidad de socavacién en equilibrio alrededor de un estribo en lecho mévil,
localizado perpendicular a la direccién del flujo. Estd basado en las ecuaciones de
continuidad del flujo y sedimento, geometria de la socavacién, resistencia del flujo, y
una relacién de capacidad de transporte de sedimento del lecho en un cauce fluvial
[3].

Un total de 111 datos compilados desde estudios realizados por Dongol (1994), Kan-
dasamy(1989), Cunha (1975), Gill (1972), y Liu et al. (1961), realizados en canales
rectangulares de laboratorio con sedimentos uniformes y no cohesivos fueron usadas

para obtener la siguiente formula:

1+124/L
(1 + Y \/—Y_ (2.3.18)

4/3
2Y> - 2
/
Vi (2 )P ()

Donde:

Y,= Profundidad de socavacién en equilibrio.
Y = Profundidad de flujo.

L=: Longitud del estribo proyectado.

V.e= Velocidad de corte critica de Shields.

V= Velocidad de corte.
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2.3. Modelos de socavacidon

p= Angulo de reposo de las particulas del lecho.
La base de datos cubre un amplio rango de pardmetros hidraulicos, con 2,60 < F,, <
20,83, 0,017 < 9504 < 0,064,0,28 < Ly <121y 1,017 < Vapy < 5,94

Los valores de , pueden ser calculados de la ecuacién mostrado por Lim (1997)

1

V. /0323 dso\ /3
_ (% 7y (%0 9.3.19
Vo (woz)( )(Y) (23.19)
Donde:

F,= Vv / (S —1) gdso - Numero de. Froude del sedimento,
Oc= V*zc/[( S — 1) gdy,)» Pardmetro de esfuerzo critico de Shields

S= Gravedad especifica del sedimento.

El ancho lateral de la socavacién, puede ser estimado desde la geometria de la soca-
vacion en equilibrio, donde b = YS/Tanq’) ademés, ¢ se asume que es igual al angulo
de reposo de las particulas del sedimento, el cual puede ser evaluado usando la si-

guiente expresién empirica (cheng 1993).

dso/gds0 \ " (5 — 1'% ~0,8 0,12
Tan¢ = 0,457 (T < Sf Oq (2.3.20)
Donde:
Y = Viscosidad cinemética del fluido.

S¢= Factor de forma de las particulas del sedimento.

o,= Desviacién estdndar geométrico de la distribucién de tamafios del sedimento.

Método de Liu, Chang y Skinner (1961)

El método se basa en una ecuacién resultante de estudios de laboratorio y anélisis

dimensional realizado en 1961 y se aplica para las siguientes condiciones [12]:
= Socavacién en lecho mévil.

» Fstribos que se proyectan dentro del cauce principal.
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2.3. Modelos de socavacién
x No existe flujo sobre las bancas del cauce de inundacién

» El largo del estribo es menor que 25 veces la profundidad media del agua (L/Y

<25)
= Flujo subcritico
» Lecho del cauce arenoso

» Las ecuaciones deben ser ajustadas por un factor de correccién Ky para con-

siderar el efecto del angulo del ataque del flujo

= Los valores de las profundidades de socavacién deben ser incrementados en un

30 % cuando se presentan dunas en el cauce de aproximacion al estribo.

= Si existe lecho plano o lecho con antidunas, las ecuaciones deben aplicarse tal
como se exponen a menos que las antidunas ocurran en el estribo, caso para

el cual la profundidad de socavacién debe incrementarse en un 20 %.

Y, L\
= =Kf| = 0:33 2.3.2
v = K (Y) F, (2.3.21)
Donde:
F,= Numero de Froude en la seccién de aguas arriba, F, = %

Y= Profundidad_de socavacién de equilibrio medida desde el nivel medio del lecho
hasta el fondo del hueco de socavacién

Y = Profundidad media del flujo aguas arriba en el cauce principal.

L= Longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua.

V= Velocidad media del flujo aguas arriba;

K= Coeficiente de correccién por la forma del estribo.

K ¢= para estribos con pared inclinada hacia el cauce.

K= para estribos con pared vertical.
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2.3. Modelos de socavacion

Método de Hire (1990)

HEC-18 (1993), incluye otra ecuacién desarrollada a partir de datos del Cuerpo de
Ingenieros Militares de los Estados Unidos para la socavacién en la punta de espi-
gones construidos en el Rio Mississipi. La ecuacién de Hire es por lo tanto aplicable

cuando el estribo penetra el cauce principal [19].

Ky

Vg = 4Y
§ (0,55

) KyF533 (2.3.22)

Y.= Profundidad de socavacion.

Y = Profundidad media del flujo al pie del estribo en la sobrebanca o en el cau-
ce principal, considerando la seccién transversal inmediatamente aguas arriba del
puente,

F.= Numerc de Froude basado en la velocidad y profundidad al pie y justo aguas
artiba del estribo.

K y= coeficiente de correccién por la forma del estribo. Cuadro ?77.

Ky= coeficiente de correccién por el angulo de ataque del flujo, Figura 2.13.

Segiin Richardson[19], esta ecuacién es aplicable cuando la relacién longitud de es-

tribo entre tirante de flujo es mayor que 25 L/y > 25.

Modelo L.L. Lischtvan-Ledevievs

La socavacion general de un rio es aquella que se produce sobre el lecho en condiciones
naturales; es decir, cuando las condiciones del cauce y flujo del rio no han sido
alterados por efectos de la instalacion de alguna estructura como es el puente. cuya
expresién matemética®, con un resumen descriptivo que se presenta a continuacion:
5 €=)
aH, 3

98¢ encuentra en el libro: Mecénica de Suelos Tomo I1I Judrez Badillo

32



2.3. Modelos de socavacién

donde:

H, : Tirante medio del agua

S : Pendiente del rio

n : Coeficiente de rugosidad de Manning

u : Coeficiente de contraccién igual a 0.91 para el presente caso

d., : Didmetro medio de las particulas del lecho del rio

b : Constante que depende de la probabilidad de ocurrencia del caudal

1/1 + ) Exponente que depende del didmetro medio de las particulas del lecho.
hs: Tirante medio de socavacién.

Zg: Profundidad de socavacién general.

2.3.2. Modelos Deterministicos
Modelos de Saint Venant Unidimensionales

Para la modelacién de la programacién de avenidas en rios se deben resolver las
ecuaciones de flujo variable en lamina libre o ecuaciones de Saint Venant, Estas
ecuaciones se deducen Apartir de las leyes fisicas de Conservacién que rigen el flujo
de fluido general.

Muchos problemas de hidraulica general, y hidraulica fluvial en concreto, tienen un
cardcter marcadamente unidimensional, Por otro Lado el estudio de la ecuaciones

unidimensionales se puede seguir por dos caminos.

» Apartir de la ecuaciones bidimensionales suprimir las dependencias de la di-
mensién y, lo que equivaldria a hacer un promedio en la anchura; esto es factible

para para cauces rectangulares.

= Deducir directamente las ecuaciones utilizando las leyes de conservacion de la

masa y de la cantidad de movimiento.
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2.3. Modelos de socavacién

Para el segundo camino se puede aplicar a cauces de seccién arbitraria, incluso no
prisméatico, mientras se pueda considerar cierta la hipétesis de unidimensionalidad.

Las ecuaciones de Saint Venant para canal no prismatico que resultan son:

0 %,
5 U+ F=H (2.3.24)
con:
A Q 0
Q Y +gl g9l2 + gA(So — Sy)

En canales prismaticos, canales rectangulares, donde el area es el ancho multiplicado
por el calado las ecuaciones se pueden simplificar utilizando como variables Hidrdu-
licas el calado y el caudal, resultando.

CoI1.

h hu 0

2 h?
hu hu® + 95 gh(S() — Sf)
Si la eciaciones unidimensionales para cauces no prismaticos incorporamos la ecua-

cién de continuidad de movimiento, podemos obtener otra forma de las mismas

ecuaciones, la forma no concervativa, como:

0A  0Q

ot o (2:3.27)
0Q 0 (@ oh
ot os <—A_) 94z, = 9AlS = 5)) (23:28)

Modelos de Saint Venant bidimensionales

Las ecuaciones de Saint Venant se obtienen a partir de las leyes Fisicas de conserva-
cién de la masa y de la cantidad de movimiento, junto con la primera y segunda leyes

de la termodindmica, de ellas para un fluido Newtoniano e isétropo se obtienen las
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2.4. Caracteristicas Fisiogrdficas y Pardmetros de Forma

ecuaciones de Navier Stokes, particularizadas para describir las variables promedia-
das en un pequeiio incremento de tiempo, se concentran las ecuaciones de Reynolds.
Se puede escribir las ecuaciones de Saint Venant en dos dimensiones en forma con-
servativa como:

oty

ov - 2.3.2
S TVF=H (2.3.29)

Donde U es el vector de variables de flujo, I es el tensor de flujo y H es el termino

independiente o termino fuente, que corresponden a las expresiones:

h hu hu 0
U=] hu |1F=]| hul+g%  hw i H= | gh{Se — Sto)
hw huw Rt 4 g gh(Soy — Siy

(2.3.30)

Las ecuaciones de Saint Venant en forma conservativa presentan grandes ventajas
a la hora de plantear esquemas de resolncién que permitan obtener soluciones con
discontinuidades, aparte que son la expresién mas directa de las leyes de conservacion

que gobiernan el fendémeno fisico.

2.4. Caracteristicas Fisiograficas y Paradmetros de
Forma

Se caracterizaron los pardmetros geomorfolégicos de la cuenca d unién del rio Chaceo
vy Cuchihuaycco en los puntos de interés basicamente en funcién dc la respuesta de
la cuenca a la precipitacién para el andlisis de la escorrentia superficial se muesira

en punto de interés en la Figura 2.14.
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Figura 2.14: Ubicacién del puente y punto de estudio

2.4.1. Area (A):

Se refiere al drea proyectada en un plano horizontal, es de forma muy irregular, se
obtiene después de delimitar la cuenca ? se muestra en la figura la determinacién

de la cuenca en la Figura 2.15.

Figura 2.15: Forma y determinacién de la cuenca Foramto TIM

4F1 libro de Hidréloga Maximo Villén Béjar - Pag. 23.[20]

36



2.4. Caractoristicas Fisiogrificas y Pardmetros dc Forma

2.4.2. Perimetro de la cuenca (P)

El perimetro de las microcucncas, estd definido por a longitud de la linea de division
de aguas, que se conoce como el "Divortium Acuarium”, la unidad de medida es en

Km °.

2.4.3. Longitud de cauce principal (L)

Recibe éste nombre, el mayor cauce longitudinal que tiene una cuenca determinada,
es decir, el recorrido que realiza el rio desde la cabecera de la cuenca, siguiendo
todos los cambios de direccion o sinuosidades hasta un punto fijo, que puede ser una

estacién de aforo o desembocadura o punto de interés 5.

Figura 2.16: En la figura se rouestra la proyeccién de los rios

5El libro dc Hidréloga Maximo Villén Béjar - Pag. 32.[20]
SEl libro de Hidréloga Maxime Villén Béjar - Pag. 28.[20]
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2.4.4. TForma de la cuenca

Es la que determina la distribucién de las descargas de agua a lo largo del curso
principal o cursos principales, y es en gran parte responsable de las caracteristicas
de las crecientes que se presentan en la cuenca.

Es expresada por parametros, tales como el Ancho Promedio, Coeficiente de Com-

pacidad y el Factor de Forma 7.

2.4.5. Ancho promedio

Es la relacién entre el 4rea de la cuenca y la longitud mayor del curso del Rio. La
expresion es la siguiente:

(2.4.1)

Dénde:
Ay = Ancho promedio de la cuenca o Unidad Hidrogréfica (km)
A = Area de la cuenca o Unidades Hidrogréficas (km?2)

L = Longitud mayor del rio {(km)

2.4.6. Pendiente media del curso principal (S)

Es la relacidn entre la diferencia de altitudes del cauce principal v la proyeccién
horizontal del mismo. Su influencia en el comportamiento hidroldgico se refleja en la
velocidad de las aguas en el cauce, lo que a su vez determina la rapidez de respuesta
de la cuenca ante eventos pluviales intensos y la capacidad erosiva de las aguas como
consecuencia de su energia cinética. Se ha determinado 1a pendiente del cauce prin-
cipal del rfo Chacco y para cada una de las Unidades Hidrogréaficas seleccionadas

que la conforman, expresado en porcentaje %.

"El libro de Hidréloga Méxima Villén Béjar - Pag. 39.[20]
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2.4.7. Coeficiente de compacidad K,

El Coeficiente de Compacidad (Kc, adimensional), o Indice de Gravelious, constitu-
ye la relacién entre el perimetro de la cuenca y el perimetro de una circunferencia
cuya area - igual a la de un circulo - es equivalente al drea de la cuenca en estudio,

se determina mediante la siguiente expresién 8.

K, — 028~ (2.4.9)

n
Dénde:

K, = Coeﬁciente.de compacidad

P = Perimetro de la cuenca (Km)

A = Area de la cuenca (Km2)

Este coeficiente define la forma de la cuenca, respecto a la similitud con formas re-

dondas, dentro de rangos que se muestran a continuacién (FAO, 1985):

» Clase K.i: Rango entre 1 y 1.25 corresponde a forma redonda a oval redonda.

» Clase K Rango entre 1.25 y 1.5 corresponde a forma oval redonda a oval

oblonga..

» Clase K 3: Rango entre 1.5 y 1.75 corresponde a forma oval oblonga a rectan-

gular oblonga.

Una cuenca se aproximaré a una forma circular cuando el valor Kc se acerque a la
unidad. Cuando se aleja de la unidad, presenta una forma més irregular en relacién

al circulo.

8El libro de Hidréloga Maximo Villén Béjar - Pag. 41.[20]
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2.4.8. Factor de Forma £}

El Factor de Forma (Ff, adimensional), es otro indice numérico con el que se puede

expresar la forma y la mayor o menor tendencia a crecientes de una cuenca, en tanto

la forma de la cuenca hidrografica afecta los hidrogramas de escorrentia y las tasas

de flujo maximo.

El Factor de Forma tiene la siguiente expresién:

e

_Am _ A
L I2

Donde:

Fy = Factor de forma

A,, = Ancho medio de la cuenca {(km)
L = Longitud del curso mas largo (km)

A = Area de la cuenca (km2)

(2.4.3)

Una cuenca con factor de forma bajo, estd sujeta a menos crecientes que otra del .

mismo tamano pero con factor de forma mayor. Con este valor de Ff = 0.23, 1a cuen-

ca del rio Chacco en el punto de captacién, no estarfa sujeta a crecientes continuas.

2.4.9. Altitud Media de la Cuenca (H)

La Altitud Media (H) de una cuenca es importante por la influencia que ejerce sobre

la precipitacidn, sobre las pérdidas de agua por evaporacion, transpiracién y conse-

cuentemente sobre el caudal medio. Se calcula midiendo el area entre los contornos

de las diferentes altitudes caracteristicas consecutivas de la cuenca; en la altitud

media, ¢l 50 % del area estd por cncima de ella y el otro 50 % por debajo de ella.
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2.4.10. Parametros de Drenaje:

Es otra caracteristica importante en el estudio de una cuenea, ya que manifiesta la
eficiencia del sistema de drenaje en el escurrimiento resultante, es decir la rapidez
con que desaloja la cantidad de agua que recibe. La forma de drenaje, proporciona
también indicios de las condiciones del suelo y de la superficie de la cuenca.

El Sistema o Red de Drenaje de una cuenca estd conformado por un curso de agua
principal y sus tributarios; observindose por lo genéral‘, que cuanto m&s largo sea
el curso de agua principal, mas llena de bifurcaciones serd la red de drenaje. La

definicién de los pardmetros de drenaje se presenta a continuacién:

Figura 2.17: En la figura se muestra El nuwmero de orden

41



2.4. Caracteristicas Fisiogrdficas y Parametros de Forma

2.4.11. Pendiente media del rio (Ic)

El agua superficial concentrada en los lechos fluviales escurre con una velocidad que
depende directamente de la declividad de éstos, asi a mayor declividad habra mayor
velocidad de escurrimiento.

La pendiente media del rio es un pardmetro empleado para determinar la declividad

de un curso de agua entre dos puntos. Se determina mediante la siguiente relacién:

H, mix — H, min

=060+

(2.4.4)

Siendo:
Ic = Pendiente media del rio.

L = Longitud del rio (Km)
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Capitulo 3

Materiales y Métodos

3.1. Parametros Morfometricos de la Cuenca

En resumen se aprecian los parametros geomorfoldgicos de la cuenca del rio Chacco
para el proyecto de estudio junto a la curva Hipgsométrica & Frecuencia de Altitudes
de curva en la Fignra 3.1, También se presentan los Pardmetros Morfométricos en

la tabla 3.1.

Curva: Hipsométrica & Frecuencia de Altitudes

425000 {77

7t Poligono de frecuencia de
altitudes)

\\ ~—t—{urva Hisométrica)

400000 F

3750.00

3500.00

{en msmm)

3250.00

Altura

'3000.00

2750.00

100.00

80.00

40.00 £0.00
Area acumulada {en %)

350000 H o

Figura 3.1: Curva: Hipsomdétrica & Frecuencia de Altitudes
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3.1. Parametros Morfometricos de la Cuenca

Cuadro 3.1: Parametros Morfometricos de la Cuenca

DESCRIPCION UND VALOR
Superficie
Area km?2 409.22
Perimetro de la cuenca km 94.59
Coeficiente de Compacidad (Gravelius) 1 1.32
Ancho Medio Km 11.72
Radio de Circularidad 1 0.57
Factor de Forma 1 0.34
Cotas

Cota maxima msnm 4300
Cota minima msnm 2500

Centroide (PSC:wgs 1984 UTM Zone 18S)

X centroide
Y centroide
Z centroide

m 587247.64
m 8536583.67
msnm 3494.42

' Altitud
Altitud media msnm  3494.42
Altitud maés frecuente msnm  4075.00
Altitud de frecuencia media (1/2) msnm  3528.61
Pendiente
pendiente promedio de la cuenca % 17.83
De la Red Hidrica
Longitud del curso principal km 34.91
Orden de la Red Hidrica UND 5
Longitud de la red hidrica km 531.79
Pendiente Promedio de la Red Hidrica % 1.82
Pardmetros Generados

Tiempo de concentracién horas 3.20
pendiente del cauce prinpal m/km 51.56

(Fuente: Elaboracién Propia)
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3.2. Hidrograma de mdximas avenidas

3.2. Hidrograma de maximas avenidas

3.2.1. Reconocimiento de la Estaciones Pluviométricas

Se ha realizado un reconocimiento de las estaciones, principalmente las pluviome-
tricas a fin de conocer su ubicacién, su operatividad, la forma de realizar aforos y
también los cédlculos realizados en la toma de datos. Las estaciones Pluviométricas
existentes en las cuencas cercanss con funcionamiento a la fecha son: Allpachaca,
Chiara, Putacca, Huamanga y Tambillo, entre otros, el cual es operado y adminis-
trado por el SENAMHI, siendo la estacién mds cercana la de Huamangs.

Para el célculo de mdximas avenidas para el disefio del puente Interconexién Muyu-

rina se usé la siguiente informacién pluviométrica:

Cuadro 3.2: Relacion de Estaciones Pluviometricas

N° ESTACION LONGITUD LATITUD ALTURA PERIODO
G M S G M ) msnm

1 HUAMANGA 74° 13.0° 00° 13° 8.0 0.0 2,772.0 1962 2007
2 ALLPACHACA 74° 16.0° 0.0° 13° 23.0° 19.0° 3,550.0 1992 2010
3 CHIARA 74° 12.0° 27.0° 13° 16.0° 0.0° 3,400.0 1993 2010
4 PUTACCA 740 21.00 130" 13 23.00 370 3,550.0 1991 2010
5

TAMBILLO 740 6.00 19.00 13° 1200 4.0 3,250.0 1991 2010

(Fuente: SENAMHI - GRA)

3.2.2. Prueba de Ajuste de la serie de datos Pluviométricos

Los sistemas hidroldgicos son eventualmente afectados por eventos extremos, tor-
mentas severas, crecientes, etc. La magnitud del evento extremo se relaciona con la

frecuencia de ocurrencia mediante una distribucién de probabilidades.

Prueba de Ajuste de Smirnov - Kolmogorov

Consiste en comparar las diferencias existentes entre la probabilidad de los datos

agrupados y la probabilidad ajustada, tomando la distancia més grande entre el -
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3.2, Hidrograma de méximas avenidas

valor observado y la curva del modelo:

A =maz. | Fixy — P (3.2.1)

Donde:

A : Estadistico, diferencia méxima entre probabilidad empirica vy ajustada

F{x) : probabilidad de la bondad de ajuste

P(x) : Probahilidad de los datos no agrupados

El estadistico A tiene una distribucién muestral. S5i Ag es un valor critico para un

valor « seleccionado, se tiene que:
P(méx. |Fixy — Pxy| > Do =a (3.2.2)

Presentado de la otra manera Ay > A:
Los valores criticos del estadistico Ay, se obtiene de tablas elaborados funcién al ta-
maiio de muestra, para un nivel de significancia de 0.05, o al 95% de probabilidad,

o en todo caso se calcula con la siguiente en relacién:

_ 1.36
N

Ao (3.2.3)

91 se cumple que delta tabular A es menor que el delta tedrico Ay, se construye la

curva tedrica de la serie considerada.

Distribucién de probabilidades

Los métodos estadisticos se basan en la existencia de una serie de datos de eventos
extremos, los que son sometidos a un andlisis de frecuencias, lo que implica se efectde
el ajuste por las diferentes distribuciones tedricas a una determinada muestra, para
comparar ¥ decidir cudl de ellas se aproxima a la mejor distribucién empirica.

Las distribuciones tedricas mds comunes para el analisis de méximas avenidas son:

Gumbel I, Normal y Log Normal.
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3.2. Hidrograma de médximas avenidas

1. Distribucion tedrica de la serie Gumbel Tipo T
La funcién de distribucién doble exponencial de valores extremos, llamada
también distribucién Guimbel Tipo I, en su forma acumulativa estia definida

COINno:

(3.2.4)

Donde:

F(x): Distribucién de probabilidad de los valores extremos "x”

o: Parametro de escala

(: Parametro de localizacidn.

Aplicando el método de los momentos en la estimacion de los pardmetros, arri-

ba indicados, se obtiene:

B =X, — 0450 (3.2.5)

1,281

a

A (3.2.6)

Donde: X,,.: Media de la muestra o: Desviacién estandar de la muestra

2. Distribucion teorica de la serie Normal
La funcién de distribucién normal, llamada también distribucién gaussiana, en

su forma acumulativa esti definido como:

X—Xn

7=
S

(3.2.8)

Donde:
F{zy: Funcién densidad normal.

S: Pardmetro de escala (desviacién estandar).
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3.2. Hidrograma de méximas avenidas

X: Variable independiente.

X Pardmetro de localizacién (media aritmética).

. Distribucion teorica de la serie Log Normal

La funcién de distribucién log normal, en su forma acumulativa estd definido

coma:
Y = InX (3.2.9)
7= _SY*” (3.2.10)
Fzy = [(273)0,5] e(:f) (3.2.11)
Donde:

F(z) : Funcién densidad normal.
S : Pardmetro de escala (desviacién estandar).
Y : Variable independiente.

Ym : Pardmetro de localizacién (media aritmética).

. Precipitacidon mdxima en 24{Hras

El estudic de las precipitaciones maximas es necesario para miltiples aplica-
ciones. Para el andlisis Hidroldgico es la estimacion de avenidas necesario para
conocer el valor mdximo de precipitacién probable registrada para un deter-
minado periodo de retorno. Para nuestro andlisis se muestran los datos de las
precipitaciones méaximas en 24Hrs para las estaciones aledafias a la cuenca:
Precipitacién Maxima en 24 Hrs de Cada Afio (mm) en la tabla 3.3 3.4 3.5

3.6,copiados apartir de la hoja excel se tiene:

Acontinuacion se presentara las precipitaciones maximas de 24hras
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3.2. Hidrograma de maximas avenidas

Cuadro 3.3: Registro de Precipitacién Maxima en 24 Hrs de Cada Afio (mm)-
Allpachaca

ANO ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP OCT NOV DIC MAX

1992 4570 2220 1960 1700 000 3490 1170 1.30 000 1830 3.90 4570 45.70
1993 2740 28.70 5740 17.00 1830 3.90 1040 1040 1040 1830 13.10 JL.30 57.40
1994 1440 3590 1830 1830 1440 130 000 390 910 520 13.10 14.20 35.90
1995 20,20 3450 3410 1760 550 220 850 1.30 1030 29.20 2140 1580 34.50
1996 3810 2770 31.80 1200 470 1.80 230 800 850 2040 1040 21.00 38.10
1997 26,10 17.00 2830 7.80 420 0.00 2.50 11.00 1420 6.00 2020 22.80 28.30
1998 3520 1250 2090 1040 1.30 4.40 0.00 9.70 720 890 940 2060 35.20
1999 21.10 1880 14.60 11.50 740 370 390 S5/D 2040 .50 1390 1110 21.10
2000 26.80 4190 1730 800 2150 830 740 2250 6.80 1540 11.50 18.60 41.90
2001 2650 2060 23850 8.80 1L.70 3.00 4.90 1060 810 810 1820 1930 28.50
2002 20.00 2030 2850 9.00 320 220 1030 4.70 10.70 1250 19.33 27.20 28.50
2003 2540 1290 19.00 1280 143¢c 0.00 200 680 1140 460 850 2430 25.40
2004 2820 23.00 2200 1500 5.00 19.0¢ 16.00 6.00 3600 180 1410 2320 36.00
2005 1560 21.20 2580 790 250  0.00 700 1520 2370 1050 1050 27.60 27.60
2006 2540 2420 2820 1260 000 290 000 700 410 2250 1820 16.10 28.20
2007 17.30 3000 4350 800 1280 000 370 000 530 880 1050 <2850 43.50
2008 1660 2600 2850 480 1340 540 140 150 2250 21.20 17.00 17.50 28.90
2009 1910 2800 1280 1730 G600  0.00 6.00 3.00 1.50 1630 1500 1480 28.00
2010 4740 2850 2000 850 700 040 580 6.00 11.80 1320 4.00 25.60 37.40

(Fuente: SENAMHI - GRA : Estacidn Allpachaca)

Cuadro 3.4: Registro de Precipitacién Maxima en 24 Hrs de Cada Afio (mm}-Chiara

ANO ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP QCT NOV DIC MAX

1993 Q.00 2500 2640 2040 920 400 4.00 660 1650 1520 3100 1650 31.00
1994 3030 2370 2040 660 400 200 000 330 860 1850 19.10 1580 30.30
1095 2240 1580 1850 T.B0 330 250 2890 340 1170 1240 2040 860 22.40
1996 1450 21.10 2790 2190 130 130 530 670 T.10 800 400 11.30 27.90
1997 21,10 2370 12.00 1030 260 130 5/D 1030 860 860 1460 1810 23.7T0
1998 2390 13.80 1850 660 480 790 E/D S§/D 400 530 1320 21.10 23.90
1999 1870 2330 2440 1120 420 400 660 S/D 1250 10.80 17.80 17.92 24.40
2000 19711 1410 13.84 1.98 330 547 1358 791 369 1674 646 14.50 19.11
2001 3796 2030 2148 1382 1239 303 619 791 343 1503 1450 11.86 37.96
2002 1437 2030 1779 712 1186 422 000  0.60 12902 27.28 2162 1002 27.28
2003 830 30.20 2850 2350 6.00 000 070 1020 610 3.90 2350 1500 30.20
2004 760 2360 1160 Y60 59 370 040 1040 880 9.60 1200 25.50 25.50
2005 2330 1590 1940 1860 730 Q.00 290 840 820 19.60 17.80 27.30 27.30
2006 26.00 2550 2310 860 000 550 0.00 2000 350 18.00 13.00 1400 26.00
2007 1750 22.00 2060 380 360 000 130 o000 200 11.00 640 1520 22.00
2008 1790 1840 950 1310 400 250 000 210 860 18.00 4.00 1800 18.40
2009 2240 2400 1430 1680 2060 1.80 720 100 240 880 1920 13.80 24.00
2010 2810 20.00 1320 1080 620 520 000 880 6.50 1600 800 17.00 28.10

{ Fuente: SENAMHI - GRA : Estacién Chiara)

49



155368

3.2. Hidrograma de mdximas avenidas

Cuadro 3.5: Registro de Precipitacién Maxima en 24 Hrs de Cada Afio (mm)-Putacca

ANO ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP OCT NOV DIC MAX

1991 S/D 20.80 2730 1030 950 4.00 3.80 0.00 1050 12.50 12.50 12.00 27.30°
1992 13.50 23.50 6.80 5.50 0.00 350 930 2030 5.50 16.30 1850 22.00 23.50
1993 2400 2530 19.90 7.50 16.40 2.00 1030 6.90 6.20 15.00 2230 31.80 31.80
1994 21.00 21.80 29.00 19.90 12.30 2330 000 0.00 350 7.50 10.70 21.00 29.00
1995 25.80 37.10 2810 1920 150 4.90 7.00 320 17.10 10.60 21.00 1850 37.10
1996 3540 32.20 30.80 2230 920 060 210 1120 7.70 23.10 13.40 24.50 35.40
1997 2730 4340 2590 1620 1260 0.00 1.70 1540 11.20 16.50 22.00 31.60 43.40
1998 39.20 19.00 23.80 2590 140 870 0.00 17.10 000 13.20 1620 16.10 39.20
1999 17.90 32.10 21.70 45.10 3.90 7.30 5.90 0.70 19.50 20.20 14.00 16.00 45.10
2000 33.60 4592 2548 896 30.38 2688 6.44 644 5.83 2030 10.08 3276 45.92
2001 2324 2254 2400 12.04 1568 9.80 7.28 3.50 583 812 2338 3570 35.70
2002 1596 2338 1722 10.08 6.58 1.40 1722 690 29.10 26.32 20.58 880 29.10
2003 21.50 18.50 19.00 12.50 6.60 0.10 190 1020 7.60 540 1860 880 21.50
2004 7.70 19.10 3510 6.60 440 550 840 460 2080 1530 7.60 16.70 35.10
2005 31.40 17.70 13.50 12.90 20.80 0.00 8.60 10.50 21.30 12.80 6.60 27.70 31.40
2006 1790 29.70 21.30 10.80 3.20 3.00 0.00 16.70 6.10 19.80 15.50 16.30 29.70
2007 19.80 15.30 1950 16.50 4.60 1.20 570 1.70 440 11.70 9.20 29.00 29.00
2008 21.56 39.06 23.94 840 1358 7.00 252 196 3500 53.34 14.56 26.60 53.34
2009 41.60 28.60 11.20 7.50 510 240 1550 2.10 4.70 1870 15.90 23.30 41.60
2010 34.60 16.40 1550 10.50 2.80 0.00 000 0.00 000 0.00 000 0.00 34.60

(Fuente: SENAMHI - GRA : Estacién Putacca)

Cuadro 3.6: Registro de Precipitacién Maxima en 24 Hrs de Cada Aflo (mm)-
Tambillo

ANO ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP OCT NOV DIC MAX

1992 2120 3530 2439 1750 3.10 11.10 10.00 15.50 12.74 12.80 14.00 14.00 35.30
1993 2996 3790 15.30 16.52 560 7.00 5.88 910 21.00 10.80 19.60 25.90 37.90
1994 21.40 2740 5220 2520 210 450 1000 6.00 530 7.80 1610 18.20 52.20
1995 16.20 16.50 17.40 2450 530 1.00 7.80 450 7.30 16.10 16.00 22.40 24.50
1996 21.70 1540 2830 14.10 7.00 140 030 810 1220 1790 850 1440 28.30
1997 2130 41.70 1990 14.80 280 0.00 3.10 1220 15.10 23.50 27.70 27.00 41.70
1998 31.20 2490 2140 1850 210 840 000 060 16.80 13.40 7.60 15.10 31.20
1999 2860 2090 1650 530 030 1.60 1.80 0.00 1210 8.50 1440 26.90 28.60
2000 15.08 41.47 1638 520 20.80 9.75 16.64 130 3.38 1599 7.28 14.82 41.47
2001 2210 13.26 2795 1131 1599 533 1131 7.15 520 11.05 4849 910 48.49
2002 17.16 28.08 41.08 1248 6.63 1.82 13.26 5.50 13.91 845 11.96 23.79 41.08
2003 21.50 3840 17.00 19.50 540 0.00 0.00 1430 4.00 190 460 25.50 38.40
2004 1220 2790 14,50 630 560 2.40 15.80 5.50 14.20 15.30 2240 2520 27.90
2005 29.20 18.00 4700 830 0.20 0.00 350 1.50 820 12.50 1420 26.40 47.00
2006 21.50 13.50 20.20 1820 1.50 1.50 000 6.70 3.80 20.50 800 10.20 21.50
2007 17.16 17.68 20.41 27.04 247 0.00 1469 1.04 819 19.50 1014 2444 27.04
2008 14.69 17.68 1760 350 460 200 000 091 806 676 962 1833 18.33
2009 2540 21.10 1560 19.10 1290 000 420 020 660 820 17.20 17.60 25.40
2010 25.50 13.00 1990 710 520 000 000 750 630 1420 7.80 21.10 25.50

(Fuente: SENAMHI - GRA : Estacién Tambillo)
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3.2. Hidrograma de maximas avenidas

5. Resumen de Precipitacién mdxima en 2/Hras
Apartir de las cuadros 3.3 3.4 3.5 3.6, Se han elaborado la tabla de resumen de
las precipitaciones méximas y se indica en el cuadro 3.7 Para lo cual se tuvo
que obtener los resultados de las estaciones que se indicaron anteriormente:
Aplicando de la prueba de ajuste y distribuc.ién de probabilidades de las tres

funciones.

Cuadro 3.7: Resumen de Precipitacién Maxima en 24 Hrs de Cada Afio (mm)

N ANO ALLPACHACA CHIARA PUTACCA TAMBILLO

ro 3550 m.s.n.m. 3400 m.s.n.m. 3550 m.s.n.m. 3250 m.s.n.m.
1 1991 27.30

2 1992 45.70 23.50 35.30
3 1993 57.40 31.80 37.90
4 1994 35.90 31.00 29.00 - 52.20
5 1995 34.50 30.30 37.10 24.50
6 1996 38.10 22.40 35.40 28.30
7 1997 28.30 27.90 43.40 41.70
8 1998 35.20 23.70 39.20 31.20
9 1999 21.10 23.90 45.10 28.60
10 2000 41.90 24.40 45.92 41.47 .
11 2001 28.50 19.11 35.70 48.49
12 2002 28.50 37.96 29.10 41.08
13 2003 25.40 27.28 21.50 38.40
14 2004 36.00 30.20 35.10 27.90
15 2005 27.60 25.50 31.40 47.00
16 2006 28.20 27.30 29.70 21.50
17 2007 43.50 26.00 29.00 27.04
18 2008 28.90 22.00 53.34 18.33
19 2009 28.00 18.40 41.60 25.40
20 2010 37.40 24.00 34.60 25.50

(Fuente: SENAMHI - GRA : Elaboracién propia)

6. Distribucion de Probabilidades y Prueba de ajuste Para cada es-

tacion

» Estacién Allpachaca
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3.2. Hidrograma dc maximas avcnidas

Cuadro 3.8: Distribucién de Probabilidades y Prueba de ajuste de Smirnov-
Colmogorov, Estacién Allpachaca

N P A. f(x)= Ln(x) weibull Gumbel Normal Log-Normal
max z. fx)=1i/(n+1) F(x) f(x)-F(x) F(x) I(x)-F(x) Fix) x)-Fx)

1 4570 21.10 3.049 0.050 0.020 0.030 0.065 0.015 0.029 0.021
2 5740 2540 3.235 0.100 0.125 0.025 0.154 0.054 0.131 0.031
3 3590 27.60 3.318 0.150 0.223 0.073 0.222 0.072 0.218 0.068
4 3450 28.00 3.332 0.200 0.244 0.044 0.236 0.036 0.236 0.036
-5 3810 2820 3.339 0.250 0.254 0.004 0.243 0.007 0.246 0.004
6 28.30 28.30 3.343 0.300 0.259 0.041 0.247 0.053 0.250 0.050
7 3520 2850 3.350 0.350 0.269 0.081 0.254 0.096 0.260 0.090
8 2110 28.50 3.350 0.400 0.269 0.131 0.254 0.146 0.260 0.140
9 4180 2890 3.364 0.450 0.291 0.159 0.269 0.181 0.279 0.171
10 28.50  34.50 3.541 0.500 0.584 0.084 0.513 0.013 0.560 0.060
11 28.50  35.20 3.561 0.550 0.616 0.066 0.545 0.00% 0.593 0.043
12 2540 35.90 3.581 0.600 0.646 0.046 0.577 0.023 0.624 0.024
13 36.00 . 36.00 3.584 0.650 0.650 0.000 0.582 0.068 0.629 0.021
14 2760 37.40 3.622 0.700 0.705 0.005 0.644 0.056 0.687 0.013
15 2820 38.10 3.640 0.750 0.729 0.021 0.673 0.077 0.714 0.036
16 43.50  41.90 3.735 0.800 0.836 0.036 0.813 0.013 0.832 0.032
17 2890 43.50 3.773 0.850 0.868 0.018 0.859 0.009 0.868 0.018
18 28.00 45.70 3.822 0.900 0.903 0.003 0.908 0.008 0.907 0.007
19 3740 5740 4.050 0.950 0.982 0.032 0.996 0.046 0.988 0.038
N 19 Aps= 0.312 Apsx = 0.159 Apge = 0.181 Apix = 0.171

(Fuente: Elaboracién propia)
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» Estacion Chiara

3.2, Hidrograma dc maximas avenidas

Cuadro 3.9: Distribucidn de Probabilidades y Prueba de ajuste de Smirnov-
Colmogorov, Estacion Chiara,

N P A. f(x)= Ln(x) weibull Gumbel Normal Log-Normal
max Z. fx)=1/(nt1) F(x) Hx)»Fx) Fix) Hx)-Flx) Fix) Hx)-F(x)
1 23100 18.40 2.012 0.053 0.009 0.043 0.049 0.004 0,028 0.024
2 3030 19.11 2.950 0.105 0.021 0.084 0.067 0.039 0.046 0.060
3 2240 2200 3.091 0.158 0.177 0.019 0.190 0.032 0,188 0.030
4 2190 2240 3.108 (1.211 0.212 0.001 0.214 0.003 0.217 0.006
5 2350  23.70 3.165 0.263 0.338 0,078 0.304 0.041 0.322 0.059
6 2390 23.80 3.174 0.316 0.358 0.043 G.319 0.003 0.339 0.024
7 2440 24.00 3.178 0.368 0.369 0.000 0.327 0.041 0,348 0.020
8 19.11  24.40 3.195 0.421 0.408 0.012 0.359 0.062 0.384 0.037
9 3796 2550 3.239 0.474 0.517 0.044 0.450 0.023 0.482 0.008
10 2728  26.00 3.258 0.526 0.563 0.037 0.493 0.033 0.526 0.000
11 3020 27.28 3.306 0.579 0.668 0,089 0.602 0.023 0.633 0.054
12 2550 27.30 3.307 0.632 0.670 0.038 0.604 0.028 0.634 0.003
13 2730 27.90 3.320 0.684 0.712 0.028 0.652 0.032 0.680 0.004
14 2600 28.10 3.336 0.737 0.725 0.012 0.668 0.069 0.694 0.043
15 22.00 30.20 3.408 0.789 0.835 0.046 0,813 0,023 0.821 0.031
16 18.40  30.30 3411 0.842 0.839 0.003 0.318 0.024 0.826 0.016
17 24.00  31.00 34 0.895 0.866 0.029 0.853 0.039 0.857 0.038
18 2810 37.96 3.636 0.947 0.979 0.032 0.995 0.047 0.987 0.039
N 18 A= 0.321 Ay = 0.089 Aie = 0.069 Apaxe = 0.080

{ Fuente: Flaboracidn propia)
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3.2. Hidrograma dc maximas avcnidas

Cuadro 3.10: Distribucion de Probahilidades y Prueba de ajuste de Smirnov-
Colmogorov, Estacién Putacca

N° P A.  f(x)=Ln(x) weibull Gumbel Normal Log-Normal
max Z. f(x)=1i/(n+1) F(x) £x)-F(x) Fx x)-Fx) Fx) x)-Fx)
1 2730 21.50 3.068 0.050 0.008 0.042 0.047 0.003 0.023 0.027
2 2350  23.50 3.157 0.100 0.031 0.069 0.077 0.023 0.053 0.047
3 3180 27.30 3.307 0.150 0.150 0.000 0.171 0.021 0.168 0.018
4 20.00 29.00 3.367 0.200 0.235 0.035 0.230 0.030 0.242 0.042
5 3710  29.00 3.367 0.250 0.235 0.015 0.230 0.020 0.242 0.008
6 3540 29.10 3.371 0.300 0.240 0.060 0.234 0.066 0.246 0.054
7 4340 29.70 3.391 0.350 0.274 0.076 0.257 0.093 0.275 0.075
8 39.20 31.40 3.447 0.400 0.372 0.028 0.330 0.070 0.361 0.039
9 4510 31.80 3.459 0.450 0.396 0.054 0.348 0.102 0.382 0.068
10 45.92 34.60 3.544 0.500 0.553 0.053 0.483 0.017 0.526 0.026
11 35.70  35.10 3.5568 0.550 0.579 0.029 0.508 0.042 0.551 0.001
12 29.10  35.40 3.567 0.600 - 0.594 0.006 0.523 0.077 0.566 0.034
13 21.50 35.70 3.575 0.650 0.608 0.042 0.538 0.112 0.580 0.070
14 3510 37.10 3.614 0.700 0.672 0.028 0.606 0.094 0.644 0.056
15 3140  39.20 3.669 0.750 0.752 0.002 0.702 0.048 0.729 0.021
16 29.70  41.60 3.728 0.800 0.824 0.024 0.797 0.003 0.807 0.007
17 29.00 43.40 3.770 0.850 0.865 0.015 0.854 0.004 0.854 0.004
18 53.34 45.10 3.809 0.900 0.895 0.005 0.897 0.003 0.889 0.011
19 4160 4592 3.827 0.950 0.907 0.043 0.914 0.036 0.903 0.047
20 3460 53.34 3.977 1.000 0.971 0.029 0.989 0.011 0.974 0.026
N 20 Ape-= 0.304 Amix= 0077  Apg= 0081  Agge=  0.058

(Fuente: Distribucién de Probabilidades y Prueba de ajuste de Smirnov-Colmogorov, Estacién

Putacca)
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Figura 3.4: Ajuste de Distribucion de Probabilidad Empirica y Teorica Estacion
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n Estacién Tambillo

Enseguida la estacién Tambillo
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3.2. Hidrograma dc maximas avcnidas

Cuadro 3.11: Distribuciéon de Probabilidades y Prueba de ajuste de Smirnov-
Colmogorov, Estacién Tambillo

N P A. f(x)= Ln(x) weibull Gumbel Normal Log-Normal
max z. fx)=i/(n+1) F(x) f(x)-F(x) F(x) Ix)-Fx) Fx x)-Fx)
1 3530 1833 2.909 0.050 0.014 0.036 0.056 0.006 0.026 0.024
2 3790 21.50 3.068 0.100 0.059 0.041 0.103 0.003 0.080 0.020
3 5220 24.50 3.199 0.150 0.148 0.002 0.170 0.020 0.169 0.019
4 2450 2540 3.235 0.200 0.184 0.016 0.195 0.005 0.202 0.002
5 2830 25.50 3.239 0.250 0.188 0.062 0.197 0.053 0.205 0.045
6 4170 27.04 3.297 0.300 0.255 0.045 0.244 0.056 0.267 0.033
7 3120 27.90 3.329 0.350 0.296 0.054 0.273 0.077 0.303 0.047
8 28.60 28.30 3.343 0.400 0.315 0.085 0.287 0.113 0.320 0.080
9 4147 28.60 3.353 0.450 0.329 0.121 0.297 0.153 0.333 0.117
10 4849  31.20 3.440 0.500 0.454 0.046 0.395 0.105 0.447 0.053
11 41.08 35.30 3.564 0.550 0.631 0.081 0.562 0.012 0.613 0.063
12 3840 37.90 3.635 0.600 0.722 0.122 0.664 0.064 0.702 0.102
13 27.90 3840 3.648 0.650 0.737 0.087 0.683 0.033 0.717 0.067
14 47.00 41.08 3.716 0.700 0.807 0.107 0.773 0.073 0.789 0.089
15 2150 4147 3.725 0.750 0.816 0.066 0.785 0.035 0.798 0.048
16 27.04 41.70 3.731 0.800 0.821 0.021 0.792 0.008 0.804 0.004
17 1833  47.00 3.850 0.850 0.906 0.056 0.913 0.063 0.897 0.047
18 2540  48.49 3.881 0.900 0.922 0.022 0.935 0.035 0.915 0.015
19 2550  52.20 3.955 0.950 0.952 0.002 0.971 0.021 0.947 0.003
N 19 Apue= 0.312 Apix = 0.122 Apax = 0.153 Apsx = 0.117

FUKCGION DE PROSARHIDAD

10

(Fuente: Elaboracién propia)

080

8%

240

3.2

- Welkud
s Guadal
s Harma

Log-Naemal ‘

H

8m -
20

Figura 3.5: Ajuste de Distribucion de Probabilidad Empirica y Teorica Estacion

Tambillo

= Resumen de Parametros y coeficientes de bondad de ajuste:

Se comparara los parametros para cada Método con la distribucién mas
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3.2. Hidrograma de maximas avenidas
critica que son las que se muestran en el cuadro 3.12:

Cuadro 3.12: Parametros y coeficientes de bondad de ajuste

ESTACIONES PARAMETROS DISTRIBUCION A, A Ag>A
0(/-XvP #/DStand.
ALLPACHACA 6.740  30.328 Gumbel I 0.312 0.159 OK
CHIARA 3.247 0.176 Log-Normal 0.321 0.060 OK
PUTACCA 3.529 0.230 Log-Normal 0.312 0.076 OK
TAMBILLO 3.480 0.293 Log-Normal 0.312 0.117 OK

(Fuente: Elaboracién propia)

Se considera que los resultados obtenidos en las pruebas realizadas se
ajustan a una de las distribuciones teéricas, con un nivel de significancia
del 5%, ya que en todos los casos el valor del delta tedrico (§) es menor
que el delta tabular (A), tal como se muestra en el cuadro 3.13 Donde

w es la media y § es la desviacién estandar?.

Cuadro 3.13: Precipitacién Maxima en 24 Horas - Estaciones Aledafias

ESTACIONES ALTITUD DISTRIBUCION PARAMETROS PERIODO DE RETORNO (afios)

m.s.n.m. a/X, p/DEsiena. 30 50 100 200 250 &00
ALLPACHACA 3550.0 Gumbel I 6.740 30.328 53.14 56.63 61.33 66.02 67.53 72.20
CHIARA 3400.0 Log-Normal 3.247 0.176 35.47 36.86 38.67 40.40 40.95 42,61
PUTACCA 3550.0 Log-Normal 3.529 0.230 51.95 54.65 58.18 61.62 62.71 66.06
TAMBILLO 3250.0 Log-Normal 3.480 0.293 55.57 59.26 64.20 69.07 70.63 75.47

(Fuente: Flaboracién propia)

» Ecuacién de la Regionalizacién de la Precipitacién Diaria para Diferentes
Periodos de Retorno:
La ecuacion resulta entre las cotas de cada estacién y la precipitacién
maxima diaria(mm) como muestra en la figura 3.6. La cual representa
apartir de la Linealizacidn la precipitacon representativa de la cuenca.
Ecuacién regional de precipitation diaria para un Tr=>500 afios se repre-

senta en la ecuacién 3.2.12:

Ppnmy = —0,0031 Hymgrm, + 74,89 (3.2.12)

1Fuente Hidrologfa Estadistica Maximo Villén Bejar Pag. 210.
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3.2. Hidrograma dc maximas avenidas
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Figura 3.6: Ajuste de Distribucion de Probabilidad Empirica y Teorica Estacion
Tambillo

= Obtencion de Precipitacion méxima en 24 horas
Luego de obtener la ecuaciones se reemplaza con la ecuaciones 3.2.12 ob-

tenewos las precipitaciones maximas cn 24 horas en el Cuadro 3.14:

Cuadro 3.14: Obtencién de Precipitacion maxima en 24 horas

CUENCA AREA) PERIODO DE RETORNO (afios)
: (Km2 30 50 100 200 250 500

PRECIPITACION CALCULADA

Cuenca Muyurina 409.22 49.10 51.87 b55.56 59.18 60.34 63.91
(Fuente: Elaboracién propia)

3.2.3. Determinacién de caudales de diseno
Méximas Avenidas por el Método del Hidrograma Unitario

El método fue desarrollado por el U.S. Soil Conservation Services (SCS) y es utilizada

para el estudio de cuencas hidrograficas con dreas mayores a 10 km2. Representa la
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3.2. Hidrograma de mdximas avenidas

comparacién grafica de los gastos de escurrimiento contra el tiempo necesario para

que estos se presenten.
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Figura 3.7: Hidrograma Unitario Triangular SCS

El procedimiento de cédlculo para la determinacién del caudal miximo de escurri-

miento es la siguiente:

Tiempo de retraso

Ty = 0,61 + 74,89 (3.2.13)
Tiempo al pico

T,=Dp+1t, (3.2.14)

Caudal pico
g, = 0,2084/ (3.2.15)

p y Tp N

Tiempo base

T, =2,67Tp (3.2.16)
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3.2. Hidrograma de méximas avenidas

Donde:

A : Area de la cuenca (km2)

gp : Descarga pico (m3/s/mm)
Tp : Tiempo al pico (hr)

tc : Tiempo de concentracién (hr)
tp : Tiempo de retraso (hr)

D : Duracién de lluvia efectiva (hr)

Precipitacién Efectiva

T, = 2,67Tp Es la parte de la lluvia total resultante de descontar las perdidas por
escorrentia superficial, percolacién profunda y evaporacién de la lluvia interceptada
por el follaje o que puede aprovechar la vegetacién para suplir sus demandas.

El método del SCS permite el cdlculo de la lluvia neta o efectiva a partir de las

siguientes relaciones:
(P —0,25)°

Fe= P+0,388

(3.2.17)

Donde:
P : Precipitacién total

S : Méxima retencién potencial

El valor de S se deduce del niimero de la curva de escurrimiento (CN-curve num-
ber), calculado en funcién al manejo de cultivos, de las propiedades y condiciones
hidrolégicas de infiltracién de suelos.

El valor de CN puede variar entre 0 y 100, siendo CN=0 cuando no hay escurri-
miento (S adopta valores muy grandes o infinito), y CN=100, cuando el volumen de

escurrimiento igual a la precipitacién (S adopta el valor cero).
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3.2. Hidrograma de médximas avenidas

S(11) = 256400/, — 254 (3.2.18)

Umbral de Escorrentia (Po)

La precipitacién comienza a producir escorrentia, cuando la precipitacion total cai-
da hasta ese momento supera un umbral inicial (Po) o abstraccién inicial (Ia). Se
considera que ese umbral inicial es el 20 % de la maxima abstraccién posible S. Por
tanto, en la bibliografia espanola adaptada del US SCS suele encontrarse la siguiente

relacién:

Py = 0,208 (3.2.19)

Para la condicién II (humedad de suelo medio) Por tanto, es usual encontrar la

ecuacién de precipitacién efectiva de la siguiente manera:

P-PR)°
Pe = (_P——f—% (3220)

Los célculos de precipitacién efectiva se evalian y presentan en el cuadro 3.16 .

Hidrograma de Mdaximas Avenidas

Finalmente la determinacién de los hidrogramas de méximas avenidas, se realiza
mediante la ecuacién de convolucién directa a partir de la siguiente ecuacién:
n<M

Qn = Z PmUn—m+1 (3221)
m=1

Donde:
@n: Caudales (m3/s.)
P,.: Pulsos de precipitacién efectiva (mm).

Up—m+1: Pulsos del hidrograma unitario (m3/s/mm).

Para la utilizacién de la ecuacién anterior, es necesaria la utilizacién de los pulsos
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3.2. Hidrograma de mdximas avenidas

de precipitacién de exceso y los pulsos de los hidrogramas unitarios. Previamente,
se calcula los pardmetros geomorfoldgicos de la cuenca en estudio y el tiempo de

concentracion.

Tiempo de concentracidon

Se desarrolla con las tres ecuaciones mas utilizadas en cuencas no urbanas se mues-

tar en ¢l Cuadro 3.14 .

Kirpich
7.8 0,385
T =10,95 (E) (3.2.22)
Temes
1,0\ %77
Te = 0,30 (LJ‘ /4> (3.2.23)
Bransby Williams
Te = 0,2433 (LA™%15702) (3.2.24)

Donde:

Tc : Tiempo de concentracién (hr)
A : Area de la cuenca (K'm?)

L : Longitud de cauce principal (km)
H : Desnivel de cauce principal {m)

J, S : Pendiente de cuenca o cauce principal (m/m)
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3.2. Hidrograma de médximas avenidas

Cuadro 3.15: Tiempo de concentracién

A L Cota Cota S kirpich Temes  Bransby
Km2 Km Superior Inferior m/m tc (horas) t(horas) Williams
409.2233 34.91 4300.00 2500.00 0.052 3.20 8.19 8.42

{ Fuente: Elaboracion propis)
Obtencién de resultados de Hidrograma y Caudales maximos.

Se hara mencién los resultados obtenidos para el Hidrograma en los cuadros 3.16 y
3.17, la cual muestra un resumen de los caudales maximos obtenidos por los métodos
del Hidrograma Unitario SCS.

Resumen en el cuadro 3.16

Cuadro 3.16: Célculo de la Distribucién de la Precipitacién Total y Efectiva Méxima
en 24 Horas

Tr Pp acum. Pp acum. Ppimt K Pp. Ef. acum. Pp. Ef hr.

(horas) % {mm) (mm) (mm) (mm)
0 0.00 0.00 Goo  -12.70 0.00
1 2.00 1.28 1.28  -11.42 0.00 0.00
2 3.50 2.24 0.96 -10.46 (.00 (.00
3 5.00 3.20 (.96 -9.50 0.00 0.00
4 7.50 4.79 1.60 -7.01 0.00 0.00
5 10.00 6.39 1.60 -6.31 0.00 0.00
6 13.00 B.31 1.92 -4.39 0.00 0.00
7 16.00 10.22 1.92 -2.48 0.00 0.00
B 20.00 12.78 2.56 0.08 0.060 0.00
9 26.50 16.94 4.15 4.24 0.26 0.26
10 52.50 33.95 16.62  20.85 5.15 4.89
11 63.00 40.26 6.71 27.56 8.34 - 319
12 68.50 43.78 3.51 31.08 10.21 1.87
13 73.00 46.65 2.88 33.95 11.83 1.62
14 76.50 48.89 2.24 36.19 13.14 1.31
15 80.00 5112 2.24 38.42 14.49 1.35
16 83.00 53.04 1.92 40.34 15.67 1.19
17 86.00 54.96 1.92 42.26 16.89 1.21
18 89.00 56.88 1.92 44.18 18.12 1.24
19 91.00 38.15 1.28 45.45 18.96 0.84
20 93.00 53.43 1.28 46.73 19.81 0.85
21 95.00 60.71 1.28 48.01 20.67 0.86
22 96.50 61.67 0.96 48.97 21.32 0.65
23 98.00 62.63 0.96 49.93 21.98 (.66
24 100.00 63.91 1.28 51.21 22.86 0.88

(Fuente: Elaboracién propia)
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3.2. Hidrograma de méximas avenidas

Nota:

Tenemos el valor S = 1000/CN-10 en (pulg:)

Tenemos el valor S = 25.4*S en (mm.)

El valor K = Ppacum - 0.2S(mm.), K en mm.

El N= 80

En los siguientes cuadros obtenemos valores de Pp efectiva acumulada
» Si K 6 = 0, entonces Ppef acum = 0
1 s 2
" 5K 6= 0’ entonces Ppef acum =(K )/(Pp.Acumulado + 0,88(mm))

Datos de la Geomorfologia obtenidos anteriormente
Determinacién del area A= 409.22

Longitud L= 34.91m

Cota superior= 4300 m.s.n.m.

Cota inferior= 2500 m.s.n.m.

Pendiente del Rio S=0.052

Obtencién de hidrogramas para diferentes Periodos de retornos, la cual se muestra

en el siguiente cuadro 3.21
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Cuadro 3.17: Calculo del Hidrograma Unitario Sintético Triangular (SCS)

3.2. Hidrograma de maximas avenidas

Tiempo Pp. Ef. hr. Qp

TIEMPO DEL HIDROGRAMA

(horas) (mm) (m3/s) to to+ tp to + tb
0-1 0.00 0.00 0.00 2.42 6.47
1-2 0.00 0.00 1.00 3.42 7.47
2-3 0.00 0.00 2.00 4.42 8.47
3-4 0.00 0.00 3.00 5.42 9.47
4-5 0.00 0.00 4.00 6.42 10.47
5-6 0.00 0.00 5.00 7.42 11.47
6-7 0.00 0.00 6.00 8.42 12.47
7-8 0.00 0.00 7.00 9.42 13.47
8-9 0.26 9.30 8.00 10.42 14.47
9-10 4.89 171.79  9.00 11.42 15.47
10-11 3.19 112.00 10.00  12.42 16.47
11-12 1.87 65.68 11.00 13.42 17.47
12-13 1.62 56.84 12.00 14.42 18.47
13-14 1.31 4597 13.00 15.42 19.47
14-15 1.35 4740 14.00 16.42 2047
15-16 1.19 41.70 15.00  17.42 21.47
16-17 1.21 42.63 16.00 18.42 22.47
17-18 1.24 43.51 17.00 19.42 23.47
18-19 0.84 2947 18.00 2042 24.47
19-20 0.85 29.83 19.00 21.42 25.47
20-21 0.86 30.18 20.00 2242 26.47
21-22 0.65 22.85 21.00 2342 27.47
22-23 0.66 23.04 22.00 24.42 28.47

0.88 30.99 " 23.00 25.42 29.47

23-24

(Fuente: Elaboracién propia)

Cuadro 3.18: Obtencién de caudales de Hidrograma

Nro

Tr

CAUDALES DEL HIDROGRAMA

Afios 10

11

12 13

14 15

16 17

18

19

20

21

22

23

24

25

[ I R N N

30
50
100
200
250
500

12.9
43.2
53.2
64.0
67.6
79.2

36.3
77.9
94.8
112.6
118.5
137.6

66.1 985
115.1 133.5
1384 1585
162.7 1844
170.7 1929
196.3 219.9

115.6 121.7
139.4 1388
164.1 162.0
183.4 185.7
197.7 193.4
223.9 217.8

122.1 118.0
133.2 1243
1542 142.7
175.6 161.1
1825 167.1
204.3 185.9

110.9
1104
125.5
140.6
145.5
160.7

99.3
99.1
112.0
124.9
129.1
142.0

89.6
91.2
102.8
114.3
118.1
129.7

82.6
83.3
93.8
104.1
107.5
117.9

75.6
76.7
86.1
95.5
98.5
107.9

69.7
713
80.0
88.6
914
100.0

64.9
63.8
714
79.1
81.5
89.1

58.1
54.9
61.4
67.9
70.0
76.5

(Fuente: Elaboracién propia)
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3.3. Informacién Gcotécnica

HIDROGRAMA TOTAL DE AVENIDAS MAXIMAS PARA DIFERENTES PERIODOS DE RETORNO
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Figura 3.8: Hidrograma Unitario Triangular SCS

3.3. Informacion Geotécnica ,

Para el anAlisis dé sedimentos del rfo Chacco fueron empleados los sedimentos de
ds0, fue determinado usando la curva granulometrica, la misma se obtuvo a través de
- un analisis granulomelrico por Lamizado, se muestra en la figura 3.9 la cual muesira
las curvas granulometricas empleado en los ensayos.

Se determina el peso especifico del material, el dsq la cual se determina que el tipo

de suelo es de Grava Fina la cual se muestra los valores.

dso = 13,23
s = 265059/ 3
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3.4. Estudio Batimctrico dcl Rio Cchacco
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Figura 3.9: Andlisis granulometrico

3.4. Estudio Batimetrico del Rio Cchacco

El cstudio barométrico que cs muy importantc para determinar la topografia, la
pendiente y hallar el Manning en el siguiente cuadro muestra los datos fundamentales
tales como la velocidad, Pendiente para una determinada distancia la cual se obtuvo

los siguientes resultados.

Cuadro 3.19: Obtencién de la velocidad del rio Chacco

DISTANCIA VELOCIDAD km/h PROMEDIO FACTOR

m 0.2H 0.8H 1.00
6 3.4 2.6 3 3.00
8 4.8 4.6 4.7 4.70
10 5.4 4.8 5.1 5.10
12 6.4 5.8 6.1 6.10
14 7.2 6.6 6.9 6.90
16 6 5.4 5.7 5.70
18 .5 44 4.7 4.70

Ahora determinamos el valor de Manning para, el trance del rio que es fundamental

para hallar la Socavacién del estribo de Pucnte.
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3.5. Obtencién de socavacién

Cuadro 3.20: Obtencién de la velocidad del rio Chacco

VELOCIDAD PROM. AREA MOJADA Q p R MANNING

m/s m2 m3/s n

0.83 0.47 039 245 0.191837 0.04
1.31 0.71 093 272 0.261029 - 0.03
1.42 0.82 1.16 2.82 0.29078 0.03
1.69 0.88 149 2.86 0.307692 0.03
1.92 0.94 1.80 2.92 0.321918 0.02
1.58 0.91 144 292 0.311644 0.03
1.31 0.99 1.29 3.55 0.278873 0.03
total 5.72 8.51 PROMEDIO= 0.03

Cuadro 3.21: Obtencién de la velocidad del rio Chacco

Pendiente rio Chacco DV DH Pendiente
distancia nivel m m %
0 1.52
10 1.41 011 9.9994 0.0110
20 1.37 0.15 19.9994 0.0075
30 1.27 0.25 29.9990 0.0083

Promedio 0.0089

3.5. Obtencién de socavacién

Para la determinacién de socavacién del presente trabajo de investigacién es esti-
mar la profundidad de socavacién al pie de estribos de puentes, incluye todos los

parémetros fundamentales, que influyen en el proceso de socavacién.

3.5.1. Metodos deterministicos-Saint Venant

Con la ecuacién de Saint Venant para cada tramo de estudio se obtuvo los siguientes

resultados: i
0 0
foull —F=H 3.5.1
i (3:5.1)
con:
A Q 0
U= B = . s H = (3.5.2)
Q & +gl gl + gA(So — Sy)
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Cuadro 3.22: Obtensién de resultados del Hecras para un Tr = 500anos

3.5. Obtencién de socavacién

Progresiva Tirante Flow Numero Velocidad de

Km (m) Area Froude Canal
0+000 1.00 27.65 2.99 8.16
0+010 1.04 33.84 2.37 5.67
0+020 1.21 36.72 2.32 6.8
0+030 1.49 42.48 1.85 5.84
0040 1.57 49.51 1.5 5
0+050 2.02 76.15 0.84 3.19
0-+-060 1.85 68.09 0.97 3.61
0+070 1.87 66.87 0.99 3.69
0+080 1.88 58.97 1.156 4.22
0+-090 1.94 54.7 1.23 4.54
0+100 1.99 55.26 1.23 4.51
0+110 1.59 49.15 1.45 5.02
0+120 1.39 48.46 1.55 5.15
0+130 2.12 94.52 0.59 2.57
04140 2.05 84.36 0.67 2.78
0+150 1.74 63.86 0.99 3.32
0+160 1.45 55.99 1.2 3.69
0170 1.44 53.97 1.28 4.18
0-+180 1.75 49.92 1.42 4.93
0+190 1.58 49.65 1.43 5.01
0200 1.68 56.02 1.21 4.36
0+210 1.50 55.02 1.32 4.66
0+220 1.46 59.74 1.28 4.38
04230 1.54 73.92 0.99 3.71
0--240 1.16 59.99 1.3 4.35
04-250 1.24 67.37 1.14 3.96
0+260 1.98 93.62 0.73 3.12
04270 247  109.58 0.58 2.71
0+280 2.4 103.73 0.61 2.91
0+290 2.26 91.98 0.71 3.3
0+300 2.33 109.3 0.56 2.69
0-+310 1.92 70.11 0.94 4.08
0+320 1.72 63.49 1.11 4.52
0-+330 206  104.69 0.6 2.67
0340 2.1 124.31 0.47 2.11
0+350 211 127.08 045 2
0--360 219 16894 033 1.49
0+370 222 179.05 0.3 1.38
0+380 225 18934 028 1.26
0-+390 2.6 194.84 027 1.35
0-+400 3.09 195.84 0.25 1.37
0-+410 3.54 20029  0.23 1.36
0--420 4.04  209.73 0.21 1.3
0+430 4.08  195.58 0.23 1.42
0+440 395  159.97 0.3 1.9
0+460 3.54 73.51 0.74 4.27
0-+470 1.6 34.46 1.93 6.95
0+480 1.74 35.47 2.02 7.83
0+490 1.96 43.19 1.62 6.59
0+500 287  106.11 0.56 2.92
04510 2.9 121.59 0.46 2.4
0+520 293  143.66 0.36 1.93
0-+530 2.93 147.34 0.34 1.84
0-4-540 289 13241 0.39 2.1
0+550 2.26 63.9 0.95 4.5
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3.5. Obtcncidn de socavacion

Flow Area :
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Figura 3.10: Variacién de Flujo en funcién del Area Mojada

Observamos la variacion del Tirante on el trayecto del rio modiante las ccuaciones

de Saint Venant

Tirante
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Figura 3.11: Variacién del Tirante de rio Cchacco
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3.5. Obtcucién de socavacion

Mumero de Froude :
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Figura 3.12: Variacion del Tirante de rfo Cchaceo
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Figura 3.13: Variacién de velocidad del rio Cchacco

A partir de los datos generados por el Hecras y la utilizacién de métodos determi-

nisticos se procede a analizar los resultados para generar la socavacion del rio.
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3.5. Obtencidén de socavacion

3.5.2. Generacién de base de datos Datos

Respecto a los anchos de cstribos, se cnenta con cl Expediente Técnico?, donde fue
posible obtener el tipo de estribo, los anchos de estribos que se utilizan como objeto
de estudio que es importante para la genefacic’m de socavacion. En la Figura 3.15
se muestra un estribo de los planos tipo y cudl es la medida que se toma como
ancho de estribo, es decir, aquella medida que reduce el drea hidraulica y repercute
directamente el ancho efectivo del puente que tambien se muestra en la figura 3.14.

Luz del Puente: L= 43.25m

Figura 3.14: Vista Frontal del Puente Interconexién Muyurina

DIMENSIONES
TIPO FORMA SECCION EN PLANTA

Ancho | Longitud

9.200

TRAPEZOIDAL r
TRAP. [PARED 92 3.078 3 07q V
VERTICAL i

Figura 3.15: Seccion en planta del estribo del puente

2Construccién Puente Carrozable de interconexién Muyurina,
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3.5. Obtencién de socavacién

Estudio Hidrologico e Hidraulico

Los datos ya obtenidos anteriormente tenemos lo siguiente:

Area de la Cuenca A = 409,22Km?

Pendiente = 1.29%

Caudal de Disefio para Tr = 500afios @ = 223,9m3/s

Coeficiente Manning n=0.030

Cuadro 3.23: Tabla de resumen obtenidos del puente Interconexién Muyurina

Tabla de resumen unicamente del Puente

Periodo E.G. US. Min EI Area Qtotal Elev. Flujo Delta
Retorno m m m2  m3/s m m
Tr=30afios 2520.08 2521.5 105.16 122.1 2523.8 0.19
Tr=50afios 2520.31  2521.5 105.16 1394 2523.8 0.21
Tr=100afios - 2520.57  2521.5 105.16 164.1 2523.8 0.22
Tr=200afios 2520.84 2521.5 105.16 189.4 2523.8 0.23
Tr=250afos 252094 2521.5 105.16 197.7 2523.8 0.26
Tr=500afios 2521.13  2521.5 105.16 223.9 2523.8 0.21
Expediente 2522.76  2521.5 105.16 460 2523.8 0.24

(Fuente: Elaboracién propia)

En la siguiente figura muestra el perfil del puente Proyectado en el rioc Chacco para

un Tr=500afios con un caudal de diserio de 223.9m3/3, como se observa en la figura.
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3.5. Obtencidn de socavacion
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Figura 3.16: Perfil Longitudinal del Flujo para Periodo de retorno de 500anos

En la figura se muestra para un Tr= 500atios con los resultados obtenidos a partir

de la tesis mostramos el calado con un caudal de 223.9m3/3
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Figura 3.17: Scecién Transversal de pucente para Tr= 500aiios
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3.5. Obtencidn de socavacion
En la figura mucstra que el calado lega hasta el borde de la viga principal del puente.
3
Utilizando el caudal del expediente técnico que es de 460" /, .

- | !
53 0) EE - 5
w2 !

Figura 3.18: Seccién Transversal de Puente para Tr 200ainos (Expediente técnico)

Estudio de suelos

Segiin la granulometria del lecho del rio.
dso = 13,23
Yo = 265059/ 3

3.5.3. Socavacion General

Para el cilculo de la socavacién geileral.se ha utilizado la férmula propuesta por
L.L. Lischtvan-Ledeviev se muestra, en la ecuacién 2.3.24, se muestra en el grifico la,

variacion atravez del tramo en la figura 3.19,
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3.5. Obtencion de socavacion

Socavacién General del Rio Ccacco
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Figura 3.19: Socavacién general del tramo del rio Cchacco con la formula de L.L.

Lischtvan-Ledeviev

Para la socavacién general que ocurre durante todo el cauce del rio, solo nos fijamos
en la parte de interés que viene a ser el puente, es decir, cuando las condiciones del
cauce y flujo del rio no han sido alterados por efectos de la instalacién de alguna

estructura.

3.9.4. Socavacion Local

Fn cste caso se determino con formulas empiricas para diferentes Periodos de retorno,

la cual se representa el foso de socavacidn al pie de estribos en la figura 3.20,
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3.5. Obtencién de socavacion

" Direeeion dél'?lﬁjé

Figura 3.20: Foso de socavacion al pie de Estribos

Dado que la profundidad de socavacién tipica para estribos de secciones Trapezoi-
dales tiene lugar en la parte frontal del estribo la cnal genera la méxima socavacién

como se muestra en la figura3.21

Cuadro 3.24: Célculo de socavacién del puente Interconexién muyurina- Ayacucho

Caracteristicas Hidrahulicas Tesis Venegas Artamonov Froehlich Melville
Tr Y U Q Ir Ys Ys Ys Ys
Afios (m) (m/s) (m3/s) (m) (m (m (m
30 297 134 1221 0.36 3.25 4.28 3.99 2.78
50 3.18 285 1394 0.35 3.32 4.58 417 3.09
100 3.03 367 1641 035 3.23 4.36 4.02 3.26
200 321 38 1894 0.35 3.34 4.62 4.20 3.81
250 3.78 297 1977 0.35 3.68 5.44 4.76 4.30
500 3.77 339 2239 0.36 3.73 5.43 4.79 4.50
Expediente 4.5 5.19 460 041 4.46 6.48 5.73 4.83

(Puente: Elaboracion propia)

76



3.5. Obtencidn de socavacion

La maxima profundidad de

socavacion ocurre en el lado |
frontal del estribo

Figura 3.21: Profundidad de socavacion al pie de estribos

3.5.5. Socavacion Total

La socavacion total es la suma de todos los tipos de socavacion y dado que existen
dos expresiones para la socavacién general y la socavacién local, ésta se obtiene
durante cl recorrido del rio y en ¢l punto de cstudio que cs ¢l estribo del puente, sc
muestra en la expresién en la ecuacion 3.5.3, Para el caso de considerar la socavacién

total en estribos se tiene:

YTotal = YLoca.l + YGeneral (353)

Cuadro 3.25: Socavacion total Con la formula de Venegas

Periodo de  Gasto Ancho de estribo 3.1
Retorno  m3/s Tesis Venegas general Ytotal

30 1221 3.25 0.6 3.85
50 139.4 3.32 0.6 3.92
100 164.1 3.23 0.6 3.83
200 189.4 3.34 0.6 3.94
250 197.7 3.68 0.6 4.28
500 223.9 3.73 0.6 4.33

Expediente 460 4.46 0.6 5.06
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3.5. Obtencién de socavacion

Cuadro 3.26: Socavacidn total Con la formula de Artamonov

Periodo de  Gasto Ancho de estribo 3.1
Retorno  m3/s Artamonov general Ytotal

30 1221 4.28 0.6 4.88
50 139.4 4,58 0.6 5.18
100 . 164.1 4.36 0.6 4.96
200 189.4 4.62 0.6 5.22
2560 197.7 5.44 0.6 6.04
500 223.9 5.43 0.6 6.03

Expediente 460 6.48 0.6 7.08

Cuadro 3.27: Socavacidn total Con la formula de Froehlich

Periodo de Gasto Ancho de estribo 3.1
Retorno  m3/s Froehlich general Ytotal

.30 122.1 3.89 0.6 4.59
50 139.4 4.17 0.6 4,77

100 164.1 4.02 0.6 462
200 189.4 4.20 0.6 4.80
250 197.7 4,76 0.6 .36
500 223.9 4.79 0.6 5.39
Expediente 460 573 0.6 6.33

Cuadro 3.28: Socavacidn total Con la formula de Melville

Periodo de  Gasto Ancho de estribo 3.1
Retorno  m3/s Melville general Ytotal

30 122.1 2.78 0.6 3.38
50 139.4 3.00 0.6 3.69
100 164.1 3.26 0.6 3.86
200 189.4 3.81 0.6 4.41
250 197.7 4.30 0.6 4.90
500 223.9 4.50 0.6 5.10

Expediente 460 4.83 0.6 5.43
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Capitulo 4

Analisis y Discucion de resultados

4.1. Resultados Obtenidos Apartir de Modelos Em-
piricos

Los valores obtenidos por los modelos empiricos nos muestra la socavacion total del

puente para diferentes periodos de retorno:

Socavacion del Puente Interconexidén Muyurina

&
Q
S

g
Q
(=]
H

Profundidad (m)

g
o
=)

g
=}
=}

0.00 [, ..,_..k‘,.' i ; i g S 5
0 50 100 150 200 250 300 350 400 450 500 !

Caudal Q{m3/s)

- 3~-Tesis Venegas === Artomonoy == ==Froehlich A Melville

Figura 4.1: Profundidad de socavacion al pie de estribos con Diferentes Métodos

empiricos
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4.2, Analisis de resultados

Notamos que la variacién de socavacién para cada Férmula empirica tiene una mar-
cada distorsion de resultados. Para nuestro caso el estudio de Socavacién de Puentes

sera para un Periodo de Retorno de Tr= 500afios

Cuadro 4.1: Resumen de Socavacién de Puente Interconxion muyurina

Periodo de  Gasto Ancho de estribo 3.1
Retorno  m3/s Melville Tesis Venegas Artamonov Froshlich Exp. Tr=200afios
500 223.9 4.50 3.73 5.43 4.79 4.00

{Fuente: Elaboracion propia)

Dado que los resultados difieren por las diferentes formulas empiricas, que son pro-

ducto de experimentos de Laboratorio se tomara el promedio de 4.5m

4.2. Analisis de resultados

4.2.1. Expediente Técnico

Se baga en el andlisis de la cuenca para determinar las méximas avenidas, El punto
de aforo se ubica en el trayecto del rio Chacco (puente Interconxion Muyurina) cuyo
levantamiento topografico se hizo 200m aguas arriba y 100m aguas abajo y la cuenca

presenta la siguientes caracterfsticas como se muestra en el cuadrod.2.

» El periodo de retorno para dicho estudio es de Tr=200afos Q=460m3/3, la
cual no a merita para el estudio de Socavacién de Puentes ni para el estudio

Hidraulico de puentes

» Los resultados obtenidos de Suelos corresponden Datos del expediente Técnico

que se hizo uso para el estudio de socavacién de Puente.

En la siguiente tabla nos muestra datos que se obtuvieron apartir del expediente

técnico en una forma resumida.,
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4.2, Analisis de resultados

Cuadro 4.2: Obtencién de Datos del Puente Interconexién muyurina

Datos generales del estudio del Puente Interconexion Muyurina

Area de la Cuenca km2 465.26
Pendiente % 1.29
Tr aflos 200

Caudal m3/s 460.00
Long. Estribo m 3.10

ds mm  13.23

Long. Estribo m 3.10
Altuta total Puente m 5.00
Ancho Puente m 39.00
Socavacién Local m 4.00

{Fuente: Expediente Técnico, Puente Interconexidn Muyurine)

4.2.2. Comparacién deresultados

Para la comparacién de resultados se tomo en cuenta el caudal del estudic Hidrolé-
gico de la tesis y los caudales obtenidos aparir del expediente Técnico con un caudal

para un Periodo de Retorno de 200 anos que se muestra en el cuadro 4.3.

Cuadro 4.3: Obtencién de Datos A partir del Expediente técnico

Periodo de  Gasto | Ancho de estribo 3.1

Retorno m3/s Neill Lacey Blench FEcuacién Tipo B Promedio
200 460 286 244 4.39 2.40 3.02

(Fuente: Expediente Téenico, Puente Interconexién Muyurina}

Cuadro 4.4; Obtencién de Datos A partir de la tesis Enciso

Periodo de Gasto | : Ancho de estribo 3.1

Retorno  m3/s Tesis Venegas Artamonov Froehlich Melville Promedio
200 189.4 3.34 4.62 4.20 3.81 3.99

{Fuente: Elaboracion Propia)

Se muestra que ambos resultados tienen una marcada diferencia y con este fin se
opta por dar como respuesta el promedio de las formulas empiricas utilizadas tanto
en el estudio de la Tesis como el expediente técnico Para un Periodo de Retorno de

200 alios la socavacion se aproxima a 4.00m.
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4.2

Comparacidn de Resultados de Socavacidn

Numeracion de Metodos Empiricos
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Analisis de resultados
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Figura 4.2: Profundidad de socavacidn al pie de estribos

Notamos que para este caso de estudio la Socavacién vario por la influencia de

algunos pardmetros que sc mostrara en de la siguiente manera.

1. Para analizar, la influencia de la forma de estribo en la socavacién se tuvo que

analizar dependiendo del Caudal para diferentes periodos de retorno, encon-

trandose una influencia significativa, para este caso el Numero de Froude por

sus caracteristicas de un puente suele ser Subcritico

2. Se observa que los valores de los caudales obtenidos por el expediente técnico

son demasiados a comparacién de los resultados de la tesis la cual difieren

demasiado, es por eso que la socavacion al pie de estribos obtienen diferentes

resultados.

3. La socavacion general para el puente no es significativo a comparacién de la

socavacion Local, que nos arroja valores considerables se muestra en ¢l cuadro

3.25

4. Existe Formulas empiricas que en su mayoria dependen del tamarfio de sdlidos,
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4.2. Anealisis de resultados

del Numero de Froude, Longitud del estribo, Angulo de ataque hacia los estri-
bos y lo que diferencia al resto la formula de Venegas interviene la densidad

de la muestra
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Capitulo 5

Conclusiones y Recomendaciones

5.1. Conclusiones

Después de realizar obtener los resultados de Socavacién local en los estribos del
puente Muyurina la cual emplea un ancho de puente 3.10m la longitud de 39.00m
y una altura de 5.00m, Utilizando el tipo de suelo que se encontrd en el rio Chacco
como un suelo no Cohesivo, el estribo de forma trapezoidal y con una relacién del
numero de Froude de 0.33 a 0.95 con una pendiente en el trayecto del canal de rio
que varia desde 1.29%, el tamarnio de particula que varia desde dso = 13,23mm , y

se ha llegado a las siguiente conclusiones:

1. Al determinar y comparar los resultados de la seccién del puente con el caudal
del “Expediente Técnico”, presenta una inundacién y por lo tanto el sobre
dimensionamiento del caudal que es de 460m3/s que se muestra en la figura
3.17, A comparacién del resultado del presente estudio que presenta un valor

acorde a las seccién del puente la cual se muestra en el la figura 3.18

2. Los resultados de la estimacién de socavacién con referencia al expediente téc-
nico para un periodo de retorno de 200afios resulta un caudal de 460m3/s y con
la utilizacién de formulas empiricas que no recomienda en el M.T.C. se obtiene

como resultado un promedio de 3.02m, A comparacién con los resultados obte-
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5.1. Conclusiones

nidos por el presente estudio tales como modelos empiricos para la socavacién
local de estribos como Artamonov, Froehilich, Melville y Venegas, obteniendo
un caudal para un periodo de retorno de 200afios 189,4m?/s, obteniendo una

socavacion de 3.99m, se muestra en la tabla 4.2 y 4.4

. Los resultados de la estimacién de socavacién del rio Muyurina se toma como
referencia la ubicacién y la forma del estribo y este fendmeno ocurre al lado
frontal de la estructura, varia en funcién del caudal y el periodo de retorno.
Tal es asi que se hizo un cuadro comparativo en las tablas 3.25, 3.26,3.27 y

3.28

. El analisis de métodos deterministicos (Saint Venant) y los resultados obteni-
dos como los calados en diferentes tramos del rio determinan la socavacién por
la influencia de los parametros fundamentales para el fenémeno de socavacién
tales como el Numero de Froude, tamano de la muestra dsg,etc permitié com-
probar y determinar la profundidad en diferentes puntos la socavacién general

se muestra en la figura 3.19.

. Para la estimacién de la profundidad de socavacién, el periodo de retorno
minimo debera ser igual al utilizado en el disefio del puente y para un caudal
de no més de 500 afios de periodo de retorno que es el caudal para verificar
la estabilidad de la cimentacién del puente. En este caso, se considera que se

trata de un evento extremo.

. El programa HEC-RAS permite al usuario seleccionar la ecuacién de HIRE
o FROEHLICH para calcular la profundidad de socavacién al pie de estribos
de puentes, o por defecto el programa selecciona automéaticamente teniendo
en cuenta los valores de la relacién Longitud de estribo entre tirante de flujo
(L/Y). Cuando L/Y es mayor que 25, el programa selecciona autométicamente
la ecuacién de HIRE y cuando el valor de L/Y es menor o igual que 25, selec-

ciona la ecuacién de FROEHLICH. De los ejemplos de aplicacién, se concluye
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5.2. Recomendaciones

que los valores de profundidad de socavacién calculados con la ecuacién de

FROEHLICH arrojan profundidades hasta 10 % mayores.

7. El programa HEC-RAS Utiliza Modelos Deterministicos tales como es el de
Saint Venant en su forma Unidimensional la solucién se da con diferencias
finitas, y con modelos propios para determinar los tirantes para cada seccién

tales como Energy (Standerd Step), Momentum y Yarnell.

5.2. Recomendaciones

1. A consecuencia de los resultados obtenidos de la tesis y la comparacién con el
expediente Técnico se deberia de tener mayor cuidado en tener una relacién

del caudal de disefio con la seccién del puente.

2. Que las instituciones y organismos estatales y privados del Pert brinden mayor
apoyo a investigaciones nacionales dentro de esta drea técnica la cual requiere
un mejor equipamiento para hacer experimento en el laboratorio de Hidraulica,

La UNSCH posee pero el equipamiento no permite hacer este tipo de estudio.

3. Debido a que no se ha encontrado mayor informacién sobre las condiciones en
las que fue obtenido el valor del ancho del foso de socavacién,propuesto por
Laursen, se recomienda realizar mayores investigaciones sobre el parametro C

de Laursen.

4. Estudiar el efecto de acorazamiento del lecho, en particular empleando granu-

lometrias no uniformes con presencia de piedras.

5. Debido al estudio de Socavacién con formulas empiricas del Puente Intercone-
xién Muyurina en suelos no cohesivos y con la utilizacién de Métodos numéricos
tales como la Formula de Saint Venant en Hecras, comparar el modelamiento
del Rio con Programas propios y elaboradas con diferencias finitas para luego

hacer la comparacién.
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5.3. Temas Afines de Investigacién

5.3. Temas Afines de Investigacién

En el desarrollo de la investigacién surgieron interrogantes que no se pudieron abor-

) - . . . .2
dar y que serfan materia de otras tesis, por lo que dejo a consideracién:

1. Realizar un anélisis-experimental con un laboratorio de Hidraulica y equipado
para la estimacién de socavacién con formulas empiricas pero aplicadas en los

rios aledafios del departamento de Ayacucho.
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Apéndice A

PLANOS DEL PUENTE
INTERCONECION MUYURINA

En este apéndice muestra los resultados de diseno de Estructuracién, Topogréafico y
delimitacién de la cuenca con el GIS del Proyecto “Construccién Puente carrozable

de Interconexién Muyurina Distrito de Tambillo Humanga Ayacucho”.
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Apéndice B

RESULTADOS DE LOS
ENSAYOS DE LABORATORIO
PARA LA OBTENCION DE
DIAMETRO 50
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Apéndice C

PANEL FOTOGRAFICO
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C.1. Levantamicnto Topografico del Pucnte Interconxion Muyurina

C.1. Levantamiento Topografico del Puente In-

terconxion Muyurina

Figura C.2: Seccionamiento del Tramo Cada 10.00m para la generacién de pendientes
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C.1. Levantamicnto Topografico del Puente Interconxién Muyurina

Figura C.4: Vista Aguas Ahajo del Puente interconxion Muyurina
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C.2. Mecdicion dcl Pucnte Interconexion Muyurina

C.2. Medicién del Puente Interconexion Muyuri-

na

Figura C.6: Muestra la altura del Estribo Derecho del Puente
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