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1. INTRODUCCION

1.1 ANTECEDENTES

La socavacion es un término que se usa para describir la erosion que se presenta de forma localizada
y significativa en los geomateriales. Es provocada por las fuerzas erosivas del agua en movimiento
y se presenta tanto de forma interna como externa (ej., corriente o chorro de agua y filtraciones).

Expertos en el estudio del fendmeno de socavacion que sucede de forma externa coinciden en que
ésta se presenta cuando el comportamiento del agua es turbulento y que sus fuerzas erosivas
dependen principalmente de las fluctuaciones de presiéon. En cambio, la socavacion interna, que
ocurre por la filtracion de agua en una masa de suelo, inicia cuando el flujo es laminar y con
velocidades muy pequefias comparadas con la socavacion externa. Las fuerzas erosivas en este
caso dependen de los gradientes hidraulicos generados dentro de la masa del suelo.

La socavacion en puentes que cruzan rios es ocasionada por la accion erosiva del agua, que arranca
y acarrea material del lecho y de las margenes de un rio, y que afecta directamente a las
subestructuras del puente, por ejemplo: pilas, estribos y terraplenes de acceso. Se ha observado que
este fendmeno ocurre especialmente durante épocas de crecientes en las cuales el caudal de los rios
se incrementa.

La socavacion en presas y obras complementarias se presenta de forma externa e interna, por
ejemplo: de forma externa, por corrientes de agua muy rapidas en canales de excedencias, impacto
de corrientes o chorros de agua en tanques amortiguadores, por desbordamiento de excedencias en
los taludes y suelo o roca de cimentacion de la presa, por lluvias y oleaje en los taludes de la presa;
de forma interna, por filtraciones a través del cuerpo de la presa o cimentacion y empotramientos;
o por la presencia de suelos dispersivos en los materiales de construccién de la presa.

En ingenieria civil el estudio de la socavacién externa e interna suele hacerse por separado. La
erosion externa se estudia con mayor frecuencia desde el punto de vista hidraulico y cominmente
utiliza el término socavacion, mientras que el término erosion interna es cominmente usado en
geotecnia, refiriéndose a la erosion a través de suelos. Aungue ambas formas de socavacion
parezcan distintas, el fenémeno es el mismo. Se puede decir que se estudian bajo la misma ley; que
es, la ley de conservacion de la energia. Para solucionar adecuadamente los problemas ocasionados
por la socavacion en puentes y presas, es necesario conocer la fisica del problema, por lo cual se
requiere no solo del conocimiento de hidraulica, geotecnia o estructuras, sino de otras ramas incluso
fuera de la ingenieria civil para entender el fenémeno. La socavacion en puentes y presas es un
fendmeno que debe estudiarse como una interaccion suelo-agua-estructura. En este trabajo
socavacion y erosion tienen el mismo significado y son usados indistintamente.

La consideracion de todos los mecanismos de socavacion posibles durante la vida atil de un puente
0 presa evita las catastrofes o grandes costos de reparacion que pudieran presentarse.



1.2 OBJETIVOS

El objetivo de este trabajo es describir los conceptos basicos del fendmeno de socavacion que se
presenta en presas y puentes, desde los puntos de vista hidroldgico, geoldgico, hidraulico y
geotécnico.

Describir y comparar los métodos mas comunes y recientes para el calculo de la socavacién externa
puentes. En presas, describir los métodos mas recientes para el calculo de la socavacion externa y
criterios para evaluar la susceptibilidad de los suelos a ser erosionados internamente.

Evaluar todas las formas de socavacion para un caso practico de un puente y una presa de materiales
térreos mediante los métodos y criterios descritos en este trabajo.

1.3 ALCANCES

En el capitulo 2 se estudian los conceptos basicos del fenémeno de socavacién desde el punto de
vista del origen de los suelos.

El fendmeno de socavacion en rios, desde el punto de vista de su equilibrio hidroldgico se trata en
el capitulo 3, mientras que en el capitulo 4 se revisan algunos criterios geoldgicos para estudiar al
fendmeno en macizos rocosos.

En los capitulos 5 y 6 se estudian, respectivamente, el fendmeno de socavacion externa desde el
punto de vista hidraulico y la socavacion interna desde el punto de vista geotécnico. En ambos
capitulos se discute el comportamiento de los suelos y rocas ante dichos fendmenos. Las formas
de socavacion que afectan a puentes y presas se aborda en los capitulos 7'y 8.

El capitulo 9 contiene los calculos de socavacion para una presa y un puente, como ejemplos de
aplicacion. Finalmente, en el capitulo 10 se presentan las conclusiones.



2. ORIGEN DE LOS SUELQOS

La superficie de la tierra es atacada principalmente por dos agentes atmosféricos: el aire y el agua.
Estos agentes activan los diversos procesos fisicos y quimicos que destruyen y transforman las
rocas (Garcia y Maza, 1998).

Los procesos de intemperizacion de las rocas pueden integrarse en dos grupos: los que causan la
desintegracién mecénica y los que originan su descomposicion quimica.

2.1 DESINTEGRACION MECANICA
Comprende las intemperizaciones de las rocas por agentes o procesos fisicos, por ejemplo:

e Cambios periodicos de temperatura. La repeticion alternada de calentamiento y
enfriamiento en rocas debido a cambios de temperatura diurnos o estacionales, provocan la
variacion de esfuerzos dentro de ésta, lo que provoca la falla por fatiga (Figura 2.1.a).

e Congelacion. Cuando el agua atrapada en los poros y fisuras de rocas se congela, puede
provocar la fractura de ésta debido a los altos esfuerzos de presion provocados por el
aumento de volumen del agua congelada (Figura 2.1.b).

e Efectos fisicos de la flora y fauna. Las raices de ciertos arboles pueden fracturar un gran
bloque de piedra y, en menor grado, las actividades perforantes y excavadoras de pequefios
animales (Figura 2.1.c).

e Cufia de presion de agua. Ocurre cuando el agua atrapada en grietas o fisuras de macizos
rocosos genera grandes presiones que propagan las fisuras de la roca. Un ejemplo de este
efecto es el deslizamiento de grandes blogues de roca en zonas montafiosas debido a lluvias
intensas.

e Otros. El efecto que produce el impacto de agua en macizos rocosos, por ejemplo,
provocado por una cascada u olas del mar, también provocan el intemperismo de las rocas.

Los productos finales de la destruccion de las rocas por agentes fisicos son en general gravas y
arenas, en algunos casos limos y méas extremos, arcillas.

c)

Figura 2.1. Desintegracion mecénica en rocas (dominio pablico de internet)



2.2 DESCOMPOSICION QUIMICA

Abarca los diversos procesos que modifican la constitucién mineraldgica o quimica de las rocas,
donde el agua es el principal agente. Los procesos mas importantes que contribuyen a la
descomposicion quimica son:

Hidratacion. Es la adicion de moléculas de agua a la estructura mineral de la roca, lo que
provoca el cambio de volumen en ésta. En algunas rocas, la hidratacion provoca el cambio
de estructura de la roca (Figura 2.2.a), por ejemplo:

CaS0, + 2H,0 - (CaS0, * 2H,0)
Anhidrita  Hidratacion Yeso

Oxidacién. Proceso por el cual una molécula, &tomo o ion pierde electrones. La oxidacién
en rocas ocurre principalmente en aquellas con altos contenidos de hierro, principalmente
en el grupo mineral de los olivinos, piroxenos y hornblendas (Figura 2.2.b). El proceso se
produce cuando el oxigeno, generalmente liberado en el agua, se combina con el hierro para
formar el 6xido férrico de color marrén (Fe203), 0, en otros casos, una herrumbre de color
amarillento [FeO(OH)], por ejemplo:

4Fe + 30, — 2Fe,04
g I \%

Hierro Oxigeno Oxido férrico (hematites)

En este caso, el hierro se oxidd porque cedid electrones al oxigeno. Estos productos son
responsables del color herrumbroso que aparece en las superficies de las rocas igneas
oscuras, como el basalto, cuando empiezan a experimentar meteorizacion. Sin embargo, la
oxidacidn solo puede ocurrir después de que el hierro es liberado de la estructura del silicato
por otro proceso denominado hidrolisis.

Hidrolisis. Ocurre cuando las moléculas del agua se disocian en iones de hidrégeno (H+) e
hidroxilo (OH) y sustituyen a otros iones de la estructura del mineral de roca,
principalmente el ion H*. La introduccidn de nuevos iones a la estructura mineral de la roca
provoca la descomposicion de ésta (Figura 2.2.c). Una vez liberados los iones de la roca,
éstos son transportados disueltos en el agua, los cuales pueden servir de nutrientes para
plantas, incorporarse a otros minerales o ser transportados al océano. Un ejemplo de este
proceso es la hidrdlisis del mineral ortoclasa (roca ignea) que produce arcilla ilita:

3KAlSi;04 + HT - KAL, (AL, Si3)0,0(0H), + \6Si02 + ZKJ;
\ )
Y Y
Ortoclasa  Hidrogeno llita lones lixiviados

Carbonatacion. Se produce cuando el diéxido de carbono (COz) se disuelve en agua (H20),
formando acido carbonico (H2COs3), el cual tiene la capacidad de reaccionar con minerales
predominantes en calcio, magnesio, sodio o potasio. El agua suele adquirir CO2 en la
atmosfera o bien al infiltrarse en el suelo debido a la descomposicidn de materia organica.
Un ejemplo de este tipo de meteorizacion son los ambientes kérsticos (Figura 2.2.d); en
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ellas, el H2COs se disocia y se forma el ion bicarbonato (HCOs) + H*. En estas condiciones
el agua es acida y puede reaccionar con la roca caliza (CaCOs).

CaCO; + (HCO3)™ + H* - (HCO03),Ca
O
Carbonato de calcio Bicarbonato de calcio (soluble en agua)

e Efectos quimicos de la vegetacion: El decaimiento de la vegetacion puede producir acidos
organicos y/o fermentaciones. Cuando éstos son arrastrados por el agua tienden a
incrementar su poder de disolucién, y pueden contribuir a disolver a los minerales de las
rocas que se encuentran en el recorrido del agua. Sin embargo, cuando estos acidos no son
transportados pueden afectar de manera directa a la roca sobre la que se encuentran.

Los productos finales de la descomposicidn de las rocas por estos procesos de naturaleza quimica
son arcillas.

Figura 2.2. Desintegracion quimica en rocas (dominio publico de internet).

2.3 CONDICIONES CLIMATICAS

Las condiciones climéaticas acentlan algunos procesos de desintegraciobn mecéanica y
descomposicion quimica de las rocas. Las rocas se intemperizan quimicamente en climas calidos
y humedos, donde es frecuente encontrar formaciones arcillosas de importancia y de forma
mecanica en climas célidos y secos, como en desiertos, y climas secos y frios, como en el Artico y
Antartico. Aungue algunos de los procesos de intemperizacion son mas lentos que otros, son
constantes e incontrolables, y todas las rocas, de cualquier clase que sean, acaban siendo
intemperizadas.

2.4 PRODUCTO DE LA DESINTEGRACION DE LAS ROCAS

El producto de la intemperizacion de las rocas puede clasificarse en suelos residuales o
transportados. Los suelos residuales permanecen en el lugar en que se formaron, o yacen
directamente sobre la roca. Los suelos transportados han sido llevados lejos del lecho original de
la roca de la cual proceden. Se generan asi suelos que yacen sobre otros estratos sin relacion directa
con ellos. Los agentes de transporte pueden ser el agua (suelos aluviales o fluviales), el hielo o
glaciar (suelos glaciares o acarreos glaciales), el viento (suelos e6licos, tales como loes y dunas de
arena) y la fuerza de gravedad (suelos coluviales, como los de talud o depdsitos de ladera).



El efecto de la gravedad hace que el agua fluya hacia abajo, siendo el principal responsable de la
mayor parte del desgaste de la superficie terrestre, ademas de contribuir al movimiento lento de
todo material que se afloja por su efecto, como ocurre en los suelos, rocas y fragmentos rocosos,
que cubren las laderas de cualquier elevacion.

Durante una lluvia el agua que no logra evaporarse alimenta los torrentes y los rios, siguiendo
caminos bien definidos por las pendientes o declives del terreno. EI modelado de una region por el
conjunto de rios (Figura 2.3) es lo que determina la geomorfologia del lugar por el arrastre continuo
de los suelos y rocas.

2.5 FILTRACION DE AGUA EN EL SUBSUELO

En un relieve montafioso o cuenca hidrografica, el agua que logra infiltrarse en los suelos y rocas
por la accion de la gravedad también contribuye al desgaste de los materiales (Figura 2.3).

Precipitacion
Fluyjo canalizado

Zona de suelo no
saturado

Flujo superficial

Zona saturada (Fluo

Evapotranspiracion
subterraneo)

\ Nivel fredtico
RS Filtracién
Corriente de agua ] Recarga del flujo

i i - A subterraneo

Exfiltracion ( [
Descarga del fluyjo l\ Sistema del flujo
subterraneo subterraneo
+  Lineas equipotenciales -=— Lineas de flujo

Figura 2.3. Representacion esquematica del ciclo hidrolégico (Freeze y Cherry, 1979).

En ocasiones el agua infiltrada transporta particulas de suelo finas, creando conductos dentro del
suelo. Esto genera la pérdida de grandes cantidades de suelo o sedimento transportados lejos de su
matriz inicial. Por ejemplo, el movimiento del agua subterranea es el factor mas importante en el
desarrollo de ambientes karsticos (Freeze y Cherry, 1979).

Todos los fendmenos expuestos anteriormente, que dan origen de forma natural a los suelos,
también suelen involucrarse en los problemas de socavacion de suelos y rocas en los que se
desplantan obras civiles.



3. ASPECTOS HIDROLOGICOS

A lo largo de su trayectoria los rios suelen estar sujetos a cambios constantes de su seccion
transversal y trayectoria. Este efecto se produce a lo largo del tiempo, pero puede ser mas
pronunciado en ciertas estaciones del afio, principalmente en temporadas de lluvias o por la accion
antropogeénica. La variacion geomorfologica de los rios esta en funcion de la combinacion de
variables hidroldgicas (caudal liquido) y del transporte de material (caudal sélido, tipo y
granulometria del mismo). La combinacidn de estas variables provoca la disminucion (socavacion)
0 el aumento (sedimentacién) de los materiales que conforma el lecho de los rios.

El material del lecho de los rios puede ser transportado de dos formas: en suspension o por el fondo,
rodando, saltando o deslizandose. Cuando una corriente de agua comienza a mover a una particula
de material del lecho, es decir cuando se produce el movimiento incipiente, recibe el nombre de
condicion hidrodindmica critica. Tal condicién es expresada a través del esfuerzo cortante,
velocidad o potencia hidraulica, los cuales dan una idea de la capacidad erosiva de la corriente. La
magnitud de esta capacidad depende de las caracteristicas de la corriente de agua (velocidad y
régimen) y del tipo de material en el lecho.

En hidraulica fluvial, un rio se define como un flujo que aporta agua y sedimento. Este se encuentra
en equilibrio cuando la cota del cauce no sufre modificacidn, ain en presencia de transporte de
sedimentos. Con base en ello, Lane (1955) establecid cualitativamente que la estabilidad de los
materiales del lecho dependen de la relacion entre el caudal liquido unitario (Q), el gasto sélido de
fondo unitario (Qy), la pendiente del cauce (i) y el tamafio del sedimento (D).

Qi Qs Ds 31

Un cambio en cualquiera de las variables de la ecuacion 3.1 puede provocar un desequilibrio que
produzca erosion o sedimentacion en el rio. En la Figura 3.1 se muestra la tendencia del perfil
longitudinal de un cauce natural a lo largo del tiempo. En el tramo superior (zona de montafia) las
pendientes son altas y predomina la erosion del lecho debido a las altas velocidades de la corriente.
Al llegar al tramo inferior y desembocadura (zonas de planicies) las pendientes son bajas y
favorecen la sedimentacion.

4+ Zona de alta
endiente

Zona de
pendiente
media

Zona de
pendiente

baja Desembocadura

Cota (m.s.n.m.)

Erosion Equilibrio Sedimentacién Sedimentacion
Longitud (km)

Figura 3.1. Desarrollo longitudinal de un cauce natural.

Durante el paso de una crecida se incrementa la velocidad de la corriente y por tanto la capacidad
de arrastre de los materiales del cauce. Cuando la velocidad disminuye, puede suceder que en



algunos tramos del rio el nivel del cauce se recupere debido al depdsito del material, pero en otros
no.

Como puede apreciarse, un desequilibrio temporal o espacial implica variaciones en la cota de los
cauces de los rios y puede afectar a obras que se cimientan en éstos, como son los puentes y presas.



4. ASPECTOS GEOLOGICOS

Para conocer y describir, el comportamiento de las formaciones 0 macizos rocosos ante el
fendmeno de socavacion es importante definir las caracteristicas mecanicas de su estructura y las
discontinuidades (o de la estructura) y las propiedades de resistencia de los bloques de roca; es
decir, la caracterizacion del macizo rocoso.

La roca es un agregado solido formado por uno o varios minerales que se encuentran en la corteza
terrestre. En mecanica de rocas se habla en muchas ocasiones de roca, roca intacta o matriz de
roca intacta, para referirse a un elemento (trozo, bloque, fragmento) que no presenta
discontinuidades observables y que se encuentra o proviene de un macizo rocoso (Ramirez y
Alejano, 2004).

Desde el punto de vista mineralogico, un mineral es una sustancia de origen natural, con una
estructura interna caracteristica determinada por un arreglo de 4&tomos o iones, y de composicion
quimica y propiedades fisicas definidas (Gilluly et al., 1968).

La forma en la que se presentan las rocas en el medio natural se conoce como macizo rocoso,
definido por discontinuidades, comunmente agrupadas en familias, que separan bloques de roca
intacta.

Macizo rocoso Estructura del macizo rocoso

Figura 4.1. Estructura del macizo rocoso (Ramirez y Alejano, 2004).

Las discontinuidades pueden definirse por cambios en la estratigrafia, esquistosidad, pliegues,
fallas y juntas o diaclasas. Al conjunto de estas discontinuidades que atraviesan a la roca se les
denomina “estructura” del macizo rocoso (Figura 4.1). Hay que tener en cuenta que la estructura
del macizo rocoso es en tres dimensiones y que se desarrolla en un medio discontinuo.

Desde el punto de vista de la mecanica de rocas, un macizo rocoso se describe por medio de las
propiedades mecénicas de la roca intacta y de las discontinuidades, el cual cumple un papel muy
importante desde el punto de vista de la estabilidad en las obras civiles. Con respecto a la
socavacion, la descripcién del macizo rocoso es muy importante en el disefio de presas y puentes
cimentados en lechos rocosos.

Los factores geoldgicos que dominan el comportamiento y las propiedades mecénicas de los
macizos rocosos son (Jaime et al., 2015):



e La litologia y propiedades de la matriz rocosa (composicion mineralégica, densidad,
estructura interna, porosidad, permeabilidad y alterabilidad).

La estructura geologica y las discontinuidades.

El estado de esfuerzos a que esta sometido el material.

El grado de alteracion o meteorizacion.

Las condiciones geohidroldgicas.

La caracterizacién de la roca intacta y del macizo rocoso se realiza a través de varios parametros o
indices que se pueden cuantificar por medio de ensayes de laboratorio o de campo. Una adecuada
caracterizacion del macizo rocoso involucra tanto descripciones cuantitativas como cualitativas.

4.1 CLASIFICACION GENERAL DE ROCAS PARA USOS GEOTECNICOS

De acuerdo con su origen geoldgico, las rocas pueden clasificarse como igneas, sedimentarias y
metamorficas.

Las rocas igneas se forman por el enfriamiento de un material fundido (magma o lava) y son
también conocidas como rocas primarias. Cuando éstas son formadas por un enfriamiento rapido
de la lava en la superficie de la corteza terrestre se conocen como extrusivas, mientras que aquellas
formadas dentro de la corteza terrestre con enfriamiento lento de magma son conocidas como
intrusivas. Segun la profundidad y velocidad de enfriamiento se dividen en rocas pluténicas, diques
(o chimeneas) y volcanicas.

Las rocas sedimentarias se forman principalmente por el transporte, sedimentacion y posterior
cementacion de rocas intemperizadas mecanica o quimicamente de los tres grupos principales
(ignea, metamorfica y de otras sedimentarias).

Las rocas que han sufrido cambios fisicos y quimicos posteriores a su forma original se llaman
rocas metamorficas. Su origen puede ser ocasionado cuando rocas (igneas o sedimentarias) son
sometidas a altas presiones, o altas temperaturas, o0 a interacciones quimicas con fluidos reactivos.

Las rocas son definidas y nombradas segin la abundancia, textura y tipos de materiales
involucrados, ademas del modo de formacion y el grado de metamorfismo, entre otros factores.
Para usos geotécnicos las rocas se pueden clasificar mediante la Tabla 4.1 propuesta por la
Sociedad Internacional de Mecéanica de Rocas (ISRM, por sus siglas en inglés).
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Tabla 4.1. Clasificacién de las rocas para usos geotécnicos (ISRM, en Gonzalez de Vallejo et al., 2002)

Talzllzno Rocas foliadas (laminadas)
rano Rocas estratificadas (principalmente sedimentarias) (principalmente Rocas con estructura masiva y textura cristalina (principalmente igneas)
g[mm) metamdrficas)
Mayor de Descripcién por »>50% de los »50% de los granos Deascripcion GMNEISS Descripcion
20 tamaﬁopde rF.)arlo granos son provienen de rocas por tamafio | Foliacion bien por tamafio PEGMATITA
9 CONGLOMERADO carbonatos volcanicas de grano fino de grano desarrollada de grano GRANITO
R C dad bol Fragmentos de frecuentemente Piroxenita
20 antos  rodados, oleos y  gravas c duct Ic3ni muv espaciada DIORITA
= u cementadas por wuna matriz  fina. Productos wolcanicos en ¥ esp .
D BRECHA A una matriz fina. Granos Estas rocas a veces GABRO
; L - redendeados. MIGMATITA -
-Ir E::tgrr.‘;eﬁrfgs iregulares de roca en una | ;| Calddurita | \G OMERADO. Granos | ROCAS GRUESO Foliacion GRUESO o ng;flujdmas o e Peridotita
N : z angulosos. BRECHA | SALINAS irregular. : ranitos perfidicos
6 s A VOLCANICA Esquistos y gneiss | MARMOL g P
mezclados.
Y CUARCITA MICRO-GRANITO
A . . Granulita MICRO-DIORITA
2 R | Grueso g?j:gfc;‘an Uosos no  redondeados. | D Ceniza volcinica ESQUISTO A veces porfidicas y
E cementados gpc:r minerales de arcilla, | © cementada Halita Foliacion ) CORNEANA se describen como
l;l carbondticos o de hierro. Cuarcita: granos é Calcarenita MEDIO ggg;ﬁi?ada, bien gggpbéontﬁa MEDIO porfidos Dolerita
Medio de cuarze y cemento siliceo. Arcosa; s .
0.6 T ; L M Anhidrita generalmente
A mayoria de gravas feldespaticas. I abundante mica
5 - Grauvaca: diversos fragmentos de roca A
Fino TOBA
0.2 Yeso
c FILITA
A Foliacién
L R Limolita ligeramente
mioli
0.06 U MASIVAS LIMOLITA g i c| ToBA de granc grueso ondulada RIOLITA
) T R ANDESITA
1 g E FINO EIE&F;RA de FINO A veces porfidicas y | Basalto
T - T foliacic bi se describen como
A A iacion ien pérfidos
5 A desarrollados
0.002 LAMINADAS LUTITA E Calcilutita TOBA de grano fino
S
Silex: aparece como bandas o nodulos en la creta CARBON MILONITA
Menor Chert: aparece como nddulos y bandas en limolitas y calcaneritas Asociado a zonas
de 0.002 LIGNITO de falla, Obsidiana Vidrio
principalmente en volcanico
< areas igneas vy
Amorfo o metamdrficas
Cripto- Cementante granular, excepto rocas amorfas Color
cristaling CRISTALINAS Claro » Oscuro
]
L
T
BAsica | R
. - INTERMEDIA A
- - = Pr|np|pa|mente ACIDA Poco s}
SILICEAS SILICEAS SILICEAS SILICEAS Mucho cuarzo cA.nga?zo de nada de ﬁ
cuarzo 5
1
[=
A

ROCAS SEDIMENTARIAS
Las rocas con cementante granular presentan gran variacion de resistencia, algunas areniscas son mas resistentes que muchas

igneas.

La estratificacion puede no observarse en muestras de mano sino en afloramientos. Sélo las rocas sedimentarias y algunas
rocas metamorficas derivadas de ellas contienen fosiles. Las rocas calcareas contienen calcita (CaC0O2) que se reconoce por su
efervescencia con acido clorhidrico diluido.

ROCAS METAMORFICAS
Se distinguen por su foliacion. La foliacion en los
gneises se observa mejor en el afloramiento. Las
rocas metamorficas sin foliacion son muy dificiles de

recongcer.

metamarfismo

Cualquier

roca
de contacto

generada por

se describe como

corneanas y generalmente son algo mas resistentes
que la roca original

ROCAS IGNEAS

Constituidas por granos minerales fuertemente unidos

Elevada resistencia cuando aparecen sanos; no porosas.

Aparecen como: 1. Batolitos; 2. Lacclitos; 3. Sills; 4. Diques; 5. Flujos

de lava; 6. Filones.

11




4.2 PROPIEDADES MECANICAS DE LA ROCA INTACTA

La determinacion de las propiedades mecéanicas de la roca intacta es uno de los factores importantes
en el proceso de la caracterizacion del macizo rocoso. Como se menciond anteriormente, la roca
intacta es un elemento que no presenta discontinuidades observables y que se encuentra o proviene
de un macizo rocoso.

Para diferenciar el macizo rocoso y la roca intacta hay que tener en cuenta que es un tema
simplemente de escala, como se aprecia en la Figura 4.2.

Una
discontinuidad

discontinuidades

LT
Macizo
rocoso

Figura 4.2. Escalas dentro del macizo rocoso (Brady y Brown, 2006).
Al hablar de resistencia del macizo rocoso hay que tener en cuenta que ésta no es la resistencia que
caracteriza a la roca intacta; son aspectos muy diferentes. Dependiendo del grado de discontinuidad

que tenga el macizo rocoso éste va a presentar una resistencia normalmente menor y una
deformacion distinta al de la roca intacta (Figura 4.3).
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Figura 4.3. (a) Macizo rocoso y roca intacta, (b) curva esfuerzo de formacion de un macizo rocoso y una
roca intacta (Sivakugan et al., 2013).

Las propiedades mecénicas de las rocas intactas se obtienen cominmente de las siguientes pruebas.
a) Ensayo de compresién simple

Consiste en determinar la resistencia a la compresién uniaxial (qu) de una probeta cilindrica de
roca, de altura entre el doble y triple del diametro. La obtencion de la resistencia a la compresion
simple permite clasificar a la roca segun su resistencia y utilizar los criterios de rotura mas
utilizados (Mohr-Coulomb y Hoek-Brown). La clasificacion de las rocas segun su resistencia a
compresion uniaxial se muestra en la Tabla 4.2.

Se puede demostrar mediante los circulos de Mohr que la resistencia a la compresion no confinada
es:

_ 2ccos¢

= 4.1
1 —sin¢

O¢

donde c y ¢ es la cohesion y el &ngulo de friccidn de la roca, respectivamente.

Tabla 4.2. Clasificacion de rocas segun su resistencia a la compresion simple (ISRM, 1981).

Resistencia (Mpa) Clasificacion
>250 Extremadamente alta
100 - 250 Muy alta
50 - 100 Alta
25-50 Media
5-25 Baja
1-5 Muy baja
0.25-1 Extremadamente baja
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b) Ensayo triaxial

Se lleva a cabo en probetas cilindricas que se preparan de manera similar a las utilizadas en los
ensayos de compresion simple. Esta prueba es similar a las pruebas triaxiales que se realizan en
suelos, con la diferencia de que no se suele medir la presion de poro, ya que la mayor parte de las
rocas son poco porosas, por lo que las presiones intersticiales suelen tener poca importancia en
ellas. La resistencia al esfuerzo cortante (z) utilizando el criterio de falla de Mohr-Coulomb es:

Ty =c+otang 4.2

donde o es el esfuerzo normal en el plano de falla, c y ¢ son la cohesion y el angulo de friccion.
En términos de los esfuerzos principales en la falla, la ecuacion 4.2 se puede expresar como:

1+sin¢g 1+sin¢ 05 43
01_(1—ﬁn¢>%_km(1—sm¢)

c¢) Ensayo de carga puntual

Algunas veces no se dispone de material para preparar probetas adecuadas para los ensayos de
compresion simple, por lo que se suele a recurrir a ensayos in situ por medio del ensayo de carga
puntual. Este ensayo consiste en romper un trozo de roca entre dos puntas conicas de acero. Las
muestras que se colocan entre dichas puntas pueden ser de cualquier forma. El indice de carga
puntual I se calcula mediante la siguiente expresion:

P

= 4.4
Dé

IS

donde, P es la fuerza necesaria para romper la muestra, D, es el didmetro equivalente de la probeta.

El didmetro equivalente se puede calcular mediante la expresion:

4
DZ =—-WD 4.5
Vs

donde, W es el ancho medio de la muestra y D la distancia entre las puntas de los conos en el
momento de la rotura.

Cuando el valor de D,, es distinto de 50 mm, es conveniente hacer una correccion para eliminar la
influencia del tamafio en la resistencia de la probeta. Esta correccion, que permite obtener el Iso),

se puede efectuar utilizando la siguiente formula:

0.45
I - (2) I 4.6
s(50) 50 s
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Figura 4.4. Ensayo de carga puntual (Ramirez y Alejano, 2004)

d) Ensayo brasilefio

Para determinar indirectamente la resistencia a la tension se utiliza el llamado ensayo brasilefio, el
cual se practica comprimiendo una probeta cilindrica de roca. La probeta falla a lo largo de su
didmetro como consecuencia de los esfuerzos de tension que se generan en direccion perpendicular
al mismo (Figura 4.5). El esfuerzo de tension horizontal uniforme en la probeta se obtiene mediante
la siguiente expresion:

2P

= 4.7
%t Dt

donde, P es la fuerza de compresion ejercida sobre el disco, D es el diametro del disco y t el espesor
del disco, es decir, la altura del cilindro.

Distribucion de  Fracturacion de la

esfuerzos de probeta
Fuerzas que actian tension en el
sobre el disco plano diametral

Figura 4.5. Ensayo de tensién indirecto o prueba brasilefia (Ramirez y Alejano, 2004).

e) Correlaciones

Para estimaciones preliminares de la resistencia de rocas intactas puede emplearse algunas de las
correlaciones siguientes:
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Tabla 4.3. Correlaciones entre la resistencia a la compresion simple y el indice de carga puntual.
(Sivakugan et al., 2013).

Correlacion Referencia Comentarios
o. =105, +1.2 Hassani et al. (1979)
0. = 3.645, + 15.2 Szlavin (1974) Reino Unido (229 pruebas)
o, = 2.84, —3.34 Hobbs ((1964) Arcilla, arenisca y caliza
6. =124 —90 Gunsallus y Kulhawy | Dolomita, arenisca_l, caliza de
¢ It (1984) Estados Unidos
o. =104, Broch y Franklin (1972)

Tabla 4.4. Correlaciones entre la resistencia a la compresion simple y la resistencia a la tension.
(Sivakugan et al., 2013).

Correlacion Referencia Comentarios
0. = 24150y Broch y Franklin (1972)
0 = 241550y Bieniawski (1975) Arenisca, Sudafrica
0. = 291,50, Hassani et al. (1980) Rocas sedlmeptarlas, Reino
Unido
0. = 145150 Forster (1983) Dolerita y areniscas
o = 12.5I5(50) Chau y Wong (1996) Rocas de Hong Kong
0c = 16150y Read et al. (1980) Basalto
Rocas sedimentarias,
O, = 20]5(50) Read et al. (1980) Australia
o = 23.415(50) Singh y Singh (1993) Cuarzita, India
0. = 15.3I5(50) + 16.3 D'Andrea et al. (1964) Rangos de tipos de rocas
_ Gunsallus y Kulhawy | Dolomita, arenisca, caliza de
9 = 16:5l(s0) +51.0 (1984) Estados Unidos
0c = 9.3I5(50) + 20.04 Grasso et al. (1992)
0c = 23l5(50) + 13 Cargill y Shakoor (1990)

4.3 DISCONTINUIDADES

El término discontinuidad se usa para referirse a planos de debilidad dentro del macizo rocoso, a
través del cual el material que constituye a la roca se vuelve esencialmente discontinuo y presenta
una resistencia a la tension nula o menor comparado con la matriz rocosa, a los niveles de esfuerzo
generalmente aplicables en ingenieria.

El comportamiento de un macizo rocoso se rige por la resistencia y orientacion de las
discontinuidades mas que por las propiedades de la roca intacta.

Las discontinuidades se pueden producir por movimientos teldricos, como sismos 0 movimientos
tectonicos y por factores de meteorizacion. Algunos tipos de discontinuidades son:
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e Diaclasas 0 juntas. Son comunes en los macizos rocosos y no van acompafadas de
deslizamiento de los blogues que delimita; se distinguen asi de las fallas o fracturas en las
que si hay deslizamiento de los bloques. Su origen puede ser tecténico o por factores de
meteorizacion. Por ejemplo, se presentan en rocas volcanicas al enfriarse la lava o en
pliegues sometidos a tension. Aqui los procesos de circulacion de agua y los rellenos
arcillosos son mas frecuentes (Figura 4.6.a).

e Planos de estratificacion. Conocidas también como superficies de estratificacion, son
discontinuidades caracteristicas de depdsitos de rocas sedimentarias. Son superficies que
limitan los estratos y se producen durante la interrupcion de la sedimentacion, cuya
duracién puede ser muy variable, o por un cambio brusco en las propias condiciones de
sedimentacion (Figura 4.6.b).

e Superficies de laminacion. Son discontinuidades que aparecen en las rocas sedimentarias,
limitadas por estratos muy delgados en forma de laminas (Figura 4.6.c).

e Fallas. Corresponden a planos de rotura o fracturacién con desplazamiento relativo entre
blogues. La extension de ésta puede variar entre algunos metros y centenares de kilometros.
Pueden ser producidos por sismos 0 movimientos tectonicos (Figura 4.6.d), en cuyo caso
los esfuerzos cortantes en las discontinuidades son importantes.

e Planos de esquistosidad. Se presentan en rocas metamdrficas que en un principio pudieron
ser rocas sedimentarias, las cuales debido a una fuerte compresion horizontal, producto de
algn movimiento telurico, las convirtié en rocas metamorficas con minerales en formas de
laminas y con forma alabeada (Figura 4.6.e).

c) Superficies de laminacién d) Fallas e) Planos de esquistosidad

Figura 4.6. Algunos tipos de discontinuidades en un macizo rocoso (Dominio publico de internet).
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4.4 DESCRIPCION DE LAS DISCONTINUIDADES

Los factores que intervienen en el comportamiento mecénico de una discontinuidad frente a un
esfuerzo cortante son (ISRM, 1978): orientacion, namero de familias, espaciamiento, abertura,
relleno, persistencia, rugosidad, filtraciones, tamafio y forma de los bloques.

441 Orientacién
Definiciones

La orientacion de una discontinuidad que delimita el plano de un bloque de roca en el espacio se
describe en términos del rumbo y el buzamiento (y), o bien por medio del buzamiento y de la
direccién del buzamiento (w).

El rumbo es el angulo respecto al norte que forma el plano geoldgico con el plano horizontal.

El buzamiento es la maxima inclinacion vertical o el angulo que forma el plano geoldgico con el
plano horizontal y se mide perpendicularmente al rumbo. Para un plano horizontal, la inclinacion
es 0°y para un plano vertical es 90°.

La direccion del buzamiento es la direccion de la traza horizontal del plano (o plano de buzamiento)
expresada como un angulo o medido en el sentido de las manecillas del reloj desde el norte (varia
de 0° a 360°).

: Buzamiento

Figura 4.7. Esquema representativo del buzamiento y la direccion de buzamiento de un plano de
discontinuidad de un bloque de roca (Brady y Brown, 2006).

Después de la recopilacién de la orientacion de varias discontinuidades para un determinado
macizo rocoso, éstos se interpretan mediante proyecciones estereograficas o esféricas, conocidas
como estereogramas. Dicha representacion se suele hacer mediante la plantilla de Schmidt. La
interpretacion por medio del uso de estereogramas ayuda a determinar el nimero de familias de
discontinuidades, la forma de los bloques de roca y posibles zonas de inestabilidad dentro del
macizo.
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Proyeccidn estereografica

En la proyeccion estereografica, un plano queda representado por un circulo méximo en la esfera
de proyeccion, definido por la interseccion del plano y la esfera de proyeccion, haciendo pasar el
plano por el centro de la esfera. El plano también queda definido por la localizacion de su polo,
que es el punto de interseccién con la esfera de la recta perpendicular al plano que pasa por el
centro de la esfera. En la evaluacion de estabilidad de macizos rocosos normalmente se utiliza el
hemisferio inferior de la esfera para la proyeccion estereogréafica (Figura 4.8).

Rumbo

Plano Polo

Esfera de

% -

,I////M" maximo
<N

Buzamiento

Hemisferio inferiar
de referencia

Figura 4.8. Representacion de un plano de proyeccidn estereografica (Ramirez y Alejano, 2004).

Segun el modo de proyeccidn de la esfera, se puede obtener la proyeccion ecuatorial o polar. Para
los casos de estabilidad normalmente se utiliza la ecuatorial, Figura 4.9.a. La plantilla de Schmidt
utiliza la proyeccidn ecuatorial y se presenta como muestra la Figura 4.9.b.

N

330° 2 300 Paralelas

300°

W 270°

240° 120°
. Meridianos

a) b)

Figura 4.9. (a) Representacién de un plano de proyeccion estereografica (Ramirez y Alejano, 2004), (b)
Estereograma ecuatorial de Schmidt (Sivakugan et al., 2013).

Procedimiento manual para la proyeccion estereografica de discontinuidades

- Se debe disponer de dos hojas: una transparente y la otra con la plantilla de Schmidt.
- En la hoja transparente se marca la circunferencia de la esfera ecuatorial, su centro y los
puntos cardinales.
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- Se mide la direccion del buzamiento desde el norte en sentido de las manecillas del reloj
y se ubica el punto X. De forma ilustrativa se considera una discontinuidad con
buzamiento y = 35° y direccion del buzamiento o =135° (nomenclatura comdn
135°/35°).

- Se gira el papel transparente hasta hacer coincidir el punto X con el eje E-O del
estereograma de Schmidt. En esa posicion se mide el buzamiento desde el exterior al
interior de la circunferencia de la esfera y se marca el punto Y, y se traza el circulo
maximo que pasa por dicho punto.

- Sin mover el papel transparente, el polo se sitia a 90° en sentido opuesto a partir del
punto Y.

- Una vez trazado los puntos, la hoja transparente se regresa a su posicion original y se
tiene la proyeccion estereografica de dicho plano de discontinuidad (Figura 4.10).

N

Figura 4.10. Representacion de un plano en una proyeccion estereogréafica ecuatorial (Sivakugan et al.,
2013).

En la Figura 4.11 se aprecia un ejemplo de la localizacion de 4 familias de discontinuidades en un
macizo rocoso. Las nubes oscuras representan la concentracion de polos de todas las familias de
discontinuidades levantadas (] ).

Ly .

\\\ / -
Tl s
S

Orientacion de las familias

J-1 214°/76°
J-2 268°/74°
J-3 258°/29°
J-4 106° 60°

Figura 4.11. Ejemplo de macizo rocoso con 4 familias de discontinuidades representadas en un
estereograma (Ramirez y Alejano, 2004).
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Interpretacion de estereogramas

Las posibles fallas o deslizamiento que pueden presentarse en taludes rocosos se pueden ver a
través de los estereogramas. En la Figura 4.12 se aprecian algunos tipos de fallas comunes.

Cara del talud Cara del talud Polos de planos de
discontinuidades
individuales

a. Falla circular

Circulo maxima

) N
correspandiente a = Concentracion
la concentracion | de polos
de polos ! \

b. Falla plana

d. Falla por volteo

Figura 4.12. Tipos de fallas mas comunes en taludes de roca en proyeccion estereografica (ISRM, 1978).

Las fallas de taludes en macizos rocosos de la Figura 4.12 se describen a continuacion:
e Lafallatipo circular (Figura 4.12.a), corresponde a un macizo rocoso altamente fracturado

debido a que no se aprecia una concentracion de polos; en este caso, debido al alto
fracturamiento del macizo la falla se asimila mas a la que cominmente ocurre en suelos.
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e Enlafallaplana (Figura 4.12.b) se observa que la discontinuidad esté& en la misma direccion
de buzamiento del talud y que el buzamiento de la discontinuidad es mayor que la del talud.

e Lafallaen cufiaocurre cuando dos discontinuidades se cruzan entre si para formar una cufia
y ésta tiene practicamente la misma direccion de buzamiento del talud, tal como se muestra
en la Figura 4.12.c.

e La falla por volteo que se presenta en la Figura 4.12.d ocurre debido a dos factores: el
primero es porque el talud tiene un buzamiento casi perpendicular y el segundo porque el
macizo rocoso exhibe varias familias de discontinuidades con espaciamiento relativamente
corto que, ademas se encuentran con direccion de buzamiento y buzamiento contrario al
del talud. Si solo se presentaran dos familias de discontinuidades con la misma orientacion,
pero con espaciamiento muy grande, la falla podria no presentarse.

El uso de la proyeccion estereografica es una herramienta Util para identificar la orientacion de las
familias de discontinuidades de un macizo rocoso y que puede ayudar a identificar las posibles
zonas con potencial de inestabilidad. Por ejemplo, desde el punto de vista de la estabilidad de
taludes en macizos rocosos, esta herramienta es Util para identificar los bloques de roca que puedan
deslizarse. En rios con lechos rocosos, la definicion de la orientacidn de blogues de roca mediante
el uso de proyecciones estereograficas ha sido una herramienta valiosa para identificar las zonas o
puntos susceptibles de socavacién (Annandale, 2006; Michael, 2012).

Actualmente, el trazo de las proyecciones estereograficas se simplifica con el uso de programas de
computo, por ejemplo, el programa Dips de la paqueteria RockScience.

442 NUmero de familias

Se le llama familia de discontinuidades a un grupo de discontinuidades que estan orientadas
aproximadamente en la misma direccion, dando la impresion de que fueran paralelas entre si
(Figura 4.13). Normalmente se define un espaciamiento promedio para una familia de
discontinuidades. A medida que aumenta el numero de familias, el macizo rocoso se fragmenta
mas, lo que provoca que los tamafios de los bloques de roca disminuyan y aumenten sus grados de
libertad para moverse.

UNA FAMILIA DE TRES FAMILIAS DE
DISCONTINUIDADES: 1) DISCONTINUIDADES: 4),(2) Y (3)

Figura 4.13. Influencia del nimero de familias de discontinuidades en un macizo rocoso (ISRM, 1978).

El namero de familias de discontinuidades también ha sido utilizado para clasificar a los macizos
rocosos como se muestra en la Tabla 4.5.
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Tabla 4.5. Clasificacion de familias de discontinuidades en un macizo rocoso (ISRM, 1978)

Grupo Familias de discontinuidades

I Masivo, discontinuidades aisladas

II Una familia

II1 Una familia y discontinuidades aisladas
IV Dos familias

W Dos familias y discontinuidades aisladas
VI Tres familias

VII Tres familias y discontinuidades aisladas
VIII Cuatro o mas familias

I¥ Roca triturada, similar a un suelo

443  Espaciamiento

El espaciamiento medio es la distancia que existe entre las discontinuidades sucesivas de una
misma familia, segun la perpendicularidad al plano de esta familia. EIl espaciamiento entre los
planos de discontinuidades condiciona el tamafio de los bloques de matriz rocosa y, por tanto,
define el papel que ésta tendra en el comportamiento mecanico del macizo rocoso, y su importancia
con respecto a la influencia de las discontinuidades. En la Tabla 4.6 se presenta la descripcion del
espaciamiento. Discontinuidades con espaciamientos muy cercanos implican tamafos de bloques
muy pequefios. El espaciamiento de las discontinuidades también influye en la permeabilidad de
un macizo rocoso y los mecanismos de falla.

Tabla 4.6. Clasificacion del espaciamiento de las discontinuidades en un macizo rocoso (ISRM, 1978).

Descripcion Espaciado en mm
Extremadamente cerrado <20
Muy cerrado 20-60
Cerrado 60-200
Moderado 200-600
Abierto 600-2000
Muy abierto 2000-6000
Extremadamente abierto >6000

4.4.4 Abertura

La abertura es la distancia perpendicular que separa las caras de una discontinuidad. Este factor
juega un papel importante en la permeabilidad de los macizos rocosos y durante el fenémeno de
socavacion marca el grado de la facilidad con la que se pueden desprender los bloques de roca. A
mayor abertura mayor facilidad de remocion de un bloque que cuando las juntas se encuentran muy
apretadas.

4.45 Relleno

Cuando las aberturas de las discontinuidades son grandes, éstas suelen estar ocupadas por otros
tipos de materiales. EI material dentro de la discontinuidad tiene gran efecto en la resistencia al
esfuerzo cortante de la misma y, por tanto, en la resistencia a la socavacién. Cuando el material es
derivado de precipitados o residuos de minerales de roca, como carbonatos, silicatos y cuarzo, los
blogues de los macizos rocosos presentaran mayor estabilidad que cuando son compuestos por
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arcillas, limos, arena, brecha o milonita. Por tanto, es importante especificar la naturaleza, el
espesor, la alteracion y la resistencia del material de relleno.

Tabla 4.7. Clasificacion de las aberturas de las discontinuidades en un macizo rocoso (ISRM, 1981).

Abertura Descripcion Rasgo
< 0.1 mm Muy cerrada
0.1 - 0.25 mm Cerrada Cerradas
0.25 - 0.5 mm Parcialmente abierta
0.5 - 2.5 mm Abierta
2.5 — 10 mm Moderadamente Abiertas
= 10 mm Amplia
1-10 cm Muy amplia
10 - 100 cm Extremadamente Extr'emgdamente
Abiertas
»>1m Cavernosa

4.4.6  Persistencia

La persistencia indica cuanto una discontinuidad o familia de discontinuidades puede penetrar
dentro del macizo rocoso. Se caracteriza por medio de la longitud, el cual se obtiene con la
direccion y rumbo de ésta.

El espaciamiento y la persistencia son dos parametros que controlan el tamafio de los blogues de
roca intacta que componen el macizo rocoso.

Tabla 4.8. Clasificacion de la persistencia en un macizo rocoso (ISRM, 1981).

Persistencia Longitud
Muy baja <1m
Baja 1-3m
Media 3-10m
Alta 10-20m
Muy alta > 20m

4.4.7 Rugosidad

La clasificacion y medida de la rugosidad tienen como principal finalidad la evaluacion de la
resistencia al corte en las discontinuidades. En discontinuidades limpias, la resistencia al corte
puede ser estimada a partir de datos de campo y de expresiones empiricas. La rugosidad aumenta
la resistencia al corte, pero decrece con el aumento de la abertura y, por lo general, también con el
espesor del relleno.

De acuerdo con la ISRM (1978) la rugosidad que presentan las caras de las discontinuidades se
puede evaluar por medio de la Figura 4.14, la Tabla 4.9 y las siguientes escalas:

e Gran escala, para observaciones de varios metros de longitud comprenden tres grados de
rugosidad: escalonada, ondulada y plana.

e Pequeria escala, para observaciones de varios centimetros comprende los siguientes grados
de rugosidad: rugosa, lisa o suave y pulida.
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Escalonado
Rugosa
1 Suave
T Uy

wm  Pulida

Figura 4.14. Perfiles de rugosidades tipicas en rocas (ISRM, 1978).

Tabla 4.9. Clasificacion de la rugosidad (ISRM, 1978).

Vi

Plano

Ondulado
Rugosa
Rugosa
_A\I__M Vi
i’ﬂg_’_,\_\/__\_ vii  Suave
Pulida X Pulida

— e ——

Clase

Irregularidades y ondulaciones

I

II
ITI
IV
W
VI
VII
VIII
I¥

Aspero, escalonado

Liso, escalonado

Fulido v estriado, escalonado
Aspero, ondulade

Liso, ondulado

Pulido y estriado, onduladp
Aspero, plano

Liso, plano

Pulido vy estriado, plano

448 Filtraciones

El agua en el interior de un macizo rocoso circula principalmente por las discontinuidades
(permeabilidad secundaria). Aunque en ciertas rocas permeables las filtraciones de agua a través
de la matriz rocosa (permeabilidad primaria) pueden ser importantes. En la Tabla 4.10 se presenta

la descripcion de las filtraciones en discontinuidades.

Tabla 4.10. Descripcion de las filtraciones en discontinuidades (ISRM, 1981).

Clase

Discontinuidades sin relleno

Discontinuidades con relleno

I

II

III

v

VI

Junta muy plana y cerrada. Seca, y no
parece posible que circule agua

Junta seca sin evidencia de flujo de
agua

Junta seca pero con evidencia de haber
circulado agua

Junta humeda pero sin agua libre
Junta muy humeda, ocasionalmente
goteo, pero sin flujo continuo

Junta con flujo continuo de agua
(estimar el caudal en |/min y la presion)

Relleno muy consolidado y seco.
No es posible el flujo de agua

Relleno hamedo pero sin agua libre

Relleno mojado con goteo
ocasional

Relleno que muestra sefiales de

lavado, flujo de agua continuo
(estimar el caudal en |/min)
Relleno localmente lavado, flujo
considerable segln canales
preferentes (estimar caudal vy
presion)

Rellenos completamente lavados,
presiones de agua elevada
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449  Tamafo de los blogues

El tamafio del bloque en un macizo rocoso depende del nimero de familias de la discontinuidad y
del espaciamiento y persistencia que separa los bloques. Los blogues pueden ser en forma de cubos,
tetraedros, ldminas, entre otras, y su tamafio se mide comunmente al igual que los suelos granulares,
por medio de un didmetro promedio (esfera equivalente con el mismo volumen del bloque).

Segun el ISRM (1978) el tamafio de los bloques se puede cuantificar por medio del indice de
tamafo de bloque (1), la dimension promedio de un bloque tipico, o por el nimero volumétrico
de discontinuidades (/,,) y el nimero total de discontinuidades intersecando un macizo rocoso de
volumen unitario. EI RQD también es una medida del tamafio de los bloques. Para el caso de un
sistema ortogonal de discontinuidades de tres familias con espaciamiento S;, S, y Ss, el indice de
tamano de los bloques se define como:

51+ S+ S,
=2z

I 4.8

1

. . . 1 1 . .
Existen las discontinuidades S5 5 Por metro a lo largo de las tres direcciones ortogonales, donde
1 3

2

S., S, y S; estan medidos en metros. EI ndmero volumétrico de discontinuidades (en
discontinuidades / m®) es la suma del nimero de discontinuidades por metro para cada familia de
discontinuidades, y se expresa como:

1 1 1
N R B T 49
Jo S1 S, Sn

El ISRM (1978) sugiere que el RQD y el J,, se relacionan de la forma siguiente:

RQD = 115 — 3.3], 410

Para el caso de J,, < 4.5, el RQD se toma como 100% Yy para J,, > 30, el RQD se toma como 0%.
Las descripciones para el tamafio de los bloques con base en el J, que se presentan en la
Tabla 4.11. En la Tabla 4.12 se presenta la descripcion de la forma de los blogues.

Tabla 4.11. Tamafio de los bloques y valores de Jv (ISRM, 1978).

(discontin ;?:d ades/m?) Descripcion
<1 Blogues muy grandes
1-3 Bloques grandes
3-10 Blogues medianos
10-30 Bloques pequefios
30-60 Blogques muy pequefios
=60 Roca triturada
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Tabla 4.12. Forma de los blogques (ISRM, 1978)

Descripcion Caracteristicas
Masiva Rocas juntas o espaciamiento muy amplio
Cuabica Aproximadamente equidimensional
Una dimensién considerablemente mas pequeiia que las
Tabular ped .
otras dos
Una dimensién considerablemente mas grande que las otras
Columna
dos
Irregular Variacion amplia en la forma y tamario de los bloque
Fragmentada Gran cantidad de discontinuidades

45 MACRO Y MICRO DISCONTINUIDADES

En el estudio de socavacion en rocas se debe tomar en cuenta que existen dos tipos de
discontinuidades: nivel macro y micro. Las macro-discontinuidades son las que delimitan a los
bloques de roca intacta, como juntas y fallas. Las micro-discontinuidades son atribuidas a las
imperfecciones que presentan los bloques de roca intacta a nivel superficial como fisuras y micro-
fisuras. La Unica diferencia entre los dos tipos de micro-discontinuidades es que las micro-fisuras
solo pueden ser identificadas con microscopio Yy las fisuras a simple vista, por ejemplo, del tamafio

de un cabello.

Figura 4.15. a) Macro-fisuras y b) micro-fisuras. (Michael, 2012).
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5. ASPECTOS HIDRAULICOS

51 MECANICA DE RIOS

Los mayores efectos provocados por el fendbmeno de socavacion se presentan durante la crecida de
un rio, en el cual existen altas velocidades de flujo y comportamiento turbulento. Por ello, en esta
seccion se describe el origen del fendbmeno de socavacion desde el punto de vista de la mecénica
de fluidos, considerando el efecto de la capa limite en la formacion de vortices y las fluctuaciones
de presién que se generan en flujo turbulento.

Aunque muchos de los conceptos son para el estudio de socavacion en puentes (pilas, estribos y
terraplenes de acceso), también son tiles para comprender la socavacion en presas (superficie de
terraplenes y obras vertedoras).

5.1.1  Teoria de la capa limite

Una corriente de agua durante su recorrido experimenta pérdidas de energia por friccion por el
simple hecho de fluir sobre un cuerpo u obstaculo. Prandtl (1904) explica mediante su teoria de la
capa limite que todas estas pérdidas tienen lugar en una zona adyacente al contorno del cuerpo,
debido a la viscosidad del agua llamada capa limite (CL), y que el flujo exterior a dicha capa puede
considerarse como carente de viscosidad.

Se considera la formacién de la capa limite a traves de un canal como se muestra en la Figura 5.1,
en el cual se supone lo siguiente: la corriente de agua inicialmente es laminar y posteriormente
cambia a turbulenta; la geometria y rugosidad del canal es constante; justo antes de iniciar su
recorrido sobre el canal, el fluido tiene un perfil de velocidades uniforme. Asi, cuando el agua entra
al canal, a partir del punto A, la distribucidn de velocidades a través de éste debido a la rugosidad
del contorno variara con la distancia a lo largo de su recorrido. El efecto sobre la variacion de
velocidades debido a la rugosidad de contorno se indica con la linea ABC. La region dentro de
ABC es la que se conoce como capa limite y es el lugar donde tiene lugar todo gradiente de
velocidad; su espesor se designa mediante &. Segun la ley de Newton para fluidos viscosos, la
corriente de agua generara esfuerzos cortantes () Unicamente en donde existan gradientes de
velocidad.

Si el fondo del canal es de superficie plana (Figura 5.1), el nimero de Reynolds se expresa como:

pUx
Re(X) = T 51

Donde R, (x) es el nimero de Reynolds, p es la densidad del agua, x representa la posicion en el
eje de las abscisas y u es la viscosidad dindmica o molecular del agua.
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FTTD: Flujo Turbulento Totalmente Desarrollado

Figura 5.1 Desarrollo de la capa limite en un canal abierto (modificada de Chow, 1994).

Con base en lo anterior, a valores de R, (x) pequefios, el flujo es laminar y § se representa por el
tramo A-B (Figura 5.1). En esta regidn las ldminas de agua que se idealizan en el fluido se
encontraran sometidas a esfuerzo cortante (7) laminar. Las laminas de agua son también conocidas
como lineas de flujo y delimitan la trayectoria de las particulas de agua. De acuerdo con la Ley de
Newton para fluidos viscosos t se calcula como:

donde dv/dy es el gradiente de velocidad. El aumento de & en el tramo A-B se debe a que conforme
v aumenta, las laminas de agua deslizan entre ellas cada vez menos y, por tanto, los esfuerzos
cortantes son cada vez mas pequefios. A medida que la velocidad del flujo aumenta, se llega a una
distancia donde los esfuerzos cortantes disminuyen tanto que el flujo en la CL cambia a turbulento.
El punto donde ocurre esto se indica mediante B, definido por un Re (x) critico.

Hacia aguas abajo de B, en el tramo B-C (Figura 5.1), se desarrolla la CL turbulenta. EI aumento
pronunciado de 6 se debe a que, en el movimiento cadtico, surge una viscosidad turbulenta n que
contribuye aun més a la disminucion del deslizamiento entre capas. Esto explica el porqué de los
gradientes pronunciados en el perfil de velocidades para este flujo; entonces, T se modifica como:

dv
T= (,u+n)@ 5.3

Finalmente, cuando la frontera de la CL turbulenta alcanza la superficie libre del flujo se dice que
el flujo turbulento es totalmente desarrollado.

Como la CL no sigue una trayectoria definida, el espesor § se puede definir como la distancia
normal desde la superficie del contorno del canal, donde la velocidad del flujo es nula, hasta donde
la velocidad del flujo es igual al 99% de la velocidad del flujo no perturbado (v).
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5.1.2  Desprendimiento de la capa limite

Continuando con el esquema de la Figura 5.1, si el contorno de éste es relativamente liso y de
rugosidad pequefia, en la zona de flujo turbulento se genera una sub-capa laminar o viscosa de
espesor &, debido a que las velocidades cercanas al canal son bajas. Por tanto, en la subcapa laminar
el esfuerzo cortante se representa por la Ecuacion 5.2.
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Figura 5.2. Efecto de la rugosidad en la subcapa viscosa en un flujo turbulento (Chow, 1994).

No obstante, si la rugosidad del canal tiende a ser mayor que el espesor §,, entonces el material de
éste interactla directamente con la turbulencia del flujo (Figura 5.2.c). Debido a que las
velocidades en flujo turbulento son mayores que en el caso laminar, se generan caidas de presion
en la superficie del canal para mantener la conservacion de la energia, segun el principio de
Bernoulli. Si las caidas de presion son negativas se genera el desprendimiento de la CL.

En la naturaleza los rios suelen tener lechos irregulares, con granulometria variada y formas de
fondo diversas. Cuando la corriente es turbulenta, provocado por una avenida, es comdn que se
genere el desprendimiento de la CL, el cual es intermitente a lo largo del recorrido de la corriente
ya que su propio peso la vuelve a unir con el fondo del cauce. Este efecto provoca fluctuaciones de
presion en el fondo (positivas y negativas) y en consecuencia el desprendimiento de voértices, los
cuales para este caso suelen adquirir formas de herraduras, de alli que se conocen como vortices
de herradura (Figura 5.3).

Obstaculo o
elemento rugoso
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Figura 5.3. Formacion de vortices de herradura en flujo turbulento.

«

El desprendimiento de la CL también puede presentarse debido a un obstaculo, como el que sucede
en pilas de puentes que obstruyen la corriente de rios. A diferencia del caso anterior, en éste el
desprendimiento puede presentarse tanto en flujo laminar como flujo turbulento. En flujo laminar,
depende de la forma del obstaculo y de la velocidad del flujo. Si el obstaculo tiene forma
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hidrodinamica (Figura 5.4.b) las lineas de flujo tienden a adaptarse facilmente al obstaculo y
entonces la CL no se separa. En caso contrario el desprendimiento de la CL es casi inevitable
(Figura 5.4.c). El desprendimiento de la CL debido a un obstaculo también genera vortices, los
cuales debido a la forma de su trayectoria son denominados vortices de estela (Figura 5.5).

Separacion
Capa limite Capalimite
- e -
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Figura 5.5. Trayectoria de vortices de estela marcadas en las nubes debido al impacto con la Isla
Guadalupe, México. Fotografia tomada por la NASA (https://earthobservatory.nasa.gov).

5.1.3 Efecto de los vortices

Los vortices de herradura y de estela, derivados del desprendimiento de la capa limite, son una
especie de remolinos que presentan presion negativa dentro de sus cuerpos. Estos, conforme se
desprenden y avanzan en direccion de una corriente, provocan fuerzas de succién Q (Figura 5.3) al
pasar sobre el material por el cual fluye. En rios, las fuerzas de succion o fuerzas de ascensién
vertical pueden provocar el desprendimiento de los materiales del lecho, principalmente de limos
no plasticos o de baja plasticidad, arenas y gravas (Figura 5.6). En rios con lechos de arcilla y roca
sana, se produce la vibracion de éstos por las fluctuaciones de presion, y eventualmente su falla
por fatiga o por falla fragil. En canales con losas de concreto, la vibracion puede provocar el mismo
efecto. En la mayoria de los casos, las fluctuaciones de presion o la succion generada por los
vortices son el principal factor que origina la socavacion en obras hidraulicas durante una creciente.
El efecto de las fluctuaciones de presion en el proceso de erosion ha sido estudiado por diversos
autores como Croad (1981), Raudkivi (1998), Bollaert (2002), Hofland et al. (2005) y Annandale
(2006).
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Figura 5.6. Remolino generado por vortice (Jackson, 1976).

5.2 SOCAVACION EN SUELOS GRANULARES

La socavacion en rios con lechos de suelos granulares inicia de forma inmediata cuando se alcanza
su resistencia a la erosion (o su condicion hidrodindmica critica), ya que su resistencia esta
directamente relacionada con el tamafio de particula y las fuerzas de cuerpo. Aunque la condicién
mas critica de socavacion es en flujo turbulento, en esta seccion también se muestra la forma de
socavacion en flujo laminar.

5.2.1 Condicion laminar

Para este caso se consideran las dos formas posibles de flujo laminar en un rio; es decir, cuando
éste tiene una velocidad baja y el flujo es completamente laminar (Figura 5.7.a) o cuando en el
flujo turbulento se desarrolla una subcapa laminar debido a que las particulas no rebasan su espesor
6, (Figura 5.7.b). En ambos casos los esfuerzos cortantes (o fuerzas de arrastre) que genera la
corriente sobre el conjunto de particulas son debidos a la viscosidad dinamica. Para estudiar su
efecto se consideran las fuerzas que actlan en una particula como se aprecia en el diagrama de
cuerpo libre de la Figura 5.7.c, las cuales son: F la fuerza del flujo (depende de la viscosidad y la
velocidad del agua), la fuerza resistente Fr que opone la particula a ser movida, la fuerza debida al
peso sumergido de la particula W, y el angulo ¢ que representa el angulo friccion entre la particula
y las particulas adyacentes.

Ve ".']

'n.lL\"( Turbulento 'vh'fl«d,’

Laminar =P

Figura 5.7. Interaccion de particulas granulares con flujo completamente laminar (a) y con la SL en flujo
turbulento (b). Diagrama de cuerpo libre en condicién laminar (c) (modificada de Annandale, 2006).

El esfuerzo cortante por la accion del flujo en la particula se obtiene como:
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F
T = 5.4

donde A es el area superficial de la particula.

El esfuerzo cortante resistente de la particula T por la reaccion al esfuerzo cortante aplicado por
el agua es:

Tp = Fr 5.5
A
Debido a que la resistencia de la particula esta en funcion de W, y ¢, Fy se expresa como:
3
5.6

d
Fp =Wy tang = ——(ps = pw)g tan ¢

donde d es el diametro de la particula de suelo, p, la densidad de masa del suelo, p,, la densidad
de masa del agua (1000 kg/md) y g la aceleracion de la gravedad.

El movimiento incipiente se presenta cuando 7, = 7. A esta condicion suele denominarse como
condicién hidrodindmica critica, que para este caso se representara por el esfuerzo cortante critico
generado por la corriente en el lecho, 7,:

4F, 2
T zﬁzggd(ps_pw) tan ¢ 5.7

Reordenando la ecuacion 5.7 como el cociente de las fuerzas criticas de movimiento incipiente
entre las fuerzas estabilizadoras de la particula, se obtiene el parametro adimensional de Shields
para la condicion hidrodinamica critica:

T 2
- =—tan¢ 58

g=— - =
(ps — pw)gd 3

Shields (1936) demostro de forma experimental, en lechos uniformes y artificialmente aplanados,
que el pardmetro adimensional 6 (ecuacién 5.8) es funcidn del nimero de Reynolds de la particula
(Re,), que a su vez estd determinado por el espesor relativo de la subcapa limite laminar de la capa
limite (Annandale, 2006).

Re, = = 5.9

donde V; es la velocidad media en el lecho del cauce (o de corte), d el didmetro de la particulay v
la viscosidad cinematica del agua (v = u/p,,) Y 1 es la viscosidad dinamica.

El resultado de los experimentos de Shields (1936) fue una curva conocida como la curva de
Shields, la cual define el inicio de movimiento incipiente para una gran variedad de tamarfios de
particulas de grano grueso y diferentes condiciones de flujo (laminar, transicion y turbulento),

34



Figura 5.8. En la curva de Shields, el nimero de Reynolds Re, refleja la relacion entre las fuerzas
de inerciay las debidas a la viscosidad en torno a los granos, los valores situados en la parte superior
de la curva indican que existe movimiento de las particulas, mientras que los valores por debajo de
ésta indican su reposo.

10°

Laminar ! Transicion : Turbulento

Curva de Shields

Erosion H Y

«  No erosion
10—2 ] 1 i 1 1 1 HI 1 1 1 I

5 10° 2 5 10' 2 5 102 2 5 10® 2 5
Re, = (V.d/v)

Figura 5.8. Curva de Shields para determinar el movimiento incipiente en suelos granulares (modificada
de Annandale, 2006)

Como ejemplo, para una arena con angulo de friccién ¢ = 30°, el valor del esfuerzo cortante
adimensional de Shields (Ec. 5.8) es:

6 =04 5.10

Experimentalmente, segiin Mantz (1973) y White (1970), el valor de 6 calculado tiende a ser el
valor limite m&ximo del parametro 6 para condiciones de flujo laminar (Annandale, 2006). De
acuerdo con esto y la curva de Shields (Figura 5.8), puede observarse que el esfuerzo cortante en
el lecho, provocado por una corriente de agua requerido para el movimiento incipiente en
condiciones de flujo laminar, es mayor que el que se requiere para condiciones de flujo turbulento.
Esto se debe al hecho de que, en condicién laminar, el flujo interactia directamente con un conjunto
de particulas en lugar de con particulas individuales, como es en el caso de flujo turbulento.

Es importante notar que hay una relacion entre el nimero de Reynolds en la particula y el diametro
de ésta con el espesor de la capa limite (&), es decir:

d_V*d 511
5§ v

A medida que el numero de Reynolds aumenta, la capa limite se incrementa y cambia de flujo
laminar a flujo turbulento. Colebrook y White (1937) encontraron experimentalmente que
particulas granulares individuales que componen el fondo de un cauce, comienzan a desprender
vortices cuando (Annadale, 2006):

v.d 512
>5

v
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Esto es aproximadamente igual al espesor de la subcapa viscosa y confirma que cuando el diametro
de la particula es igual al espesor de la subcapa limite viscosa (&), la turbulencia comienza a
desarrollarse (Annandale, 2006).

Asi, segin Colebrook y White (1937) para valores de Re, < 5 el flujo se puede considerar como
laminar. Schlichting y Gersten (2000) definen que la transicion a flujo turbulento se encuentra en
unrangode 5 < Re, < 70y la turbulenta a partir de Re, = 70 (Annadale, 2006), Figura 5.8.

5.2.2 Condicion turbulenta

Como se vio en la seccion 5.2.1, la magnitud de la capacidad erosiva del agua que conduce al
movimiento incipiente de suelos granulares en flujo turbulento es més baja que en el caso de flujo
laminar. Esto se debe a que las fluctuaciones de presion desarrolladas en flujo turbulento
interactian con particulas individuales del suelo y, por tanto, se requiere de menos capacidad
erosiva del agua para mover particulas individuales que la que es requerida para mover un conjunto
de particulas en flujo laminar.

Ademas de los esfuerzos cortantes aplicados en la superficie de un material, la carga ciclica y las
fuerzas de succidn fluctuantes introducidas cuando el flujo es turbulento son, probablemente, los
procesos dominantes en la erosion de los diversos geomateriales (Briaud et al., 1999).

Las fuerzas que se involucran en el proceso de erosion en una particula de un suelo granular se
aprecian en la Figura 5.9 (Annandale, 2006): de corte (F) y de succion (F,) fluctuantes, debido al
peso sumergido de la particula (W,) y de friccion ejercidas por las particulas que la rodean
(F1, F, y F3), dando como resultado a la fuerza Fy.

V \—

F Fr
Turbulencia '\‘!M F T ' "\‘"HL"V
| i

Figura 5.9. Socavacion en flujo turbulento (a) y la fuerza resultante (b) (Modificada de Annandale, 2006).

Las fuerzas de succion F;, que actuan en una particula se derivan de la suma de dos fuerzas. La
primera proviene de una diferencia de presion que se desarrolla considerando un flujo establecido
(o permanente) sobre la particula, es decir, sin efecto de la turbulencia; solo se considera la
magnitud de la velocidad del flujo invariable. La segunda surge de las fluctuaciones de presién
desarrolladas por el flujo turbulento (Annandale, 2006).

Cuando el agua fluye sobre la matriz de particulas considerando un flujo establecido conduce a la
generacion de un diferencial de presion sobre las particulas. Esto se debe a que el agua que esta
dentro de los intersticios o poros del suelo se puede considerar estacionaria, mientras que el agua
fluyendo sobre las particulas se mueve. Basandose en el principio de Bernoulli (Ley de
conservacion de energia) se tiene que la presion por debajo de la particula serd més alta que la
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presion sobre la particula. La magnitud de la diferencia de presion depende de la velocidad del
flujo.

La aplicacion del principio de Bernoulli en este caso se reduce esencialmente a relacionar la energia
cinéticay de presion. Si la energia cinética incrementa la energia de presion disminuiray viceversa.
La presidn en el agua que fluye sobre la particula sera por tanto mas baja que la presion en el agua
estacionaria que se encuentra por debajo de las particulas. Esto conduce a un diferencial de presion
sobre las particulas, en direccidn ascendente.

Ademas de la diferencia de presion inducida por el flujo establecido, las presiones fluctuantes
adicionales son inducidas por los vortices que se desarrollan en el flujo turbulento. Booij y Hofland
(2004) investigaron la causa del movimiento incipiente en gravas Yy demostraron
experimentalmente que, durante el recorrido de un vortice, las fuerzas de succion solo actGan en
una sola particula. Cuando un vdrtice se encuentra por encima de la particula, la resistencia al
movimiento de ésta solo se atribuye a las fuerzas de friccion proporcionada por las particulas que
las rodean y su peso sumergido. Los vortices son los encargados de generar las fluctuaciones de
presion en el fondo del cauce. A mayor velocidad del flujo mayor frecuencia de desprendimiento
y, por tanto, mayor fluctuacion de presion.

La socavacion en suelos granulares y en flujo turbulento ocurre cuando las fuerzas fluctuantes de
succion rebasan la fuerza resistente de la particula. Cuando esto no sucede, la particula
permaneceria en su lugar, pero posiblemente vibrando.

Debido a que las fuerzas provocadas por las fluctuaciones de presion no son constantes y varian en
el tiempo, el movimiento de una particula puede ser evaluado por el impulso (Impulso =
Fuerza que actia sobre un cuerpo en un intervalo de tiempo). El impulso de una particula
se obtiene mediante la integracion de todas las fuerzas que actuan sobre ésta de la siguiente manera:

At 5.13
I=| (F,—W,—F —F,—F)dt =Fy =mVy,
0

donde

At: Intervalo de tiempo en el que actla la fuerza sobre la particula.

F:: Impulso neto en la particula durante el intervalo de tiempo At.

m: Masa de la particula de sedimento.

Va:: Velocidad media alcanzada por la particula durante el intervalo de tiempo At.

La energia cinética de la particula para dicho At es:

mVy,2 5.14

Si se iguala la energia cinética con la energia potencial durante ese mismo At, entonces:

1
EmVAtz = mgh 5.15
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lo que a su vez da que la altura a la cual puede ser elevada la particula:

2
p = Vot 5.16
29

Por tanto, la altura h para la cual una particula puede ser elevada puede representarse por medio de
la potencia hidraulica como:

A
o S - Wy~ Fi—F—E)dt|h 5.17
At At =FAtE=FAtVAt

De acuerdo con la ecuacion 5.17, la potencia hidraulica también es un parametro adecuado para
medir la condicion critica en suelos granulares, siempre y cuando, el flujo sea turbulento
(Annandale, 2006).

5.3 SOCAVACION EN ROCAS

Aunque pareciera que las rocas, por su alta resistencia, no tienen riesgo de erosionarse, muchas
obras hidraulicas han presentado problemas de inestabilidad e incluso fallas por problemas de
socavacion en éstas. La socavacion en rocas puede presentarse de dos formas: debido a la
degradacion superficial continua o por el desprendimiento de blogues.

53.1 Degradacion superficial de la roca

La degradacion superficial de la roca incluye tres sub-mecanismos: erosién por los esfuerzos
cortantes generados por la corriente de agua, erosion debida a la abrasion causada por los materiales
transportados por la corriente y erosion causada por el fendmeno de cavitacion.

La erosion por cavitacion es un fendmeno que suele presentarse en vertedores de presas, bombas y
turbinas donde se alcanzan velocidades de flujo de agua altas (Echavez, 1979). En rios, este
fendmeno suele presentarse principalmente en rios de montafia, donde las altas velocidades
provocadas por las pendientes pronunciadas y la irregularidad del fondo provocan el
desprendimiento constante de la capa limite. En algunas zonas este hecho puede provocar caidas
de presion (negativas) que al ser menor o igual a la presion de vaporizacion del agua genera el
fendmeno de cavitacion; es decir, una cavidad llena de vapor de agua dentro del seno de la
corriente. Cuando estas cavidades en forma de burbujas de vapor son arrastradas por la corriente a
zonas de mayor presion, se condensan subitamente produciéndose una implosion, o sea una
reduccién violenta de volumen del orden de 100 a 1000 veces, en milésimas de segundo, al pasar
la burbuja del estado gaseoso al liquido. Si esto sucede en la superficie de la roca, inducira esfuerzos
muy altos que al repetirse continuamente pueden provocar el desprendimiento del material de la
roca.

Otro mecanismo de erosion de la roca es el ocasionado por la desintegracion quimica debida a la
reaccion con el agua. Este proceso se atribuye a la formacion de arcillas y ya ha sido comentado
en el capitulo 2.
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Por lo general, la socavacion en macizos rocosos producida por una corriente de agua, ya sea por
esfuerzos cortantes, abrasion, o desintegracion quimica, suele producirse lentamente.

5.3.2  Desprendimiento de bloques de roca

Este tipo de socavacion suele observarse en rios de alta pendiente, ya sea aguas abajo de una
cascada o por el paso de una avenida. En obras hidraulicas, el desprendimiento de bloques de roca
se observa en presas de gran altura, con descarga de excedencias directamente al rio o en puentes
situados en zonas montafosas.

Figura 5.10. Socavacidon en lechos rocosos de rios de montafa (alta pendiente) y en estanques
amortiguadores de presas labrados directamente en el macizo rocoso. (Bollaert y Lesleighter, 2014)

Annandale (1995) explica que la socavacion en lechos rocosos fracturados, conformados por
bloques de roca bien definidos, ocurre mediante tres etapas, aflojamiento, desprendimiento y
transporte (Figura 5.11), en donde las fluctuaciones de presién cumplen un papel importante. El
proceso comienza cuando una corriente de agua turbulenta fluye sobre el macizo rocoso, en el cual
se supone que el agua que se introduce en las discontinuidades tiene una presion hidrostatica,
determinada por la diferencia de elevaciones entre la discontinuidad y la superficie del agua. Las
fluctuaciones de presion generadas en la interfaz entre la roca y el agua, y la presién hidrostatica
dentro de las discontinuidades dan como resultado fuerzas netas fluctuantes que acttian sobre los
bloques de roca. Con base en el principio de conservacion de la energia de Bernoulli, la presion en
las discontinuidades es més alta que la presion que se presenta en la superficie de los bloques. Es
decir, si la energia cinética o su velocidad incrementa, la presion disminuira y viceversa. La
diferencia de presiones conduce a la generacion de fuerzas de succion sobre las particulas en
direccion ascendente. El desprendimiento de blogues ocurre cuando las fuerzas de succién
fluctuantes rebasan la fuerza resistente a su movimiento, la cual est directamente relacionada con
las caracteristicas de las discontinuidades del macizo rocoso mencionadas en la seccion 4.4.
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Aflojamiento Desprendimiento ;Transporte

Figura 5.11. Modelo conceptual de socavacion en lechos rocosos (Annandale, 1995).

Cuando las fuerzas de succion no son lo suficientemente grandes como para desprender los bloques
de roca, solo podrian provocar su aflojamiento.

Bollaert (2002) demostro en sus experimentos que el proceso de aflojamiento y desprendimiento
descrito por Annandale es un proceso complejo. Hay una interaccion roca-agua-aire, el cual se
presenta durante el impacto de corrientes de agua. En la interaccion las fluctuaciones de presion,
provocadas por el agua, generan ondas que interacttan con las discontinuidades del macizo rocoso.
La magnitud de las variaciones de presion en la discontinuidad depende de la cantidad de aire
atrapado y de la energia del impacto del agua, las cuales se producen con una frecuencia variable.
De este modo, cuando la frecuencia de la onda de presion coincide con la frecuencia de resonancia
de la estructura de la roca, se generan amplificaciones de presion en estas discontinuidades y
pueden provocar el desprendimiento de bloques. Ademas, cuando las discontinuidades son
pequefias y superficiales, las ondas provocan que se agranden y propaguen hacia el interior del
macizo. De esta manera se pueden fracturar grandes bloques de roca, generando la formacion de
bloques més pequefios. Este proceso puede repetirse hasta que los bloques de roca alcancen un
cierto tamafio para poder ser arrastrados por la corriente.

La frecuencia de resonancia de la estructura de la roca depende de la geometria y del mineral

constitutivo.
g
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Figura 5.12. Proceso de socavacion en macizos rocosos (a) conformados por blogques de roca bien
definidos y (b) conformados por discontinuidades superficiales (Bollaert, 2002).
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Figura 5.13. Modelo conceptual de socavacion en lechos rocoso de Bollaert (2002).

La resistencia al fracturamiento que exhiben los macizos rocosos sanos depende de las fuerzas
producidas por los enlaces quimicos que se dan en la estructura molecular de la roca, la cual define
su grado de cohesidn. Segun Bollaert (2002), la fractura puede ocurrir debido a una falla fragil o
por fatiga (Figura 5.14), donde la falla fragil suele ser de forma explosiva.

b)

— ] =

Figura 5.14. (a) Fractura del bloque de roca por falla fragil y (b) fractura fragil (Annandale, 2006).

Bollaert (2002) evalla el desprendimiento de bloques de roca simplificando su geometria a formas
de bloques cubicos bien definidos (Figura 5.15). Las fluctuaciones de presion pueden desarrollarse
a través de las discontinuidades abiertas que rodean al bloque y provocar el desprendimiento de
éstos debido a impulsos dinamicos.
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Figura 5.15. Modelo de desprendimiento de bloques de roca propuesto por Bollaert (2002).

El movimiento de un bloque de roca en un intervalo de tiempo corto, provocado por las
fluctuaciones de presion, se evalla mediante el impulso de la siguiente forma:

At
szo (Fl_Fd_%_Fl_FZ)dtzFAt=mVAt 5.18
donde:

F;: Impulso total ascendente causado por la presion de agua en la discontinuidad en un instante At.

F,: Impulso total descendente causado por la presion de agua en la discontinuidad en un instante
At.

W Peso sumergido del blogue de roca.

F, y F,: Esfuerzos cortantes generados en las discontinuidades por el impulso.

F,¢: Impulso neto.

m: Masa del bloque de roca.

V,+: Velocidad del bloque de roca alcanzada durante el impulso.

En el mismo procedimiento de analisis de socavacion para suelos granulares y en flujo turbulento,
se obtiene la altura a la cual el blogue de roca puede ser levantado por el impulso:

po Vo 5.19
29
Asi mismo, la potencia hidraulica requerida para levantar el bloque de roca a una altura h es:
At
£ | (Fi— Fa =W, — Fy = Fy)dt|n h 5 20

De lo anterior puede concluirse que el modelo de socavacion de Annandale (1995) para lechos
rocosos, es similar al proceso de socavacion en suelos granulares propuesto por el mismo autor;
por tanto, podria decirse que es solo aplicable a lechos rocosos conformados por bloques de roca
relativamente pequefios. Sin embargo, el modelo de Bollaert (2002) es aplicable tanto a macizos
rocosos sanos como a macizos rocosos conformados por blogues.
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54 SOCAVACION EN SUELOS COHESIVOS

Al igual que las rocas, la erosion en suelos cohesivos puede presentarse debido a la degradacion
superficial continua particula por particula (transportada en suspension) o por el desprendimiento
de bloques de estos materiales comunmente denominados terrones (Figura 5.17). Estos terrones
estan formados por la aparicién de micro-fisuras en la matriz del suelo generadas por los procesos
de expansion y contraccion a los que son sometidos. Su resistencia a la erosion esta influenciada
por su peso sumergido y, mas importante, por las fuerzas electromagnéticas y electrostaticas que
generan la unién de sus particulas minerales, las cuales son la fuente de las propiedades cohesivas
de estos materiales.

CaNTAINY \\!'\".
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Figura 5.16. Evidencia de desprendimiento de terrones de arcilla por socavacion aguas abajo de una pilay
estribo de un modelo hidraulico. (Briaud et al, 2009).

La erosionabilidad de los suelos cohesivos varia significativamente de uno a otro ya que, debido al
tamano de sus particulas (menor a 2 micras), son vulnerables a sus propiedades fisico-quimicas. A
diferencias de las rocas, la reduccion de la resistencia a la erosion de una arcilla puede suceder
inmediatamente al interactuar con el agua. Por ejemplo, la concentracion de sal en el agua de poro
de una arcilla, puede definir la resistencia a la erosion que ésta tendrd; a mayor contenido de sales
mayor resistencia y viceversa. Las propiedades que influyen en la resistencia a la erosion de los
suelos cohesivos se presentan en la Tabla 5.1.

Tabla 5.1. Propiedades de los suelos cohesivos y del agua que influyen en su erosionabilidad (Briaud,

2013).
1. Contenido de agua 10. Tipos de minerales de arcilla
2. Peso volumétrico 11. Tasa de dispersividad
3. Plasticidad 12. Capacidad de intercambio catidnico
4. Resistencia al esfuerzo cortante 13. Tasa de absorcion de sodio en arcillas
5. Relacion de vacios 14. pH en el suelo
6. Dilatancia 15. Temperatura del suelo
7. Minerales constitutivos 16. Temperatura del agua
8. Tamafio de particulas 17. Salinidad del agua
9. Porcentaje que pasa la malla No. 200. 18. pH del agua

La erosion en suelos cohesivos mediante el desprendimiento de terrones se presenta cuando la
corriente de agua es turbulenta. El proceso comienza cuando las fuerzas fluctuantes generan la
propagacion de las fisuras en el suelo hasta formar terrones, similar al fracturamiento de rocas por

43



fatiga, Figura 5.17. De acuerdo con esto, la erosion en suelos cohesivos también puede evaluarse
por medio de la potencia hidraulica (Ec. 5.20).

Direccion del flujo

Presion fluctuante :> l

> negativa e /1//4\//: ,"””‘,‘Km
Presion fluctuante Propagacion de la ruptura @
positiva
> Strrryt- @
Ruptura inicial
Desprendimiento

Figura 5.17. Desprendimiento de terrones de arcilla debido a las fluctuaciones de presion en flujo
turbulento (Croad, 1981; citado en Annandale, 2006).

55 SOCAVACION POR LLUVIAS

Las gotas de lluvia golpean la superficie terrestre generando una especie de estallido que puede
desprender particulas de suelo o roca lejos de su matriz inicial. La erosion inicia cuando los
esfuerzos cortantes rebasan la resistencia a la erosion del material (Figura 5.18).

Figura 5.18. Impacto de una gota de lluvia sobre un suelo o roca (Heibaum, 2016).

Si la superficie sobre la que llueve tiene cierta pendiente y esta sin vegetacion, el material
desprendido serd arrastrado inicialmente en finas laminas de agua y posteriormente se concentran
en una escorrentia que se dirige a lugares con mayor pendiente. Si la pendiente es lo
suficientemente larga, puede generar pequefios surcos debido a las fuerzas erosivas del agua.
Conforme estos surcos aumentan de tamafio debido al desprendimiento de material, se crean
incisiones mas profundas, generando grandes desmoronamientos conocidos como carcavas.

Desprendimiento
de particulas

Figura 5.19. Comportamiento de las gotas de Iluvia sobre un suelo.
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El material arrastrado pendiente abajo se deposita en zonas donde la velocidad de la corriente
disminuye. En ocasiones estos materiales terminan abriéndose paso en rios.

El impacto de las gotas de lluvia puede generar un sellado en la superficie del suelo o costra
superficial. Esta costra es una capa delgada en la superficie del suelo que se caracteriza por una
mayor densidad, mayor resistencia al corte y menor permeabilidad en comparacion con el suelo
debajo de ésta. La costra puede reducir significativamente la velocidad de infiltracion y
posteriormente aumentar la escorrentia superficial, lo que resulta en la generacién de erosion
(Zejun et al., 2002).

Vegetacion

robusta
g

TS

- Carcavas

Figura 5.20. Erosidn en el terraplén aguas abajo de una presa producida por lluvias.

56 EFECTO DE LA VEGETACION EN LA SOCAVACION

El crecimiento de vegetacion en suelos que interactian con corrientes de agua o con el impacto de
gotas de lluvias suelen aumentar la resistencia a la erosion de estos. Algunas de las ventajas de la
vegetacion son las siguientes: (1) contribuye a la formacién de blogues de suelo o terrones por
medio de sus raices y por tanto el aumento de tamafio de particula; (2) incrementa la rugosidad
superficial, por lo que disminuye la velocidad del fluido; y (3) minimiza la velocidad de impacto
de las gotas de lluvia con el suelo.

Sin embargo, el aumento de resistencia a la erosion en los suelos debido al crecimiento de
vegetacion solo se logra en ciertas clases de ésta. En el lecho de rios y laderas, asi como en algunas
estructuras hechas por el hombre como terraplenes, se ha visto que el crecimiento de vegetacion
pequeria, tipo zacate, es la que tiende a aumentar la resistencia a la erosion de los suelos. Esto se
debe a que debido a su tamarfio, no suelen disminuir el area hidraulica de la corriente de agua o
concentrarlas como lo hace la vegetacidn grande, como arboles y arbustos (Figura 5.20) .

En la vegetacion pequefa tipo zacate se pueden identificar dos tipos de raices (Annandale, 2006):
las que tienen una raiz principal (Figura 5.21a), la cual en ocasiones se acompafia por raices
pequerias; y las fibrosas, que no tienen una raiz principal sino que se dividen en muchas raices
pequefias generalmente del mismo tamario (Figura 5.21b).
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La vegetacion con raices fibrosas, finas, y con poco espacio entre ellas tienen la capacidad de
formar bloques de suelo, por lo que contribuyen ain mas en aumentar su resistencia a la erosion.
En cambio, las de una sola raiz principal no suelen contribuir mucho al aumento de la resistencia
a la erosion del suelo, ya que no favorecen la formacion de bloques de éste. Asi, los suelos que
tienen baja cohesidn, con vegetacion pequefia tipo zacate y con raices fibrosas, pueden exhibir un
comportamiento similar al de suelos cohesivos por la formacion de bloques.

b)

Figura 5.21. Tipos de raices en vegetacion pequefia (modificada de Annandale, 2006): a) con una raiz
principal; b) raiz fibrosa.
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6. ASPECTOS GEOTECNICOS

6.1 RESISTENCIA A LA EROSION DE SUELOS Y ROCAS

En rios, los efectos causados por el fendmeno de socavacion suelen ser mas pronunciados durante
épocas de crecientes, ya que tienden a aumentar su velocidad y a tener comportamiento turbulento.
El comportamiento de los materiales del lecho ante esta condicion, depende de las caracteristicas
de la corriente de agua (velocidad y régimen) y del tipo de material en el lecho. Cuando éste se
conforma por material granular (arenas y gravas) o por un macizo rocoso altamente fracturado, los
materiales tienden a resistir su movimiento por medio de fuerzas de cuerpo (friccion y peso propio).
En suelos cohesivos y lechos rocosos sanos, o con blogues de roca muy grandes, la resistencia a la
erosion que estos exhiben se debe al grado de cohesion. Con base en ello, se pueden diferenciar
dos tipos de comportamiento en los suelos y rocas: friccionantes (limos no plasticos, arenas, gravas
y blogues de roca pequefios) y cohesivos (arcillas, limos plasticos y roca sana).

Una diferencia importante entre los materiales cohesivos y friccionantes es la tasa de erosion que
presenta cada uno de ellos, es decir, la cantidad de material erosionado con respecto al tiempo. En
suelos cohesivos la tasa de erosion se incrementa lentamente en comparacion con los suelos
friccionantes, haciendo evidente que el proceso de socavacion de los materiales cohesivos depende
del tiempo.

Recientemente se ha propuesto un sistema de clasificacion que define la tasa de erosionabilidad de
los suelos y de macizos rocosos sanos y alterados, Figura 6.1 (Briaud, 2013). Dicho sistema de
clasificacion es el resultado de pruebas de erosionabilidad en diversos materiales, complementado
con resultados de otros autores.

En la Figura 6.1 se observa que los sistemas de clasificacion de erosionabilidad de los
geomateriales estan en términos del esfuerzo cortante y velocidad generado por una corriente de
agua. De acuerdo con lo discutido, estos parametros no suelen representar adecuadamente el
fendmeno de socavacién como lo hace la potencia hidraulica. Sin embargo, en la actualidad la
velocidad y el esfuerzo cortante son los parametros que comdnmente se usan en los métodos para
el calculo de socavacion en rios, principalmente, por la facilidad de obtencion de estas variables.
Asi mismo, se ha observado que el uso del esfuerzo cortante y la velocidad suelen dar
profundidades de socavacion mayores que la potencia hidraulica, por lo cual son mas
recomendables por su conservadurismo.

Uno de los parametros importantes para el estudio de la erosion en suelos y rocas, es el que
representa la condicion hidrodindmica critica de movimiento incipiente. Por debajo de esta
condicion, la erosion no ocurre; por encima de ésta, la erosion ocurre. Briaud (2013) proporciona
unos gréaficos que definen la velocidad y el esfuerzo cortante critico de movimiento incipiente para
diversos materiales (Figura 6.2).
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Figura 6.1. Categorias de erosion para suelos y rocas en téerminos del (a) esfuerzo cortante y (b) la
velocidad producido por una corriente de agua (Briaud, 2013).
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Figura 6.2. (a) Velocidad critica y (b) esfuerzo cortante critico en funcion del tamafio de particula de
diversos materiales (Briaud, 2013).

Con base en la Figura 6.2 se reafirma que los materiales con més facilidad de ser erosionado son
las arenas y gravas pequefias (aproximadamente de 0.1 a 5.0 mm), siendo mas resistentes las
arcillas y bloques de rocas de gran tamafio. Asi mismo, se observa que en las arenas, gravas y
blogues de roca se presenta una buena relacion entre v, (0 t.) y el Dsy (mm):

e = 0.35 (Ds) S 6.1

1, = 0.35 (Do) 6.2
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No obstante, v. o 7, alcanzan un limite para el cual ya no existe dicha correlacion,
aproximadamente cuando Dz, = 0.2 mm, por lo que es razonable utilizar este tamafio de particula
como tamafio minimo cuando se utilicen las Ecs. 6.1 y 6.2 u otras ecuaciones para calcular la
socavacion en puentes, las cuales se tratan mas adelante.

En suelos limosos pléasticos, arcillosos y macizos rocosos sanos, no se logra una buena correlacion
entre el v. 0 7.y Ds, debido a su comportamiento fisico-quimico. Esta caracteristica provoca que
la erosion no se presente de forma inmediata como en los suelos friccionantes al rebasar la
condicion hidrodinamica critica. Se ha observado que si el tiempo que dura la condicidn critica es
relativamente bajo, la socavacion podria no presentarse, o bien podria alcanzar una profundidad de
menor a la maxima esperada. El tiempo necesario para que se alcance la maxima socavacion
dependeré de las caracteristicas fisico-quimicas de cada material, la cual podria ocurrir en horas,
dias e incluso afios, siendo la excepcidn las arcillas dispersivas.

Segln Briaud et al. (2011), la mejor forma de evaluar a los materiales cohesivos o cohesivo-
friccionante es mediante la curva de erosionabilidad de dichos materiales, la cual se puede obtener
de la prueba Erosion Function Apparatus (EFA), patentada por ellos mismos, o por otras pruebas
convencionales como Jet Erosion Test (JET), Hole Erosion Test (HET) o en su version previa la
prueba Pinhole, Rotating Cylinder Test (RCT) y pruebas similares como Sedflume (Anexo B)

La curva de erosionabilidad representa la resistencia a la erosion de un material ante la accién de
una corriente de agua, tal como una curva esfuerzo-deformacién representa el comportamiento de
un material cuando es sometido a una carga mecanica. En la Figura 6.3 se presenta la curva de
erosionabilidad, en donde v y 7 representan el efecto del agua y z la tasa de erosion del material.

b

z (mm/hr)

t (Pa) o v (m/s)

Figura 6.3. Curva de erosionabilidad de un geomaterial (Briaud, 2013).

6.2 EROSION INTERNA EN SUELOS

Como se discutio en la seccion 2, las filtraciones en masas de tierra y roca también contribuyen a
la formacidn de suelos, la cual puede iniciar de forma mecanica o por una reaccion quimica con el
agua. La primera ocurre cuando el flujo de agua a través de los poros del material alcanza cierta
velocidad que genera fuerzas de arrastre o de filtracién que rebasan la resistencia a la erosion de
estos materiales y comienzan a ser transportados. Este efecto ocurre principalmente en materiales
de grano grueso, como son limos no plasticos, arenas y gravas, debido a su alta permeabilidad. En
suelos de baja permeabilidad como las arcillas y rocas, la erosion interna por efectos mecanicos no
suele presentarse.
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La erosion interna debido a reacciones quimicas sucede en suelos arcillosos y rocas, pero es de mas
importancia en arcillas debido a su accion rapida. Una de las reacciones quimicas mas importantes
que generan erosion interna es el que ocurre en arcillas dispersivas, que se aborda en la seccién
6.3.

En este apartado se abordan los aspectos basicos del inicio de erosidn interna debido a efectos
mecanicos.

6.2.1 Gradiente hidraulico

El movimiento de un flujo en un medio poroso sea suelo o roca, obedece la ley de la conservacién
de energia, la cual postula que la energia es constante en cualquier punto dentro de la regién de
flujo. Dicha ley se puede expresar mediante la ecuacion de Bernoulli, en términos de carga
hidraulica, como la suma de las cargas de presion, de posicion y de velocidad:

p s 6.3
z+—+—=constante = h

Yw 29
donde:

p: Presion del agua.

Y- Peso volumétrico del agua.

g: Aceleracion de la gravedad.

h: Carga hidraulica total (o energia total) para que el agua fluya a través de los poros del suelo.

Para que el agua fluya a través de un medio poroso es necesario que exista una diferencia en la
carga hidraulica entre dos puntos dentro del mismo espacio. El agua fluira del punto de mayor
carga hidraulica al punto de menor carga hidraulica. Por ejemplo, si se considera una region de
flujo como la que se muestra en la Figura 6.4, y se conocen las lecturas piezométricas
correspondientes a cada uno de los puntos Ay B, es posible calcular la pérdida de carga hidraulica
Ah entre dichos puntos. Con base en esto, la ecuacion de Bernoulli se puede representar como:

Verm? Verm 2 6.4
2+ DAL D (BB B AR
Yw 29 Yw 29

Posicidn de referencia

Figura 6.4. Representacion general de las cargas hidraulicas que se presentan en un suelo. Fuente: (Harr,
1962).
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Por definicion, el gradiente hidraulico es la pérdida de carga hidraulica por unidad de longitud. Asi,
al dividir Ah entre la distancia de recorrido del agua entre los puntos A y B (As), se obtiene el
gradiente hidraulico (i):

Y 6.5
l_AS

6.2.2 Permeabilidad de los suelos

En 1856 Darcy publicé una relacion lineal entre la velocidad de descarga de agua V en un medio
poroso y el gradiente hidraulico i como:

_ dh 6.6
V=ki= —k%
donde k es un coeficiente de proporcionalidad conocido como conductividad hidraulica,
permeabilidad o coeficiente de permeabilidad, cuyas unidades son de velocidad, normalmente
cm/s. El signo negativo de la Ec. 6.6 es porque la pendiente dh/ds es negativa.

La velocidad de la Ec. 6.6 es el resultado de un analisis puramente macroscopico y debe de
diferenciarse de la velocidad o velocidades microscopicas asociadas a las trayectorias reales de
flujo definidas por el medio poroso. Aunque las velocidades de flujo a nivel microscopico
representan de forma realista el fendmeno de filtracion, éste es casi imposible de medir. Para la
mayoria de problemas de flujo de agua en geotecnia suele utilizarse el concepto de filtracion a nivel
macroscopico, con viscosidad del agua y temperatura constantes.

La Ec. 6.6 solo se cumple mientras el flujo se presente de forma laminar. Cuando el flujo se
convierte en turbulento la ley de Darcy deja de ser valida (Harr, 1962).

Debido a que el flujo de agua a través de suelos es muy lento, la carga de velocidad en la ecuacion
de Bernoulli se desprecia. Por tanto, la Ec. 6.4 se puede expresar de la siguiente forma:

ZA+p—A=zB+p—B+Ah 6.7

w )/W

y la carga total en cualquier punto en la region de flujo se simplifica como:

Yw

Con base en los valores del nimero de Reynolds calculados por distintos autores, las arenas gruesas
son los suelos con los granos de mayor tamafio para los cuales resulta aplicable la ley de Darcy.
Casos especiales, como el estudio del flujo de agua a través de presas de tierra y enrocamiento, en
la interfaz con el material grueso, asi como a través de fragmentos de roca, requieren de una ley
especial no lineal para el clculo de la velocidad (Freeze y Cherry, 1979).
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Figura 6.5. Rango de validacion de la ley de Darcy (Freeze y Cherry, 1979).

En la Tabla 6.1 se aprecia los rangos de permeabilidad k que cominmente exhiben los suelos.

Tabla 6.1. Permeabilidad k de algunos suelos (Strack, 1989)

Tipo de suelo Permeabilidad k (cm/s)
Arcilla < 1x1077
Arcilla arenosa 1x1077 — 1x107°
Turba 1x1077 — 1x107°
Limo 1x107¢ — 1x107°
Arena muy fina 1x107* — 1x1073
Arena fina 1x1073 — 1x1072
Arena gruesa 1x1072 — 1x1071
Grava con arena 1x1071 — 1x10°
Grava > 1x10°

6.2.3 Fuerzas de filtracion

Cuando el agua fluye a través de una masa de suelo se generan fuerzas de friccion en la interfaz
suelo-agua debido a la viscosidad de ésta. Este efecto produce una pérdida de energia, la cual se
representa por la pérdida de carga hidraulica Ah entre dos puntos considerados (Figura 6.4) o de
forma adimensional por medio del gradiente hidraulico i. La fuerza correspondiente a este
gradiente hidraulico se le denomina fuerza de filtracion.

Consideérese el elemento de suelo acotado por un canal de flujo mostrado en la Figura 6.6, al cual
intersecan dos equipotenciales (lineas de diferentes cargas hidraulicas).
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Figura 6.6. Fuerza de filtracion que acttan en un elemento de suelo.

En el esquema J es la fuerza de filtracion, A es el area transversal del elemento del suelo, b y ¢ son
el ancho y largo del elemento del suelo. Suponiendo que el gradiente i es constante en dicha porcién
de suelo, entonces un flujo uniforme se desplaza a través de volumen total V' (Ac). Por tanto, la
fuerza J se representa como:

] =in,V 6.9

De igual forma, la fuerza de filtracion se puede representar por unidad de volumen de la siguiente
forma:

J=Ww 6.10
6.2.4  Condiciones de flujo

Para el estudio de la erosion interna por efectos mecénicos hay que tener en cuenta que el flujo de
agua en suelos puede ser establecido o transitorio.

a) Flujo establecido

Se dice que el flujo a través del suelo es establecido cuando la cantidad de flujo que entra en €l es
igual a la que sale del mismo. Las ecuaciones que permiten estudiar esta condicion se fundamentan
en la Ley de Darcy y en el principio de continuidad de flujo, dando como resultado a una expresion
tipo Laplace:

62h+62h+62h 3 6.11
0x2  dy?  0z2

donde h es la carga hidraulica total. En la ec 6.11 se supone que la permeabilidad en x, y, z son
iguales, por lo que no se presentan.
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b) Flujo transitorio

El flujo es transitorio cuando sus caracteristicas del flujo en el medio poroso no son constantes y
dependen del tiempo; es decir, se permite que haya almacenamiento o desalmacenamiento de agua
en dicho medio. La hipotesis que se asume es:

Qsat = Qent — Ques 6.12

O bien:

Qsat = Qent — Ques 6.13

donde Q,; es el gasto que sale, Q.,; €l gasto que entra y Qg €l gasto desalmacenado en un
intervalo de tiempo.

La expresion 6.12 se refiere a un caso de vaciado de agua, y la 6.13 al de un llenado de agua.

La expresion que representa mejor esta condicion es la ecuacion de Richards (ecuacion general de
balance de masa), Freeze y Cherry (1979):

6<k 6h)+6<k 6h)+6(k 6h)+ _69 6.14
ax\ *ox) ay\ Yay) odz\ ?oz =%

donde h es la carga hidraulica total, k,, k, y k, son las permeabilidades en direccion X, y, z,
respectivamente, Q la fuente de inyeccion o extraccion de agua, 6 el contenido de agua volumétrico
y t el tiempo. El término de la derecha 06/0t es la tasa de cambio de contenido de agua volumétrico
respecto al tiempo y esté relacionado con la variacion de los niveles de agua en funcion del tiempo.
Cuando no hay variacion en el tiempo (00/0t=0) y no existe una fuente (Q =0), la Ec. 6.14 se
convierte en la ecuacion de flujo establecido (Ec. 6.11) si el suelo esta saturado.
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6.2.5  Suelos parcialmente saturados

Hasta este momento la ley de Darcy y los conceptos de carga hidraulica y conductividad hidraulica
se han establecido considerando un medio poroso saturado. Esta claro que los suelos que se
encuentran superficialmente rara vez se saturan ya que, por lo general, sus poros estan parcialmente
Ilenos de agua, y el resto de los poros esta siendo ocupado por el aire. El suelo o material poroso
en tales condiciones se denomina como parcialmente saturado.

Contenido de humedad

Un parametro usado en suelos parcialmente saturados es el contenido de agua volumétrico 6,
diferente a los utilizados cominmente en la mecanica de suelos clasica, el cual a diferencia del
grado de saturacion, contempla el volumen de toda la masa de suelo, por lo que su uso resulta
conveniente cuando se consideran variaciones volumétricas del mismo.

v, .
6(%) ="+ 100 6.15

T

donde: 1, es el volumen de agua en el suelo y V;- es el volumen total del suelo. Para suelos saturados
6 = n, donde n es la porosidad; para suelos parcialmente saturados 8 < n.

Carga hidraulica de presion negativa

El nivel fredtico se define como la superficie sobre la que la presion de agua en los poros de un
suelo es la atmosférica, normalmente considerada como cero. Suponiendo que 1 es la carga de
presion en el medio poroso, en el nivel fredtico ¥» =0 y en la zona saturada ¥ > 0. Por
consiguiente, en la zona parcialmente saturada i < 0, indicando que el agua se mantiene por
fuerzas de tension debido al efecto capilar. Una inspeccion microscopica revelaria un menisco
céncavo que se extiende de grano a grano, como muestra la Figura 6.8.c, donde el radio de
curvatura en cada menisco refleja la tension superficial en la interfaz aire-agua. Cuando ¥ < 0
algunas areas de investigacion la denominan como carga de tensién o de succién (o succion
matrica). No obstante, en este trabajo seguiremos usando el termino de carga de presion (y) para
ambos casos (presion negativa y presion positiva).

En la Figura 6.9 se muestra la relacion de la carga hidraulica, la carga de presion y el contenido de
agua volumétrica de forma hipotética para un flujo en direccion descendente. El valor alto positivo
de h se debe a que |z| > |y].
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Figura 6.8. Condiciones del agua de poro en condiciones saturadas y parcialmente saturadas. (a) Zonas saturadas y no saturadas; (b) Perfil del
contenido de agua volumétrico vs profundidad; (c) Carga de presién vs carga hidraulica total: retencion de agua bajo cargas de presion menores
que (superior) y mayor que (inferior) la atmosférica; (d) Perfil de cargas de presion vs profundidad; (e) Perfil de cargas hidraulicas vs profundidad.
(Freeze y Cherry, 1979).
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Curva caracteristica

Con base en lo anterior, es facil notar que tanto el contenido de agua volumétrico 6 como la
permeabilidad k, son funciones de la carga de presion . Experimentalmente se ha visto que la
relacion 8 — y tiene comportamiento histeréetico (Liakopoulos, 1965). En la Figura 6.9 se muestra
esta relacion para una arena. Si se supone que ésta se encuentra inicialmente saturada a una presion
Y > 0y que posteriormente se va secando por etapas hasta alcanzar i < 0, los contenidos de agua
volumeétricos por cada etapa seguirian la curva de secado (o curva de drenaje), Figura 6.9.a. Si
posteriormente se vuelve a aumentar el contenido de agua en la arena en pequefias etapas, la carga
de presién seguiria la curva de hidratacion, Figura 6.9.a. Las lineas internas se denominan curvas
de barrido y muestran el curso que seguirian las curvas caracteristicas si el suelo estuviera solo
parcialmente saturado, seco o completamente saturado.

<—— Nosaturado ——s+= Saturado =
I |
Tensidn-saturado —si =—
| 1
1

B=n

| 4
I | nesla |3'Ej G
" | porosidad | BO
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Figura 6.9. Curvas caracteristicas en arenas (Liakopoulos, 1965; citado en Freeze y Cherry, 1979).

De acuerdo a lo anterior, se esperaria que 8 = n siempre que ¥ > 0. Para suelos de grano grueso
esto es valido, pero para suelos de grano fino esa relacion tiene un rango ligeramente mayor ¢ >
Y,, donde 1, es la carga de presion negativa ejercida por el aire (0 de entrada de aire),

Figura 6.9.a.

En la Figura 6.9.b se muestran las curvas histeréticas que relacionan la permeabilidad k con la
carga de presion i para la misma arena. Cuando ¢ > vy, se dice que k = k,, donde k, es conocido
como la permeabilidad saturada. Debido a que k y 8 son funcion de , por tanto, k = k(6). Las
curvas k —1 de la Figura 6.9.b confirman el hecho de que la permeabilidad de un suelo
parcialmente saturado aumenta al aumentar el contenido de agua y viceversa. Teniendo en cuenta
esto, la ley de Darcy en direccion x se puede expresar como:
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dh 6.16
vy = —k¥) &

En suelos saturados k, y n son pardmetros hidraulicos que permiten estimar el flujo de agua y
fuerzas de filtracion. Para suelos parcialmente saturados estos parametros se convierten en
relaciones funcionales que dependen de la succién, k() y 6(y), conocidos como curvas
caracteristicas.

En resumen, para suelos saturados y con flujo de agua se tieneque Y > y,, 0 =nyk = k, y para
suelos parcialmente saturados y con flujo de agua, ¥ < ¢¥,, 0 = 0 )y k = k().

La ecuacion de Richards, o cualquiera de sus formas modificadas, ha constituido la base para el
desarrollo de la mayoria de los modelos numéricos para calcular infiltracion a través de medios
porosos parcialmente saturados bajo condiciones de flujo transitorio (Espinoza 1993).

6.2.6 Inicio de erosién

La erosion interna a travées de un suelo se atribuye a la accion mecanica de las fuerzas de filtracion
en las particulas de suelo, las cuales son proporcionales a los gradientes hidraulicos generados por
el flujo de agua. Una vez que las fuerzas de filtracion exceden la resistencia a la erosion de los
materiales, el proceso de erosion comienza.

6.3 ARCILLAS DISPERSIVAS

Las arcillas dispersivas son aquellas que, debido a su naturaleza mineraldgica, son susceptibles a
generar la separacion individual o disgregacion de sus particulas al entrar en contacto con agua con
bajo contenido de sales. Este fendmeno es puramente quimico y distinto de otros suelos altamente
erosionables, como las arenas. La disgregacion de las particulas de arcillas dispersivas suele
suceder a velocidades bajas de flujo e incluso sin movimiento. La erosién inicia cuando son
arrastradas por el flujo del agua ya sea de forma superficial o a través de su propio cuerpo (por
grietas, o a través de suelos mas permeables). Las arcillas dispersivas tienen un alto contenido de
cationes de sodio, mientras que las arcillas ordinarias tienen un predominio de cationes de calcio,
potasio y magnesio (Sherard et al., 1976).

En esta seccion se abordan los conceptos basicos de la mineralogia y propiedades fisico-quimicas
de las arcillas, asi como la quimica del agua.

6.3.1 Estructura mineral de las arcillas

Arreglo molecular

Desde el punto de vista mineraldgico, la arcilla se encuentra dentro de un grupo mineral
perteneciente en su mayor parte a los filosilicatos, cuyas propiedades fisico-quimicas dependen de
su estructura y de su tamarfio de grano, muy fino (inferior a 2um) (Scott, 1965).

Como se vio en la seccion 2, las arcillas surgen de un proceso de descomposicion quimica de la
roca, donde el agua es el agente principal de reaccion. Dicha descomposicion forma estructuras
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cristalinas que por lo general se presentan como laminas de muy pequefio espesor y de gran
superficie especifica. Las arcillas se componen comiUnmente de silicatos hidratados de aluminio o
magnesio Yy, en algunos casos, de otros metales como hierro, titanio, niquel, cromo y litio (Mitchell
y Soga, 2005). La adquisicion de estos metales generalmente proviene de rocas tipo ignea debido
a su abundancia en la corteza terrestre (feldespatos, anfiboles, cuarzo, mica, y otros).

Las unidades cristalinas basicas de los minerales de arcillas son: la tetraédrica (de silicio) y la
octaédrica (de aluminio o de magnesio).

La unidad tetraédrica de silicio se representa como (Si0,)*~ y consiste de un catién de silicio
(Si**) rodeado por cuatro aniones de oxigeno (02~), Figura 6.10.a. Las unidades tetraédricas de
silicio se enlazan a otras unidades por medio de cationes de oxigeno, formando laminas
hexagonales con férmula (Si, 0,,)*", Figura 6.10.b. La descompensacion eléctrica neta de cuatro
cargas negativas se debe a la alta electronegatividad de los &tomos de oxigeno (Scott, 1965).

Tones de

. _Y @ Iones de silicio
oxigeno

Figura 6.10. Unidad tetraédrica (a) y ldmina hexagonal de tetraedros (b) de silicio. (Grim, 1968).

Un ion es un atomo o grupo de atomos que tienen una carga neta positiva o negativa. Un ion con
carga negativa se denomina anion y con carga positiva cation.

Grim (1968) menciona que la unidad octaédrica se compone por un catién de aluminio (413%) o
magnesio (Mg?*) en el centro, el cual se rodea por seis aniones de oxigeno (02~) o hidroxilo
(OH™), Figura 6.11.a. Cuando la unidad octaédrica esta conformada solo por hidroxilos y por un
cation de magnesio se le conoce como brucita (Mg;(OH)¢ ) y cuando el cation es aluminio como
gibbsita (Al,(OH)e). Las unidades octaédricas también se unen con otras para formar laminas
(Figura 6.11.b). A diferencia de las laminas tetraédricas, las octaédricas, brucita o gibbsita, son
eléctricamente neutras.

a)
¥ ol 5 : e .
O vy |} Hidroxilos . Tones de alumino, magnesio, etc.
« N

Figura 6.11. a) Unidad octaédrica y b) ld&mina estructural octaédrica. Fuente: (Grim, 1968).
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Las laminas tetraédricas silicas, al tratar de equilibrar su carga, se unen a laminas octaédricas dando
origen a las diferentes estructuras minerales de arcilla. Generalmente, los minerales de arcilla
suelen estar formados por dos o tres laminas. La 1:1 con una ldmina de tetraedros y otra de
octaedros, y la 2:1 con dos laminas de tetraedros que engloban a una de octaedros (Figura 6.12)
(Grim, 1968).

Figura 6.12. Esquema de las formas comunes de estructuras minerales de arcilla. Fuente: (Grim, 1968).

La unién de laminas tetraédricas y octaédricas se logra a través de planos comunes donde los iones
de oxigeno (o hidroxilo) estan unidos simultaneamente a un Si tetraédrico y a un Mg o Al
octaédrico. A la unién de varias unidades estructurales o reticulas conforman a una particula
mineral de arcilla.

Enlaces entre atomos y laminas de arcilla

La unidn entre las laminas tetraédricas y octaédricas se debe a enlaces a nivel atdbmico, los cuales
debido a su fuerza se les denomina como enlaces primarios, los cuales se describen a continuacion:

e Enlaces ionicos. Enlace entre &tomos, en el cual un atomo tiene casi completo el nimero
de electrones de valencia y el otro con un nimero de electrones de valencia menor
(Mitchell, 1976). Asi, el atomo con menos electrones de valencia cede dichos electrones al
otro para volverlo estable; es decir, cumple con la ley del octeto. Un ejemplo del enlace
ionico es el cloruro de sodio; el sodio, que posee un solo electrén de valencia es cedido al
cloro, que tiene siete electrones de valencia, volviendo a la molécula de cloruro de sodio
estable (Na*™ + Cl™ = NaCl).

e Enlaces covalentes. Esta es otra manera de como los atomos se vuelven mas estables, pero
a diferencia de los enlaces idnicos, los electrones de valencia se comparten mutuamente en
lugar de ganarlos o perderlos. Estos se dividen en polares y no polares. En un enlace
covalente polar, los electrones de valencia se comparten de forma no equitativa entre los
atomos y pasan mas tiempo cerca de un atomo que del otro. Debido a esto, aparecen cargas
positivas y negativas en distintas partes de la molécula, convirtiéndola en un dipolo. Un
ejemplo de una molécula dipolar es el agua (H20, Figura 6.13), cuyo efecto es muy
importante al interactuar con las arcillas. Los enlaces covalentes no polares se forman entre
dos atomos del mismo elemento o entre &tomos de diferentes elementos que comparten
electrones de manera mas o menos equitativa (gj., el O2).
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Molécula de agua

+ AN

Enlace de hidrégeno * N

Dipolo de la molécula de agua

 _

Figura 6.13. Dipolo de una molécula de agua

+

Ambos enlaces, idnicos y covalentes, son sumamente fuertes; sin embargo, el enlace i6nico es el
que presenta mayor energia de union atomica.

Dentro del campo de la mecanica de suelos los enlaces primarios son enlaces fuertes y muy dificiles
de romper ante las cargas externas comunmente utilizadas.

Enlaces entre reticulas o particulas de arcilla

Estos enlaces, conocidos como secundarios, se dan a nivel molecular y a ellos corresponden niveles
de energia relativamente bajos. Los enlaces mas importantes son los siguientes (Mitchell y soga,
2005):

e Enlace de hidrogeno. Dentro de los enlaces secundarios, es el enlace mas fuerte y surge de
una atraccion electromagnética entre los extremos opuestos de dos dipolos permanentes
formados por iones de hidrégeno H* y iones con carga electronegativa muy fuerte como el
O% o el FI* (gj., el enlace de hidrogeno entre dos moléculas de H20, Figura 6.13).

e Enlace de Van der Waals. Conforme los electrones de un atomo rotan alrededor de su
nucleo, habra momentos en que en los electrones se concentrardn mas en una zona del
atomo que en otra, dando origen a un dipolo con variacion de cargas débiles. La atraccion
o0 enlace que genera este tipo de dipolo se conoce como enlace de Van der Waals.

6.3.2  Propiedades fisico-quimicas de las arcillas

Carga eléctrica superficial en las particulas de arcilla

Las particulas de arcilla se caracterizan por poseer carga negativa en su superficie. Algunos de los
factores que contribuyen a este efecto son (Mitchell, 1976):

e Sustitucion isomorfa. Ocurre cuando los cationes dentro de la estructura mineral de la
arcilla se remplazan por cationes de baja valencia, creando un déficit de carga eléctrica.
Algunos minerales de arcilla, como las esmectitas, del grupo de las montmorilonitas,
suelen experimentar gran actividad de sustitucion isomorfas, dando como resultado
superficies especificas de particulas con carga eléctrica negativa muy altas. Este déficit de
carga genera la atraccion constante de cationes (Figura 6.14).
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Figura 6.14. Capacidad de intercambio de cationes inter-laminares en minerales de arcilla (Grim,
1968).

e Disociacion de los iones de hidroxilo. Puede suceder en el borde de una particula debido a
la interaccion con moléculas de agua (SiOH — SiO~ + H™).

e Carga eléctrica negativa en los bordes de las reticulas o particulas debido a la
discontinuidad de la estructura mineral (tetraédrica y octaédrica).

El primer tipo es conocido como carga permanente y supone un 80% de la carga neta en una
particula de arcilla; ademas, es independiente de las condiciones de pH y actividad ionica del
medio. Los dos ultimos factores representan el 20% y varian en funcion de la actividad idnica y
del pH. El pH puede hacer variar las cargas en los bordes, de positiva a negativa o viceversa.

Superficie especifica

La superficie especifica (o area superficial) de una particula de suelo se define como la relacion
entre la sumatoria de la superficie expuesta de todas las particulas que entran en un gramo (por
unidad de volumen) de algtin material en estado seco. Esta se expresa cominmente en m?/gr, por
lo que a menor tamafo de particulas, mayor sera su superficie especifica.

De acuerdo con la Figura 6.15, la superficie especifica (S,) de una particula prismética se puede
definir de la siguiente manera:

_ Superficie 2a* + 4ac 6.17

1y =
¢ Peso acy,

donde y; es el peso especifico de la particula prismatica.

a P 2
Q c Superficie = 2a“+4ac
Volumen = a?c
Figura 6.15. Esquema de una particula prismatica.
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A grandes magnitudes de S, las fuerzas electromagnéticas juegan un papel importante en el
comportamiento de los materiales, principalmente con tamafios de particulas menores a 2um. Por
lo general las particulas por debajo de este rango de tamafio y de formas alargadas o aplanadas
tienen mayor S, que las cubicas o esféricas. ElI material que cumple con los requisitos para tener
una alta superficie especifica es la arcilla.

‘! Se

Arena Limo  Arcilla Arcilla
coloidal

Figura 6.16. Variacion de la superficie especifica (S,) en diferentes tipos de suelo.

Existe una estrecha relacion entre la S, y la carga eléctrica negativa de las particulas de arcilla.
Entre mas grande sea la S, en una particula, mayor sera la carga eléctrica negativa en su superficie.
En la Figura 6.17 se muestra un esquema representativo del tamafio de las particulas de arcilla mas
comunes. Se observa que el tamafio de las Caolinitas son las de mayor magnitud, posterior a ésta
le siguen la Ilita y Montmorilonita, respectivamente. La diversidad de tamafios se debe al tipo de
enlace que se generan entre las reticulas minerales y a la magnitud de la carga eléctrica negativa
superficial.

Caolinita

1,000 — 20,000 A

/

Ilita

Montmorilonita

3100 10004 10005 UGGIA /(;Io
SQiso ~ 50004 100050004

X

—X—w — 504

Figura 6.17. Tamafio de particulas de minerales de arcilla mas comunes.

Intercambio cationico

Durante el proceso de formacion de las arcillas en un medio acuoso, la carga eléctrica negativa que
normalmente exhiben sus particulas tiende a ser balanceada por la carga positiva que exhiben las
moléculas dipolares de agua, proporcionada por los iones de hidrégeno (enlaces fuertes). Durante
este proceso se establecen también enlaces por iones positivos multivalentes que se encuentran
disueltos en el agua, obtenidos durante su recorrido antes de interactuar con la arcilla. Los iones
disueltos en el agua se encuentran rodeados por moléculas de agua, es decir, hidratados, tal como
se aprecia en la Figura 6.18. La carga positiva afiadida por los cationes y las moléculas dipolares
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del agua suelen atraer a otras particulas de arcilla, para conformar las estructuras minerales de las
arcillas tal como se conocen.

Particula de arcilla
I 1
N

Figura 6.18. Posible mecanismo de adsorcion de agua por las particulas de arcilla (Mitchell, 1976).

Los cationes que se encuentran unidos a las particulas de arcilla pueden ser intercambiados por
otros cuando el agua trae disueltos otros tipos de iones, o bien, cedidos a ésta cuando tiene baja
concentracion ionica. Este proceso es conocido como intercambio cationico.

La cantidad de cationes intercambiables que posee una arcilla se denomina Capacidad de
Intercambio Cationico (CIC) y se expresa generalmente como miliequivalentes por 100 g de arcilla
(MEqg/100g de suelo). Los cationes de cambio mas comunes en las arcillas son: Ca%", Mg?*, K* y
Na*. La facilidad con la que estos pueden ser reemplazados por otros depende de:

e Valencia. Los iones divalentes (*) sustituyen facilmente a iones monovalentes (*), por
ejemplo, el Ca** por Na™.

e Tamario del cation o la densidad de carga de éste. Cationes de tamafio pequefio con densidad
de carga alta pueden reemplazar a cationes grandes, pero de baja densidad de carga.

e Concentracion cationica. Cuando el agua que ingresa a la arcilla tiene alta concentracion
catidnica, suele presentar baja actividad de intercambio cationico.

La CIC suele ser afectada por el pH en el agua, ya que puede cambiar en algunas partes de la
particula la carga eléctrica negativa superficial a positiva. Cuando el agua de poro es acida (pH <
7) tiende a disociar sus moléculas para producir iones de H* y cuando es base (pH > 7) disocia
sus moléculas para producir iones OH~. Asi, por ejemplo, en los bordes de una particula de arcilla
montmorilonita (SIOH) con pH < 7los bordes cambiardn su carga negativa a positiva y
aumentaran su carga negativa cuando el pH > 7, Figura 6.19.
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SIOH + HY - SiOH™*?

H

H
pH>7 S o9+ o — - 09+ o8
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SIOH + OH™ - Si0~ + H,0

Figura 6.19. Influencia del pH en la carga eléctrica de superficie y borde de las particulas de arcilla.

Con base en lo anterior, la magnitud CIC se puede definir como la suma de todos los cationes de
cambio que un mineral puede absorber a un determinado pH.

Caracteristicas de los minerales mas comunes de arcilla

De acuerdo a su estructura y a los minerales mas predominantes, la arcilla se puede dividir en tres
grupos principales (Scott, 1965): | Caolinitas, Il llitas y 111 Montmorilonitas. Las caracteristicas
principales de estos tres minerales de arcilla son:

a)

b)

Caolinitas. Consiste en una estructura mineral conformada por la repeticion indefinida de
unidades estructurales 1:1, las cuales se unen mediante enlaces de hidrogeno. Esta
caracteristica le da cierta estabilidad eléctrica al sistema y la alta fuerza de sus enlaces
provoca la formacién de grandes particulas de arcilla. Debido a esto, al absorber agua no
permiten la entrada de moléculas de agua a sus reticulas y por tanto no suelen experimentar
expansiones. Estas arcillas son moderadamente plasticas y de baja capacidad de
intercambio catidnico.

Ilitas. Presentan una estructura mineral similar a las montmorilonitas (2:1), con la diferencia
de que los enlaces entre unidades se llevan a cabo por medio de cationes de potasio que le
dan cierta estabilidad eléctrica al conjunto. Dicha caracteristica la posiciona en un punto
intermedio entre las caolinitas y las montmorilonitas; es decir, con expansividad,
plasticidad y CIC intermedios.

Montmorilonitas. Arcilla conformada por unidades estructurales 2:1, cuyos enlaces entre
unidades son débiles (fuerzas de Van der Waals). La alta actividad de procesos de
sustitucion isomorfa durante su formacion las hace presentar altas cargas eléctricas
negativas en su estructura y en consecuencia forman particulas muy pequefias. Esta
caracteristica les permite atraer facilmente a las moléculas dipolares de agua a su estructura
y debido a esto suelen presentar grandes expansiones y contracciones. Estas arcillas son de
plasticidad y capacidad de intercambio catidnico altas.

Suponiendo que un rectdngulo representa una lamina octaédrica y un trapecio a la tetraédrica, la
estructura mineral de estos tres grupos principales de arcilla se puede apreciar en la Figura 6.20.
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Figura 6.20. Estructura de los minerales principales de arcilla (Modificada de Scott, 1965): a) caolinita; b)
llita; ¢) Montmorilonita.

Un resumen de las caracteristicas cualitativas y cuantitativas de los tres grupos principales de
minerales de arcilla se presentan en la siguiente tabla:

Tabla 6.2. Caracteristicas de los tres principales minerales de arcilla (Mitchell, 1976).

Mineral de Enlace entre  Sustitucion CIC Se
. Estructura . . 2
arcilla reticulas isomorfa  (meq/100g) (m°lg)
- Fuerte .
Caolinita g (hidrégeno) Baja 0.03-0.1 10-20
Moderado
llita % (i6nico de Moderada  0.2-0.3 65-100
potasio)
== i
Débil (V
Montmorionita d:f:/\faa"’:; Alta 08-15  50-800
—

6.3.3 Interaccion arcilla-agua-electrolito

Sistema agua-arcilla

Varios investigadores han propuesto algunos sistemas agua-arcilla para tratar de comprender
diversos fendmenos que normalmente se presentan en arcillas, principalmente el fendmeno de
consolidacion. (ej., Terzaghi, 1941; Barden, 1969; Zeevaert, 1986). Ya que en la naturaleza las
arcillas se encuentran mezclados con otros suelos de grano grueso, se considerara el modelo de
Zeevaert (1986) para el estudio del fendmeno de disgregacion de las arcillas dispersivas. Este
modelo considera que el suelo se divide en dos estructuras:

e Estructura secundaria o microestructura. Consiste en conjunto de particulas de arcilla
(clusters) unidos por enlaces secundarios. El arreglo del conjunto de particulas en la
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microestructura produce una cierta cantidad de poros denominados micro-poros (Figura
6.21).

e Estructura primaria 0 macro-estructura. Consiste en un esqueleto continto formado por
granos gruesos, a los cuales se les unen las particulas de arcilla. En esta estructura se
presentan grandes poros o macro-poros donde el agua fluye debido a un gradiente
hidraulico (Figura 6.21).

Granos

gruesos
Estructura

primaria

Paiticilas Particula de arcilla

LR
. de arcilla Mmo-poms { \\\\ Z'/ Micro-poros

cluster

Estructura secundana \ <
(cluster de arcilla)

Figura 6.21. Concepto esquematico de la estructura de un suelo. Modificado de Zeevaert (1986)

En un suelo puramente arcilloso la macro-estructura estaria conformada por grumos compuestos
de varias unidades micro-estructurales, en donde los espacios que quedarian entre ellos darian
forma a los macro-poros, como se muestra en la Figura 6.21.

Segun el modelo de Zeevaert (Figura 6.21), cuando en el suelo se presenta un flujo de agua, el agua
inicialmente es conducida por los macro-poros y posteriormente se transfiere a los micro-poros.
El agua en los macro-poros se le conoce como agua absorbida (agua normal o agua libre) y puede
fluir libremente si se genera un gradiente hidraulico y puede ser evaluada por medio de la ley de
Darcy. Sin embargo, el agua en los micro-poros no puede ser evaluada por la Ley de Darcy, ya que
ésta cambia de densidad cuando las moléculas dipolares del agua y iones de carga positiva disueltos
en ella son atraidas por la carga negativa de las particulas.

Formacion de la doble capa difusa

La deficiencia de carga negativa de una particula de arcilla genera la atraccion de moléculas de
agua y cationes alrededor de esta con una fuerza considerable, la cual disminuye con el aumento
de la distancia desde la superficie de la particula. La regién donde se producen fuerzas
electrostaticas de atraccion entre la carga negativa de la particula y las cargas positivas impuestas
por los cationes intercambiables y moléculas de agua se conoce como doble capa difusa, que es
como una nube ionica en la cual los iones estan en constante movimiento. La naturaleza y
propiedades de la doble capa difusa depende esencialmente del tipo de mineral y la quimica del
agua de poro.
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Figura 6.22. Distribucién ionica de acuerdo con el concepto de la doble capa eléctrica (Mitchell, 1976).

El agua ubicada dentro de la doble capa difusa se conoce como agua adsorbida, la cual se asume
que es la que se encuentra dentro de los micro-poros segun el modelo de suelo de Zeevaert
esquematizado en la Figura 6.21.

Inicialmente, la atraccion negativa de las particulas de arcilla provoca que algunos de los iones
positivos y las zonas positivas de las moléculas de agua se orienten de tal manera que forman una
capa fuertemente unida alrededor de la superficie de las particulas, denominada como capa dura
(Figura 6.23). Posterior a ésta, se presenta la capa difusa, denominada asi debido a que la
concentracion de iones positivos va disminuyendo conforme se aleja de la superficie de la particula
de arcilla. Juntas la capa dura y la capa difusa conforman el agua adsorbida por la particula.

_}\f—:%}) @ Capa dura @
% : @ Limite de le;l)oble capa difusa
2 ®®® ® ®
= @ ®® Agua libre @
P ©
E = @Capa®_ ) @
_ difusa @ -
- 8®® o ©
e © )

Figura 6.23. Partes que componen a la doble capa difusa.

Dependiendo del tipo de mineral de arcilla, las particulas de arcilla pueden estar unidas por solo
por moléculas de agua o con una combinacion de moléculas de agua y cationes. Por ejemplo, en
las arcillas caolinitas, las particulas estdn unidas por enlaces fuertes de hidrégeno que son el
producto de la disociacion de moléculas de agua, mientras que las ilitas y montmorilonitas
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presentan enlaces mediante la accion dipolar de las moléculas de agua y los cationes disueltos en
ella.

La Figura 6.24 muestra dos particulas de arcilla, una montmorilonita y la otra caolinita, con capas
de agua adsorbidas. El espesor del agua adsorbida es aproximadamente la misma, pero debido a la
diferencia de tamafios la montmorilonita tendrd mucha mas actividad que la caolinita, es decir, mas
plasticidad, mas dilatacién y contraccion, asi como cambio de volumen. De aqui el diferente
comportamiento de los diversos minerales de arcilla.

A dsorbid V/ // ‘
gua adsorbida v\——— 4

Caolinita
(1000 x 100 nm)
\ \
Montmorilonita %

(100 x 1 nm)

~

~

Figura 6.24. Espesor relativo de la capa de agua adsorbida por una montmorilonita y caolinita sédica
(Lambe, 1958).

La adsorcion de agua en las arcillas se puede presentar mediante varios procesos quimicos como:
enlaces de hidrégeno, hidratacion ionica, 6smosis y mediante la atraccion dipolar (Mitchell, 1976).

La viscosidad del agua adsorbida es muy grande en comparacion con el agua normal y puede ser
considerada como en estado sélido, ya que no puede ser eliminada facilmente por procesos
mecanicos (Winkerkorn, 1943). Para retirar el agua adsorbida, la arcilla tendria que ser calentada
a mas de 200°C, pero se corre el riesgo de que la particula de arcilla se calcine.

El espesor de la doble capa difusa varia dependiendo de la concentracion iénica y de la magnitud
de carga eléctrica negativa que ejerce la particula. El espesor de ésta se define cuando el efecto de
atraccion de la carga eléctrica ya no influye.

La cantidad de carga eléctrica en la superficie de la particula se puede describir por medio del
potencial eléctrico, ,. Puede demostrarse que a lo largo de la capa difusa, el potencial eléctrico
disminuye (y) aproximadamente de forma exponencial con la distancia (x):

Y(x) = oo 6.18

donde
Y, Potencial eléctrico en la superficie de la particula (mili VVolts).
x: Distancia desde la superficie de la particula.

_ 8mnpe’v? 6.19

2
k AKT

1o Concentracion de iones, iones/m?,
e: Carga eléctrica, Coulomb.
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v: Valencia idnica.

K: Constante de Boltzmann, Jouls/Kelvin.
T: Temperatura de la solucion, Kelvin.

A: Constante dieléctrica de la solucion.

La variacion de forma exponencial de i solo se presenta cuando ¥, < 25mV (mili Volts). Por
tanto, el espesor de la doble capa difusa se puede definir con la distancia centroidal en x de la curva
exponencial del 1, como x = 1/k (Figura 6.25).

Suponiendo que 8me?/AKT son constantes, la ecuacion 6.19 se puede resumir de la siguiente
manera:

k? = Cnyv? 6.20

Considerando que el espesor de la capa difusa es T, = x = 1/K y sustituyendo esto en la ecuacion
6.20, se obtiene que:

. 1 6.21
P Cnov? \/%v
Yo

Centroide

Potencial eléctrico, Y

Distancia desde la superficie de la
particula, x

Figura 6.25. Variacion del potencial eléctrico (modificada de Mitchell, 1976).

Mecanismo de dispersion

En la union de dos particulas se presentan dos tipos de fuerzas, las de repulsion y las de atraccion.
Las fuerzas de repulsion se deben a la interaccion de los campos de potencial eléctrico negativo de
ambas particulas, y son contrarrestadas por fuerzas de atraccion o positivas generadas por las
fuerzas de Van der Waals o por otro tipo de enlace, por ejemplo, de hidrégeno o iénico.

En la interaccion arcilla-electrolito (agua + iones), si las fuerzas de repulsion en las particulas de
arcilla son mayores que las fuerzas de atraccion, la arcilla se dispersa o disgrega; es decir, las
particulas de arcilla se rechazaran unas con otras de modo que no se forma una estructura estable.
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Cuando las fuerzas de atraccion predominan, se dice que las particulas de arcilla floculan, es decir,
se atraen unas con otras formando una estructura estable.

Las fuerzas repulsivas que acttan en la doble capa difusa son afectadas por diferentes factores, por
ejemplo:

Concentracidn de electrolito. De acuerdo con la Ec. 6.21 y la Figura 6.26 puede verse que,
a altas concentraciones de electrolito tipo NaCl en el agua de poro de una arcilla
montmorilonita, conduce a una doble capa difusa mas pequefia, ya que la alta concentracion
de Na* contrarresta la carga negativa de las particulas de arcilla. Por tanto, las fuerzas de
repulsién son mas bajas. A bajas concentraciones de NaCl el efecto es el contrario.

Valencia de los cationes. Si en la interaccion arcilla-electrolito se genera un intercambio de
cationes de baja valencia por cationes de mayor valencia, como Na* por Ca*™*, entonces
el espesor de la doble capa difusa disminuye y en consecuencia las fuerzas repulsivas

también (Ec. 6.21).

Potencial eléctrico (mV)

300

250

200

150

100

Particula de arcilla imaginaria

Baja concentracion de NaCl

Alta concentracion
| KdeNacl \—\

L _—) i
0 100 200 300 400 500 600 700 8OO 900

Distancia desde la superficie
de la particula (4)

Figura 6.26. Efecto de la concentracion de electrolitos en el potencial eléctrico de la doble capa difusa

para una montmorilonita (Mitchell, 1976).

Otros factores que afectan el espesor de la doble capa difusa son la constante dieléctrica del
electrolito, la temperatura y el pH (Mitchell, 1976).

El efecto de la variacion de las energias de atraccion y de repulsion se presentan de forma
esquematica en la Figura 6.27.
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Figura 6.27. Variacion de la energia de repulsion y atraccion en particulas de arcilla en funcién de n,, v,
A, pHY T (Mitchell, 1976).

6.3.4 Minerales de arcillas potencialmente dispersivos

Las arcillas dispersivas son aquellas cuya naturaleza mineral6gica provoca la disgregacion de sus
particulas al entrar en contacto con agua. La disgregacion puede ocurrir de forma casi inmediata y
con velocidades de flujo bajas o en flujo estacionario. La presencia de arcillas dispersivas se puede
observar en rios o lagos con agua turbia, rios con baja velocidad de corriente, en zonas que
experimentan descensos de niveles topograficos abruptos durante lluvias, con alta presencia de
carcavas y grietas, y mediante la formacion de conductos a traves de los suelos conocidos como
tubificacion (Figura 6.28).

En particular las arcillas con altos contenidos de cationes de sodio (Na*) y con gran capacidad de
intercambio catidnico tienden a ser dispersivas. Las arcillas con mayor probabilidad de presentar
estas caracteristicas son las esmectitas, principalmente del grupo de las montmorilonitas. Las ilitas
tienden a ser moderadamente dispersivas, mientras que las caolinitas y otros minerales relacionados
como las halositas no son dispersivas. EI fendmeno de dispersion también depende de la quimica
del agua intersticial ya que afecta el espesor de la doble capa difusa y la carga eléctrica negativa de
las particulas de arcilla. Por lo general, muchas de estas arcillas fueron creadas en ambientes
marinos y suelen conocerse como arcillas sodicas.
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Figura 6.28. Casos de erosion por presencia de arcillas dispersivas (Carey, 2014).

Cuando las arcillas sodicas interactian con aguas avidas de sales, como es el agua de lluvia, o con
baja concentracion de sales, se produce un intercambio cationico y las particulas de arcilla pierden
cationes de sodio. Si la concentracion de Na+ en la arcilla disminuye considerablemente durante el
proceso de interaccion, las moléculas de arcilla se disgregan, es decir, la baja concentracion de Na+
provoca que las fuerzas repulsivas aumenten y provoguen este efecto. Dependiendo de la cantidad
y tipo de arcilla dispersiva en los suelos, éstos pueden ser poco o altamente inestables.

Si se produce un intercambio catidnico de Ca ™ por Na * en una arcilla sédica se conduce a una
doble capa difusa mas pequefia y a un menor potencial de dispersividad. Asi, por ejemplo, la
adicion de cal (CaO o Ca (OH)2) o yeso (CaSQOs) conduce al intercambio de cationes de Ca ™y
reduce la dispersividad.

En la seccion 8.8.2 correspondiente al capitulo de socavacion en presas se describen las técnicas
para identificar la presencia de arcillas dispersivas en suelos.
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7. SOCAVACION EN PUENTES

7.1 GENERALIDADES

El fendmeno de socavacién puede provocar dafios importantes en la cimentacion de los puentes,
desde una erosion menor en las margenes adyacentes del cauce, estribos o en los terraplenes de
acceso hasta el colapso de la estructura del puente o de sus accesos. El interés por determinar la
socavacién en un puente radica en saber si la estructura corre algun riesgo y en establecer formas
de proteccion. Las mayores profundidades de socavacion se presentan durante una creciente.

En la actualidad existen diversos métodos para calcular la profundidad de socavacion en las
subestructuras de los puentes como pilas y estribos. Muchos de ellos se han derivado de
observaciones de campo y otras de estudios con modelos de laboratorio. Sin embargo, debido a las
numerosas variables involucradas en el fendbmeno de socavacion, existe incertidumbre sobre
cuando emplear unos y otros métodos.

En este capitulo se describen y comparar los métodos cominmente usados y mas recientes en el
calculo de socavacién. Asi mismo, se proporcionan los elementos necesarios para calcular la
profundidad total de socavacion que puede ocurrir en los puentes. Tal profundidad tiene diversos
componentes en funcién de los tipos de socavacion que existen:

e Socavacion general.
e Socavacion por contraccion.
e Socavacion local.

El primer componente de socavacion es debido a procesos fluviales e independiente de la existencia
del puente, en tanto que los dos ultimos se deben a la interaccion rio-estructura. Estos tres
componentes de la socavacion se deben considerar para obtener la socavacion total en una pila o
estribo de un puente (Figuras 7.1 y 7.2). Al considerar eso, se supone que cada componente es
independiente.

Nivel de lecho original —
g — )

Nivel de inundacion

Nivel normal

Socavacion
local en estribo

Socavacion
local en pila
Socavacion

Nivel de lecho .
total en la pila

final

Socavacién por
contraccion mas la
general

Figura 7.1 Tipos de socavaciones que pueden ocurrir en un puente (Melville y Coleman, 2000).
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Figura 7.2. Componentes y tipos de socavacion que se involucran en el célculo de socavacion total de un
puente (IHRB, 2006).

En este capitulo también se proponen algunas medidas de prevencién y mitigacion contra la
socavacion en las pilas, estribos y terraplenes de acceso de los puentes, asi como algunas técnicas
para su monitoreo.

7.2 ELEMENTOS DE HIDRAULICA FLUVIAL
Se sabe que el esfuerzo cortante  producido por el agua en el fondo de un cauce es:
T = YRS, 7.1

y: Peso volumétrico del agua, kg/m?®.
R: Radio hidraulico de la seccion, m.
S,,: Pendiente de la ldmina de agua o pendiente hidréulica, Figura 7.3, m/m.

v?
A T~ . A
5. ¥ ~— < Linea g ,
29 L“ —= (f_fllgrgia hy
| dMming de T=—=_Y Sf: Pendiente de la linea de
T 41 L * Vi energia
Sw: Pendiente de la lamina
de agua

S,: Pendiente del fondo del
cauce

\
A
- Y %2

Nivel de referencia

Figura 7.3. Elementos geométricos de un cauce, seccion longitudinal.
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La velocidad de corte en el fondo (V) es:

7.2

p.- Densidad del agua (1000 kg/m?).

Por la segunda ley de Newton se tiene que el peso volumétrico del agua es y,, = p,, g, siendo g la
aceleracion de la gravedad. Entonces,

zg 7.3
V.= |-—==./gRS,
Yw
El nimero de Reynolds (Re) asociado al diametro d del material del fondo es:
V.d 7.4
Re, = ”
d: Didmetro del material del fondo.
v: Viscosidad cinematica del fluido (m?/s ¢ Stokes), la cual es igual a:
H 7.5

vV=—
Pw
w: Viscosidad dinamica del fluido (N-s/m2 ¢ Poise).

La velocidad media de la corriente de agua se determina cominmente mediante la ecuacién de
Chézy:

V: Velocidad media del flujo, m/s.

R: Radio hidraulico, m.

S¢: Pendiente de la linea de energia o gradiente de energia hidraulico, Figura 7.3, m/m.
C: Coeficiente de Chézy, m¥?/s.

A menudo se supone que la pendiente de la linea de energia Sy es igual a la pendiente del lecho S,,
pero en ciertos casos esta suposicion es erronea. En el caso de flujo subcritico no permanente Sy >
S, pero cuando el flujo es supercritico no uniforme Sy < S, (Henderson, 1966). Para el caso en
que el flujo es uniforme es valido suponer que Sy = S, = S, (Figura 7.3).

El coeficiente C de Chézy se puede obtener en forma logaritmica como:

12R
C=18log— -
dgg
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Pero también en funcién del coeficiente de Manning (n),

o Lo 78
n

7.3 SOCAVACION EN LECHO MOVIL O AGUAS CLARAS

Los diferentes tipos de socavacion ocurren a diferentes escalas de espacio y de tiempo. Por ejemplo,
el flujo tridimensional que ocurre en la vecindad de la cimentacion del puente es muy importante
para la socavacion local, pero es mucho menos importante para la socavacion general a largo plazo.

La socavacion localizada, por estrechamiento y local, puede ocurrir en condiciones de aguas claras
o de lecho movil. En materiales granulares esta condicién se puede analizar mediante el esfuerzo
cortante adimensional de Shields (8):

i 7.9

=G~ Dowgd]

6: Esfuerzo cortante adimensional que actGa en los materiales del lecho de un rio con
comportamiento friccionante.

6.: Esfuerzo cortante adimensional critico que define el movimiento incipiente de los materiales
del lecho de un rio con comportamiento friccionante.

7. Esfuerzo cortante en el lecho del cauce.

s, Gravedad especifica del material del lecho.

d: Diametro del material del lecho.

Si 6 < 6, la socavacion es en aguas claras, pero si 8 > 6, la socavacion es en lecho movil. La
curva mostrada en la Figura 7.4 es conocida como curva de Shields y limita dicho movimiento
incipiente.

<

=
73
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%) 01+ I: )
é 0.055
—

[

Il Sin movimiento
© (Aguas claras)

0.01 - - - - - 1
1 10 100 1000

Re, = (V.d/v)

Figura 7.4. Diagrama de Shields que define el inicio del movimiento de sedimentos granulares.

Situaciones tipicas de socavacidn con aguas claras se presentan cuando (Arneson et al., 2012): (1)
el cauce esta formado por materiales muy gruesos; (2) corrientes de baja pendiente y de baja
velocidad; (3) depositos locales de materiales de lecho con tamafios mas grandes que los tamarios
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de las particulas arrastradas por la corriente; (4) cauces acorazados, donde la fuerza tractiva es
suficientemente alta como para penetrar el lecho en la zona de pilas y estribos; (5) canales o llanuras
de inundacién con vegetacion.

Para el caso de socavacion con lecho movil son de esperarse profundidades de socavacion menores
debido a la recuperacion del lecho por el material transportado desde aguas arriba. Sin embargo,
debe considerarse la maxima profundidad de socavacion que se pueda alcanzar en esta condicion,
ya que durante este proceso la cimentacion del puente podria perder cierta capacidad de carga y
provocar algun dafio estructural o asentamiento.

73.1 Velocidad de corte critica

De acuerdo con la Figura 7.4, la curva de Shields que representa el inicio del movimiento de los
materiales friccionantes (arenas y gravas) se puede expresar en términos de la velocidad de corte
critica como (Melville y Coleman, 2000):

V,e = 0.0115 4 0.0125d%y,  para 0.1 mm < dsy < lmm 7.10
V. = 0.0305d%5 + 0.0065d;1, paralmm < dgy < 100mm 7.11
En estas ecuaciones V. estd en m/s y ds, en mm.

Debido a la relacion que hay entre la velocidad del flujo y el esfuerzo cortante generado en el lecho,
el esfuerzo cortante critico para el inicio del movimiento de las particulas se define como:

7o = pyVi 7.12
7.3.2 Velocidad media critica

Si se prefiere utilizar la velocidad media de la corriente para describir el movimiento incipiente de
los sedimentos, ésta puede determinarse a partir de la siguiente ecuacion:

7.13

R1/3
gn?

e

V. es la velocidad media critica, R es el radio hidraulico del cauce y la n de Manning es el valor
para condiciones limite que pueden determinarse con la ecuacion de Strickler, o

Ve y 7.14
Y — 57500 (5.53—)
V*c g d50

y: Tirante medio del cauce.

Existen varias relaciones empiricas para la velocidad media critica. Un ejemplo es la siguiente
ecuacion dada por Neill (1968) (Melville y Coleman, 2000):
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y )1/6 7.15

V= 1410(s; - Dgdsol®® (2=
dso

La Ec. 7.15 puede obtenerse utilizando las ecuaciones de Manning y de Strickler y el pardmetro de
Shields. Con s, = 2.65 para sedimentos de cuarzo, la Ec. 7.15 puede simplificarse a:

V. = 5.67yY6ds,"/? 7.16

En la Ec. 7.16, V, es la velocidad media critica en m/s de un flujo que transportard material de
fondo de diametro ds, en m, y y es el tirante en m. Si la velocidad media del flujo V < V_, las
condiciones de socavacion seran en aguas claras, y viceversa.

Las ecuaciones para determinar V. deben de aplicarse con precaucion, ya que la presencia de
vegetacion en el lecho y llanuras de inundacion de un rio, pueden disminuir significativamente la
velocidad de la corriente y aumentar la resistencia a la erosion de los materiales, y conducir a que
la socavacion se presente en aguas claras. Asi mismo, en lechos con suelos cohesivos y rocosos se
esperaria que la forma de socavacion también fuera en aguas claras; la excepcion son las arcillas
dispersivas.

7.3.3 Uniformidad de los sedimentos

Hasta ahora la comparacion entre V, y V para determinar la forma de socavacion en lecho movil o
aguas claras es solo aplicable a materiales con una granulometria tal que no tengan posibilidad de
presentar acorazamiento.

Acorazamiento

El acorazamiento de un cauce se produce cuando el lecho tiene sedimentos con graduaciones muy
amplias, de forma que el flujo de agua remueve las particulas més pequefias ocasionando un
reacomodo de las particulas mas gruesas que forman una coraza. Cuando la coraza se forma, suele
inhibir la erosién, protegiendo a los materiales bajo de ella, por lo general més pequefios
(Figura 7.5).

Material debajo de la coraza

Capa de acorazamiento

Figura 7.5. Distincion entre (a) la capa de acorazamiento en el lecho de un rio y (b) el material debajo de
la coraza (Lagasse et al., 2012).

Las condiciones criticas de acorazamiento son aquellas por encima de las cuales es imposible el
acorazamiento de cauces con sedimentos no uniformes, ya que la coraza se romperia al estar
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sometida a altas velocidades del flujo (Melville, 1988). Esta condicion se puede caracterizar por
una velocidad critica de acorazamiento (V).

Evolucion de la velocidad de acorazamiento

A medida que aumenta la velocidad de la corriente, el movimiento de las particulas pasa por
diferentes situaciones durante el proceso erosivo (Figura 7.6):

1. Al aumentar el caudal en época de creciente, se incrementa la velocidad media del flujo en

el cauce.

La velocidad del flujo es tal que se inicia el movimiento de las particulas (V > V).

3. Se puede presentar el acorazamiento de cauces formados por particulas no uniformes, ya
que el flujo de agua mueve particulas finas reacomoda otras y forma una capa resistente al
arrastre (V > 1,).

4. Se presenta remocion del lecho acorazado debido al incremento de la velocidad del flujo
(V> Vo).

N

I7,: Velocidad de acorazamiento.
V..: Velocidad critica de acorazamiento.

@ 5 @ ® @

Sentido del flujo
id 1

Incremento de la velocidad del flujo
Figura 7.6. Evolucion de la velocidad de la corriente y movimiento de las particulas (SIPUCOL, 1996).
Forma de socavacion en lechos acorazados

Segun Gracia y Maza (1997) los materiales del lecho tienen distribucion granulométrica no
uniforme si la desviacion estandar geometrica es o, > 3.0, y uniforme si o, < 3.0.

Para materiales como gravas y arenas con distribucion log-normal (Gracia y Maza, 1997), se tiene:
Gg = d84/d50 717

o, Desviacion estandar geométrica.
d;: Didmetro tal que el i % de la muestra en peso tiene un tamafio menor que D;.

Melville y Coleman (2000) consideran que el material del lecho es uniforme cuando o, < 1.3 a 1.5
(aunque generalmente se trabaja con 6, < 1.3) y no uniforme cuando o, > 1.3, en el cual se puede
presentar acorazamiento del cauce.
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Otra forma de evaluar la uniformidad de los materiales del lecho es mediante la determinacion del
coeficiente de uniformidad C,,, el cual se determina como:

Cu = d60/d10 7.18

en donde, si C,, < 3, la distribucion granulométrica se considera uniforme o mal graduada y no
uniforme o bien graduada si C,, > 3.

Segun Melville y Coleman (2000), las formas de socavacién en lechos acorazados se pueden
determinar bajo las siguientes condiciones:

Aguas clarassiV, <VyV <V, 7.19

Lecho movil siV > V, 7.20

La degradacion del fondo de un rio puede ser reducida de forma importante si se forma la coraza,
y al igual que los lechos arcillosos pueden requerirse muchas avenidas antes de que se alcance la
socavacién maxima en aguas claras.

Melville es uno de los pocos investigadores que ha presentado un método para calcular la
socavacion local en pilas y estribos bajo la influencia de lechos acorazados, el cual se trata en la
seccion 7.6 correspondiente al calculo de socavacion local.

7.4 SOCAVACION GENERAL

La socavacion general es aquella que ocurre independientemente de la existencia del puente. Su
estudio se realiza a gran escala, es decir, en tramos largos de rios o a nivel cuenca, abarcando la
zona donde se proyectd el puente. En dicho estudio se consideran los procesos fluviales y
geomorfoldgicos que pueden influir en la estructura durante su vida de disefio.

Puede presentarse a largo y a corto plazo; la diferencia entre estos dos es el tiempo que necesita
cada uno para generar la socavacion. La socavacién a largo plazo tiene una escala de tiempo
considerablemente grande, normalmente del orden de muchos afios, e incluye la degradacion
progresiva del lecho y erosion lateral de las bancas del rio o el depdsito continuo de sedimentos en
el lecho del rio. La degradacion progresiva se debe a los cambios hidrometeorol6gicos, como es la
prolongacion de flujos altos, cambios geomorfologicos, como descenso del lecho del rio debido a
los grandes cambios geomorfoldgicos de la cuenca, o por la influencia antropogénica, por ejemplo
la construccidn de presas. La erosion continua de las bancas o margenes de rios puede provocar el
flanqueo de puentes o la socavacion de los terraplenes de acceso o estribos. La erosion de las bancas
puede generarse debido a la ampliacion de canales, migracion de meandros, cambios repentinos en
el curso del rio, como es el caso del corte de la curva de un meandro. La socavacion general a largo
plazo puede ser insignificante durante la vida atil del puente si la tasa de erosion desarrollada es
relativamente baja, pero pueden presentarse repentinamente si se realiza el corte de un meandro
cerca del sitio del puente (Melville y Coleman, 2000).

La socavacion general a corto plazo ocurre cuando la elevacion del lecho o margenes de un rio
flucttan continuamente. Puede ser provocada por el efecto de los siguientes fendmenos: (a) al paso
de una avenida importante o por varias separadas por tiempos muy cortos, (b) confluencia de dos
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corrientes de agua, (c) cambio del talveg del cauce o (d) formacion de rios trenzados y (e) migracion
de las formas del lecho. Estos cambios pueden ser diarios, semanales, anuales o estacionales.

Para la determinacién de la socavacion general se requiere inicialmente de evaluaciones
cualitativas en las que se consideren los diversos factores, como el escurrimiento desde la cuenca
(hidrologia), la aportacién de sedimentos al cauce (erosion en la cuenca), la capacidad de transporte
de sedimentos de la corriente (hidraulica) y la respuesta de la corriente a estos factores
(geomorfologia y mecanica de rios). Estas evaluaciones cualitativas tienen como objetivo principal
ayudar a comprender el comportamiento del rio y complementar los andlisis subsecuentes
cuantitativos o modelados numéricos.

Si se detecta que el fondo del rio en estudio se esta degradando, se debe usar la elevacion final de
la degradacion como la base para el calculo de la socavacion por contraccion y local. En caso de
aumento del lecho por el depdsito continuo de sedimentos, las profundidades de socavacion por
contraccion y local deberan calcularse a partir de la elevacién del fondo actual. Este Gltimo caso
deberé tomarse en cuenta en las medidas de mantenimiento del puente, como la programacion de
actividades de desazolve.

Estribo D;\ ‘ﬁl Nivel de agua I’J:j Estribo Estribo [lj,f_

Perfil
original

Perfil después de la
sedimentacion del
material

Pila Pila

Figura 7.7. Aumento del lecho del lecho del rio en la zona del puente por depoésito continuo de sedimentos
(Melville y Coleman, 2000).

Durante la recopilacién de informacion de la zona donde se ubicara el puente, es importante
determinar si la corriente de agua durante alguna avenida es capaz de transportar materiales pesados
que puedan dafiar o colapsar la estructura de aquel, como rocas, arboles, basura, entre otros. Esta
consideracion servira para proponer las medidas de proteccién adecuadas.

Figura 7.8. Dafios en la estructura de puentes debido al arrastre de materiales pesados (Melville y
Coleman, 2000).

A continuacion, se presentan algunas relaciones cualitativas y cuantitativas para determinar si el
rio va a tener deposito de sedimentos o degradacion, y algunas expresiones para evaluar la posible
socavacioén a largo plazo. Hay estimaciones de la socavacion general tomando en cuenta otros
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factores, tales como migracién lateral, socavacion en curvas, socavacion en confluencias, la
socavacion debido a las formas de fondo, socavacion aguas abajo de estructuras que retienen
sedimentos, entre otros (Melville y Coleman, 2000; Lagasse et al., 2012).

74.1 Relaciones cualitativas

Mediante la ecuacion de balance vista en el capitulo 3 (Ec. 3.1) puede hacerse una estimacion
cualitativa de la respuesta de una corriente a cambios climatolégicos o de la cuenca:

SeQ x Qs ds 7.21

donde Q es el caudal o gasto liquido, S, la pendiente de energia, Qs es el gasto sélido o de
sedimentos arrastrados y ds, es la mediana de los didmetros del sedimento.

La ecuacion 7.21 propuesta originalmente por Lane (1955) indica que si una 0 mas variables se
alteran, las otras variables se ajustaran para restablecer el balance o equilibrio del rio. Asi, esta
simple relacion representa una herramienta valiosa que puede revelar un potencial de socavacion
en rios (Melville y Coleman, 2000).

Por ejemplo, la extraccion de sedimentos o la construccion de una presa provoca una reduccion de
la aportacion de sedimentos aguas abajo de un rio. Si Q y ds, permanecen constantes, la Ec. 7.21
indica que una disminucion en la aportacion de sedimentos provocara una disminucion de la
pendiente aguas abajo del sitio. Lo que se traduce en una degradacion aguas abajo del sitio de
extraccion o de la presa (Figura 7.9). Mediante la Ec. 7.21 este efecto se puede representar como:

Se Q x Qg dsg 792

en la que los superindices indican variaciones en los parametros que los tienen. El punto de control
de una presa previene cualquier degradacion hacia arriba de ella.

Degradacién

en la presa

Cimentacion del puente
amenazada por la
degradacion

Pendiente de equilibrio antes de
la construccion de la presa

Pendiente final de equilibrio Nivel base

Figura 7.9. Disminucion de la pendiente, junto con la degradacion que ocurre aguas abajo de una presa,
que causa disminucion en el aporte de sedimentos (Melville y Coleman, 2000).

Para la situacion mas probable en que tanto el gasto liquido, como el aporte de sedimentos, se
reduce aguas abajo de una presa, la respuesta del cauce aguas abajo para un mismo didmetro del
sedimento se indica por la ecuacion (7.22) como:
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SFQ « Q5 dsg 723

En el extremo aguas arriba del vaso formado por la presa, la capacidad de transporte de sedimentos
se reduce conforme la corriente entra al vaso. La respuesta de equilibrio del rio es:

S5Q < QF dsg 7.24

Esto indica una disminucién de la pendiente aguas arriba del vaso con deposito de sedimentos, ya
que existe una reduccion de la capacidad de transporte en ese punto.

La relacion entre la forma y la pendiente de un cauce se ilustra en la Figura 7.10. De esta figura
puede concluirse que una variacion en la pendiente puede modificar el patron del flujo; una
disminucion de la pendiente puede provocar una transicion que va de un cauce ramificado (o
trenzado) inestable a uno de meandros con mayor estabilidad y viceversa.

.

‘ Sinuosidad — _orgttud del talveg Ejemplo de meandro
Longitud del valle

Cauce
recto

Combinacién de

Sinuosidad

Talveg (puntos
que unen la parte
mas profunda de
un cauce)

Combinacion de
meandros y Playas de
trenzados sedimento — "

! Cauce trenzado
L]

: Meandros
>

.

Pendiente

Figura 7.10. Relacion entre la forma del rio (en planta) y su pendiente (Richardson et al., 1990).

Cuando el cauce ha sido, es o serd cambiante, su respuesta puede evaluarse utilizando la relacion
de equilibrio (Ec. 7.21), asi como con las Figuras 6.10, y 6.11.
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Gasto medio anual (m3/s)
Figura 7.11. Relacion entre la forma del rio (en planta), pendiente del fondo y gasto medio (Lane, 1957;
citado en Melville y Coleman, 2000).

85



Se requiere de un buen juicio ingenieril basado en la experiencia para interpretar cada indicador
del potencial de socavacion y para consolidar los resultados en un marco general de posibilidades
de depdsito, degradacion o inestabilidad lateral.

7.4.2 Evaluacion cualitativa de depdsito de sedimentos y de degradacién

Neill (1973) comenta que la degradacion progresiva del perfil de un cauce debida a procesos
geoldgicos o cambios de régimen provocados por el ser humano no puede calcularse, sino que debe
estimarse con base en tendencias pasadas o en proyectos futuros. Para la evaluacion de la
socavacion general, tipicamente los ingenieros han recurrido a un reconocimiento de la zona y a
técnicas cualitativas para evaluar problemas potenciales de inestabilidad del cauce. Estos andlisis
facilitan una comprension aceptable de los procesos fisicos involucrados y proporcionan un
sustento para analisis subsecuentes y decisiones adecuadas.

Una vez recopilada la informacion de campo necesaria, podra evaluarse el depoésito o la
degradacion, con base en las medidas cualitativas delineadas en la seccion 7.4.1.

7.4.3 Evaluacion cuantitativa de deposito y degradacion

Como se dijo, la estimacion del depdsito o de la degradacion requiere un gran conocimiento del
transporte de sedimentos y de mecanica de rios. Esto también es cierto para el anélisis cuantitativo.
Richardson y Davis (1995) afirman que los cambios a largo plazo en el perfil del fondo de los
cauces son generalmente dificiles de evaluar.

El siguiente procedimiento para la evaluacion cuantitativa del depdsito general de sedimentos y la
degradacién esta basado en el método presentado por Richardson y Davis (1995):

e Cuando el andlisis cualitativo indique que es probable que ocurra dep6sito o degradacion,
estimar los cambios en la elevacion del fondo en los préximos 100 afios, utilizando uno o
mas de los siguientes criterios:

o Extrapolacion en linea recta de la tendencia actual (cuando la informacion recabada
del perfil del fondo lo permita).

o Buen juicio ingenieril.

o Anadlisis del peor de los escenarios, por ejemplo, que el gasto de disefio ocurra en
condiciones de bajas o altas de la lamina de agua.

o Programas de computo con transito de sedimentos o continuidad de sedimentos.

e Siel fondo se esta degradando, la socavacion total se determina sumando a las elevaciones
estimadas de degradacion del fondo la socavacion por estrechamiento y la socavacion local.

e Si hay un proceso de depoésito continuo, entonces la elevacion actual del fondo debe ser el
nivel base al cual se sumen la socavacion por estrechamiento y local, ya que el proceso de
azolvamiento puede ser revertido si ocurre una avenida importante.

Uso de mediciones de campo

Las mediciones historicas de la seccion transversal y de las elevaciones del fondo serian muy utiles
en la estimacion de la profundidad méaxima de socavacion general; pueden extrapolarse las
tendencias claras para determinar valores futuros. Los sondeos y las investigaciones del subsuelo
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proporcionan una idea aceptable de los estratos resistentes que limitan la profundidad de
socavacion.

7.4.4  Métodos para el calculo de la socavacién general
Métodos basados en la teoria del régimen

Lindley (1919) emple6 el término régimen para definir que un canal se encuentra en régimen
cuando su seccién y pendiente estan en equilibrio para el caudal transportado, de tal manera que
aumentos o disminuciones de él, hacen que el ancho y la profundidad se modifiquen. Numerosos
autores propusieron relaciones empiricas de este tipo basados en datos de canales de riego de la
India, Pakistan, Egipto y Estados Unidos (Maza y Garcia, 1996).

a) Formula de Régimen de Lacey (1930)

Si se conoce la relacion entre los niveles del agua y los gastos, Neill (1973) indica que los niveles
del fondo pueden determinarse en un puente sin estrechamiento con la formula de Lacey (1930)
(Melville y Coleman, 2000).

1/3

Hyy = 047 (%)

H,,: Tirante medio de socavacion, medido desde el nivel de agua de disefio hasta el fondo
socavado, m, el cual se define como el area hidraulica dividida entre el ancho de la superficie
libre del agua.

Q: Gasto de disefio, m%s.

f Factor de disefio, Tabla 7.1.

7.25

Figura 7.12. Esquema de la socavacion general en un rio.

Tabla 7.1. Factor f de Lacey en funcion del didmetro medio de sedimentos no cohesivos (Melville y
Coleman, 2000).

Didmetro medio de los granos (d,,,) [Factor de Lacey| Didmetro medio de los granos (d,,) |Factor de Lacey
mm f! mm f?
0.08 0.50 0.50 1.25
0.16 0.70 0.72 1.50
0.23 0.85 1.00 1.75
0.32 1.00 1.30 2.00
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El método fue disefiado para canales sin estrechamiento y con arenas aluviales. Neill (1973)
comenta que f debe ser de 1.0 para materiales arenosos, a menos que la experiencia indique otra
cosa. La férmula es igualmente aplicable a rios que a canales con fondo arenosos influidos por
mareas, pero pueden dar profundidades excesivas en materiales méas resistentes (Melville y
Coleman, 2000).

La profundidad de socavacion se obtiene como d;, = Hgy — .

b) Férmula de Régimen de Blench (1969)

El tirante medio de socavacion H,, (en m) abajo de la superficie libre del agua puede determinarse
con base en el gasto por unidad de ancho del canal:

q*? 7.26
Hgy = 1.2 76 para arenas con 0.06 < dgo(mm) < 2 '
50
0 bien:
q*® 7.2
Hsy =1.23 —1z para gravas con s = 2.65 ydsg > 2 mm '
50

q: Gasto por unidad de ancho del cauce principal, mT3/m.

s.. Gravedad especifica de las particulas del sedimento, adimensional.
ds,: Didmetro correspondiente al 50 % del material del lecho en peso mas fino, mm.

Método de la velocidad competente de Maza Alvarez y Echevarria Alfaro (1973)

Este método se basa en la hipdtesis de la ecuacion de continuidad, en donde la socavacion ocurrira
hasta que se alcance la condicion limite; es decir, la velocidad competente es aproximadamente
equivalente a la velocidad media para las condiciones de movimiento incipiente del material del
fondo (1.).

Segun Maza y Echevarria el tirante medio de socavacion en un cauce recto sin estrechamiento se
estima con:

Q0784 7.28
Hy, = O.365< )

0.78440.157

H,,: Tirante medido desde el nivel de agua de disefio hasta el nivel medio de socavacion, Figura
7.13, m.
Hgg(max)- Tirante maximo de socavacion, m.

¥, Tirante medio antes de la socavacion, m.
Yo(max)- Tirante maximo antes de la socavacion, m.

Q: Gasto de disefio, m%s.
W: Ancho de la superficie libre del agua para el gasto de disefio, m.
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ds,: Didmetro correspondiente al 50 % del material del lecho en peso mas fino, mm.

El método fue propuesto considerando rios muy amplios. Cuando el calculo de socavacion se hace
en este tipo de rios, el area de la seccion transversal del rio se puede obtener como A; = WH, Yy
Hg, tomarse como el radio hidraulico medio R = A,/P, siendo P es el perimetro mojado de la
seccion socavada.

Los autores permiten variaciones en el nivel del fondo a través de la seccion transversal, debidas a
falta de uniformidad del fondo y efecto de talvegs, y proponen calcular el tirante maximo de
socavacion con la siguiente expresion (Figura 7.13):

_ 5 Yo(max) Qo784 7.29
Hsg(méx) =0.36 Yo W0.784dg-0157

Las expresiones 7.28 y 7.29 se basan en la velocidad media minima para la cual inicia la erosion
del fondo, cuya expresion es:

V. = 3.62d57 Hy?”® 7.30
Nivel de agua para el Nivel de agua para
gasto de disefio /— gastos bajos
le / W / »
U 4 . L
r ——T= 'y 7'y
H Fhis Ay :
sg Yo(max)| Yo Hgg(max) Seccidn antes de la
] . I i socavacion
Sem——l N———T ,/,
----J’.--.::.ﬁm;._______-_______.’,c.,.
P S B

Seccion de socavacion

Figura 7.13. Pgrémetros de la seccion transversal para el método de la velocidad competente de Maza
Alvarez y Echavarria Alfaro (1973) (citada en Melville y Coleman, 2000).

El tamafio de los materiales del lecho considerados en las expresiones de este método son validos
para limos y arenas o gravas finas con d,s < 6 mm. El uso de estas ecuaciones con tamafos de
particulas de materiales mas finos, como las arcillas, suelen dar resultados que no concuerdan con
la realidad.

7.4.5  Otros métodos para el calculo de la socavacion general

El manual HEC-20 (Lagasse et al., 2012) recomienda realizar analisis de continuidad de
sedimentos para determinar si el cauce experimentard degradacion o depdsito continuo de
sedimentos. Este tipo de analisis resuelven la ecuacién de continuidad de sedimentos para evaluar
el transporte de sedimentos y, por lo general, suelen ser muy laboriosos. Dicho manual recomienda
el uso del programa HEC-RAS desarrollado por la USACE para realizar este tipo de analisis de
forma mas rapida.
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HEC-RAS resuelve la ecuacion de continuidad de sedimentos de Exner (Brunner y CEIWER-HEC,
2010):

— 00Qs 7.31
0x

on
(1-4,)B Fr

B: Ancho del canal.

n: Elevacion del canal.

A, Porosidad de la capa activa (es decir, del estrato que sera susceptible a la erosion).
t: Tiempo.

Q,: Gasto total de sedimentos (o de transporte de sedimentos).

x: Posicion en direccion del flujo.

Esta ecuacion demuestra que los cambios de volumen de sedimento en un volumen de control
(Figura 7.14) es igual a la diferencia entre el volumen de los sedimentos suministrados y el volumen
de sedimentos transportados fuera del volumen de control. ElI sedimento suministrado es el
sedimento que entra al volumen de control desde aguas arriba del volumen de control (XS1) y
desde cualquier fuente local (afluentes).

X?l XS|2 X

! Vol. de

I
I
Lecho 1
. _del rio |

Figura 7.14. Esquema del volumen de control usado por programa HEC-RAS para el célculo de transporte
de sedimentos (Brunner y CEIWER-HEC, 2010).

La parte derecha de la ecuacion de continuidad es el gradiente de sedimento que se genera en un
volumen de control. En el programa, al resolver esta ecuacion se obtiene la capacidad de transporte
de sedimento a través varios volumenes de control asociados a cada una de las secciones
transversales generadas en el rio de estudio. Esta capacidad es comparada con el suministro de
sedimentos que entra a un volumen de control. Asi, cuando la capacidad de transporte es mas
grande que el suministro de sedimentos habra una falta de sedimentos, lo que provocaré la erosion
de los sedimentos (degradacion). Si sucede lo contrario habra depdsito de sedimentos.

Los datos necesarios para realizar el andlisis en dicho programa son:

Topobatimetria del cauce principal y llanuras de inundacion.
Geometria de estructuras existentes.

Rugosidades tanto del lecho del rio como obras construidas sobre éste.
Estructuras verticales de control.

NS
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Relacion de la superficie del agua aguas abajo.

Hidrogramas de los flujos de entrada del evento de disefio o a largo plazo.
Hidrogramas de flujos de entrada por afluentes.

Granulometria del material del lecho.

Suministro de sedimentos aguas arriba

10 Suministro de sedimentos por afluentes

11. Seleccion de una relacion adecuada de transporte de sedimentos

12. Profundidad al estrato resistente en el cual ya no ocurre socavacion

LCoNo O

7.5 SOCAVACION POR CONTRACCION

7.5.1  Descripcion del fenémeno

La socavacion por contraccion es ocasionada por la disminucion del ancho del flujo, ya sea por
causas naturales o por la actividad antropogénica. La contraccion causada por la construccion de
un puente se debe a la disminucion del &rea hidraulica en el rio, ocasionada por la obstruccion de
la cimentacion o los terraplenes de acceso. La obstruccion méas grande es generada por los
terraplenes de acceso y, en menor grado, por las pilas del puente. La obstruccion es grande si los
terraplenes se proyectan hasta el cauce principal o si interceptan amplias zonas de inundacion.

Con base en el principio de continuidad, una reduccion en el area hidraulica de un cauce provocara
un aumento en la velocidad media del flujo y, por tanto, del esfuerzo cortante en el lecho. De esta
forma, se presenta un aumento en las fuerzas erosivas en la contraccion, ocasionando que la
cantidad de material del lecho removido supere al que es transportado normalmente por el agua a
la zona contraida. Esto produce un desequilibrio local, provocando que el nivel del lecho descienda
en dicha zona. Posteriormente, el aumento del area hidraulica ocasiona que la velocidad y el
esfuerzo cortante nuevamente disminuyan, haciendo que el equilibrio del rio se vaya restableciendo
con el tiempo. Esta situacion de equilibrio se da cuando el material que es removido es igual al
material que es transportado hasta el sitio en consideracion.

Desde otro punto de vista, la socavacion por contraccion se da por el cambio de rigidez entre los
materiales de estas estructuras y del cauce, y las caracteristicas del campo de flujo en la zona
contraida.

Las tres zonas de socavacion por contraccion cominmente observadas son (Figura 7.15):

1. En el canal principal en la zona contraida.
2. A una distancia corta aguas abajo del estribo o terraplén de acceso.
3. Enel estribo o terraplén de acceso.
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Figura 7.15. Tres zonas comunes de socavacion en estribos o terraplenes de acceso debido al
estrechamiento (IHRB, 2006).

Si la socavacion en algunas de estas tres zonas es suficientemente profunda, se puede presentar la
inestabilidad del terraplén o estribo y provocar su falla.

En el campo de flujo de la zona de contraccion se pueden identificar dos caracteristicas del flujo:

1. El flujo contraido.
2. Lageneracion y desprendimiento de vortices.

Contraccion Expansion

Zonas de
separacion

LR ERETEREEUE U UGS

Figura 7.16. Caracteristicas del campo de flujo a través de una contraccién (IHRB, 2006).

Como se muestra en la Figura 7.16, el campo de flujo comienza a acelerarse aguas arriba de la
contraccion y alcanza su maximo justo en el centro de ésta, seguido de una desaceleracion hacia
aguas abajo en el cual el flujo comienza e expandirse. Aguas abajo y aguas arriba de los terraplenes
de acceso se forman zonas de flujo distintas a las del flujo contraido, denominados como zonas de
separacion de flujo, en la cual se forman remolinos que por lo general no dafian a la estructura del
terraplén (Figuras 6.16 y 6.17). El tamafio de estos remolinos depende de la longitud y el
alineamiento del terraplén con la corriente. En la frontera entre el flujo que experimenta
contraccion y expansion y la zona de separacion, se genera una corriente secundaria que conduce
a la formacion de vortices del tipo herradura que viajan en la direccidn de ésta. Los vortices que
circulan alrededor de la cabeza de los estribos presentan una gran actividad de socavacion. Estos
vortices generan ranuras a lo largo de su trayectoria y crean a su vez vortices secundarios
(Figura 7.18).
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Figura 7.17 Esquema general del proceso de socavacidn por contraccion en un puente (IHRB, 2006).

Figura 7.18. Socavacion en un estribo relativamente largo de un modelo de laboratorio (Melville y
Coleman, 2000).

7.5.2  Calculo de la socavacion por contraccion

En lo que sigue se emplearan los métodos para el célculo de la socavacion por contraccién que se
presentan en la Tabla 7.2. En esta tabla se aprecian las variables mas representativas que requieren
cada uno de estos métodos: geomeétricas, hidraulicas y geotécnicas.

Tabla 7.2. Métodos para el céalculo de socavacion por contraccion.

Geométricos Hidréaulicos Geotécnicos y otros
Autor
S(cauce) y Fr n Q Vv T D y Z t
Laursen
Lischtvan y
Lebediev
Briaud et al.

(S(cauce)) Seccion transversal o perfil del cauce (batimetria en general); (y) Tirante; (Fr) Ndmero de Froude;
(n) Namero de Manning; (Q) Caudal; (V) Velocidad de la corriente; (t) Esfuerzo cortante de la corriente;
(D) Diametro de las particulas del lecho; (y) Peso volumétrico del material; (2) Tasa de erosién; (t) Tiempo.
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Delimitacion de las zonas de contraccidn y expansion

Antes de calcular la profundidad de socavacion por contraccion y local mediante cualquier método,
es necesario definir primeramente las zonas donde habra pérdidas de energia por contraccion y
expansion sefialadas en la seccion 7.5.1. Estas deberan ser consideradas en el anélisis hidraulico
para la obtencion adecuada de los parametros hidraulicos que se usaran posteriormente.

Si el analisis hidraulico se hace en el programa HEC-RAS, éste permite incluir la estructura del
puente durante el analisis. La rutina de calculo de las variables hidraulicas que utiliza este programa
requiere de cuatro secciones transversales especificamente colocadas en ambos lados de la
estructura las cuales incluyen las zonas de contraccion y expansion (Figura 7.19).
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Figura 7.19. Localizacién de las secciones de contraccion y expansion en un puente (Brunner y SEIWR-
HEC, 2016)

En lo que sigue se presenta un breve resumen para determinar la ubicacion de estas cuatro secciones

transversales segun lo dictado por el manual del programa HEC-RAS (Brunner y SEIWR-HEC,
2016).

a) Primera seccion transversal

Esta seccion debera ser colocada a una distancia aguas abajo del puente, en la cual el flujo no sea
afectado por la estructura, es decir, donde el flujo estd completamente expandido. La distancia entre
el extremo aguas abajo del puente y la primera seccién transversal se denomina longitud de
expansion (Le), puede calcularse en forma practica, como 3 veces la longitud de la obstruccion que
provoca la estructura (AB+CD, Figura 7.19). Otro criterio es utilizar el procedimiento propuesto
por la USACE (HEC-1995), el cual se muestra a continuacion:

1. Calcular n,p/n..
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Calcular b/B.

Calcular S = S, * 5280 pie/milla.

Calcular RE.
Calcular L.
Calcular Le = RE * L.

n,p: Valor de n de Manning para la planicie en la seccion transversal (2).

n.. Valor de n de Manning para el canal principal de la seccion transversal (2).
b: Ancho de la abertura del puente (BC, Figura 7.19), m.
B: Ancho total de la zona inundada (AD, Figura 7.19), m.
S: Pendiente, pie/milla.
S,: Pendiente del fondo en la seccidn contraida.
RE'": Razon de expansion, calculada con la Tabla 7.3 a partir de los valores de n,, /n., b/BYS.
L,ps: Longitud promedio de la obstruccion lateral, m, es decir, (AB + CD)/2 (Figura 7.19).
Le. Longitud de expansion, m.

Tabla 7.3. Rangos de los coeficientes de razén de expansion (Brunner y SEIWR-HEC, 2016).

Nop/Ne =1 Np/nc =2 ngp/nc =4
b/B =010 S =1pie/milla 14-36 1.3-3.0 12-21
5 pie/milla 1.0-25 0.8-2.0 0.8-2.0
10 pie/milla 1.0-22 0.8-2.0 0.8-2.0
b/B =025 S=1pie/milla 1.6-3.0 14-25 1.2-20
5 pie/milla 15-25 1.3-20 1.3-20
10 pie/milla 15-20 13-20 1.3-20
b/B =050 S=1pie/milla 14-26 1.3-19 12-14
5 pie/milla 13-21 12-16 10-14
10 pie/milla 13-20 12-15 10-14

b) Segunda seccion transversal

c) Tercera seccion transversal
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Debera localizase a una distancia corta del puente aguas abajo, por lo general cerca del pie del talud
del terraplén de acceso. Para ello debe, procurarse dejar una distancia suficiente que permita
capturar la expansion inmediata del flujo en el que se producen las pérdidas de salida. Incluso si el
puente no tiene terraplenes de acceso, esta seccion deberé colocarse lo suficientemente alejada para
capturar este efecto. Dicha distancia esta en funcién de la longitud de abertura del puente.

Esta seccion debera colocarse a una distancia corta aguas arriba del puente y tener la longitud
requerida para comprender la aceleracién abrupta y contraccion del flujo que se presenta en la zona
inmediata de la abertura del puente. Al igual que la segunda seccion transversal, dicha distancia
esta en funcion de la longitud de abertura del puente. Asi mismo, debera evitarse colocar la seccion
extremadamente cerca de la cara aguas arriba del puente.



La localizacion de las secciones 2 y 3 requiere de un buen juicio ingenieril.

d) Cuarta seccion transversal o seccion de aproximacion

Se localiza aguas arriba del puente, donde las lineas de flujo son paralelas y la seccion transversal
exhibe completamente un flujo efectivo. La distancia entre el extremo aguas arriba del puente y la
cuarta seccion transversal se denomina longitud de contraccion (Lc) y puede calcularse en forma
practica como una vez la longitud de la obstruccion que provoca la estructura. Otro criterio es
utilizar el procedimiento resumido de un estudio realizado por el USACE (Brunner y SEIWR-
HEC, 2016). A continuacion, se muestra el proceso de su célculo:

Calcular n,p, /n..

Calcular § = S, * 5280 pie/milla.
Calcular RC.

Calcular L.

Calcular Lc = RC * L.

SARE R

RC: Razdn de contraccion; se calcula con la Tabla 7.4 a partir de los valores de n,,/n.y S.

Tabla 7.4. Rango de coeficientes de razon de contraccion (Brunner y SEIWR-HEC, 2016).

Nop/Ne =1 nop/ne =2 ngp/ne =4
S =1 pie/milla 10-23 0.8-17 0.7-13
S=5 pie/milla 1.0-1.9 0.8-15 07-12
S=10 pie/milla 10-1.9 08-14 07-12

Una vez obtenida la localizacion de las secciones transversales en la zona de contraccion y
expansion, se procede a realizar el andlisis hidraulico, en el cual se debera tener en cuenta si el
flujo es bajo o alto para el caudal de disefio. El flujo es bajo cuando pasa libremente debajo de la
abertura del puente y alto cuando entra a presion debido a que hace contacto con la parte mas baja
de la losa o de las vigas del puente formando un remanso aguas arriba, o bien, cuando éste pasa
por encima del puente. Asi mismo, durante el analisis es importante considerar el régimen del flujo:
subcritico, critico o supercritico al pasar por el puente. Todas estas consideraciones hidraulicas son
importantes para la obtencion adecuada de las variables hidrdulicas que serviran en el analisis de
socavacion del puente.

Casos de socavacion por contraccion

Muchos de los métodos para estimar la socavacion por contraccién asumen que ésta sucede a lo
largo de un canal rectangular largo. Es comln encontrar varios casos de socavacion por
contraccion, como los provocados por puentes de alivio 0 por otros casos mas comunes citados a
continuacion (Figura 7.20):

1. Cuando se involucran planicies con flujos que son forzados por los accesos del puente a
regresar al cauce principal. Las condiciones del caso 1 incluyen: a) el cauce principal se
contrae debido a que los estribos del puente o a que el puente se localiza en una seccion
estrecha del rio (caso 1a); b) no se contrae el cauce principal, aunque el flujo de la planicie
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es completamente obstruido por los terraplenes de acceso (caso 1b); y c) los estribos sélo
obstruyen el cauce de las llanuras de inundacion (caso 1c).

2. Cuando solo existe el cauce principal, es decir, no hay llanuras de inundacion. El ancho
normal del cauce se hace més estrecho, ya sea por el puente mismo (caso 2a) o porque el
cauce se localiza en un tramo mas estrecho del rio (caso 2b).

Caso 1 Caso 1
(El flujo desborda) (El flujo no desborda)

Qie/2 le, Qi¢/2

0L=0 "

Qz = l:;'lf + le

1(a) Estribos en el 2(a) El puente
cauce principal estrecha el cauce

rQn’fz Qim  Quf/2 _

[ oW
; ; \\-;,;
Q2 = Qi+ Qim Q=0
1(b) Estribos en los bordes 2(b) El cauce se
del cauce principal estrecha

Q2 Q. _on

le < QZm < Qlf"’ le
1(c) Estribos en las
llanuras de inundacion

Figura 7.20. Casos de socavacion por contraccion en puentes (Melville y Coleman 2000).

Método de Laursen (1960, 1963)

Es uno de los métodos més utilizado en Estados Unidos, de uso riguroso en el manual de la
Administracion Federal de Carreteras de Estados Unidos HEC-18 (Arneson et al., 2012). Este
meétodo se basa en la solucion de la contraccion rectangular larga (Figura 7.21); es decir, considera
que la socavacion por estrechamiento se da en un canal rectangular, con estrechamiento gradual lo
suficientemente largo para poder suponer que el flujo es uniforme tanto en la seccion de
aproximacion como en la seccion contraida.
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Figura 7.21. Flujo uniforme en una contraccion rectangular larga (Melville y Coleman, 2000).

El tirante de socavacion por contraccion se estima en condiciones de lecho movil o de aguas claras.

e Profundidad de socavacion en lecho movil

La versién modificada de la ecuacion de Laursen (1960) que se presenta para este tipo de
socavacion es actualmente utilizada en el manual HEC-18 (Arneson et al., 2012), y asume que hay
sedimento que esta siendo transportado desde aguas arriba del puente.

Hg (Qz )6/7 (W1>"1 7.32
y B Qim W,

dee =Hs—y

H,: Tirante medio en la seccion contraida después de la socavacién (Figura 7.21), m.

y: Tirante medio en el cauce principal de aproximacion, aguas arriba de la contraccion, m.

d,.: Profundidad de socavacion por contraccion, m.

Q,: Gasto total que pasa por la zona contraida, m3/s.

Q1m: Gasto en el cauce principal en la zona de aproximacion, m3 /s, no incluye gastos de las zonas
de la llanura de inundacion.

W, : Ancho del fondo del cauce principal y llanuras de inundacion, m, en la zona de aproximacion.

W,: Ancho del fondo del cauce en la seccion contraida menos el ancho de las pilas, m.

k,: Coeficiente, Tabla 7.5.

Tabla 7.5. Valores del coeficiente de k; (Arneson et al., 2012).

V./w ky Forma de transporte del material del fondo

<0.50 0.59 La mayor parte esta en contacto con el fondo
0.50a2.0 0.64 Poco material del fondo esta en suspension

>2.0 0.69 Mucho material del fondo estéa en suspension
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Aproximacion Estrechamiento |

Y

Wy = Qim — @y = @y + 0y W,

Qir: Gasto en la llanura de inundacion

Figura 7.22. Esquema de las variables consideradas en la Ec. 7.32.

V,: Velocidad cortante en el cauce principal o laderas con lecho maévil en la seccidn aguas arriba

del puente, m/s.
w: Velocidad de caida del material del lecho basado en el ds,, Figura 7.23.
ds,y: Didmetro caracteristico del material del lecho correspondiente al 50 % de su curva

granulométrica. Se recomienda que ds, no sea menor de 0.2 mm (seccion 6.1).

’ 7.33
V.= [9Y5r1

g: Aceleracion de la gravedad = 9.8 m/s?.
S¢,- Pendiente de la linea de energia o gradiente hidraulico en la seccion de aguas arriba del puente,

m/m.
10 3— —~ 0.01
1 0.001
T
£ E
= e LR e B =
01— 0.0001
0.01 ], e 0.00001

0.001 0.01 w{:m/'s) 0.1 1

Figura 7.23. Velocidad de caida de particulas de arena con densidad especifica de 2.65 tomando en cuenta
la temperatura T en grados centigrados (Arneson et al., 2012).

e Consideraciones para aplicar la Ec. 7.32 (Arneson et al., 2012):

o Para los casos de contraccion lay 1b (Figura 7.20), Q, sera el gasto total en la seccion
contraida. Sin embargo, para el caso 1c (Figura 7.20) la socavacién por contraccion
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deberé calcularse de forma separada, es decir, un calculo solo para el canal principal y
otro para las zonas de la llanura de inundacién (izquierda y derecha). Para los casos 2a
y 2b (Figura 7.20) Q4,, = Q-.

o Estaecuacién sobrestima la profundidad de socavacion en el puente si éste se encuentra
en el extremo aguas arriba de una contraccion natural, o si la contraccion es el resultado
de las pilas y estribos.

o La profundidad de socavacion en lecho movil disminuye si el lecho tiene materiales
gruesos que causen acorazamiento. Si existe esta probabilidad, es conveniente que se
calcule también la profundidad de socavacion usando la ecuacion correspondiente a
aguas claras (Ec. 7.34) y que la profundidad de socavacion menos profunda sea usada.

o La seccion del cauce aguas arriba del puente (o de aproximacion) se debe localizar en
un punto en el que el flujo comience a contraerse.

o Laecuacion 7.32 solamente es aplicable para suelos granulares.

e Profundidad de socavacion en agua clara

La ecuacion recomendada por el manual HEC-18 (Arneson et al., 2012) para este caso esta basada
en la ecuacién de Laursen propuesta en 1963:

~ (0.025Q22>3/7 7.34

* T\ d?Pw,?

d,,: Didmetro del material mas pequefio en la zona contraida que no es transportado por el flujo,
m. De acuerdo con lo visto en la seccion 6.1, se recomienda que d,,, no sea menor de 0.2 m.

Consideraciones para aplicar la Ec. 7.34 (Arneson et al., 2012):

o Debido a que el Dy, no es el tamafio mayor del material del lecho, la seccion
socavada puede estar ligeramente acorazada. Por lo tanto, se asume que (Arneson
etal., 2012):

d,, = 1.25ds, 7.35

o Parasuelos estratificados, la profundidad de socavacion se puede determinar usando
las Ecs. 7.32 y 7.34, utilizando el d,,, correspondiente de cada estrato.

Meétodo de Briaud et al. (2011)

El método de Briaud et al., permite considerar los efectos de muchos eventos de avenidas durante
muchos afios, en lugar de una sola avenida de disefio como la mayoria de los métodos suponen.
Segun el manual HEC-18 (Arneson et al., 2012) este método es recomendado para estimar la
profundidad de socavacion en materiales cohesivos y cohesivos-friccionantes, pero segun los
autores del método también puede utilizarse en materiales compuestos por arena y gravas e incluso
macizos rocosos.
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Segun Briaud et al. (2011), la nica forma de calcular adecuadamente la profundidad de socavacion
es mediante la obtencidon de la curva de erosionabilidad del material. Para ello, estos investigadores
crearon un equipo que trata de representar el fendmeno de socavacion producido por una corriente
de agua, conocido por su nombre en inglés como Erosion Function Apparatus (EFA, Figura 7.24).

Corriente de agua
V —

Suelo

Piston
(o) / empujando
7 (N/m?) T la muestra

Curva de
erosionabilidad

Figura 7.24. Equipo EFA para medir la curva de erosionabilidad de suelos y rocas (Briaud, 2013).

La prueba consiste en recuperar muestras en tubos Shelbys, las cuales se colocan en el equipo EFA,
en donde se hace circular agua a través de un conducto (Figura 7.24). Inicialmente, se introduce
una pequefia porcion del espécimen de suelo o roca al conducto en donde es sometido a las fuerzas
de la corriente. A medida que el material se va erosionando, se aplica otro incremento a la velocidad
de la corriente. Por cada incremento se mide el esfuerzo cortante o velocidad de la corriente (t 0
v) correspondiente a una tasa de erosion z. Asi la curva de erosionabilidad se construye al graficar
cada uno de estos incrementos.

La curva de erosionabilidad también puede determinarse por otras pruebas convencionales como
Jet Erosion Test (JET), Hole Erosion Test (HET) o en su version previa la prueba Pinhole, Rotating
Cylinder Test (RCT) y pruebas similares como Sedflume, descritas en el Apéndice B.

La ecuacion principal del método es (Briaud et al., 2011):

t 7.36
1 t
=+
Zj dsc
Z: Profundidad de socavacion final (en m) para un tiempo t deseado.
z;: Tasa de erosion inicial, mm/hr.

d,.: Profundidad de socavacion maxima por contraccion, m.

/ =

e Profundidad de socavacion maxima

La socavacion por contracciéon involucra dos regiones en el cauce (Figura 7.25): la zona de
aproximacion (seccion B-B’, zona 1) y la zona contraida (Seccion C-C’, zona 2).
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Figura 7.25. Definicion de los parametros de socavacion por contraccion (Briaud, 2013).

La profundidad socavacion maxima por contraccion se obtiene mediante la siguiente ecuacion:
de = 1.27y,(1.83F,,, — E,,.) 7.37

y,: Tirante medio en la zona de aproximacion, m.
F,,,: Numero de Froude de la corriente en el canal principal dentro de la zona de contraccion.
E,,.: Numero de Froude critico de la corriente en el canal principal dentro de la zona de contraccion.

El nimero de Froude F,,,, se obtiene como:

_ V1 /Cr 7.38
m2 = —/—
IV1

;. Velocidad media del flujo en la zona de aproximacion, m/s.

g: Aceleracion de la gravedad, m/s?.

Cg: Relacion de contraccion.

Q — Qobs 7.39

CR= Q

Q: Gasto total de disefio, m?/s.

Q.ps: Parte del gasto Q que es obstruido por los terraplenes de acceso del puente. Se obtiene con
la velocidad media de aproximacion del flujo sobre las llanuras de inundacion, cuando el
caudal de disefio desborda, y el &rea de obstruccion generada por los terraplenes de acceso.

El nimero de Froude critico esta dado por:

(rc )0-5 7.40
Vine Pw
ch 0.33

Y1  gnyy
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V... Velocidad critica del material del lecho en el canal principal, m/s.

g: Aceleracion de la gravedad, 9.81 m/s?.

1.. Esfuerzo cortante critico del material del lecho en el canal principal, N/m?.
p.-. Densidad del agua, 1000 kg/m?.

n: Coeficiente de Manning, Tabla 7.6.

Tabla 7.6. Coeficiente de Manning n (Briaud, 2013).

Rugosidad n Rugosidad n
Acrcilla con superficie lisa 0.011 Grava (dsp = 2 a 64 mm) 0.028 a2 0.035
Arena (dso = 0.2 mm) 0.012 Boleos (dso = 64 a 230 mm) 0.030 a 0.050
Arena (dso = 0.4 mm) 0.020 Bloques (dso > 230 mm) 0.040 a 0.070
Arena (dsp = 1 mm) 0.026

La velocidad critica (V,,. = V) y el esfuerzo cortante critico del material del lecho (z.) de la
Ec. 7.40 son obtenidos de la curva de erosionabilidad de dicho material. De forma ilustrativa, en la
Figura 7.26 se presentan dos ejemplos de curvas de erosionabilidad de una arcilla obtenidas de una
prueba de erosionabilidad mediante el equipo EFA; V. y T, representan los valores correspondientes
de la velocidad y esfuerzo cortante del flujo en el lecho requeridos para iniciar la erosion del
material del lecho.

100 pt—t—r—t— T T T T T T T T 0LV o e s B e e S B B S B B S B
N ] N E 3
g w I ;
§=§ 60 : §,§ 60 £ E
o 3 o o -
v g 40 ; o g 40f s
- =2 ] - = - o
3 20 to = 0.16 (\/m?) 3 2 20f ;
— c . = E ]
0 L 1 L L L L 1 1 ' i 1 L i L i i 0 = -
0 10 20 30 40 0 5
Esfuerzo cortante, 7 (N/m?) Velocidad, V (m/s)

Figura 7.26. Ejemplo de curvas de erosionabilidad de una arcilla de consistencia dura en funcion del
esfuerzo cortante y de la velocidad del flujo (Briaud, 2013).

= Esfuerzo cortante maximo

El esfuerzo cortante maximo por contraccion (Tmax(cont)) €S:
— 217 2p—-1/3
Tmax(Contracciéon) = kcrkclkcekcwpwgn Vl R / 7.41

k.,: Factor de influencia de la relacion de contraccion.

k.;: Factor de influencia de la longitud de contraccion.
k.o: Factor de influencia del angulo de transicion.

k.., Factor de influencia debido a la profundidad del agua.
R: Radio hidraulico en la zona contraida, m.
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)1-75 7.42

Ay
k., = 0.62 + 0.38 (—
A,

A;: Area de la seccion transversal del flujo en la zona de aproximacion, m2.
A,: Area de la seccion transversal del flujo en la zona contraida, m?.

. W,
si —=2

< 0.35 entonces k., =0.77 + 1.36( Wa ) — 1.98( Wa )2 7.43

1—L2 Lyi-L; Li-L,

a

si > 0.35 entonces k,; =1

1_L2

W,: Ancho del estribo en direccion de la corriente (Figura 7.25), m.
L,: Ancho del cauce en la zona de aproximacién (Figura 7.25), m.
L,: Ancho del cauce en la zona de contraccion (Figura 7.25), m.

El factor k.o toma en cuenta el efecto del angulo de transicién de contraccion (Figura 7.25)
mediante la ecuacion:

15 7.44

6
kep = 1.0+ 0.9 (%)

6: Angulo de transicion de contraccion generado por los terraplenes de acceso o estribos
(Figura 7.25).

El factor k., es igual a 1 en todas las condiciones.

= Profundidad de socavacion final

Una vez estimado el esfuerzo cortante maximo, se asume que t,,x = 7, Y S€ entra a la curva de
erosionabilidad del material del lecho, del cual se obtiene la tasa de erosion inicial z;. Por ejemplo,
considerando el mismo material de la Figura 7.26, si el 7,4 calculado con la Ec. 7.24 es 12 N/m?,
entonces la tasa de erosion inicial del material es z; = 40 mm/hr (Figura 7.27).

100 LI R L L R R R B B B N B BN N N [ B B
80
60

=
=}

TTTTT T I T T T AT T I 0T

(mm/hr)

Tasa de erosion, z

7o = 0.16 (N/m?)

0 L L 1 1 1 L L L 1 1 L L 1 L
0 10 20 30 40

Esfuerzo cortante, T (N/m?)

Figura 7.27. Ejemplo para determinar la tasa de erosion inicial de un material mediante su curva de
erosionabilidad (Briaud, 2013).
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Si el suelo debajo del lecho es homogeéneo y se considera que la velocidad es constante (p. ej. para
un gasto de disefio), la profundidad de socavacion final (Z) se obtiene mediante la Ec. 7.36
considerando el tiempo de dicha avenida. Sin embargo, se sabe que la velocidad de la corriente en
un rio no es constante, y que ademas es muy probable que el suelo presente diferentes estratos en
funcién de la profundidad. En lo que sigue se describe la metodologia del método de Briaud para
considerar estos casos (Briaud et al, 2011; Briaud, 2013).

e Consideracion de la variacion de la velocidad de la corriente

Para evaluar la socavacién en un puente, ya sea por contraccion o local, Briaud (2013) propone en
este método aplicar directamente la historia de velocidades del rio durante un periodo de tiempo y
no solo el caudal de disefio maximo, correspondiente a una avenida de disefio. Esto se debe a que
en suelos principalmente cohesivos el grado de erosién depende de la duracion de aplicacion del
parametro critico (V. o t,.), diferente a las arenas y gravas, en los cuales al presentarse la condicion
hidrodinamica critica alcanzan casi de forma inmediata la méxima profundidad de socavacion.
Briaud et al. (2013) recomiendan que la historia de velocidades del rio o hidrograma abarque la
vida util del puente.

Por lo general el hidrograma se encuentra en funcién de los gastos de transito de flujo del rio, en
mq/s. Para ello los autores del método recomiendan transformar el hidrograma a un hidrograma en
funcion de las velocidades mediante el programa HEC-RAS de la USACE correspondiente a la
seccion transversal del cauce de aproximacion al puente.

12000
10000
= 8000 +
6000
4000 -
2000

0 04

1960 1970 1980 1990 1998 1960 1970 1980 1990 1998

Tiempo (afios) Tiempo (afios)

m’/s)

Descarga
Velocidad (m/s)

Figura 7.28. Hidrograma de descargas en el rio transformado a un hidrograma en funcion de las
velocidades (Briaud, 2013).

Con el hidrograma de velocidades se consideran velocidades constantes V; para periodos de tiempo
cortos At;. La solucion progresa al avanzar en el tiempo con un incremento de tiempo igual a 6t;
para cada iteracion. Por ejemplo, para un At, le corresponde una velocidad V; y una profundidad
de socavacion final Z;. Cuando aparece la segunda velocidad V,, la pregunta es saber como
acumular la segunda profundidad de socavacion a la primera. El principio de acumulacion es como
se muestra en la Figura 7.29. Las dos curvas de profundidades de socavacién Z vs tiempo t para
las velocidades V; y V, son dibujadas separadamente. La profundidad de socavacion final Z; se
encuentra con la curva V, y corresponde al punto de inicio para el incremento de profundidad de
socavacioén correspondiente a la segunda velocidad. El tiempo t* es el tiempo requerido para la
velocidad V, para generar Z,. Luego, la profundidad de socavacién debida a V, aplicada para 6t,
puede ser calculada utilizando la curva Z vs t para la velocidad V, que comienza en t* (Briaud,
2013).
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' ' Curva Z(t)
Va _|CurvaZ(t) para V5
o 8| paral)
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t (hrs) t (hrs)
a) Secuencia de dos velocidades b) Principio de acumulacion

Figura 7.29. Acumulacion de la profundidad de socavacion para dos inundaciones consecutivas (Briaud,
2013).

En resumen, el tiempo t* es el tiempo requerido para que la velocidad V; genere la misma
profundidad de socavacion para todas las velocidades anteriores. Si esa profundidad de socavacion
para V; es mayor que d,., entonces la velocidad V; no aumenta la profundidad de socavacion. Este
principio de acumulacion se aplica a todo el hidrograma al avanzar en el tiempo durante la vida de
disefio del puente.

e Consideracién de suelo estratificado

Para lechos con suelos estratificados, el proceso es muy similar al anterior (Figura 7.30). Si el
estrato 1 tiene un espesor H,, la profundidad de socavacion es obtenida en funcién del tiempo
usando la curva de erosionabilidad de dicho estrato y el principio de acumulacién de velocidad.
Asi, cuando la profundidad de socavacion se vuelve igual a Hy, la curva de erosionabilidad cambia
a la del estrato 2 y se encuentra el tiempo t* requerido para que la primera velocidad que hace
contacto con el estrato 2 genere una profundidad de socavacion igual a H,. Después de esto, los
calculos contintan utilizando la curva de erosionabilidad del estrato 2.

Los dos algoritmos vistos para considerar la historia de velocidades y variacion estratigrafica para
el calculo de la profundidad de socavacion final en un puente se han automatizado en un programa
Ilamado SRICOS-EFA, disponible en el enlace: http://ceprofs.tamu.edu/briaud/.

A
VA
AAANA (mm)
) \/
H, |«
Estrato 1 (duro) ¢H1 !
Estrato 2 (blando) 4 >

) t
a) Suelo estratificado 1 t (hrs)

b) Principio de acumulacion

Figura 7.30. Profundidad de socavacién en lechos con suelos estratificados (Briaud, 2013).

Método de Lischtvan-Lebediev (1959)

Este es un método que permite el calculo de la socavacién general del cauce durante crecientes,
independientemente de que exista 0 no un puente. Por ello, al aplicar el método debe tenerse
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cuidado ya que, si se aplica para considerar la contraccion generada por el puente, quiere decir que
se estd considerando también el efecto de la socavacion general y, por tanto, éste no debe
adicionarse mas.

Se fundamenta en el equilibrio que debe existir entre la velocidad media real de la corriente 1. y la
velocidad media erosiva V,. La velocidad erosiva no es la velocidad que da inicio al movimiento
incipiente, sino la velocidad minima que mantiene un movimiento generalizado del material del
fondo; por ejemplo si el suelo es cohesivo, es la velocidad capaz de levantar y poner sus particulas
en suspension). La velocidad erosiva es funcion de las caracteristicas del material del lecho y del
tirante del cauce. La velocidad real es funcion de las caracteristicas del rio, como su pendiente,
rugosidad y tirante.

El método se basa en suponer que el caudal unitario, correspondiente a cada franja elemental en
que se divide el cauce natural, permanece constante durante el proceso erosivo y puede aplicarse
para causes definidos o no, materiales de fondo cohesivos o friccionantes y para condiciones de
estratigrafia homogénea o heterogénea (Figura 7.31).

|

o 1 Perfil antes de la erosion
2. Perfil de equilibrio al final de la erosion

Figura 7.31. Método de socavacion general por contraccion de Lischtvan-Lebediev (Maza, 1968).

A continuacion se presentan los fundamentos del método para luego concluir con las ecuaciones
de disefio, tanto para suelos granulares como cohesivos (Maza, 1968).

e Velocidad media real

El caudal de disefo se calcula como:

A

7.4
Qa = ERZBSJ/Z >

A, RYyS,: Area hidraulica (m?), Radio hidraulico (m) y Pendiente de la lamina de agua
(suponiendo flujo uniforme), respectivamente.
n: Coeficiente de Manning.

_ Qq _5&1/2 7.46
T
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a: Coeficiente de seccion dependiente de las caracteristicas hidraulicas.

A 7.47
R==>
P
A =B,h
P = B, +2h

P, B, y h: Perimetro mojado (m), Ancho efectivo del cauce (descontando el ancho de pilas, si se
considera el puente, m) y el tirante medio antes de la erosion (m), respectivamente.

Si se considera que el perimetro mojado es igual al ancho libre de la superficie del agua, lo cual es
valido para cauces muy anchos, entonces R = h.

=51/2~ Q _ Qa 7.48

w

n ~ B,h3/3 " Behif

h,,: Tirante medio.

h=h,, =A/B, 7.49
Qq = aBehrsr{s 7.50

Considerando que el caudal permanece constante antes y después de ocurrida la socavacion, se
tiene:

4 = aB,h%® = V,HB, 7.51
, ah5/3 7.52
r HS

H,: Tirante considerado, a cuya profundidad se desea conocer que valor de V, se requiere para
arrastrar y levantar el material, m.
V.. Velocidad media real del flujo, m/s.

La condicion de equilibrio se logra cuando la velocidad real y la velocidad erosiva son iguales.

e Velocidad erosiva
a) Suelos granulares

V, = 0.688DY28H? 753

/.- Velocidad erosiva de la corriente, m/s.

B: Coeficiente de paso, que depende de la frecuencia con que se repite la avenida que se estudia 'y
cuyo valor se determina mediante la Tabla 7.7.

D,,,: Diametro medio de las particulas del material granular (Ec. 7.54), mm.
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z: Variable que depende del diametro medio de las particulas del material (7.55).

z = 0.394557 — 0.04136LogD,, — 0.00891Log?D,, 7.55

Tabla 7.7. Valores del coeficiente g (Maza, 1968).

Probabilidad, en porcentaje,
de que se presente el gasto  Coeficiente 8

de disefio
100 0.77
50 0.82
20 0.86
10 0.90
5 0.94
2 0.97
1 1.00
0.3 1.03
0.2 1.05
0.1 1.07

b) Suelos cohesivos
7.56
V, = 0.60ByI18HX

¥s: Peso volumétrico del material seco que se encuentra a la profundidad Hs, t/m3.
x: Exponente variable en funcion del peso volumétrico seco y, del material cohesivo (Ec. 7.57).

x = 0.892619 — 0.58073y, + 0.136275y2 7.57

e Profundidad de socavacion en suelos homogéneos

La profundidad de socavacién en cualquier punto P; de la seccidn transversal contraida (Figura
7.31) se obtiene cuando la velocidad media del flujo en el cauce iguala a la velocidad erosiva (V, =
17,). Conocido el perfil transversal de la seccion contraida antes del paso de la avenida de disefio,
se escogen algunos puntos en cuyas verticales se desea conocer la profundidad de socavacion.
Uniendo estos puntos se obtiene el perfil de socavacion. Considerando que la hipotesis del método
es que el gasto en cada franja de la seccion de estudio permanece constante durante el proceso
erosivo, la profundidad de socavacion sera igual a cero en las orillas, por lo que no se permite
estimar ninguna erosion lateral de las margenes.

El efecto que produce el transporte de sedimentos en el rio se considera mediante el factor de forma
@, Y se obtiene considerando lo siguiente:

Lecho movil si y,_s > 1.0 t/m3 - ¢ = —0.54 + 1.5143y,, 7.58

Aguaclarasi y,_s =1.0t/m3 > ¢ =1 7.59
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Y4—s: Peso especifico de la muestra agua sedimento (t/mq).

Al igualar las ecuaciones 7.52 y 7.53 y adicionando el factor ¢ y u (factor de influencia del puente,
Tabla 7.8) se tiene la “profundidad de socavacién en suelos granulares ”:

1
ahS/?  \Tz
Ho=(—
’ (0-68ﬁ’u<pD%28>

Se recomienda que D,,, no sea menor de 0.2 mm (seccion 6.1).

7.60

De igual forma, la “profundidad de socavacion en suelos cohesivos” se obtiene igualando las
ecuaciones 7.52 'y 7.56:

1
w53 T 7.61
Hs = 118
0.60B8upys
La profundidad de socavacion a partir del lecho original es:
dsc =Hy—h 7.62

Las Ecs. 7.60 y 7.61 solo consideran la socavacion por contraccion con la influencia de un puente.
Sin embargo, pueden ser utilizadas sin tomar en cuenta la influencia de éste y obtener asi la
socavacion por contraccion natural en el cauce; para ello es necesario considerar que u = 1.0.

Tabla 7.8. Factor de correccion por la influencia del puente u (Maza, 1968).

Velocidad media Longitud libre entre dos pilas ( claro yen m

enlaseccibnenm/s (10 |13 |16 (18 |21 (45 |30 (42 |52 |63 [106 |124 |200
Menor de 1 1.00 | 1.00 |1.00 |1.00 | 1.00 | 1.00 | 1.00 |1.00 |1.00 |1.00 |1.00 [1.00 [ 1.00
1.00 0.96 |0.97 |0.98 |0.98 |0.99 | 0.99 |0.99 |1.00 | 1.00 |1.00 |1.00 | 1.00 | 1.00
1.50 0.94 |0.96 |0.97 |0.97 |0.97 | 0.98 |0.99 |0.99 | 0.99 |0.99 |1.00 | 1.00 | 1.00
2.00 0.93 |0.94 |0.95 |0.96 |0.97 |0.97 |0.98 |0.98 | 0.99 |0.99 |0.99 | 0.99 | 1.00
2.50 0.90 | 0.93 |0.94 |0.95 |0.96 |0.96 |0.97 |0.98 | 0.98 |0.99 |0.99 | 0.99 | 1.00
3.00 0.89 |0.91 |0.93 |0.94 |0.95 |0.96 |0.96 |0.97 | 0.98 |0.98 [0.99 [0.99 |0.99
3.50 0.87 [0.90 |0.92 |0.93 |0.94 |0.95 |0.96 |0.97 | 0.98 |0.98 [0.99 [0.99 |0.99
4.00 o mayor 0.85|0.89 1091 |0.92 10.93 [0.94 0.95|0.96 | 0.97 |0.98 [0.99 |0.99 |0.99

Para puentes de un solo claro, el claro libre es la distancia entre estribos. Para puentes de varios
claros, el claro libre es la minima distancia entre dos pilas consecutivas, o entre pila y estribo.
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e Profundidad de socavacion en suelos estratificados

Para considerar un lecho estratificado se escoge un punto P; (Figura 7.31) para el cual se desea
calcular la posible socavacion. Conocida la estratigrafia bajo dicha seccion, se procede por estratos
aaplicar las Ecs. 7.60 0 7.61, segun sea el material de que estén formados. El célculo se inicia para
el estrato superior y se continua hacia las capas mas profundas. El calculo termina cuando el nivel
de socavacion llega a un estrato en donde la profundidad Hs calculada cae dentro de él. Este proceso
se repite para varias franjas para generar el perfil socavado. Se debe tomar en cuenta que los
parametros hidraulicos cambian a medida que se avanza a los demas estratos.

Cabe mencionar que la Ec. 7.61 para el célculo de socavacion en suelos cohesivos no es
recomendable, ya que solo considera el peso especifico seco para caracterizar a dicho material.
Como se vio en la seccion 5.4 (Tabla 5.1) la resistencia a la erosion de los materiales cohesivos
depende de muchas propiedades tanto del material como del agua.

Resumen de los métodos

En conclusidn, de los métodos aqui descritos, el método de célculo de socavacion por contraccion
de Briaud et al., es el que considera mas parametros geotécnicos. Este método es muy
recomendable para rios con lechos cohesivos. No obstante, para su uso es necesario realizar pruebas
de erosionabilidad de los materiales. En lechos compuestos con materiales granulares los métodos
de Laursen y Lischtvan-Lebediev son mas apropiados, ya que solo basta con determinar su
diametro representativo para aplicarlos. En la Tabla 7.9 se presentan los usos y limitaciones de los
métodos descritos en esta seccion.
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Tabla 7.9. Ventajas y desventajas de los métodos para el calculo de socavacion por contraccion.

Autor

Ecuacion general

Tipo de suelo

Usos y limitaciones

Laursen (1962,

K

3G @)

ay 3/7
0.025Q,°\
- (252

Friccionante.

* Considera las caracteristicas del material del fondo (ys o d,;)), rugosidad, caudal de disefio y
topobatimetria del cauce.

* Puede usarse tanto en la llanura de inundacién como en el cauce principal.

» Suele sobrestimar la profundidad de socavacién, principalmente, cuando la seccién en
estudio se encuentra aguas arriba de una contraccién natural o si la contraccion es el

1963 2/31,, 2 . .
) d,,, w, resultado de la pilas y los estribos de la estructura.
d =H. —v * Es posible usar el método en lechos con variacion estratigrafica, usando las ecuaciones
¢ s sucesivamente para cada estrato.
Lecho movil y aguas claras
* La ecuacion recomendada por los autores para dgc, considera la velocidad de la corriente de
aproximacion y critica, tirante, rugosidad y topobatimetria del cauce
¢ » Puede emplearse en estratigrafia variada. Es recomendado en materiales cohesivo, ya que
] 7 = Friccionante, considera el tiempo para que se produzca la socavacién.
Briaud et al. 1 t - - . o . . -
(1990-2011) =+ a_ cohesivo, cohesivo-| « Considera la acumulacién de socavacion de varios eventos de crecidas.
ol s¢ friccionante y rocas

Aguas claras

» Se puede obtener profundidades de socavacion maximas e intermedias que se alcanzan en
eventos de inundaciones menores.

+ Considera el comportamiento del material ante la socavacién mediante una curva (4 vs 1)
gue se obtiene mediante la prueba EFA.

Lischtvan y
Lebediev (1959)

1

ah®3 14z
H, = 028
0.68BueDy,

ah®? 1+x
(o
_0.60,8;((9}’51'18
d,, =H,—h

Lecho movil y aguas claras

—» Friccionante

— Cohesivo

* Los datos que requiere son el gasto de disefio, topobatimetria del cauce y las caracteristicas
del material del fondo (y4 o d,,).

» Se puede tomar en cuenta la variacion estratigrafica.

* No se esperan resultados confiables en materiales cohesivos ya que solo considera como
parametro caracteristico de este el peso volumétrico seco.
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7.6 SOCAVACION LOCAL

7.6.1  Descripcion del fendbmeno

La socavacion local ocurre cuando el campo de flujo de una corriente de agua cerca de la pila o
estribo de un puente es lo suficiente fuerte para remover el material del fondo que rodea a éste. La
obstruccion causada por la cimentacion del puente es de fundamental importancia en el proceso de
la socavacion. Los expertos en el tema han observado que la profundidad de socavacién en una pila
esta directamente relacionado al ancho de ésta.

Vortices
de estela

Nivel

del agua s

Vortices de herradura

Poza de socavacion

de impacto del chorro de agua

Figura 7.32 Socavacion local alrededor de una pila de un puente (Raudkivi, 1986).

El mecanismo que causa la socavacion local en pilas es la formacién de vortices en su base. De
acuerdo con la Figura 7.32, en la cara aguas arriba de la pila se genera una desaceleracion del flujo
debido al impacto de la corriente. Los gradientes de presion en la cara de la pila son mas altos cerca
de la superficie, donde la desaceleracion es mayor, y decrecen hacia abajo. La variacion del
gradiente de presidn genera una corriente de flujo sobre la cara aguas arriba de la pila con direccién
hacia el pie de ésta, que choca en el fondo como “un chorro vertical”. Este efecto en conjunto con
la formacion de vortices de herradura alrededor de la pila genera la erosion de los materiales
circundantes, los cuales son transportados y acumulados aguas abajo de la pila. EI material
acumulado es transportado por los vértices de estela hacia zonas mas retiradas en direccion del
flujo. La repeticion continua de este ciclo genera la poza de socavacion alrededor de la pila
(Mellville y Coleman, 2000).

Por lo general, la poza de socavacion es mas profunda en la zona aguas arriba de la pila debido al
impacto del chorro de agua. En rios con lechos arenosos la profundidad de socavacion méaxima se
alcanza usualmente de forma rapida cuando se presenta la avenida de disefio. No obstante, para
lechos acorazados constituidos por boleos o gravas y lechos cohesivos, pueden requerirse de
muchas avenidas antes de alcanzar la profundidad de socavacion maxima; dependiendo del
material, ésta puede tardar horas, dias, meses o afios.
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Si la profundidad de desplante de la cimentacion de la pila de un puente no es lo suficientemente
profunda ésta podria colapsar o dafiarse durante el proceso de socavacion.

En cuanto a la socavacion en estribos, Shen et al. (1966), Lemos (1975) y Kwan (1984), entre otros,
coinciden en que el proceso de socavacion es similar al que se presenta en una pila (Melville y
Coleman, 2000). EI patron de flujo en el estribo varia segin la longitud de éste, tal como se
describio en la seccion 7.5.1.

7.6.2  Calculo de la profundidad de socavacion local en pilas

A continuacidn se presentan algunos métodos para estimar la profundidad de socavacion local en
pilas, los cuales se indican en la Tabla 7.10. En esta tabla se aprecian las variables mas
representativas que requieren cada uno de estos métodos: geometricas, hidraulicas y geotécnicas.

Tabla 7.10. Métodos para el calculo de socavacién local en pilas.

Aut Geomeétricos Hidraulicos Geotécnicos y otros
utor

a|Fooma| a |y |V |t | P | D|y |Q]| ¢ | 2z |t

Mazay
Sanchez
Melville y
Coleman
Briaud
Annandale
(a) Ancho de pila; (forma) Forma de la pila; (o) Angulo de ataque de la corriente; (y) Tirante; (V)
Velocidad de la corriente; (t) Esfuerzo cortante de la corriente; (P) Potencia hidraulica; (D) Diametro

de las particulas del sedimento; (y) Peso volumétrico del material; (qu) Resistencia a la compresion
no confinada; (¢) Angulo de friccion interna;(z) Tasa de erosion; (t) Tiempo.

En la Figura 7.33 se propone una nomenclatura general de los tipos de pilas a considerar en esta

O @& <>

Circular Con extremo o Rectangular Con extremo o
nariz circular nariz triangular

Figura 7.33. Pilas de forma diversa (vista en planta).

Método de Maza y Sanchez (1966)

Es un método gréafico aplicable para lechos cubiertos por arena y gravas, el cual se basa en el uso
de curvas elaboradas a partir de resultados experimentales de laboratorio realizados en el Instituto
de Ingenieria de la UNAM (Maza, 1968).
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Los pardmetros que intervienen en el método son la profundidad del flujo, ancho de la pila, namero
de Froude y el angulo de ataque de la pila con la corriente de agua. A continuacion, se presentan
los pasos para la aplicacion del método:

1. Calculo del nimero de Froude de la corriente.

14 7.63
gH;

H,: Profundidad del agua antes de la socavacion, m.
V. Velocidad media de la corriente frente a la pila, m/s.

2. Evaluacion del factor de correccion £. que considera el &ngulo de atague de la corriente.
Tabla 7.11. Factor de correccion f_. Fuente (Maza, 1968).

¢ 0° 15° 30° 45°

fe 1.00 1.25 1.40 1.45

¢: Angulo de ataque de la corriente de agua con la pila.

Si se genera un angulo de ataque de la corriente con la pilay F? < 0.06, se trabaja con f, = 1.0.
Si se genera un angulo de ataque de la corriente con la pilay F? > 0.06, se trabaja con la siguiente
expresion:

|4 7.64

3. Caélculo de la relaciéon H./a'.

a’: Ancho de la pila sobre un plano normal a la direccion de la corriente, m.

4. Seleccidn de la curva a usar dependiendo de la forma de la pila (Figuras 6.36, 6.37 vy 6.38).

5. Célculo de la profundidad de socavacion.

Con el nimero de Froude corregido se entra a cualquiera de las graficas (dependiendo del tipo de
pila) por el eje de las abscisas hasta interpolar la curva de H;/a' y se lee en la ordenada el valor de
Hr/a' del cual se despeja el valor de d,,.

Hp\ 7.65
dsp = (7) a — HS

Hy: Profundidad de socavacién medida desde la superficie del agua.

d,: Profundidad de socavacion medida desde el lecho del cauce.

a': Ancho proyectado de la pila. En el caso de pilas circulares éste es igual al diametro y en pilas
sin angulo de ataque de la corriente a’ = a.
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Vista transversal Vista en planta

5.5
5.0

4.5

4.0

3.5

3.0

2.5

2.0

1.5

1.0

0.5

1 L L1

0.01 0.05 0.1 0.5

~ gH;

1.0

Figura 7.34 Calculo de socavacion local para una pila circular (Maza, 1968).
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Vizsta transversal a) 51 la pila estd alineada con el Vista en planta
flujoa" = a - ¢ ~ +
. . —» ) a
b) 51 la pila forma un angulo ¢ I
cualquiera con la corriente, los
parametros sc:u:l:2 A )
Bs po_ g V" Hr 1 -
a’ ‘gH, ' a — g \
P
l '.
El coeficiente f, es variable v P 0° 15° 30° 45°
depende del angulo de incidencia: f 1.00 1.25 140 1.45
A
Fe |
<[ 8 \ 55
I —— .
'1:? ’,#"’. ____._.E‘. 5.0 E
+ = /',./’ _— 4.5 a'
i3l B _— - 4.0
7 1A 3.5
L \
4 / ,-""’f —X 2.5
— ] \ 2.0
i "__,‘--""-‘-—_ ‘\ '
____,_---""'-'-.-— il )
.-—"""/ ‘1 0.5
_‘_.__'___,_.-.—-l-'—- /"”F
0 | L1l 1 L1 Mo
0.01 0.05 0.1 0.5 1.0
2 w2 vl | p V2 ‘ V2
gH; gH; ‘ gH; ‘ g

Si la pila estd alineada con el flujo con ¢ = 0° v F2 < 0.06 se considera =1

Si F? > 0.06 se multiplica por el f, correspondiente y con FZ, f, se entra a la grafica

Figura 7.35 Calculo de socavacion local para una pila con nariz circular (Maza, 1968).
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Wista transversal

a) Si la pila esta alineada con
elfljoa’ =a

b) 51 la pila forma un angulo
¢ cualquiera con la corriente,
los pardmetros son:

Vista en planta

—¢—

= | |

t
a
}

A

£

H, v? Hy
% g2 _ -
a,r .I'F ft’.‘ QHS ¥ a_r
El coeficiente f. es wvanable v & 0° 15° 30° 45¢
depende del angulo de incidencia: | f 1.00 1.25 1.40 1.45
A\
\ 55 s
E--c"- B i ﬂ,‘r
L= 5.0
[ \ 4.5
= - 4.0
i /,,/ — T\ 35
n‘:'.l e "
/ 1\ 3.0
/f—ﬂ"‘"__\\ 2.5
— \ 2.0
4‘ / r — \ ’
’/,//'-#_—____ \k 1.5
S 1.0
j/f _,_.r"""'-——-_ \\ 05
0 1 11 11l 1 R | \ 141
0.01 0.05 0.1 0.5 1.0
VZ VZ -[_,rZ V2
F*= “|" s f:
gH; gHs CHHS C.Q'Hs

Figura 7.36 Calculo de socavacion local para una pila rectangular (Maza, 1968).

Método de Melville y Coleman (2000)

Este método se basa en calcular la maxima profundidad de socavacidon que puede presentarse en
una pila cilindrica. Esta profundidad méxima es igual a 2.4 veces el didmetro de ésta. La
profundidad méaxima de socavacion se afecta por factores que consideran condiciones, como
condiciones de aguas claras, posibilidad de acorazamiento, profundidades pequefias del agua,
tamano del sedimento, forma y alineamiento de la pila 'y el tiempo para la socavacion de equilibrio
(en caso de acorazamiento). En comparacion con los métodos mencionados y otros existentes, este
método es uno de los primeros en considerar el efecto de lechos acorazados. La ecuacion general

se describe como:
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dgp = KnaKiKpKrKyK, 7.66

donde

dp: Profundidad de socavacion local.

K, Factor en funcion de la profundidad del flujo y tamafio de la pila.

K;: Factor de correccion por intensidad del flujo.

K, Factor de correccién por tamafio del sedimento.

K¢ Factor de correccion por la forma de la pila.

K Factor de correccion por el angulo de ataque del flujo.

K,: Factor que considera el tiempo para alcanzar el equilibrio de socavacion.

e Factor en funcion de la profundidad del flujo y tamafio de la pila (K ,):

Kpq = 2.4a sia/y <0.7 7.67
Ky, = 4.5a sia/y>5 7.68
Kpa = 2 /ya si0.7< a/y <5 7.69

a:Ancho de pila.
y:Tirante de agua antes de la socavacidn.

e Factor de correccion por intensidad del flujo (K;):

V-V, -V, V-, -V 7.70
c c
V-, -V 7.71
K; = 1.0 si%Zl.O
c

Si o, < 1.3, entonces los sedimentos son uniformes y por tanto, V, = I

O-g - d84/d50 7.72
V. = 5.75V..log (5.53 l) 7.73
dso
V., = 00115+ 0.0125d%* si 0.1mm < dg, < 1.0mm 7.74
V.. = 0.0305d% — 0.0065d510  si lmm < dgy < 100mm 7.75

Si o, > 1.3, entonces los sedimentos no son uniformes, por lo que existe la posibilidad de que el
cauce se acorase
V, =081, 7.76

Vo = 575V, log (5.53 Y ) 777

d50a
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Vica = 0.0115 + 0.0125d%'§a si 0.1mm < ds5p, < 1.0mm 7.78
Vica = 0.0305dg'05a — 0.0065d5_01d0 siImm < dgp, < 100mm 7.79
dsoqa = Amaximo/1.8 7.80

IV Velocidad de la corriente de agua, m/s.

V.: Velocidad critica correspondiente a V., m/s. En la Ec. 7.73 el dg, debe estar con las mismas
unidades de medida que y.

7,: Velocidad critica de acorazamiento; sélo aplica para sedimentos no uniformes, m/s.

V... Velocidad cortante critica correspondiente a dg,, m/s. En las Ecs. 7.74y 7.75 el ds, €s en mm.

... Velocidad critica de acorazamiento correspondiente a V,.,, m/s. En la Ec. 7.77 el ds, debe
estar con las mismas unidades de medida que y.

V..a: Velocidad cortante critica de acorazamiento correspondiente a Dg,,, M/s. En las Ecs. 7.78 y

7.79 el dg, €s en mm.

d: Didmetro de la particula de sedimento, en m 0 mm, segun sea el caso.

ds,: Didmetro 50 del material del lecho.

dso,. Didmetro 50 del lecho acorazado.

dmaximo. Tamafo maximo representativo del sedimento. Por ejemplo, d,,sximo = d €N UNa curva

granulomeétrica.
o, Desviacion estandar de los sedimentos, adimensional.

La V, calculada siguiendo el procedimiento ilustrativo debe ser mayor que V. para que haya
posibilidad de acorazamiento. En caso de que V, <V, la solucion simple estd en asumir que
V, = V. y que el material del lecho se comporta como si fuera uniforme y que por tanto no se
acoraza. El efecto provocado por el acorazamiento de los materiales del lecho en el fendmeno de
socavacion se vio en la seccion 7.3.3.

e Factor de correcciéon por tamafio de sedimento (K,):

Kp = 1.0 sia/dsy > 25 7.81

a
K, = 0.57log (2.24d—) sia/dso < 25 1.82

50

ay ds, deben estar en las mismas unidades de medida.

e Factor de correccién por la forma (K¢) de la pila:

En este trabajo solo se consideran pilas con forma uniforme. En Melville y Coleman (2000) se
consideran otras formas de cimentaciones, como pilas conicas, grupos de pilotes y pilas no
uniformes.
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Tabla 7.12. Coeficiente de forma para pilas uniformes (Melville y Coleman, 2000).

Forma de la pila Ky
Rectangular 11
Con nariz circular 1.0
Circular 1.0
Con nariz triangular 0.9

e Factor de correccion por el angulo de atague del flujo (K¢,):

l 0.65 7.83
Ky = (Esenqb + cosqb)

[: Longitud de la seccion transversal de la pila, m.
a: Ancho de la pila, m.

Las pilas estan alineadas con el flujo si el &ngulo de ataque ¢ = 0°.

e Factor que considera el tiempo para alcanzar el equilibrio de socavacién (K,):

El factor tiempo K, se define como la relacion entre la profundidad de socavacion local dg para un
tiempo particular t y la profundidad de socavacion de equilibrio d,, que ocurre en un tiempo t,.

Cuando la socavacion se presenta en condiciones de lecho movil K, = 1.0. Cuando la condicion
de socavacion es en aguas claras, Melville y Coleman (2000) proponen la siguiente expresion solo
para pilas circulares:

1
V. te 7.84
K; = exp{—0.03 Vln—
e
t: Tiempo.
t.: Tiempo de equilibrio.
DV v ,
o dias = 48.26V(7 - 0.4) si% > 6,7 > 04 7.85
c c
DV Y025 y %4 7.86
te ai =30.89—(——0.4) = Si—=<6,—>0.4
e dias v Vc (D) D VC
D 4 7.87
le max dias = 28-297 Si% > 6;? =1
c

D: Diametro de la pila.
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Método de Briaud et al. (2011)

Briaud et al. (2011) propusieron un método para el célculo de la socavacion en pilas que sigue la
misma metodologia utilizada para el célculo de socavacion por contraccién (seccién 7.5.2),
empleando la ecuacidn (7.36), pero usando expresiones diferentes para el calculo de la profundidad
de socavacion maxima de la pila d, y el esfuerzo cortante maximo que produce la socavacion en

la pila Trsxpire)- L@ ecuacion general 7.36 se modifica como:

t

Z 7.88

-1 ¢t
-— +
Zj dsp

e Profundidad de socavacion maxima en la pila

La ecuacién para determinar la maxima profundidad de socavacién en local en las pilas es:
07 _,
dsp = Z'ZKPWKpsthaKpsp(2'6F(pila) - C(pila)) B 789
B': Ancho proyectado de la pila perpendicular a la corriente (Figura 7.37), m.
B'=B [cos8 + (L/B)sinf] 7.90

6: Angulo de ataque de la corriente de agua con la pila (Figura 7.37).

K, Factor que incluye el efecto de la dimension del tirante antes de la socavacion.

Si (y/B") < 1.43, entonces Kp,, = 0.89(y/B")**
7.91

Si (y/B") > 1.43,entonces K,,, = 1

y: Tirante medio del agua antes de la socavacion, m.

K,sn: Factor que incluye el efecto de la forma de la nariz de la pila (Tabla 7.13).

Tabla 7.13. Factor de correccion por la forma de la nariz de la pila (K,j,) (Briaud et al., 2011).

Forma de la nariz de la pila Kpsh
Nariz cuadrada 11
Nariz redondeada 1.0
Nariz aguda 0.9

K,q: Factor que incluye el efecto de la relacion L/B en la profundidad de socavacion, siendo L la
longitud de la pila en planta y B su ancho. Sin embargo, los autores del método proponen
que siempre se considere como 1 para cualquier relacion L/B.

K, s, Factor que incluye el efecto del espaciamiento entre pilas.

122



-0.91

S
Si (E) < 3.42,entonces K, = 2.9 (§>
7.92

S
Si (—) > 3.42,entonces K.

= pep = 1.0

S es el espaciamiento entre pilas (Figura 7.37), m. La ecuacion 7.92 indica que cuando las pilas
estan espaciadas mas de 3.42 B’ no se produce efecto de aumento de socavacion por la interferencia
de la otra pila.

Fpiiay: NUmero de Froude de la corriente en la zona de aproximacion a la pila.

v, 7.93

Friyig = ——
(pila) \/ﬁ

;. Velocidad de la corriente en la zona de aproximacion a la pila, m/s.

g: Aceleracion de la gravedad, 9.81 m/s?.

Frepita): NUmero de Froude critico de la corriente en la zona de aproximacion a la pila que esta
en funcién de la velocidad critica V. del suelo.

|4 7.94

Fr il -
c(pila) \/ﬁ

e Esfuerzo cortante maximo gue produce la socavacion en la pila

Para el célculo de socavacion en pilas, la ecuacion es:

1 l 7.95

Tmax(pila) = ka kpshkpskkpsp0'094pwV12 [W 10

Tmax(pita)- ESTUErZO cortante maximo generado por la corriente de agua en la zona de
aproximacion a la pila que provoca la socavacion alrededor de ésta, Pa.
k., Factor que considera el efecto de la magnitud del tirante antes de la socavacion.
— -4y /B
Kpw =1+ 16475 7.96

k,sn: Factor que considera el efecto de la influencia de la forma de la pila.

kpsn = 1.15 + 7e(74L/5) 7.97
k,sk: Factor que considera el efecto de la influencia del angulo de ataque de la pila.
6 \%>7 7.98
Ky = 1+ 1.5 (%)

k,sp: Factor que considera el efecto del espaciamiento entre las pilas.
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(113 7.99

kpsk:1+53 B

p.,. Densidad de masa del agua, 1000 kg/m?.
V,: Velocidad de la corriente en el punto de obstruccion de la pila si la pila no estuviera ahi, m/s.
Re(piiqy: Numero de Reynolds asociado a la longitud de la pila en seccion transversal

(Repitay = V1L /v).
Para tirantes bajos, el esfuerzo cortante 7,5, incrementa significativamente.

Todos los parametros estan esquematizados en la Figura 7.37.

- T

2!

...........

=2

A. Efecto de la
profundidad del agua
W
I
- p-4 p-
J o \ )

Xl

FamY

|“T"|

B. Espaciado de las pilas D. Angulo de

ataque de la pila
Vy
O
e
L

C. Forma de las pilas

Figura 7.37. Definicion de los parametros de la pila (Briaud, 2013).

Método de Annandale (1995)

El método de Annandale desarrollado en 1995, conocido como el Método del indice de
Erosionabilidad, es aplicable a cualquier tipo de material, rocas y suelos, en donde estos ultimos se
consideran de comportamiento puramente cohesivos o puramente friccionantes. La metodologia
del método consiste en comparar la potencia hidraulica de la corriente que se genera alrededor de
la pila (P) con la potencia hidraulica de la corriente critica (P.) para la cual inicia la erosion del
suelo o roca de cimentacién de la pila. Asi, al comparar estas potencias hidraulicas conforme se
profundiza en el material, la profundidad de socavacion maxima en la pila (d,) se obtiene cuando
P < P. (Figura 7.38). La erosion se presentara siempre que P > P. y cesard o no habra en caso
contrario.
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El manual HEC-18 (Arneson et al., 2012) recomienda usar este método en lechos rocosos. Aungue
el autor del método recomienda que también puede ser utilizado en cualquier tipo de suelo, para
obtener resultados coherentes es necesaria una descripcion detallada de las caracteristicas
mecanicas de los suelos. EI método solo permite calcular d, en pilas circulares y rectangulares.

Analisis hidrologicos e Propiedades del material:
hidraulicos Geologicos y geotécnicos

\ e Pcr[ri'ca

Pchurm

Elevacion

Elevacion

Potencia hidraulica Potencia hidraulica

Caleulo de la profundidad de
socavacion
Elevacion inicial del lecho
4 P chorro

<4 Elevacion de la mixima
“.a. prefundidad de socavacion
T Peritica '

Elevacion

Potencia hidraulica

Figura 7.38. Enfoque conceptual para el calculo de la profundidad de socavacion usando el método del
Indice de Erosionabilidad (Annandale, 2006).

e Célculo de la potencia hidraulica en la base de la pila P

Antes de determinar la potencia hidraulica P es necesario calcular la potencia hidraulica disponible
(P,) del rio en la seccion aguas arriba o de aproximacion a la pila del puente mediante la siguiente

ecuacion:

P, = yyvds 7.100

P,: Potencia hidraulica disponible de aproximacion a la pila del puente, kW/m?.

Y- Peso volumétrico del agua, kN/m?®,
v: Velocidad de la corriente de agua aguas arriba o en la zona de aproximacion de la pila, m/s.

d: Profundidad del agua antes de la socavacion, m.
s: Pendiente de la linea de energia o gradiente de energia hidraulico.
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Annandale (2006) recomienda que mediante un modelo hidraulico en el programa HEC-RAS, en
el cual se incluya la estructura del puente, se obtenga la velocidad v en la seccidn de aproximacion.
Al usar este programa, lo mas recomendable es obtener un perfil de velocidades en la seccion de
aproximacion y asi determinar la velocidad de la corriente correspondiente a la pila a analizar.

Como segundo paso, es necesario obtener la relacién entre la potencia hidraulica adimensional en
la base de la pilay la profundidad de socavacion adimensional, mediante algunas de las siguientes
ecuaciones, dependiendo del tipo de pila:

Pilas rectangulares: P /P, = 8.42¢~1880s/Ymax) 7.101
Pilas circulares: P/P, = 8.95¢1920s/ymax) 7.102

Ymax. Profundidad méaxima de socavacion alrededor de la pila que pudiera presentarse ante dichas
condiciones hidraulicas.
ys: Profundidad de socavacion variable (y, < yn4x)-

Para calcular la profundidad de socavacion maxima local en la pila (y,,s,), Annandale (2006)
recomienda que se use el método propuesto por el manual HEC-18 (Arneson et al., 2012). No
obstante, puede elegirse alguno de los métodos convencionales que existen segun el criterio del
disefiador.

Finalmente, la potencia hidraulica P se obtiene multiplicando P, con la ecuacion utilizada
(Ec. 7.101 o Ec. 7.102).

e Calculo de la potencia hidraulica critica P.

Las expresiones para la obtencién de la potencia hidraulica P. que a continuacion se muestran,
surgen de correlaciones hechas entre la potencia hidraulica de la corriente 'y el indice geomecanico
(K) de diferentes materiales (Annandale, 2006). El indice K, también conocido como el indice de
erosionabilidad, mide la capacidad de los geomateriales para resistir las fuerzas de erosion
provocada por la turbulencia generada por una corriente o chorro de agua.

La potencia hidraulica P. (kW/m?) para materiales con alto indice de erosionabilidad (K > 0.1),
como suelos cohesivos, suelos con vegetacién y macizos rocosos fracturados o formados por
bloques se obtiene como:

P. = (K)°7> 7.103

y para materiales con bajo indice de erosionabilidad (K < 0.1), como limos, arenas, gravas y
boleos es:

P. = 0.48(K)"4* 7.104

e indice de Erosionabilidad K

El indice geomecéanico o de erosionabilidad K se define como:
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K = MK, K ], 7.105

M;,: Coeficiente que representa la resistencia de masa del material.

K, Coeficiente que representa el tamafio de particula o bloque del material.

K,: Coeficiente que representa la resistencia al esfuerzo cortante en las discontinuidades de un
macizo rocoso o la resistencia al corte de un suelo.

Js: Coeficiente que representa la capacidad del material para resistir la erosion debido a su
estructura.

El indice K del método de Annandale se basa esencialmente en la misma idea de Kirsten (1982)
quién en su método propuso el “indice de capacidad de excavacion”. El método de Kirsten tiene
como principal objetivo evaluar la potencia requerida de una maquina para excavar diferentes tipos
de materiales. En las tablas 6.13 a la 6.19 se presentan diferentes correlaciones para determinar los
coeficientes geomecanicos de K.

e Calculo del coeficiente M.

El coeficiente M, para suelos granulares se obtiene a partir de la prueba de penetracidn estandar
(SPT) vy de su caracterizacion en campo, Tabla 7.14. Cuando el numero de golpes SPT es mayor
de 50, el suelo granular se considera equivalente a una roca, por lo que se recurre a utilizar la Tabla
7.16.

Tabla 7.14. Determinacion del coeficiente M, para suelos granulares (Kirsten, 1982).

Densidad Descripcion del material Nspt M,
Sed facil t d I till
Muy suelto e (,esrnorona muy facilmente cuando se raspa con el martillo 0-4 0.02
geoldgico.
Suelto Re5|s.tenC|a alla.penetrauon muy baja al penetrarlo con la punta 4-10 0.04
martillo geoldgico.
Medio Resistencia a la penetracidn considerable al penetrarlo con la 10-30 0.09

punta del martillo geoldgico.

Resistencia a la penetracién muy alta al penetrarlo con la punta
Denso del martillo geoldgico; requiere muchos golpes de un pico para 30-50 0.19
poder excavarlo.

Resistencia a la penetracién muy alta a varios golpes generados
Muy denso con el martillo geoldgico; requiere de otras herramientas mas > 50 0.41
poderosas para poder excavarlo.
Nota: Si el valor de NSPT > 50y la descripcidn del material es una roca suave (muy fragmentada) usar Tabla 7.16.

Para suelos cohesivos la resistencia al corte con veleta y la descripcién en campo durante su
extraccion son datos usados para determinar el valor de M, con la ayuda de la Tabla 7.15. Es
recomendable que la resistencia al corte del suelo sea determinada siguiendo el procedimiento
expuesto en la norma ASTM D-2573 para determinacion en campo o bajo la norma ASTM D-4648
para su determinacion en laboratorio. Annandale (2006) recomienda usar la resistencia al corte no
drenada obtenida de una prueba de compresién simple (ASTM D-2166) si no se cuenta con equipo
de veleta.
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Tabla 7.15. Determinacion del coeficiente M, para suelos cohesivos (Kirsten, 1982).

Consistencia

Descripcion del material

Tyeleta

(kPa)

Ms

Muy blando

La cabeza del martillo geolégico puede penetrar facilmente al
material hasta el eje del mango del martillo. Se moldea
facilmente con los dedos.

0.02

Blando

Féacilmente penetrado por el pulgar; la punta del martillo
geoldgico puede ser introducido en el material de 30 a 40 mm; se
necesita cierta presién para moldearlo con la mano.

0.04

Firme

Se necesita cierto esfuerzo para marcar a la muestra con el
pulgar; la punta del martillo geoldgico puede ser introducido
aproximadamente 10 mm; es muy dificil de moldear con la mano;
solo puede ser excavada con pala manual.

140 - 210

0.09

Duro

Penetracion ligera al presionar con la punta de un pico; no puede
ser moldeado con las manos, pero si puede ser penetrado con la
ufia; solo puede ser excavado con pico de mano.

210 - 350

0.19

Muy duro

Es casi imposible penetrar al material con la ufia de la mano; se
logra una penetracién leve al aplicarle golpes con un pico de
mano. Se requieren de otras herramientas mas poderosas para
excavar al material.

350 - 750

0.41

Nota: Si el esfuerzo cortante de veleta > 750 kPa el material puede considerarse como una roca (usar Tabla 7.16).

En cuanto a la obtencion de M, para rocas, éste se puede obtener mediante la Tabla 7.16, en la que
estan relacionados con la identificacion de campo y la resistencia a la compresion no confinada de
nucleos de roca intacta (ASTM D-2938).

Tabla 7.16. Determinacion del coeficiente M para rocas (Kirsten, 1982).

L . Au
Dureza Descripcidn del material M
P (MPa) )
La roca se desmorona mediante golpes firmes (moderado) con la <17 0.87
Roca muy parte de la punta del martillo geoldgico y puede ser raspada con
blanda algin cuchillo; la muestra labrada para una prueba triaxial es| 1.7-3.3 1.86
demasiada dura como para romperla con la mano.
La roca solo puede ser raspada con un cuchillo; se puede penetrar | 3.3 - 6.6 3.95
Roca blanda de 1 a 3 mm al aplicar golpes firmes (moderado) con la puntadel | 6.6 - 13.2 8.39
martillo geoldgico.
Es imposible rasparla con un cuchillo; el espécimen se rompe al
Roca dura darle un golpe firme (moderado) con la cabeza del martillo| 13.2-26.4 17.7
geoldgico (el espécimen es sujetado con la mano).
El espécimen se rompe al darle mas de un golpe firme| 26.4-53.0 | 35.0
Roca muy dura | (moderado) con la cabeza del martillo geolégico (el espécimen
es sujetado con la mano). 53.0-106.0 | 70.0
Roca El espécimen requiere muchos golpes con el martillo geolégico
extremadamente P g golp geolog >212.0 280.0
dura para romperse.

El coeficiente M, es el producto de la resistencia a la compresion no confinada (q,,) de un material
y su coeficiente de densidad relativa (C,.) (Annandale, 2006):
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M, = C,.(0.78)(qy)*°° cuando q, < 10 MPa 7.106
M, = C(qy) cuando q, > 10 MPa 7.107

Segun Kirsten (1982) el coeficiente de densidad relativa es la relacion del peso volumétrico seco
del material entre 27 kN/m?® (peso volumétrico de referencia de una roca).

c. =_9Pr 7.108
T 27(10%)

p,- Densidad de la roca seca, kg/m®.

g: Aceleracion de la gravedad, 9.82 m/s?.

La meteorizacion es un factor importante que debe considerarse antes de asignar un valor de Mg,
ya que puede cambiar debido a este efecto durante la vida util de un proyecto. La meteorizacion o
la debilitacion que puede exhibir una roca puede ser prevista mediante la experiencia profesional
y el buen juicio ingenieril, o bien, recurriendo a técnicas apropiadas.

e Calculo del coeficiente K,

Para macizos rocosos el coeficiente esta en funcion del espaciamiento de las discontinuidades y
del nimero de familias de discontinuidades en él. El espaciamiento de las discontinuidades de un
macizo rocoso se estima a partir de la prueba RQD y el nimero de familias de discontinuidades es
representado por el factor J,, que se encuentra en la Tabla 7.17 que considera desde rocas con pocas
0 sin discontinuidades hasta formaciones rocosas de una 0 mas de cuatro familias de
discontinuidades. En dicha clasificacion también se toma en cuenta la presencia de
discontinuidades aleatorias, las cuales no estan bien definidas o no forman patrones regulares para
definir una familia de discontinuidades. Por ejemplo, un macizo rocoso con dos familias de
discontinuidades y con discontinuidades aleatorias, es clasificado como dos familias de
discontinuidades mas aleatorias (Tabla 7.17).

Tabla 7.17. Determinacion de J,, (Kirsten, 1982).

Familias de discontinuidades Jn
Macizo rocoso Intacto con o sin discontinuidades poco definidas 1.00
Una familia de discontinuidades 1.22
Una familia de discontinuidades mas aleatorias 1.50
Dos familias de discontinuidades 1.83
Dos familias de discontinuidades mas aleatorias 2.24
Tres familias de discontinuidades 2.73
Tres familias de discontinuidades mas aleatorias 3.34
Cuatro familias de discontinuidades 4.09
Multiples familias de discontinuidades 5.00

Una vez calculado RQD y J,,, K}, se obtiene como:

RQD 7.109
Kb = ]
n
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En todos los casos el minimo valor de RQD no debera ser menor que 5 (Kirsten, 1982). Si la prueba
RQD no se pudo realizar, su valor puede ser estimado con la siguiente ecuacion:

RQD = (115 — 3.3],) 7.110

donde J, es un factor que representa el nimero de familias de discontinuidades por metro cubico
del material, procedimiento descrito en la seccion 4.4.

Para el caso de suelos granulares, K;, se obtiene directamente como (Kirsten, 1992):

K, = 1000d3 7.111
donde d para este caso es el diametro representativo de las particulas del suelo, en m.
En el caso de suelos cohesivos el valor de K, = 1.

e Calculo del coeficiente K,

El coeficiente K; en macizos rocosos representa la resistencia al esfuerzo cortante que se puede
generar en las discontinuidades de un macizo. Se determina mediante la relacion entre el grado de
rugosidad que exhiben los planos de las discontinuidades del macizo (J,) y del grado de alteracion
de éstas (/,).

_Jr 7.112
Ja

La resistencia al esfuerzo cortante de una familia de discontinuidades es directamente proporcional
al grado de rugosidad que presentan los planos de las discontinuidades, e inversamente
proporcional al grado de alteracion de éstas.

Kq

El factor J, de alteracion considera el grado de intemperizacion de las discontinuidades o la
presencia de otros minerales dentro de éstas (como arcillas). Los valores de J,. y J, se encuentran
en las Tablas 7.18 y 7.19.

Tabla 7.18. Determinacion de J,- (Kirsten, 1982).

Espaciamiento de las Condicion de las discontinuidades Jr
discontinuidades
Discontinuidades estrechas o Escalonada 4.00
cerradas y que permanecen asi Ondulada, rugosa 3.00
aun en contacto con el agua Ondulada, lisa 2.00
Ondulada, pulida 1.50
Plana, rugosa 1.50
Plana, lisa 1.00
Plana, pulida 0.50
Discontinuidades abiertas y que Discontinuidades abiertas o que estan 1.00
permanecen asi alin en contacto rellenas de material relativamente blando con
con el agua espesor suficiente para impedir el contacto
de las paredes de las discontinuidades
Acrcilla de consistencia muy blanda 1.00
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Tabla 7.19. Determinacion de J, (Kirsten, 1982).
Abertura de las discontinuidades

Descripcion del relleno (mm)
1@ 1.0 - 5.0@) 5¢)
Relleno compacto duro e impermeable. 0.75 - -
Paredes de las discontinuidades
inalteradas y con color diferente al del 1.0 - -
macizo rocoso.
Relleno duro con fragmentos de roca
. X 2.0 2.0 4.0
triturada o roca ligeramente alterada.
Relleno ligeramente arcilloso y duro. La 3.0 6.0% 10.0%
consistencia de la arcilla es muy dura.
ReIIeno_ con arcilla de consistencia dura, 3.0% 6.0%* 10.0
con o sin fragmentos de roca triturada.
Relleno con arcilla de consistencia firme 40 8.0% 13.0%
a blanda
Relleno con arcilla de consistencia
blanda con o sin fragmentos de roca 4.0* 8.0** 13.0
triturada.
Relleno con arcilla de consistencia muy
blanda, con o sin fragmentos de roca 5.0* 10.0** 18.0
triturada.
Notas:

(M En un ensaye de corte las paredes de las discontinuidades siempre estan en contacto.

@ En un ensaye de corte las paredes de las discontinuidades entran en contacto después de
aproximadamente a 100 mm de desplazamiento

) En un ensaye de corte las paredes de las discontinuidades nunca hacen contacto.

* Valores afiadidos por Barton et al.

** También es aplicable cuando fragmentos de roca trituradas se encuentran en rellenos de
arcilla, pero sin contacto con las paredes de las discontinuidades.

La rugosidad que exhiben las discontinuidades se describen a gran escala y pequefia escala (seccion
4.4). A gran escala éstas pueden ser escalonadas, onduladas y planas; mientras que, a pequefia
escala pueden ser, rugosas, suaves o lisas y pulidas. Ejemplos de discontinuidades planas y
onduladas se muestran en la Figura 7.39.

Una discontinuidad plana-rugosa indica que de lejos tiene forma plana, pero que al observar mas

de cerca las caras de la discontinuidad son rugosas. El coeficiente K, calculado por medio de la

Ec. 7.112 es aproximadamente igual a la tangente del angulo de friccion residual entre los planos

de una discontinuidad.

En suelos cohesivos y friccionantes el coeficiente K,; se estima mediante la siguiente eucacion:
K; =tan¢ 7.113

Donde ¢ es el angulo de friccion residual del suelo.
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Figura 7.39. (a) Discontinuidades planas y (b) onduladas (Annandale, 2006).

e Célculo del coeficiente /.

Este coeficiente representa la capacidad relativa del material para resistir la erosién debido a su
estructura (Tabla 7.20). En macizos rocosos depende de la orientacion de los bloques de roca con
respecto a la direccion del flujo, es decir de su buzamiento y direccién del buzamiento, y la forma
de ellos. Estas dos variables, orientacion y forma, afectan la facilidad con la cual la corriente de
agua puede penetrar a través de las discontinuidades y desprender los bloques de roca. Si la
direccién de la corriente de agua tiene mas o menos la misma direccion que el buzamiento del
blogue de roca o discontinuidad, se dice que el buzamiento del bloque o discontinuidad esté en
direccién del flujo. En caso contrario, el buzamiento es opuesto a la direccion del flujo. El concepto
de buzamiento y direccion del buzamiento de una discontinuidad se explican en la seccion 4.4.

El efecto de la forma de los blogues de roca en la resistencia a la erosion de un macizo rocoso se
toma en cuenta mediante la determinacion de la relacion de forma r, tal como muestra la
Figura 7.40.

— Direccién del flujo

X

Y r=1:y/x

Figura 7.40. Determinacion de la tasa de espaciamiento, r (Annandale, 2006).

En la Figura 7.41.a puede verse que cuando los bloques de roca buzan en contra de la direccion del
flujo, presentan méas dificultad para ser erosionados que cuando buzan en la misma direccion
(Figura 7.41.b). De lamisma manera, la forma de los bloques de roca también influye en la facilidad
con la que éstos pueden ser desprendidos. Los bloques mas alargados seran mas dificiles de
remover que aquellos que tienden a ser equidimensionales, Figura 7.41.c.
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Figura 7.41. Influencia de la direccién del buzamiento de los bloques de roca y forma de estos en la
resistencia a la socavacion (Annandale, 2006).

Tabla 7.20. Determinacion del coeficiente J¢ (Kirsten, 1982).

Direccién del buzamiento de las | Buzamiento de las familias de
familias de discontinuidades con discontinuidades con Relacién de forma, r
espaciamiento mas cercano espaciamiento mas cercano
(grados) (grados) 1:1 1:2 1:4 1:8
180/0 Vertical 90 1.14 1.20 1.24 1.26
89 0.78 0.71 0.65 0.61
En direccion de la corriente de agua 85 0.73 0.66 0.61 0.57
80 0.67 0.60 0.55 0.52
70 0.56 0.50 0.46 0.43
60 0.50 0.46 0.42 0.40
50 0.49 0.46 0.43 0.41
40 0.53 0.49 0.46 0.45
\\\\\ 30 0.63 0.59 0.55 0.53
20 0.84 0.77 0.71 0.67
10 1.25 1.10 0.98 0.90
51 1.39 1.23 1.09 1.01
1 1.50 1.33 1.19 1.10
0/180 Horizontal 0 1.14 1.09 1.05 1.02
-1 0.78 0.85 0.90 0.94
En contra de la direccién de la =5 0.73 0.79 0.84 0.88
corriente de agua -10 0.67 0.72 0.78 0.81
=20 0.56 0.62 0.66 0.69
=30 0.50 0.55 0.58 0.60
—40 0.49 0.52 0.55 0.57
=50 0.53 0.56 0.59 0.61
///// —60 0.63 0.68 0.71 0.73
=70 0.84 0.91 0.97 1.01
—80 1.26 1.41 1.53 1.61
—85 1.39 1.55 1.69 1.77
-89 1.50 1.68 1.82 1.91
Vertical —90 1.14 1.20 1.24 1.26

Notas:
1. Para materiales intactos usar J; = 1.0.
2. Para valores de r > 8 usar J; con r = 8.
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Para el caso de lechos con macizos rocosos sanos o formados por grandes bloques de rocas
intactos, o lechos con suelos arcillosos y granulares, el valor de J; = 1.

Resumen de los métodos

De los métodos para el célculo de la socavacion local en pilas tratados en este trabajo, en la
Tabla 7.21 se presenta los usos y limitaciones de estos.

En conclusidn, los métodos de socavacién de Briaud et al. y Annandale son los que consideran mas
parametros geotécnicos que los otros. Sin embargo, el método de Briaud et al. es mas recomendable
para rios con lechos cohesivos mientras que el de Annandale lo es para lechos rocosos. En lechos
compuestos con materiales granulares los métodos de Maza y Sanchez, y, Melville y Coleman son
los méas recomendables para lechos granulares, siendo el tltimo adecuado en lechos con posibilidad
de acorazamiento.
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Tabla 7.21. Ventajas y desventajas de los métodos para el célculo de la socavacion local en pilas.

Autor Ecuacién general Tipo de suelo Usos y limitaciones
H+d + Considera el tirante, ancho de la pila, angulo de ataque y velocidad de la corriente.
+ o
Mazay Ml & Friccionante: Arenas |« El método es puramente grafico, y solamente considera tres tipos de pilas; circular, con
a a

Sanchez (1968)

Lecho movil y agua claras

y gravas

nariz redondeada y rectangular.

Melville y
Coleman (2000)

d,, = KnoKKpK KoK,

Lecho movil

Friccionante: Arenas
y gravas

- Considera la posibilidad de acorazamiento, tirantes grandes y pequefios, tamafio del
sedimento, forma y alineamiento de la pila y el tiempo de equilibrio de la socavacion.

+ Considera que la socavacién solo se da en condiciones de aguas claras. Asi mismo,
considera geometrias complejas de pilas y grupos de pilotes.

Briaud et al.
(1990-2011)

Aguas claras

Friccionante,
cohesivo, cohesivo-
friccionante y rocas

» La ecuacion recomendada por los autores para dsp, considera la velocidad de la corriente de
aproximacién y critica, tirante, ancho y forma de la pila, &ngulo de ataque y separacion entre
pilas. Tipo de pila: circular y rectangular.

» Puede emplearse en estratigrafia variada. Es recomendado en materiales cohesivo, ya que
considera el tiempo para gue se produzca la socavacion.

- Considera la acumulacion de socavacion de varios eventos de crecidas.

» Se puede obtener profundidades de socavacion maximas e intermedias que se alcanzan en
eventos de inundaciones menores.

- Considera el comportamiento del material ante la socavacién mediante una curva (Zi vs t)
gue se obtiene mediante la prueba EFA.

Annandale
(1995)

A' = Msh-bh-d]s

Lecho movil y agua claras

Friccionante,
cohesivo, y rocas

+ Aplicable solo para pilas circulares y rectangulares. La ecuacién recomendada por el autor
para dgp, considera el tirante, ancho de pila y angulo de ataque, velocidad de la corriente y
formas de fondo.

» Puede utilizarse en lechos con estratigrafia variada. Recomendado para lechos rocosos, ya
gue toma en cuenta las caracteristicas de las discontinuidades y parametros de resistencia.

+ Utiliza com o parametro critico a la potencia hidraulica.

- Método recomendado para lechos rocoso
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7.7 TECNICAS DE PROTECCION Y REHABILITACION

Algunas de las técnicas mas utilizadas en Estados Unidos para proteger y rehabilitar puentes
dafiados por el fendmeno de socavacion se presentan en la Tabla 7.22.

Tabla 7.22. Descripcion de las técnicas de prevencion y mitigacion de socavacion en puentes (Melville y

Coleman (2000)

Medidas

Descripcién

Enrocamiento (Rip-Rap)

Fragmentos de rocas colocadas a mano o a volteo

Elementos prefabricados

Elementos de concreto con diversas formas geométricas (Ej. tetraedros y Jacks).

Gaviones

Jaulas o mallas de alambre rellenas de fragmentos de roca.

Revestimiento articulado

Bloques de concreto individuales o unidos mediante cables de acero
colocados de forma entrelazada similar a un pavimento adoquinado.

Sacos de mortero

Bolsas rellenas de concreto o mortero (colocadas de forma similar al sistema de
enrocamiento).

Enrocamiento-concreto

Sistema de enrocamiento reforzado con concreto a través de sus poros.

Colchones rellenos de concreto

Colchones prefabricados con conductos interconectados colocados en la
superficie del lecho y posteriormente rellenados con mortero a presion.

Plantacion de vegetacion

Plantacion de vegetacion pequefia tipo zacate en las laderas de rios

Llantas usadas

Las llantas usadas funcionan como gaviones y sacos de mortero.

Pavimentacion

Pavimentacion del lecho del canal y laderas con concreto reforzado o asfalto.

Suelo-cemento

Estabilizacién del suelo in situ con cemento.

Tablestacas

Muro vertical que puede usarse para soportar el material de las laderas del rio.

Paletas deflectoras de flujo

Alteran el campo de flujo para reducir concentraciones de flujo en zonas del rio

Espigones

Estructuras impermeables o permeables, las cuales se proyectan dentro del rio
para disminuir la velocidad del flujo e inducir el depdsito de sedimentos.

Hardpoint

Espigones pequefios conformados generalmente por bloques de roca pequefios
0 boleos y colocados a lo largo de margenes de rios afectadas por socavacion.

Retardantes (estacas de madera,
cercas de madera, arboles, etc)

Estructuras permeables colocadas de forma paralela en las laderas de los rios,
para reducir la velocidad de la corriente e inducir el depésito de sedimentos.

Presas de regulacion

Presas de tamafio pequefio construidas aguas abajo de puentes para mitigar la
de degradacion continua del lecho.

Mejoramiento de los cauces
(canalizacidn)

Modificaciones de los cauces para generar el incremento de su capacidad de
flujo y transporte de sedimentos (dragado, limpieza, cortes de curvas, etc).

Control de dragado

Dragado de los sedimentos para controlar el depésito de sedimentos.

Micro-cuencas de retencion

Construidas aguas arriba de la zona del rio a proteger contra el depoésito de
sedimentos.

Estructuras de conduccién del
flujo

Estructuras afiadidas a los terraplenes de acceso al puente a partir de los
aproches, generalmente conformadas por estructuras térreas (bordos) rectas o
curvadas para alinear el flujo del rio que pasa a través del puente. Reduce la
socavacion en los estribos.

Modificacion de la cimentacién
del puente

Extension horizontal de la base de la cimentacion de las pilas de un puente o
aumento de su profundidad para tratar de inhibir la socavacion local en ellas.

Uso de collares en pilas

Colocacion de placas metélicas alrededor de las pilas en contacto con el lecho
del cauce para prevenir la socavacion local.

Uso de pilas de sacrificio

Pilas colocadas aguas arriba de la pila(s) del puente para desviar la direccion
del flujo lo suficientemente lejos de ésta(s) e inducir el dep6sito de sedimentos.
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Estas técnicas pueden ser clasificadas de acuerdo con el tipo de socavacion para las que fueron
propuestas, Tabla 7.23.

Tabla 7.23. Técnicas de prevencidn y mitigacién de socavacion en puentes segun el tipo de socavacion
(Melville y Coleman, 2000).

Técnica

Ejemplos

Proposito

Generacion de
acorazamiento

Enrocamiento, gaviones,
revestimiento articulado,
hardpoints, llantas usadas, etc.
Plantacién de vegetacion.

Prevencién de erosion en las laderas de
los rios colindante con la estructura de
los puentes; estabilizacion del
alineamiento de canales.

Pilas o estacas de madera, cercas

Reduccion de la velocidad del flujo en

Retardantes de alambre, plantacion de las laderas de los rios e induce al
vegetacion. deposito de sedimentos.
Reduce la velocidad del flujo cerca de
Espigones y las laderas e induce al dep6sito de
Hardpoints sedimentos; estabiliza la alineacion de

canales.

Presas de control

Controlar el curso y degradacion del
canal.

Revestimiento del
canal

Con pavimento articulado
(bloques de concreto) o
monolitico (asfalto o concreto).

Control de la degradacion del canal.

Modificacioén del
puente

Incremento del ancho del flujo
al pasar por el puente.

Mejoramiento del

Dragado, limpieza del canal.

Transporte de sedimentos
incrementado para reducir el depdsito

canal Cortes de canales. . L

de sedimentos en la seccion del puente.
Dragado Reduccidn de la entrada de sedimentos
controlado en la zona del puente

Micro-cuenca de
retencion

Reduccion de la entrada de sedimentos
en la zona del puente

Generacion de
acorazamiento

Enrocamientos, elementos
prefabricados, gaviones,
pavimentos articulados, etc.

Reduccion de la socavacion local.

Alteracién del
campo de flujo

Pilas de sacrificio, paletas
deflectoras, collares.

Reduccion de la socavacion local en
pilas.

Aumento de la
profundidad de
cimentacion

Reduccion de la socavacion local en
pilas.

Bordos guia

Alineamiento del flujo de agua al
cruzar el puente; reduccion de la
socavacion local en estribos.

En lo que sigue, se muestran algunos ejemplos de las técnicas de proteccién y rehabilitacion de
zonas propensas o dafiadas por la socavacion, tanto en la subestructura de los puentes como en las
secciones proximas a los puentes.
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Figura 7.42. Proteccion de la margen de rios con (Dominio publico de internet): (a) espigones de
bolsacreto, (b) paletas desviadoras y (c) enrocamiento.

Figura 7.43. Proteccion en pilas de puentes con elementos prefabricados de concreto del tipo (Lagasse et
al., 2012): (a) Toskano y (b) Jack.

b)

Figura 7.44. Proteccion en pilas de puentes con (dominio publico de internet): (a) solo enrocamiento y (b)
reforzado con concreto.
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Figura 7.45. Proteccion de estribos en puentes mediante (IHRB, 2006): (a) enrocamiento y (b) pavimentos
flexibles.

Figura 7.46. Presas de regulacién para mitigar la degradacién continua del lecho en donde se ubica el
puente (IHRB, 2006), construidas con: (a) rocas y (b) de concreto.

En Melville y Coleman (2000), Manual HEC-23 (FHWA, 2009), Maza y Garcia (1996) y Maza
(1975), se proponen diversas formas de disefiar estos y otros tipos de obras de proteccién contra
erosion en las margenes de rios y cimentacion de puentes.

7.8 MONITOREO DE LA SOCAVACION EN PUENTES

El monitoreo es el proceso de recolectar informacion continua acerca del comportamiento del cauce
o de los componentes del puente. Sirve para llevar un registro de la degradacion del cauce en la
zona de un puente y facilitar la deteccion a tiempo de problemas potenciales.

Las etapas esenciales que deben realizarse durante el monitoreo de un puente son:

e Inspeccién en campo de la estructura del puente y de la zona de influencia por un equipo
de especialistas.
e Levantamientos topogréaficos y batimétricos de la zona de influencia del puente.

139



Durante el monitoreo de un puente se debe recopilar informacién de los siguientes aspectos (IHRB,
2006):

e Geomorfoldgicos: Cambios en el equilibrio de transito de sedimentos en el rio debido a
actividades antropogénicas o naturales; es decir, determinar si en la zona del puente el rio
se esta degradando o esta recibiendo continuamente depoésito de sedimentos.

e Hidraulicos: Niveles de agua, velocidades, caudales, pendientes, amplificaciones de las
fuerzas de impacto de la corriente debido al arrastre de materiales durante una avenida.

e Geométricos: Dimensiones fisicas del cauce (secciones transversales, localizacion de las
zonas de socavacion en el puente y aguas arriba y aguas abajo de este), dimensiones fisicas
del puente (estribos, pilas y terraplenes de acceso) y condiciones de las obras de proteccion
contra socavacion del puente.

e Estructurales: Tamario, forma y localizacion de las fallas dentro del cuerpo de la estructura
(donde es importante determinar su causa).

e Geotécnicos: Caracteristicas de los sedimentos (propiedades indices y mecénicas).

El monitoreo de socavacion en un puente se puede hacer despuées de ocurrida una creciente o en
tiempo real y consiste en lo siguiente (FHWA, 2009):

e Post-creciente. Se hace con equipo portatil que se instala pasado el proceso erosivo. No
arroja informacién sobre el riesgo real debido a que el hueco maximo de socavacion
formado durante el pico de la creciente se rellena al ir descendiendo los caudales. Se suelen
utilizar técnicas geofisicas que permiten detectar las maximas profundidades de socavacion
que se han presentado en el pasado.

e Entiempo real. Mide el proceso de socavacion en el momento de su ocurrencia, permitiendo
correlacionar el hidrograma de creciente con la socavacion. Las mediciones se suelen hacer
con equipos fijos en el puente, ain cuando también podria ser portatil.

Por lo general los equipos fijos que se instalan directamente en las estructuras de los puentes suelen
ser muy costosos y, ademas, requerir de una supervision continua. Debido a esto, los equipos de
medicion fija son poco usados. Son de uso mas comun los equipos portatiles, los cuales se describen
a continuacion.

7.8.1 Instrumentacion portatil

Se ha utilizado una amplia variedad de instrumentos para realizar mediciones de socavacion con
equipos portatiles. En general, éstos pueden clasificarse en (Richardson, 2002): manuales,
fatdbmetros y geofisicos.

Manuales

Las barras y plomadas tipo torpedo para sondear el lecho de los rios son los equipos portatiles y
manuales mas comunes. Las barras de sondeo son barras largas por lo general de fibra de vidrio,
madera 0 metal, resistentes al pandeo. Se pueden usar desde el puente o desde botes vadeando el
rio para medir profundidades en puntos determinados.
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Las plomadas tipo torpedo se suspenden por un cable de acero. El material de los torpedos es en
general de acero y su peso varia de 3, 7y 75 kg. Pueden ser de mayor peso, pero su seleccion
depende de la velocidad de la corriente para prevenir su arrastre durante las mediciones. Las
mediciones realizadas con plomadas con pesos mas ligeros pueden hacerse a mano, mientras que
las méas pesadas con graas. Al igual que las barras manuales, las mediciones se realizan desde el
puente o desde botes. Irregularidades en el fondo del rio hacen que el torpedo pueda atorarse
conduciendo incluso a su pérdida.

e Ventajas: Ambos equipos no son afectados por la cantidad de aire atrapado en la corriente
0 por altas cargas de sedimento.

e Desventajas: Ambos equipos no son aplicables a altas velocidades de corriente, rios con
arrastre de materiales (basura, arboles, etc.) y son susceptibles a penetrar el lecho del cauce.
En rios muy profundos, el uso de barras no es recomendable debido al pandeo de éstas, pero
si pueden usarse las plomadas tipo torpedo. El proceso de medicién del lecho mediante el
uso de torpedos suele ser muy lento.

Figura 7.47. (a) Barras y (b) torpedos metalicos para sondear rios (Richardson, 2002).

Fatémetros

Los fatometros o ecosondas se usan también ampliamente como instrumentos portatiles para
monitorear la socavacion en puentes. Cuando las mediciones se realizan desde el puente, los
transductores son fijados a una barra o atadas a plataformas flotantes (Figura 7.48).

e Ventajas: La salinidad del agua tiene poco efecto en las tomas de lecturas. Puede ser
colocado en plataformas flotantes y operado a control remoto. También puede ser acoplado
con el sistema de Posicionamiento Global (GPS).

e Desventajas: Las lecturas son afectadas por altas cargas de sedimentos en la corriente o por
arrastre de aire. Su uso en rios con profundidades > 2 m y con velocidades de flujo >3 m/s
pueden dar mediciones erréneas.
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Figura 7.48. Ecosondas o fatdbmetros portables instalados en: (a) una barra y; (b) tabla de surf.
(Richardson, 2002).

Geofisicos

Los instrumentos geofisicos, basados en la propagacién de ondas y mediciones de reflexion,
determinan las interfaces entre materiales con diferentes propiedades fisicas. La diferencia
principal entre las técnicas de sonar y las geofisicas es que estas Ultimas proporcionan informacion
por debajo del fondo, mientras que el sonar solo puede "ver" la interfaz agua-suelo y no puede
penetrar la capa de sedimento. La principal diferencia entre las diferentes técnicas geofisicas son
los tipos de sefiales transmitidas y los cambios en las propiedades fisicas que causan reflexiones.
Las sefiales de los equipos geofisicos pueden ser de tipo acustico o de tipo electromagnético. La
mejor aplicacion de las técnicas geofisicas es determinar la profundidad de socavacion después de
una creciente. En general, el costo y la complejidad del equipo y la interpretacion de los datos son
factores limitantes para su uso como un dispositivo portatil de monitoreo, ya que con frecuencia
surge la necesidad de datos de exploracion geotécnica para interpretar los resultados correctamente
(Richardson, 2002).

A continuacion se describen dos técnicas geofisicas utilizadas cominmente para estos fines:

e Radar de penetracion terrestre (GPR por sus siglas en inglés). Se usa para obtener perfiles
del subsuelo de alta resolucion, y en forma continua en seco o en aguas relativamente bajas
(menos de 8 m). Utiliza sefiales electromagnéticas (tipicamente 60-300 mHz), y las
reflexiones son causadas por interfaces entre materiales con diferentes propiedades
eléctricas. En general el GPR penetrara materiales resistivos y no materiales conductores.
Por lo tanto, no funciona bien en arcillas densas y humedas o en condiciones de agua salada.
La profundidad de penetracion del RPT depende de las propiedades eléctricas del material
atraves del cual la sefial y la frecuencia de la sefial se transmiten. Sefiales de baja frecuencia
(80 Mhz) logran mejor penetracién, pero mas baja resolucidon, en tanto que sefiales de alta
frecuencia (800 Mhz) logran mejor resolucidn, pero menor penetracion.

e Transductor de sonido. Es un sistema sismico que usa sefiales acusticas similares a las de un
sonar, pero a una frecuencia mas baja (generalmente 2-16 kHz). Al igual que el sonar, las
sefiales sismicas pueden ser dispersadas por burbujas de aire y altas concentraciones de
sedimentos. Para definir la estratigrafia una porcion de la sefial sismica se refleja a la
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superficie cuando hay un cambio en la impedancia acustica entre dos estratos. Su resolucion
suele ser muy baja.

Una buena interpretacion de las lecturas tomadas mediante técnicas geofisicas requiere de una
buena calibracion de los equipos y experiencia del operador (Arneson et al., 2012).

7.8.2 Monitoreo mediante buceo

Las condiciones del sitio para puentes grandes pueden requerir que el lecho del cauce y cimentacion
de los puentes sea evallGen con buzos para obtener datos completos y precisos. Aplica cuando las
profundidades del agua son muy grandes y se sospecha que los elementos de la subestructura estan
socavados.

La recopilacion de datos subacuaticos es una fuente invaluable de informacion sobre la estructura
y magnitud de la socavacion.

e Ventajas: Elimina la incertidumbre de las mediciones realizadas con los instrumentos fijos
0 portatiles.

e Desventajas: Es un trabajo muy intensivo. Rios muy profundos, con alta velocidad y
transporte de escombros pueden dificultar esta labor.
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8. SOCAVACION EN PRESAS

8.1 GENERALIDADES

El fendmeno de socavacion en una presa y obras auxiliares puede iniciar de forma externa o interna.
De forma externa se puede presentar: (1) en los terraplenes de presas de tierra debido al oleaje,
desbordamiento y lluvia; (2) en los materiales de fondo del canal de excedencias (vertedor) debido
a corrientes de agua muy rapidas; (3) en el tanque de amortiguacion debido al impacto directo de
la corriente de agua o por la generacion de saltos hidraulicos; (4) en el lecho del rio aguas abajo de
vertedores sin disipadores de energia. De forma interna la socavacion se puede presentar: (5) en el
interior del terraplén debido a erosion interna, provocada por fuerzas de filtracion o porque los
materiales empleados en la construccion son dispersivos; (6) a través de grietas generadas en el
cuerpo del terraplén o en el suelo o roca de cimentacion, debido a asentamientos diferenciales, o
secado; (7) por saturacion durante el primer llenado, mal proceso constructivo o por efectos de un
sismo.

La socavacion también se puede favorecer a lo largo del tiempo debido al envejecimiento y tipo de
materiales superficiales, pero también por variaciones climaticas estacionales.

En este capitulo se presentan los modos de fallas por socavacion externa e interna mas comunes en
presas. Asi mismo, se describen y discuten las metodologias disponibles para su analisis y algunas
medidas de prevencion y mitigacion para este fendmeno.

8.2 SOCAVACION EN VERTEDORES

8.2.1  Descripcion del fenomeno

La socavacion en canales de excedencias construidos con losas de concreto se presenta de dos
formas: (1) debido al desprendimiento de losas de concreto y; (2) por el fendmeno de cavitacion.
Ambos fendmenos estan asociados con el desprendimiento de la Capa Limite CL (seccion 5.1.2).
El primero se presenta cuando la rugosidad del canal es tal que no se forma la subcapa viscosa y
en flujo turbulento las fluctuaciones de presion (desprendimiento intermitente de la CL) provocan
la vibracion de las losas, aflojamiento y posteriormente su desprendimiento. Ademas de la
rugosidad, la alteracion de la subcapa viscosa puede presentarse por cualquier tipo de irregularidad,
por ejemplo, debido a un mal procedimiento constructivo (ej., asentamiento de losas, acabados
inadecuados y juntas entre losas no adecuadas) o por un mal disefio de los disipadores de energia.
Este proceso de socavacién es similar al que ocurre en lechos conformados por bloques de roca
(seccion 5.3.2).

En canales de excedencias, donde se alcanzan velocidades de corriente altas, el desprendimiento
de la capa limite en algunas zonas puede provocar grandes caidas de presion que generen la
formacion de cavidades llenas de vapor de agua o burbujas. Dicho fendmeno es conocido como
cavitacion. El transporte de las burbujas de vapor hacia aguas abajo puede ocasionar que éstas se
condensen subitamente al encontrarse con zonas de mayor presién. Si esto sucede cerca de la
superficie del material del vertedor, se induciran esfuerzos muy altos que al repetirse
continuamente provocan la erosion del material (Echavez, 1979), Figura 8.1.
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Figura 8.1. Esquema de la generacidn de cavitacion en un tanel o canal vertedor.

El fendmeno de socavacion debido a las fluctuaciones de presién en el fondo y a la cavitacion
también suele presentarse en taneles vertedores.

Figura 8.2. (a) Socavacion en el canal de excedencias de la presa Oroville, California, USA. (b)
Socavacion en tanel de excedencias de la presa Infiernillo, entre Michocan y Guerrero, México (dominio
pablico de internet).

Aunque el canal sea de otro material, como aquellos recubiertos por vegetacion, el proceso de
socavacion es el mismo.

8.2.2 Posibilidad de cavitacion

Echavez (1979) propone un método para evaluar las posibilidades de cavitacidn en vertedores de
seccion transversal plana (canales) y circulares (tuneles), que puede ser provocada por la rugosidad
de los materiales y diversos tipos de irregularidades u obstaculos (escalones, ranuras y
protuberancias). EI método consiste en determinar el indice de cavitacion local o, el cual se
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compara con el indice de cavitacion local incipiente (o;). Si g; > o, existe la posibilidad de
cavitacion.

El indice o se calcula como:

hy — hy 8.1
‘UZ
2g

o=

h,: Carga de presion en la zona de interés, en m.
h,: Carga de vaporizacion del liquido, m.
v2/2g: Carga de velocidad en la zona de interés, m.

El efecto de la rugosidad o irregularidades se considera en el calculo de v. El indice a; se obtiene
experimentalmente utilizando condiciones hidraulicas similares a las que se presentan durante la
operacion de la obra y es caracteristico de la rugosidad o irregularidad de la zona evaluada
(Echavez, 1979).

8.2.3  Medidas de prevencién y mitigacion

Una vez determinadas las zonas expuestas a cavitacion en las obras vertedoras, Echavez (1979)
propone dos formas para proteger a estas estructuras, ya sea disminuyendo los esfuerzos debidos a
la cavitacion o aumentando la resistencia de la superficie.

Una manera de disminuir los esfuerzos es mediante aireacion del flujo en la zona proxima a la
pared, pues el aire, al no condensarse, amortigua la violencia de la implosion y evita que las
burbujas de vapor de agua y aire mezclado reduzcan de volumen en forma violenta. Por otra parte,
el aumento de la resistencia de la superficie implica una mejor calidad del concreto, o concretos
especiales como los que utilizan polimeros.

Figura 8.3. Esquema de un aireador (Echavez, 1979).

Las recomendaciones de calculo y disefio de la implementacion de aireadores se describen
detalladamente en Echavez (1979).
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8.3 SOCAVACION EN TANQUES DE AMORTIGUACION

8.3.1  Descripcion del fenémeno

Para reincorporar el alivio de excedencias de presas al curso natural del rio, se suele recurrir a la
construccion de estanques amortiguadores para disipar la energia del agua. Esto es con el fin de
evitar problemas de socavacion al pie de éstas. Dependiendo del tipo de obra vertedora, el agua
puede llegar a estas estructuras por medio de un chorro de agua 0 como una corriente de agua. Por
lo general, las presas que generan chorros de agua durante el alivio de sus excedencias son de gran
altura y se desplantan sobre macizos rocosos muy resistentes. Por ello, los estanques
amortiguadores en estas presas se labran sobre la misma roca. En presas con altura media o pequefia
y que alivian sus excedencias mediante corrientes de agua recurren a estanques de amortiguacion
construidos por losas de concreto o bien labrados sobre el lecho cuando éstos son rocosos.

Por lo general, la socavacién en estanques amortiguadores ocurre cuando la turbulencia generada
por el impacto del agua, ya sea mediante un chorro de agua (Figura 8.4.a) 0 una corriente de agua
(Figura 8.4.b), interactta directamente con el material de fondo de estas estructuras. Es por ello,
que el disefio de estanques amortiguadores esta en funcién del tirante de agua que debe haber en
ellas; si el tirante es lo suficientemente profundo, la turbulencia no lograra interactuar con el
material del fondo.

b)

Figura 8.4. Ejemplos de formacion de turbulencia en el tanque de amortiguacion: (a) por el impacto de un
chorro de agua (Bollaert, 2002) y (b) por la generacidon de salto hidraulico.

En lo que sigue se presentan algunos casos de socavacion en estanques amortiguadores de obras
vertedoras de presas.
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Figura 8.6. Presa Nezahualcdyotl (Malpaso), Chiapas, México. Losas del estanque amortiguador
desplazadas hacia aguas abajo (Marsal y Reséndiz, 1975).

Figura 8.7. Presa Santa Luzia, Coimbra District, Portugal. Desprendimiento de bloques de roca en
estanque de amortiguacién (labrado en el macizo rocoso) (modificada de Annadale, 2006).

149



8.3.2  Célculo de la profundidad de socavacion
Método de Annandale (1995)

En este método solo se permite calcular la profundidad de socavacion debido al impacto de un
chorro de agua y sigue la misma metodologia descrita en la secciéon 7.6.2 para el célculo de
socavacion local en pilas propuesto por el mismo autor; es decir, se comparan la potencia hidraulica
disponible del chorro (P.;0+0) Y la potencia hidraulica critica del material del fondo (P.). La
elevacion maxima de socavacion se define cuando P, < P. (Figura 8.8) y la profundidad de
socavacion es la diferencia de elevaciones entre el lecho de la poza antes de la socavacion y la
elevacion méaxima de socavacion.

Para el caso de socavacion provocada por la turbulencia de una corriente de agua o por la formacién
de saltos hidraulicos, el método solo permite determinar si el material del fondo es susceptible a
ser socavado 0 no. Esto se logra mediante la comparacion de la potencia hidréulica generada por
estos efectos y P.. El material es susceptible a ser erosionado Si P.y,riente © Psaito nidrautico = Pe-

Analisis hidrologicos e Propiedades del material:
hidraulicos Geologicos y geotéenicos

\ e Pcr[ri'ca

Pchurro

Elevacion

Elevacion

Potencia hidraulica Potencia hidraulica

Caleulo de la profundidad de
socavacion
Elevacion inicial del lecho
| 4 P, chorro

~——— 4—_ Elevacion de la maxima
TTeeel prefundidad de socavacion
T Peritica '

Elevacion

Potencia hidraulica

Figura 8.8. Determinacidn de la profundidad de socavacién en pozas de amortiguacién labradas en lechos
de rios (Annandale, 2006).

En lo que sigue se describen las formulas para obtener la potencia hidraulica generado por

corrientes de agua (Pgorriente), Saltos hidraulicos (Psaito nidrautico) Y Chorros de agua (P.jor0)- L@
potencia hidraulica critica P, se obtendra de la misma manera como se describié en el método de
Annandale para el célculo de la socavacién local en pilas visto en la seccion 7.6.2.
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e Potencia hidraulica debido a una corriente de agua

Para una seccion transversal de una corriente de agua, la potencia hidraulica total por longitud
unitaria de la corriente puede formularse como:

Bn = YwvwySsL = y,,QSsL = yQAE 8.2

Y. Peso volumétrico del agua, kKN/m?®,

v: Velocidad de la corriente de agua, m/s.

w: Ancho de la corriente de agua, m.

y: Tirante de la corriente de agua, m.

S¢: Pendiente de la linea de energia o gradiente de energia hidraulico, m/m.
L: Longitud unitaria, m.

Q: Gasto total de la corriente, m%s.

AE: Pérdida de energia.

La unidad de medida de P,, es kKW-m.

La potencia hidraulica de la corriente de agua por area unitaria del lecho o aplicada en el lecho del
cauce se puede calcular con la siguiente expresion (Annandale, 2006):

T,\3/2 8.3
P, = 7.853pw( )

w

p.- Densidad de masa del agua, 1000 kg/m?.
7, Esfuerzo cortante en el lecho generado por la corriente de agua, Pa.

T, = PwgYSy 8.4

g: Aceleracion de la gravedad, m/s?.
y: Profundidad del flujo, m.

La unidad de medida de P, es KW/m?2.

e Potencia hidraulica debido al impacto de un chorro de agua

La potencia hidraulica del chorro de agua en el punto de contacto con el estanque de amortiguacion,
es decir, en la superficie de la lamina de agua o en la superficie del fondo si éste se encuentra seco
es:

_ YwQAE 8.5
Pchorro - T

P.horro. Potencia hidraulica generada por el chorro de agua en la zona de contacto, W/m?.
Y. Peso volumétrico del agua, kN/m?.

Q: Gasto de generacion del chorro de agua, m®/s.

AE: Energia disipada en términos de carga hidraulica h, m.
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A: Area donde impacta el agua, m?.

Teniendo en cuenta que la energia del chorro de agua se disipa al sumergirse en el cuerpo de agua
de un estanque de amortiguacion, la Ec. 8.5 se modifica de la siguiente manera:

YwQAE 8.6
A

P(Y/D) = C,(Y/D)

p(ﬁ): Potencia hidrdulica generada por el chorro de agua en funcion de la profundidad
b7 adimensional del tanque de amortiguacion (Y /D), siendo Y la profundidad del agua en el
tanque de amortiguacion y D el didmetro o ancho del chorro de agua.
C;: Coeficiente de presion dinamica total en funcion de la profundidad del tanque de
amortiguacion:

C.(Y/D) = C,(Y/D) + C',(Y/D)T F 8.7

C,: Coeficiente de presion dinamica media propuesto por Castillo (2004), Figura 8.9. Incluye el
efecto de la magnitud de turbulencia generado por el chorro de agua.
C',: Coeficiente de presion dinamica fluctuante (Bollaert, 2002), Figura 8.10. Incluye el efecto
que provoca la cantidad de aire atrapado en el agua en las fluctuaciones de presion.
I': Factor de amplificacion por resonancia que pueden propagar fisuras superficiales en lechos
rocosos sanos (Bollaert, 2002), Figura 8.11.
F: Factor de reduccion de presion dindmica fluctuante dependiente del grado de ruptura de chorro
basado en investigaciones hechas por Ervine et al. (1997) (Annandale, 2006), Figura 8.12.
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Figura 8.9. Variacion de C, en funcion de Y /D (Castillo, 2004, citado en Annandale, 2006).

Castillo (2004) propone la siguiente ecuacion para definir C,, basado en la Figura 8.9:

C, = ae P/ 8.8
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Los valores de los pardmetros a y b se obtienen de la Tabla 8.1 y son funcién de la relacion de
rompimiento del chorro de agua por el efecto de la entrada de aire al agua L/L,, (L es la longitud
del chorro y L, la longitud de rompimiento, Figura 8.13).

Tabla 8.1. Parametros para calcular el coeficiente C,, (Castillo, 2004: citado en Annandale, 2006).

L/L, a b Cp(Y/D <4)
0.4-0.5 0.98 0.070 0.78
0.5-0.6 0.92 0.079 0.69
0.6-0.8 0.65 0.067 0.50
1-1.10 0.65 0.163 0.33
1.1-13 0.65 0.185 0.31
1.5-1.6 0.55 0.200 0.24
1.8-1.9 0.55 0.250 0.20
2.2-2.3 0.50 0.250 0.18
2.3-3.0 0.50 0.400 0.10

Los valores de C, calculados con la Ec. 8.8 solo son validos para las curvas de la Figura 8.9, que
consideran el aireamiento del agua y para relaciones de Y /D > 4. Los valores correspondientes a
Y /D < 4 se aprecian en la columna final derecha de la Tabla 8.1.
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Figura 8.10. Variacion de C’,, en funcion de Y/D y la intensidad de turbulencia emitida por la inmersion

del chorro de agua (T;,) (Bollaert, 2002).

De la Figura 8.10, Bollaert (2002) presenta la siguiente ecuacion para definir C',, pero solo para

valoresde Y/D < 20:

, Y 8% Y
¢y =a(p) +a (5) +o(p)+a

3

8.9

Las relaciones entre la intensidad de turbulencia T, sefialados en la Figura 8.10 y los coeficientes
adimensionales a; de la Ec. 8.9 se presentan en la Tabla 8.2.
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Tabla 8.2. Relaciones entre la intensidad de turbulencia T, y los coeficientes adimensionales «; (Bollaert,
2002).
T, (%) a, a, as ay Tipo de chorro
<1 0.000220 | -0.0079 | 0.0716 0.000 | Compacto
1-3 0.000215 | -0.0079 | 0.0716 0.050 | Turbulencia baja

35 0.000215 | -0.0079 0.0716 0.100 | Turbulencia moderada
>5 0.000215 | -0.0079 0.0716 0.150 | Turbulencia alta

La méaxima presion en una discontinuidad superficial, o fisura, en un lecho rocoso sano es la suma
de la presién dinamica media mas la fluctuante. La presion dindmica media permanecera sin
cambios cuando se transfiera a la fisura, pero la presion dinamica fluctuante podria amplificarse
por resonancia si la frecuencia natural de la estructura de la fisura es aproximadamente igual a la
frecuencia de las fluctuaciones de presion introducidas. A partir de datos experimentales, Bollaert
(2002) desarrollé un factor de amplificacion I'tque se aplica al coeficiente de presién dinamica
fluctuante €', para tomar en cuenta los efectos de la resonancia en las fisuras superficiales de
lechos rocosos aparentemente sanos. En la Figura 8.11 se muestra una relacion entre el factor de
amplificacion y la profundidad adimensional (Y /D).

24
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Figura 8.11. Factor de amplificacion en funcion de la profundidad adimensional (Bollaert, 2002).
Segun Annandale (2006) el factor de reduccion de presion dindmica fluctuante dependiente del

grado de ruptura del chorro de agua se puede obtener mediante la Figura 8.12 o por las siguientes
expresiones:

F = 0.595L,,% — 2.075L,,> + 1.583L,, + 0.645 para Ly, <19
8.10
F =0.113 Sino cumple

Ly, = L/Ly: Relacion de rompimiento del chorro de agua.
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0.5 - —

Factor de reduccidon

L/Ly

Figura 8.12. Relacion de con L/L,;, propuesta por (Ervine et al., 1997; citado en Annandale, 2006).

Para determinar el grado de rompimiento del chorro L/L,, Annandale (2006) propone la siguiente
ecuacion para determinar la longitud del chorro (L):

2x

Ul'z 2
4 (Di + E) (cosB)

X
L=J 1+ |tanf@ —
0

x: Distancia horizontal de impacto del chorro de agua, m.

6: Angulo del chorro de agua con respecto a la horizontal.

D;: Diametro o ancho del chorro de agua en la salida de la estructura vertedora, m.
v;: Velocidad del chorro en la salida de la estructura vertedora, m/s.

g: Aceleracion de la gravedad, m/s?.

La longitud de rompimiento del chorro (L,) puede ser determinada mediante dos ecuaciones
propuestas por Horeni (1956) y por Ervine et al. (1997) (Annandale, 2006):

Lb(Horeni) = 6q0'32 8.12

q: Gasto unitario de descarga del chorro de agua, m?/s.

2—1c+ 1+%(c2 +4C)1/?

2
C

8.13

1
Lb(Ervine) = EDi Fr

Fr: Numero de Froude del chorro de agua en la salida de la estructura vertedora.

C: 1.07T,;Fr?. Donde T,; es la intensidad de turbulencia del chorro de agua en la salida de la
estructura vertedora. En la Tabla 8.3 se presentan valores estimados de T,,; usados comunmente en
la préctica.

En la Figura 8.13 se describen las variables utilizadas en las Ecs. 8.11, 8.12 y 8.13.
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Figura 8.13. Caracteristicas y nomenclatura de un chorro de agua al sumergirse en la poza de
amortiguacion (Ervine et al., 1997; Bollaert, 2002).

Tabla 8.3. Valores tipicos de T,,; en la salida de varios tipos de estructuras vertedoras (Bollaert, 2002).

Tipo de estructura de salida

Intensidad de turbulencia T,

Caida libre
Salida con salto de esqui
Valvula

0.00 —0.03
0.03 —0.05
0.03 —0.08

Una vez que se conocen los coeficientes C, y C',, el factor de amplificacion por resonancia I (si
€s un macizo rocoso intacto con fisuras superficiales, sino I' = 1) y el factor de reduccion F, se
puede determinar el coeficiente de presion dindmica total (C;) en funcion de la profundidad
adimensional del tanque amortiguador mediante la Ec. 8.7 (Figura 8.14).

C,+C,F

Y/D

Figura 8.14. Coeficiente (C;) en funcion de la profundidad adimensional del tanque amortiguador.

La Ec. 8.5 suele ser muy conservadora, pero puede ser utilizada cuando no se tengan los datos
necesarios del tanque de amortiguacion.
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e Potencia hidraulica debido a la formacion de salto hidraulico

Los cuatro tipos de saltos hidraulicos que pueden presentarse segin Hagar (1988) se aprecian en la
Figura 8.15. La potencia hidrulica para el tipo A, designado cominmente como el salto hidraulico
clasico, puede ser estimado como (Annandale, 1995):

AE  q ¢ » 2 4q*
PSH:qu:)/z y1+—Zgy12_7 1+8Fr“—1|— 5
2gy12< /1 + 8Fr % — 1)

Ps;;: Potencia hidraulica generada por el salto hidraulico (kW/m)

AE: Pérdida de energia en términos de carga hidraulica (m)

v, : Profundidad del agua aguas arriba (m)

Fr; = Vl/\/ﬁ: Numero de Froude aguas arriba del salto hidraulico

L: Longitud efectiva del salto hidraulico sobre la cual se disipa energia. Si no se tienen datos
apropiados, para propositos de disefio L=1m (Annandale, 2006).

Tipo A Tipo B

8.14

¥y

Tipo C Tipo D

Figura 8.15. Tipos de saltos hidraulicos (Hagar, 1988; citado en Annandale, 1995).

8.3.3  Medidas de prevencion y mitigacion

El funcionamiento adecuado de un tanque de amortiguacion radica en la profundidad de agua
adecuada en éste, es decir, si el tanque de amortiguacién es lo suficientemente profundo, la energia
del chorro o corriente de agua se disipara y evitara la posibilidad de socavacion del material del
fondo.
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En tanques amortiguadores de concreto

En presas que se cimientan en materiales de baja resistencia, por lo general se recurre a tanques de
amortiguacion de concreto para disipar la energia un chorro o corriente de agua.

Figura 8.16. disipacion de energia de un chorro de agua en tangue amortiguador (Annandale, 2006).

Cuando la forma de llegada del agua al tanque amortiguador es en forma de un chorro de agua, la
profundidad necesaria para disipar la energia puede obtenerse al relacionar el coeficiente de presion
dinamica media (C,) con la profundidad adimensional del tanque amortiguador (Y /D) para
diferentes longitudes adimensionales de ruptura del chorro (L/L,); donde C, incluye el efecto de
la magnitud de turbulencia generado por el impacto del chorro de agua aireado o no aireado, Y es
la profundidad del agua en el tanque de amortiguacion, D el didmetro o ancho del chorro de agua,
L es la longitud total del chorroy L, es la longitud de ruptura del chorro.

1.00

0.90 - = Ervine et al. (1997) L/Lb <05
0.80 - - Castillo (1998) 1.1 <L/Lb< 1.3
0.70 -« Castillo (1998) 2 </ILb<23
0.60 - -« Castillo (1998) 23 <1/lb <3

0.50 A
0.40
0.30
0.20 5
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0()() 1 y § 4 4 T T
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

(cp)

Coeficiente de presion dinamica media

Profundidad del tanque amortiguador/didmetro o
ancho del chorro (Y /D)

Figura 8.17. Coeficiente de presion dindmica en funcion de Y/D y de L/L,, desarrollada por Ervine et al.
(1987), Castillo (1998) y Castillo (2004) (citado en Annandale, 2006).
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La Figura 8.17 muestra tales relaciones, indicando que si L, es mucho mas pequefiaque Ly Y/D
es muy grande, la presion dindmica media en el fondo del tanque se reduce a valores bajos. Por
ejemplo, si L, = (1/3)L,y, (Y/D) = 15, entonces el coeficiente de presion dinamica medio es
muy cercano a cero.

En macizos rocosos

e Estanque labrado en el macizo rocoso

Cuando las presas se cimientan en lechos rocosos resistentes, no suele recurrirse al disefio de
estanques amortiguadores; por lo general se deja que el agua disipe su energia directamente con la
roca de cimentacion. Debido a que la socavacion se presenta incluso en macizos rocosos muy
resistentes, se recomienda determinar la profundidad de socavacion que pudiera alcanzar el macizo
rocoso mediante la metodologia descrita en la seccion 8.3.2, y construir el tanque de amortiguacion
directamente sobre la roca, mediante excavacion. El tanque de amortiguacion deberd tener la
méaxima profundidad y forma que se pueda predecir de la posible socavacion.

e Anclaje postensado

En casos en los que aumentar la profundidad de tanques amortiguadores, construidos o labrados
directamente sobre macizos rocosos, pueda poner en riesgo la estabilidad de la obra vertedora o
presa, se pueden recurrir a algunas técnicas para mejorar la resistencia a la socavacion del macizo,
como el uso de anclas postensadas (Figura 8.18).

Figura 8.18. Uso de sistemas de anclajes postensados para aumentar la resistencia a la socavacién de
macizos rocosos.

En macizos rocosos altamente fracturados, el objetivo principal de usar anclajes postensados es
aumentar el tamafio efectivo de los bloques de roca. Como objetivo secundario, trata de reducir la
separacion de los blogques de roca, es decir, la abertura de las discontinuidades para minimizar los
efectos de las fluctuaciones de presion del agua dentro de las discontinuidades. Por ejemplo, si el
macizo rocoso en cuestion tiene un RQD de 50 %, su resistencia a la erosion se puede aumentar al
100 % al utilizar anclajes.
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La eficiencia del uso de anclas postensadas puede ser evaluado usando el método de Annandale
(1995). Al usar este método, los dos factores mas importantes son el coeficiente de resistencia de
masa de la roca (M) y coeficiente de tamafio del blogue de roca (K}). El coeficiente M. representa
la capacidad que tiene la roca para resistir la falla fragil o por fatiga, mientras que el coeficiente K,
representa la capacidad que tiene el bloque de roca para resistir la socavacion debido al aumento
de su peso provocado por el anclaje. Adicionalmente, la magnitud coeficiente K, que representa
la resistencia al esfuerzo cortante en las discontinuidades de un macizo rocoso, sera afectado debido
a la disminucion del ancho de abertura de las discontinuidades debido al uso de las anclas.

Annandale (2006) recomienda que el uso de anclajes postensados en macizos rocosos fracturados
son efectivos solo si la resistencia de la masa de la roca (considerado en el coeficiente M.) es
suficiente para evitar que la roca se rompa en fragmentos, ya sea por falla fragil o por fatiga. Para
determinar si esto es posible Bollaert (2002) propone comparar directamente la resistencia que
tiene la fisura superficial de la roca a ser propagada con la intensidad de los esfuerzos generados
dentro de ella por las fluctuaciones de presion. Si se determina que la resistencia de la masa de la
roca es adecuada para resistir la ruptura, la siguiente etapa del disefio implica el desarrollo de un
sistema de anclaje que aumente el tamario efectivo de los bloques de roca, de tal modo que sean lo
suficientemente grandes y pesados para evitar su remocion por la capacidad erosiva del agua. La
longitud del anclaje y las técnicas para su construccién dependeran de la estratigrafia del sitio.

e Revestimiento de concreto

Si el disefio de anclajes indica que los blogues de roca podrian fallar por los modos de fractura
fragil o fatiga, podria considerarse el uso de un revestimiento de concreto. Dicho revestimiento
puede proporcionarse con o sin anclajes (Figura 8.19).

Figura 8.19. Revestimiento de concreto de tanque amortiguador labrado en roca reforzado con anclas
postensadas.

El revestimiento con concreto de un tanque de amortiguacion sin anclajes postensados puede ser
exitoso si el concreto es lo suficientemente fuerte para resistir fallas por fractura fragil o fatiga,
mientras que al mismo tiempo es lo suficientemente pesado como para evitar la subpresion. Si
econdmicamente esto no es posible, es recomendable utilizar anclajes postensados para evitar que
el revestimiento sea desprendido por las fuerzas erosivas del agua.
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El funcionamiento adecuado del revestimiento de concreto en tanques amortiguadores, con o sin
anclajes, radica en rellenar bien las juntas de las losas de concreto y que éstas no tengan fisuras
superficiales importantes. Cuando el revestimiento se combina con anclaje, éste debera tener una
longitud tal que se alcance el tamafio del bloque de roca que resista la socavacion.

Mas consideraciones para un buen funcionamiento del uso de recubrimientos de concreto y anclajes
postensados en rocas se describen en Annadale (2006) y Annandale (2004).

8.4 SOCAVACION POR DESBORDAMIENTO
8.4.1  Descripcion del fenémeno

Cuando la obra de excedencia no tiene la capacidad suficiente para desalojar el agua excedente
generado por algun evento extremo, como lluvias intensas, se produce el desbordamiento de la
presa.

Durante el desbordamiento se forman corrientes de agua que pueden alcanzar altas velocidades al
pie del talud. Si la presa es de materiales térreos, se puede iniciar un proceso de socavacion tanto
en la cimentacion como en el terraplén (Figura 8.20.a). En presas de tipo gravedad , los materiales
que las componen, por lo general de mamposteria o concreto, suelen ser muy resistentes a la erosion
por desbordamiento; sin embargo ésta puede presentarse en la zona de cimentacion (Figura 8.20.b).

Si la duracion de la inundacion es lo sufrientemente larga y con profundidad de desbordamiento
practicamente constante, la socavacion avanzaria hacia aguas arriba de la presa y podria generar el
colapso de ésta.

a)

Figura 8.20. Socavacién por desbordamiento en presas (a) de materiales térreos y (b) de tipo gravedad.

La resistencia a la erosion de los materiales del terraplén estd en funcién del tipo de suelo y
compactacion, geometria del terraplén, profundidad y velocidad del flujo al desbordarse, y la
presencia o no de tirante de agua, aguas abajo. Las irregularidades en la superficie del terraplén,
como arboles o arbustos (vegetacion robusta) y el cambio de pendiente debido a la interseccion del
terraplén con la formacion geoldgica del sitio, provocan el aumento de la turbulencia y
concentracion del flujo.

161



8.4.2 Formas de flujo

En presas de tierra, debido a que el esfuerzo cortante generado en la superficie de los materiales
estd en funcién de la velocidad de la corriente, es importante definir la forma del flujo para obtener
una velocidad de desbordamiento adecuada en el andlisis de socavacion.

En los casos mas comunes de flujo de superficie libre, cuando el flujo sigue el contorno del talud
aguas abajo, se presentan tres zonas de flujo durante un desbordamiento (Figura 8.21), los cuales
se describen como (Clopper y Chen, 1988):

e Flujo subcritico sobre la cresta del terraplén (Zona 1). Se caracteriza por a profundidad
critica (Y;), que es aproximadamente igual a 2/3 de la carga producida por el
desbordamiento (H,). La ubicacion de la profundidad Y, depende de la geometria del
terraplény de H, .

e Flujo supercritico sobre la cresta del terraplén (Zona 2). Se presenta aguas abajo de Y,
antes del quiebre del talud. La velocidad en este punto depende de la aceleracién de la
gravedad y Y,.

e El flujo supercritico aguas abajo a lo largo del talud del terraplén. En este punto la
velocidad del flujo se ve afectada por el arrastre de aire, asi mismo, la profundidad del
flujo esta en funcion del angulo de inclinacién del talud.

Régimen de flujo
Subcritico , _ Supercritico

Zonas de flujo cgn desbordamiento

"

Embalse

Z Corona del \\

terraplén

Figura 8.21. Regimenes de flujo y zonas de desbordamiento. (Clopper y Chen, 1988).

Otro factor importante que debe ser considerado durante el desbordamiento, ya sea en una presa de
tierra 0 de mamposteria, es la zona de presion negativa que se puede formar en el talud aguas abajo
del terraplén debido a la separacion de la capa limite (Figura 8.22). Esta presidn provoca fuerzas
de succion en los materiales de dicha zona y puede aumentar mas el dafio por socavacion durante
el desbordamiento (Clopper y Chen, 1988).

En obras vertedoras con transiciones abruptas en la cresta, también pueden generar zonas de
presion negativa como en el esquema de la Figura 8.22.
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Figura 8.22. Zona de presion atmosférica (presion negativa) generada en el talud aguas abajo del terraplén.
Fuente: (Clopper y Chen, 1988).

8.4.3  Calculo de la profundidad de socavacion

En la actualidad existe muy poca informacion para calcular la socavacion que se presenta por el
efecto de desbordamiento. Generalmente, muchos autores se dirigen directamente a las medidas de
prevencion, como sistemas de protecciones y métodos que, en su mayoria, se basan en la
experiencia y en la observacion del comportamiento de este fenémeno.

El potencial de socavacion en el talud aguas abajo de una presa de tierra, se puede evaluar mediante
la comparacion de la velocidad critica de los materiales superficiales (v.) y la velocidad de
desbordamiento (v). Si v>vc entonces los materiales son susceptibles a la socavacion. La
velocidad critica para arenas y gravas se puede obtener mediante la Ec. 6.1, definida en la seccion
6.1:

v = 0.35 (Dgg)%4° 8.15

Para arcillas no existe una relacion definida de v, ya que la erosion de estos materiales depende
del tiempo. De acuerdo con Briaud (2013), la mejor forma de evaluar la condicién hidrodinamica
critica de las arcillas o suelos con contenidos de arcillas es mediante pruebas que permitan obtener
la curva de erosionabilidad de éstos, la cual relaciona la tasa de erosion del material (Z) con la
velocidad de la corriente de agua aplicada (Figura 8.23.b).

La velocidad de desbordamiento v se determina mediante un estudio hidroldgico e hidraulico.

(NCHRP, 2016) propone una metodologia para calcular la profundidad de socavacion por
desbordamiento en diques costeros, pero debido a su similitud con presas de tierra, el método puede
ser utilizado para este caso. Los pasos para el calculo de socavacion son los siguientes:

1. Determinar la curva de erosionabilidad del material a analizar (Figura 8.23.b).
2. Obtener el hidrograma de velocidades para la lluvia de disefio (Figura 8.23.c).
3. Descomponer el hidrograma en etapas de velocidades constantes.
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4. Para cada etapa de velocidad elegida en el hidrograma, obtener zi de la curva de
erosionabilidad.

5. Mediante la Ec. 8.16 encontrar el incremento de socavacion para cada etapa de velocidad
considerado en el hidrograma.

6. Determinar la profundidad de socavacion final mediante la Ec. 8.17.

~ 4 Curva de
S | erosionabilidad
'-E [ E—
: —_, E
" ‘\ B
(a) - ) ‘\'\\\\\\ \ . .
7\ //\¥\\ € v {mfs)
a) b)
Hidrograma de velocidades Z
t  para la lluvia de disefio (m) Preturdidsd de soravacion

t (hr) 0 12 24 36 48 60 (hrs)

c) d)
Figura 8.23. Esquema ejemplificado del calculo de socavacion por desbordamiento (NCHRP, 2016).

Si no es posible obtener la curva de erosionabilidad de los materiales del terraplén, ésta puede ser
estimada mediante la Figura 8.24. El suelo que seré evaluado tiene que ser clasificado de acuerdo
con el sistema de clasificacion SUCS. Con el simbolo correspondiente del suelo se entra al grafico
y se selecciona la linea recta que divide a la zona de erosion correspondiente como la curva de
erosionabilidad. La seleccion de la curva de erosionabilidad de esta manera debe de elegirse de
forma conservadora y con criterio.

Como puede verse, este método también permite seleccionar los materiales adecuados para
proteger a los taludes de una presa de materiales térreos. Sin embargo, no es aplicable para el
calculo de socavacion al pie de presas de mamposteria. En este Gltimo caso se puede usar la
metodologia propuesta por Annandale para el calculo de socavacion por el impacto de un chorro
de agua, ya que se asemeja mas a este proceso de socavacion (seccion 8.3.2).
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Figura 8.24. Clasificacion de suelos respecto a su grado de erosionabilidad (Briaud, 2013)

8.4.4 Medidas de prevencién y mitigacion

Como se menciond, el desbordamiento en una presa se presenta cuando la obra de excedencias no
tiene la suficiente capacidad para aliviar las excedencias de un evento extremo (lluvias intensas).
Por ello, debe de preverse un buen disefio de este tipo de obras, ya que por lo general no se
contemplan obras de proteccion para desbordamiento. Cabe sefialar, que las presas construidas de
materiales térreos son las mas susceptibles a fallar por este fendmeno, mientras que las de concreto
suelen resistir este tipo de eventos; por lo que es mas comun el disefio de obras de proteccion contra
desbordamiento en presas de concreto, cuya cimentacion y empotramiento son en macizos rocosos
resistentes a la socavacion.

Figura 8.25. Presa de concreto Gibson, Montana: (a) desbordamiento en 1964; (b) modificada para en
1984 para permitir el desbordamiento. (Annandale, 2006)
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8.5 SOCAVACION POR OLEAJE

8.5.1  Descripcion del fenémeno

En los embalses de presas se pueden generar olas debido a la accién del viento sobre la superficie
del agua o por la actividad de vehiculos acuaticos. Las fuerzas principales que se oponen a su
formacidn son la viscosidad del agua y la gravedad. Sin embargo, estas fuerzas influyen muy poco
y por ello durante su recorrido conservan casi toda su energia. Asi, cuando las olas se topan con la
presa, se genera la disipacion total de su energia de forma inmediata. Dependiendo de la energia
con la que se impacte, ésta puede generar grandes o bajos esfuerzos cortantes que al interactuar
con los materiales superficiales de la presa podran provocar su erosion. Las presas de tierra son las
mas afectadas por este efecto, en el talud aguas arriba.

La disipacion de la ola y la produccion de esfuerzos cortantes en el talud aguas arriba se produce
de dos maneras: (1) cuando la ola se aproxima a la presa, debido al cambio de pendiente, en el
lecho, se genera el rompimiento de la ola (Figura 8.26) y el impacto directo con el talud de ésta
genera la mayor disipacion de energia; (2) la energia de la ola restante se disipa en la zona de
lavado, en la cual el agua sube y baja (Figura 8.26). En ambos casos, ademas de esfuerzos cortantes
en la interfaz del talud, también se generan fuerzas de succion provocados por la formacién de
vortices. Este fendmeno es similar al que ocurre en zonas costeras.

Olas representadas por ondas sinusoidales

Zona de
lavado

- ~ Zona de

z ‘ L [ ‘ rompimiento | |

Cresta ‘ ‘

Figura 8.26. Esquema del mecanismo de erosion por oleaje y caracterizacion de las olas.

Caracteristicas de las olas

Los parametros mas importantes que describen a las olas son la longitud L y altura H, y la
profundidad h sobre la cual se propagan. Todos los demés parametros, tales como velocidades y
aceleraciones inducidas a las olas, se pueden determinar tedricamente de estas cantidades. En la
Figura 8.26 se muestra un esquema bidimensional del estado de un embalse ideal con el oleaje
definido por ondas sinusoidales, crestas y valles de idéntica forma, un periodo Unico y un
movimiento orbital progresivo, dirigiéndose al talud aguas arriba de una presa de tierra.

La longitud de la onda (ola), L, es la distancia horizontal entre dos crestas sucesivas 0 puntos mas
altos de la onda, o alternativamente la distancia entre dos valles sucesivos, mientras que la distancia
vertical desde la cresta hasta el valle define la altura de la onda H. El periodo de la onda T, es el
tiempo requerido por dos crestas o valles sucesivos para pasar por un punto en particular, y su
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inverso es la frecuencia, f. Debido a que la onda debe moverse a una distancia L en un tiempo T,
la velocidad de la onda, Ilamada celeridad C, es definida como C = L/T, mientras la forma de la
onda que genera el perfil de la superficie del agua n, viaja con celeridad C, el agua que comprende
la onda no se traslada en la direccion de ésta.

El eje de coordenadas que se utiliza para describir el movimiento ondulatorio se localiza en la linea
de agua quieta, z = 0. El fondo del cuerpo de agua se ubica en z = —Ah.

Clasificacion de olas debido a su rompimiento

Al igual que en caso de zonas costeras, las olas producidas en los embalses se deforman y se rompen
a medida que se acercan al terraplén. Las olas se pueden clasificar de acuerdo a su forma de
rompimiento como (Dewey, 2014):

e Derramada: Rompen gradualmente y son caracterizadas por una zona de espuma y
turbulencia en la cresta, llamada agua blanca. La disipacion de la energia se lleva a cabo de
forma gradual en esta region de agua blanca.

e Tipo surf: Se presenta cuando la cima de la ola se curva hacia la playa y cae en su misma
base, provocando una fuerte salpicadura. Este tipo de ola es la que se asimilan en el deporte
de surf.

e Creciente: La cima de la ola permanece intacta, mientras que su base avanza hacia la playa,
generando un rompimiento suave.

e Tipocolapso: Se presenta cuando la cima de la ola permanece intacta y relativamente plana,
mientras que la base de la ola se eleva y luego cae, creando una superficie de agua turbulenta
que se desliza por la playa. EI rompimiento de este tipo de ola es una combinacion entre los
rompimientos de olas tipo derramada y tipo surf.

e e

Tipo colapso

Derramada
e
Tipo surf Creciente

Figura 8.27. Formas de rompimiento de olas. Fuente: (Dewey, 2014).

Se ha observado que el rompimiento tipo colapso es el que genera mayor concentracion de carga
hidraulica al impactarse la ola con la playa y, por tanto, se puede considerar que es la que suele
afectar méas a los taludes aguas arriba de presas.

8.5.2  Medidas de prevencion y mitigacion

Las obras de proteccion contra oleaje cominmente usadas son los enrocamientos (rip-rap),
recubrimientos con mezclas de concreto-roca, bolsas de mortero, pavimentos flexibles, elementos
de concreto prefabricado y pantallas de concreto (Figura 8.28). La experiencia de expertos en la
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construccion de presas ha mostrado que, la proteccién del talud aguas arriba contra el oleaje, por
medio de enrocamiento a volteo, ha sido una de las mejores técnicas para evitar problemas de de
socavacién por oleaje (Sherard, 1963; Marsal y Reséndiz, 1975). Sus principales ventajas son
(Marsal y Reséndiz, 1975):

e Gran flexibilidad, que lo hace insensible a las mas severas condiciones de deformacion del
terraplén.

¢ Rugosidad, que reduce considerablemente la altura de rodamiento de las olas sobre el talud,
disminuyendo en la misma medida los requisitos de bordo libre.

e Permeabilidad, que elimina problemas de subpresion.

e Facilidad de reparacion.

c)

Figura 8.28. Obras de proteccidn contra oleaje (Dewey, 2014): a) enrocamiento; b) roca-mortero; c)
enrocamiento con filtro de geotextil; d) bolas de mortero.

Una proteccion de enrocamiento a volteo es mas satisfactoria desde todo punto de vista (excepto,
quiza, el estético) que una roca acomodada. La principal razon para esto es la menor influencia que
en la estabilidad del conjunto tiene la de una roca individual. Asi, si el oleaje desplaza de su sitio
una roca de una proteccion a volteo, el resto de la capa apenas resentird alguna consecuencia, en
tanto que la remocion de una pieza en una carpeta de roca cuidadosamente acomodada puede ser
el principio de una falla progresiva de toda la chapa de proteccién o el punto débil por el que se
inicie la erosion de los materiales mas finos que la subyacen (Marsal y Reséndiz, 1975).
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85.3 Disefio de enrocamiento

El disefio de un buen sistema de enrocamiento respeta dos aspectos primordiales (Sherard, 1963):
(1) que los bloques o fragmentos de roca tengan la suficiente capacidad para no ser removidos por
las fuerzas hidraulicas ejercidas por las olas y; (2) que el filtro de transicidn entre el enrocamiento
y el cuerpo de la presa tenga la capacidad de no ser removido a través de los poros del enrocamiento
y que al mismo tiempo sea capaz de no permitir la erosion del material de la presa.

Uno de los criterios mas comunes para el disefio de enrocamientos es el propuesto por Sherard
(1963), el cual es esencialmente empirico se muestra en la Tabla 8.4.

Tabla 8.4. Criterio de Sherard (1963) para el disefio de protecciones de enrocamiento contra oleaje en
presas.

Altura méxima de | Tamafio medio minimo Espesor de la capa
las olas (en pies) | recomendado dso (en plg) | recomendada (en plg)
0-2 10 12
2-4 12 18
4-6 15 24
6-8 18 30
8-10 21 36

Dadas las condiciones que ha de satisfacer un enrocamiento de proteccion bajo la accion del oleaje
se observa que su cumplimiento requiere de un tamafio minimo de las rocas individuales en la
superficie. Marsal y Reséndiz (1975) proponen la siguiente ecuacion para determinar el peso ideal
(W) de una roca individual:

8.18

_0.0063y, [ H, ]3
(YT/YW_l)B Sen(acr_a)

H,: Altura del oleaje (distancia de cresta a valle), m.

Y. Peso volumétrico del agua, t/m®.

Y, Peso volumétrico de la roca de proteccion, t/m?.

a.: Angulo de inclinacion del talud necesario para que, en una roca superficial tipica, la linea GC
sea vertical (Figura 8.29), siendo G el centro de gravedad y C el punto de contacto mas bajo
de la roca.

a: Angulo de inclinacion del talud por proteger.

(] Acr

a) En condiciones normales  b) En condiciones de equilibrio critico

Figura 8.29. Roca superficial tipica en una proteccion de enrocamiento (Marsal y Reséndiz, 1979)
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La Ec. 8.18 es una modificacién de la ecuacion propuesta por Carmany (1963), en la que se supone
una condicion limite en la que la fuerza de una ola tiende a mover una roca en la superficie del
talud (Marsal y Reséndiz, 1975).

Marsal y Reséndiz (1975) recomiendan que el espesor de la capa de enrocamiento para una
proteccion eficiente debe ser tal que permita alojar el tamafio maximo de roca incluido, asi como
una transicién gradual hasta la capa del filtro. Un espesor de capa entre 1.5y 2 veces el diametro
de las rocas mayores es en general suficiente para cubrir ambos requisitos.

La altura de la ola de disefio esta en funcion del Fetch y de la velocidad y duracion del viento de
disefio. EI manual USBR (Dewey, 2014) propone la Ec. 8.19 para el célculo de la ola de disefio, la
cual considera que las olas siguen una distribucion de ondas tipo Rayleigh:

H,,: Altura de la ola con solo el 10 % mas grande que una serie de olas promedio, ft.
H,: Altura de la ola significativa, la cual es 1/3 mas grande que una serie de olas promedio, ft.

La altura H fue propuesta por la USACE (2008) y se determina de la siguiente manera:
Hy = 0.0245FY2VMPH(1.1 + 0.0156VMPH)/? 8.20

donde:
VMPH: Velocidad del viento de disefio, mi/h.
F: Longitud del Fetch, mi.

Derivado de varias investigaciones, el USBR (Dewey, 2014) menciona que el uso de H;, (Ec. 8.19)
como altura de disefio de la ola da como resultado tamafios de enrocamiento que funcionan bien
sin conservadurismo innecesario y costo indebido.

Hay que tener en cuenta que las olas también se pueden generar por otros factores ademas del
viento, como debido a deslizamientos de laderas en embalse provocado por un sismo y vehiculos
acuaticos.

La granulometria del enrocamiento y del filtro de transicion debe satisfacer el criterio de Terzaghi
para el disefio de filtros; es decir, de retencion y permeabilidad. De retencidn para evitar que
particulas mas pequefias migren a través de los espacios generados por las particulas mas grandes,
y una permeabilidad suficiente que permita una evacuacion rapida del flujo.

Segun el USBR (Dewey, 2014) un adecuado disefio de enrocamiento incluye el calculo del viento
y ola de disefio, el céalculo de los tamafios de roca a utilizar, la determinacion de las bandas de
graduacidn aceptables para el enrocamiento y filtro de transicion. Este manual propone definir una
sola banda de graduacion del enrocamiento y a partir de ésta se disefian las bandas para las capas
necesarias de filtros de transicion que siguen el criterio de disefio de filtros de Terzaghi (Figura
8.30).
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Capa de enrocamiento

Capa de transicion 1
Capa de transicion 2

Material de la presa

Figura 8.30. Capas de filtros maltiples para cumplir con la condicion de retencion del material del
terraplén (Dewey, 2014).

8.6 SOCAVACION POR LLUVIA

8.6.1  Descripcion del fenémeno

Este tipo de socavacion es comUn en presas de materiales térreos y se desarrolla en los taludes de
los terraplenes sin algun tipo de proteccién, aunque también puede presentarse en la corona. El
inicio de este tipo de erosion se identifica cuando se observa la presencia de surcos. Los surcos son
pequefios conductos que se forman por la concentracion de flujo debido a una pendiente y
generalmente son de poca profundidad. Si este indicio de socavacion no es atendido rpidamente,
las lluvias posteriores pueden erosionar aun mas estos surcos y propiciar a la generacion de
carcavas en los taludes y en consecuencia poner en riesgo la estabilidad de la presa.

La intensidad, frecuencia y duracion de las lluvias son los factores principales que influyen en la
magnitud de la pérdida de suelo en la superficie de los terraplenes de las presas. Sin embargo, las
caracteristicas geométricas y de las propiedades de los suelos del terraplén también pueden influir
en este efecto, por ejemplo:

e Cuando los taludes son muy largos, la socavacion puede ocurrir incluso cuando se tiene
recubrimiento vegetal debido a que se alcanzan altas velocidades de flujo (Figura 8.31.a).

e Cuando el material superficial del talud tiene muy poca o baja cohesién (Figura 8.31.b).

e Cuando el material superficial es resistente a la socavacién, pero tiene un grado de
proteccion bajo (Figura 8.31.c).

e Cuando la tasa de infiltracion de agua es muy baja, aumenta el escurrimiento superficial y,
por tanto, la erosion (Figura 8.31.d).
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c)

Figura 8.31. Factores que aceleran la socavacion por lluvias (dominio publico de internet).

8.6.2 Medidas de prevencion y mitigacion ante socavacion por lluvia

Para este tipo de socavacion no existen métodos de calculo de la profundidad de socavacion. Los
disefiadores por lo general recurren directamente a la implementacion de medidas de proteccién de
los terraplenes. Una de las técnicas mas usadas y que ha dado buenos resultados a través de los
afos, es propiciar el crecimiento de vegetacion nativa pequefa tipo “zacate”, ya que sus raices
aumentan mas la resistencia del suelo a ser socavado, principalmente aquellas con raices fibrosas
(seccién 5.6). En presas con terraplenes muy altos, para evitar altas velocidades de flujo y en
consecuencia problemas de erosion, se suele optar por la formacion de bermas para impedir que
las escorrentias alcancen altas velocidades, las cuales deben actuar de forma eficiente como
sistemas de drenaje del agua generada durante una lluvia.

Otro tipo de solucion es el recubrimiento de los taludes mediante enrocamientos, losas de concreto
0 una combinacion de roca-mortero. Sin embargo, estas técnicas suelen ser muy costosas. El uso
de geosintéticos como sistemas de proteccion combinados con el crecimiento de vegetacion nativa
(pequefia) también han sido implementados para la proteccion de taludes de presas y se ha visto
gue aumenta atn mas la resistencia a la erosion de los materiales superficiales.

En la Figura 8.32 se muestra un gréfico que relaciona las velocidades criticas de movimiento
incipiente en canales vertedores recubiertos por vegetacion y reforzados con geosintéticos. Aunque
este grafico es utilizado para el disefio de canales vertedores, también puede ser utilizado para
elegir una adecuada proteccion de los taludes de terraplenes de presas provocado por los efectos
de las lluvias (Ingold, 1994).
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Figura 8.32. Limites de velocidades de flujo sobre vegetacién pequefia tipo zacate (Ingold, 1994).

Los geosintéticos que aparecen la Figura 8.32 son los que se aprecian en las siguientes la Figura
8.33.

N

. R
f:A 2%8%A0, 8

b)
Figura 8.33. Geosintéticos tipo: a) Geosteras; b) Geomallas y; Georedes. (Ingold, 1994).

8.7 SOCAVACION INTERNA
8.7.1 Descripcién del fendmeno
Formas de socavacién interna

La falla erosion interna ocurre principalmente en presas de materiales térreos. Esta se puede
presentar a través del terraplén, de la cimentacion o de una combinacion de ambos. La erosion
interna se atribuye a la generacion de gradientes hidraulicos (i) dentro del cuerpo de la presa
provocados por la diferencia de cargas hidraulicas aguas arriba y aguas abajo. El aumento en los
gradientes hidraulicos provoca también el aumento de las fuerzas de filtracion; una vez que estas
fuerzas exceden la resistencia a la erosion de los materiales, el proceso comienza. Las fuerzas
resistentes a la erosién dependen de la cohesion, del grado de trabazon entre particulas (friccion) y
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del peso de la particula de suelo, asi como de la accién de los filtros de la presa, si es que existen

(Sherard, 1963).

Para que la erosion interna se presente en una presa

[ ]
material.

suelo y menos pesadas son mas faciles de

se requieren las siguientes condiciones:

Una trayectoria de filtracion de agua definida con velocidad suficiente para erosionar el

Un punto de salida desprotegido (sin filtro).
Materiales erosionables en la trayectoria de flujo (entre mas pequefias las particulas de

ser arrastradas por el agua).

La erosion interna en una presa puede presentarse por el agrietamiento del terraplén o suelo o roca
de cimentacion debido a asentamientos diferenciales, mala compactacion o por secado de los
materiales superficiales. Asi mismo, por saturacién de los materiales y propagacion de grietas
durante el primer llenado, por un mal proceso constructivo, por los efectos de un sismo o
simplemente durante condiciones normales de operacidn, sin un evento desencadenante aparente.
La erosion interna puede verse favorecida por huecos en la presa generados por raices de vegetacion
robusta, actividad animal (madrigueras, “tuzificacion” y hormigueros) y vandalismo. Las zonas
mas propensas para iniciar erosion interna se presentan en la Figura 8.34.

Aguas abajo
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1. Bordes del vertedor.
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Figura 8.34. Zonas comunes en presas donde suele presentarse erosion interna (Fell y Fry, 2005).
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Complementando lo anterior, la erosidn interna también puede iniciar en el terraplén y cimentacion
al mismo tiempo.

Segun los expertos la erosion interna en una presa puede iniciar de cuatro formas diferentes (Figura
8.35): erosion retrograda, erosion concentrada, sufusion y erosion de contacto.

Lamina de agua AN N~ S“ﬁmiﬁfl
=z A ™ .~ Erosion por contacto

.~ Erosion concentrada

Erosidn retrograda

Figura 8.35. Mecanismos que generar erosion interna en una presa (Perlzmaier, 2005)

e Erosion retrograda. Ocurre cuando altos gradientes se concentran en la zona de salida de
las trayectorias de flujo de agua, en la cara o pie del talud aguas abajo, y provocan que la
erosion progrese gradualmente hacia atrds. Se identifica por la formacion de caidos o
carcavas.

e Erosion concentrada. Comienza internamente en la masa del suelo provocada por una grieta
0 zona blanda y puede o no progresar hacia la zona de salida de la trayectoria del flujo.

e Erosion por sufusion. Sucede cuando particulas finas de suelo son arrastradas a través de
los espacios formados por particulas mas gruesas, principalmente cuando los materiales son
bien graduados.

e Erosion de contacto. Se refiere a la erosion generada en la interfaz de dos materiales que
presentan diferentes rigideces. Suele presentarse alrededor de tuberias o vertedores, o en la
interfaz cimentacion-terraplén. Puede derivar en problemas de tubificacion.

La tubificacion es el modo de falla provocado por la erosion interna que se forma debido a la
presencia de algun mecanismo iniciador (erosion por contacto) y que resulta en la formacion de
tubos, desde aguas abajo de la presa hacia el embalse, ya sea a través del terraplén o su cimentacion.
Segun Foster (1999) los materiales con méas probabilidad de generar tubificacion son las arenas
limosas o limos arenosos con contenido de finos > 15 % aunque éstos sean plasticos o no plasticos,
siempre y cuando tengan la capacidad de formar ductos. Otro factor importante para la tubificacion
de suelos es el grado de compactacion, los suelos sueltos tendran menos probabilidad de formar
conductos que los densos ya que les seria dificil mantener una estructura estable, y la operacion del
embalse, las fluctuaciones constantes del nivel del embalse pueden conducir a la tubificacion.

8.7.2 Evaluacioén de la socavacion interna

Identificacidén de materiales erosionables

En presas de tierra los materiales mas susceptibles a la erosién interna son los granulares, mientras
que las arcillas suelen ser mas resistentes, siempre y cuando los enlaces entre sus particulas no se
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rompan al reaccionar con alguna sustancia, como el caso de las arcillas dispersivas. Sherard et al.
(1967) public6 una clasificacion de resistencia a la erosion de los materiales para identificar los
materiales susceptibles a presentar erosion interna, los cuales han derivado en problemas de
tubificacién (Tabla 8.5). Notese que la plasticidad y el contenido de agua 6ptimo de compactacion
juegan un papel importante en la erosionabilidad de los materiales.

Tabla 8.5. Relacion empirica entre la resistencia a la tubificacion y diversos tipos de suelos (Sherard et al.,
1967).

1. Arcilla muy plastica (IP>15) bien compactada (la excepcién son las
arcillas dispersivas).

Resistencia | 2. Arcilla muy pléstica (IP>15) mal compactada (la excepcién son las
Alta arcillas dispersivas).

3. Arena gruesa bien graduada o mezclas de arena y grava con finos
arcillosos de mediana plasticidad (IP>6) bien compactadas.

4. Arena gruesa bien graduada o mezclas de arena y grava con finos
arcillosos de mediana plasticidad (IP>6) mal compactadas.

Resistencia |5. Mezclas bien graduadas de grava, arena y limo (IP<6) bien
Media compactadas.

6. Mezclas bien graduadas de grava, arena y limo (IP<6) mal

compactadas.
Resistencia | 7. Arena fina muy uniforme o limo (IP<6) bien compactada.
Baja 8. Arena fina muy uniforme o limo (IP<6) mal compactada.

La Comision Internacional de Grandes Presas (ICOLD, 2013) prepard una clasificacién similar
para la resistencia a la erosion de los materiales enfocada a la erosion concentrada basada en Fell
et al. (2008), como se muestra en la Tabla 8.6.

Tabla 8.6. Resistencia a la erosion de suelos para generar erosion concentrada (ICOLD, 2013).

Todos los suelos dispersivos: Identificados con pruebas de pinhole y pruebas
Muy erosionable de inmersion.
SM con contenido de finos f < 30%.
Erosionable SM con contenido de finos f > 30%, ML, SC, y CL-ML
Moderadamente erosionable | CL, CL-CH, MH, y CH con LL < 65
Resistente a la erosion CHcon LL > 65

La graduacion de los materiales de una presa de tierra y el tamafio de sus particulas son dos factores
también importantes. Se sabe que a medida que las particulas aumentan de tamafio, principalmente
arenas y gravas, se necesita mayor velocidad de filtracion (mas energia) para poder moverlas. Pero
desde el punto de vista de la graduacion de los materiales, es importante el potencial de
inestabilidad interna de éstos, que es clave para el desarrollo de la sufusion. Los suelos son
considerados internamente inestables si la fraccion mas gruesa del material de la presa no retiene
la fraccion mas fina (Sherard, 1979). En la Figura 8.36 se muestran dos ejemplos de curvas
granulométricas de suelos que son susceptibles a erosion por sufusion, como son suelos compuestos
por gravas con bajo contenido de arcillas y suelos compuestos por gravas con arenas finas.
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Figura 8.36. Suelos con potencial de ser internamente inestables (susceptibles a erosién por sufusion) (Fell
y Fry, 2005).

Sherard (1979) realiz6 un estudio de la erosion en presas construidas con materiales bien graduados
(susceptibles a sufusion) de origen glaciar, las cuales en su mayoria presentaron sumideros o
huecos en la cresta y talud aguas abajo antes de fallar. La banda de graduacion de los materiales de
las presas estudiadas se presentan en la Figura 8.37.

100 T T T

80

60

40

% que pasa
T

Rango de materiales -

20k erosionables

1 1 i 1 b
0.01 0.1 1.0 10 100

Tamario de particula (mm)

Figura 8.37. Banda de Sherard de los materiales de las presas analizadas en su estudio (Sherard, 1979).

La conclusion de Sherard (1979) de la causa de los problemas de erosidn de estas presas fue que
los materiales eran internamente inestables y que sus curvas granulométricas tenian formas casi
rectas o con una ligera curvatura, tal como las dos lineas que definen el rango de materiales
erosionables en la Figura 8.37. El estudio de otras presas con los mismos tipos de fallas, pero con
otros materiales de origen no glaciar, demostr6 que la mayoria de ellas tenian también una
distribucion granulométrica casi idéntica a la mostrada en la Figura 8.37 (Sherard, 1979).

La linea 4x propuesta por el USBR (2011), mostrada con linea azul en la Figura 8.38, tiene
aproximadamente las mismas pendientes de los limites de la banda de Sherard de materiales
inestables, y puede ser utilizada para identificar tramos de curvas granulométricas de materiales
potencialmente inestables; cualquier tramo que tenga una pendiente mas pequefia que la linea 4x
indicara un suelo potencialmente inestable. La ubicacion de la linea 4x en el grafico puede
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colocarse en cualquier posicién, conservado la misma pendiente. De acuerdo con el USBR (2011),
esta técnica también puede utilizarse para evaluar suelos con desfase en su graduacion
(Figura 8.36).
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Figura 8.38. Linea 4x (USBR, 2011) para determinar el potencial de inestabilidad interna de los suelos.

Potencial de erosion

La forma comln de evaluar el potencial de erosion interna en presas es por medio de la
comparacion de los gradientes hidraulicos, generados dentro de la presa (i), y los gradientes criticos
para el cual inicia la erosion (ic). Vale la pena recordar que el gradiente hidraulico i se calcula como
la carga hidraulica AH dividida por la distancia del flujo L formada entre los dos puntos de medicion
de AH:

i—ﬂ 8.21
L

La ecuacién mas conocida para determinar el gradiente hidraulico critico es:

Yy ss—1 8.22

yW= 1+e

I
donde y' es el peso volumétrico sumergido del material y y,, el peso volumétrico del agua.

La ec. (8.22) propuesta por Terzaghi es valida para flujo de agua ascendente (Terzaghi y Peck,
1967). Sustituyendo esta ecuacion con valores tipicos de s; = 2.65 de una arena de cuarzo y
e = 0.65 (0.57 < e < 0.95, valores tipicos en arenas), se observa que un valor promedio del
gradiente critico puede ser tomado como:

=1 8.23
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En la préactica actual este valor (Ec. 8.23) es usado comunmente para evaluar problemas de erosion
interna. Sin embargo, este criterio sobrestima la magnitud del gradiente hidraulico critico que suele
presentarse en campo. Resultados de pruebas de laboratorio han demostrado que gravas arenosas
con coeficientes de uniformidad Cu < 5 suelen presentar una estructura interna estable y el
gradiente critico es aproximadamente igual a 1, el cual coincide con el valor tedrico de Terzaghi.
Sin embargo, cuando estos presentan Cu > 5 a 10 tienden a ser internamente inestables, provocando
que la erosion comience con valores de 1/5 a 1/3 del gradiente critico correspondiente a los suelos
internamente estables (Skempton y Brogan, 1994), Tabla 8.7. Se hace notar que los suelos bien
graduados son susceptibles a sufusion.

Tabla 8.7. Gradientes criticos por erosion interna en gravas arenosas (Skempton y Brogan, 1994).

Flujo horizontal . ., .
. Flujo en ascencion vertical
Material Den Adel et al. Skempton y Brogan (1994)
(1988) ptony brog
Cu>5al0 0.16 - 0.17 0.20-0.30
Cu<5 0.70 1.00

Perzlmaier et al (2007) afirma que el riesgo de sufusion aumenta al incrementarse el coeficiente de
uniformidad, por lo que el i, debe reducirse:

0.3a04 paraC, <10 8.24
i, =40.2 paral0 <C, <20
0.1 para C, > 20

Den Adel et al. (1988) demostraron experimentalmente que para condiciones de flujo horizontal el
gradiente hidraulico critico es mas bajo que el vertical como se muestra en la Figura 8.39 y Tabla
8.7.
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Figura 8.39. Comparacion de gradientes hidraulicos criticos en flujo vertical y horizontal (Den Adel et al.,
1988).

Perzlmaier et al. (2007) presentan un resumen general de gradientes hidraulicos criticos basados
en estudios empiricos, los cuales se aprecian en la Tabla 8.8.

Tabla 8.8. Gradientes hidraulicos criticos para iniciar erosion retrograda (Perzlimaier et al., 2007).
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oo Arena | Arena | Arena
Criterio Grava . .
gruesa | media fina
Chugaev 0.25 0.25 0.11 0.10
Bligh 0.11 0.08 - 0.067
Lane 0.095 0.067 0.056 0.048
Mueller-Kirchenbauer, limite inferior . 0.12 0.08 0.06
Mueller-Kirchenbauer, limite superior - 0.17 0.10 0.08
Weijers y Sellmeijer, Cu=1.5 0.28 0.18 0.16 0.09
Weijers y Sellmeijer, Cu =3 0.34 0.28 0.24 0.14

Los criterios para identificar y evaluar la susceptibilidad a la erosion interna de los materiales
tratados hasta ahora solo son aplicables a suelos granulares con bajos contenidos de arcilla. Los
suelos con alto contenido de arcilla o puramente arcillosos por lo general no suelen presentar
erosion interna debido a su baja permeabilidad. En presas cimentadas en un estrato arcilloso
superficial seguido de un estrato permeable, el riesgo de erosion a través de la cimentacion debera
determinarse evaluando la posibilidad de que se genere subpresion en el estrato de arcilla y que
pueda generar un fracturamiento hidraulico.

8.7.3 Medidas de prevencion y mitigacion de la erosion interna

Muchas de las fallas de presas de tierra son ocasionadas por erosion interna asociadas con la
inestabilidad de taludes. Debido a esto, a lo largo de los afios se han desarrollado diversos métodos
0 técnicas para controlar las filtraciones. Cedergren (1977) sugiere que estas obras y similares,
como diques, pueden ser protegidas de filtraciones mediante estructuras que impidan el paso del
agua o reduzcan las filtraciones y metodos de drenaje para controlar la entrada/salida de agua
(Figura 8.40).

.
- Toncheras impermeables
Estructuras que impiden el - Cortinas de inyeccion
paso del aguaoreducen las  —< - Pantallas de tablestacado
filtraciones - Delantales impermeables aguas arriba
- Membranas delgadas inclinadas
-
-~
- Zomficacion del terraplén (con filtros v drenes)
Meétodos de drenaje para - Drenes horizontales v longitudinales
controlar la entrada/salida - Drenes verticales que se extienden hacia arriba de los
de agua terraplenes
- Drenes de plinto
- Pozos de alivio
o

Figura 8.40. Clasificacion de medidas de mitigacion contra los efectos negativos del flujo de agua
(Cedergren, 1977).

Disefio de filtros

Normalmente los filtros y drenes son las medidas de mitigacidn de erosion interna mas usadas. En
la actualidad existen diversos métodos para el disefio de filtros, de los cuales la mayoria sigue los
principios basicos enunciados por Terzaghi (1922) que son:
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e Cumplir con la condicion de retencién o geométrica. Los granos deben ser suficientemente
pequerios para retener el suelo que se pretende proteger o material base; es decir, deben de
tener la capacidad de evitar los diversos mecanismos de erosion interna (concentrada,
retrograda, sufusion y de contacto) en el suelo a proteger.

Dysp < 4Dgsp 8.25

e Cumplir con la condicion de permeabilidad o condicion hidraulica. Los granos deben ser
suficientemente grandes para que su permeabilidad permita una canalizacion y evacuacion
rapida del flujo, y disipe el exceso de presion de poro generado.

D15F 2 4D153 826

D, Didmetro caracteristico del filtro correspondiente al 15 % de la curva granulométrica.
Dgsp: Didmetro caracteristico del material que se pretende proteger (o base) correspondiente al 85
% de la curva granulométrica.

D;sp: Didmetro caracteristico del material que se pretende proteger correspondiente al 15 % de la
curva granulométrica.

En la Figura 8.41 se muestra un esquema simplificado de la aplicacion del criterio de Terzaghi para
el disefio de filtros. Las curvas b y ¢, que son las fronteras que definen la banda donde debe quedar
la curva granulométrica del filtro, se trazan geométricamente similares a la curva del material que
se presente proteger (curva a), quedando limitadas por los puntos B 'y D. Asi, con base en el criterio
de Terzaghi, un suelo cuya curva de distribucion de tamarfio de particulas quede dentro de las curvas
by c, se considera un buen material para filtro protector.

1000 - 4D D
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8 Material <" |\ (Material base)
« 60- del fitro i
o | \.Curvab
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Figura 8.41. Banda de las curvas granulométricas donde debe ubicarse el filtro protector seguln el criterio
de Terzaghi (1922).

Otro criterio clasico para el disefio de filtros es el propuesto por Sherard (1963), el cual considera
la condicion geométrica como

Disp < 5Dgsp 8.27

y la condicion hidraulica como
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Dysp = 5D;sp 8.28

La formacion de la banda donde debe ubicarse el filtro protector sigue el mismo criterio de Terzaghi
(1922). No obstante, en caso de que el suelo protegido contenga un alto porcentaje de gravas, el
filtro se debe disefiar considerando la porcion de la curva granulométrica que es mas fina que la
malla de 1 pulgada (25.4 mm). Asi mismo, los filtros no deben contener mas del 5 % de finos que
pasen la malla #200, y éstos no deben ser cohesivos.

Las reglas de Sherard (1963) son muy conservadoras para algunos tipos de suelos, como las arcillas
y los suelos gruesos con finos arcillosos, los cuales presentan una resistencia inherente a la
tubificacion debido a su cohesion. De igual forma, este criterio también resulta conservador para
suelos gruesos bien graduados con finos limosos, ya que estos materiales son considerados por si
mismos filtros naturales (Sherard, 1963).

8.8 SOCAVACION DEBIDO A MATERIALES DISPERSIVOS

8.8.1 Descripcion del fendmeno

Las arcillas dispersivas se caracterizan por tener un alto contenido de sodio en su estructura
molecular, las cuales al entrar en contacto con agua avidas de sales, como el agua de lluvia
comienzan a perder cationes de sodio debido al intercambio cationico. Este efecto provoca que las
fuerzas de atraccion entre sus particulas disminuyan y aumenten las de repulsion. Cuando la
concentracion de sodio en estas arcillas disminuye considerablemente, las fuerzas de atraccion son
rebasadas por las fuerzas repulsivas y éstas se repelen, de tal modo que pueden ser observadas
suspendidas en el agua.

La dispersion de las particulas de una arcilla sddica se presenta a velocidades de flujo bajas e
incluso en agua sin movimiento. El proceso de erosion inicia cuando éstas son transportadas en
suspension por escorrentias o a través del suelo en el que se encuentran. Dependiendo de la cantidad
y tipo de arcilla dispersiva en los materiales de la presa, éstos pueden ser poco o altamente
inestables. Presas construidas con estos materiales suelen presentar fallas por tubificacion (Figura
8.42).

Figura 8.42. Tubificacion en una presa construida con suelos dispersivos en NWS, Australia (Fell et al.,
2015).
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Como se explicd en la seccidn 6.3, la erosion ocasionada por una arcilla dispersiva es debido a un
proceso fisico-quimico que ocurre a nivel molecular y es distinta de la que se presenta en otros
materiales altamente erosionables como arenas y limos, que se erosionan por la accién mecanica
de las fuerzas de una corriente de agua tanto externa como interna.

Mitchell (1993) menciona que muchas de las fallas en presas producidas por arcillas dispersivas
corresponden a arcillas de baja a alta plasticidad del tipo montmorilonita. No obstante, este efecto
depende de la cantidad de finos; si este es menor del 10% podrian no presentar problemas de
erosion (Sherard et al., 1976).

8.8.2 Identificacion de los suelos dispersivos

Knodel (1991) recomienda que la identificacion de las arcillas dispersivas debe comenzar con el
reconocimiento de campo, observando posibles indicios en la superficie del suelo incluyendo
formas de erosion inusuales, como tubificacion y carcavas, o si se presenta turbidez excesiva en
lugares donde se almacene agua. Las areas con crecimiento pobre de vegetacion y retraso del
mismo pueden indicar suelos altamente salinos, los cuales pueden ser dispersivos. Sin embargo,
los suelos dispersivos también se pueden presentar en condiciones neutras o acidas, y pueden
proveer un crecimiento abundante de vegetacion. Aunque las observaciones del reconocimiento de
campo no arrojen resultados de presencia de suelos dispersivos, esto no garantiza que no existan
suelos dispersivos a cierta profundidad. Es por ello la importancia de una buena planeacion de
campanas de exploracion de los suelos para el disefio de obras hidraulicas como presas, puentes,
canales, y otras estructuras hidraulicas que puedan estar sujetas a problemas de erosién por la
presencia de arcillas dispersivas.

Como se vio en la seccion 6.3, las arcillas mas susceptibles a ser dispersivas son las esmectitas del
grupo de las montmorilonitas, formadas principalmente en ambientes marinos. Mediante el uso de
la carta de plasticidad de Casagrande se puede tener una idea si la arcilla analizada es del tipo
montmorilonita, Figura 8.43.

60

indice de plasticidad
8

Cloritas
Limite liquido, wy_ (%)

Figura 8.43. Identificacién aproximada de minerales de arcilla en la carta de plasticidad de Casagrande.
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Otra forma de identificar a los posibles minerales de arcilla en un suelo es mediante la
determinacion de su actividad (Holtz y Kovacs, 1981):

Indice de plasticidad 8.29

Actividad = - -
Fraccion arcillosa

donde la fraccién arcillosa es el porcentaje de la muestra menor a 2 um.

En la Tabla 8.9 se puede apreciar que el rango de actividad que exhiben las arcillas montmorilonitas
sodicas, propensas a ser dispersivas, esta entre 4y 7.

Tabla 8.9. Rango de actividad de varios minerales (Holtz y Kovacs, 1981).

Mineral Actividad

Montm orilonita-Na 4-7
Montmorilonita-Ca 1.5
llita 0.5-1.3
Caolinita 0.3-0.5
Halosita 0.5
Halosita (hidratada) 0.1
Atapulgita 0.5-1.2
Alofan 0.5-1.2
Mica (muscovita) 0.2
Calcita 0.2
Cuarzo 0

La identificacion de arcillas dispersivas por medio de la carta de plasticidad y la actividad del suelo
no son métodos del todo confiables, ya que la mayoria de las arcillas suelen tener mezclas de varios
tipos de minerales, pero puede dar una primera aproximacion del tipo de arcilla que se esta
analizando.

Los ensayes mas utilizados para identificar a los suelos dispersivos son: la prueba de inmersion, la
prueba pinhole, la prueba del hidrometro doble y las pruebas quimicas.

Prueba de inmersién

Esta prueba fue desarrollada por Emerson en 1967 y puede realizarse tanto en campo como
laboratorio. Consiste en preparar una muestra cubica de suelo de 15 mm por lado o también puede
ser utilizado un grumo de suelo de igual volumen, ambos con su contenido de agua natural. Este
especimen se coloca cuidadosamente en un recipiente que contenga 250 ml de agua destilada. A
medida que éste comienza a hidratarse, se observa la tendencia de las particulas coloidales a entrar
en suspension. Los resultados son interpretados en intervalos de tiempo y se pueden clasificar en
diferentes grados de reaccién:

e Sin reaccion: La muestra puede deformarse hacia abajo, pero sin indicios de turbiedad
(Figura 8.44.a).

e Reaccion ligera 0 moderada: hay un pequefio indicio facilmente reconocible de una nube
de coloides en suspension. Los coloides pueden estar justo en la superficie de la muestra o
extenderse en finas vetas en el fondo del vaso de precipitados (Figura 8.44.b y c).
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e Reaccion fuerte: La nube coloidal cubre casi todo el fondo del vaso de precipitados,
generalmente en una capa muy delgada. En casos extremos, toda el agua en el vaso se

vuelve turbia (Figura 8.44.d).

La prueba comunmente se lleva a cabo en agua destilada, pero puede repetirse con agua del embalse
de la presa. Debe tenerse cuidado con esto, porque el agua del embalse podria tener cierto contenido
de sales que ocasionaria una dispersion mas baja en el material que la obtenida con agua destilada

(USBR, 1990).

Figura 8.44. Interpretacion de resultados de la prueba de inmersion.

Prueba del doble hidrémetro

Esta es una de las primeras pruebas de laboratorio para evaluar la dispersion en suelos arcillosos y
fue desarrollada por Volk en 1937. EI método consiste en realizar dos pruebas de hidrdmetro con
el mismo tipo de suelo con la diferencia de que una no lleva la sustancia quimica dispersante. El

porcentaje de dispersion se obtiene como:
8.30

D—A100
"B

donde A es el porcentaje de suelo en peso mas fino que 0.005 mm de didmetro de la prueba sin
dispersante, y B es el porcentaje de suelo en peso mas fino que 0.005 mm de diametro de la prueba

con dispersante, Figura 8.45.
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Figura 8.45. Porcentaje de dispersion determinado de la prueba del doble hidrémetro.
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El criterio para evaluar el grado de dispersion mediante los resultados obtenidos de la prueba es el
siguiente: no dispersivo si D < 30 %; intermedio si 20 % < D < 50 %; dispersivo si D > 50 %.

De acuerdo con Sherard y Decker (1977) los resultados de numerosas pruebas muestran que un
alto porcentaje de suelos con caracteristicas dispersivas exhibieron un 30 % o mas de dispersion
cuando se analizaron con este método.

En el Manual de Tierras del USBR (1990) se describe detalladamente esta prueba.
Prueba Pinhole

Fue desarrollada por Sherard et al. (1976.b) y hasta el momento ha sido una de las mas utilizadas
para evaluar suelos dispersivos. Esta prueba puede ser realizada en campo o en laboratorio y mide
la dispersividad en suelos finos compactados. Consiste en labrar una muestra de suelo de forma
cilindrica de 25.0 mm de largo por 35 mm de didmetro por el que se hace un pequefio orificio de
1.0 mm de diametro, en el cual se hace circular agua destilada bajo cargas hidraulicas de 50, 180 y
380 mm. El agua que circula a través de la muestra se recupera en vasos aforados, registrandose el
gasto y la turbidez del efluente. Al realizar la prueba es importante mantener el contenido de agua,
ya que el secado puede afectar los resultados de la prueba de la prueba en algunos suelos.

Carga hidraulica
medicion.

Espécimen de suelo

Niple J Filtro de grava
Ingreso del N o S . — -
flujo : 4 ")l"’ o eoe
O ' ;
el | L~ oan i dod e . %
Orificio " y
R 7T Y PR G, B A 2 PN ?
N 7—17« 7R '
Membrana Membrana

Captacién del fluido

Figura 8.46. Esquema de la prueba Pinhole (Sherard et al., 1976.b).

Sherard et al. (1976.b) observé que un 40 % de muestras analizadas mediante la prueba pinhole
indicaban ser dispersivas, pero que al analizarlas mediante la prueba de inmersién resultaban ser
no dispersivas. Esto pudo haber sido debido a que dichas muestras fueron erosionadas solo por la
accién mecanica de la corriente de agua que se hace circular a través del suelo en la prueba pinole,
y también por su alta erosionabilidad, y no por ser quimicamente dispersivas.

En Sherard et al. (1976.b) se presenta con mayor detalle el procedimiento de esta prueba. Asi
mismo, en el Manual de Tierras del USBR (1990) se presenta un método cuantitativo para
identificar los diferentes grados de dispersividad de un suelo mediante esta prueba.
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Pruebas quimicas

Con base en pruebas realizadas en los materiales de muchas presas con y sin presencia de suelos
dispersivos, Sherard et al (1976) propusieron la Figura 8.47 para determinar la dispersividad de un

suelo.
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Figura 8.47. Relacion entre dispersividad y contenido de sales disueltas en el agua de poro de una arcilla

(Sherard et al., 1976).

En la Figura 8.47 el porcentaje de sodio se obtiene como:

Sodio(%) =

Na*
Total de sales disueltas

100

donde, el Total de sales disueltas = Ca™ + Mg*™ + Na* + K™.

La tasa de adsorcion de sodio (SAR) se obtiene como:

SAR =

Na*
100

[%( Ca*t + Mg++)]1/2

8.31

8.32

En las Ecs. 8.31y 8.32, la cantidad de cationes de Ca**, Mg**, Na™ y K* estan medidos en
miliequivalentes por litro, correspondiente al agua extraida de una pasta de arcilla saturada

(extracto de saturacion).

Para obtener el extracto de saturacion, el suelo se mezcla con agua destilada hasta obtener una pasta
de suelo saturada con su contenido de agua cercano a su Limite Liquido. La pasta se deja reposar
lo suficiente para que se logre el equilibrio entre las sales disueltas en el agua de poro y los cationes
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de cambio de las particulas de arcilla. Posteriormente, la pasta se somete al vacio y se extrae una
porcién del agua de poro denominada extracto de saturacion y se ensaya mediante pruebas quimicas
para determinar la cantidad de cationes de calcio, magnesio, sodio y potasio, en miliequivalentes
por litro (meg/L). Unas de las pruebas quimicas para obtener estas propiedades del suelo se conoce
como “base volumétrica de pasta saturada”.

8.9 OTROS TIPOS DE SOCAVACION
e Efecto de la vegetacion

El crecimiento de vegetacion robusta, como arboles o arbustos, podrian afectar a la estructura térrea
de la presa, e incluso penetrar el sistema de proteccion de ésta. El dafio por vegetacion se produce
debido a la penetracion de las raices, las cuales pueden llegar a penetrar el nlcleo de la presa,
favoreciendo el aumento de gradientes. Por otro lado, el crecimiento de vegetacidn robusta sobre
la cresta del terraplén puede generar grietas, favoreciendo la concentracién de flujo durante un
desbordamiento. El envejecimiento de arboles o la caida de estos también pueden causar dafios, ya
que las raices pueden dejar huecos dentro del terraplén.

e [Efecto de la actividad animal

Los animales que generalmente habitan en madrigueras podrian establecerse en la estructura térrea
de una presa. Los huecos producidos por las madrigueras pueden causar debilitamiento de la
estructura, asi como aumentar los gradientes hidraulicos. Los dafios en la superficie del talud
generan irregularidades, las cuales durante un escurrimiento de agua provocado por una lluvia
podrian generar turbulencia a lo largo de la superficie. La turbulencia favoreceria el
desprendimiento de los materiales superficiales, generando problemas de erosién local y de
formacion de cércavas.

e Efecto de la actividad humana
Los problemas de inestabilidad en la estructura térrea también se pueden atribuir a las vibraciones

0 colisiones por la actividad humana. Por ejemplo, vandalismo, construcciones cerca de la presa,
colisién de barcos, circulacién de vehiculos sobre la cresta, escombros, etc.
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9. APLICACION PRACTICA

9.1 ANALISIS DE SOCAVACION EN UN PUENTE

9.1.1 Datos generales del puente en estudio

En el siguiente caso de aplicacion se proyecta un puente sobre un rio del sureste de México, del
cual se cuenta con informacion geotécnica, hidraulica y topobatimétrica. El puente se proyectd en
un tramo recto del rio, tal como se aprecia en la Figura 9.1.

Zona de proyeccion del
puente

Figura 9.1. Batimetria del rio donde se proyecto el puente.

De acuerdo con la informacion geotécnica y topobatimétrica, en la Figura 9.2 se muestra el modelo
geotécnico de la zona de proyeccion del puente. La estructura propuesta cuenta con dos terraplenes
de acceso que invaden la llanura de inundacion y parte del canal principal del rio, asi como 4 pilas,
las cuales tienen una altura de 9 m por arriba del nivel natural del rio, empotradas a 15 metros por

debajo de su fondo. Se considerd una altura entre la lamina libre y la plataforma del puente de 1.50
m.

Margen

Terraplén Pilas Margen

izquierda de ccecso fPuehte derecha
1z 3 /
—~ 81 CL, Ngpr=8 = _
£ CL, Ngpr=13
~ 4
c SP, Ngpr=10 CL, Ngpr=3
0
O
- €L, Ngpr=20
o J
> -4 SP, Ngpr=23
w
o -8 CH, Ngpr=30
-1z
I 1 1 1 I 1 1

20 40 60 80 100 120 140 160

Figura 9.2. Modelo geotécnico de la zona de proyeccion del puente.
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El ancho de calzada del puente es de 7 metros, el cual junto con los arcenes y barandas forman un
ancho total de 9 metros; los terraplenes de acceso cuentan con el mismo ancho. La ubicacion del
puente en el rio se proyectd de manera perpendicular a éste, como muestra el esquema de la

Figura 9.3.

Cauce Principal

Estribos y terraplenes de acceso

proyectodos dentro del couce
Llanura Llanura
ce

cle

inundocion inuncacion

In J

[TTTTTHTTTT A [T TTTTTTT]
4 O O O O

g,oJ: I Y [T TTTTTTT]

Direccidén
de la
corriente

_'_
L

.

Figura 9.3. Vista en planta y seccion transversal del rio en donde se proyecté el puente.

Segun el estudio hidrolégico, los gastos de disefio son:

Tabla 9.1. Gastos de disefio para el tramo de estudio.

Tr (afios) | Qmax (m%/s)
2 612.89
5 929.91
10 1081.47
20 1202.66
50 1348.84
100 1455.29
500 1698.05
1000 1802.08
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En el analisis de socavacion se consideran dos gastos de disefio correspondientes a periodos de
retorno de 500 afios (Q = 1698.05m3/s) y 1000 afios (Q = 1802.08 m3/s). Para evaluar la
capacidad del cauce, se identificaron los hombros margen derecha y margen izquierda y con ayuda
del modelo mateméatico HEC-RAS version 4.1 del Cuerpo de Ingenieros de la Armada de los
Estados Unidos de América (USACE) se procedi0 a transitar los correspondientes gastos con y sin

presencia del puente.
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Figura 9.4. Perfil hidraulico en el tramo de estudio sin la estructura del puente para periodos de retorno de

500 y 1000 afios.
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Figura 9.5. Perfil hidraulico en el tramo de estudio con la estructura del puente para periodos de retorno de

500 y 1000 afios.

Como puede verse en la Figura 9.4, el rio desborda practicamente en toda su trayectoria con ambos
gastos. Sin embargo, en la zona de proyeccion del puente solo desborda sobre la margen derecha.

En lo que sigue, se presenta el célculo de la socavacion total en las pilas y estribos del puente
proyectado gue involucra la suma de la socavacion general, por contraccion y local. Para evaluar
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el efecto de la socavacion total en las pilas, se proponen dos grupos diferentes: (1) con pilas
circulares y (2) con pilas con extremos circulares y esviajadas con respecto a la direccion del rio.

O &

Circular Con tajamar
circular

Figura 9.6. Tipos de pilas consideradas para el analisis de socavacion.

9.1.2 Socavacion general

De acuerdo con el estudio hidraulico de la zona, ésta presenta las caracteristicas de comportamiento
hidrodindmico para catalogarse como en etapa de convertirse en un cauce estable. Por tanto, no se
considera la posibilidad de migracion lateral. Se estima que el cauce del rio estara sometido a
degradacién continua a largo plazo. Debido a la falta de informacién geomorfoldgica de la zona no
se consideran los analisis cualitativos. Con base en la recomendacion de Melville y Coleman (2000)
el célculo de la socavacion general se lleva a cabo por los métodos propuestos por Lacey, Blench
y, Maza y Echavarria.

Datos

Los datos aqui considerados pertenecen a la seccion donde se proyectd el puente, pero sin la
estructura.

k— .05 —f 03 e .05 —f

12-7/ \L_\ -

Legend
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Figura 9.7. Perfil de velocidades y nivel de las laminas de agua para Tr de 500 y 1000 afos.

Debido a que en dicha seccion (Figura 9.7) se presentan pequefios desbordamientos para ambos
periodos de retorno, las variables consideradas para el andlisis de socavacién son solo
pertenecientes a las del cauce principal.
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Céalculos

Flujo
Caudal o gasto de disefio, Q =

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios
Cauce
Pendiente del cauce, S, = 0.00036 0.00036
Ancho del cauce, W = 13224 m 13281 m
Area hidréulica, A = 783.71 m? 811.69 m?

1697.63 md/s

1800.96 md/s

Tirante medio, h = A/\W 5.93 m 6.11 m

Material del lecho

Diametro del material dso= 0.61 mm 0.61 mm

Diametro del material dg4= 1.45 mm 1.45 mm

Desviacion estandar geométrica

del material, og = 2.38 2.38

Gravedad especifica, s; = 2.65 2.65

0 1/3
Foérmula de Lacey (Ec. 7.25): Hgg = 0.47 <7>
Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios

Factor de Lacey (Tabla 7.1), f= 1.38 1.38
Tirante al nivel de socavacion, Hsg = 5,04 m 514 m

Férmula de Blench (Ec. 7.26):

=22

q?/3

50

Valida para arenas con 0.06 < D50 (mm) < 2. El Dsp €5 en mm.

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios
Caudal unitario, g = Q/W = 12.84 m?/s 13.56 m?/s
Tirante al nivel de socavacion, Hsg = 714 m 741 m
AT
El dso es en m.

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios
Tirante al nivel de socavacion, Hsg = 8.63 m 9.01 m
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Profundidad de socavacion general

Para ambos periodos de retorno, las profundidades de socavacion obtenidas se consideran
adecuadas, pero se descartan los resultados obtenidos por la ecuacion de Lacey, ya que dieron
tirantes, al nivel de socavacion, menores que el tirante medio del cauce. Quedan los de Blench y
los de Maza y Echevarria, que promediados dan los siguientes resultados:

Resultado final | Tr =500 afios | Tr = 1000 afios

Hgg(finay = |7.89~7.90 m|821~820 m
dsg(rinay = |1.97 ~2.00 m|2.09 =210 m

9.1.3 Nuevas variables de flujo

Debido al efecto de la socavacién general y al aumento del area hidraulica en la seccion donde se
ubicara el puente, se realizan los calculos correspondientes para las nuevas variables de flujo de
agua:

Nuevas variables de flujo Tr =500 afios | Tr = 1000 afios
Area hidraulica, A = WH,, = 1044.70 m? 1089.04 m?
Velocidad media de la corriente, V = Q/A = 1.62 mis 1.65 m/s
Velocidad de corte critica (Ec. 4.10), V. = 0.018 m/s 0.018 m/s

(Ve =0.0115 + 0.0125d};5‘
En esta ecuacion el dso es en mm.

Velocidad critica media (Ec. 4.14), V. = 0.502 m/s 0.504 m/s

V. = V,.5.75log (5.53 L)
dSO
En esta ecuacion el dsoesenmy Hyy = y.

9.14  Socavacion por contraccion

Con base en el resultado de las nuevas variables de flujo, se considera que la socavacion por
contraccion se presentara en lecho mavil, ya que v > v. para ambos periodos de retorno.

De acuerdo con el modelo geotécnico de la seccion donde se proyecto el puente (Figura 9.2), se
puede considerar que el subsuelo es completamente arenoso. Debido a esto se utiliza el método de
Laursen para el calculo de la socavacién por contraccion.

Ecuacién de Laursen

Los resultados del analisis hidraulico muestran que el rio desborda sobre ambas méargenes del rio
en la seccion donde se proyectd el puente. Sin embargo, estos se desprecian ya que los gastos de
desbordamiento son muy bajos. Por tanto, se considera que el estrechamiento se da solo dentro del
cauce principal para ambos periodos de retorno; es decir, Q, = Q1.
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Datos

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios
Puente
Tipo de pilas = Circular Circular
Didmetro de las pilas, a = 200 m 200 m
Namero de pilas = 4 4
Espacio ocupado por_los_ estribos o terraplenes de 2330 m 23.30 m
acceso en el cauce principal, b,y =
Flujo
Ancho de la seccién de aproximacion, W, = W = 132.24 m 132.81 m
Ancho de la seccidn en la zona contraida, W, =
' 100.94 m 100.94 m
Wy — (4a + bege) =
Tirante medio de la seccion de aproximacion al
puente, y = H,, = 790 m 820 m
Calculo de la profundidad de socavacion por contraccion
. k
Formula de Laursen (Ec. 7.32): He = Wi\™
(Lecho mévil) s =Y \w,
Variables Tr =500 afios | Tr=1000 afios
Coeficiente k, (Tabla 7.5) = 0.59 0.59
Tirante al nivel de socavacion, Hy, = 9.26 m 9.64 m
Profundidad de socavacion, dg, = H,e —y =| 1.36 1.40 m| 1.45=1.50 m

La profundidad de socavacion obtenida por el método de Laursen se considera adecuada, por lo
que se prosigue con el calculo de la profundidad de socavacion local.

9.15 Socavacion local

Debido a que la estratigrafia de la zona donde se proyect6 el puente esta conformada por grandes
depdsitos de arena, para el calculo de la socavacion local en pilas se utilizan los métodos propuestos
por Melville-Coleman y Maza-Sanchez.

Datos

Los datos para el céalculo de la socavacion local en pilas se consideran los mismos usados en el
calculo de socavacion por contraccion. Esto es consierando que la socavacion ocurre al mismo
tiempo que la socavacion por contraccion.
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Célculo de la profundidad de socavacion local en pilas

e Pilas circulares

Figura 9.8. Esquema de la pila circular.

Método de Melville y Coleman (Ec. 7.66)

dsp = KhaKiKDKqubKt

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios
Factor en funcion de la profundidad del flujo y tamafio de la pila, Kpq -
Célculode a/y = 0.25 0.24
Debido a que a/y < 0.7, entonces, Ky, = 2.4a = 4.80m 4.80 m
Factor de correccion por intensidad del flujo, K;:
Se descarta la posibilidad de acorazamiento, por tanto I, = V..
Calculode (V — (V, = V.))/V.= 3.23 3.27
(V y V. fueron calculadas en la seccion 9.1.3)
Debido a que (V — (V, = V.))/V.) > 1, entonces K; = 1.00 1.00
Factor de correccion por tamafio del sedimento, Kp:
Célculode a/ds, = 3278.69 3278.69
Debido aque a/ds, > 25, entonces K, = 1.00 1.00
Factor de correccion por forma de la pila, K:
De acuerdo con la Tabla 7.12, el coeficiente Ky = 1.00 1.00
Factor de correccion por el angulo de ataque de la pila, K:

0.65

Calculo de K, = (ésencp + cosqb) = 1.00 1.00
¢: Es el angulo de ataque de la pila con la corriente.
l: Es la longitud en planta de la pila. En pilas circulares [ = a.
Factor de correccidn por tiempo, K,:
No se considera debido a que no hay acorazamiento, por tanto K; = 1.00 1.00
Profundidad de socavacion, dy, = 4,80 m 4.80 m

Método grafico de Maza y Sanchez

dsp - KhaKiKDKde)Kt

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios

2

Célculo del nimero de Froude de la corriente, F2 = f, gVT = 0.034 0.034
s

f es un factor que considera el esviajamiento de las pilas (Tabla 7.11), en este caso

f. = 1. Lavariable H; es el tirante medio antes de la socavacion; es decir, Hy = y.

Célculo de la relacion Hy/a' = 3.95 4.10

a’ es el ancho efectivo de la pila si ésta tuviera esviajamiento. En este caso a’ = a.

Célculo de la relacion Hy/a' = 5.40 5.60

Corresponde al grafico para el calculo de socavacion en pilas circulares (Figura 7.34).

. ., _ (Hr\ _, _
Profundidad de socavacion, dg), = (E) a —Hg = 200m 3.00m
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e Pila con extremo circular con esviajamiento

¢ =15°

a=2m

Figura 9.9. Esquema de la pila con nariz circular y esviajamiento de 15° con respecto a la corriente.

Método de Melville y Coleman (Ec. 7.66)

dsp = KhaKiKDKde)Kt

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afos

Factor en funcion de la profundidad del flujo y tamafio de la pila, Ky,
Célculode a/y = 0.25 0.24
Debido a que a/y < 0.7, entonces, K, = 2.4a = 4.80 m 4.80 m
Factor de correccion por intensidad del flujo, K;:
Se descarta la posibilidad de acorazamiento, por tanto I, = V..
Calculode (V — (V, = V.))/V.= 3.23 3.27
(V y V. fueron calculadas en la seccion 9.1.3)
Debido a que ((V — (V, = V.))/V.) > 1, entonces K; = 1.00 1.00
Factor de correccion por tamafio del sedimento, Kp:
Célculode a/dsy = 3278.69 3278.69
Debido a que a/ds, > 25, entonces K, = 1.00 1.00
Factor de correccion por forma de la pila, K:
De acuerdo con la Tabla 7.12, el coeficiente K, = 1.00 1.00
Factor de correccion por el angulo de ataque de la pila, K:

, 1 0.65
Calculo de Ky, = (Zsen(p + COS¢) = 1.64 1.64
¢: Es el angulo de ataque de la pila con la corriente.
l: Es la longitud en planta de la pila. En pilas circulares [ = a.
Factor de correccion por tiempo, K,:
No se considera debido a que no hay acorazamiento, por tanto K; = 1.00 1.00
Profundidad de socavacion, dy, = 7.87m 7.87m

Método grafico de Maza y Sanchez

dsp = KhaKiKDKfK¢Kt

Variables Tr =500 afios | Tr = 1000 afios
2
Célculo del nimero de Froude de la corriente, F? = ngVT = 0.102 0.102
f. es un factor que considera el esviajamiento de las pilas (Tabla 7.11), en este caso
f. = 1.25. La variable H; es el tirante medio antes de la socavacion; es decir, H; = y.
Célculo de la relacion Hy/a' = 2.07 2.15
a’ es el ancho efectivo de la pila si ésta tuviera esviajamiento. En este caso a’ =
3.81m.
Célculo de la relacion Hy/a' = 3.4 3.5
Corresponde al grafico para el calculo de socavacion en pilas con extremo circular
(Figura 7.35).
. - _(Hr\ o _
Profundidad de socavacion, dsp = (m) a —-Hg= 5.05 m 513 m
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9.1.6

Socavacion total

Tabla 9.2. Célculo de socavacidn total considerando una pila circular.

Periodo de Tipo de Profundidad Profundidad de
retorno (Tr) socavacion de socavacion | socavacion final
anos m m
General 2.00 2.00
500 Contraccion 1.40 3.40
Local en pilas 2.90 6.30
General 2.10 2.10
1000 Contraccion 1.50 3.60
Local en pilas 3.00 6.60

Tabla 9.3. Célculo de socavacion total considerando una pila con nariz circular y esviajamiento.

Periodo de Tipo de Profundidad de |  Profundidad de
retorno (Tr) socavacion socavacion socavacion final
afnos m m
General 2.00 2.00
500 Contraccion 1.40 3.40
Local en pilas 5.00 8.40
General 2.10 2.10
1000 Contraccion 1.50 3.60
Local en pilas 5.10 8.70

De acuerdo con los resultados, se puede observar que para ambos casos de tipos de pilas (circular
y esviajada con extremo circular), el calculo de la profundidad méaxima de socavacién en la pila no
varia mucho para ambos periodos de retorno debido a las bajas velocidades de flujo.

Se consideraron solo los resultados obtenidos por el método de Maza y Sanchez, debido a que el
método de socavacion local de Melville y Coleman arrojan profundidades de socavacion muy altas
a las que se esperarian en este tipo de rios. Esta diferencia de profundidades hace notar la validez
de los métodos, ya que cada uno fue realizado considerando ciertas condiciones hidraulicas y tipos
de materiales en los lechos de rios. Por ejemplo, el método de Maza y Sanchez es el resultado de
la evaluacion de la socavacion de modelos hidraulicos de rios con cauces muy anchos, de baja
velocidad, y con lechos arenosos, similares a los del sureste de México. Mientras que el método de
Melville estd pensado para rios mas angostos, de mayor velocidad y con posibilidad de
acorazamiento.

Ambos métodos para el calculo de socavacion local reflejan el efecto del esviajamiento de la pila,
es decir al aumento de la socavacion local debido al aumento de &rea de obstruccidn al flujo.
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9.2 ANALISIS DE SOCAVACION EN UNA PRESA

9.21

Descripcion

Datos de la presa de estudio

La presa que servird como caso de estudio para la evaluacion de la erosion interna y externa se
presenta en la Figura 9.10. Ha estado en funcionamiento 41 afios.

Consiste en una cortina flexible, de tierra homogénea compactada, sin enrocamiento de proteccion.
En su margen izquierda la cortina se empotra con la ladera natural, mientras que por su margen
derecha remata en la obra de excedencias, que consiste en un vertedor construido de mamposteria,
de descarga libre y cresta recta y ancha, de 31 m de longitud. Asi mismo, cuenta con una obra de
toma ubicada a unos 105 m del vertedor, el cual es de tipo torre-galeria.

| AT
3

[ “3 Canal del
© ¢ (longitud
: =

vertedor A
=160 m)

\.\ .‘.
50 AW
% N
R e 2

Tabla 9.4. Otras caracteristicas de la presa.

«  Estructurade :
disipacion de energia. 5

Figura 9.10. Vista en planta de la presa (Google Earth, version 2018).

Longitud de la corona
Ancho de la corona

Altura sobre el lecho del rio
Talud de aguas arriba

Talud de aguas abajo
Capacidad al NAME
Capacidad al NAMO

285m

5m

12.9m
3.5:1.0 (H:V)
2.5:1.0 (H:V)
0.6 hm®
0.56 hm3

Capacidad al NAMO

Gasto de disefio del canal vertedor
Elevacion del vertedor

Elevacion de la corona

Bordo libre

Elevacion del NAME

Elevacion del NAMO

0.56 hm®

52 m®/s
1747.08 msnm
1748.50 msnm
0.5m

1748 msnm
1747 msnm

Por las dimensiones de la cortina y capacidad del embalse, la presa se clasifica como mediana.
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Figura 9.11. Seccion transversal representativa de la presa.

Caracteristicas geologicas de la zona

Las formaciones geoldgicas que componen los estratos donde se desplanta la presa corresponden
a tobas brechoides, con diferentes horizontes de depositacion en el Terciario y Cuaternario. La toba
de color café grisaceo es de grano fino, areno limosa, suave y facilmente erosionable. La toba de
color café y tonos rojizos, es una toba brechoide, con cantos y boleo de rocas igneas empacados en
una matriz de grano fino, areno-limosa, poco arcillosa, de consistencia media, pero es erosionable
e intemperizable. Ambas rocas presentan fracturamiento por tectonismo y tienen contactos entre
capas depositadas en diferentes momentos.

En la Figura 9.12 se muestran 4 fotografias de la formacion de toba en el sitio del empotramiento
de lamargen izquierday en las laderas del vaso de la presa. En la foto superior izquierda se aprecian
los estratos de toba, con notable fracturamiento, en la superior derecha, la toba con las fracturas o
contactos rellenados y en la inferior izquierda intercalaciones de toba y brecha de la formacion
rocosa. En la foto inferior derecha se aprecia una excavacion en la toba con pico, lo cual indica que
se puede clasificar como una roca blanda.

Figura 9.12. Afloramientos de la formacion rocosa en el sitio de la presa (tipo toba).
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Caracteristicas geotécnicas de la presa

Con base en el resultado de la exploracion geotécnica y los trabajos de laboratorio, el cuerpo de la

presa es una arena arcillosa con gravas, SC. La

arena es de color gris y segin su granulometria

(Figura 9.13) se puede considerar bien graduada, con un coeficiente de uniformidad (Cu) de
aproximadamente 6. La fraccion arcillosa es de color gris verdoso, y de acuerdo con sus limites de
consistencia se clasifica como una arcilla de baja plasticidad CL (Figura 9.14). El contenido de

gravas es del 20 % con caracteristicas angulosas

de hasta 2 pulgadas de diametro.
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Figura 9.13. Curva granulométrica del material de la presa.
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Figura 9.14. Clasificacién de la fraccion arcillosa del material de la presa.

En la Figura 9.15 se presenta un perfil estratigrafico correspondiente a uno de los sondeos de
penetracion estandar (SPT) que se realizo en la corona de la presa. De acuerdo con los resultados

de la exploracion, se determina que el cuerpo de

la presa estd compuesto por capas con diferentes

grados de compactacion y que la roca de cimentacidn presenta gran fracturamiento, en general con

RQD de 20 %.
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Figura 9.15. Perfil estratigréafico representativo de la presa obtenido a partir de la corona.

9.2.2 Socavacién en el canal vertedor

El vertedor de excedencias es un vertedor libre de cresta recta y ancha, de 31 m de longitud,
construido de mamposteria de piedra braza, con un canal de descarga corto, de 10 m de longitud y
ancho uniforme. Luego el agua continGia por un canal natural labrado en la roca de la formacion
geoldgica, y corre paralelo al eje de la cortina hasta una estructura de mamposteria para disipar la
energia del agua quien la entrega al cauce del rio.
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Debido a la corta distancia que hay entre el vertedor y la reincorporacion al rio, el canal vertedor
presenta altas pendientes y en consecuencia altas velocidades de corrientes de agua, lo que ha
ocasionado problemas de socavacion en la toba que forma el lecho. En la Figura 9.16 se presentan
dos fotografias tomadas en el canal vertedor. En la fotografia de la izquierda se aprecia un desgaste
0 socavacion general del canal, mientras que en la de la derecha, una zona cercana al tanque de
amortiguacion donde la socavacion ha alcanzado 1.50 m de profundidad, aproximadamente.

Figura 9.16. Socavacion en el lecho del canal vertedor de la presa.

En esta seccidn se presenta el calculo de la profundidad de socavacion en el lecho del canal vertedor
adecuando la metodologia de Briaud descrita en la seccion 8.4.3. Para ello, se supone que el canal
vertedor aun no ha experimentado socavacion. Segun el método, es necesario contar con la curva
de erosionabilidad del material del lecho y el hidrograma de velocidades para el evento de disefio.

Dado que no se cuentan con pruebas para obtener la curva de erosionabilidad del material, ésta se
obtiene de la tabla de categorias de erosionabilidad de suelos y rocas propuesta por Briaud. Segin
las caracteristicas de la toba, la curva de erosionabilidad propuesta para este material se aprecia
con la linea roja punteada en la Figura 9.17.
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Figura 9.17. Seleccion de la curva de erosionabilidad del material del lecho del canal vertedor
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De acuerdo con los estudios hidrologicos realizados para el disefio del canal vertedor de la presa,
se cuenta con el andlisis de transito de avenidas en la presa, Tabla 9.5, y la comparacion de las
diferentes elevaciones de la lamina de agua sobre el vertedor para diferentes periodos de retorno,
Figura 9.18. La elevacion del NAME, NAMO y corona, es 1748 msnm, 1747 msnm y

1748.5 msnm, respectivamente.

Tabla 9.5 Resumen de gastos, niveles y cargas sobre el vertedor.

Gasto de Gasto de . Carga sobre el
Tr . Elev. Max
entrada salida vertedor
afos m3/s m3/s msnm m
2 1.32 0.29 1747.12 0.04
10.14 4.26 1747.3 0.22
10 21.36 10.83 17475 0.42
20 33.77 18.94 1747.68 0.6
50 51.3 31.31 1747.92 0.84
100 65.38 41.59 1748.1 1.02
500 100.55 68.45 1748.5 1.42
1000 116.58 80.98 1748.67 1.59
5000 155.44 111.74 1749.05 1.97
10000 172.6 1255 1749.21 2.13
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Figura 9.18. Comparacion de niveles de la ldmina de agua para diferentes periodos de retorno.

Con base en la Figura 9.18, el andlisis de socavacion en el canal vertedor se hara para un Tr = 500
afios, ya que se alcanza la condicion mas critica antes de comenzar a desbordar.

En la Figura 9.19 se aprecian los hidrogramas correspondientes a los gastos de entrada y de salida
en la presa para la avenida de disefio con periodo de retorno (Tr) de 500 afios. Para el analisis de
socavacion de este caso se utiliza el hidrograma de salida.
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Figura 9.19. Hidrograma de disefio del canal vertedor de la presa en funcion del gasto, para un Tr = 500
afnos.

Segun la metodologia de Briaud, es necesario expresar el hidrograma en un hidrograma en funcién
de las velocidades. La conversion de los gastos del hidrograma de salida a velocidades se hace con
la ecuacion de Manning (Ec. 9.2).

V= 1R2/3Sf1/2 9.1
n

7 Velocidad media del flujo, m/s.

n: Coeficiente de rugosidad de Mannig.

R: Radio hidraulico, m.

S¢: Pendiente de la linea de energia o gradiente de energia hidraulico, m/m.

Suponiendo que el radio hidraulico es igual al ancho del canal (R = b), la ecuacion de Manning se
puede reescribir de la siguiente manera:

1 a0\, 9.2
—_ (= /5
V_(nSf ) 1

q: Gasto unitario, m?/s, es decir, g = Q/b.

Si se utiliza un coeficiente de rugosidad de Mannig n = 0.05, correspondiente a una superficie
rocosa, y un Sy = 0.08, el resultado de la transformacion es la que se muestra en la Figura 9.20.a.

Con el hidrograma en funcién de las velocidades de la corriente, se procede a descomponerlo en
una serie de velocidades constantes en intervalos de tiempo definidos. Para este caso se consideran
intervalos de tiempo (At) de 0.15 hr, iniciando el primer incremento de velocidad a partir de la
velocidad critica inicial de erosion del material (v, = 0.9 m/s, Figura 9.17). Como resultado de
esto se obtuvieron 37 incrementos de velocidades, Figura 9.20.b.
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Figura 9.20. (a) Transformacidn del hidrograma de gastos a un hidrograma de velocidades. (b) Division
del hidrograma de velocidades en etapas de tiempo.

El procedimiento para el calculo de socavacion consiste en obtener la tasa de erosion de la toba z;
(mm/hr) para cada incremento de velocidad v;, correspondiente a la curva de erosionabilidad, y se
multiplica por el At considerado. La profundidad de socavacién para el hidrograma de disefio se
obtiene al sumar todos los incrementos de socavacion de cada incremento de velocidad v;.

Con base en el hidrograma en funcion de las velocidades listo (Figura 9.20.b) y el procedimiento
de célculo de socavacion del método de Briaud, la profundidad de socavacion total (Z;,¢4;) €S de
3.23 cm para un evento que dura 6 horas y correspondiente a un Tr = 500 afios. La representacion
gréafica y los resultados obtenidos se aprecian en la Figura 9.21 y Tabla 9.6, respectivamente.

Socavacion, cm

0 1 2 3 4 5 6
Tiempo, hr

Figura 9.21. Variacion de la profundidad de socavacién en el lecho del canal vertedor correspondiente al
transito de la avenida de disefio con Tr = 500 afos.
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Tabla 9.6. Calculo de la profundidad de socavacion por el método de Briaud.

At = 0.15 hr
Incremento t v 4 Az z

hr m/s mm/hr mm cm

0 0.00
1 0.600 1.11 022 0.033 0.00
2 0.750 1.51 0.68 0.102 0.01
3 0.900 1.89 1.58 0.237 0.04
4 1.050 2.30 3.28 0.492 0.09
5 1.200 2.71 5.97 0.896 0.18
6 1.350 3.12 10.07 1.510 033
7 1.500 3.53 16.03 2.404 0.57
8 1.650 3.79 20.82 3.123 0.88
9 1.800 3.88 22.76 3.414 1.22
10 1.950 3.84 21.87 3.281 1.55
11 2.100 3.72 19.38 2.908 1.84
12 2.250 3.57 16.61 2.492 2.09
13 2400 341 14.03 2.104 2.30
14 2.550 3.25 11.69 1.754 247
15 2.700 3.08 963 1.445 262
16 2.850 2.91 7.79 1.168 2.74
17 3.000 2.74 6.22 0.933 2.83
18 3.150 2.58 5.00 0.749 290
19 3.300 2.44 4.04 0.607 297
20 3450 2.30 3.28 0.492 3.01
21 3.600 2.18 2.67 0.400 3.05
22 3.750 2.06 2.18 0.327 3.09
23 3.900 1.96 1.79 0.269 3.11
24 4.050 1.86 148 0.223 3.14
25 4.200 1.77 1.23 0.185 3.15
26 4.350 1.68 1.03 0.154 3.17
27 4.500 1.60 0.85 0.128 3.18
28 4650 1.52 0.71 0.106 3.19
29 4.800 1.45 0.58 0.087 3.20
30 4950 1.37 048 0.071 3.21
31 5.100 1.30 0.39 0.058 322
32 5250 1.23 032 0.048 322
33 5400 1.17 027 0.040 322
34 5.550 1.11 022 0.033 323
35 5.700 1.06 0.18 0.027 323
36 5.850 1.01 0.15 0.023 323
37 6.000 0.95 0.12 0.019 323

La profundidad de socavacion de 3.23 cm podria considerarse de forma aproximada como general
a lo largo del cauce. Sin embargo, debe tenerse en cuenta que la transformacion del hidrograma de
gastos a velocidades considerado en los calculos pertenece a la zona aguas arriba del canal vertedor,
es decir, en la cresta del vertedor. Para tener una mayor precision en los calculos puede obtenerse
el hidrograma de velocidades en la seccién del canal donde se presentan las mayores velocidades,
lo que requiere de un andlisis hidraulico mas elaborado; es decir, en flujo no permanente y con
régimen supercritico debido a su alta pendiente.
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De acuerdo con informacidn de las estaciones mas cercanas de la zona, se estima que el hidrograma
de disefio del canal vertedor se ha presentado por lo menos 30 veces durante los afios de operacion
de la presa. Teniendo esto en cuenta, se podria pensar que la profundidad de socavacion es de 97.03
cm (30xZ;,:q;)- Esta profundidad de socavacion, de aproximadamente 1 m, puede explicar la
profundidad de socavacion encontrada en el canal vertedor de 1.5 m (Figura 9.16).

9.2.3  Socavacion por oleaje

Como se menciond, la presa consiste de una cortina flexible, de tierra homogénea compactada sin
enrocamiento de proteccidn construida a base de una arena arcillosa con gravas SC (Figura 9.15).
Aunque el fendmeno de socavacion por oleaje es debido al impacto de las olas, y en poca
proporcion las fuerzas de arrastre generadas en la zona de lavado, puede deducirse, mediante el uso
de la tabla de categorias de erosionabilidad de Briaud, que el material de la presa tiene una
erosionabilidad entre alta y media debido al alto contenido de arcilla (Figura 9.17).

En las siguientes imagenes se pueden apreciar zonas socavadas en el talud aguas arriba de la presa
debido al oleaje.

Figura 9.22. Socavacion por oleaje en (a) la parte alta y (b) parte baja del talud aguas arriba de la presa.

9.24  Socavacion por lluvias

La presencia de vegetacion en el talud aguas abajo de la presa ha generado el incremento de la
resistencia a la erosion del material de la cortina ante el efecto de las lluvias. Aungue existe
presencia de vegetacion robusta, principalmente de arbustos, no se reportan indicios de erosion
superficial en el talud aguas abajo. Esto puede deberse a dos factores: la altura mediana de la presa
y la pendiente del talud aguas abajo, las cuales favorecen a la reduccion de las velocidades
escurrimiento.
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Figura 9.23. Vista de la cortina de la presa con crecimiento de vegetacion nativa en su talud aguas abajo.

9.25  Socavacion por desbordamiento

Durante el tiempo de funcionamiento de la presa nunca se registré una avenida que provocara el
desbordamiento de ésta. No obstante, como se ve en la Tabla 9.5. y la Figura 9.18, la presa desborda
para una avenida de disefio mayor a 500 afios. En el caso de que esto suceda, las corrientes de agua
generadas sobre el talud aguas abajo podrian ocasionar la erosion de los materiales, iniciando al
pie de ésta donde se presentarian las velocidades mas altas de la corriente. Una manera simple de
evaluar dicha velocidad es mediante la conservacion de la energia, es decir:

mgH = (1/2)mV? 0 V =,2gH 9.3

H: Altura de caida de un cuerpo, m.

m: Masa del cuerpo, kg.

g: Aceleracion de la gravedad, m/s?.

V: Velocidad del cuerpo en movimiento a una cierta distancia, m/s.

Considerando la altura de la presa H = 12.9 m, la velocidad de la corriente al pie del talud seria
de 15.91 m/s. Por supuesto que la Ec. 9.3 no toma en cuenta la pérdida de energia por friccion que
se da entre el agua y la superficie del talud, pero si indica que la velocidad por desbordamiento es
mucho mayor que la que podria presentarse en un rio. De acuerdo con esta consideracion
aproximada y suponiendo que el material tiene una erosionabilidad alta a media (Figura 9.24, linea
roja punteada), la presa podria sufrir graves dafios o colapsar en caso de presentarse
desbordamiento.

Si la carga generada por la lamina de agua de desbordamiento fuera pequefia, la vegetacién
existente en el talud podria disminuir la velocidad de la corriente de agua y en consecuencia evitar
o disminuir el arrastre de los materiales del talud. Sin embargo, al existir vegetacidn robusta, esta
generaria la concentracion de flujos y agravaria ain mas la erosion.
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Figura 9.24. Erosionabilidad del material de la cortina de la presa.

9.2.6 Socavacion interna

Para explicar los problemas de erosion interna en la presa se establecio el modelo geotécnico de la
cortina y cimentacion, resultado de los trabajos de exploracién y laboratorio. En la Figura 9.25 se
muestra la geometria del modelo de la seccion original de la presa y en la Tabla 9.7 se presentan
las zonas correspondiente a los geomateriales y sus propiedades indice, mecanicas e hidraulicas.

I

Cortina

Toba (I) Toba (1)

Figura 9.25. Geometria del modelo geotécnico de la presa.

Tabla 9.7. Modelo geotécnico de la presa.

Seccion ¥m k ¢ ¢ v £
kKN/m?® m/s KN/m? ° KN/m?
Cortina 19.91 4,70E-07 60 31 0.45 25000
Cimentacion-Toba (1) 20.6 1.00E-08 500 0 0.30 1275000
Cimentacion-Toba (11) 20.6 1.00E-09 1500 0 0.28 2816000

Para determinar la magnitud de los gradientes hidraulicos de salida en el talud aguas abajo y
cimentacion y poder compararlos con los gradientes criticos, se utilizé el programa SEEP/W de la
paqueteria GeoStudio 2018, el cual se basa en el método de Elementos Finitos.

Los resultados del analisis se pueden apreciar en las siguientes imagenes. Se observo que el
maximo gradiente hidraulico horizontal de salida en el talud aguas abajo es de 0.5. Asi mismo, en
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direccién vertical ascendente el gradiente hidraulico maximo se presento al pie del talud con una
magnitud de 0.30.
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Figura 9.26. Obtencidn de los gradientes en x.
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Figura 9.27. Obtencién de los gradientes en y.
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Figura 9.28. Obtencion de los gradientes en xy

De acuerdo con los resultados de la exploracion geotécnica de la presa (seccidn 9.2.1), en la Figura
9.29 se observa que la granulometria de los materiales de grano grueso cae practicamente dentro
de la banda de materiales inestables de Sherard (1976). Con la ayuda de la linea 4x se aprecia que
solo el primer tramo de la curva, que representa el 10 % del material de la presa, tiene
susceptibilidad de ser internamente inestable.

Debido a la presencia de arcilla en el material de la presa con IP = 17, segun Sherard et al. (1967)
éste se puede considerar como un material de resistencia media a la erosion.
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Figura 9.29. Identificacion de los materiales de la presa susceptibles a erosion.

Por otro lado, si se consideran como gradientes criticos para el material de la presa los rangos
presentados en la Tabla 9.8 (discutido en la seccion 8.7.2) se puede observar que los gradientes
horizontales y verticales ascendentes obtenidos del analisis de flujo de agua de la presa son mayores
a los criticos, considerando que dicho material tiene un Cu = 6. Esto explica las filtraciones

presentadas en la cortina y cimentacién de la presa.

Tabla 9.8. Gradientes criticos por erosion interna y sufusion en gravas arenosas (Skempton y Brogan,

1994).

Flujo horizontal

Flujo en ascencion vertical

Material Adel et al (1988)  Skempton y Brogan (1994)
Cu>5al0 0.16 - 0.17 0.20-0.30
Cu<5b 0.70 1.00

De acuerdo con los resultados anteriores, es evidente que la presa necesita de la colocacion de

filtros para evitar las filtraciones presentadas.
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10.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Comportamiento de suelos y rocas ante el fendmeno de socavacion

1)

2)

3)

4)

El estudio del fendbmeno de socavacion desde el punto de vista de varias areas del
conocimiento permite tener una mejor comprension del fenémeno y, por tanto, mejora el
criterio ingenieril para dar solucion a los problemas que ésta causa.

En suelos granulares la socavacion externa ocurre de manera inmediata, debido a que su
resistencia a la erosion depende solo de fuerzas de cuerpo y de friccion. Por ello, en el
calculo de socavacion, que ocurre de forma externa, es irrelevante considerar el tiempo que
le tomaria ser erosionado, pero no cuando el contenido de arcilla es importante.

En lechos rocosos la socavacion externa puede ocurrir de manera superficial debido a las
fuerzas de arrastre producidas por la corriente de agua y al impacto de materiales
suspendidos en ella. En flujo turbulento las fluctuaciones de presion pueden provocar la
formacion de bloques en macizos rocosos sanos, debido a la propagacion de fisuras o el
desprendimiento de bloques en macizos fracturados. Este Gltimo caso es atribuible al
incremento de presion dentro de las discontinuidades cuando su estructura entra en
resonancia. En arcillas la socavacion suele ser de la misma manera, ya que la socavacion
en ellas ocurre por el desprendimiento de terrones.

Los suelos mas susceptibles a presentar socavacion interna son los granulares,
principalmente aquellos cuyos tamafios de particulas presentan cambios abruptos en su
distribucion granulométrica. Es decir que no tienen tamafios de particulas intermedios. Los
suelos mas resistentes a este tipo de socavacion son los arcillosos. Sin embargo, hay que
tener en cuenta que en funcién de sus caracteristicas fisico-quimicas pueden ser altamente
erosionables, como es el caso de las arcillas dispersivas.

Socavacion en puentes

1)

2)

3)

Para la determinacién de la socavacion general se requiere inicialmente de evaluaciones
cualitativas, las cuales deben considerar la mayor informacion posible de la zona de estudio,
como hidroldgica, hidraulica, geomorfolégica y mecéanica de rios. Las evaluaciones
cualitativas ayudan a comprender el comportamiento del rio y son necesarias para los
andlisis cuantitativos subsecuentes.

Los métodos cuantitativos para estimar la profundidad de socavacién general descritos en
este trabajo, propuestos por Lacey, Blench, y Maza-Echavarria, deben calcularse siempre
en conjunto a fin de elegir un valor de profundidad de disefio con criterio. Se recomienda
descartar aquél o aquellos que den resultados incongruentes.

Después del célculo de la socavacion general, se deben actualizar las variables hidraulicas
de la corriente de agua, principalmente el area hidraulica y velocidad media de la corriente.
Esta consideracion permite realizar de forma razonable los calculos posteriores de
socavacion por contraccion y local.
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4) El célculo de socavacidn por contraccion y local con cualquiera de los métodos sugeridos
en este trabajo debe hacerse en funcion del caso particular, tipo de material y
comportamiento de la corriente de agua.

5) Aungue la potencia hidraulica explica mejor el fendmeno de socavacion, los expertos
recomiendan seguir usando métodos basados en la velocidad y el esfuerzo cortante para
representar la condicion critica de movimiento incipiente de los materiales, ya que éstos
dan resultados mas conservadores.

6) La eleccion del método adecuado para el célculo de la socavacién local y por contraccion
no solo depende del tipo de material sino de también de la forma en la que fueron
idealizados. Los meétodos de Maza-Sanchez y Melville-Coleman arrojan resultados
diferentes, ya que el primero fue hecho considerando rios amplios y de baja pendiente
mientras que el segundo es para rios de montafia con posibilidad de acorazamiento.

7) El ancho de la pila es uno de las principales variables que definen la profundidad de
socavacion local en ella.

8) Se recomienda realizar la exploracion geotécnica para pilas de puentes y andlisis de
socavacion a una profundidad no menor de 20 m o hasta alcanzar la roca base para definir
la estratigrafia con mas precision.

9) Si se atoran en las pilas los cuerpos que arrastra la corriente, como troncos, ramazon, etc.,
el ancho efectivo de las mismas se vera incrementado, y la profundidad de socavacion sera
mayor.

10) Conviene recordar que deberd agregarse a la profundidad de la socavacién local, la
correspondiente a la socavacion general.

11) El uso técnicas de proteccion contra la socavacion local en pilas, estribos y terraplenes de
acceso debe elegirse cuidadosamente, de forma que ésta no agrave mas la socavacion. Es
recomendable adoptar soluciones a base de enrocamiento (o rip-rap). Algunas de las
ventajas de este sistema son: a) restan intensidad a los vortices, b) si tienen una buena
graduacién evitan la extraccion de finos, ¢) la estructura es flexible por lo que, si se presenta
una depresion, ésta serd rellenada por las rocas impidiendo su progresion; d) los
movimientos o reacomodos de las rocas por efecto de la socavacion en la periferia del
enrocamiento no provocara problemas estructurales como en el caso de estructuras rigidas.

12) Siempre que sea posible, es recomendable disefiar las pilas de puentes con forma circular
para prevenir que la socavacion se incremente debido al cambio de la direccion del flujo de
agua en rios.

Socavacion en presas

1) En el disefio de obras de excedencias con y sin disipadores de energia se deberan verificar
los posibles problemas de vibracion y cavitacién que puedan derivar en problemas de
socavacion. Para ello, pueden utilizarse los métodos aqui planteados, incluyendo modelos
fisicos de laboratorio. La construccion de estas estructuras debe hacerse con estricto apego
a la geometria de disefio.
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2)

3)

4)

5)

6)

7)

8)

9

La socavacion en tanques de amortiguacion puede provocar problemas de erosion
retrograda al pie de la presa. De manera similar, las presas que vierten por la corona pueden
presentar este fendmeno. Por ello, es necesario realizar una adecuada estimacién de la
posible socavacion. Aunque en la actualidad existen varios métodos para el célculo de esta
socavacion, por lo general son solo aplicables para ciertas condiciones hidraulicas y de
materiales del fondo, por lo que no pueden utilizarse indiscriminadamente. EI método de
Annandale descrito en este trabajo puede adaptarse a cualquier condicién hidraulica y
brinda un mejor calculo de la socavacidn, ya que considera los principales parametros
mecanicos que afectan la resistencia a la socavacion de suelos y rocas.

Es importante contar con un plan de mantenimiento en los taludes de la presa para evitar
que la erosion local externa, debido a lluvias, se agudice por la presencia de madrigueras,
hormigueros, arbustos, arboles, y vandalismo.

La mejor manera de identificar a los suelos dispersivos es mediante la prueba pinhole, la
cual suele acompafiarse de la prueba de inmersion. Las pruebas quimicas son Utiles cuando
se requiere evaluar aguas con diferentes tipos de electrolitos, aunque esto no impide que las
pruebas pinhole y de inmersion puedan hacerse con diferentes concentraciones de
electrolitos en el agua. Sin embargo, debe tenerse cuidado con lo anterior ya que el agua
del embalse podria tener cierto contenido de sales que ocasione una dispersion mas baja en
el material que la obtenida con agua destilada.

El método de Briaud para el calculo de socavacion por desbordamiento puede ser adecuado
para evaluar la socavacion externa en otras partes de una presa, como en el canal vertedor
e incluso por oleaje. Para ello, es necesario contar con la informacion hidrologica e
hidraulica correspondiente.

El uso de la tabla de categorias de erosionabilidad de suelos y rocas propuesta por Briaud,
para determinar directamente la curva de erosionabilidad de materiales, debe realizarse con
criterio ya que le falta agregar otros resultados.

El desbordamiento de una presa es un evento que no se desea ni suele contemplarse en el
disefio de una presa. Sin embargo, cuando ocurre, las presas suelen experimentar grandes
dafos, principalmente aquellas construidas por materiales térreos. Esto se debe a las altas
velocidades de flujo que se generan al pie de éstas.

Para el analisis de socavacion interna en una presa es necesario determinar cuales seran los
gradientes criticos para los materiales que conforman el cuerpo y cimentacion de la presa.
Sin embargo, debido a su dificil obtencion se opta por asumir valores publicados por
investigadores expertos en el tema, tales como Adel et al. (1988) y Skempton y Brogan
(1994).

Otra herramienta que se recomienda para evaluar la susceptibilidad de los materiales a
presentar erosién interna es el uso de la banda de Sherard y la linea 4x del USBR.

10) Cuando no es posible evitar o reparar las zonas propensas a generar cavitacion en canales

vertedores, Echavez (1979) recomienda proteger a la estructura, ya sea disminuyendo los
esfuerzos debidos a la cavitacion o aumentando la resistencia de la superficie. Una manera
de disminuir los esfuerzos es mediante la colocaciéon de aireadores. Por otra parte, el
aumento de la resistencia de la superficie implica una mejor calidad del concreto.
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11) La socavacion en tanques amortiguadores se evita al mantener un tirante de agua adecuado
en dichas estructuras.

12) Las técnicas de proteccion contra desbordamiento suelen ser revestimientos de concreto o
de enrocamiento en los taludes, cimentacion y empotramientos de una presa. Sin embargo,
este tipo de proteccion solo suele ser aplicado a presas de concreto cimentadas en macizos
rocosos.

13) La experiencia de expertos ha demostrado que la mejor técnica de proteccion de taludes
contra oleaje es el enrocamiento a volteo. Sus principales ventajas son: a) gran flexibilidad,
que lo hace insensible a las mas severas condiciones de deformacion del terraplén, b)
rugosidad, que reduce considerablemente la altura de rodamiento de las olas sobre el talud,
c) permeabilidad, que elimina problemas de subpresion y d) facilidad de reparacion.

14)Una de las técnicas mas usadas para evitar la socavacion por lluvias es propiciar el
crecimiento de vegetacion nativa pequenia tipo “zacate” en los taludes de las presas. Cuando
la zona donde se desplanta la presa es muy arida y el crecimiento de vegetacion es muy
pobre, se recomienda el uso de enrocamiento.

15) El uso de enrocamientos como medida de proteccion contra la erosion externa es eficiente
siempre y cuando cuente con capas de transicion entre el material de la presa y el
enrocamiento. La funcion principal de estas capas es retener el material de la presa, que sea
lo suficientemente permeable y que, a su vez, el tamafio de sus particulas sea tal que no
migre a través del enrocamiento.

16) Los posibles problemas de erosion interna en presas de materiales térreos suelen
solucionarse mediante la colocacion de filtros de materiales granulares. Sin embargo, hay
que tener en cuenta que los filtros pueden sufrir problemas de colmatacion o sufusion si no
tienen una transicion adecuada. Los filtros deben de cumplir con la condicion geométrica
de retencion y la condicion hidraulica de permeabilidad.

17) Previo a la construccion de presas se deben identificar a aquellos suelos potencialmente
dispersivos y tomar las medidas y/o decisiones adecuadas.
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ANEXO A. VIBRACION EN PILAS

Cuando una corriente de agua choca con una obstruccion, puede generarse el desprendimiento de
vortices de estela de manera alternada aguas abajo de ésta. En obstrucciones cilindricas este efecto
ocurre para Re > 65 (Figura 11.1) y conforme éste aumenta la frecuencia de desprendimiento de
vortices también lo hace. En consecuencia, en las zonas de desprendimiento se generan variaciones
de presion, cuya diferencia conduce a una fuerza resultante F en direccion del desprendimiento del
vortice; su componente en la direccion del flujo es la fuerza de arrastre F,, y su componente
perpendicular a la direccion del flujo es la de sustentacion F, (Figura 11.1), Journée y Massie
(2001).

Figura 11.1. Fuerzas de sustentacion, de arrastre y resultante actuando en un cilindro debido al
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desprendimiento de vortices (modificado de Journée y Massie, 2001).

Debido al desprendimiento alternado de los vértices, la fuerza F;, también lo sera en su direccion.
La variacion de su magnitud puede adaptarse a una forma senoidal con una frecuencia
correspondiente a la frecuencia de desprendimiento del vortice, f,,, de modo que:

1 11.1
F, = EPVZ * D x Cp * sin(2rf,t + &pt)

donde

F, : Fuerza de sustentacion por unidad de longitud de la pila, N/m.
f,,- Frecuencia de desprendimiento de vértices, Hz.

D: Diametro de la pila, m.

V> Velocidad media del flujo, m/s.

C,: Coeficiente de sustentacion, adimensional.

t: Tiempo, s.

er:- Cambio de fase, rad.

La frecuencia f;, para un cilindro se puede obtener mediante la siguiente ecuacion (Lienhard, 1966):

_f,,*D 11.2

St %

donde St es el numero de Strouhal y depende del nimero de Reynolds (Re) como se muestra en la
Figura 11.2. Nétese que para 102 < Re < 2 * 10° el nimero St es aproximadamente 0.2. Para
Re > 2 % 10° las fuerzas de sustentacion F; se vuelven irregulares y su frecuencia se vuelve dificil
de definir. Esto se debe a que el flujo deja de ser laminar y comienza a volverse turbulento.
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Figura 11.2. Numero de Strouhal en funcién del nimero de Reynolds (Lienhard, 1966; citado en Journée y
Massie, 2001).

El efecto dinamico que producen las fuerzas de sustentacion F, sobre un cuerpo pueden provocar
que ésta entre en resonancia. La resonancia se produce si la frecuencia natural de vibracion del
cuerpo obstructor (en carga lateral) coincide con la frecuencia de desprendimiento de los vortices
f» (Journée y Massie, 2001). Este efecto puede ocurrir en pilas de puentes o de plataformas marinas
y provocar la falla o colapso total de dichas estructuras. Las expresiones tratadas en esta seccion
son validas para evaluar pilas de forma circular.

La frecuencia natural (fy) de una pila se expresa con la siguiente ecuacion (Tomlinson y
Woodward, 2015):

11.3

donde

L: Longitud de la pila, m.

E: Modulo de elasticidad, Pa.

I: Momento de inercia, m*.

M Masa efectiva por unidad de longitud de la pila, kg.

K': Constante que considera si la pila actla en cantiléver, apoyada o totalmente fija y es de 0.56,
2.45y 3.56, respectivamente.

En el caso de una pila circular, la masa efectiva M es igual a la masa del material de la pila méas la
masa del agua dentro de la pila (si ésta fuera hueca en su interior).
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La velocidad critica a la cual puede oscilar una pila circular se puede obtener mediante la siguiente
expresion (BS 6349-1):

Verie = KfyWs 114

K: Constante igual a 1.2 para el inicio del movimiento en direccion de la corriente, 2.0 para la
maxima amplitud del movimiento en direccion de la corriente, 3.5 para el inicio del movimiento
en direccion perpendicular a la corriente y 5.5 para la maxima amplitud del movimiento en
direccion perpendicular a la corriente.

fn: Frecuencia natural de la pila, Hz = 1/s.

W, = D: Diédmetro de la pila, m.
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ANEXO B. PRUEBAS PARA MEDIR LA EROSIONABILIDAD DE SUELOS

La erosionabilidad del suelo puede obtenerse mediante diferentes tipos de pruebas, ya sea de
laboratorio o en campo. Los métodos para evaluar la erosion de suelos han incrementado
significativamente en los Gltimos 25 afios. A continuacion se mencionan algunos de ellos.

e Prueba del chorro sumergido (o Hole Erosion Test, HET)

La prueba puede ser realizada en el campo o laboratorio. Consiste en aplicar un chorro de agua a
la superficie del suelo o muestra y, durante el proceso de socavacion, medir la profundidad de
socavacidén con respecto al tiempo. El equipo con el que se realiza la prueba se divide en tres partes
principales: una fuente de agua para el chorro de agua, un recipiente lleno de agua para colocar la
muestra y un dispositivo para medir la profundidad de socavacion a intervalos de tiempo durante
la prueba (Figura 11.3).

Los datos de la prueba pueden utilizarse para determinar la curva de erosionabilidad del material.
Esta prueba es aplicable a suelos con rangos de resistencia a la erosion de muy baja a muy alta.

N

Constant
head tank

AH

I

[Constant head of

d submergence
«——1— Nozzle: Q, V = f(AH)

T "} Depth of scour at time t

Soil or rock sample

Figura 11.3. Prueba de chorro de agua sumergido (Arneson et al., 2012)

e Prueba de cilindro rotatorio (o0 Rotating Cylinder Test, RCT),

Esta prueba consiste en colocar una muestra de suelo cilindrica en una cdmara llena de agua, la
cual se fija a una extension a lo largo de su eje. Dicha extensidn tiene en su extremo superior un
sensor que mide el torque que generaré el agua sobre la muestra al hacer girar la cAmara, que se
transforma al esfuerzo cortante producido por el agua. Durante la prueba la muestra no gira,
solamente lo hace la camara exterior. Asi, el esfuerzo cortante aumenta a medida que la velocidad
de rotacion de la cAmara aumenta. La tasa de erosion se obtiene midiendo la disminucion del peso
de la muestra a través del tiempo z. Este tipo de prueba se recomienda para suelos con alta
resistencia, como arcillas duras, rocas sedimentarias u otros materiales que tengan suficiente
resistencia. Suelos como arenas y gravas no son recomendables para esta prueba.
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Figura 11.4. Prueba de chorro de agua (Arneson et al., 2012).

e Pruebas con un dispositivo tipo pistdn

Este tipo de pruebas son aplicables a suelos o rocas. La muestra de suelo o roca es expuesta a un
flujo de agua en un canal relativamente pequefio (cuadrado o circular) bajo condiciones
controladas. La muestra del material se recupera mediante un tubo de pared delgada tipo Shelby y
se introduce por el fondo del canal, donde el flujo de agua fluye a una velocidad constante. Para
cada etapa de velocidad se mide una tasa de erosion del material evaluado y se calcula el esfuerzo
cortante correspondiente. Después de una serie de velocidades que aumentan gradualmente, los
datos recopilados generan una curva que relaciona la tasa de erosion vs la velocidad (o esfuerzo
cortante). Uno de los equipos con este tipo de sistema es el desarrollado por Briaud y colaboradores,
Ilamado Erosion Function Apparatus (EFA Test; Briaud, 2013).

Water flow
V———a

Soil
z Piston
(mm/hr) pushing
atrate z
T (N/m?)
a)

Figura 11.5. a) Dispositivo con piston para medir la tasa de erosion; b) Equipo EFA (Erosion Function
Apparatus).
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e Prueba con erodéometro de bolsillo

Esta prueba fue propuesta por Briaud, Bernhardt y Leclair (Briaud et al., 2011) a la que llamaron
Pocket Erodometer Test (PET), la cual puede ser utilizarse tanto en campo como en laboratorio.
Consiste en lanzar un chorro de agua con el dispositivo PET a la superficie del suelo o muestra, a
una velocidad de 8 m/s, de forma perpendicular a ésta, desde una distancia de 50 mm y mediante
la aplicacion de 20 repeticiones del chorro. Una vez finalizada la prueba se mide la profundidad
erosionada en la muestra. Briaud et al. (2011) proponen una tabla que relaciona los resultados de
la prueba con diferentes tipos de suelos.

Calibracion Prueba Medicié_n

100 mm

o

75 mm

Figura 11.6. Prueba con erodémetro de bolcillo (Briaud et al., 2011)
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Figura 11.7. Categorias de erosion de acuerdo con el erodémetro de bolcillo (Briaud et al., 2011)
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