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PrOLOGO

sta obra es una version mejorada y actualizada del libro de Obras de Excedencia,

editada por el Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua en el afio 2000. El libro,

ha sido enriquecido a través de la imparticién de la materia de Obras Hidrdulicas y
por ende con las observaciones de los alumnos que cursaron la materia en el Programa de
Maestria y Doctorado en la Universidad Nacional Auténoma de México, en los tltimos 10
anos. Los autores agradecen en demasia sus valiosos comentarios.

La publicacién tiene mejoras como, las recomendaciones de periodos de retorno y la
estimacion del gasto maximo de disefio en obras hidrdulicas de la Comisién Nacional del
Agua, en particular, se ha dado énfasis a otro tipo de vertedores como los escalonados que
se usan mds frecuentemente a partir de la décadas de los 80’s, con la creciente construccion
de cortinas de concreto compactado con rodillo; y de los vertedores de embudo, que por sus
caracteristicas tan complejas de disefio y construccién requerian mayores comentarios.

Otro capitulo que se hamejorado es el relativo a la cavitacién, donde se han incluido resultados
experimentales en probetas de concreto con y sin protecciones adicionales, incluida la
aeracion. Asimismo se han agregado comentarios de todos los aereadores construidos en
Meéxico.

Los autores agradecemos a la Universidad Nacional Auténoma de México y al Instituto

Mexicano de Tecnologia del Agua, el apoyo brindado para la publicacién de este libro.

Felipe I. Arreguin Cortés
Victor H. Alcocer Yamanaka






CONTENIDO

TINTRODUCCION . .. o ottt ot e e e e e e e e e e e e e e e e i e a1

2 AVENIDA DE DISENO Y CAPACIDAD DEL VERTEDOR . ..coveeeeeeennnnnn. 4
3 VERTEDORES DE SERVICIOS Y AUXILIARES ...t iii ittt iiiiieneenn 10
4 ELEMENTOS DE LOS VERTEDORES DEDEMASIAS . ...ovvveeeeeennnnn.. 11
41 Canalde accesoode llamada. . ...ttt 11
4.2 Estructuras de control . . .. ..ot 12
43 Conductodedescarga...........cooiiiiiii i 15
4.4 BEstructura terminal . .. ..ottt 19
S5TIPOS DE VERTEDORES ...ttt ittt ittt titttetneeenneenneeennes 21
5.1 Vertedores de cafda libre. . .. ..ottt 21
5.2 Vertedores con conductode descarga............... ... ...l 21
5.3 Vertedores de embudo. . .. ... .o 23
54 Vertedoresenrdpida ........ ... ... 23
5.5 Sifones vertedores . . ... 24
5.6 Vertedores escalonados . . . ... oot 25
6 DISENO HIDRAULICO DE CIMACIOS . vttt eeee et eeeeee e eeeaaneenn. 27
6.1 Criterio general del USBR .. ....... ... ... ... .. ... . 28
6.2 OtrOS CIIteTIOS . + v v oottt et e e e e e e e e e e e 33
7 DESCARGA SOBRE LA CRESTA DE UN CIMACIO SIN CONTROL .......... 47
7.1 Coeficiente de descarga . ........... ... i 47
8 LONGITUD EFECTIVA O ANCHO EFECTIVO DE LA CRESTA ............. 54
9 PERFIL DEL AGUA SOBREEL CIMACIO . .. io ittt ittt it ientenennennenns 67
10 PRESIONES SOBRE EL CIMACIO DEL VERTEDOR. .......ccicvviiirrennn.. 70
11 CIMACIO CONTROLADOPOR COMPUERTAS ...t iiiiii it i iiiieennen 71
12 DISENO HIDRAULICO DEL CONDUCTO DEDESCARGA .....ccvvuvennn.. 74
121 CavitaCion . . .. ..ottt 76
12.2 AeraciOn natural. . .. ...t 82
12.3 AeraciOn inducida . ... oo 88
12.4 Problemas propuestos . ............... i 114
13 ESTRUCTURAS TERMINALES . . oottt ittt ittt ittt iitienennenneneans 117
131 Saltosde Esqui . ... 117



13.2 Cubetas disipadoras. . .............oo i i 118

13.3 Tanques amortiguadores. . ............ ... . i 122
14 VERTEDORES DE CATDA LIBRE . ..ttt teeee et e et e eeeee e eeeaaeeens 138
15 VERTEDORES DE ABANICO. .ottt t ittt ttteteeeeneneeeennneens 145
16 VERTEDORES DE CANAL LATERAL ..ttt ittt ittt ettt tettetennnnnns 150
16.1 Integracion numérica de la ecuacién diferencial . .............. ... ... ... 153
16.2 Localizacion de la seccidn de control. . ... ...t 154
16.3 Problemas propuestos . ............... i 166
17 VERTEDORES DEEMBUD O ... ittt ittt ittt ittt tettnneeeneeennens 167
18 VERTEDORES ESCALONADOS . .ot ittt iit it ittt e tttteeennnnenns 185
TJ9 PROYECTO ESTRUCTURAL ..ttt ittt ittt tttttttetenenenennnanns 190
19.1 Analisis de estabilidad del cimacio . ...t 190
19.2 Andlisis de estabilidad de los muros de contencién
del canal de llamada . . . ... 205
19.3 Revestimiento de los canales ....... ...t 215
194 Detalles de diSemio. . . . .o vt vt 216
REFE REN CI AS. .ottt ittt ettt ittt eenneeeneeenneenneeenneennes 227

NOMENCLAT U R A. . it ittt i ittt ittt ieteentneenencnsneenss 231



INDICE DE TABLAS

Tabla No. 1. Fallas por desbordamiento (61 casos) ordenados por periodo de terminacién,
altura y periodo de ocurrencia de la falla, segtin Silveira A., Marengo H., 1994.......... 2

Tabla No. 2. Causas de falla por desbordamiento en el periodo 1964-1983
segin Lebreton, A, Marengo H., 1994. . .. ... ... . 3

Tabla No. 3. Clasificacion del riesgo potencial de falla en presas segtin
el Programa Nacional de Inspeccién de Presas de los EUA,
Marengo H., 1994.. . . ... 5

Tabla No. 4. Comparacién de la capacidad de los vertedores, de acuerdo
al riesgo potencial y tamafio de la presa segtn varias agencias,
Marengo H., 1994.. . .. ... 5

Tabla No. 5 Recomendacién de periodos de retorno para la estimacién del
gasto maximo de disefio en las obras hidrdulicas,

Comisiéon Nacional del Agua, 1999... ... ... ... .. . 6
Tabla No. 6. Ntimero de fallas contra niimero de victimas conocidas en el periodo

1800-1983, Marengo H., 1994. ... ... .. . 9
Tabla No. 7. Célculo del perfil del cimacio aguas abajo delacresta.................... 42

Tabla No. 8. Calculo de un cimacio sin control para velocidad despreciable
de acuerdo al criterio del USBR. EjemploNo. 2. .......... ... ... ... ... .. ... .. 44

Tabla No. 9. Célculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas abajo segtin
el criterio del USACE. ... ... . . 45

Tabla No. 10. Célculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba segiin

el criterio del USACE. . ... ... . 46
Tabla No. 11. Resultados del Ejemplo 5. Elevaciones-gastos. . ........................ 60
Tabla No. 12. Célculo del perfil del agua en el vertedor del Ejemplo No. 8. ............ 69

Tabla No. 13. Porcentajes propuestos para la pérdida de aire por metro lineal. ...... ... 95



Tabla No.14 Célculo del perfil con correcciones por curvatura. ..................... 109

Tabla No. 15 Célculo del bordo libre para el canal de descarga

del Ejemplo No. 10.. .. ..o oo 110
Tabla No. 16. Perfil del flujo con tramos curvos. .................... ... 112
Tabla No. 17. Indices de cavitacién en el fondo del tinel del Ejemplo No. 12........... 113
Tabla No. 18. Célculo de la trayectoria del chorro. ............ ... ... . ... ...... 130
Tabla No. 19. Pardmetros hidrdulicos para diferentes descargas. .................... 133
Tabla No. 20. Pardmetros de disefio de presas construidas.......................... 145
Tabla No. 21. Perfil del agua en el canal colector.. ...................... ... ... ... 159
Tabla No. 22. Célculo de la pendiente transversal. .................. ... ... ... ... 160
Tabla No.23. Célculo del perfil de flujo en la seccién de control.. . ................... 161
Tabla No. 24. Célculo del perfil de flujo en la rdpida (Tramo 3-4).. . .................. 161

Tabla No. 25. Tirante hidrdulico para las estaciones comprendidas
enlasecciondecontrol........ ... . 162

Tabla No. 26. Tirante hidrdulico para las estaciones comprendidas

enlardpida...... ... .. 164
Tabla No.27. Comparacién de resultados para la seccién de control. ................. 165
Tabla No. 28. Comparacién de resultados para la seccién de la rdpida. ............... 165

Tabla No. 29. Coordenadas de la superficie inferior de la ldamina
vertiente para diferentes valores de Hg / R, cuando P/ R¢ = 2.00, USBR,
Design of small dams, 1960. .. ... o oottt i i i i i 176

Tabla No. 30. Coordenadas de la superficie inferior de la ldmina vertiente
para diferentes valores de H / R, cuando P/ Ry = 0.30, USBR,
Design of small dams, 1960. . . ... . . . . . 177

Tabla No. 31. Coordenadas de la superficie inferior de la Idmina vertiente
para diferentes valores de H / R, cuando P/ Ry = 0.15, USBR,

Design of small dams, 1960. ... oottt ettt ettt 178
Tabla No. 32. Seccién aguas arriba de la cresta del cimacio. ........................ 181
Tabla No. 33. Seccién aguas abajo de la cresta del cimacio. ......................... 181
Tabla No. 34. Célculo de la transicién. ............ ... ... ... .. 182

Vi



Tabla No. 35. Célculo de fuerzas y momentos producidos por peso propio............ 196

Tabla No. 36. Momentos con respecto al centro de gravedad........................ 198
Tabla No. 37. Momentos con respecto al centro de gravedad. ....................... 199
Tabla No. 38. Puntos de aplicacion. Sismo. . ........... ... ..., 199
Tabla 39. Valores de 10s pardmetros @ Y D. . ........ovvueeiinieeeiieeeiiieaeennnn, 201
Tabla No. 40. Combinaciones de carga................oiiiiiiiniiiiinnaennnn... 201
Tabla No. 41. Combinaciones de carga.................. i, 204
Tabla No. 42. Momentos actuantes y resistentes.. . .................. ... ... ... .... 212

Vil



INDICE DE FIGURAS

Figura 1. Obra de excedencias (vertedor) de la presa El Tintero, Chihuahua,

Comision Nacional del Agua, 1999.. . ... ... 1
Figura 2. Vertedores de servicio y emergencia de la presa Netzahualcéyotl

(Malpaso) Chiapas, México, Comisién Nacional del Agua (CONAGUA), 1999. . ........ 10
Figura 3. Elementos de un vertedor de la presa de Agostitlan, CONAGUA, 1999. ...... 11
Figura 4. Seccién vertedora de una presa, nétese las compuertas radiales,

CONAGUA, 1999.. . . o oo e 12
Figura 5. Colocacién de agujas en la presa Marte R. Gémez, Tamaulipas.............. 13

Figura 6. Presa inflable pldstica, ""Rubber dam” sobre la presa

Francisco I. Madero, Chihuahua.. . . ... .. oo 14
Figura 7. Compuerta deslizante, sobre el vertedor de la presa

Abelardo L. Rodriguez, Tijuana, Baja California..................... ... ... ... ... 16
Figura 8. Compuertas radiales, CONAGUA, 1999. . ....... ... i i, 17
Figura 9. Ttnel de descarga del vertedor de la presa Guadalupe

Victoria, Durango, CONAGUA, 1999.. . ... ... 18
Figura 10. Deflector de la presa La Fragua, Coahuila, CONAGUA, 1999. .............. 19
Figura 11. Tanque amortiguador de la presa Nezahualtcéyotl,

Chiapas, CONAGUA, 1999. . ... ... e 20
Figura 12. Presa derivadora El Pabell6n, Aguascalientes,

vertedor con caida libre, CONAGUA, 1999. . . . ..ottt e 22
Figura 13. Vertedor con cimacio de eje recto, CONAGUA, 1999....................... 22
Figura 14. Esquema de un vertedor deembudo................. . ... .. . oL 23
Figura 15. Presa Cuacuala, Jalisco, vertedor con canal lateral, CONAGUA, 1999. ....... 23

Figura 16. Vertedor con caida rdpida sobre una presa de gravedad,
CONAGUA, 1999.. . . o oo e 24

Figura 17. Vertedor en rdpida sobre una presa de contrafuertes,
CONAGUA, 1999.. . . oo e 24

Vil



Figura 18. Sifon vertedor. ....... ... ... .. 25
Figura 19. Vertedor escalonado de la presa Las Blancas, Tamaulipas.................. 26

Figura 20. Representacion gréfica de la parte imaginaria del potencial complejo,

Levyy Aldama, 1979. ... ... . 28
Figura 21. Divisién del cimacio en cuadrantes, criterio general del USBR, 1987. .. ... ... 29
Figura 22. Constantes para determinar la forma de los cimacios, USBR, 1987. ......... 30

Figura 23. Constantes para calcular el sector aguas arriba en un cimacio de acuerdo

al criterio general del USBR, 1987.. ... ... ... .. 32
Figura 24. Seccién de un cimacio formado con curvas circulares compuestas,

criterio del USBR, 1987, . . . oot e e e 33
Figura 25. Criterio de disefio de cimacios para P/ H, > 1.00,

segin el USACE, 1990. ... ... i 34
Figura 26. Criterio USACE, para P/ H > 1.00, y talud aguas arriba3:1. ............... 35
Figura 27. Criterio USACE, para P/ H, > 1.00 y talud aguas arriba 3:2................. 35
Figura 28. Criterio USACE, para P/ H,>1.00 y talud aguas arriba 3:3................. 36
Figura 29. Criterio USACE, para P / H, > 1.00 y cualquier talud aguas arriba........... 37
Figura 30. Criterio USACE, para 0.30< P /H ,<0.58 talud 1:1,1990. . . ................ 38
Figura 31. Criterio USACE, 0.58 <P/ H ,<Ltalud 1:1,1990. . ....... ...l 39
Figura 32. Datos del Ejemplo No. 1.. . ... ... o 40

Figura 33. Perfil del cimacio del EjemploNo.1......... ... . ... ... o i i ..

Figura 34. Datos del Ejemplo No. 2. ............ .. . ... . i 43
Figura 35. Seccién del cimacio del EjemploNo. 2. ........ .. ... . ... o L. 44
Figura 36. Perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba, criterio del USACE. ........ 46
Figura 37. Coeficientes de descarga, criterio USACE, 1990........................... 49
Figura 38. Coeficientes de descarga, criterio USBR, Design of Small Dams, 1987.. ... ... .. 50

Figura 39. Coeficientes de descarga para cargas diferentes a las de proyecto,
criterio USBR, Design of Small Dams, 1987. .......... .. ... ... i 50

Figura 40. Coeficiente de descarga para cimacios con paramento aguas arriba inclinado,
criterio USBR, Design of Small Dams, 1987. ... ... .. ... i 51

Figura 41. Coeficiente de descarga para cimacios con paramento
aguas arriba inclinado, criterio USACE............ ... ... ... 51

IX



Figura 42. Relacién de coeficientes de descarga debido al efecto de ahogamiento,

criterio USBR, Design of Small Dams, 1987. ... ... .. ... . i 52
Figura 43. Coeficiente de contraccién por pilas, USACE, 1990........................ 55
Figura 44. Coeficiente de contracciéon por estribo, USACE, 1990. ..................... 56
Figura 45. Coeficientes de contraccién por estribo, USACE, 1990. .................... 57
Figura 46. Curva elevaciones - gastos del Ejemplo 5.................. ... ... ... ... 60
Figura 47. Estructura hidrdulica del EjemploNo. 6................................. 61
Figura 48. Estructura hidrdulica del EjemploNo. 7.......... ... ... ... ... ... ..., 65
Figura 49. Perfil del agua sobre un cimacio para velocidades de llegada despreciables,
USACE, 1990. . .. o i 68
Figura 50. Distribucién de presiones sobre un cimacio con carga He = 1.33 Ho,

segtin el USBR, Design of Small Dams, 1987..................... ... ... ... ... ..., 70
Figura 51. Coeficiente de descarga para cimacios controlados con compuertas,

USBR, 1987. . . o oo 72
Figura 52. Dafios por cavitacién en una obra hidrdulica.. .. ......................... 77
Figura 53. fndices de cavitacion incipiente, Echdvez G, 1971......................... 79
Figura 54. Carga de vaporizacién del agua, Echdvez G, 1971. ....................... 80

Figura 55. Probeta experimental de concreto, colocada en el canal de alta velocidad,
del Instituto de Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México. . ........ 81

Figura 56. Probeta experimental de concreto, colocada en el canal de alta velocidad
del Instituto de Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México,
para probar diferentes pinturas y resinas epodxicas, asi como concretos mejorados

con fibras de aceroy granito............... ... i 81
Figura 57. Estructura del flujo aereado, Straub y Anderson, 1960. .................... 82
Figura 58. Estructura del flujo aereado, Keller y Wood, 1974. . . ......... ... ... ... ... 83

Figura 59. Probeta con aereador, en cuya toma se colocé un tubo unido
aunanemOMetTO. . ... ... 85

Figura 60. Relacion entre tirantes y__ o, ¥ Y._o.0s CON las condiciones de flujo

no aereado, Arreguin F., 1985. . . .. .. 87
Figura 61. Pérdidas de concreto en peso debidas a cavitacion,

en funcion de la concentracion de aire, Peterka, 1965.. .. ... ... ... ... . .. . . . 89
Figura 62. Geometria de los aereadores, Pinto N.L., 1982. .. ........... ... ... ... ... 89

Figura 63. Principales tipos de escalones, deflectores y tomas de los aereadores,
Pinto N.L., 1982, . . .. 90

X



Figura 64. Funcionamiento de aereadores, Volkart P., Rutchmann P.,, 1983. ............. 92

Figura 65. Ranuras de aeracién en la presa Calacuccia, Arreguin F,, 1985.. .. ........... 93
Figura 66. Aereadores de la presa Bratsk, Quintela A. C.,,1980. .................... ... 94
Figura 67. Aereadores de la presa Nurek, Quintela A. C.,,1980.................... .. ... 94
Figura 68. Ranura de aeracién en la presa Grand Coulee, Quintela A. C.,1980. ......... 95
Figura 69. Aereadores de la presa Yellowtail, Quintela A. C.,1980..................... 96
Figura 70. Sistema de aeracién en la presa Mica, Arreguin F, 1985. .................. 97
Figura 71. Aereador de la presa Trigomil, México, CONAGUA, 1999.................. 98
Figura 72. Aereador de la presa Trigomil, México, CONAGUA, 1999.................. 98
Figura 73. Seccién longitudinal del vertedor de la presa Luis Donaldo Colosio,

obsérvense los tres aereadores, CONAGUA, 1999. . ... ... i 99
Figura 74. Airedores de la presa Huites, CONAGUA, 2005. ........................ 100
Figura 75. Aereadores de la presa Aguamilpa. .................... ... ... . o 100
Figura 76. Aereador de la presa Corral de Palmas en el Estado de Nuevo Leén.. ... ... 101
Figura 77. Aereadores de la P.H. el Cajon, CFE, 2005.. . ................... .. ... .... 102

Figura 78. Relacion xe /ye — Dx / qa para el canal de alta velocidad,
Arreguin |, 1985.. . ... 104

Figura 79. Concentraciones de aire ¢ contya distancia a partir de los aereadores.
Presa Foz de Areia, Brasil. Q = 3300.00 m /s, Arreguin F,, 1985.. .. ... ............... 105

Figura 80. Concentraciones para aereadores con diferente altura
de rampa en el vertedor de la presa Guri, Venezuela, Arreguin F,, 1985. ............. 106

Figura 81. Comparacién de las mediciones hechas en el modelo de la presa San Roque

y las obtenidas con el método propuesto, Arreguin F, 1985. .............. ... ... ... 106
Figura 82. Datos del Ejemplo No.10. ........ ... i 108
Figura 83. Datos del Ejemplo No. 12. ... ... ... 110
Figura 84. Datos del Ejemplo 5. ....... ... ... 115
Figura 85. Cubeta tipo Lievi-Chertousov. .............. ... 119
Figura 86. Coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga

hasta el deflector, CFE., 1970. . . . .. oottt e e e 120
Figura 87. Cubetas tipo USBR, Design of Small Dams, 1960. ......................... 121

Figura 88. Pardmetros para el disefio de una cubeta tipo USBR,
Design of Small Dams, 1960. . . ... ... 122

X1



Figura 89. Curvas para el disefio de cubetas tipo USBR,

Design of Small Dams, 1960. . .. ... .. 123
Figura 90. Tanque tipo Saint Antony Falls. ......... ... .. ... ... . .. .. 125
Figura 91. Tanque tipo SAF, CFE, 1970.. .. ... ... 126
Figura 92. Tanque amortiguador tipo USBR I, Design of Small Dams, 1960............. 127
Figura 93. Tanque amortiguador tipo USBR 11, Design of Small Dams, 1960. . .......... 128
Figura 94. Tanque amortiguador tipo USBR 111, Design of Small Dams, 1960. .......... 129
Figura 95. Datos del EjemploNo.15. ............. ... ... . i 130
Figura 96. Datos del EjemploN0.16. ........... ... ... i i 133
Figura 97. Disefio final de la cubetadentada. ........................... .. ... ... 135
Figura 98. Datos parael EjemploNo. 17............ ... ... ... ... oo i i 136
Figura 99. Disefio final del tanque amortiguador tipo USBRIII. .................... 137
Figura. 100. Ayudas de disefio para tanques en vertedores de caida libre,

Design of Small Dams, 1960. . . . ... . 139
Figura 101. Disefio final del tanque de resalto hidrdulico........................... 143
Figura 102. Disefio final de los bloques de impacto................... ... ... ... ... 144
Figura 103. Geometria del vertedor en abanico, Hiriart F,, 1949...................... 146
Figura 104. Pardmetros para el disefio de vertedores en abanico, Hiriart F., 1949. . . . . .. 147
Figura 105. Disefio final del vertedor de abanico..................... ... ... ... ... 149
Figura 106. Flujo espacialmente variado.......................... ... ... ... ..., 151
Figura 107. Seccién transversal del canal colector y seccién de control. .............. 157
Figura 108. Esquema general de un vertedor de canal lateral. ...................... 157
Figura 109. Perfil de flujo espacialmente variado en el canal colector................. 159
Figura 110. Perfil del agua en la seccién de control, calculado con HEC-RAS 4.0.. . . . .. 163
Figura 111. Perfil del agua en la rdpida, calculado con HEC-RAS4.0. ................ 164
Figura 112. La presa Monticello durante su construccién.. . ........................ 168
Figura 113. Vertedor de embudo de la presa Monticello......................... ... 169
Figura 114. Vertedor de la presa Benagéber, en Valencia (Espafa). .................. 170
Figura 115. Otros vertedores de embudoenelmundo. .................. ... ... .. 170

Xl



Figura 116. Funcionamiento de un vertedor de embudo,

USBR, Design of Small Dams, 1960.. . ...... ... .. i 172
Figura 117. Elementos de un vertedor de embudo,

USBR, Design of Small Dams, 1960......... ... .. .. i 173
Figura 118. Coeficientes de descarga para vertedores de embudo,

USBR, Design of Small Dams, 1960.. . ...... ... .. i 174
Figura 119. Coeficientes de descarga, para cargas diferentes a las del proyecto,

USBR, Design of Small Dams, 1960.. . ....... ... .. .. i 174
Figura 120. Incremento del radio de la cresta circular para disminuir presiones

negativas, USBR, Design of Small Dams, 1960.. .. ........ ... ... . ... 175
Figura 121. Relacién Ho / Rs y Hs /| Ho , para presas de cresta circular, USBR,

Design of Small Dams, 1960. . . ....... ... . 179
Figura 122. Datos del Ejemplo 22. . ............. .. .. . . 180
Figura 123. Cimacio de un vertedor de embudo y perfil de un chorro................ 182
Figura 124. Disefio final del vertedor deembudo. ................. ... ... ... ... 184
Figura 125. Vertedor escalonado con flujo escalén aescalén. ....................... 185
Figura 126. Vertedor escalonado con flujorasante.. . ............ . ... ... ... ..., 186

Figura 127. Estructura del flujo aereado sobre un vertedor escalonado

con flujo rasante, Chanson, 2001.. . .. ...ttt 187
Figura 128. Tendencia al giro alrededor del pie del cimacio

debido a fuerzas externas. ............ ... .. 190
Figura 129. Deslizamiento del cimacio. ............ ... ... ... .. . oo i i 191
Figura 130. Diagramas de subpresion. . ............ ... ... ... i il 192
Figura 131. Grieta y zona de apoyo de la cimentacién

enunapresadegravedad......... ... ... 195
Figura 132. Seccién del cimacio. ................ .. . i 195
Figura 133. Presiones sobre el cimacioal NAME.................................. 197
Figura 134. Diagrama de subpresiones, nivel al NAMO............................ 198
Figura 135. Diagrama de subpresiones, nivel al NAME. .. ......................... 198
Figura 136. Diagrama para la ubicacién del punto de aplicacién

de la fuerza producida porel sismo.......... ... . o i i 200
Figura 137. Distribucién de esfuerzos en la cimentacion. .......................... 203
Figura 138. Cargas actuantes sobre un muro de contencién. ....................... 205

Xl



Figura 139. Datos parael EjemploNo.24. ......... ... ... ... ... ... ... ... ... 208

Figura 140. Elementos geométricos del muro de contencién. ....................... 210
Figura 141. Comparacion de momentos actuantes y resistentes. .................... 213
Figura 142. Elementos geométricos del muro....................... ... ... ... ..., 214

Figura 143. Colado de losas en médulos de 5.00 por 10.00 m distribuidos

enanclasylloraderos......... ... ... . 216
Figura 144. Tubo drenante (detalle). .......... ... ... ... . il 218
Figura 145. Lloraderos en el respaldo de unmuro.. . ................... ... .. ... 219
Figura 146. Detalles de diferentes tipos de lloraderos..................... ... ... ... 219
Figura 147. Colocacién de drenes en canales de descarga.. . ........................ 220
Figura 148. Diferentes tiposdejuntas. ............ ... ... ... ... ... i 222

Figura 149. Revestimiento tipico sobre cimentaciones de roca,
USBR, Design of Small Dams, 1960......... ... .. ... i 225

Figura 150. Revestimiento tipico sobre cimentaciones de tierra,
USBR, Design of Small Dams, 1960.. . ....... ... .. i 226

X1V



INTRODUCCION

Las obras de excedencia o vertedores de demasias se construyen con objeto de dar
paso a los volimenes de agua que no pueden retenerse en el vaso de una presa de
almacenamiento para su aprovechamiento, ver Fig. 1. En general se tratard de reducir
al minimo su uso, pues debido al alto valor del agua siempre serd mejor usarla para
abastecer poblaciones, zonas de riego o generar energfa, en lugar de devolverla al cauce
sin aprovecharla. En el caso de presas derivadoras, por el vertedor pasan las aguas, que
no se han desviado para su utilizacién y su funcionamiento puede ser frecuente y en
algunos casos permanente.

PLANTA GENERAL

0 50 100 150
L 1 1 |

Metros

VERTEDOR \(\66

)

Figura 1. Obra de excedencias (vertedor) de la presa El Tintero, Chihuahua,
Comisién Nacional del Agua, 1999.



Un vertedor mal proyectado, construido u operado puede originar que el nivel del agua
sobrepase la corona de la cortina y derrame sobre ella, provocando su falla sobre todo si
se trata de presas de tierra o materiales graduados. Por otro lado se han reportado en la
literatura muchos casos de inundaciones aguas abajo de la cortina, provocadas por una
equivocada operacién de las compuertas de los vertedores.

Para sefialar la importancia de la obra de excedencias en las presas, basta analizar los
siguientes datos reportados por Marengo H., 1994, segtin los cuales de 107 casos de fallas
totales conocidos hasta 1975, Silveira A., 1990, 61 se debieron a desbordamientos ocasionados
por insuficiencia del vertedor, errores en las estimaciones hidrolégicas y operacién deficiente,
ver Tabla ntimero uno.

Tabla No. 1. Fallas por desbordamiento (61 casos) ordenados por periodo de terminacion, altura'y
periodo de ocurrencia de la falla, segtin Silveira A., Marengo H., 1994.

Concreto y Tierray
Total
mamposteria enrocamiento
Porcentaje Porcentaje Porcentaje
No. @) No. %) No. %)
<1900 9 14.70 8 13.12 17 27.87
1900-1909 4 6.60 2 3.28 6 9.88
1910-1919 4 6.60 7 11.48 11 18.03
Periodo 1920-1929 - - 2 3.28 2 3.28
de 1930-1939 - - 3 4.92 3 4.92
1940-1949 - - 3 4.92 3 4.92
terminacién 1950-1959 - - 6 9.83 6 9.83
1960-1969 1 1.60 7 11.48 8 13.12
1970-1975 - - 5 8.19 5 8.19
Total 18 29.50 43 70.50 61 100.00
<15 1 1.60 5 8.19 6 9.83
15-30 10 16.47 21 34.45 31 50.82
Altura (m) 30-50 6 9.83 9 14.75 15 24.60
50-100 1 1.60 8 13.11 9 14.75
>100 - - - - - -
Total 18 29.50 43 70.50 61 100.00
Construccion
< 5 afios 2 3.28 11 18.03 13 21.31
Periodo de Primeros
4 16.40 9 14.75 13 21.31
ocurrencia 5 afios
de la falla Después de 12 19.68 23 37.72 35 57.38
5 afios
Total 18 29.50 43 70.50 61 100.00

Como puede observarse el mayor porcentaje de las fallas, 27.87 %, ocurri6 en presas
construidas antes de 1900, y de 1920 a 1975, sélo se presenté un caso en presas de concreto
y mamposteria, y el resto en las de tierra y enrocamiento. Con relacién a la altura, el 50.82
% de las fallas se registré en presas con dimensiones entre 15 y 30 metros, y por otro lado,
considerando el periodo de ocurrencia de la falla, el 57.38 % sucedi6 cinco afios después de
su construccion.

Otro trabajo importante sefialado por Marengo H., 1994, es el de Lebreton A., 1985, donde
se reportan los accidentes ocurridos de 1964 a 1983, ver Tabla No. 2, aqui destaca que el
porcentaje de presas que fallaron por desbordamiento y que median menos de quince metros
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de altura (H ) fue del 69.23 %, en tanto que en las mayores de quince metros, el 55.56 % tuvo
accidentes por la misma causa.

Tabla No. 2. Causas de falla por desbordamiento en el periodo 1964-1983 segtin Lebreton,
A., Marengo H., 1994.

H, <15m H,>15m Total
Causas
No. fallas % No. fallas % No. fallas %
Construcciéon 0 0.00 9 25.00 9 14.52
Desbordamiento Terminacion 18 69.23 11 30.56 29 46.77
Total 18 69.23 20 55.56 38 61.29
Falla por paso de una

- - 2 5.56 2 3.23

Avenida aguas arriba

Descarga de
Erosiéon avenidas 2 7.69 1 2.78 3 4.84
(aguas arriba)

Cuerpo 3 11.54 7 19.44 10 1613
cortina
Tubificacién Falla de 2 769 2 5.56 4 6.45
conducto
Total 5 19.23 9 25.00 14 22.58
Deslizamiento de taludes 1 3.85 4 11.11 5 8.06
Total 26 100.00 36 100.0 62 100.0

Como se sefial6, la mala operacién de las compuertas de los vertedores ha sido también
causa de graves accidentes. A continuacién se presentan varios casos de fallas de presas, o
de inundaciones ocurridas aguas abajo, de 1975 a 2006, International Rivers, 2007.

En 1992, una falla en la operacién de las compuertas del vertedor de la presa Mangla en
Pakistdn, provocé una avenida que inundé varias localidades causando la muerte a 500
seres humanos.

En 1999, fallecieron mil personas por una equivocada operaciéon de las compuertas de las
presas Kainji, Jebba y Shiori, ubicadas en los rios Niger y Kaduna, Nigeria.

En ese mismo pafs, en el afio 2001 la operacién errénea de las compuertas de las presas Tiga
y Challawa, caus6 la muerte a 200 residentes aguas abajo.

En el afio 2002, una mala operacién de las compuertas del vertedor de las presas Toktogul en
el rio Syr Darya, en Kyrgyzstan causé grandes dafios a Uzbekistdn, ubicada aguas abajo.

En 2003 en Camertin y Nigeria las descargas de la presa Lagdo ubicada en Camertn,
causaron inundaciones en las poblaciones ubicadas en las margenes del rio Benue en Nigeria,
quitdandole la vida a 28 personas y destruyendo mads de 200 viviendas.

En 2005, en la India, la operacién de las compuertas del vertedor de la presa Sagar ubicada
sobre el rio Narmada, provocaron la muerte de 62 habitantes aguas abajo.

En el afio 2006 se reporta la falla de la presa Makheda ubicada en el rio Sind, debido a la
operacién inadecuada de sus compuertas, caus6 la muerte a 39 personas.
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AVENIDA DE DISENO Y CAPACIDAD DEL VERTEDOR

Se llama avenida de disefio a aquella que entra a un vaso de almacenamiento y cuyo transito
por el mismo produce escurrimientos que determinan la capacidad del vertedor. Otra
definicién necesaria es la de avenida madxima probable, que es aquella que puede esperarse
de la combinacién de las condiciones meteoroldgicas criticas para la cuenca en estudio. La
seleccion de la avenida de disefio depende bdsicamente del riesgo que se desee asociar a la
construccién de la obra.

Los métodos para calcular la avenida de disefio se pueden clasificar en tres grandes grupos:
empiricos, estadisticos e hidrometeoroldgicos. Los primeros se basan en calibraciones de
caracteristicas fisicas de la cuenca, como el drea o la pendiente media, para su empleo en
cuencas similares.

Los criterios estadisticos ajustan una distribucién estadistica conocida, como la Gumbel,
la Lognormal, o la Pearson tipo III, Aparicio ], 1996, a un registro de datos de una
estacién hidrométrica determinada. Finalmente los criterios hidrometeorolégicos utilizan
la Precipitacion Mdxima Probable (PMP), asi, con la tormenta de disefio, se genera un
hidrograma unitario mediante el auxilio de la relacién lluvia-escurrimiento, y al descontar
las pérdidas se obtiene la avenida de disefio.

Como se sefialé anteriormente, la seleccién de la avenida de disefio estd asociada al riesgo,
el cual se relaciona con factores como la capacidad y altura de la presa, asi como con los
requerimientos de evacuacién de personas y dafios potenciales aguas abajo de la obra,
Marengo H., 2000.

Varias instituciones han clasificado los riesgos en funcién de distintas variables. EI United
States Army Corps of Engineers, USACE, 1976, los clasifica tomando en consideracién la altura
de la presa, su capacidad de almacenamiento y las pérdidas de vidas y econdmicas, ver Tabla
No. 3. En tanto que otras instituciones lo relacionan con la avenida médxima probable (Amp),
ver Tabla ntimero cuatro.



Tabla No. 3. Clasificacion del riesgo potencial de falla en presas segtin el Programa Nacional

de Inspeccion de Presas de los EUA, Marengo H., 1994.

. Almacenamiento Altura de la presa (H))
Categoria 3 a
(m?) (m)
Tamaiio de la Presa

Pequefia 61,600 a 1,233,500 7.6a12.0
Intermedia 1,233,500 a 61,600,000 12.0 a 30.0

Grande mads de 61,600,000 mads de 30.0
Categoria Pérdida de vidas Pérdidas econémicas

Riesgo potencial

Minimas (sin desarrollo alguno o

Bajo No esperadas (no hay estructuras permanentes .
! estructuras para agricultura).
para habitacién humana).
Significativo Rocas (no hay desarrollo urbano y no ha~y Apreciable (industria agricola
. . mas que unas cuantas estructuras pequenas :
(intermedio) . importante o estructuras).
habitables).
Alto Més que algunas. Excesivo (comunidad extensiva,

industria o agricultura).

En resumen, puede decirse que la seleccién de la avenida de disefio tiene implicaciones
técnicas, econémicas y sociales, y que del andlisis de la combinacién mds ventajosa de ellas
podré determinarse la avenida de disefio.

Por ejemplo, si se incrementa la magnitud de la avenida de disefio, disminuye la probabilidad
de ocurrencia y por lo tanto el riesgo, pero por otro lado la capacidad y costo del vertedor
aumentara.

Tabla No. 4. Comparacion de la capacidad de los vertedores, de acuerdo al riesgo potencial y tamaio

de la presa segtn varias agencias, Marengo H., 1994.

Clase de riesgo
Alto Significativo Bajo
Instituciones Tamaiio de la presa Tamafio de la presa Tamafio de la presa
Grande Intel.‘— Pequefia | Grande Inter.— Pequefia | Grande Inter.me- Pequefia
media media dia
USBR Amp Amp Amp
Y2 Amp | 100 afios | Y2 Amp a | 100 anos a | 50 a 100
1
USACE Amp Amp 2 Amp Amp aAmp | Y2 Amp Amp Yo Amp afios
Instituto de
Ingenieros 0.5 Amp o la mayor de las 0.3 Amp o la mayor de las
Civiles de Amp Amp Amp avenidas de T,=10,000 afios avenidas de T,=1,000 afios
Londres
Sociedad
Americana
de Ingenieros Amp Amp Amp Amp Amp Amp
Civiles
Comisién
Internacional
de Amp Amp Amp Amp
Grandes
Presas (ICOLD)
Comité de
Grandes s o
Presas de LISA No ha emitido criterio
(USCOLD)

Amp= Avenida maxima problable.
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En México, la Comisién Nacional del Agua ha emitido recomendaciones para seleccionar el
periodo de retorno para el disefio de obras hidrdulicas, ver Tabla niimero cinco.

Cabe hacer notar que estos andlisis deben considerar el estado futuro de las condiciones
aguas abajo de la presa, sobre todo para efectos de riesgo. Para determinar la capacidad
6ptima del vertedor se transita la avenida de disefio por el vaso suponiendo éste lleno hasta
la capacidad 1til. Debido a que parte del volumen de la avenida transitada sera almacenado
temporalmente en el vaso entre el Nivel de Aguas Mdximas de Operacién (NAMO), y el
Nivel de Aguas Mdximas Extraordinarias (NAME), a esta capacidad parcial del vaso se le
llama superalmacenamiento o capacidad de retenidas (C, ).

La capacidad del vertedor podra ser menor que el gasto maximo de la avenida que entra al
vaso selecciondndose finalmente a la mejor combinacién entre la capacidad de retenidas y la
capacidad de la obra de excedencias, que puede traducirse a seleccionar la mejor combinacién
de la capacidad del vertedor-altura de la cortina.

Tabla No. 5. Recomendacién de periodos de retorno para la estimacion del gasto maximo de diseio
en las obras hidraulicas, Comision Nacional del Agua, 1999.

Tipo de obra hidraulica T, (afios)
1 Drenaje pluvial
11 Lateral libre en calles de poblados donde se tolera encharcamiento de corta
duracion. . ... 2
12 Lateral libre en calles de poblados donde no se tolera encharcamiento ’
' temporal .. ...
1.3 Z0onas agricolas. . ... ... ... 5
Zonas urbanas:
14 a) Poblados pequefios con menos de 100,000 habitantes...................... 25
b) Poblados medianos entre 100,000 y 1 000,000 habitantes .................. 5-10
¢) Poblados grandes con mds de 1 000,000 de habitantes ..................... 10-25
1.5 Aeropuertos, estaciones de ferrocarril y autobuses 10
1.6 Cunetas y contracunetas en caminos y carreteras >
2 Estructuras de cruce
21 Puentes carreteros en:
a) Caminos locales que comunican poblados pequefios. ..................... 25-50
b) Caminos regionales que comunican poblados medianos. .................. 50-100
¢) Carreteras que comunican poblados grandes (ciudades) ................... 500-1000
292 Puentes ferrocarrileros en:
a) Vias locales aisladas (desvios) . .. ........uuiiiie i 50-100
b) Vias secundarias regionales. . . ...t 100-500
) Vias primarias del pafs ... ......o.uiiiit i 500-1000
23 Puentes canales o tuberias de conduccién de agua para:
a) Riego dreamenorde LOOO Ha ...... ..ot 10-25
b) Riego drea de 1,000 a 10,000 Ha. . . ... ovvneiniin i 25-50
¢) Riego dreamayor de 10,000 Ha ... ... o.vvutiniii i 50-100
d) Abastecimiento industrial . . .......... ... 50-100
e) Abastecimiento de agua potable ............ . . i 100-500
24 Puentes para tuberias de petrdleo y gas:
a) Abastecimiento secundariolocal ......... ... .. . . . 25-50
b) Abastecimiento regional ........ ... 50-100
€) Abastecimiento primario . ............oiueiiiit i 100-500
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Tabla No. 5. Continuacion...

Tipo de obra hidraulica T, (afios)
3 Alcantarillas para paso de pequeifias corrientes
a) En caminos locales que comunican poblados pequefios. . . .. ... 10-25
b) En caminos regionales que comunican poblados medianos . . .. 25-50
¢) En caminos primarios que comunican poblados grandes
(Ciudades) .. ..ot 50-100
4 Delimitacion de zonas federales
4.1 Corrientes libres en:

a) Zonas semidridasahimedas ................. ... ... .. ..., 5,10 6 mayor

b) Zonas 4ridas con régimen de escurrimiento erratico . ......... Con base en la capacidad del

c) Zonas de desbordamiento ............. ... . ... ..

cauce natural cavado
40 Corrientes con obras de control: )
' Ademds del tramo libre debe tenerse en cuenta el gasto regulado 5610 en ambos, o el
regulado de disefio de la
obra si es superior

Delimitacién d d tecci bras hidrauli A juicio de

5 elimitacién de zonas de proteccién en obras hidraulicas la CONAGUA
6 Encauzamiento de corrientes

Corrientes libres en zona:

a) Agricola de pequefia extensién, menora1,000Ha ............ 10-25

b) Agricola de extensién mediana, de 1,000 a 10,000 Ha. . ........ 2550

¢) Agricola de extensién grande, de 10,000 Ha en adelante. ...... 50-100

6.1 d) Para proteccién a poblaciones pequefias . ...................
e) Para proteccién a poblaciones medianas. . ................... 50-100
f) Para proteccién a poblaciones grandes . ..................... 100-500
500-1000
Tipo de obra hidraulica T, (afios)

Corrientes controladas:

a) Existeun tramo libre . . ... Tramo libre idem que (6.1)
mas el gasto regulado para
ese periodo de retorno o gasto

6.2 de disefio del control si es
superior

b) Noexisteuntramolibre . .......... ... ... Igual al gasto de disefio de
control

7 Presa derivadora

a) Zona de riego pequefia (menor de 1,000Ha) ................ 50-100

b) Zona de riego mediana (1,000 a 10,000 Ha) .................. 100-500

¢) Zona de riego grande (mds de 10,000 Ha). ................... 500-1000

8 Obras de desvio temporal

81 Presas pequefas ............. ... ... ... i 10-25
| Presas medianas. ... ...vveutt it 25-50

8.2

g3 | Presasgrande.............. ... 50-100

g4 | Caucedealivioencorriente......................oii 25-50 (0 mayor, segin
) importancia)
9 Presas de almacenamiento

91 De Jales (lodo del procesamiento de minerales en minas).......... 500-1000

9'2 Azolve del acarreo del sueloencuencas. ......................... 500-1000

9:3 De agua para abastecimiento a poblaciones, riego, energfa, etc . . . .. Se presentan en el siguiente

cuadro:
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Tabla No. 5. Continuacion...

Categoria | Almace- Altura | Pérdida de Daios Crecientes de disefio
namiento (H,) vidas materiales
(Mm?) (m)
Pequefia Menor que el Basada en estudios de probabilidad
Ninguna | costo de la presa Tr = 500 afios
M de |M
enor e o Del orden del Basada en estudios de probabilidad
1.5 de 15 Moderada =
costo de la presa T, =1000 afios
. Mayor que el Basada en estudios de probabilidad
Considerable costo de la presa T, = 10000 afios
Mediana Dentro de la Estudio de probabilidad
Ninguna | capacidad finan- T, =1000 a 10000 afios
ciera
Ligeramente Estudio de probabilidad Tr = 10000
Enre150 |Entre12 | Moderada | "0 4 dla anos
60 30 capacida
y y financiera
Tormentas severas. Tormentas
Mayor que la . s
. . maximizadas. Transposiciéon
Considerable capacidad det tas:
financiera ¢ tormentas:
T, >= 10000 afios
Mayor: . Maéxima posible con base en anélisis
No se Excesivos o hidrometeorolégicos. Anlisis de
toleran | Mayor de 60 Mayor | - iderable| MO norma maximizacién de tormentas locales y
fallas de 18 It)oliitlcii transposicién de tormentas con
establecida T, >= 10000 afios

Una muestra del riesgo que implica la falla de una presa, se presenta en la Tabla No. 6, donde
puede observarse el nimero de fallas ( Nf) y el nimero de victimas ( N ) en varios paises
del mundo.
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Tabla No. 6. Nimero de fallas contra niimero de victimas conocidas en el periodo
1800-1983, Marengo H., 1994.

Fallas
Cortinas de Concreto, Otras Cortinas de
. , Obras anexas
tierray mamposteria (fallas en naturaleza
, . . (compuertas) . Total
Pais enrocamiento y diversas laderas) desconocida
Nf N, Nf N, Nf N, Nf N, Nf N, Nf N,
India 3 3,100 1 1,000 - - - - - - 4 4,100
Italia - - 2 700 - - 1 2,600 - - 3 3,300
USA 17 2'8;3 5 541 - - - - 3 14 25 | 3,128
Alemania 1 1 2 1,268 } i _ _ B - 3 1,269
)
Japon - - - - 1 1 - - 1 1,200 2 1,201
Brasil 1 1,000 - - - - - - - - 1 1,000
Espafia 1 40 752 2 1 30 - - - - 4 822
Francia 1 4 521 2 - - - - - - 3 525
Gran 1 238 16 1 - - - - - 2 | 254
Bretafia
Argelia - - 219 2 - - - - - - 2 219
Indonesia 1 200 - - - - - - - - 1 200
URSS 1 145 - - - - - - - - 1 145
Corea 1 120 - - - - - - - 1 120
Chile 1 100 - - - - - - - 1 100
Colombia - - - - 1 80 - - - - 1 80
Filipinas 1 80 - - - - - - - - 1 80
Checos.,lo— 1 65 ) i ) i ) i i ) 1 65
vaquia
Argentina 1 25 - - - - - - - - 1 25
Canada 1 1 - - - - - - - - 1 1
Total 33 7,692 17 5,017 3 111 1 2,600 4 1,214 58 | 16,634
Fallas
recientes | 59 0 8 0 0 0 0 0 0 0 |47| o
sin victi-
mas
Ntmero
de
victimas |, 107 25 | 200 | 3 37 1 | 2600 | 4 300 |105| 158
por falla
reciente

(1) 2,187 son victimas de la avenida en South Fork
(2) Bombardeos
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VERTEDORES DE SERVICIOS Y AUXILIARES

Se llama vertedor de servicio a aquel que funciona para avenidas de pequefio periodo de
retorno, es decir aquellas que se presentan frecuentemente, Mattos R., 1999, Arreguin F,,
2000.

El vertedor auxiliar estd disefiado para operar cuando las avenidas citadas anteriormente
sean rebasadas, ver Figura dos.

R\ VAN

ertedor
[ ]

|
Puente
de operacié

Cortilna
||

(=7 ‘

Figura 2. Vertedores de servicio y emergencia de la presa Netzahualcéyotl
(Malpaso) Chiapas, México, Comision Nacional del Agua (CONAGUA), 1999.
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4

ELEMENTOS DE LOS VERTEDORES DE DEMASIAS

Las estructuras que forman un vertedor de demasias son las siguientes:

4.1. CANAL DE ACCESO O DE LLAMADA

Conducen el agua del vaso de la presa a la estructura de control, ver Figura tres.

Estrutura 2380

2
inal S———— 2370 \

_/—\

0

= Canal de
2380 Descarga
Vertedor
b \/
<'35>>
i )
<}

Estructura

\ de control /7

> Canal de llamada

MBS

Figura 3. Elementos de un vertedor de la presa de Agostitlan, CONAGUA, 1999.

Su construccién estd asociada a las presas de tierra, enrocamiento y materiales graduados,
pues los vertedores se colocan en las laderas o puertos, haciendo necesaria la construccion
de un canal para que el agua llegue al vertedor, en las presas de concreto la estructura de

control se coloca sobre la cortina, haciendo innecesaria la construccién de canales de acceso
o de llamada.
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El disefio de estos canales deberd considerar que:

a) Las curvasy transiciones sean graduales.

b) Las velocidades no sean mayores de 3.00 m/s.

c) No existan zonas de aguas muertas.

d) Lalongitud del canal sea la minima posible.

e) El desnivel que haya entre la plantilla del canal de acceso y la cresta del vertedor sea

la adecuada para generar un flujo uniforme.
f) No se formen vértices, ondas o remolinos, y en general procurar que se den las

condiciones para obtener un flujo uniforme a todo lo ancho de la obra de control.

Para definir la geometria del canal de llegada conviene realizar estudios en modelos
hidrdulicos, y si esto no fuera posible, se debe determinar la red de flujo sobre una
geometria propuesta, la cual se modificard de acuerdo al comportamiento hidrdulico

de la obra.

4.2. ESTRUCTURAS DE CONTROL

Estas obras sirven para controlar y regular los derrames en una presa. Aunque la
estructura de control puede ser un orificio, un tubo o una cresta vertedora, en este
capitulo solo se estudiardn estas tiltimas porque son las mds usuales en nuestro pais.

Las crestas vertedoras pueden ser libres o sin control, ver Fig. 3, y con control, ver
Fig. 4. De los dos tipos de crestas, es el primero el que ofrece mayor sencillez tanto en
su construccién como en su operacion, pues automdticamente da paso a las avenidas
cuando la elevacion de la superficie del agua es superior al nivel mdximo de la cresta,
ademads no es necesario operar, mantener ni reparar mecanismos de regulaciéon. Las
estructuras de control mds comunes pueden ser desde una serie de vigas de madera
colocadas adecuadamente para controlar y regular las avenidas, hasta un conjunto de

compuertas, ver Figura cuatro.

Corona de la cortina
Elev. 1863.00 msnm

Cresta vertedora
Elev. 1847.75 msnm

Chapa

Figura 4. Seccion vertedora de una presa, nétese las compuertas radiales, CONAGUA, 1999.

Eje de la cortina

| |«——— Caseta

3 compuertas radiales

° o JTe=="5 < _oi
A 1
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4.2.1. AGUIAS

Son un conjunto de vigas de madera que se colocan sobre la cresta del vertedor con objeto
de incrementar la capacidad de almacenamiento de la presa, se apoyan en postes verticales
anclados sobre la cresta, ver Fig. 5. Esta accién implica muchos riesgos, y se recomienda
utilizarlas solamente cuando se tiene un buen conocimiento de la hidrologia de la cuenca,
del funcionamiento del vaso y de las condiciones aguas abajo de la cortina. Las agujas
deben ser quitadas cuando es necesario incrementar la descarga. Otra objeciéon a su uso
es la dificultad de instalarlas y quitarlas cada vez que sea necesario, pues normalmente
se requiere hacerlo en periodos de tiempo muy cortos, y las condiciones de la madera en
contacto con el agua varian sustancialmente con el tiempo. Su colocacién puede ser manual
o empleando mecanismos adecuados.

Figura 5. Colocacion de agujas en la presa Marte R. Gomez, Tamaulipas.

Elementos de los vertedores de demasias 13



Otra forma de incrementar la capacidad de almacenamiento es colocar una sobreelevacién
temporal sobre la cresta vertedora por medio de una presa plastica inflable, normalmente
conocida como “Rubber dam”, ver Figura seis.

Figura 6. Presa inflable plastica, “Rubber dam” sobre la presa Francisco I. Madero, Chihuahua.

Una de las mayores desventajas de las presas inflables es su vulnerabilidad al vandalismo, los
objetos punzo cortantes, el intemperismo y las fallas en los sistemas de control o humanos.

Aunque se han registrado pocos casos de fallas debidas al vandalismo, éste es un factor
que debe considerarse en la medida en que las presas inflables se coloquen en sitios que

14 Diseno hidraulico de vertedores



impliquen riesgos aguas abajo, por ejemplo sobre vertedores de gran altura o cuando existan
poblaciones o zonas productivas que pudieran ser afectadas.

Por ejemplo el US Army Corps of Engineers, 2001, reporta que en la presa Broadwater, ubicada
sobre el rio Missouri en Townsend, Montana, E. U. se colocaron siete diques inflables de 3.40
m de alto por 16.50 m de largo, colocados entre pilas construidas sobre el vertedor, y que se
presentaron fugas en las caras aguas arriba y aguas abajo, resultado de los disparos de un
rifle de alto poder, los dafios fueron reparados con un “kit” proporcionado por el fabricante,
en el mismo informe se reporta que fall6 totalmente en 1999, cuando una fogata encendida
cerca de la cara aguas abajo la afect6, inundando 180 ha con un tirante de 1.50 m, sin dafios
significativos reportados.

En la misma referencia se informa que sobre el vertedor de la presa Stoney Brook, ubicada
en Norwich, CT., se colocé un dique inflable de 1.53 m de alto por 15.00 m de largo, con
objeto de incrementar la altura de la cresta vertedora, y que fall6 en 1999 como resultado del
vandalismo, sin sefialar de que tipo.

4.2.2. COMPUERTAS DESLIZANTES

Son estructuras metdlicas, generalmente rectangulares de acero colado que se deslizan
sobre guias formadas por perfiles estructurales tipo canal apoyadas sobre las pilas de los
vertedores, ver Fig. 7. Estas compuertas son accionadas mediante mecanismos elevadores a
través de una flecha de acero cuando son pequefias o mediante servomotores cuando el caso
lo requiera.

Con objeto de evitar fugas se acostumbra colocar la compuerta por el lado aguas arriba
para que presione sobre las guias, ademds es comtn poner sellos flexibles en las partes en
contacto. Los asientos de las compuertas se hacen de acero o de bronce. Se utilizan metales
de diferente aleacién para evitar que se suelden, esto debido a las altas presiones que se
generan.

Cuando el tamafio de las compuertas es tal que su peso obliga al uso de equipos elevadores
de gran potencia, es comtin montar ruedas en los cantos de las compuertas que corren sobre
las guias con objeto de reducir la friccién, pudiéndose usar entonces un equipo elevador de

menor potencia.

4.2.3. COMPUERTAS RADIALES

Las compuertas radiales estdn formadas por un sector de cilindro, generalmente de acero,
apoyado en brazos radiales. La superficie cilindrica concentra el empuje hidrostético, de tal
manera que éste pasa por los brazos hacia un perno de apoyo, lo cual reduce la cantidad de
movimiento necesaria para elevar o bajar la compuerta, esto es una gran ventaja para su
operacioén, ver Figura ocho.

4.3. CONDUCTO DE DESCARGA

Sirve para llevar los volimenes excedentes hacia el rio aguas abajo de la presa y puede ser un
canal, ver Fig. 3 o un tanel, ver Fig. 9. En las presas de arco o contrafuertes no son necesarias

estas obras.

Elementos de los vertedores de demasias 15



Figura 7. Compuerta deslizante, sobre el vertedor de la presa Abelardo L. Rodriguez,
Tijuana, Baja California.
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doble tambor

Posicion de la compuerta
: totalmente abierta

V\Cable

Parte superior de la compuerta .
radial Elev. 357.00 msnm \

N
Muro de concreto

| Cambio de talud

Compuerta
radial

/

Figura 8. Compuertas radiales, CONAGUA, 1999.

Las dimensiones del conducto estardn determinadas por las condiciones hidrdulicas, pero el
perfil y las secciones dependerdn de la topografia y la geologia del lugar.
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4.4. ESTRUCTURA TERMINAL

Tiene por objeto disipar la energia cinética del agua para evitar dafios en la zona de descarga
que pudieran repercutir en la seguridad de la presa. Para ello se usan, deflectores, ver Fig.
10, tanques amortiguadores, Fig. 11, vadlvulas o cualquier otra obra que disipe la energia del

agua.

Cuando el material del fondo del cauce aguas abajo de la presa es resistente se puede
construir un salto de esqui, en caso contrario para disipar la energia serd conveniente un

tanque amortiguador.

Eje de la cortina de materiales graduados

1%2‘ m
—1“ Eje de la cortina de gravedad
pd | Eje del cimacio
100 m.I 1,=|=; [Elev Corona 306.68 msnm

NAME. Elev. 304.68 msnm I
I
|

Principio del Talud. Elev. 302.00 msnm —
NAMO. Elev. 300.30 msnm_

Vs Principio del Talud. Elev. 302.80 msnm
Cambio de Talud. Elev. 303.30 msnm

Elev. Punto de Tangencia
/_f 295.36 msnm
Elev. 290.80 msnm

1

I

I Concreto
<2,convenc1onal
| Inicio del deflector

| Elev. 288.32 msnm

. (7SON) Elev. 287.30 mypiw
LA N
i 11 Ejedelagaleria c2220id )
Tuberia de concreto

I«Tubo de lamina negra No. 26
de 7.62 cm de didmetrQ --- .
simple de
25.4 cm de didmetro

Elev. Azolves 293.00 msnm
N

) A A
g

o 1321.94
SECCION VERTEDORA DE LA CORTINA

Figura 10. Deflector de la presa La Fragua, Coahuila, CONAGUA, 1999.
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Tiros DE VERTEDORES

Existen una serie de clasificaciones de vertedores atendiendo a diversas caracteristicas de los
mismos, una de ellas considera la forma de control y los clasifica como de cresta fija, ver Fig.
3y de cresta controlada, ver Figura cuatro.

Otra clasificacién que considera al mismo tiempo a la estructura de control y al conducto de
descarga, establece los siguientes grupos:

a) Vertedores de caida libre.

b) Vertedores con conducto de descarga.
c) Vertedores en rdpida.

d) Vertedores de embudo.

e) Sifones vertedores.

f) Vertedores escalonados.

5.1. VERTEDORES DE CAIDA LIBRE

En este tipo de vertedores como su nombre lo indica no existe una estructura que guie el
agua del embalse al cauce, sino que se deja caer desde la cresta del vertedor hasta el cauce
mismo, se construyen generalmente en presas de arco o de contrafuertes, ver Figura doce.

5.2. VERTEDORES CON CONDUCTO DE DESCARGA

En este caso puede hacerse una subdivision de acuerdo al tipo de conducto, al eje de la cresta
vertedora, y a la orientacion del eje del canal de descarga con respecto al eje de la cresta del
vertedor, pudiéndose presentar combinaciones de las condiciones anteriores. En general este
tipo de obras se asocia a las presas de tierra, materiales graduados y de enrocamiento.

No es recomendable alojarlas sobre el cuerpo de las cortinas de materiales sueltos, debido a
que los asentamientos diferenciales, pueden provocar grietas en el vertedor. Se clasifican de
la siguiente manera:

Atendiendo al eje de la cortina:

a) Vertedores con cimacio de eje recto, ver Figura 13.
b) Vertedores con cimacio de eje curvo, ver Figura 3.
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Rio
Pabellén

Cortina

Toma
PLANTA GENERAL
Vertedor
o Corona ﬂx
Bt r—— }_-'.-'.:'

SECCION TRANSVERSAL

Cortina - Perfil desarrollado
Vista de aguas abajo

Figura 12. Presa derivadora El Pabellon, Aguascalientes, vertedor con caida libre, CONAGUA, 1999.
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W\ e\ \4
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Figura 13. Vertedor con cimacio de eje recto, CONAGUA, 1999.

22 Disefio hidraulico de vertedores



5.3. VERTEDORES DE EMBUDO

Estas obras tienen una entrada en forma de embudo, que se conecta a un ttnel por el cual
se conducen los excedentes de la presa hasta el cauce aguas abajo de la obra, ver Figura

catorce.

Cresta

Figura 14. Esquema de un vertedor de embudo.

De acuerdo al tipo de conducto se clasifican ast:

a) Vertedores con canal de descarga, ver Figura 11.
b) Vertedores con ttinel de descarga, ver Figura 9.

Atendiendo a la orientacién del eje del canal con respecto al de la cresta del cimacio, destacan
los vertedores con canal lateral, pues en este caso ambos son paralelos., ver Figura quince.

5.4. VERTEDORES EN RAPIDA

Estos vertedores se construyen sobre el paramento aguas abajo de las presas de gravedad,

ver Fig. 16 y las de contrafuertes, ver Figura diecisiete.

/

Seccidn de control, termina canal colector

\Cresta vertedora

Banqueta de acce

\g Elev. 1830.00 msnm’

T N a /{
Longitud = 5,500.00 m
_Elev = 1830 60 msnm

nicia canal de descarga Est. 0 + 050.00

\\\ %4\

Figura 15. Presa Cuacuala, Jalisco, vertedor con canal lateral, CONAGUA, 1999.
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Figura 16. Vertedor con caida rapida sobre una presa de gravedad, CONAGUA, 1999.

5.5. SIFONES VERTEDORES

Este tipo de vertedores trabajan de acuerdo al principio del sifén. En general son poco
econémicos pero tienen la ventaja de dar paso a las descargas grandes con pequefios
aumentos de carga, ver Figura dieciocho.

PRESA FRANCISCO I MADERO

San Pedro ,
$ Vertedor

lllllllll.i A

______ Veriedor LA N
e N
To}ma (4 Cortina - ."v\‘;\- —

PLANTA GENERAL

0 50 100 150
L 1 1 |

Metros

A Seccion de gravedad Junta de cobre

SECCION DE UN
CONTRAFUERTE DEL VERTEDOR

ELEVACION - VISTA DE AGUAS ARRIBA
Figura 17. Vertedor en rapida sobre una presa de contrafuertes, CONAGUA, 1999.
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Figura 18. Sifon vertedor.

5.6 VERTEDORES ESCALONADOS

A partir dela década de los 80's se empezaron a construir las presas de Concreto Compactado
con Rodillo, CCR, en las cuales el material de construccion (mezclas pobres) se coloca en
capas sucesivas, logrando con ello una superficie escalonada en el talud aguas abajo, ver
Fig. 19. El ubicar el vertedor sobre esta superficie permite la disipacién de energia del agua,
logrando con ello economias en la construccién del vertedor y en el tanque amortiguador
correspondiente.
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SECCION VERTEDORA
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Figura 19. Vertedor escalonado de la presa Las Blancas, Tamaulipas.

26

Disefio hidrdulico de vertedores




DISERO HIDRAULICO DE CIMACIOS

Diversos investigadores se han preocupado por estudiar la forma que debe darse a las crestas
vertedoras, Creager W. P., 1929, basado en mediciones hechas por Bazin H. E. en 1890, y otras
realizadas por él mismo en 1917, sugirié darle la forma del perfil inferior de una vena liquida
cayendo de un vertedor de pared delgada con ventilacién.

Con esto se pretende evitar depresiones sobre el cimacio, reducir la erosién en el mismo
y aumentar su eficiencia. Creager encontré el perfil que cumplia con estas condiciones, sin
embargo existian diferencias en zonas alejadas de la cresta, entre el perfil propuesto y el del
agua, debido a que el autor realiz6é mediciones tinicamente en regiones cercanas a la cresta.

Scimemi E., 1930, realiz6 una serie de experimentos tendientes a definir el perfil del agua en
zonas alejadas de la cresta, y propuso la siguiente ecuacién:

1.85
J- —o.5[ij
H, H, (1)

donde:

H , Carga de disefio.
XeY , Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en la arista superior del vertedor de
cresta delgada, y sentidos positivos de los ejes hacia la derecha y hacia arriba respectivamente.

Afos mds tarde Ldzzari E., 1954, obtiene una ecuacion para definir el perfil inferior de una
vena libre de agua en vertedores de pared delgada y planta circular:

¢

Yo X
H ~— 34H, @)

donde:
¢, Coeficiente en funcién de la relacién H oK.
+, Radio de curvatura de la planta del vertedor.
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El United States Bureau of Reclamation (USBR) y el US Army Corps of Engineering (USACE), han
desarrollado una serie de criterios que son los que generalmente se usan para el disefio en
Meéxico.

LeviE.y Aldama A., 1979, desarrollaron un criterio de disefio basado en la teoria del potencial

complejo, ver Fig. 20, que no se ha utilizado en el disefio de cimacios, pero que tiene la
ventaja de fijar las bases para el cdlculo de presiones y velocidades del agua sobre la obra.

Y

cte

X

=
N

+—__Paramento
s vertedor

Figura 20. Representacion grafica de la parte imaginaria ¥ del potencial complejo,
Levy y Aldama, 1979.
donde:
v, Funcién de corriente de un potencial complejo dado.

M, N, Ramas correspondientes a una de las lineas de corriente hiperbdlica sobre el
paramento del vertedor.

Aqui se presentard primeramente el criterio general del USBR y después algunos casos
particulares que permiten simplificar los procedimientos de disefio.

6.1. CRITERIO GENERAL DEL USBR

Este criterio recomienda dividir a la seccién del cimacio en cuadrantes, utilizando el cuarto,
es decir, el que se encuentra aguas abajo de la cresta, y el tercero que se ubica aguas arriba
de la misma, ver Figura veintiuno.
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Supergficie del agua antes del remanaso de depresion

||<]

h, |H, Cargade
disefio cima de la cresta
XL ’ X \
"l »
L'Y; 4 X
=~ y
RZ
P

Paramento aguas arriba )

Figura 21. Division del cimacio en cuadrantes, criterio general del USBR, 1987.

La ecuacién que define la forma del cimacio en el cuadrante aguas abajo de la cresta con
origen en la arista superior del vertedor es:

n

l=_k(i) 3)
H H

[ [

donde:

+y v Constantes que dependen del talud del paramento de aguas arriba y de la carga de
velocidad de llegada: h, =V */2g.

siendo:

V., Velocidad de llegada.
¥, Aceleracion de la gravedad.

Los valores de k y n para diferentes taludes del paramento aguas arriba se presentan
graficados, ver Figura veintidés.
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0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20
h,
HO

Figura 22. Constantes para determinar la forma de los cimacios, USBR, 1987.

Para obtener los valores de k y 1, es necesario conocer la carga de velocidad de llegada para

ello se utilizan las siguientes ecuaciones:

_ 3/2
q=CH, @)

_ 4
Ve, ©
Ho = I’lo +ha (6)

q@

ho=

! @g(P+ho)@ %

donde:

~, Gasto por unidad de ancho.
+, Coeficiente de descarga.
+, Profundidad de llegada.
h,, Carga de posicion del agua.

Las demds variables ya han sido definidas.
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La seccion del cimacio ubicada aguas arriba de la cresta (origen del sistema X, Y'), se puede
dibujar como una curva compuesta o0 como una curva simple y una tangente. Esta parte del
cimacio puede trazarse auxilidandose de la Figura veintitrés.

Para usar esta grafica se emplea la relacion i, oH , con ella se calcula Xy Y, con las cuales
puede definirse el punto de tangencia entre la seccion y el talud del paramento aguas arriba,
ver Figura veintitrés.

A continuacioén se calcula R, radio de la curva 1, y se traza sobre el eje de las ordenadas
a partir del origen y hacia abajo, esto permite conocer el centro de la curva 1. Con las
mismas graficas se calcula radio de la curva 2. Haciendo centro en el punto de coordenadas
(X, Y. ) se traza el arco ab de radio R, .

Desde el centro de la curva 1 se traza el arco cd de radio R, — R, que intercepta al arco ab,
por el punto de intercepcion de los dos arcos se pasa R, a partir del centro de la curva 1, y
se puede definir asi el sector de la curva 1.

El sector de la curva 2 estard definido haciendo centro en el punto de intercepcién de los dos
arcos, y trazando desde el punto (X, ,Y.) hasta unirse con la curva 1, ver Figura veintitrés.
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Figura 23. Constantes para calcular el sector aguas arriba en un cimacio de acuerdo al criterio
general del USBR, 1987.
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Ademds existen una serie de criterios particulares para el trazo de secciones transversales
de cimacios sin control.

6.2. OTROS CRITERIOS

6.2.1. VELOCIDAD DE LLEGADA DESPRECIABLE Y TALUD AGUAS ARRIBA VERTICAL

Una velocidad de llegada se considera despreciable cuando:

P
—=1.00
o 8)

donde: 0
+, Profundidad del canal de acceso.

En este caso generalmente, se emplean los criterios del USBR o del USACE. El primero
es el mds sencillo, pues permite disefiar la seccién del cimacio como una curva circular
compuesta, donde los radios estdn expresados en funcién de la carga de proyecto H , ver
Figura veinticuatro.

0

0
0.2

) 0147 H, '
T T T T |

|”<

0

> 15 DN

i Sh NA~
Nw.i ¢_ '_I/
H_Oﬁz.

R,=0235 H /
R=0.530 H,

0.082 H,

0.1§4

0.530

0.825 H

0

1.389 H

0

2575 H
3.336 H

5.007 H

0

| 3.668 H,

7927 H

8329 H,

Figura 24. Seccion de un cimacio formado con curvas circulares compuestas, criterio del USBR, 1987.
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El Cuerpo de Ingenieros (USACE) recomienda para el disefio del cuadrante aguas abajo
emplear la ecuacién:

x1.85 — 2 H00.85y (9)

La seccion del perfil en el cuadrante aguas arriba del cimacio se calcula con la ecuacién:

1.85

270H
M) +0.126H, - 0.4315H,°" (x +0.270H,

0.85
Ho

)0.625

Las variables de esta ecuacion ya han sido definidas y puede usarse como auxiliar para
disefio la Fig. 25, donde H, es la carga total sobre la cresta.

Superficie del agua antes del remanso

Ik

Y 185 _ 5 OOHO‘SS]/

1.85

] +0.126H, - 0.4315H," (x +0.270H,

x+0.270H,

0.85
Ho

)0.625

y= 0.724(

Figura 25. Criterio de disefio de cimacios para P/ H,>1.00, segtin el USACE, 1990.

6.2.2. VFELOCIDAD DE LLEGADA DESPRECIABLE Y TALUD DEL PARAMENTO AGUAS ARRIBA
INCLINADO. CRrRiTERIO USACE.

En este caso para el cuadrante aguas abajo puede emplearse la ecuacion general:

x” = kHon_ly (11)
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Las variables de esta ecuacién ya han sido definidas, y los valores de k y n para taludes 3 a
1,3 a2y 3 a3 se pueden obtener de la Fig. 29. En las Figs. 26, 27 y 28 se anotan las férmulas
necesarias para calcular la seccién del cuadrante aguas arriba.

iy

~Z
Carga de H, |H,
proyecto 0237 H, 0139 H,
Origen
\ i . x
R=0210H 3
2 0 g x1.836: 1.936 H(?'s%
i
ak
R=0.680 H, | &
Y
Figura 26. Criterio USACE, para P / H > 1.00, y talud aguas arriba 3:1.
h, |
Z
= )
Cargade g |y
proyecto 0214 H,
0.115; . Origen
: - X
g y
R,=0.220 H, 2
’ =
3 . X< 1.939H "
QL
[wa)
R=0480H, Y

Figura 27. Criterio USACE, para P/H_ >1.00 vy talud aguas arriba 3:2.
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hll
z
= |
Cuadrante aguas arriba, ver grafica
Hﬂ H?
/@&
A * Y X
p dx Cuadrante aguas abajo
g
[0} 1.78 0.78
P>H 3 9 dy x7 =1852H"y
’ 3 o 17078
© X
o — =1.052—"=
v o H N dx
2
5]
Cuadrante aguas arriba
X
H [

-0.250 -0.200 -0.150 -0.100 ‘ -0.050 ‘ ‘ 0 00”—0.000
‘/t-df]o]é -0.0008
~0.0035

-0.0050
A”0.0065
prd
gﬁ 03 -0.0100
“0.01%5
V4
)f—o.mso -0.0150
;ﬁm‘w
0 02‘07 -0.0200
-0,0223 y
-0.0239
o _00257‘ -0.0250 HU
00275
F0.0298 -0.0300
-0.0313

T T

-0.0333
-0.0‘354 -0.0850

|
A-00375
-0.0399 -0.0400
f-c.0424
|

-0.0450 -0.0450
-0.0500

Figura 28. Criterio USACE, para P/ H,>1.00 y talud aguas arriba 3:3.

En la Fig. 29 se presentan gréficas para obtener los valores de k y n para cualquier talud del
paramento. La forma del perfil aguas arriba se obtiene por interpolacién de otros perfiles.
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033al
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Valores de ky n

Figura 29. Criterio USACE, para P/ H > 1.00 y cualquier talud aguas arriba.

donde:
b, Angulo del taldad respecto a la horizontal.
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6.2.3. VELOCIDAD DE 11EGADA CONSIDERABLE Y TALUD 1 A 1. CrRiTERIO USACE

La velocidad de llegada se considera cuando la relacién P/ H, es menor que 1. Se emplea
también la ecuacion:

x"=kH''y (12)

los valores de k y n se pueden obtener de las Figs. 30 y 31, tomando en cuenta lo siguiente:

P
si,0.30 = H <0.58 , se puede considerar que I}-ZIa =0.12

0 0

. P h
Si 0.58<— <1, seaceptaque — =0.08
< HO < Pta q Ho
donde:
h,, Es la carga de velocidad de llegada.

| b, =0.12H,
Av4
Cuadrante aguas arriba, ver figura
HU
X
Cuadrante aguas abajo
P=045H
0 x1.747 = 1,905H()0.747y
45°
X 1/ 0.747
X -1123(dy/dx)
0
Cuadrante aguas arriba
x
H,
-0.2000 -0.1800 -0.1600 -0.1400 -0.1200 -0.1000 -0.0800 -0.0600 -0.0400 -0.0200 0.0000
00015 —
-(.0035
-0.005
-U.0P0.
L~
P
6-069¢ -0.01
-JUT
)y
// oqu 0015
-0.01
A
0:019) 002 H
0.0215 0
-(1.0231
-0.0248 -0.025
/ =0:0265
- 4
0.0303 0.03
)’ 01032
/ 0.034
i -0.035
/ =0.0366
PR
-0.04
-0.045

Figura 30. Criterio USACE, para 0.30 < P/ H_ < 0.58, talud 1:1, 1990.
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| h,=0.08H,
=
= o
H Cuadrante aguas arriba, ver figura
/@gm
\ X
Y dx Cuadrante aguas abajo
P=0.75 Ha -g dy 7= 1.869HO'745y
) % o
45 =
S x
@ —=1.092(dy/ dx)"*”
= H
Cuadrante aguas arriba
X
-0.2500 -0.2000 -0.1500 *01000 0050 -0.00
‘ ~ -0.016 :
T s e s
~ -0.005
)-/U.LUM
/U. 1ot -0.01
lu. 1
7
A 00147 -0.015
/Q/-o. 174
o 0203 002y
ﬁ 2.’%"'7 Hv
00252 -0.025
/—U.
o D008
f -0.p308 -0.03
, 0.0318
/ 0:0349 -0.035
-0.057Z
/
0039 -0.04
‘ 004
-0.045

Figura 31. Criterio USACE, 0.58 < P/ H <1, talud 1:1, 1990.

Si los cimacios son bajos y estdn sujetos a grandes cargas es decir P / H, < 1.00, se recomienda

que el paramento aguas arriba del cimacio se incline con un talud 1 a 1 por razones de
estabilidad.

Ejemplo 1. Disefiar un cimacio sin control utilizando el criterio general del USBR, con las
siguientes condiciones:

Gasto de disefio: Q, = 6500.00 m®/s

Carga de disefio: H, =21.00 m

Coeficiente de descarga: +=1.92

Longitud efectiva de la cresta: L, =35.18 m

Paramento aguas arriba: vertical

Coordenadas de la cresta: (205.00,500.00)

Elevacién del piso del canal de llegada: 496.50 msnm, ver Figura 32
Pendiente de la rapida: 0.45
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1

Elev. 500.00 msnm
X

<
<

Elev. 496.50 msnm

Figura 32. Datos del Ejemplo No. 1.

Solucion:

El sector del cimacio aguas abajo de la cresta se calcula con la ecuacién 3:

Yok
HO HO
Para obtener los valores de k iy nn se emplea la Fig. 22, pero antes es necesario calcular la carga

de la velocidad de llegada, ello puede hacerse resolviendo simultdneamente las ecuaciones
seis y siete:

H =h +h

2]

09 (P+h0)

sabiendo que +=500.00 m -—496.50 m =3.50 m y que:

Q  6500.00

=184.76 m?/s
L, 3518

la solucidn de este sistema de ecuaciones es:

h =424 m
h =16.76 m

ahora se puede calcular la siguiente relacién:

h, 424

a

H, = 21.00

0.20
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con este niimero y sabiendo que el talud es vertical se puede utilizar la Fig. 22 para obtener
los valores de k y n que resultan ser:

k=0.47
n=184

sustituyendo estos valores en la ecuacion 3, se puede conocer la férmula que describe la
forma del cimacio en el cuadrante aguas abajo:

desarrollando:

=-0.036 x"*
/ (13)

Los valores de los pardmetros que permiten definir la forma del cimacio en el cuadrante
aguas arriba, se obtienen con la relacién 11, / H, de la Fig. 23 y son los siguientes:

X =3.47 m
Y =1.01m
R,=779 m
R,=412m

Para conocer la longitud del cimacio, de la cresta hacia aguas abajo, es necesario definir el
punto de tangencia, P, entre el cimacio y la rdpida, éste se puede conocer derivando la
ecuacioén que define la forma del cimacio de la cresta hacia aguas abajo, e igualando este
valor con el de la pendiente de la rdpida.

Derivando la ecuacién (13) se obtiene:

y =-0.067x""

Si esta ecuacion se iguala con el valor de la pendiente de la rdpida S = 0.45 se obtiene
+=9.74 m e +=2.38 m, teniéndose asi el punto de tangencia entre el cimacio y la rdpida:

P, =(214.74,497.62)

Con estos datos es posible obtener el perfil del cimacio. En la tabla No. 7 se presenta el
cdlculo del sector aguas abajo de la cresta empleando la ecuacién 13:
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Tabla No. 7. Calculo del perfil del cimacio aguas abajo de la cresta.

Estacion

(m)

x (m) 205.00 | 206.00 | 207.00 | 208.00 | 209.00 | 210.00 | 211.00 | 212.00 | 213.00 | 214.00 | 214.74

0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 | 6.00 7.00 8.00 9.00 9.74

y (msnm) | 500.00 | 499.96 | 499.87 | 499.73 | 499.53 |499.30 | 499.02 | 498.70 | 498.34 | 49794 | 497.62

Nota:

Para este ejemplo, la ecuacién 3 toma la siguiente forma, debido a que el cadenamiento no
parte del origen del plano cartesiano:

H

0

)= (_k)(x—_205) H, +500

En la Fig. 33 se muestra el perfil del cimacio.

500.50

T T
]
1T |
500.00 - 499.96

500.00

499.30

[ N

499.50 ¥ s 499,53
i
|

499.00 498,99 499.02

498.50 N
498.34
Lo
498.00 N

Elevaciéon (msnm)

497.50 ‘497‘62

497.00

496.50

496.50 *—o-8

496.00
196.00 198.00 200.00 202.00 204.00 206.00 208.00 210.00 212.00 214.00 216.00

Distancia (m)

Figura 33. Perfil del cimacio del Ejemplo No.1.
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Ejemplo 2. Disefiar un cimacio sin control para un vertedor utilizando los criterios del
USBR y USACE. Los datos de disefio son:

Gasto de disefio: Q, =6500.00 m®/s

Carga de disefio: H, =5.00 m

Paramento aguas arriba: vertical

Coordenadas de la cresta: (205.00,500.00)

Elevacion del piso del canal de llegada: 493.20 msnm msnm, ver Figura 34
Pendiente de la rdpida: 0.80

Solucion:

Primero debe revisarse si puede considerarse despreciable la velocidad de llegada. Para ello
se calcula la relacién:

L 8% 565100

H, 5.00

por lo tanto se considera despreciable la velocidad de llegada.

US|

H, |H, N

Elev. 500.00 msnm

Elev. 493.20 msnm

E/HHHE/%WIJ- S . RN o . .

Figura 34. Datos del Ejemplo No. 2.
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Criterio USBR

Como se recordard, el perfil del cimacio se traza como una curva compuesta, donde
los radios pueden obtenerse empleando las ecuaciones que aparecen en la Fig. 24. Los
célculos se presentan en la Tabla niimero ocho.

Tabla No.8. Cdlculo de un cimacio sin control para velocidad despreciable de acuerdo
al criterio del USBR. Ejemplo No. 2.

Curva Radio Coordenadas Centro P, Aguas Arriba P, Aguas Abajo
No. (m) x y x y x y
(m) (m) (m) (m) (m) (m)
1 1.18 0.41 -1.24 -1.42 -0.64 -0.74 -0.11
2 2.65 0.00 -2.65 -0.74 -0.11 0.00 0.00
3 413 0.00 -4.13 0.00 0.00 1.09 -0.15
4 7.05 -0.77 -6.95 1.09 -0.15 292 -0.94
5 14.00 -4.40 -12.88 2.92 -0.94 6.15 -0.94
6 32.50 -18.34 -25.04 6.15 -3.67 9.20 -7.78
7 60.00 -41.65 -39.64 9.20 -7.83 13.79 -16.68
La seccion del perfil se muestra en la Figura treinta y cinco.
13.79
9.20
6.15
\V4 2915
- 1.09
1427 | 0735
m‘]jD4L8 ‘H‘ g E*% X
o N 2
0| 8 % ; (ZCS CO [Sp)
oS Q)
3| < E &
N a o
o0 C, ©
z , <
= 0.7 —
Lo
[So)
Q
Lo
N
40
Lo
o)
o
D
)
18.34
41.645

Figura 35. Seccion del cimacio del Ejemplo No. 2.
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Criterio del US Army Corps of Engineers, USACE
Primero se hard el cdlculo para el cuadrante aguas abajo usando la ecuacién 9:
x1.85 - 2.OOH00.85y

el punto de tangencia se determina de la siguiente manera:

1.85

X
Y= 2.00(5.00F
dy  1.85x"

dx  2.00(5.00)*%

igualando la derivada con la pendiente de la rdpida:
0.80 = 0.24x"%®

se despeja x y se obtiene:

+=4.23

entonces:

(4.23)1.85
=
2.00(5.00)"%

asi, las coordenadas del punto de tangencia aguas abajo son (209.23, 498.17).

Los resultados del perfil aguas abajo se presentan en la Tabla ntimero nueve.

Tabla No.9. Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas abajo segin el criterio del USACE.

Estacion (m) 0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 4.23
x (m) 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 209.23
y (msnm) 500.00 499.87 499.54 499.03 498.35 498.17

Nota: Aligual que en el Ejemplo 1, el cadenamiento no parte del origen por lo que la ecuacién
3 se modifica de igual manera.

La seccién del cuadrante aguas arriba se calcula con la ecuacién 10, pero antes es necesario
determinar el punto de tangencia de la curva con el paramento aguas arriba, para ello basta
calcular los valores de x e y, sefialados en la Figura veinticinco.

x=0270 H =135 m
y=0126 H = 0.63 m

Diseno hidraulico de cimacios 45



Ahora se podra calcular el perfil en el cuadrante aguas arriba, entre las estaciones (203.65,
499.37) y (205.00, 500.00) usando la ecuacién 10, los resultados se presentan en la Tabla
numero diez.

(x+0270H,)" e
y =0.724 o +0.126H, -0.4315H,° (x +0.270H,

0

)0.625

Tabla No.10. Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba segtin el criterio del USACE.

Estacién (m) 0.00 0.30 0.60 0.90 1.20 1.30 1.35
x (m) 205.00 204.70 204.40 204.10 203.80 203.70 203.65
y (msnm) 500.00 49998 499.92 499.81 499.61 499.49 499.37

Nota: Aligual que en el Ejemplo 1, el cadenamiento no parte del origen por lo que la ecuacién
10 se modifica de igual forma.

La seccién del perfil se muestra en la Figura treinta y seis.

500.20

500.00 B

499,98 500.00
499.92
. 499.80 >
& T 499.81
= >
£ 499.60 499,61
~ [
:5 / 4i99i.49
O 49940
S f 499.37
2
M 49920
€ 1499.10
499.00 499.00
498.80

203.40 203.60 203.80 204.00 204.20 204.40 204.60 204.80  205.00

Distancia (m)

Figura 36. Perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba, criterio del USACE.

46 Disefno hidraulico de vertedores



7

DESCARGA SOBRE LA CRESTA DE UN CIMACIO SIN CONTROL

La descarga sobre la cresta de un cimacio se calcula con la ecuacién:
Q=CLH,>" (14)
donde:

+, Gasto de descarga (m?/s).

v, Coeficiente de descarga.

L,, Longitud efectiva de la cresta (m).
H,, Carga total sobre la cresta (m).

Como puede observarse en la anterior ecuacién existen dos variables que no han sido
estudiadas: el coeficiente de descarga y la longitud efectiva, a continuacién se analizard cada
una de ellas.

7.1 COEFICIENTE DE DESCARGA

La ecuacién general de descarga en un vertedor rectangular puede deducirse de la siguiente
manera:

Sea el vertedor de la Fig. 21, en la cual se aplica la ecuaciéon de Bernoulli entre la seccién 0
(cero) y la cresta, entonces se tiene:

2 2
H =h + % =Y+ vy
29 29 (15)

donde:

H, Carga total en la seccién 0 (m), ver Fig. 21.
h,, Carga de posicién en la seccién 0 (m).

V., Velocidad en la seccién 0 (m/s)

+, Aceleracién de la gravedad (m/s?)

Y, , Carga de posicién sobre el vertedor (m).

V,, Velocidad sobre el vertedor (m/s).
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Si V,?/2g es despreciable, la velocidad en cualquier punto de la seccién sobre el vertedor

vale:
V,=28(h,-v,) (16)

y el gasto en un drea unitaria sera:

dQ =2\[2gux, [, -y, dy (17)

donde:

I, es un coeficiente que considera el efecto de contraccion de la ldmina vertiente, el gasto
total valdrd entonces:

Q= 2\/7,ux fh h -y, Zdy (18)

para un vertedor rectangular:

X = L (19)
sustituyendo 19 en 18: 2
1

0=zt [ (1-v, } {-ay) 20

integrando:

31

———u\/7L [(h y)z} (1)

ordenando:

Q =§#\/£LEH:/2 22)

es comun agrupar (2 / 3)# 2¢, en un coeficiente C, de tal manera que la ecuacién 22 se
reduce a: 3
Q=CLH, (23)

Ante la complejidad para determinar el coeficiente de descarga en un vertedor, se ha optado
por obtenerlo en forma experimental considerando los siguientes factores:
a) Profundidad de llegada.

b) Efecto de cargas diferentes a las de proyecto.
c¢) Pendiente del paramento aguas arriba.

d) Efecto de ahogamiento.

De esta manera el coeficiente + se obtendré calculando un coeficiente C, afectado por los
otros factores, es decir:

C, , Coeficiente de descarga para talud vertical calculando profundidad de llegada +-.
C,,, Coeficiente que considera cargas diferentes a la de proyecto.

C,,, Coeficiente corregido por el efecto de la pendiente del talud aguas arriba.

C,;, Coeficiente que toma en el ahogamiento.

+, Coeficiente definitivo.
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7.1.1. EFECTO DE LA PROFUNDIDAD DE LLEGADA

Asi como se han presentado dos criterios para el disefio de cimacios, a continuacién se
proponen dos para estimar los coeficientes de descarga, debiendo tratar que siempre los
criterios seleccionados sean consistentes con los usados en otras partes del disefio.

Criterio del USACE. En la Fig. 37 se presenta una gréfica que relaciona al cociente entre la
carga real y la de disefio, con la profundidad de llegada y la carga de disefio.

El coeficiente + obtenido, se relaciona con el coeficiente de descarga +, mediante la ecuacién:

C=K/~3.28 (24)

Criterio USBR. De la Fig. 38 se obtiene directamente el valor del coeficiente C, para
diferentes valores de P/H, .

s © 538
140 5 T 160 I S
o o o [92) I [ I
T < < “’[ o s e o
N = H}7H |z ==
1.00 — T 1.40 Sl a
P /
. / / / / L]
- [/ [/
/e /
/

SN
\§

1.00 ///
/4

H. 0.80 //7
0.60 /

0.40

0.20 7

0.00
3.00 3.20 3.40 3.60 3.80 4.00 4.20

K

Figura 37. Coeficientes de descarga, criterio USACE, 1990.
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7.1.2. EFECTO DF CARGAS DIFERENTES A LAS DE PROYECTO

Dificilmente un vertedor trabajard en condiciones de carga de disefio, por ello es necesario
revisar el comportamiento de la obra de excedencias bajo cargas diferentes. Una variacién
en la carga implica un cambio en el coeficiente de descarga. Se han obtenido valores
experimentales que consideran este efecto, en la Fig. 37, se presenta el criterio del USACE y
en las Figs. 38 y 39, el del USBR.
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Figura 38. Coeficientes de descarga, criterio USBR, Design of Small Dams, 1987.
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Design of Small Dams, 1987.
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7.1.3. EFECTO DF LA PENDIENTE DEL TALUD AGUAS ARRIBA

Este efecto también ha sido estudiado experimentalmente, y los valores de los coeficientes
bajo estas condiciones son funcién de la relacién P/H_ , se presentan en las Figs. 40 (Criterio
USBR) y 41 (Criterio USACE).
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Figura 40. Coeficiente de descarga para cimacios con paramento aguas arriba inclinado,
criterio USBR, Design of Small Dams, 1987.
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Figura 41. Coeficiente de descarga para cimacios con paramento
aguas arriba inclinado, criterio USACE.
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7.1.4 EFECTO DE AHOGAMIENTO

Se presenta cuando las condiciones aguas abajo del cimacio son tales que se tienen tirantes
capaces de afectar a la descarga en el vertedor. En general estas condiciones pocas veces se
presentan en las presas, y sélo en casos muy especiales o en canales los vertedores trabajan
ahogados.

En la Fig. 42, se muestra el criterio del USBR para hacer la correccién del coeficiente de
descarga debido al efecto de ahogamiento.
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al coeficiente de descarga libre

0.20/
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. h
Grado de sumergencia —<%

Figura 42. Relacion de coeficientes de descarga debido al efecto de ahogamiento, criterio USBR,
Design of Small Dams, 1987.
donde:
h,, Pérdidas de carga (m)

Ejemplo 3. Calcular el coeficiente de descarga de un vertedor con una carga de disefio
de 6.80 m, y una profundidad de llegada de 5.00 m, sabiendo que el talud del paramento
aguas arriba es 3:3. Use el criterio del USBR.

Solucion:

El coeficiente de descarga estd afectado por la profundidad de llegada y por el talud del
paramento aguas arriba.

Se calculara primero la relacién entre la profundidad de llegada y la carga de disefio:

2207

H 680

0

de la Fig. 38, con el valor P/ H_ =0.74, se obtiene:

C, =213
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este valor deberd corregirse por efecto de la inclinacién del talud. Empleando la Fig. 40 y con
el valorde P/H_ =0.74, se obtiene:

Cinclinado = 1 04

vertical

entonces:

C. . =2.13(1.04)

inclinado
el valor final de + seré:

+=2.16
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LONGITUD EFECTIVA O ANCHO EFECTIVO DE LA CRESTA

Las pilas sobre el cimacio o los estribos causan contracciones en el flujo, la longitud neta de
la cresta debe disminuirse por este efecto, a la nueva longitud se le llama longitud efectiva y
puede calcularse con la ecuacién:

L =L-o(NK, +K,|H, (25)
donde:

H, , Carga total sobre la cresta (m).

K, , Coeficiente de contraccion por estribos.
K,, Coeficiente de contraccién por pilas.
+, Longitud total neta en la cresta (m).

L,, Longitud efectiva en la cresta (m).

v, Numero de pilas.

Los valores de K, dependen de la forma de la nariz de la pila, y de la relacién de la carga real
H, yla carga de disefio del vertedor H , - En la Fig. 43, se muestran los valores propuestos
por el USACE. Vale la pena hacer notar que la pila ntiimero 4 es la mds favorable desde el
punto de vista de la contraccién, pero induce presiones negativas, por lo tanto se recomienda
el empleo de los tipos dos y tres.

El valor de K, se puede obtener de las Figs. 44 y 45, para el caso de cortinas de concreto

o estribos adyacentes a cortinas de enrocamiento. Donde R, corresponde al radio de los
estribos.
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Ejemplo 4. Calcular la longitud efectiva de un vertedor cuya carga de disefio H_es de 6.18
m, su longitud neta de cresta es L =82.26 m, tiene 8 pilas tipo 3, una carga H, igual a 4.14
m, y radio de estribo R, = 1.65 m.

Solucion:

Se empleard la ecuacion 25:

L =L-o(NK +K, |H,

con la relacion:

T

21 o7
6.1

0

N

T
o

y de la Fig. 43 se obtiene: K =0.015

para el cdlculo del coeficiente por estribo se usard la Fig. 44 y la relacion:

H
= =ﬁ=2.51
R, 1.65

e

se obtiene: K = 0.050

si ahora se sustituye en la ecuacién 25:

L, =82.26-2(8(0.015)+0.050](4.14)

L, =80.85 m

Ejemplo 5. Calcular la curva elevaciones-gastos de un vertedor con las caracteristicas
siguientes:

Gasto de disefio: Q, = 5900.00 m>/s

Carga de disefio: H, =21.24 m

Elevacion de la cresta: 472.00 msnm

Elevacion del piso del canal de llegada: 466.10 msnm
Pendiente de la rdpida: 0.53

Nuamero de pilas = 4

Ancho de la pila =708 m

Longitud de la pila = 3717 m

Altura maxima a partir del piso del canal = 33.04 m
Longitud de la nariz, inclinacién 9° adelante = 8.50 m
Tipo de la pila: 2

Correccion por estribo (K ) =0
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Emplear el criterio propuesto por el USACE
Solucién:

De la ecuacién 14, Q = CLEHE3/ ? se conocen vy H,, por lo que hay que calcular los valores
de +y L,,y después proponer varias cargas H,, H, H,, y sus correspondientes Q,Q, Q.

Calculo del coeficiente de descarga:

Con la relacion:

P _472.00-466.10 _ o

H, 21.24

de la Fig. 37 con H, / H, =1.00, se obtiene:

K=3.90

con la ecuacion:

K 3.90

C = =
J328 /3.8

el coeficiente +, vale: C =2.15

Este coeficiente deberd modificarse para diferentes cargas de andlisis no asi por efectos del
talud aguas arriba dado que es vertical, tampoco por efecto de ahogamiento puesto que
se considera que la pendiente y la longitud de la rdpida son suficientes para no afectar al
coeficiente de descarga.

La longitud neta se puede calcular con la ecuacion 25:

L,=L-2(NK,+K,)H,

como se pretende colocar cuatro pilas tipo 2, y con H, / H, =1.00 de la Fig. 43 se obtiene:

Kp =0.014

despejando para L, de la ecuacién 14 y sustituyendo, se obtiene:

Q
I = 0
" ey

0

=2799 m

y la longitud neta sera:

L =L-o(NK +K,|H,
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de la ecuacion anterior despejamos para L y sustituimos:

L=L+2(NK +K, |H,

L=27.99+2[4(0.014)+0](21.24)

+=30.37 m

en la Tabla No. 11, se presenta el cdlculo de la curva elevaciones-gastos, ver Figura 46.

Tabla No. 11. Resultados del Ejemplo 5. Elevaciones-gastos.

Elevacién (msnm) | H,(m) | H,/H, K C K, L, (m) Q (m3/s)
472.00 0.00 0.00
474.00 2.00 0.09 3.18 1.75 0.12 28.51 141.60
476.00 400 019 | 328 | 1.81 | 010 | 2723 394.57
478.00 6.00 0.28 3.36 1.85 0.08 26.77 729.89
480.00 8.00 038 | 344 | 190 | 006 | 2634 1131.93
482.00 10.00 047 3.53 1.95 0.05 26.61 1640.08
484.00 12.00 057 | 363 | 200 | 004 | 2653 | 221035
486.00 14.00 0.66 3.70 2.04 0.03 26.67 2854.48
488.00 16.00 075 | 376 | 2.08 | 003 | 2679 3558.94
490.00 18.00 0.85 3.83 2.12 0.03 26.77 4323.16
492.00 20.00 094 | 387 | 214 | 002 | 2765 5084.41
493.24 21.24 1.00 3.90 2.15 0.01 28.00 5900.00
495 T
493.24
i~
o =)
Iy
490 » 7190
o738
= 7486
g 485 ,/f
£ > 7184
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O [
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Figura 46. Curva elevaciones - gastos del Ejemplo 5.
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Ejemplo 6. Disefiar un vertedor con cimacio sin control para descargar 6000.00 m?3/s. El
tirante del agua en la entrada del canal de acceso es de 26.00 m. Debido a condiciones
geoldgicas y topograficas se ha establecido que la profundidad de llegada P debe ser
13.00 m. La longitud del canal de acceso es de 150.00 m con seccion rectangular y con
un coeficiente de Manning n = 0.025, para garantizar su estabilidad el cimacio debe

tener un talud 1:1.

Sobre la cresta se construira un puente y por razones de tipo estructural las pilas deberan
ser tipo 3 y medir 3.50 m de ancho, los claros del puente no deben ser mayores de 10.00 m.
Los aleros de los estribos seran de enrocamiento, se construira una rapida con pendiente
S,=0.45 de 250.00 m de longitud, lo cual implica que no hay efecto de ahogamiento.

Emplear el criterio del USACE

En la Fig. 47 se presenta la estructura hidrdulica de este problema.

= ;
H, = 13.00 m
3
26.00 m
P =13.00 m /A
A\
VZa\ |;| :
150.00 m

—_——————————
Figura 47. Estructura hidraulica del Ejemplo No. 6.

Solucion:

Primero deben determinarse las pérdidas en el canal de acceso, para ello es necesario
conocer la velocidad de llegada, antes se calculard el gasto unitario empleando la ecuacién 4,
suponiendo en principio un coeficiente de descarga C = 2.00:

q= CHD% =2.00 (13.00) 72=93.74 m®/s

la velocidad de llegada de acuerdo a la ecuacién 5 sera:

v qg 9374

= = =3.60 m/s
“ H +P 26.00

y la carga de velocidad de llegada £ :
A
“ 2¢ 2000981

con la ecuacién de Manning y considerando el radio hidrdulico igual a la profundidad del
canal de acceso, se puede calcular la pendiente de energfa:

6 m
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3.60(0.025
s-{Yal)_ 0025)) ;01025
R*? 26.00*”

la pérdida por esfuerzo cortante en el canal es:

h

+=(5)(Lo)=(0.01025) (150.00) = 1.54 m

ademas se acepta que las pérdidas por entrada al canal son 0.15 /1, entonces:
h,=015(h,)=0.15(0.66)=0.10m

la pérdida total sera:
hy=h +h,=154+0.10=1.64 m
la carga de disefio H, valdrd entonces:

H =13.00-1.64 =11.36 m

Para obtener el valor de C, es necesario calcular la relaciéon P eoH_ y con ayuda de la Fig.
37 se conoce el valor de K:

~13.00

£ ~114
H, 1136

de la figura mencionaday con H, / H, =1.00 :
+=3.99

asi, el valor de C se obtiene con la ecuacion 24:

Cw K _ 3.99
Vv3.28 ~3.28
C=220

este valor de C debe corregirse por efecto de la inclinacién del talud (USACE), asf de la
Fig. 41 se obtiene:

Factor de correccion = 0.999

y entonces:

C,. =0.999(2.20) = 2.20

inc

como se establecié que no hay efecto de ahogamiento, el valor final del coeficiente de
descarga es C = 2.20.
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Puede notarse que el valor +~=2.00 elegido inicialmente, no coincide con el obtenido,
C =2.20, por ello el célculo debe repetirse, hasta igualar la magnitud de ambos valores.

Proponiendo ahora el valor de C =2.20
g=CH,’ =220 (13.00) 2 =103.12 m?¥s

la velocidad de llegada de acuerdo a la ecuacién 5 es:

v 4 _10312
“"H +P  26.00

=3.97 m/s

y la carga de velocidad de llegada £ ;:

=t = - 0.
" 2¢ 2.00(9.81)

con la ecuacién de Manning y considerando el radio hidrdulico igual a la profundidad del
canal de acceso, se puede calcular la pendiente de energfa:

. ( 4 n) _ ( 3.97 (0.025)) 001131

2/3 2/3
R, 26.00
la pérdida por esfuerzo cortante en el canal es:

h, =(S)(L.) =(0.01131)(150.00)= 1.70 m

ademads se acepta que las pérdidas por entrada al canal son 0.15 /1 , entonces:
h, =0.15(h,)=0.15(0.80) = 0.12m

la pérdida total sera:

ho=h, +h, =170 +0.12=1.82m

la carga de disefio H valdra entonces:

H =13.00-1.82 = 11.18 m

para obtener el valor de C, es necesario calcular la relacién P ©H_ y con ayuda de la Fig.
37 se conoce el valor de K:

P 13.00

H  11.18

0

1.16
de la figura mencionada y con H, /H, =1.00:

K=399

Longitud efectiva o ancho efectivo de la cresta 63



asi, el valor de C se obtiene con la ecuacién 24:

K 399
C = =

J328 /3.8
C =220

este valor de C debe corregirse por efecto de la inclinacién del talud, asf de la Fig. 41 se
obtiene:

Factor de correccion = 0.999

y entonces:
C,. =0.999(2.20)=2.20

no hay efecto de ahogamiento, por lo tanto, el valor final del coeficiente de descarga
es:

C=2.20.

Ahora se calculard la longitud efectiva de la cresta empleando la ecuacién 23:

Q, 6000.00

L - - =72.96m
" cn (220)(11.18) "

Para calcular la longitud neta deben hacerse las siguientes consideraciones: si los claros
del puente no deben ser mayores de 10.00 m, se necesitardn 7 pilas. Ademas los coeficientes
K,y K, pueden obtenerse de las Figs. 43 y 45 respectivamente empleando la relacién:

se obtiene entonces:
K =0

P
K =0.170

asi, la longitud total neta es:
L=L +o(NK +K,|H

e p a 0
sustituyendo:

L=72.96+2(7(0)+0.170 )11.18 = 76.76 m

Si cada pila debe medir 3.50 m de ancho y se requieren 7, la longitud total para alojar el
vertedor serd de:

L, =76.76 + 7(3.50)=101.26 m
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El célculo del perfil del cimacio, asi como de la curva elevaciones-gastos del vertedor se deja
como ejercicio al lector.

Ejemplo 7. Determinar la elevacion de la cresta de un vertedor, si la longitud efectiva es
L,=84.00 m. El gasto de disefio vale Q_ = 6500.00 m?s, la superficie libre del agua para
el gasto de disefio no debe sobrepasar la elevacién 953.00 msnm y la elevacién del piso
del canal de llegada es 900.00 msnm, ver Figura 48. Considere un coeficiente de descarga
C =1.90.

Elevacién: 953.00 msnm

1| &

Elevacién: 900.00 msnm P

Figura 48. Estructura hidraulica del Ejemplo No. 7.

Solucidn:

Si se considera en un principio despreciable el efecto de la velocidad de llegada, se puede
conocer la carga sobre el vertedor despejando para H, la ecuacion 14, se tiene:

% %
” =(Qo) =( 6500.00 ) —1184m

|\ cL, 1.90(84.00)

La velocidad de llegada vale:

6500.00

V=
53.00 (84.00)

a

=1.46 m/s
la carga de velocidad:

©2¢ 20009.81)
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entonces, la carga total de disefio sera:

Ht:Ho+ha

H,=11.84+0.11=11.95m

la elevacién de la cresta es:

Elev. Cresta =953.00 — 11.84 =941.16 msnm

y la profundidad de llegada P:

P =941.16 - 900.00 =41.16 m

Como la relaciéon es P/H,>1.00, se considera que la hipétesis inicial de considerar
despreciable la velocidad de llegada es acertada.
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PERFIL DEL AGUA SOBRE EL CIMACIO

Debido a la gran curvatura de los cimacios no es posible aplicar la ecuacién de Bernoulli
en esta zona, es por ello que para determinar el perfil del agua es necesario recurrir a
experimentos de laboratorio o a integrar las ecuaciones de Navier-Stokes o del flujo con
potencial.

En el mercado existen un buen niimero de programas computacionales que permiten calcular
la red de flujo sobre un cimacio. Si se considera el flujo irrotacional y se supone un perfil o
frontera superior de la red, se calcula ésta y se analiza si la frontera inferior coincide con
el perfil del cimacio, de no ser asf se rectifica la frontera superior y se procede de la misma
manera.

Otro camino es utilizar curvas obtenidas en laboratorio como las mostradas en la Fig. 49
obtenidos por el USACE, para cimacios con pilas y sin ellas, para diferentes cargas sobre el
vertedor.

Perfil del agua sin pilas

H /H =05

y/H, =-0.0193(x/H,) +0.0082(x/ H,)" +0.087(x/ H,)’ +0.2471(x / H,)* +0.3064(x / H,) - 0.3703
H /H, =1.00

y/H, =-00116(x/ H,)* +0.0223(x/ H,)* +0.0596(x / H,)* +0.1949(x / H,)? +0.345(x / H,) ~0.7574
H /H =133

y/H, =-0.077(x/H,)> +0.0235(x/ H,)" +0.0405(x / H,)’ +0.1622(x / H,)* +0.3677(x / H,) - 0.9963

Perfil del agua al centro del claro

H, /H, =05

y/H, =-0.0088(x/H,)* +0.0248(x/ H,)* +0.0499(x / H,)’ +0.2858(x / H,)* +0.3019(x / H,) - 0.3822
H,/H, =100

y/H, =-0.0096(x/H,)° +0.0106(x / H,)* +0.0824(x / H )’ +0.2217(x / H,)* +0.2955(x / H, ) - 0.8062
H, /H, =133

y/H, =-0.0452(x/H,)’ +0.0886(x/ H,)* +0.1225(x / H,)’ +0.0872(x / H,)* +0.2573(x / H,) 10709
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Perfil del agua a lo largo de las pilas

H,/H, =05

y/H,=-0.0182(x/H,)’ +0.0307(x / H,)* +0.0458(x / H,)* +0.2131(x / H,)* + 0.3405(x / H,)-1.3678
H, /H, =100

y/H,=-0.0211(x/H,)’ +0.0181(x/ H,)* +0.0628(x / H,)* +0.279(x / H,)* + 0.46(x / H,) - 0.7863

H /H, =133

y/H, =-0.055(x/ H,)* +0.0954(x / H,)* +0.1073(x / H,)’ +0.3755(x / H,)* +0.499(x / H,) - 1.0773

Sin pilas

Origen de coordenadas

Eje de cresta

x/Hu
A185= 2 o.ssy

Pilas tipo 2

) Notaciéon
Origen de — € del vano
coordenadas  ------ € sin pilas

Eje de cresta

x/H,
X185 D 085y

Pilas tipo 2 ‘
Notacion
Origende —— € Alo largo de las pilas
coordenadas ~7" € del vano

Eje de cresta

x/H,
X185 DH 085y

Figura 49. Perfil del agua sobre un cimacio para velocidades de llegada despreciables, USACE, 1990.
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Ejemplo 8. Calcular el perfil del agua en un cimacio disefiado con una carga H, = 5.00 m
empleando el criterio de USACE. No se construiran pilas sobre el vertedor.

Solucion:

Para el calculo del perfil del agua, se emplean las ecuaciones vistas al inicio de éste capitulo.
Donde ademads se considera la siguiente relacién:

e

H, 500
H, 5.00

1.00

Con el valor anterior y teniendo en cuenta que no se construiran pilas sobre el vertedor, se
puede determinar la ecuacién que se va a utilizar.

Finalmente, las coordenadas del perfil serdn las que se presentan en la Tabla ntimero doce.

Tabla 12. Calculo del perfil del agua en el vertedor del Ejemplo No. 8.

ESt(?rCSén 1.00 | 2.00 | 3.00 | 4.00 | 5.00 | 6.00 | 700 | 8.00 | 9.00 | 10.00 | 11.00 | 12.00 | 13.00 | 14.00 | 15.00

x(m) |-5.00|-4.00|-3.00|-2.00| -1.00 | 0.00 | 1.00 | 2.00 | 3.00 | 4.00 | 5.00 | 6.00 | 7.00 | 8.00 | 9.00

x/H, -1.00|-0.80 |-0.60| -0.40 | -0.20 | 0.00 | 0.20 | 0.40 | 0.60 | 0.80 | 1.00 | 1.20 | 1.40 | 1.60 | 1.80
y/H, -093(-093 [-090|-0.87 | -0.82 | -0.76 | -0.68 |-0.58 | -0.47 | -0.32 | -0.15| 0.06 | 0.29 | 0.56 | 0.86
y (m) -4.67 | -4.63 |-4.52|-4.34| -4.10 | -3.79 | -3.40 | 292 | -2.33 | -1.60 | -0.74 | 0.29 | 1.47 | 2.81 | 4.29
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10

PRESIONES SOBRE EL CIMACIO DEL VERTEDOR

Debido a que es poco frecuente que la carga de disefio de un vertedor se presente,
algunas agencias disefian los cimacios con cargas menores, lo cual permite ademads
obtener un disefio méas econémico.

De pruebas de laboratorio se ha podido conocer que cuando la carga de proyecto es
aproximadamente el 75 % de la carga maxima, se presentan presiones negativas sobre
la cresta y que la magnitud de estas es de aproximadamente la mitad de la carga de
proyecto.

En la Fig. 50 se presenta la distribucién de presiones tipica en un vertedor con una carga
H,=133H,.

Figura 50. Distribucion de presiones sobre un cimacio con carga H,=1.33 H_, segin el USBR,
Design of Small Dams, 1987.
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11

CIMACIO CONTROLADO POR COMPUERTAS

Como se recordara el disefio de cimacios sin control se realiza, tratando de que su perfil
se asemeje a la linea de corriente inferior de una vena fluida cayendo libremente de un
vertedor de pared delgada.

Sin embargo, en muchas ocasiones, por ejemplo cuando se desea conservar una carga mayor
para generar energia, o almacenar agua para riego o abastecimiento urbano; o cuando es
necesario un manejo mds cuidadoso de las avenidas aguas abajo de la presa, se colocan
compuertas, ver Figs. 7 y 8. Esta situacién genera otro tipo de problemas relacionados con su
operacién, que como se sefial6 en la seccién 2 pueden llegar a causar dafios aguas abajo de
las presas.

Las tipos de compuertas mds comunes son las radiales y las deslizantes descritas anteriormente,
siendo las primeras las mds usadas en grandes obras. Existen ademads otras como las de tambor,
las Stony (debido al apellido de su inventor F. G. M. Stony) que casi no se usan en la actualidad,
o algunas otras que toman el nombre de las empresas que las fabrican.

Colocar compuertas genera dos tipos de problemas: de disefio y de operacién. En el primer
grupo se pueden citar los relativos al disefio de las pilas y su efecto sobre el perfil del agua,
el coeficiente de descarga y las presiones sobre el cimacio. En el segundo caso los problemas
estdn asociados al funcionamiento del vaso, del cual se derivan las politicas de operacién de
las compuertas.

Cuando se coloca una compuerta todo el funcionamiento hidrdulico cambia, esto es, si la
compuerta funciona abierta parcialmente, la trayectoria del agua se asemejard més a la de un
chorro libre que a la caida de un vertedor de pared delgada. Es por eso que deben hacerse ajustes
al disefio del cimacio cuando se pretende emplear compuertas para controlar el cimacio.

La curva de un chorro originado por un orificio vertical estd dada por la ecuacién

2
Xy (26)
4H

—_ Ch=

donde:

X, Y, Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el centro del orificio.

c’

HC , Carga sobre el centro del orificio.
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Si el orificio estd inclinado un dngulo 6, la ecuacién 26, se transforma en:

Y, =X, tan 0 X
Ly = ch tan +
h 4HCC052 6 (27)

donde:
6, Angulo de inclinacién del orificio
Y, , Ordenada del orificio al origen

Puede notarse entonces que las trayectorias de la ldmina vertiente y del chorro son diferentes,
y si por ejemplo, se disefia con la ecuacién de la ldmina vertiente y se emplean compuertas
con aberturas pequefias y cargas grandes, se producirdn presiones negativas en el cimacio
en la zona aguas abajo de la compuerta.

Si por el contrario se disefia con la trayectoria del chorro se tendrd un cimacio mds ancho,
mads estable, pero menos eficiente. Entonces al disefiar un cimacio con control por medio de
compuertas deberdn analizarse los factores: eficiencia, economia y estabilidad.

Existen sin embargo otras posibilidades, por ejemplo si se disefia con la trayectoria de la
ldmina vertiente y se emplean compuertas, para reducir las presiones negativas aguas abajo
de ellas, se pueden colocar las compuertas después de la cresta del cimacio, haciendo que el
funcionamiento hidrdulico sea el de un chorro inclinado, y la trayectoria del agua se parecerd
més a la de la lamina vertiente.

La descarga en un vertedor controlado por compuertas radiales se puede calcular con la
ecuacion:

- %@ C L, (H>-H")

(28)

HEEEEEEE
0.72 \\ z #ha /\
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Figura 51. Coeficiente de descarga para cimacios controlados con compuertas, USBR, 1987.
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donde:

Q, Descarga en el vertedor.

¥, Carga al fondo del orificio.

¥, , Carga al labio inferior de la compuerta.

La , Ancho efectivo de la cresta.

+, Coeficiente de descarga, que puede obtenerse de la Figura 51.

En resumen, para ubicar una compuerta sobre la cresta vertedora, es necesario:
a) Determinar la evolucién de las subpresiones sobre el cimacio en funcién de
la carga hidrdulica, considerando constante la posicién de la compuerta y las

caracteristicas de la misma.

b) Determinar la evolucién de las subpresiones sobre el cimacio en funcién de la
posicion de la compuerta sobre el mismo.

¢) Determinar la descarga con respecto a las caracteristicas de la compuerta.

Del andlisis de estas condiciones y las correspondientes pruebas de laboratorio se podra
hacer la selecciéon del mejor tipo de compuertas.

Como se anot6 anteriormente, se puede demostrar que las presiones negativas o subpresiones
decrecen conforme el labio de la compuerta se ubica aguas abajo de la cresta del cimacio.

Cimacio controlado por compuertas 73



12

DISERO HIDRAULICO DEL CONDUCTO DE DESCARGA

Los volimenes de agua descargados, después de pasar por la estructura de control,
son enviados al rio aguas abajo de la presa, esto se hace por medio de los conductos de
descarga, exceptudndose este conducto en los vertedores de caida libre (por ejemplo en
una presa de arco). Los conductos de descarga son bdsicamente de dos tipos: en canal
o en ttnel.

Los canales pueden construirse a cielo abierto excavados sobre la superficie del terreno,
o colocados sobre el cuerpo de la presa. Los tineles se construyen en el cuerpo de la
cortina (presas de materiales cementados) o en las laderas.

Las dimensiones de los conductos de descarga, estdin determinados por consideraciones
hidrdulicas, pero la forma de la seccién transversal, su perfil longitudinal, su longitud,
ampliaciones, curvas, etc.,, estdn influenciadas por caracteristicas topograficas y geoldgicas
del lugar. Es recomendable que en los conductos de descarga el flujo se mantenga uniforme
y sin cambios en el tipo de régimen.

La seccion transversal de los conductos de descarga en canal son: rectangulares o trapeciales,
con taludes que dependen de la geologia de la zona. Si se trata de ttineles, las secciones mds
usuales son la circular o la de herradura.

Para conocer la velocidad y los tirantes a lo largo del conducto se aplica la ecuacién de la
energia, dicha ecuacién es la siguiente:

2 2
Zl+5+‘2/—1=Z2+£+Z—2+hT (29)
Y 8 Y 8

donde:

Z,y Z, ,Carga de posicién (m).

P, y Lt , Carga de presi6n (m).
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2 2
Vi y Vi, Carga de velocidad (m).
28 28

hT , Sumatoria de las pérdidas en el tramo (m).

Las pérdidas pueden ser de dos tipos:

a) Locales, son las producidas por entrada, transiciones, cambios de direccion, etc.
b) Por esfuerzo cortante.

Las que mds influyen en la pérdida de energia son las segundas y en el caso de canales
pueden evaluarse con la ecuacién de Manning:

2n2)
o[V
f ( R:/S

(30)
donde:

hf , Pérdidas por cortante en (m).

+ , Velocidad media en la seccién transversal (m/s).
n , Coeficiente de rugosidad.

Rh , Radio hidrdulico de la seccién transversal (m).
L, , Longitud del tramo considerado (m).

Cuando la pendiente del canal es igual o mayor del 10 %, la carga de presién en la ecuacion
de la energia debe corregirse ast:

=, cos’t (31)

=d,cosT

< |~z NI

(32)
donde:

g , Carga de presion.
Y, , Tirante del flujo vertical a la plantilla del canal.
d,, Tirante del flujo perpendicular a la plantilla del canal.

1, Angulo de inclinacién de la plantilla.

Cuando el canal tiene perfil longitudinal curvo, la fuerza centrifuga incrementa las presiones,
por lo tanto es necesario modificar la carga de presidn, esto se hace cuando:

2
Rp> 0.215d Vv (33)
donde:

R , Radio de curvatura (m).
+, Tirante hidrdulico (m).
+, Velocidad del flujo (m/s).
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La carga de presion en la ecuacion de la energia quedard corregida asf:

2
£= 1iv— d cos 0

Y R, (34)

Si se trata de canales concavos se considera el signo positivo, y negativo para canales convexos.
Actualmente existen en el mercado una serie de programas computacionales que permiten
calcular el perfil del agua en canales con diferentes secciones trabajando a superficie libre y
son bastante precisos.

Cuando las velocidades en el conducto de descarga exceden a los 15 m/s, existe el riesgo
de que se presente inclusién de aire. Esto ocurre porque al desarrollarse la capa limite en
el conducto e interceptar a la superficie libre del flujo, se desarrolla gran turbulencia que
atrapa a las moléculas de aire en contacto con el agua inicidndose asi la inclusién de aire,
este fendmeno es ficil de observar en un conducto de descarga pues se forman las llamadas
“aguas blancas”.

Otro problema que se presentan en las superficies expuestas a flujos de alta velocidad es
la erosién, ésta se debe a la cavitacién y se puede presentar atrds de cualquier obstaculo,
cambio de direccién o rugosidad de la conduccion.

12.1. CAVITACION

La cavitacién es un fenémeno que consiste en la formaciéon de cavidades llenas de vapor
de agua dentro del flujo, esto sucede cuando se presentan presiones negativas iguales o
menores que la presion de vaporizacién del fluido.

Existe una clasificacion de los niveles de cavitacion, desde el inicio de la misma o cavitacién
incipiente, hasta la supercavitacion que es la etapa en la que se forman estelas huecas, Daily
J. Harleman D., 1975.

Para el caso de obras de excedencia, es comin aceptar que la cavitacién se inicia cuando
aparecen las primeras manchas blancas sobre la superficie expuesta a flujo de alta velocidad,
Echédvez G., 1979.

Las condiciones de cavitacion pueden expresarse por medio del niimero de Thoma:

_hp-hv

donde:
0, Indice de cavitacién.

hp, Carga de presién (m).
hv, Carga de vaporizacién (m).
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Una vez que las cavidades se han formando, existe la posibilidad de que se separen burbujas
llenas de vapor, que al pasar a una zona de mayor presién se condensan repentinamente
con reducciones de volumen de 100 a 1000 veces, si ello sucede cerca de una frontera rigida
inducird esfuerzos de hasta 10 000 kg/cm?, siendo esto el origen de los dafios en las superficies
expuestas a este fenémeno, ver Figura cincuenta y dos.

Figura 52. Dafios por cavitacion en una obra hidraulica.

En una obra hidrdulica puede presentarse erosién por cavitacion ante cualquier cambio de
direccidn, atrds de un obstaculo, o debido a la rugosidad de la superficie sobre la cual ocurre
el flujo de alta velocidad. Este tdltimo caso puede ser el mas critico, debido a las grandes areas
que seria necesario proteger si se quieren evitar perjuicios, ademds debe tenerse en cuenta
que una vez que el dafio se inicia, él mismo sirve de obstdculo para acelerar el proceso de
erosion.

12.1.1. MEtopos DE PREDICCION

Para efectos de disefio o revision de obras ya construidas es necesario contar con métodos
de prediccién, que permitan saber si la obra es susceptible a dafios por cavitacién. Existen
varios métodos para predecir posibilidades de cavitacién en irregularidades aisladas como
los de Shalnev K., 1951, Holl ].W., 1965, Ball ]. W., 1973, Echéavez G., 1971, Govinda R., 1979,
Thiruvengadam A., 1961 y Rosanov N, 1965, entre otros.

Sin embargo para efectos practicos es mds comun tratar de predecir en qué zonas hay
posibilidad de erosién por cavitacion debida a superficies rugosas, a continuacion se presenta
el método de Echdvez G., 1979, quien propuso evaluar el indice local de cavitacién, o, ,
para una superficie sujeta a ciertas condiciones hidrdulicas, y compararlo con el indice de
cavitacién local incipiente, o, , obtenido en laboratorio para situaciones similares, si 0,,> 0,

, existe la posibilidad de cavitacién.
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En el caso de superficies rugosas el indice de cavitacion local 0,, segiin el mismo autor
puede calcularse con la ecuacién:

hp —hv
En=7

kn

(36)

donde: 28

Eﬂ, Rugosidad equivalente de Nikuradse de la superficie (m).
Ve, Velocidad del flujo a una distancia k dela superficie (m/s).

Las demds variables ya han sido definidas. La velocidad V. a su vez puede calcularse con
la férmula:

V., _ 1.68
V28h, 0.33 +1log (ic”) (37)
kn

donde:

hv, Caida vertical, medida desde la superficie libre del vaso a la superficie del
escurrimiento (m).
X, , Distancia de la cresta del cimacio al punto de andlisis (m).

Es importante hacer notar que Echdvez sugiere hacer correcciones por curvatura al indice

local de cavitacién en el piso 0, ,, considerando como piso a una seccién transversal para un

kp’
angulo con respecto a la vertical de + 40° y con vértice en el centro de la seccién, como se

indica a continuacion:

o,=076¢ (38)
donde:
0,,, Indice de cavitacién local en el piso para curvas verticales céncavas.

Los valores de los indices de cavitacion incipiente 0;, se presentan en la Fig. 53, y la
variacién de los valores de hv, se presentan en la Figura cincuenta y cuatro.

12.1.2. PROTECCION CONTRA DANOS DEBIDOS A CAVITACION

La mejor proteccién contra los dafios por cavitacion es el buen disefio y una adecuada
construccion de la obra. Sin embargo como ya se indicé anteriormente, muchas veces al
disefiar contra cavitacion se llega a la proposiciéon de acabados imposibles de realizar en
la practica, ademads el problema de los dafios por cavitaciéon puede presentarse en obras
ya construidas, y en este caso también existen dos opciones, proteger las superficies
afectadas incrementando su resistencia o tomar medidas que inhiban el fenémeno de
cavitaciéon. En cuanto al incremento de la resistencia de las superficies, puede decirse
que bésicamente se han usado concretos mejorados o recubrimientos epdxicos para
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proteger superficies expuestas a cavitaciéon, pueden consultarse los trabajos de Colgate
D, 1959, los del USBR, 1947, 1952, el de Nowothy H., 1942, y los de Echévez G. y Arreguin
F, 1976, entre otros. Aqui se citardn solamente para mostrar algunos resultados, los
obtenidos por Inozemtsev, 1965, que en una revision bibliogréfica llegé a las siguientes
conclusiones:

hp —hv

Indice de cavitacién incipiente, O;

a)

b)

2g

o

d)

Laresistencia a la erosién por cavitacion del concreto se incrementa con la reduccién
de la relacién agua-cemento, con el incremento de la resistencia a la compresién y
a la tensién, con el vibrado del concreto o usando polvo de acero en la mezcla.

Las recomendaciones sobre el tamafio mdximo de los agregados del concreto
son muy variables, Griinw W., 1960, recomienda 5 mm, Govinda R., 1961, 20 mm y
Gainzburg T., 1959, 60 mm; se considera ademds que el mejor agregado para estos
casos es el granito.

2.00

Con cimbra AICll f

° ﬁ/ (Holl)
1.50 /,
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A\

1.00 ~__3
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050 Q 1PP

Datos experimentales O Abriendo

(Instituto|de Ingenieria) ® Cerrando
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0.00 2.00 4.00 6.00

Rugosidad, fen mm

Figura 53. indices de cavitacién incipiente, Echavez G., 1971.

Se puede proteger la superficie de concreto por medio de ldminas de hule, sin
embargo no existe forma de lograr buena adherencia entre las dos superficies, los
recubrimientos se han hecho con base en pinturas que incrementan la vida del
concreto de 3 a 20 veces, y su resistencia es de 10 a 20 veces menor que la de las
ldminas de acero.

La resistencia del concreto plastico hecho abase de resinas epéxicas y sin agregados,
o con agregados de acero, es de 1.8 a 2.0 veces menor que la del acero al carbono,
mientras que el concreto hecho a base de resinas de cloruro de polivilino, PVC, fue
1.5 veces mds resistente que el acero dulce.
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Figura 54. Carga de vaporizacién del agua, Echavez G., 1971.

Los resultados experimentales de este mismo autor lo llevaron a las siguientes conclusiones:

a) La resistencia del concreto a erosion por cavitacién se incrementa de 5 a 20 veces si
se hace una adecuada seleccién de materiales y el proceso constructivo es bueno.

b) Los concretos plasticos tienen de 10 a 200 veces la resistencia de concretos
normales.

En México en 1976, Echdvez y Arreguin hicieron experimentos sobre probetas de concreto,
ver Fig. 55, colocadas en un canal con velocidades de 21, 32 y 42 m/s, y probaron una serie
de pinturas y resinas epdxicas, asi como concretos mejorados con fibras de acero y granito,

ver Fig. 56, encontrando que este tipo de medidas retrasa pero no inhibe el dafio sobre las
superficies de las obras hidréulicas.
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Figura 55. Probeta experimental de concreto, colocada en el canal de alta velocidad, del Instituto de
Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México.

ESQUEMA DE LOS ENSAYES Y PRESENTACION DE LOS RESULTADOS MAS IMPORTANTES
Observaciones al final
Probeta No. Esquema Darios de la prueba
T QIANI D
SIKADUR No, proziont s calics Se notan manchas
LO - MOD claras
2 SIKADUR Se not h
__Hi-MoD ) 7:00 Aparecen pequefias porosidades o ar: = ik
No se notaron dafios Sin dafios
- \__LO - MOD
< : No se apreciaron dafios Sin dafios
\__HI-MOD )
0:30 Se notan porosidades :
Concreto con fibras planas Darios apreciables
8 [ o J 1:00 Se notan las fibras en la zona dafiada e
( Concreto normal ) 5:00 Se notan porosidades Daiios apreciables
= e 1:00 Se desprendieron varias fibras en la :
A [Concreto con fibras culindncas] superficie y se inicié el dafio del concreto Daiios apreciables
( Concreto normal ) 1:00 Se notan porosidades Darios apreciables

Figura 56. Probeta experimental de concreto, colocada en el canal de alta velocidad del Instituto de
Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México, para probar diferentes pinturas y resinas
epoxicas, asi como concretos mejorados con fibras de acero y granito.
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12.2. AERACION NATURAL

El proceso de atrapamiento de aire por los flujos de alta velocidad, se ha tratado de explicar
mediante la teorfa del desarrollo de la capa limite, Anderson A. y Straub F., 1960. Esta consiste
basicamente en comparar el espesor de la capa limite con el tirante del flujo, cuando estos
sean iguales la capa limite habrd alcanzado la superficie libre del agua y se iniciard la
aeracién. Cabe hacer notar que algunos autores sugieren que la energia de la turbulencia
debe ser mayor que la de la tensién superficial del fluido para que el fenémeno suceda, el
punto de interseccién se llama punto critico. Los primeros métodos para ubicar este punto
fueron desarrollados por Lane E. W., 1939, Hickox G. H., 1945, y Halbronn G., 1952.

Straub F., y Anderson A., 1960, dividieron al flujo en dos regiones: superior e inferior, en funcion
de la concentracién de aire ( c,), ver Fig. 57. La regién inferior consiste de burbujas de aire
distribuidas en el flujo por las fluctuaciones turbulentas; la regién superior, consiste de una
mezcla agua-aire en forma de rocio, el tirante que separa a las dos se llama de transicién ( d, ).

Por otra parte Kéller R. y Wood 1., 1974, dividieron el perfil del agua en la direccién de la
misma definiendo tres zonas: en desarrollo con flujo parcialmente aereado; en desarrollo
con flujo totalmente aereado y con flujo totalmente aereado, ver Fig. 58. Esta division es
muy importante, pues permite conocer, una vez determinado el punto critico, la distancia
a la cual se tiene una concentracién elevada de aire en el agua, que permitiera por ejemplo
proteger en forma natural la obra contra la cavitacion.
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Figura 57. Estructura del flujo aereado, Straub y Anderson, 1960.
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Figura 58. Estructura del flujo aereado, Keller y Wood, 1974.

Gangadharaiah T. y Rao L., 1970, desarrollaron las ecuaciones de continuidad, cantidad de
movimiento, y de energia para flujo aereado, y relacionaron la concentracién media de aire
con el niimero de Froude, y las pérdidas de carga para un flujo uniformemente aereado.

Kéller R.yWood I., 1974, publicaron un importante trabajo que permite conocer la concentraciéon
de aire en la zona en desarrollo, con flujo parcialmente aereado. Por otra parte Falvey T. H.,
1979, a partir de andlisis dimensional y utilizando datos de modelo y prototipo, relacioné la
concentracién media ¢, con el nimero de Froude.

12.2.1. MODELO TEORICO. REGION INFERIOR

Arreguin F. y Echdvez G, 1984, formularon un modelo tedrico, tomando en cuenta la
experiencia adquirida en el fenémeno de arrastre de sedimentos de fondo en el flujo y la
teoria de la longitud de mezcla de Prandtl, Shames 1., 1967. Consideraron la regionalizacion
propuesta por Straub y Anderson, 1960, y especificamente la region inferior porque el interés
se centro en los efectos de la aeracién en la plantilla del canal.

La distribucién de la concentracién de aire en un flujo turbulento depende de las caracteristicas
de las burbujas de aire incluido, de las condiciones hidrdulicas del flujo y de la geometria
del canal. Una burbuja aislada en un flujo no turbulento, se desplazard en direccion paralela
a la plantilla del canal debido al arrastre del flujo, pero también tiende a subir a causa de la
flotacién, en este caso la trayectoria depende de la distribucién de velocidades del flujo y de
la velocidad de ascenso de la burbuja. Cuando se trata de un conjunto de burbujas en un flujo
turbulento, se presentan dos efectos: un movimiento general de la masa de burbujas y una
difusién de ellas debida a la turbulencia.
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Para explicar la transferencia de burbujas de un plano a otro se utiliz6 la teoria de la longitud
de mezcla de Prandtl, quien sustituye el término de viscosidad cinemética aparente propuesto
por Boussinesq, por una magnitud que llamé longitud de mezcla, que tiene la ventaja de tener
una interpretacién fisica mds sencilla, de esta manera puede obtenerse la concentracién
media de aire en un flujo de agua, c.

-1
c=— jj/ cdy, (39)
ym
donde:
Y, Tirante de la mezcla (m).
+, Concentracién de aire (ppm).

dy , Derivada del tirante y.

Por otro lado el gasto de la mezcla Q,,, asi como el gasto de agua Q_, valen:

Q,=V,by, (40)
Q. =(1-5)Qm (41)
Qw = Vw byw (42)

donde:

~, Ancho de plantilla (m).
V., Velocidad de la mezcla (m/s).
Y., Tirante del agua (m).

Sustituyendo 41 en 40 y ordenando:

" (1 -Clby (43)
el namero de Froude para flujo aereado F,, valdra entonces:

F,=—"5 (44)

(8y)"

m

y la relacién entre el nimero de Froude para un flujo no aereado F, y uno aereado F,, con
la concentracién media seran:

Fo =(1'E)gv+;"}ww (45)
_ Q,
Fm = (1—E)bg1/2 ym 3/2 (46)

84 Disefio hidrdulico de vertedores



la proporcionalidad de la velocidad media del flujo aereado y no aereado en la regién infe-
rior se puede obtener de las ecuaciones 40, 41 y 42:

%%-=(1-5}%? (47)

El andlisis teérico fue complementado con mediciones en un canal de alta velocidad con un
gasto maximo de 0.50 m3/s, que permite alcanzar velocidades de 42, 32 y 21 m/s, donde se
construyé un aereador, en la toma del mismo se colocé un tubo unido a un anemémetro, ver
Fig. 59, de tal manera que se pudiera medir la velocidad del aire Vl que entraba al flujo, asf
con la velocidad del aire y el drea del aereador Zr se podia obtener el gasto de aire incluido

Qa'

o *

Figura 59. Probeta con aereador, en cuya toma se colocé un tubo unido a un anemémetro.

Q, =AYV, (48)

Por otro lado, el gasto de la mezcla agua-aire Q,, en la seccién medidora se obtuvo con la
siguiente ecuacion:

Q, =V,A, (49)
donde:

V., Velocidad de la mezcla.
>, Area de la seccién medidora.

Ademads de la definicién de concentracion de aire:

Q9 9
‘"0+0. 0, o0

donde:
Q, , Gasto de aire.
Qw , Gasto de agua.
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Se puede obtener el gasto de aire medido:

Entonces se procedi6 a hacer una serie de mediciones de concentracién de aire aguas abajo
del aereador, desde la plantilla del canal hasta la profundidad donde ya no se registraba aire
en el flujo, obteniéndose relaciones =Y, y ¢—=Q, . De esta manera si se integra la ecuacién
51 se obtiene el gasto de aire medido:

48 = [f Q. (52)

12.2.2. ZONA EN DESARROLLO. FLUIO PARCIALMENTE AEREADO

La regionalizacién en la direccién del flujo se hizo en base al criterio de Keller R. y Wood
L., 1974. Con objeto de delimitar y analizar las regiones de flujo aereado se utilizardn las
siguientes definiciones propuestas por Arreguin F.-Echévez G., 1984.

Tirante limite de la regién aireada y _ , corresponde al punto donde la concentracion
-
es nula.

Tirante de concentracion 8.00%, Yo

Tirante de concentracién 2.00%, vy -
-
Tirante de transicién Y,, es el limite entre la regién superior e inferior.

Tirante total ¥, esla profundidad total del flujo aereado, o sea la distancia de la plantilla
a la superficie libre del flujo.

Espesor de la capa aireada e ., medida desde la superficie libre del flujo al limite inferior
de la regién aireada, es decir €, =Y, -V _,.

Espesor de la region e ., considerada del limite inferior a la zona de transicion, o sea

eui =yt _yc=@)'

Espesor de la region superior e, es la region comprendida entre la superficie libre del
flujo y la zona de transicién, e, =y, - y,.

De los perfiles medidos en cada estaciéon se seleccionaron aquellos que tenfan como
limite inferior la concentracién += o, de esta manera se establecié una relacion entre las
profundidades ¥..,, y la distancia x;. El limite inferior de la region aireada ;, , decrece en

forma parabdlica de acuerdo a la ecuacién:
2

y X X
Y0 _1.823-0.118—L +0.002| -~ (53)
v, b, D

donde:
y, , es el tirante del flujo no aereado y D, es el tirante en el punto de incepcién.
X, es la distancia entre el aereador y el fondo del canal.
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Es importante hacer notar que para que el aire toque la plantilla del canal es necesario que
se cumpla la relacién x,/D,= 35 , ver Fig. 60, es decir después del punto I de incepcion debe
existir una distancia de x = 35 D, , para que el aire toque el fondo del canal. Este dato indica
que es dificil proteger una obra sélo con aeracién natural, a excepcién de obras en que se
tengan gastos pequefios, como lo sefialan Kudriashov, Zharov, Rozanov y otros, 1983, quienes
establecen esta posibilidad para gastos unitarios menores de 9.00 m?/s.

También Keller R., Lai K. y Wood I. 1974, sefialan de las experiencias obtenidas en un flujo
aereado con velocidad de 700 m/s que “aparentemente la regién aireada nunca constituye
maés de la mitad del tirante total”.

1.50 | ‘
Regién parcialmente
aireada | Region totalmente aireada
o o
1.00 :&
Y
1 ¥ \"R
LoV ek c\
v !y, T o
PN ° TR o, €=8%
1 A 09 o
i \‘ | ) 2(7 \/
L— C=2% o
0.50 “ ‘\:‘ { ~— %
1 1
Vo °
\ !
\ ! \\‘ “Significativas”, concentraciones Zona en desarrollo
~0 ‘_// Yoo R evitan cavitaciones. Mediciones en Presa Aviemore
€= ‘\‘A ' +* Presa Aviemore ‘ ‘
000 \x : xS ~ | |
0.00 50.00 100.00 150.00 200.00

214.00
xf/ D,
Figura 60. Relacion entre tirantes y__ o, ¥ V._o.05 €ON las condiciones de flujo no aereado,
Arreguin F., 1985.

12.2.3. ZONA EN DESARROLLO. FLUIO TOTALMENTE AEREADO

En esta zona como ya se habia indicado el aire ha tocado la plantilla y se desarrolla a partir
de xf/ D =35 . Las definiciones de variables, asi como las principales relaciones entre éstas
ya han sido sefialadas en el inciso anterior.

A diferencia del crecimiento de los pardmetros del flujo aereado en la zona parcialmente
aireada, en la zona totalmente aireada decrecen. Puede notarse el comportamiento de los
tirantes a los cuales la concentracion de aire vale 8.00% y 2.00%.

Concentracién 8.00%. En este caso se obtiene la ecuacién:

2

V.. % i
=008 1116 - 0.006— +0.000014 | —= (54)
Y, D, D,
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Si se utiliza el criterio de la primera derivada, puede obtenerse el punto donde la pendiente
de la curva se hace nula, es decir el punto a partir del cual la linea de concentracién 8.00%
ya no baja, esto sucede en:

x
=217
D, (55)
y corresponde a una relacién:
yc=0.08 =046
. (56
la ecuacién correspondiente a la concentracién del 2.00% es:
y X A}
2002 - 1.294-0.028—+0.00012| — (57)
yo D1 DI
y el punto donde la curva de concentracién del 2.00% toca la plantilla es:
" 66
D (58)

1

Puede notarse de estos resultados que proteger una obra contra cavitacién, mediante aeraciéon
natural es muy dificil, pues no solo lograr que se tenga una concentracién del 2.00% en la
plantilla implica que después del punto de incepcién, se tenga una longitud x,=66 D, . La
concentracion del 8.00% sélo se da hasta la relacién y__ ., /v,= 0.46 , y no toca la plantilla.

12.3. AERACION INDUCIDA

Se llama aeracién inducida al fenémeno de inclusién de aire, por medio de dispositivos
artificiales construidos en la obra.

12.3.1. ANTECEDENTES

Peterka A. |., 1965, estudid la relacién entre concentracién de aire y dafios por cavitaciéon para
flujo de alta velocidad (30.00 m/s), y encontré que para ¢ =7.40% no se presentan dafios en
el concreto y que estos son pequefios para ¢ =2.00% , ver Figura sesenta y uno.

12.3.2. GEOMETRIA DE LOS AEREADORES

En la Fig. 62, se presenta la geometria de los dispositivos aereadores, y en la Fig. 63 los
principales tipos, y algunas formas de ventanas de aeracién. Como puede observarse, la
ranura, el escalén y el deflector o una combinacién de ellos, son las formas mds comunes
para lograr la separacion del agua de la superficie del vertedor.
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Figura 61. Pérdidas de concreto en peso debidas a cavitacion, en funcion de la concentracion de aire,
Peterka, 1965.

donde:
W._, Peso del concreto (kg).

Toma
de aire

Figura 62. Geometria de los aereadores, Pinto N.L., 1982.

donde:
L., Longitud del aereador (m).
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Figura 63. Principales tipos de escalones, deflectores y tomas de los aereadores, Pinto N.L., 1982.

Las ranuras tienen como desventajas que se ahogan con gastos pequefios, provocan dreas
expuestas al cortante de poca longitud y su drenaje es deficiente, como ventaja puede decirse
que son féciles de construir sobre todo en tineles.

Los escalones producen pocos disturbios en el flujo, sin embargo el drea expuesta al cortante
es pequefia con respecto al deflector.

En cuanto a los deflectores puede decirse que introducen grandes cantidades de aire, son
ttiles para gastos considerables, pueden ser construidos facilmente en obras en servicio y se
han utilizado sobre todo en canales a cielo abierto. Una desventaja es que producen ondas
en el flujo.

En general estos tipos de estructuras no se utilizan en forma aislada, sino como combinacién
de dos o tres de ellos.
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12.3.3. MECANISMO DE LA AERACION

La mejor descripcién del funcionamiento de un aereador la han hecho Volkart P. y Rutchmann
P., 1984, de acuerdo a su modelo, el flujo puede dividirse en cuatro zonas:

a) De aproximacién. Es la zona inmediata al aereador, en ésta el flujo puede ser o no aereado,
dependiendo de las condiciones aguas arriba, ver Figura 64.

b) De transicion. Que corresponde al flujo sobre el deflector del aereador, esta zona puede
reducirse a cero en el caso de escalones o ranuras.

¢) De aeracién. A su vez se subdivide en las siguientes zonas:

c.1) De turbulencia o cortante. En ésta los esfuerzos cortantes que actdan en las lineas de
corriente inferiores son pequefios y el flujo atin es acelerado, sin embargo son suficientes
para iniciar el movimiento del aire en la cavidad formada bajo el chorro, se inicia en el
labio de la salida del aereador y su final depende de la geometria y de las condiciones de
aproximacion.

c.2) De rocio o spray. En esta zona la energfa de la turbulencia es mayor que la de la tensién
y se inicia el atrapamiento de aire por parte del flujo.

c.3) De mezcla. Se presenta en la zona donde se produce el impacto del chorro contra la
plantilla del canal. Vale la pena anotar que hacia aguas arriba de esta zona se produce un
retroceso del flujo como lo habian sefialado Echdvez G. - Arreguin F., 1982, debido a que el
chorro se bifurca.

d) De pérdida de aire o desariacién. Es la zona donde el aire empieza a escapar del flujo
debido a la flotacién de las burbujas.

El comportamiento de la presion en la plantilla del canal bajo la cavidad, asi como el cambio
en la concentracion de aire en las diferentes zonas, se presenta en la misma Figura sesenta
y cuatro.

12.3.4. DEMANDA DE AIRE

Hamilton, 1980, establecié que la demanda de aire de un aereador q,, puede calcularse con la
ecuacion:

qu = KH Vr Lc (59)

donde:

q,, Volumen de aire demandado por el chorro, por unidad de tiempo y por unidad de ancho
del vertedor.

V_, Velocidad media sobre la rampa.

L, , Longitud de la cavidad.

K, , Constante, cuyo valor segtin Hamilton, 1980, se encuentra entre 0.01 y 0.035.
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Figura 64. Funcionamiento de aereadores, Volkart P., Rutchmann P., 1983.
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12.3.5. ESPACIAMIENTO DE LOS AEREADORES

Una vez que el aire es incluido en el agua, las burbujas tienden a ser arrastradas aguas
abajo por la corriente, y a subir debido a la flotacién de las mismas, ademds como el flujo es
turbulento la difusién tenderd a separar la masa de burbujas.

Asf, la concentracion de aire serd menor conforme el flujo se aleja del aereador disminuyendo
con esto la proteccién que el aire brinda a las superficies expuestas a cavitaciéon. Cuando esto
suceda serd necesario colocar un nuevo dispositivo aereador, que incluya aire en el flujo y
asi sucesivamente.

En la presa Calacuccia, ver Fig. 65, se colocaron ranuras aereadoras a cada 10.00 m, en una obra
disefiada para descargar 100.00 m3/s, con una carga de 61.40 m. En la presa Bratsk, ver Fig.
66, los aereadores se colocaron con una separacion de 41.40 m, funcionando aceptablemente
para gastos unitarios de 29.00 m?/s. Aunque existen reportes, Pinto S., Neidert S. H., 1982,
de que finalmente no fue necesario construir el aereador aguas abajo, y que s6lo con un
dispositivo se protegen 100.00 m de vertedor. En la presa Nurek, ver Fig. 67, los aereadores
se colocaron con separaciones de: 10.00, 12.00, 14.00 y 15.00 m, y se ha concluido después de
algiin tiempo de operacion, que el nimero de aereadores es excesivo. En la Hidroeléctrica Foz
de Areia, el espaciamiento de los aereadores fue de 72.00 m y 90.00 m, habiéndose encontrado
un funcionamiento adecuado. En la presa Guri en Venezuela las distancias protegidas por
aereadores varia de 5.00 a 150.00 m. En la P.H. San Roque el espaciamiento entre aereadores,
fue de 50.00 m, para tramos donde las velocidades variaban entre 30.00 y 40.00 m/s y de 60.00
m para velocidades mayores.
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Figura 65. Ranuras de aeracion en la presa Calacuccia, Arreguin F., 1985.

12.3.6. INCREMENTO DE TIRANTES

Uno de los aspectos que deben revisarse una vez que el flujo se ha aereado, es el incremento
del tirante en el mismo, pues esto podria rebasar el bordo libre de los canales o ahogar
los ttineles en el caso de que los dispositivos se colocaran en obras ya construidas, o bien
podrian hacer que el costo de obras nuevas se incrementara hasta limites inadmisibles.

Debe considerarse que el incremento del tirante no solo se debe a la inclusién de aire, sino
que el chorro al ser deflectado requerird un bordo libre o un didmetro mayor en el caso de
un ttnel, para contener al flujo dentro de la obra.

Un caso que puede dar una buena idea es el de la presa Bratsk, en este caso se reporta,
Engineering Report of Design, 1974, que el tirante en el flujo aereado puede incrementarse al
doble sin considerar la zona de rocio, y al triple si se toma en cuenta ésta.

12.3.7. IMPACTO DEL CHORRO

Existen reportes del funcionamiento de la P. H. Yellow Tail, Gal’perin R.S., 1977, en el sentido
de que no se causan dafios por este efecto. “No se observaron dafios en la superficie de
concreto del recubrimiento del tinel en zona de impacto del chorro”.
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12.3.8. FLIUCTUACIONES DE PRESION PROVOCADAS POR LOS AEREADORES

Las fluctuaciones de presion en el vertedor de la hidroeléctrica Bratsk medidas en prototipo
son relativamente pequefias. Las fluctuaciones estdndar medidas en la superficie del deflector
son del orden de o,= 0.040-0.045 kg/c m’, con valores méximo de 5 a 6 o,

Ademés las fluctuaciones de presién medidas en diferentes puntos del vertedor tenfan poca
correlacién, Gal’perin R. S., 1977, concluye que para el caso especifico de esta presa, el efecto
de los aereadores sobre la presa es “insignificante”.

110.00 m

1

20

Deflector 1

Deflector 2

A

Ranuras de aireacion

Acotaciones en m

Seccién A - A Sécc1on B-B

Detalle de una
ranura de aireacién

Figura 67. Aereadores de la presa Nurek, Quintela A. C., 1980.
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12.3.9. DESAERACION

La pérdida de aire en el flujo se debe bédsicamente a los efectos de la fluctuacién de las
burbujas, de la difusién y en el caso de curvas céncavas verticales de la influencia de la
fuerza centrifuga.

Kudriashov G. V. y otros, 1983, reportan que en la hidroeléctrica Bratsk la pérdida de aire es

del 0.40% por metro lineal, en tanto que Prusza Z., Mantellini P. y Semenkov V., 1983, proponen
las siguientes relaciones mostradas en la tabla niimero trece:

Tabla No. 13. Porcentajes propuestos para la pérdida de aire por metro lineal.

Tipo de tramo Porcentaje de pérdida
Recto 0.15-0.20 % por metro lineal
Céncavo 0.50-0.60 % por metro lineal
Convexo 0.15-0.20 % por metro lineal

12.3.10. AEREADORES CONSTRUIDOS

A continuacién se presentan algunas de las obras hidrdulicas que actualmente cuentan con
sistemas de aeracién:

Obra de toma de la presa Grand Coulee. Tiene un cono al final de la tuberia forzada que reduce
el didmetro de 2.59 a 2.36 m, y trabaja con cargas de 61.00 a 76.00 m, ver Fig. 68, afio con
afio se presentaban fuertes dafios provocados por cavitacién, en 1960 se decidié colocar el
sistema de aeracién y desde entonces no han ocurrido dafios.

Final del cono

—

Zona erosionada

Ranura de aireacién

Figura 68. Ranura de aeracién en la presa Grand Coulee, Quintela A. C., 1980.

Obra de toma de la presa Calacuccia. Esta obra disefiada para un gasto de 100.00 m3/s, con una
carga de 61.40 m, es controlada por compuertas radiales de 1.60 por 2.00 m, y fue construida
con una serie de ranuras aereadoras aguas abajo de las compuertas, ver Fig. 65, después de
8000 horas de operacién no se registraron dafios en el concreto.
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Vertedor de la presa Yellowtail. Este vertedor en ttinel estd formado por dos tramos, uno con
una inclinacién de 55° unido por medio de una curva vertical con un tramo horizontal que
fue parte de la obra de desvio. El didmetro del tinel es de 9.75 m y fue disefiado para un
gasto de 2600.00 m3/s, con una carga de 147.70 m pudiendo alcanzar velocidades de hasta
49.00 m/s.

Después de sufrir grandes dafios por cavitacién, se colocaron aereadores de 0.90 por 0.90 m,
ver Fig. 69. Es importante notar el deflector y el desnivel entre las superficies aguas arriba y
aguas abajo del mismo.

75 mm

Figura 69. Aereadores de la presa Yellowtail, Quintela A. C., 1980.

Obra de toma de la presa Mica. Esta toma estd disefiada para un gasto de 1000.00 m3/s, con una
carga de 61.00 m, ver Fig. 70. En este caso la aeracién se logré por medio de escalones o sea
por medio de grandes diferencias de nivel entre dos tramos. Se construyeron dos aereadores,
el primero después de las compuertas con un desnivel de 2.75 m y el segundo aguas debajo
de la curva vertical, con una diferencia de niveles de 4.50 m.

Vertedor de la presa Bratsk. Esta presa de concreto de 100.00 m de altura, tiene una rdpida con
pendiente de 1.00:0.80, ver Fig. 66. En el vertedor existe un aereador colocado 30.00 m aguas
abajo de la cresta, es un deflector hueco y el aire es incluido por la zona de separacién en las
pilas.
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Vertedor de la presa Nurek. Este vertedor en ttinel con didmetro de 10.00 m, fue disefiado para
un gasto de 2400.00 m?/s y el flujo puede llegar a alcanzar velocidades de 42.00 m/s, ver Fig.
67, cuenta con 8 aereadores cuya geometria se presenta en la misma figura.

Vertedor de la presa Guri. En esta presa se han incluido una serie de aereadores de diferente tipo:
rampas, escalones y combinaciones de ellos, alimentados desde las pilas de las compuertas,
o por medio de ventanas en las paredes, con lo cual se ha logrado reducir al minimo los
dafios por cavitacion que frecuentemente se presentaban.

Elev. 754.40 msnm f Toma de aire

) L

Figura 70. Sistema de aeracion en la presa Mica, Arreguin F., 1985.

Vertedor de la presa Foz de Areia. Esta presa de enrocamiento de 160.00 m de altura, tiene un
vertedor de 400.00 m de largo por 70.60 m de ancho, disefiado para descargar 11000.00 m3/s,
el cual fue protegido con tres rampas aereadoras, los resultados indican que la aeracién ha
inhibido casi totalmente a la cavitacion.

La presa San Roque, Eccher L., Siegenthaler A., 1982, tiene un vertedor disefiado para descargar
12800.00 m?3/s, el canal de descarga mide 105.00 m de ancho y 550.00 m de largo, con una
pendiente médxima de 1:4, y pueden producirse velocidades de hasta 45.00 m/s. Para evitar
erosion por cavitacion en el vertedor se construyeron tres aereadores con deflector.

Vertedor de la presa General Ramdén Corona, Trigomil, Jalisco, México. El vertedor se aloja en el
centro de la seccion gravedad, y fue disefiado para una avenida de diez mil afios de periodo
de retorno, gasto de 4 000.00 m3/s y una longitud de 75.00 m. A la elevacién 160.00 msnm de
la rapida se construy6 un aereador para evitar el riesgo de cavitacién. Este tipo de dispositivo
es el primero que se disefia y construye en México, Arreguin, 2005, ver Figuras setenta y uno
y setenta y dos.
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PRESA TRIGOMIL 2
EDO. DE JALISCO

Eje de la cortina -

Corona, Elev. 1212.30 Concreto convencional

—] 30
NAME Elev. 1209.36
CCR

NAMO Elev. 1201.40

Dispositivo aireador
en muro de encauce

Concreto convencional

DETALLE AEREADOR

Losa de concreto convencional

reforzado f'c = 200 kg/cm?

Paramento de piezas
prefabricadas

Concreto convencional

Elev. variable reforzado de f'c = 350

de 1181.76 a
1180.00

Elev. 1165.00 :l_

Galerias de inspeccién

y drenaje \
l@Concreto compactadocon
rodillo, de f'c =150 kg/cm‘b\

Elev. variable de
1140.76 a 1140.00
Elev. 1137.00 \

Membrana impermeabl DETALLE Y

concreto convencional
f'c = 150 kg/cm?

Concreto compactado,
con rodillo, de f'c = 150 kg/cm2

== 024,

Concreto convencional

Est. 0+073.77

Vilvula de mariposa de 167.6 (66”) @
Vilvula de chorro divergente de 121.90 (48”) @

r Elev. 1121.25

) ,l"’er‘ﬁl del terreno natural

Rejas
Elev. 1121.25
—l L/ T

Elev. 1125.60 Tuberfa de concreto
|_ [— de 210 mm de @ interno

R P

~
=1 = -—
= T ~—
X X X X |_ X X X X X X
Concreto convencional de f'c = 150 kg/cm?
i X X X X X X X X
i\silcai:?:b[;:ioaofoéia da Perfil probable del desplante [Est. 0+068.77

X X x \Q)i Porfido g)r(am’lico /6_$ X X * X

Figura 71. Aereador de la presa Trigomil, México, CONAGUA, 1999.

Figura 72. Aereador de la presa Trigomil, México, CONAGUA, 1999.
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Vertedor de la presa Luis Donaldo Colosio, “Huites”, Sinaloa, México. Esta estructura tiene cuatro
compuertas de 15.50 por 21.00 m, con dos canales de descarga y estd situada en la parte
izquierda de la cortina seccién gravedad, disefiada para un gasto de 22,445.00 m3/s, cuenta

con tres aereadores, ver Figs. 73 y 74, en esta tiltima puede verse el funcionamiento adecuado

de los aereadores.

Gria de pértico < Eje de la cresta Est. 0+104.797

Parapeto elev. 292.00 ﬂ icorona elev 290.75

— Muesca para compuerta radial
o Compuerta radial de 1500 de ancho
y 2100 de alto
Elev. 27050

enca
Cresta vertedora

Elev. 258.00

Galerfa No.5 nicia cubierta
[ Elev. 252.00 Est. 0+148.524

Elev. 253.9
Elev. 2500 |I n] Faja de
o1 Inyeccmn Aireador
Elev. 24320
4803
Sellod de PVC Llaves EleX, 230.0
Eje della cortina colado
Est. 0k100.00 | ;
unta construlc
Elev. 215.85 L(,alena No.4 elev. 220,
N =
I Lo !
I
’_I JLJR ' R A A"
Sellode 1
’- Sve Alineador
Elev. 188.00 . H H
" (Galeria No.3 elev. 188.00
%
N S
Capa de concreto \ W

de regulacién

4550

Acotaciones en metros

N
Galerfas /( \\

Plantilla

AREAS (ha)
2000 4000 6000 8000 10000 12000
300 [AME Elev. P90 (4568 Mm| i =
NAME Elev/[270 (2908 M)
T— — § Cresta yertedora
Capacidades ———" Elev.258 (2150 Mm’
250 / =
/ 2 NAMINO Elev. 215 (500 Mm?)
/] - | Umbral de lh toma
200 -
[ Areas L Elev. 90 (40 MmT |
150
0 1000 2000 3000 4000 5000 6000

CAPACIDADES (Mm?)

GRAFICA DE AREAS Y CAPACIDADES

.5.1

Fondo de la cubierta

est 0 + 286.04 Termina cubeta

| «— [Est. 0+331.63

Corona de muros

| Corona de muros "c”l 1
: [Elev. 178.300 |

Labio deflector

i elev. 170 000

S0~ Elev. 163

.

S Flev. 162.00p1, ntilla de saligla
Aireador - T Elev. 160.00

1200

IElev‘ 142.00

SECCION LONGITUDINAL DEL VERTEDOR

Figura 73. Seccion longitudinal del vertedor de la presa Luis Donaldo Colosio,
obsérvense los tres aereadores, CONAGUA, 1999.
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Figura 75. Aereadores de la presa Aguamilpa.

Vertedor del P. H. Aguamilpa, Nayarit, México. La presa Aguamilpa, ubicada sobre el rio
Santiago, tiene un vertedor con seis compuertas de 12.00 por 19.00 m, con dos canales de
descarga, para un gasto de 14 936 m?3/s, estd provisto con un aereador a 48.00 m del cimacio,

ver Figura setenta y cinco.
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Figura 76. Aereador de la presa Corral de Palmas en el Estado de Nuevo Leén.

Vertedor de la presa Corral de Palmas, Nuevo Leén, México. Esta presa construida para controlar
las avenidas del rio Santa Catarina que afectan a la ciudad de Monterrey, tiene un vertedor
de cresta libre con longitud de 80.00 m, disefiado para un gasto de 2 660 m3/s, provisto de un
aereador a 48.00 m del cimacio, ver Figura setenta y seis.
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Figura 77. Aereadores de la P.H. el Cajén, CFE, 2005.

P. H. El Cajon, Nayarit, México. El proyecto hidroeléctrico el Cajén, construido sobre el rio
Santiago, Nayarit, tiene un vertedor disefiado para un gasto de 14 864 m3/s, cuenta con cinco
aereadores que se ubican a cada 100 m, el primero de ellos a 242 m de la cresta vertedora,
estdn constituidos por un escalén deflector y una rampa, a todo lo ancho de los canales, ver
Figura setenta y siete.

12.3.11. COMPORTAMIENTO DEL AIRE DESPUES DE UN AEREADOR

Para conocer el comportamiento de la concentracién de aire en el sentido del eje del conducto, es
necesario establecer relaciones que incluyan entre otras variables a la distancia x; y el gasto de aire g,
inducido por el aereador. Una forma de atacar este problema es resolver la ecuacién de difusion.

Carshaw y Jaeger, 1947, propusieron una solucién para la ecuaciéon de difusién, para calcular la
distribucién de concentracién o temperatura aguas abajo de una linea fuente dada, esta solucién es la
siguiente:

u,
exp| o2 (60)

Ud/x® + 1/
e .ov.)= 2;];) N ) .

donde:

C(xe ,ye), Concentracién en el punto (x,, v, ).
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D_, Coeficiente de difusion.

K, , Funcién modificada de Bessel de segunda clase y orden cero.
U, Velocidad del agua.

U, , Velocidad del agua en la componente horizontal.

Ademads K (x,) se define ast:
6

XX X,
K, (xe) = —{Zn(x/2)+ye}lo (xe)+2—2+m(1+1/2)+W)(1+1/2+1/3)+... 61)
donde:

Ye, Constante de Euler y vale 0.5772156.
I,, Funcién modificada de Bessel de primera especie y orden cero, definida de la siguiente

manera: , \ )
X X X
Io(x€)=+—g+ ~— +  t...
(22 ()4 (23)(#)6%) (62)

Como en este caso en particular interesa conocer la concentracion de aire cerca de la plantilla,
es decir los valores i /x son pequefios, la ecuacion 60 puede transformarse de acuerdo con
Hinze, J.O., 1975, como se muestra a continuacién:

cley) - ——exp _uy
RN T 4D x, (63
l_l 2
dado que cuando, y,— 0,exp | - 4Dy ¢ | = 1 entonces la ecuacion 63 se reduce a:
x
4.
C (xe, ye) = — 64
2\nD U, (4
despejando D :
2
D, = # (65)
4re U,

Para calcular los coeficientes de difusién se hicieron mediciones en la instalacion de alta
velocidad, con el equipo y en la forma que se indicé anteriormente.

Con las mediciones hechas y con el auxilio de la ecuacién 65 se obtuvieron los coeficientes de
difusién D_, en la Fig. 78, se presenta la relacién x,/y, — D_ /g, donde x, es la distancia del
aereador a la zona de interés, e y, es el tirante para el flujo teérico no aereado. En este caso
D, eq, aumenta con x_/y, .
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_
.
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X1y,

0.001
0.00

Figura 78. Relacién x,/y,— D_/ q, para el canal de alta velocidad, Arreguin F., 1985.

12.3.12. METODO PROPUESTO POR ARREGUIN F., 1985
Para conocer la concentracion de aire "c" cerca de la plantilla a diferentes distancias del
aereador se propone el siguiente método:
1. Calcular el perfil teérico del agua sin aire incluido.

2. Obtener la velocidad ~ y la relacién x /yg.
3. Con el auxilio de la Fig. 78 obtener D, oq, .

4. Calcular g =Q ob.

6. Con la ecuacién 64 calcular la concentracion c en la seccién de interés, considerando que

5. Obtener D_.
D, es funcién de x,, y por lo tanto es necesario calcularlo en cada estacion.
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Si lo que interesa es calcular la distancia entre aereadores, se debe aplicar el método hasta
encontrar la concentracién prefijada para proteger la obra.

Ejemplo 9. Revisar la separacion de los aereadores de las siguientes presas, utilizando el
método de Arreguin F.

a) La PH. Foz de Areia, Brasil, Pinto S., Neidert S. H.,1982.
b) La PH. Guri, Venezuela, Marcano, Castillejo, 1984.
¢) Un modelo de la Presa San Roque, Eccher L., Siegenthaler A., 1982.

Para el caso de la presa Foz de Areia se obtuvieron las concentraciones a partir de los
aereadores. En la Fig. 79, puede observarse que de acuerdo al método propuesto para un gasto
de 3300.00 m3/s la distancia entre el primer y segundo aereador estd totalmente protegida,
pues a este dltimo llega una concentracion mayor del 2.00%, la distancia entre el segundo y
tercer aereador, y entre éste y la cubeta deflectora, tendrian algunos problemas de cavitaciéon
en los dltimos metros.

Primer aireador Segundo aireador Tercer aireador
Q, =730.00m3/s Q, =941.00m?/s Q, =972.00m?/s
10.00 1 !
| |
| |
| |
| |
¢ (ppm) L\ |
0.50 | |
| | \
| |
\ | | \
| A\ |
196.70 \ }
| |
0.00 ! ‘289.70
122.40 160.00 200.00 240.00 280.00 320.00 359.40
x, (m)

Figura 79. Concentraciones de aire c contra distancia a partir de los aereadores. Presa Foz de Areia,
Brasil. Q = 3300.00 m3/s, Arreguin F., 1985.

Para la presa Guri se obtuvo la variacién de la concentracién, para aereadores con diferente
angulo de deflector, ver Fig. 80, en esta puede observarse ademds, como ya se habia anotado
la influencia de dicho dngulo sobre la cantidad de aire incluido.

En el caso de la presa San Roque se hicieron mediciones de concentracién de aire en modelo,
estos son comparados con los obtenidos aplicando el método propuesto, ver Fig. 81. Como
puede notarse en este caso la coincidencia no es muy buena, sin embargo son dudosas las
mediciones reportadas, pues existen zonas donde la concentracién se incrementa sin razén
aparente.
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0.90

\ I, =075m
\ \ Q, =84434m?/s
0.80 I
Q,=587.02m3/s
t=17.01°
0.70 \ \
0.60 \
\\ T =040 m
0.50 Q,, =802.90 m3/s
¢ (ppm) ‘Qa =83.58m?/s
=8.922
0.40 T \\
0.30 \\ \
0.20 N
Colocacion del aireador \
0.10
0.00

0.00 10.00 20.00 30.00 40.00 50.00 60.00 70.00 80.00
x, (m)
Figura 80. Concentraciones para aereadores con diferente altura de rampa en el vertedor de la presa
Guri, Venezuela, Arreguin F., 1985.

donde: T, Angul de la rampa con la horizontal ( ©)

0.90 V=2830m/s
F,=7.40
0.80

\\ Q,y = 12658 m3/s
_ 3
070 Q,=641m3/s
Concentraciones medidas
en San Roque

0.60 \ /\
¢ (ppm
(ppm) 0,50 \ \
040 Concentraciones obtenidas
- con el método propuesto
AN
T—LN\_
0.20 \

0.10 N
0.05

10.00 15.00 20.00 25.00 30.00 35.00
x, (m)
Figura 81. Comparacion de las mediciones hechas en el modelo de la presa San Roque y las obtenidas
con el método propuesto, Arreguin F., 1985.

12.3.13. PERFIL DEL CONDUCTO Y BORDE LIBRE

El perfil longitudinal del conducto de descarga en el caso de un canal a cielo abierto debe
adaptarse a las condiciones geoldgicas y topograficas del sitio. Se recomienda que siempre
se haga en corte y de ser posible sobre roca sana. Su perfil se traza con tramos rectos unidos
por medio de curvas verticales. Cuando sean necesarias las curvas verticales convexas, éstas
deben ser bastante tendidas para evitar presiones negativas en la plantilla y la separacién
del flujo. Para que no se presente separacion en la plantilla de la curva, ésta debe seguir la
ecuacion de la trayectoria de un chorro inclinado:

106 Disefio hidrdulico de vertedores



2
X

6(dc+ hc) cos’a (66)

y=x tana+

donde:

d.+ hc, Energfa especifica del escurrimiento al principio de la curva.

x., Y, , Coordenadas de la curva referida a un sistema cartesiano con origen en el
inicio de la curva y el eje Y dirigido hacia abajo.

a, Angulo de la plantilla del canal al inicio de la curva.

En las curvas verticales concavas se recomienda que la plantilla del conducto se defina por
medio de un arco circular con radio R, lo suficientemente grande para reducir las fuerzas
dindmicas que producen presiones positivas altas sobre la plantilla. El radio R debe ser el
valor mds grande de:

R =0.215 d.V? 67)
R>10d. (68)
donde:

d., Tirante del flujo a la entrada de la curva.
V., Velocidad del flujo a la entrada de la curva.
+, Radio de curvatura.

Ademads se recomienda que la liga entre el pie del cimacio y el canal de descarga sea una
curva circular con un radio no menor de cinco veces el tirante, y que la plantilla del codo
vertical entre la rama inclinada y horizontal de un ttnel de descarga no tenga un radio
menor que 2.5 veces el didmetro del conducto.

Finalmente en el disefio del canal de descarga deberd considerarse un bordo libre (BL), que
de acuerdo al USBR, puede calcularse con la ecuacion:

BL =0.60+0.037V 43 (69)

donde:
BL, Bordo libre (m).
+, Tirante hidrdulico (m).
+, Velocidad del agua (m/s).

Es recomendable también evitar curvas horizontales en estos casos, pues los flujos de alta
velocidad provocarian trayectorias helicoidales en el flujo.

Si el conducto de descarga es un ttnel, se disefiard para trabajar parcialmente lleno en toda
su longitud, por lo tanto, su pendiente debe garantizar que el drea hidrdulica méxima sea el
75 % del darea total del ttnel.
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Ejemplo 10. Calcular el perfil del agua para el canal de descarga mostrado en la Fig.
82. Se tiene un gasto de disefio de Q =5000.00 m>/s. La seccién del canal es trapecial
con una base b = 43.40 m y taludes 0.25:1.00. El coeficiente de rugosidad de Manning
es n = 0.014. El cimacio fue disefiado con el criterio de USACE, con talud aguas arriba
vertical. El tirante d, en la estacién 164.00 es 5.964 m.

Elev. 526.00 mnsm
Elev. 521.00 mnsm P, (131.43, 500.00)

P, (134.36, 499.73)

Caracteristicas de
la curva vertical

Elev. 497.00 mnsm

R =600.23m Caracteristicas de
Desnivel =74.16 m 15 cybeta
o =14° R =600.00m

~34.2°
* X

P = (293.36, 467.36)

T toria del
P, (624.43, 437.26) df;};fg oria de

\
|
\
|
\
|
\
| P, (600.00, 445.00)
\

\ \ \ | | \ \ |
142.00 ‘184.42‘ 256.52 ‘343.36 ‘ 443.36‘ 543.36 624.43| 660.00

164.00  219.50 293.36 393.36 493.36 593.38 624.22

Estacién (m)
Figura 82. Datos del Ejemplo No.10.

Solucidn:

EL cédlculo del perfil del agua se realiz6 a partir de la estacién 164.00, haciendo las correcciones
por curvatura, en los tramos comprendidos entre las estaciones 164.00 a 256.52 y 642.22 a
660.00, como se aprecia en la Fig. 82, el cdlculo se presenta en la Tabla ntimero catorce.
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Ejemplo 11. Calcule el bordo libre de la estructura hidraulica del Ejemplo No. 10.

Solucion:

Se aplica la ecuacién 69, y los valores obtenidos se ajustan de tal manera que la unién de

los mismos sea una linea paralela a la plantilla del canal. Los resultados de éste calculo se

presentan en la Tabla nimero quince.

Tabla No. 15 Calculo del bordo libre para el canal de descarga del Ejemplo No. 10.

Estacién d 14 Bordo libre

(m) (m) (m/s) (m)
164.00 5.96 18.68 1.85
184.42 5.08 22.05 2.00
219.50 4.30 26.15 217
256.20 4.16 27.03 2.21
293.36 4.04 2790 2.24
343.36 3.87 29.16 2.29
393.36 3.75 30.11 2.33
443.36 3.64 30.97 2.36
493.36 3.56 31.76 2.39
543.36 3.48 3247 242
593.36 3.41 33.11 2.45
624.43 3.39 33.30 245
642.22 3.37 33.51 2.46
660.00 3.66 30.84 2.36

Ejemplo 12. Calcular el perfil del agua de un conducto de descarga en tiinel de herradura
con las caracteristicas geométricas mostradas en la Fig. 83. El gasto de disefio es
Q,=3000.00 m3/s y una carga de disefio de H =21 m. Considere un coeficiente de Manning

de n = 0.014 correspondiente al concreto.

Elev. 154.0
Elev. 148.9
Elev. 139.9

Elevacion (msnm)

Cadenamiento (km)

R=250m
AN

—==—————> FElev. 60.3

0+96.0

0+118.8

0+172.2
0+189.2
0+207.5
0+223.5

Figura

=<1

0+301.5

0+490.8

3. Datos del Ejemplo No. 12.

0+552.1

0+593.9
0+596.0
0+616.0
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Solucion:

Como se habifa indicado se recomienda que los tdneles en este tipo de obra funcionen
parcialmente llenos, con una relacién:

d

—=0.75 7

D (70)
donde:

D, didmetro de la tuberia o del tinel (m).

Para obtener el didmetro del tinel se puede calcular el tirante al inicio del ttinel con seccién
constante, esto es donde inicia la primera curva vertical, ver la Fig. 83. Se puede aplicar la
ecuacion de la energia entre el embalse y la estacion 0+172.2. Se supone ademads que las
pérdidas de energia son del orden del 15 % de la energia total. La ecuacién de la energia

puede plantearse ast:
2

_ Q,
E-d+coso¢+2gA2 71)

donde:
E, Energia total (m)
A, Area de la seccién del tubo (m?2)

sustituyendo valores se obtiene:

(3000.00)°

(175.00-8630)(0:85) =0 75D + 0

(3000.00)’

75.395=0.75D +
19.62 A

Resolviendo por aproximaciones sucesivas esta ecuacion, se encuentra que para un didmetro
de 11 m se obtiene un tirante de 8.2 m, se propone entonces el didmetro de 9.00 m y la
relacién de llenado:

4 =0.75
D

Por lo tanto se acepta un didmetro D =11.00 m.

El cdlculo del perfil del agua a partir de la estaciéon 172.20, haciendo las correcciones
por curvatura, se presenta en la Tabla 16, en las cuales se obtiene el valor del tirante por
iteraciones para cumplir que H f=H ', donde H | es el tirante hidrdulico final y H f' es el
tirante hidrdulico parcial.

Nota: La seccién geométrica de la estructura terminal es rectangular, ademads de que en la
dltima seccién se propone un ancho de plantilla de 11.00 m.
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Al igual que en el Ejemplo 10, la columna H f' yH f tendran que ser del mismo orden de
magnitud para garantizar una eleccién correcta en los tirantes.

Ejemplo 13. Analizar la posibilidad de cavitacién en el piso del tiinel del Ejemplo No.
12.

Solucion:

Se empleard el método propuesto por Echdvez G., 1979. Para hacer la descripcién del mismo,
se utilizard la Tabla niimero diecisiete.

Tabla No. 17. indices de cavitacién en el fondo del tinel del Ejemplo No. 12.

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
X, h, hpi dv2/2gR hp wIf | Vi \/@ V22 8hv) (hv ot Oy,
(m) (m) (m) - (m) - - (m) - -

17220 | 10535 | 1663 211 18.74 | 28700.00 0.35 12.95 220 | 167
18920 | 11105 | 864 5.57 1421 | 31533.33 0.35 13.42 178 | 136
20750 | 11754 | 784 6.58 1442 | 3458333 0.34 13.98 173 | 131
22350 | 11939 | 768 6.82 145 | 37250.00 0.34 14.01 173 | 132
30150 | 11948 | 718 718 | 50250.00 0.33 13.30 127 | 097
40980 | 12099 | 7.25 725 | 68300.00 0.33 12.79 133 | 101
55210 | 12166 | 745 745 | 92016.67 0.32 12.24 141 | 107
59390 | 12763 | 653 14.03 2056 | 9898333 0.32 12.69 239 | 182
596.00 | 1271 6.6 13.88 2048 | 99333.33 0.32 12.63 239 | 182
61600 | 122.36 | 7.35 12.46 19.81 | 102666.67 0.31 12.09 245 | 186

A continuacioén se explicardn cada una de las columnas.
Columna 1. x_. Estaciones tomadas para el Ejemplo de la Tabla No. 16.

Columna 2. h,. Caida vertical, medida desde la superficie libre del agua en el vaso a la
superficie libre del agua en la estacién analizada.

Columna 3. hpi. Proyeccién vertical de d tomado para el ejemplo de la Tabla No. 16.

Columna 4. dV 2/2¢R. Correccién de la presiéon por curvatura. Valores tomados de célculos
anteriores.

Columna 5. hp . Carga de presiéon. Obtenida como la suma de las columnas 3 y 4.

Columna 6. x, / f. La rugosidad f, puede obtenerse en funcién del coeficiente de rugosidad de
Manning n. Para este ejemplo f = 6 mm.

Columna 7. V., 2 gh, - Esta relacion se obtiene con la ecuacion 37:
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Columna 8.. Se obtiene elevando al cuadrado el valor de la columna 7, y multiplicando
por 1, de la columna dos.

Columna 9. 0, Es el indice de cavitacion o niimero de Thoma. Se obtiene restando el
valor de hp calculado en la columna 5, la carga de vaporizacién, que en este caso vale

hv = - 9.75 m, para otras temperaturas ver Fig. 53, y dividiendo entre la columna ocho.

Columna 10. 0, . Es un valor del indice de cavitacién corregido para tomar en cuenta el
aumento de velocidad por curvatura (ver ecuacién 38).

Conclusiones.
El indice de cavitacién incipiente vale:
ParaO<f <5 mm:

Superficie con acabado de concreto: 6,; = 1.30
Superficie con acabado de cimbra: 5,; = 1.80

Para155f<10mm:

Superficie con acabado de concreto: o,, =1.50
Superficie con acabo de cimbra: ¢ =2.20

Para nuestro caso con f = 6 mm, se tiene o,=150.

Entonces en la tabla puede notarse que entre las estaciones 189.20 a la 552.10 existe
riesgo de cavitacion.

12.4 Problemas Propuestos
1. Calcular el coeficiente de descarga de un vertedor con una carga de disefio H = 5.00 m y
una profundidad de llegada P = 6.65 m, sabiendo que la carga real sobre el vertedor H,

=4.00 m. El talud del paramento aguas arriba es 2:3. Use el criterio del USACE.

2. Utilizando los datos anteriores, calcular el coeficiente de descarga. Use el criterio del
USBR.

3. Calcularlalongitud efectiva de un vertedor cuya carga de disefio H, = 5.00 m, su longitud
de cresta L = 100.00 m y 10 pilas tipo 1, la carga de andlisis es H, = 4.00 m.

4. Utilizando los datos anteriores, excepto L, calcular la longitud total, L, =90.00 m.

5. Calcular el coeficiente de descarga para un vertedor colocado en un canal rectangular
de 21.40 m, con una longitud de cresta de las mismas dimensiones. El cimacio tiene
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una profundidad de llegada de 7.00 m y deberd descargar un gasto Q = 300.00 m?/s, ver

Figura ochenta y cuatro.

La carga h en la seccion 1, es de 3.00 m, aguas abajo del vertedor del canal serd excavado
en tierra con un factor de rugosidad n = 0.025 y una pendiente de S = 0.0005. Las
pérdidas por cortante sobre el cimacio se consideran: hfz (0.1)(V2/2g). La carga de proyecto

H_ = 6.00 m. Use el criterio del USBR.

6) Calcular la curva elevaciones-gastos de un vertedor con las caracteristicas siguientes:

P=7.00m

=== === === ==
1

Figura 84. Datos del Ejemplo 5.

Gasto de disefio: Q, = 5000.00 m?/s

Carga de disefio: H, = 18.00 m

Paramento aguas arriba: vertical

Elevacion de la cresta: 400.00 msnm

Elevacion del piso del canal de llegada: 395.00 msnm
Pendiente de la rdpida S = 0.45

Pilas:

Ntmero =4

Ancho = 6.00 m

Longitud = 31.50 m

Altura maxima a partir del piso del canal de llegada = 28.00 m
Longitud de la nariz 7.20 m con una inclinacién hacia delante de 9°
Nariz redondeada Tipo 2

Ademas se considera K =0

JQ’VH/%/ === === === === %'%'iﬁ ===k

BRI
3

TR

7) Disefiar un vertedor con cimacio sin control para descargas 5000.00 m?/s. El tirante del
agua en la entrada del canal de acceso es de 15.00 m. Debido a condiciones geolégicas
y topograficas se ha establecido que la profundidad de llegada P debe ser 5.00 m. La

longitud del canal de acceso es de 200.00 m con seccién rectangular y con un coeficiente
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8)

de Manning n = 0.025, para garantizar su estabilidad el cimacio debe tener un talud 1:1.
La pendiente de la rdpida es de 0.90.

Sobre la cresta se construird un puente y por razones de tipo estructural las pilas deberan
ser tipo 2 y medir 4.00 m de ancho, los claros del puente no deben ser mayores de 10.00 m.
Los aleros de los estribos serdn de enrocamiento, se construird una rapida con pendiente
S, = 045 de 250.00 m de longitud, lo cual implica que no hay efecto de ahogamiento.
Tomar H,/H =1.

Con los datos del Ejemplo No. 3, calcular el coeficiente de descarga para un
vertedor, variando el valor de la carga de disefio H, = 8.00 m y el gasto de disefio
Q, =500.00 m? / s.

Nota: Recordar que los resultados o valores obtenidos no pueden ser
extrapolados en las grdficas correspondientes. Use el criterio del USBR.

Determinar la elevacién de la cresta de un vertedor, si L,= 84.00 m. El gasto de
disefio vale Q = 6500.00 m?/s, la superficie libre del agua para el gasto de disefo
no debe sobrepasar la elevaciéon 953.00 msnm y la elevacion del piso del canal de
llegada es 900.00 msnm. Sobre la cresta se encuentran 7 pilas tipo 2, con un ancho
de 4.00 m. La carga de disefio H = 5.00 m, y la carga actuante H, = 4.00 m.
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1 3 ESTRUCTURAS TERMINALES

Como su nombre lo indica son la tltima parte de los vertedores y su funcién es depositar el
flujo en el rio aguas abajo de la cortina.

Se pueden presentar dos casos: que la combinacién de condiciones geoldgicas del lecho del
rio sean suficientes para disipar la energia del agua del vertedor, en tal caso la estructura
terminal serd una cubeta de lanzamiento, salto de esqui, deflector terminal o trampolin.
Cuando las condiciones del lecho del rio no sean propicias deberd disiparse la energia del
agua y puede usarse una cubeta disipadora o un tanque amortiguador, aunque muchas
veces es suficiente el resalto hidrdulico que se forma aguas abajo del vertedor.

13.1. SALTOS DE ESQUI

Con estas estructuras se pretende que el agua salga como un chorro libre y se proyecte lejos
de la presa para evitar que la socavacion pudiera dafiar a la obra en general.

La trayectoria del chorro de descarga puede calcularse con la ecuacién:

2

X

3.6(d +h )cos2 7))

y,=x tan &- (72)

donde:

x;, y; , Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el labio de la cubeta.
D, Angulo que forma el labio de la cubeta con la horizontal, en grados.

+ Tirante a la salida.

h., Carga de velocidad a la salida de la cubeta.

Se recomienda que el dngulo de salida @ no sea mayor de 30°. Ademads con objeto de evitar
fuertes presiones en la plantilla, los radios de la cubeta deben ser grandes, se sugieren las
siguientes condiciones:

R,=5d (73)

R,=0.043dV* (74)
donde: )

R, , Radio de la cubeta deflectora (m).
+, Tirante a la salida en (m).
Vs , Velocidad de salida en (m/s).
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La profundidad limite del pozo de socavacién se puede calcular con la ecuacién de Veronese,
1983:

ds — 1.9HTO.225q0.54 (75)
donde:
d., Profundidad méxima de socavacién abajo del nivel de aguas del remanso.

H. , Caida desde el médximo nivel del chorro hasta el nivel de remanso.
+, Gasto unitario.

13.2. CUBETAS DISIPADORAS

13.2.1. CUBETA LsA TIPO Lievi-CHERTOUSOV
Esta cubeta tiene como ventaja su extremada sencillez constructiva, ver Figura 85.

Para un gasto minimo de vertido Q,,;, , se parte de las ecuaciones siguientes:

2_‘72(,5 cos w_hs) =t —(p+hscos w)2

ght (76)

(77)

donde:

H , Diferencia entre el nivel de agua en el embalse y la cota del fondo, ver Figura 85.

hs , Tirante a la salida del deflector.

~, Elevacion del labio del deflector respecto al fondo del rio.

~, Gasto unitario del gasto minimo considerado.

+, Tirante en el rio reducido en un 10 %.

w, Angulo de salida, se recomienda 8°< w <20°

1, Coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga hasta el extremo del deflector, para
obtenerlo se puede utilizar la Figura ochenta y seis.

De estas ecuaciones se obtiene p y h..

Con el valor de p se determina la curva limite de ahogamiento para una serie de gastos en
Q. (gasto méximo de vertido) y Q. in (gasto minimo de vertido), utilizando las ecuaciones:

z%;(to cos =)=t ~(p+hcosw) -H, (2p+h.cosw) 78)
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Figura 85. Cubeta tipo Lievi-Chertousov.

§5=n\/g/2 [(\/Hd—hs)+(\/Hd— H, )] (79)

H = (Hd[anHd—(Hd/q)z sen’ w/g])y2

(80)
donde:

t,

H,, Diferencia de nivel entre la superficie libre del agua en el embalse y el labio del deflector.
Tirante teérico mayor en el rio con el que se ahoga la cubeta.

H_, Carga de sustentacién al limite del chorro, con la que estard a punto de ahogarse
la cubeta.

De las ecuaciones anteriores se obtienen los valores de hi_, t

s/ 70 yHS

Si la curva de tirantes limites queda por encima de la curva de tirantes del rio, se puede

asegurar que el deflector no se ahogard y el disefio es correcto, en caso contrario se repite el
procedimiento con un dngulo w diferente, (ver figura ochenta y seis).
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Figura 86. Coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga hasta el deflector, CFE., 1970.

donde:
V.., Velocidad a la salida del deflector (m/s).

13.2.2. Cusetas 1iro USBR

Este organismo ha disefiado y probado con modelos dos tipos de cubetas, Design of Small
Dams, 1960, una lisa y otra dentada, ver Figura ochenta y siete.

Este tipo de cubetas funcionan ahogadas y se emplean cuando el tirante del agua del conducto
de descarga es demasiado grande para formar un resalto hidraulico.

Su funcionamiento hidrdulico se basa en la formacién de dos remolinos, uno sobre el
trampolin que gira en sentido antihorario, y otro un poco aguas abajo del anterior, girando
en sentido horario. El movimiento de estos remolinos en combinacién con el flujo de llegada
disipan la energia de la descarga del vertedor.

La diferencia en el funcionamiento de las dos cubetas consiste en que en el trampolin liso,
todo el flujo se dirige hacia arriba causando gran turbulencia en la superficie del agua y un
remolino de fondo con energia suficiente para erosionar el suelo aguas abajo del trampolin.
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Trampolin liso

45

0.05R,
0.125 R,

0.50 R,

<>

Trampolin estirado

Figura 87. Cubetas tipo USBR, Design of Small Dams, 1960.

donde:
R,, Radio minimo de la cubeta deflectora (m).

Por otro lado la cubeta estriada, solo parte del flujo es proyectado hacia arriba, lo cual
causa menor turbulencia en la superficie y un remolino con menor energia aguas abajo del
trampolin, causando menos problemas de erosion.

Sin embargo, la cubeta estriada tiene como problema que su funcionamiento es més sensible
a la variacidn de tirantes, si estos son pequefios los remolinos se corren hacia aguas abajo, y
si el tirante es mayor se produce un chorro ahogado. Dado que generalmente el problema de
control de los tirantes puede establecerse, se recomienda usar la cubeta dentada.

13.2.2.1. DISENO HIDRAULICO DE LA CUBETA DENTADA TIPO USBR

Se determina el nimero de Froude F, en el vertedor a la elevacion del tirante del rio aguas

abajo de la presa, ver Fig. 88. Con F, y el apoyo de la Fig. 89 se obtiene el radio minimo de

la cubeta. Se recomienda que la elevacién del labio del trampolin no sea menor que 0.10R,

respecto al fondo, asi mismo al dngulo de salida debe medir 16° aproximadamente.
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Con el valor de R , se determinan los tirantes minimos del nivel de descarga ~ . para
varios gastos con el auxilio de la Figura ochenta y nueve.

De manera similar se calcula los tirantes méximos del nivel de descarga + . Sila curva de
los tirantes del rio esta comprendida dentro de las curvas ~ -+ se considera aceptable

max min

el disefio. Las dimensiones restantes se obtienen con la misma Figura ochenta y nueve.

13.3. TANQUES AMORTIGUADORES

La funcién de los tanques amortiguadores es disipar la energia del flujo supercritico al pie
de la rdpida de descarga.

—

Figura 88. Parametros para el disefio de una cubeta tipo USBR, Design of Small Dams, 1960.

donde:
H,, Carga hidraulica del vertedor hasta aguas abajo del mismo (m).

El funcionamiento de estas estructuras se basa en el principio del resalto hidrdulico, es
decir convertir las altas velocidades del flujo supercritico en velocidades que no dafien a las
estructuras o cauce aguas abajo, provocando una pérdida de energfa.

La idea general del disefio de los tanques amortiguadores es la siguiente: a partir del gasto
de disefio Q , se puede conocer el tirante normal en el rio aguas abajo de la presa, esta
serd la elevacion del agua a la salida del tanque amortiguador. También con el gasto Q, y
un ancho supuesto en el tanque, es posible conocer el tirante hidrulico en la seccién 1 ( ¢,
) y la velocidad del agua ( V, ). Ademds se puede calcular el tirante conjugado del resalto
hidrdulico ¢,. Si se resta a ( t, ) el tirante ¢ del rio, se obtiene la elevacién del piso del tanque
amortiguador.

Sin embargo el tanque funcionard para una serie de gastos 0<Q<(Q , esto hard que el
resalto se corra hacia aguas abajo; cuando los tirantes conjugados sean mayores que los
normales en el rio, y en caso contrario, el resalto se corre hacia aguas arriba ahogando a la
rapida, perdiendo eficiencia en la disipacién de energia.
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Figura 89. Curvas para el disefio de cubetas tipo USBR, Design of Small Dams, 1960.
donde:

T;, Es el tirante con el que se corre el salto (m).
d,, Tirante del flujo en la descarga (m).
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Esto hace necesario encontrar una combinacién adecuada de las dimensiones del tanque
amortiguador, que es enlo que consiste precisamente el disefio hidrdulico de estas estructuras.

13.3.1. TANQUE RECTANGULAR TIPO ST. ANTHONY FALLS (SAF)

Este tanque estudiado en el SAF Hydraulics Laboratory, Minnesota University, es recomendable
para obras de excedencia menores, como presas derivadoras o caidas en canales donde el
ntmero de Froude oscila entre 1.70 y 17.00.

El procedimiento de cdlculo es el siguiente: se determina el tirante con la longitud L , ver
Fig. 90, el cuél se obtiene con la ecuacién:

Ly=45(y,/E"") (81)

donde:
Y, , Tirante después del salto hidrdulico (m).
F , Numero de Froude en la seccién 1.

ri’

La altura de los dientes de la rdpida es la misma que la del tirante de llegada y,, y su ancho
y separacion igual a 0.75 y .

La altura del umbral de salida hu debe ser:

h = 0.07y
la profundidad de la plantilla del tanque respecto al nivel de descarga y, es:
y, = (1.10 -F}/ 120.00)yd para1l.70<F, <5.50 (82)
y,= 0.85y para 550<F, <11.00 (83)
v, =(1.00-F2 /800.00)y, para 11.00<F, <17.00 (84)

la altura de los muros laterales debe ser; =y, /3 sobre el nivel maximo del agua descargada.

Las demds caracteristicas geométricas del tanque se presentan en la Figura 91.

13.3.2. TANQUE RecTANGULAR TIPO USBR (1)

Se recomiendan para grandes caidas en canales o presas derivadoras, cuando los niimeros
de Froude varian entre 2.50 y 4.50. Es ttil para eliminar ondas en la superficie del agua, esto
lo logra mediante los chorros que son deflectados con los dientes colocados en el tanque.
El disefio de este tipo de tanque se hace utilizando la Fig. 92 a partir del niimero de Froude
calculado.
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Figura 90. Tanque tipo Saint Antony Falls.

donde:

L., Longitud del resalto hidradulico (m).

n, , Distancia entre los bloques extremos del muro (m).

B,, Distancia entre los bloques extremos (m).

B,, Ancho total para la ubicacién de los dientes del tanque (m).
n,, Distancia entre los dientes extremos del tanque (m).

B;, Ancho total del tanque (m).

Para mejorar su eficiencia se recomienda construir los dientes del tanque mds angostos que
los indicados en la Fig. 92, ancho = 0.75 y, y fijar el nivel de la plantilla a una profundidad
respecto al nivel de descarga de 5 a 10% mayor que el conjugado tedrico.
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Tanque trapecial, media planta

Muro Lateral

L, Variable
Dientes de la répidﬁa

Dientes del tanque Umbral terminal

Dentellon

Seccién sobre centro del claro

Muro
Lateral

Alero, la pendiente
en la parte mds

alta es 1:1\ n n

/ |

% ¢ % %% 7
@ Bs;- Bi+ 2L; /D %
: ' Variab{e

Tanque trapecial Tanque rectangular

Elevacién, vista aguas abajo

Figura 91. Tanque tipo SAF, CFE, 1970.

13.3.3.TANQUE RECTANGULAR TIPO USBR (I1I)

Son recomendados para ntimeros de Froude mayores de 4.50 y velocidades de llegada
menores de 15.25 m/s. Su disefio puede hacerse siguiendo la Fig. 93. La profundidad de
la plantilla estd dada por el conjugado mayor d,.

13.3.4. TANQUE RecTANGULAR TIPO USBR (111)

Recomendable para F,, > 4.50 y velocidades mayores de 15.25 m/s. Se utilizan en presas
altas con velocidades de llegada mayores de 15.00 m/s, caidas hasta de 60.00 m y gastos
unitarios de 50.00 m?/s.

Su dimensionamiento se hace con la ayuda de Fig. 94. La plantilla del tanque debe
disefiarse de tal manera que se obtenga un ahogamiento del 5.00 % del conjugado mayor
tedrico, con un ahogamiento menor el resalto hidraulico tiende a salirse del tanque.

Ejemplo 14. Calcular la trayectoria del chorro lanzado por la cubeta deflectora cuyo
angulo que forma con la horizontal es de 30°, el tirante del agua perpendicular a la cubeta
equivale a 4.07 m y la carga de velocidad en la cubeta (/) vale 52.43 m. Ademas, el
tirante debe corregirse por la curvatura con un valor previamente calculado de 0.77 m.

Solucién:
Con los datos enunciados en el ejemplo se tiene:

¢ =30°

126 Disefio hidrdulico de vertedores



dcos®+h, +dV?/gr=407+5243 +0.77 = 57.27 m

sustituyendo estos valores en la ecuacién 72 se tiene:
2
xL

3.6(57.27) cos” 30°

y,=x, tan 30° -

2

0.58 al?
=0.58 x, -
Y " 154.63

Dientes de la rdpida

Umbral terminal

RES 200y
VBRI D

7 . A
Separacién fraccional

N w=Ancho méximo de diente = d
2d, \ 1
< M3 ~ < *

Espacio=25w

Umbral opcional

\ 2d, 1254, ¥/ A4/

con pendiente de 5° '«

Dimensiones del estanque tipo I

Numero de Froude

2.00 3.00 4.00 5.00
7.00 —~17.00
d
P
d //
s 6.00 e - 6.00
= —ZW -110 e
95} v
5.00 2 / 5.00
,§ ~ - ,//’
£ vaip
£l 4.00 A4 -4.00
= y, | >
b 2= —(/1-8F*-1)]
7 d 2 8
3.00 P B 13.00
7 Tirante minimo aguas abajo
» 00 A1 200
6.00 — 6.00
T
~|=" 5.00 - 5.00
—~
pa
4.00 Z 4.00
2.00 3.00 4.00 5.00

Numero de Froude

Figura 92. Tanque amortiguador tipo USBR I, Design of Small Dams, 1960.
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=

Bloques del canal
e descarga

d
%/’0.20}1 6 >

2 0.375 h,
Diente 0.75 h,
de la rdpida ZZLdl @ 0.75 h
L7 d
S : Talud 2:1

: ?@\Talud 1:1

Umbral terminal

N\

Diente del tanque
050 d,

< >
[ . . . I
i qarqar A qarqar A A

11

Dimensiones del estanque tipo II

400 6.00 8.00

Ntmero de Froude
10.00 12.00 14.00 16.00 18.00

24.00 24.00
A
<| 2000 d 20.00
b
E TW_1 10 pa
2| - 18.00 d, : 18.00
= A
) /1
c A
£l 1200 o Y 1 12.00
- ZEEREE S TR
8.00 7 1 1‘ RN T118.00
Talud 1:1 7 Profundidad minima
d HEEENIEEEEEEE!
4.00 r 4.00
== 200 L 2.00
= = S
s = \
0.00 [ Altura del umbral y de los dientes del tanque 0.00
el I 3.00
. e e N B ~
)4"“ EN el T \'\ T T T T
Longitud del tanque
2.00 N 2.00
4.00 6.00 8.00 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00

Numero de Froude

Figura 93. Tanque amortiguador

donde:

d,, Tirante conjugado menor (m).

d,, Tirante conjugado mayor (m).

L,, Longitud del estanque tipo I (m).
L, , Longitud del estanque tipo II (m).
h,, Altura del diente del tanque (m).
w , Ancho méximo del diente (m).

tipo USBR 11, Design of Small Dams, 1960.
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Umbral dentado
Bloques del canal de descarga

Pendiente 2:1

Dimensiones del tanque tipo III

Numeros de Froude
4.00 6.00 800 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00

A
24.00 A 124.00
/
7

g A
S 20.00 A 20.00
5 ™W s
& R 1.05 L d
v~
o= 2 ..
g 18.00 /f/d 18.00
c 4
: e S L isr2yy I
= d 2 ’ |

12.00 77 12.00

,I'/
8.00 8.00
y 4 Tirantes minimos del agua de descarga——

4.00 4.00

5.00 5.00
s 400 =" 4.00

=1
Longitud del Resalto
3.00 [TTTTTTT T 3.00

400 600 800 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00

Para ndmeros de Froude mayores de 4.5

Figura 94. Tanque amortiguador tipo USBR Ill, Design of Small Dams, 1960.

donde:
L, , Longitud del estanque tipo III (m).
TW , Tirante de agua (m).
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si el sistema de coordenadas se coloca en el labio de la cubeta deflectora se puede calcular la
trayectoria del chorro como se muestra en la Tabla dieciocho.

Tabla No. 18. Calculo de la trayectoria del chorro.

x; (m) | 10.00 | 20.00 | 30.00 | 40.00 | 50.00 | 60.00 | 70.00 | 80.00 | 90.00 | 100.00 | 110.00 | 110.30

y; (m) | 513 8.96 11.50 12.75 12.70 | 11.36 8.73 480 | -042 | -6.94 -14.74 | -15.00

Ejemplo 15. Un vertedor rectangular con 15.00 m de longitud efectiva, un coeficiente de
descarga C = 1.92 y una carga h, = 5.00 m, vierte un gasto de 322.00 m?®/s. Aguas abajo
del vertedor se construird un canal rectangular revestido de concreto, que descargara
directamente al cauce del rio. Calcular la pendiente del canal y la longitud L, donde se
producira el resalto hidraulico, ver Figura noventa y cinco.

A
= \
=5.00 m
’ N
A
P =10.00 m ,
y Y,
== === (== (== 7/‘5/ ==
1

Figura 95. Datos del Ejemplo No.15.

Solucion:

Como una primera observacion debe decirse que y, es el conjugado menor del resalto
hidrdulico y y, el conjugado mayor. Para que el resalto hidrdulico sea estable el tirante
conjugado mayor debe ser igual al tirante normal en el canal, si y,>y , el resalto se corre
hacia aguas abajo, y siy, <y _, el resalto se correrfa hacia aguas arriba.

El gasto unitario vale:

_Q_32200 51 47 mss
b 15.00
la velocidad de llegada:
__ T 2147 g a3s
“ P+h, 15.00
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la carga de velocidad:

=V_‘12 _ﬁ =0.10m
©2g 2(9.81)

Aplicando la ecuacién de la energia entre la seccién préxima a la cresta del cimacio y el pie
del vertedor, y considerando como pérdidas por cortante sobre el cimacio 0.15 V,* /2g, se

tiene:
%% V2
10.00 +5.00 +0.10=y +—+015—
b2 28
esto es lo mismo que:
2(1.15 .
1510=y, +M o bien:

28y,

(21.47)" (1.15)
28y,

cuya solucién es y, = 1.41 m

1510=y, +

la velocidad en la seccion 1 sera:

v, =4 247 1508 mys
y 141

y la carga de velocidad y la energia en la seccién 1:

_ V1528
'2¢ 2(9.81)

=11.90 m

V2
E = 2—1+yu =11.90+1.41=13.31 m
8

el nimero de Froude en 1 vale:

oV, 1528
T sy, (Jos1(141)

el tirante conjugado mayor vale:

y, = %(Jnsaf —1) _ % (\/ 1+8(4.112)—1) _7.49m

=411
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y la velocidad, carga de velocidad y energfa en la seccién 2 seran:

= ="""2-287m/s

oy, 749 /
2 2

2=V—2= 287 _042m
2¢  2(9.81)

2
E =V—2+y =042+749 =791 m
2 29 d

la pérdida de energia en el resalto vale:
Ah=E -E, =1331-791=540 m

el tirante normal en el canal aguas abajo del vertedor para que el resalto no se corra debe
valer:

y, =y,=749m
A=by=15.00(7.49) =112.35 m’

P=b+2y=1500+2(7.49) =29.98 m

R, = (3.75) **~ 241 dela férmula de Manning puede calcularse la pendiente del canal:

2 2

On 322.00(0.015)

%" (AR = | | Tizss(zarp | O
} 35(2.

para calcular la longitud L, donde se presenta el resalto se emplea la Fig. 90 obteniéndose:

Lo_s81
Yy

entonces la distancia L s vale:

L=(5.81)(7.49)=43.52 m

132 Disero hidraulico de vertedores



Ejemplo 16. Un vertedor como el que se muestra en la Fig. 96, tiene una descarga maxima
de 400.00 m3/s, una longitud efectiva L, = 20.00 m y las caracteristicas geométricas

mostradas. Los niveles del agua abajo del vertedor para diferentes descargas se muestran
también en la figura.

Disefie un trampolin estriado ahogado.

Elevacion de la cresta
640.00 msnm

ka

Elev. 634.95 msnm para Q =400 m?/s
N\__Elev. 633.88 msnm para Q =300 m*/s | Njveles del rfo
Elevacion del \Elev. 632.37 msnm para Q =200 m*/s
lecho del rio :
625.00 msnm
T IS
2 FETETTED
1
Figura 96. Datos del Ejemplo No.16.
Solucidn:

En la Tabla No. 19 se muestran los pardmetros hidrdulicos para cada descarga:

Tabla No. 19. Parametros hidraulicos para diferentes descargas.

0 ) ®) @) @) (6) @) ®) ©) (10) (11)

Q, q H, | Elev.Vaso | Elev.Rio H, h,, V, d, F, d,+h,
m3/s m?2/s m msnm msnm m m m/s m - m
400.00 20.00 4.80 644.80 634.94 9.86 9.86 13.91 1.44 3.70 11.30
300.00 15.00 3.96 643.96 633.88 10.08 10.08 14.06 1.07 4.34 11.15
200.00 10.00 3.03 643.03 632.37 10.66 10.66 14.46 0.69 5.56 11.35

A continuacién se describen las columnas de la tabla de célculo.
Columna 1. Q,. Gastos de descarga.
Columna 2. q. Gastos unitarios. Calculados como: g = Q /b.

Columna 3. H, Carga sobre el vertedor: H, = (q /C )2/3. En este ejemplo se consider6
C =1.90.

Columna 4. Elev. Vaso. Elevacion del vaso calculado como: Elev. Vaso = Elev. Cresta +
H.

e
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Columna 5. Elev. Rio. Elevacién del agua en el rio para cada descarga.

Columna 6. H,. Carga para cada gasto H, = Elev. Vaso - Elev. Rio.

Columna 7. h,. Carga de velocidad en el nivel de descarga, despreciando pérdidas.
Columna 8. V,. Velocidad del flujo al nivel de descarga: V, = \/ZgTw .

Columna 9. d,. Tirante del agua al nivel de descarga: .

Columna 10. F,. Ntimero de Froude al nivel de descarga: F, = Vt@ .

Columna 11. d, + h,,. Energia especifica del agua al nivel de descarga.

El radio minimo del trampolin se determina con el nimero de Froude al nivel del agua de
descarga para Q, = 400.00 m®/s. F,=3.70, usando la Fig. 89, se obtiene:
R,
- =0.48
d, +

2g

entonces:

R, = (1.44+9.86) (0.48) = 542 m

En este caso se supone que el cauce tiene pendiente hacia arriba, es decir se tiene un caso 1
en la Fig. 89, de la cual con el nimero de Froude 3.70 y R / (d + V22 g) =0.48 se obtiene:

T

max

- 7.00d, = 7.0 (1.44) = 10.08 m

T . =56d =56(.44) = 8.06m

min

el tirante promedio sera:
T,.,=907m

el fondo del trampolin estard colocado a la elevacién:

634.95 - 9.07 = 625.88 m

es necesario revisar el comportamiento para otras descargas con el radio R ; = 542 m.

Para g =15.00 m?/s, se tiene F,=4.34, y con la Fig. 89 se obtiene:

R =0.42
d;(vt2 /Zg)

R, = (1.07+10.08) (0.42) = 4.68 m
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Este radio es menor que el calculado anteriormente de 5.42, por lo tanto se sigue considerando
vdlido el obtenido anteriormente.

Rd

5.424
Para un ntimero de Froude igual a 4.34 y T
t ot

= =0.486
11.15

se tiene:

T, .. =10.00 d,=10.00 (1.07) = 10.70 m
T,. =690d, =690 (1.07)= 7.38 m

si se hace la diferencia: Elev. Rio - Elev. Fondo Tramp = 633.88 - 625.00 = 8.81 m.

Se puede garantizar buen funcionamiento hidrgulico para los tirantes de g = 10.00 m?/s,
obteniéndose los siguientes resultados.

F =556

R
i -0.30
d+h,

R,=11.35 (0.30) =341 m
R, 542

d

d+h, 1135

T, .:9.00 d,=9.00 (0.69) = 6.21 m
T, .:8.70 d,=8.70 (0.69) = 6.00 m

Puede notarse que el valor de R, propuesto inicialmente es aceptable. Como una medida de
seguridad puede tomarse un radio mayor, por ejemplo:

Rd =6.00 m.

El disefio final se presenta en la Figura 97.

45°

0.175
.30

3.000 m

Trampolin estriado

Figura 97. Diseiio final de la cubeta dentada.
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Ejemplo 17. Disefiar un tanque amortiguador para la estructura mostrada en la Fig. 98 si
se tiene Q_ = 6500.00 m?/s y un ancho b = 84.00 m.

Elevacion: 974.23 msnm

=

53.00 m| Elevacion: 921.93 msnm

Elevacién del lecho del rio:
625.00 msnm

Figura 98. Datos para el Ejemplo No. 17.

Solucion:

El gasto unitario vale:

la velocidad al pie del vertedor valdra:

V, =2gh = [2(9.81)(53.00) =32.25 m/s

el tirante y el nimero de Froude en la misma seccién valen:

el conjugado mayor se puede calcular con la siguiente ecuacion:

d, =%(«/1+8Fr12 -1) ~21.40 m

la elevacion de la plantilla del tanque se ubicara ast:

Elev. Plant. = Elev. Rio - d, = 921.93 - 21.40 = 900.53 msnm

Como se tiene un ntimero de Froude de llegada F,,= 6.65 > 4.50, y una velocidad de 32.25 m/s
es necesario disefiar un tanque USBR Tipo IIL
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De la Fig. 94 se tiene que con Fr = 6.65 se obtiene:

Ly _Lu_ggo

d, Y,

la longitud del tanque ser4:
L, =410 (21.40) (1.05) =92.13 m

Notese que el tirante se ha incrementado en un 5 % como una medida de seguridad. El
disefio final del tanque se muestra en la Figura noventa y nueve.

Umbral dentado
Bloques del canal de descarga 0.43 m

Diente de la rdpida

Figura 99. Diseiio final del tanque amortiguador tipo USBR III.
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14

VERTEDORES DE CAIDA LIBRE

Este tipo de vertedores se emplea en presas de arco o de contrafuertes pequefias o
en caidas de canales también de pequefia dimensién, debido a que las caracteristicas
geométricas de estas cortinas son poco propicias para construir un conducto de descarga.
En general si la roca de cimentacion es resistente a la erosién, puede proyectarse la caida
desde la cresta del cimacio hasta el lecho del rio, en caso contrario debe construirse
algin tanque amortiguador para disipar la energia del chorro.

Asf, el problema de los vertedores de caida libre se reduce al disefio de la seccién de
control y al del tanque amortiguador. El disefio de secciones de control ya se estudi6 en
este mismo capitulo, sélo debe agregarse que se debe considerar una adecuada aeracién
debajo de la ldmina vertiente para evitar su abatimiento por la reduccién de presién
debajo de ella.

El disefio del tanque amortiguador se hace en base a dos variables, la distancia de caida y el

gasto unitario q. Estas variables pueden relacionarse para formar un pardmetro adimensional:
2

= g
D=—— (85)
gy’

llamado ntimero de caida, y el cual el USBR ha desarrollado criterios de disefio para tanques

amortiguadores.

TANQUE PARA RESALTO HIDRAULICO. EL PROCEDIMIENTO DE DISENO ES EL SIGUIENTE:

El apoyo bésico es la Fig.100, en la cual se definen también las variables del problema. Para
disefiar un tanque de este tipo se procede asf:

a) En un primer tanteo se supone una altura de caida y. Esto se logra si se calcula el tirante
conjugado mayor del resalto en el tanque y se fija el nivel del piso del tanque.

b) Con “ i7" se calcula el ntimero de caida +, y con este valor se entra a la Fig. 100, con la
cual puede calcularse el tirante conjugado mayor del resalto, se fija un nuevo nivel del
piso del tanque amortiguador, se calcula nuevamente ¥, y se repite el proceso hasta que
no hay variaciones apreciables en el conjugado mayor.
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Figura. 100. Ayudas de disefio para tanques en vertedores de caida libre, Design of Small Dams, 1960.

donde:

L,, Longitud horizontal de la caida del agua (m).

h,, Carga hidraulica total a la entrada del tanque (m).

9

Como recomendaciones adicionales se dan las siguientes:

Con el ntimero de caida seleccionado se calculan el conjugado menor y su correspondiente
nimero de Froude con la ayuda de la Fig. 100. A partir de estos valores puede optarse
si se usa un tanque USBR II 6 III, el cual se combina con el disefio inicial del tanque
amortiguador.

longitud minima del estanque (L, ):

L

w=L,*Linsm

mi

(86)

Vertedores de caida libre
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distancia de los bloques a la cima de la cresta (L, ):

Ly =L, +0.80d, (87)

altura de los bloques (1" ):
h’'=1.504, (88)

TANQUES DE BLOQUES DE IMPACTO

Son ttiles para cargas pequefias y amplia variacién de los tirantes del agua. El procedimiento
de disefio es como sigue:

a) Seguir los incisos a) y b) del tipo de amortiguador anterior hasta fijar el nimero de
caida +.

b) Calcular el tirante critico (d'.).

¢) Con la Fig. 100, calcular Lp /y.

d) Hacer el disefio con las recomendaciones siguientes:

longitud minima del estanque (L, ,;, ):

L,=L,+ 2.55d! (89)
longitud minima hasta la cara de aguas arriba del bloque amortiguador (L, ):

L,,=L, +0.80d 90)

tirante minimo de la descarga (d_, ):

d,=2.15d (91)
altura 6ptima del bloque amortiguador (1) ):
h! =0.80d’ (92)
anchura 6ptima del bloque amortiguador 4 :
a=0.40d’ (93)
altura 6ptima del umbral terminal (&, ):
h,, =0.40d, (94)

Ejemplo 18. Disefiar un tanque amortiguador para resalto hidraulico de un vertedor de
caida libre que descarga 450.00 m3/s, cuya longitud efectiva es de 25.00 m y trabaja con
una carga H,= 4.48 m. El nivel del agua en el embalse es 1236.29 msnm y el del agua en
el rio es 1210.79 msnm.

Solucién:
El gasto unitario vale:

q=9=—=18.00 m?*/s
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la diferencia de niveles entre el embalse y el agua del rio (1 ) es:
h =1236.29 - 1210.79 = 25.50 m

el tirante conjugado d, para estas condiciones puede obtenerse con la ecuacion:
a2l E )

—=—(\1+8 F; -1

dl 2 rl

si se desprecian pérdidas, la velocidad puede evaluarse asf:

V =2gh = [2(9.81)(25.5) = 22.37 m/s

de la ecuacién de continuidad se obtiene el tirante:

Q 450.00

= -080m
Vb 22.37 (25.00)

el nimero de Froude vale entonces:

E-Y_ -799

Jad,

y finalmente el tirante conjugado mayor:

d, =y, =?( 1+8 (7.99)° —1)=8.64 m

Elev. Piso del tanque amortiguador se ubica entonces en:
Elev. nivel del rio - d, = 1210.79 - 8.64 = 1202.15 msnm.

La caida total y sera:

Elev. embalse — Elev. piso tanque = 1236.29 - 1202.15 = 34.14 m

el nimero de caida:

. 2 2
D1 18.00

- —=0.00083
g7 9.81(34.14°)

con este valor se entra a la gréfica de la Fig. 100, y se obtiene:

IS

—2=024 ; d,=34.14(0.24)=8.19 m
y

el nivel del piso del tanque debe ajustarse entonces a este nuevo valor:

1210.79 - 8.19 = 1202.60 msnm
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Varwind

con el siguiente tanteo, “y ” vale:

y = 1236.29 - 1202.60 = 33.69 m

y el nimero de caida es:

g 18.00°

— = -~ =0.00086
gy 9.81(33.69%)

D-

con D = 0.00086. se obtiene de la Fig. 100, d,/ y = 0.25, valor muy aproximado al anterior
d,ly, por lo que se acepta valido D = 0. 00086

Para D = 0.00086 y h,/H, —245—45;—569

de la Fig. 100 se obtiene:

L, =0.65(33.69)=21.90 m

ademaés se obtiene:

[

—=0.026; d, =0.026(33.69)=0.876 m
Y
F, =660

Del andlisis de los valores: F, =6.60,d, =0.88m,d, =8.64 m y V, =2237 m/s , se
puede hacer el disefio del tanque USBR tipo III.

De la Fig. 94 se tiene que:
L, = 410 d, = 410 (8.64) = 3542 m

la longitud total del estanque vale (L’ ):

Ly =L, + L= 2190+3542 =57.32 m

la distancia de los bloques amortiguadores a partir de la pared vertical de la cresta vale:
Ly=L,+08 d,=2881

la altura de los bloques amortiguadores (/") sera:

h"=150d, = 1.50 (0.88)=1.31m

se dan mayores detalles de disefio en la Figura 101.

142 Disero hidraulico de vertedores



Muros para producir contracciéon
lateral que sobresalen de los estribos

Elev. 1236.29 msnm

H =448 m

Elev. 1210.34 msnm

7 =33.69m

'Lp =21.90m

Figura 101. Diseio final del tanque de resalto hidraulico.

Ejemplo 19. Disefiar un tanque de bloques de impacto para la estructura del Ejemplo No.

18.

El tirante critico (d ) vale:

2 2 — h
d =T =Y 351 m, con D=0.00086 y ~% =569
g 9.81 H,

se obtiene:
L
Tp =0.66
y
Lp = 0.66 (33.69) = 22.24 m

la longitud minima del tanque vale:
L,,=L,+2.55d= 22.24 +2.55 (3.21) =30.42 m
el tirante minimo de la descarga:

d

wt

= 215d, = 2.15(3.21) = 6.90 m

longitud minima hasta la cara aguas arriba del bloque amortiguador:

L,=L,+080d = 2224 + 0.8(3.21) = 24.81 m

altura 6ptima del bloque amortiguador:

h = 0.80d. = 0.80(321) = 257 m

Vertedores de caida libre
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anchura y separacién de los bloques:

a=040d, = 040 (3.21) = 1.28m
altura 6ptima del umbral terminal:

h’= 040d = 040 (321) = 1.28m

el disefio completo se presenta en la Figura 102.

Muros para producir contraccién
lateral que sobresalen de los estribos

Elev. 1236.29 msnm _l
A

H =448 m 1
e ‘l \AMM_J\

.

Elev. 1210.79 msnm

\

' I J[/— 257 m
\\ F

R T T T I T N Ty .";’;.‘;';,’.‘-;T;.';-l ETETETETEET

Figura 102. Diseiio final de los bloques de impacto.
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1 5 VERTEDORES DE ABANICO

Este tipo de vertedores se construye cuando las condiciones topogréficas, geolégicas o
de construccién (por ejemplo si la obra implica grandes cortes en el terreno), no permiten
proporcionar una longitud efectiva L,, que garantice la descarga de disefio Q , pues con
ellos se amplia la longitud del vertedor en relacién con la cresta recta, y en consecuencia
aumenta también la descarga, ver Figuras ciento tres y ciento cuatro.

El disefio preliminar de este tipo de vertedores se hace con el auxilio de las Figuras 103 y
104, a las cuales se entra con la relacién L, /| H ,» donde L, es la longitud efectiva de la cresta
y H, la carga de disefio. En la Tabla No. 20, se presentan algunos pardmetros de presas
construidas con este tipo de vertedores que pueden auxiliar al proyectista para establecer
condiciones de disefio.

Tabla No. 20. Parametros de diseiio de presas construidas.

/L| o |R,/L| B | LJ/L, |LyL, | L/L, | L/L, | S, |T/H,

Presa L,/H, |R,

ALM 23.70 0.27 76° 0.76 24° 0.49 0.34 0.46 0.22 0.10 111

Mocuzari | 53.80 0.20 80° 095 | 20°30° 0.47 0.39 0.33 0.27 0.06 1.22

M. Hidalgo | 65.80 0.22 80° 0.57 | 32°30° 0.54 0.35 0.33 0.22 0.06 1.32

El radio R} se puede determinar con la férmula:

Pl (95)
20
ademds deben cumplirse las condiciones propuestas por Hiriart F.,1949:
1<a/2p<25 (96)
25<R/, /R, <5.0 (97)
1.25<d/e<1.75 (98)

Si el valor de L. no coincide con el ancho de plantilla deseado para el canal de descarga,
puede modificarse L,, tratando de respetar la forma de la transicion.
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Con objeto de evitar excavaciones en el colchén del abanico, se permite que el nivel del agua
en éste pueda tener una elevacién de hasta un 20 % de la carga sobre el nivel de la cresta del

vertedor.

L,, Longitud de cresta

R’,, Radio del arco central de la cresta

o’ , Angulo total del arco central

R’,, Radio de los arcos laterales de la cresta

B", Angulo de los arcos laterales

L,, Ancho de la seccién de control b-b

L,, Distancia de la cresta a la secciéon de control
a lo largo del eje longitudinal

L,, Distancia de la seccién de control al final
de la transicién

L,, Ancho del canal de descarga

S., Pendiente inicial de la rapida, en la zona

de transicién
H , Carga méxima sobre la cresta vertedora
h , Altura del cimacio
d

| ]

Cresta vertedora , Longitud de la transicién medida sobre el

eje del vertedor

e , Ancho de la transicién
¥
Transicion
Canal
S
T 5 L, de
descarga
Seccidn de control

[ T T >|

Figura 103. Geometria del vertedor en abanico, Hiriart F., 1949.
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1.50 70°

& |
=" 1.00 40°
Ry
3 \N 300 [5’
Ry
= | i
20°
0.50
0.00
0.00 25.00 50.00 75.00
LE'
H

Figura 104. Parametros para el disefio de vertedores en abanico, Hiriart F., 1949.

Ejemplo 20. Disefiar un vertedor en abanico con una longitud de cresta L, = 120.00 m y
una carga H =4.00 m.

Solucion:

Con la relacién:
L, 120.00

e

H, 400

=30.00

y con ayuda de la grafica 104 se pueden obtener las siguientes relaciones:

L

L—5 =0.22 + =2640 m
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R/

Ll =0.25 R’ =30.00 m
L3

- 0.33 +; =39.60 m
L4

o= 0.41 + =4920m
% =048 ¥ =57.60 m
BI= 230

E =1.13 - h=452

HU . . =4, m
o'=78°

ademds se puede calcular el radio R’, con la ecuacién:

L —a’R’
R;=$
2B
R’,=103.76 m

donde o’ y B’ fueron expresados en radianes.

deben revisarse ahora las condiciones de Hiriart F.,, 1949:

a/

7

a) 1 < < 250

4

o}
2p7

por lo tanto se cumple.

=1.75

s

R
b) 2.50 < R2 < 5.00

4

1

R/
2 =346
R

y también se cumple con la relacién:

d
Q) 1.25<Z <1.75
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=1.66

o | Ry

donde:
d y e son las dimensiones de la transicion y sus valores para este ejemplo son:

d=52.39 m
e=31.52m
Ver Figura 105.

| 52.39 m
Cresta vertedora

31.52m

L,=26.40 m

Seccién de control

L,=39.60m [,=4920m

Figura 105. Diseiio final del vertedor de abanico.
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16

VERTEDORES DE DE CANAL LATERAL

Aungque el funcionamiento hidrdulico de este tipo de vertedor es poco eficiente, debido
a la gran turbulencia y vibraciones que produce, como en el caso de los vertedores de
abanico, se construyen cuando se desea incrementar la longitud de descarga L, y las
condiciones topogréficas, geoldgicas o de construccién, no permiten incrementar dicha
longitud en vertedores con cresta transversal al flujo, ver Figura ciento nueve.

En este tipo de obras, la estructura de control la forma un cimacio cuya cresta es paralela
al tramo inicial del conducto de descarga, este tramo recibe el nombre de canal colector.

El cimacio se disefia con los criterios ya expuestos, aqui se tratard solo sobre el canal
colector. El disefio de los canales de este tipo de vertedores se basa en la teoria del
flujo espacialmente variado, la cual a su vez se apoya en la ley de la conservacién de la
energia.

Las hipétesis que se hacen para la obtencién de la ecuacién diferencial de flujo
gradualmente variado son las siguientes:

a) El flujo es unidireccional.

b) La distribucién de velocidad en una seccién del canal es constante y uniforme.
¢) La presion del flujo es hidrostética.

d) La pendiente del canal es relativamente pequefia.

e) Se acepta la ecuacién de Manning para evaluar pérdidas por cortante.

f) No se considera la aeracion.

La ecuacién de flujo espacialmente variado serd deducida tomando en consideracién la
Figura ciento seis.

150



Figura 106. Flujo espacialmente variado

donde:

g, Gasto unitario (m?2/s).

Py P, Presién en laseccién 1y 2 (kg/cm?).
F,, Fuerza de friccién (kg)

vy y,, Tirantes en la seccién 1y 2 (m).

S, Pendiente del canal colector.

L, Longotud del canal colector (m).

La cantidad de movimiento M, que pasa por la seccién 1 en la unidad de tiempo es:

M =YY (99)

(]

donde: g

7, Peso especifico del agua.
En la seccidn 2 se tendrd entonces:

M, =

Z(Q+dQ) (v +av) (100)
donde: 8

dQ, Gasto que ingresa entre las secciones 1y 2.
dV, Incremento de velocidad.

El cambio de cantidad de movimiento serd entonces:

M,-M, = (Q+dQ)(V+dV)—§QV =§[QdV+(V+dV)dQ] (101)

r
8
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la componente del peso (W) entre las dos secciones en la direccién del flujo es:

1
Wsen 6 =75, (A + EdA)dx =yS Adx (102)

donde:

QP , Angulo de inclinacién de la palntilla del canal colector ( ©).

nétese que en la ecuacion anterior sehahecho S| = sen 9p y se han despreciado los productos
de diferenciales.

Las pérdidas h; entre las dos secciones valen:
hy = 5 dx (103)

donde:
) eive ) anz
f R‘Z/?’ AZR‘ZB

La fuerza F 1, ver Fig. 106 vale:
F =y(A+1/2dA)

ds,
SJ,+7 dx=yASfdx

(104)
nétese que se han despreciado nuevamente los productos diferenciales.
Las fuerzas de presion se pueden calcular con la ecuacién:
P=yZ A (105)
donde:
Z,, esla profundidad del centroide de A bajo la superficie del flujo.
Similarmente en la seccién 2 se tendra:
P, =y(Zpdy)A (106)
la resultante de estas dos fuerzas es:
P -P, =-yAdy (107)

igualando el cambio de cantidad de movimiento a todas las fuerzas externas actuando sobre
el cuerpo:

L1Qav +(V +dV)dQ] =P, - P,+ Wsen 6 — F
[ ] 72 p f

8 (108)
sustituyendo valores y despreciando el producto dVdQ:
1 Vv
dy=—§(VdV+ZdQ)+(SO—Sf)dx 109)
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considerando que:

Q
V== 110
" (110)
v say =299 (111)

A+dA
sustituyendo 110 y 111 en 109:
2AdQ-QdA +dAd

dy=—z( & 2Q Q)+(SO—Sf)dx (112)

g A"+ AdA

despreciando dA en el numerador, dAdQ en el denominador, haciendo ¢* = dQ/dx y
considerando el coeficiente de energfa ( &, ), la ecuacion 105 puede escribirse:

dy S,-S; -20,Qq"/ gA*
dv 1-0,Q*/gA™D,

(113)

donde:

D, esla profundidad hidrdulica.

16.1. INTEGRACION NUMERICA DE LA ECUACION DIFERENCIAL

Si ahora se consideran incrementos finitos en lugar de diferenciales, la ecuacién 108 puede

escribirse asf:
Ay Ax

Ax —
é[QAV +(V+AV)AQ] - —A[Ady+SO{Adx—ySf{Adx ——y S AAx (114)

donde: A es el drea promedio definida como:

- Q+0Q
A==1=2 115
V.+V, (115)
si ademas se hace:
Y=Y (116)
Y+ Avy=v, (117)
sustituyendo las ecuaciones 115, 116 y 117 en la ecuacién 114:
V. +V V.
hM AV + 2 AQ |+5,Ax -5 Ax (118)
g(Q+Q,) Q,
el nivel de la superficie del agua entre las secciones 1y 2 vale:
dy'=-dy + S dx (119)
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con incrementos finitos la anterior ecuacién puede escribirse:

Ay'=-Ay+S Ax

(120)
sustituyendo la ecuacién 120 en 118 e introduciendo el coeficiente de energfa:
a V.+V V.
Ay'= L AV +—2AQ +Sfo (121)
3(Q+Q,) Q

16.2. LOCALIZACION DE LA SECCION DE CONTROL

Con la ecuacion de flujo espacialmente variado en incrementos finitos, ecuacion 121, se puede
trazar el perfil del agua, sin embargo es necesario localizar la seccién de control con objeto
de definir el inicio del perfil. A continuacién se presenta el método del punto singular para
localizar la seccién de control.

La ecuacién 113 puede escribirse por medio de dos funciones: (F, y F, )
F1=So—Sf—2a1Qq*/gA2=O (122)

F,=1-a,Q*/gA’D,=0 (123)

la primera representa la condicién de flujo cuasi normal y la segunda de flujo critico. En el
punto singular y’n = y'c =1,y se obtiene resolviendo simultdneamente las ecuaciones 122 y
123. De la ecuacion 123:

Q=AygD,/a, (124)
que conviene escribir asf:
Q=AVD,g/q, (125)

sustituyendo 125 en 122:

20
5,-5, - ﬂ\fA( 0 (126)

simplificando: \/7
5,=5,-2q \/7 (127)

donde:
A, , Area total (m?)

por otro lado de la ecuacién de Manning:

V2n?
S, = (128)
h
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sustituyendo 127 en 126:

Vn® \/5 1
Sy =—75+29% |- —F7— (129)
Rh4/3 g ’AT

esta ecuacién debe resolverse para y =y, que estd asociado a Q = Q_, hasta que se obtenga

S, Con Q, y dado que g* = 9, se obtiene X = g .
X qe
De esta manera el canal puede funcionar en régimen subcritico, supercritico o en ambos,
es decir un tramo del canal funciona con régimen subcritico y la otra con supercritico. El
régimen supercritico implica tirantes pequefios y grandes velocidades, por lo tanto una
caida mayor desde la cresta a la superficie libre del agua en el canal colector, por lo tanto
mayor turbulencia y vibraciones en la obra, por el contrario con régimen subcritico se
tendran tirantes mayores, menores velocidades, menor caida y menor turbulencia, es por
ello que se recomienda forzar a que el canal trabaje en régimen subcritico, esto se puede
lograr, obligando una seccién de control al final del canal, por ejemplo por medio de un
estrechamiento o un escalén, ademads la pendiente debe cumplir la condicién de Li, 1955, para
garantizar el régimen subcritico:
51L53(1+2P2) (130)
¥ 3 E

donde:
S,, Pendiente del canal colector.
L, Longitud del canal colector.
]70’ Tirante del canal colector en la tltima seccién.
F , Namero de Froude en la tltima seccion.

Después debe revisarse la pendiente transversal de la superficie libre del agua, para ello
puede usarse la ecuacién de Viparelli:

282,

x=gyx (b+2E1yx)

(131)

donde:

b, Ancho de plantilla.

El , Talud del canal colector.

P, Pendiente transversal delasuperficie libre del agua en cada seccién. Esta pendiente
debe ser menor del 8.00 % para garantizar un funcionamiento adecuado.

9, Gasto unitario.

v, Tirante en la seccién.

Zx, Desnivel entre el nivel del agua en el vaso y el nivel de la superficie libre del canal
en la seccion de estudio.

El procedimiento de disefio es el siguiente:

a) Se establece una seccién de control.
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b) Se calculan las caracteristicas hidrdulicas en la tltima seccién del canal colector.

c) Se determina la pendiente S, del canal colector de acuerdo a la condicién de Li, 1955.
d) Se establecen las cotas del fondo del canal colector, considerando que se permite en la
seccién inicial un grado de sumergencia de 2/3 de la carga maxima.

e) Serevisa la pendiente transversal del agua.

Ejemplo 21. Revisar el funcionamiento de un vertedor de canal lateral, de concreto
reforzado y cresta libre con perfil tipo Creager. La elevacion de la cresta vertedora es de
1829.00 msnm, ésta descarga a un canal colector con longitud de 100 m y pendiente de
0.001. La elevacion de la plantilla al inicio del canal colector es de 1823.00 msnm. El canal
presenta una seccién trapecial, con ancho de plantilla de 20 m y taludes 0.5:1; éste contintia
en la seccién de control que tiene una longitud de 86.50 m y pendiente de 0.001. Finalmente,
la dltima seccién del canal corresponde a la rapida, sulongitud es de 100.00 m y pendiente
de 0.01, ver Fig. 108. La seccién transversal de la rapida es igual a la del canal colector. Este
y la rapida, estan revestidos con losas de concreto reforzado, espesor 0.30 m y ancladas ala
plantilla de la rdpida mediante 4 dentellones. Al extremo, la rapida se prolonga en un canal
sin revestir de la misma seccion e intermedio con un dentellén profundo de 4 m.

El gasto maximo de disefio es de 650 m3/s, que pasan sobre la cresta del vertedor con
un tirante de 2.19 m, dejando un bordo libre de 2.01 m.

Datos generales:

Gasto de disefio, Q =650 m’ / S

Coeficiente de Manning del concreto, n = 0.015
Seccién a lo largo de todo el canal: Trapecial
Taludes, 0.50:1.00

Ancho de plantilla, b = 20.00 m

Elevacién de la cresta del vertedor, 1829.00 msnm
Tirante sobre la cresta del vertedor, y,=2.19m
Bordo libre de la cresta vertedora, (BL) =2.00 m

Datos del canal colector:

Elevacién de la plantilla, 1823.00 msnm
Longitud, L =100.00 m
Pendiente, So= 0.001

Datos de la seccion de control:

Longitud, [ =86.50 m
Pendiente, S_=0.01

Datos de la rapida:

Longitud, L =100.00 m
Pendiente, S_ = 0.01
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A
P
&)

1.00

20.00 m
Figura 107. Seccidn transversal del canal colector y seccién de control.

El canal colector, la seccién de control y la rdpida, son de forma trapecial con ancho de
plantilla igual a 20 m y talud 0.5:1, ver Figura ciento siete.

N
Elevacion de la plantilla del canal

Elevacion de la cresta del colector: 1823.00 msnm

vertedor: 1829.00 msnm L

Tirante critico

Tramo Descripcién Longitud (m) | Pendiente
1-2 Canal lector 100.00 0.001
2-3 Seccion de control 86.50 0.001
3-4 Répida 100.00 0.010

Figura 108. Esquema general de un vertedor de canal lateral.
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En la Fig. 108 se muestra la obra de excedencias dividida en tres secciones: Canal colector
(1-2), seccién de control (2-3) y la rdpida (3-4). Es importante mencionar que en la estacién 3
(inicio de la rdpida) se presenta el tirante critico (y.), el cual se asume como la condicién de
frontera para iniciar con la solucién del problema.

Solucidn:

Paso 1. Se calcula el tirante critico en la seccién de control correspondiente:
Para este caso es: Y, =4.57 m
Paso 2. Célculo de las caracteristicas hidrdulicas en la seccién de control:

Aplicando la ecuacién de la energia entre la estacion inicial y final de la seccién de control
(secciones 2 y 3 respectivamente), y considerando las pérdidas en la transicién de un 15 % de
la diferencia de cargas en ambas estaciones se tiene:

2 V2
y2+§=y3+§+0.15(h3—h2’)

La seccién 3, representa la condicion de frontera por lo que sus pardmetros son conocidos y
se obtienen de la siguiente manera:

2

V3
Ys=Yo Vs=QI Ay M=

Sy, =457m; +, =638 m/s; v =2.08 m;

sustituyendo estos valores en la ecuacién de la energia se obtiene:

2
y,+ Y 015K =45742.08+ 0.15(2.08)
2¢ 2

por otra parte, se tiene:

7 V2 V4 R 7
hz =£; Vz =Q/A2; Az =by2 +k1y22

sustituyendo estas expresiones en la ecuacién de la energia, se tiene:

2
v, +1.15 QL 4574208+0.15(208)

28 (by;+ k7))

se resuelve la ecuacion anterior por medio de iteraciones, obteniendo:
y, = 5.01 m; ~, =577 m/s; h; =170 m; F =0.82

el valor del niimero de Froude en la seccion 2 presenta un régimen subcritico al inicio de la
seccion de control.
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Paso 3. Verificar que la pendiente propuesta para el canal colector satisfaga la ecuacién de
Li, 1955:

De la ecuacién de Li, 1955:

ST
. =

¥,

WI[N

(1267), 200100) 2 (oo
! 5.01 3

la pendiente propuesta S, = 0.001, satisface las condiciones requeridas.

Tabla No.21. Perfil del agua en el canal colector.

Elev.
. Superf. ,
, Estacion | Ax | Z, | Ay | Z, . V |Q+Q,| VA4V AQ AV R d
N )| | o | G | [/ ] Lire del | 4.m) P @Q 6 sy | | s | | i) |y | S |7 G
(msnm)

1 | 0+100.00 | 0.00 |0.00|0.00|5.01|5.01| 1828.01 |112.75| 31.20 | 650.00 | 5.76 - - - - - - -

2 0+75.00 {25.00(0.03|1.75|6.74 | 6.74 | 1829.74 |157.49 | 35.07 | 487.50 | 3.10 [1137.50| 8.86 |162.50| 2.67 | 4.49 |0.0003|0.007 | 1.75

3 0+50.00 |25.00|0.05|0.55|7.24 | 7.24 | 1830.24 |171.03| 36.19 | 325.00 | 1.90 |812.50| 5.00 [162.50| 1.20 | 4.73 |0.0001|0.003 | 0.55

4 0+25.00 {25.00(0.08|0.27|7.44 | 744 | 1830.41 |176.41|36.63 | 162.50 | 0.92 [487.50| 2.82 |162.50| 0.98 | 4.82 |0.0000{0.001 | 0.27

5 0+0.00 [25.00{0.10{0.09|7.42| 742 | 1830.42 (176.00|36.60 | 0.00 | 0.00 [162.50| 0.92 |[162.50( 0.92 | 4.81 {0.0000|0.000 | 0.09

Paso 4. Célculo del perfil del agua en el canal colector. El cdlculo se efecttia empleando el
método del paso directo y se presenta en la Tabla ntimero veintiuno.

1831.00

1830.00 =

1829.00 \'\
1828.00 >

1827.00

1826.00 —e&— Perfil del agua
—— Plantilla

—> Sentido del flujo

Elevaciéon (msnm)

1825.00

1824.00

1823.00

1822.00

0+000 0+25.00 0+50.00 0+75.00 0+100.00
Estacion (km)

Figura 109. Perfil de flujo espacialmente variado en el canal colector.
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El perfil del agua calculado en la tabla anterior se presenta en la Fig. 109, en la cual se ha
considerado (como dato del problema) una elevacioén en la estacion 0+000 de 1823 msnm.

Paso 5. Calculo de la pendiente transversal de la superficie del agua en el canal colector.

Aplicando la ecuacién de Viparelli se obtienen los siguientes resultados:

Elevacion de la superficie libre del agua en el vaso: 1829.00+2.19=1831.19 msnm

Elevacién del piso (Est. 0+000): 1823 msnm, ver Tabla ntimero veintidds.

Tabla No.22. Calculo de la pendiente transversal.

Cotadela Pendiente
Cota de 1d
Estacién Tirante superficie Z, q - transversal de
plantilla ) q2gZ )*> | gy (b+2k,y) | lasuperficie
(x) (msnm) y, (m) | libre del agua (m) | (m2/s) libre del agua
(msnm) (P,)
100.00 1822.90 5.01 182791 3.28 | 32.50 260.72 1229.19 0.2121
75.00 1822.93 6.74 1829.66 1.53 | 32.50 177.83 1767.70 0.1006
50.00 1822.95 7.24 1830.19 1.00 | 32.50 143.90 1934.95 0.0744
25.00 1822.98 744 1830.41 0.78 | 32.50 126.92 2001.94 0.0634
0.00 1823.00 742 1830.42 0.77 | 32.50 126.10 1996.81 0.0632

Como se observa, algunos valores de P, son mayores a 0.08, lo que no garantiza un

funcionamiento adecuado al final del canal colector.

Célculo del perfil de flujo gradualmente variado, empleando el método del paso directo

El flujo gradualmente variado se presenta en la secciébn de control y en la rdpida

respectivamente, ver Figura ciento ocho.

Calculo del perfil en la seccién de control

Datos:

Longitud, L_=86.50 m

Pendiente, S_=0.001

Ancho de plantilla, b =20.00 m

Talud de la seccién trapecial: k =0.50
Condicién de frontera (estacion 2): .y, =457 m

Solucion:
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La seccién de control (Tramo 2 — 3) se ha dividido uniformemente, en la Tabla 23 se presentan
las caracteristicas hidrdulicas en cada tramo.

Tabla No.23. Calculo del perfil de flujo en la seccién de control.

Calculo del flujo gradualmente variado

y A P R, vV |V?%2¢| E Ay S Ax Estacién
@ | @ | @ | @ (@] @ | @™ | % | @ |media| m ||  (km)
4.57 101.84 | 30.22 3.37 6.38 2.08 6.65 0.0018 I T 0.00 0+186.05

(Seccién 3)
4.72 105.5 | 30.55 | 3.45 6.16 1.93 6.65 0.0016 | -0.148 | 0.0017 | -9.56 | -9.56 0+176.49
477 | 106.81 | 30.67 | 348 | 6.09 | 189 | 6.66 | 0.0016 | -0.053 | 0.0016 | -9.56 | -19.12 | 0+166.93
4.81 107.79 | 30.76 3.5 6.03 1.85 6.66 | 0.0015 | -0.039 | 0.0015 | -9.56 | -28.69 0+157.37
484 | 10858 | 30.83 | 352 | 599 | 1.83 | 6.67 | 0.0015 | -0.032 | 0.0015 | -9.56 | -38.25 | 0+147.81
4.87 109.26 | 30.89 | 3.54 | 595 1.8 6.67 | 0.0015 | -0.027 | 0.0014 | -9.56 | -47.81 0+138.25
489 | 109.86 | 3094 | 3,55 | 592 | 178 | 6.68 | 0.0015 | -0.024 | 0.0014 | -9.56 | -57.37 | 0+128.69
491 1104 | 3099 | 3.56 | 5.89 1.77 6.68 0.0014 | -0.022 | 0.0014 | -9.57 | -66.94 0+119.13

493 | 110.89 | 31.04 | 3.57 | 586 | 175 6.69 | 0.0014 | -0.020 | 0.0014 | -9.56 | -76.50 | 0+109.57

0+100.00
(Seccioén 2)

495 | 111.33 | 31.08 | 358 | 584 | 174 6.69 | 0.0014 | -0.018 | 0.0014 | -9.56 | -86.05

donde:
E, Energfa especifica

Calculo del perfil en la rapida
Longitud, L =100 m
Pendiente, S =0.01

Ancho de plantilla, b = 20-09 m
Talud de la seccién trapecial: k = (.50

Condicién de frontera (estacion 3): v, =4.57 m
Solucidn:

La rdpida se ha dividido en 10 tramos espaciados uniformemente, obteniendo los resultados
mostrados en la Tabla niimero veinticuatro:

Tabla No. 24. Calculo del perfil de flujo en la rapida (Tramo 3 - 4).

Caélculo del flujo gradualmente variado

y A p R, vV | V2/2¢| E S Ay S Ax | g | Estacién
(m) | (m?) | (m) (m) | (m/s) | (m) | (m) ! (m) | media | (m) (km)
0+186.05
457 |101.84 | 30.22 3.37 6.38 2.08 6.65 | 0.0018 e el 0.00

(Seccion 3)
413 | 91.04 | 29.20 3.10 710 2.60 | 6.70 | 0.0025 | 0.44 0.0022 10.00 10.00 0+196.05
397 | 8724 | 2890 | 3.00 7.50 2.83 | 6.80 | 0.0029 | 0.16 0.0027 | 10.00 | 20.00 0+206.05
3.86 | 84.57 | 28.60 | 3.00 7.70 3.01 | 690 | 0.0031 0.11 0.0030 | 10.00 | 30.00 0+216.05
3.77 | 8246 | 2840 | 290 790 3.17 | 690 | 0.0034 | 0.09 0.0033 | 10.00 | 40.00 04226.05
3.69 | 80.71 | 28.70 2.90 8.10 3.31 7.00 | 0.0036 0.07 0.0035 10.00 50.00 04236.05
3.63 | 79.21 | 28.10 2.80 8.20 3.43 710 | 0.0038 | 0.06 0.0037 | 10.00 60.00 0+246.05
3.58 | 7790 | 28.00 2.80 8.30 3.55 710 | 0.0040 | 0.06 0.0039 10.00 70.00 04256.05
3.53 | 76.73 | 2790 | 2.80 8.50 3.66 | 720 | 0.0043 | 0.05 0.0041 | 10.00 | 80.00 0+266.05
348 | 75.69 | 27.80 2.70 8.60 3.76 | 720 | 0.0044 | 0.04 0.0043 | 10.00 90.00 04276.05

0+286.05
(Seccion 4)

344 | 7474 | 2770 | 2.70 8.70 3.85 | 730 | 0.0045 | 0.04 0.0045 | 10.00 | 100.00
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Célculo del perfil de flujo gradualmente variado, empleando HEC-RAS 4.0

Con el objetivo de corroborar y comparar los valores obtenidos con el método tradicional (paso
directo), a continuacion se presenta el cdlculo de los mismos perfiles de flujo gradualmente
variado, pero ahora empleando el software HEC-RAS 4.0.

Célculo del perfil en la secciéon de control

Datos:

Longitud, L =86.50 m

Pendiente, S = 0.001

Ancho de plantilla, b = 20.00m

Talud de la seccién trapecial: E1= 0.50

Condicién de frontera (Seccién 2): y, =4.57m

Altura del canal: /7 = 8.00 m

La elevacion de la estacién 2 equivale a 1822.90 msnm

Solucion:

Con el fin de obtener mejores resultados, se ha dividido la seccién de control en 9 tramos
espaciados uniformemente, en los cuales se obtuvieron los resultados de la Tabla 25:

Tabla No 25. Tirante hidraulico para las estaciones comprendidas en la seccién de control.

Estacién (km) Tiranteiri;el agua
0+100 (Seccién 2) 490
0+109.56 4.87
0+119.12 4.85
0+128.68 4.84
0+138.24 4.82
0+147.80 4.81
0+157.36 4.79
0+166.92 4.77
0+176.48 4.69
0+186 (Seccion 3) 4.57

Puede observarse que el tirante hidrdulico en la seccién 2 calculado con el programa, es
bastante aproximado al valor obtenido en el paso 2.
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La grafica de los resultados obtenidos, considerando la elevacién de referencia propuesta
para la estacién 2, muestra el perfil de la superficie libre del agua (dentro de HEC-RAS 4.0),

ver Figura ciento diez:

R ———————————————— PR b s

1828.00

1827.00

1826.00

1825.00

Elevacién (msnm)

1824.00

1823.00

0+186.13 0+176.49 0+166.93 0+157.37 0+147.81 0413825 0+12869 (0+119.13 0+109.57 0+100.00

Estacion (km)

Figura 110. Perfil del agua en la seccion de control, calculado con HEC-RAS 4.0.

Finalmente, este perfil representala variacién del nivel del aguaenel tramo2 - 3, presentdndose

asimismo un flujo con régimen subcritico.
Célculo del perfil en la rapida

Datos:

Longitud, L =100.00 m

Pendiente, S =0.001

Ancho de plantilla,b = 20.00m

Talud de la seccién trapecial: l;1= 0.50

Altura del canal: f1=8.00 m

Condicion de frontera (Seccién 3), v, = 4.57m

La elevacién de la estacién 3 equivale a 1822.814 m

Vertedores de canal lateral
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Solucion:

La rapida se ha dividido en 10 tramos espaciados uniformemente, obteniendo los siguientes
resultados, ver Tabla veintiséis.

Tabla No. 26. Tirante hidraulico para las estaciones comprendidas en la rapida.

) Tirante del agua
Estacién (km)

(m)

0+186 (Seccion 3) 4.57
0+196 412
04206 3.97
0+216 3.86
0+226 3.77
0+236 3.69
0+246 3.63
0+256 3.57
0+266 3.53
0+276 3.48
0+286 (Seccion 4) 3.44

El perfil del agua calculado con HEC-RAS 4.0 para el tramo en anadlisis, se muestra en la
siguiente Figura ciento once.

1828.00

1826.00

Elevacién (msnm)

1824.00

1822.00

0+286.05 0+276.05 0+266.05 0+256.05 0+246.05 0+236.05 0+226.05 0+216.05 0+206.05 0+196.05 0+186.05 |

Estacidn (km)

Figura 111. Perfil del agua en la rapida, calculado con HEC-RAS 4.0.

Con este perfil se concluye el andlisis hidrdulico hecho en HEC-RAS de la seccién de control
y la rdpida respectivamente.

Comparacién entre los tirantes calculados, ver Tablas No. 27 y 28.
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Tabla No.27. Comparacion de resultados para la seccion de control.

Estacion (km) y (m) y (m)
(HEC-RAS) | (Paso directo)

0+100 (Seccién 2) 490 495
0+109.56 4.87 4.93
0+119.12 4.85 491
0+128.68 4.84 4.89
0+138.24 4.82 4.87
0+147.8 4.81 4.84
0+157.36 4.79 4.81
04+166.92 4.77 4.77
0+176.48 4.69 4.71
0+186 (Seccion 3) 4.57 4.57

Tabla No. 28. Comparacion de resultados para la seccién de la rapida.

Estacion (km) y (@) y ()
(HEC-RAS) | (Paso directo)

0+186 (Seccion 3) 4.57 4.57
0+196 412 413
0+206 397 397
04216 3.86 3.86
0+226 3.77 3.77
04236 3.69 3.69
0+246 3.63 3.63
0+256 3.57 3.57
0+266 3.53 3.52
0+276 348 3.48
0+286 (Seccion 4) 3.44 3.44
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16.3. PROBLEMAS PROPUESTOS

10) Basandose en el Ejemplo 14, calcular el perfil del agua de un conducto que se descarga en
un tdnel con las caracteristicas geométricas mostradas en la Fig. 75. El gasto de disefio
es Q, = 2500.00 m3/s y una carga de disefio de H, = 21 m. Considere un coeficiente de
Manning de n = 0.014 correspondiente a concreto. (Las caracteristicas geométricas son
idénticas al Ejemplo No. 14).

11) Calcular el perfil del agua con los datos del problema anterior, considerando, Q = 5000.00
m3/s, y la seccién geométrica de la estructura terminal trapecial.

12) Calcular los indices de cavitacién para el problema No. 21.

13) Un vertedor como el que se muestra en la Fig. 87, tiene una descarga médxima de 500.00
m?/s, una longitud efectiva L, = 30.00 m y las caracteristicas geométricas mostradas. Los
niveles del agua abajo del vertedor para diferentes descargas se muestran también en la
figura. Las descargas para cada nivel serdn 500.00 m3/s, 400.00 m?/s, 300.00 m3/s. Disefie
un trampolin estriado ahogado.

14) Disefiar un tanque amortiguador para la estructura mostrada en la Fig. 89 si se tiene
Q, =8000.00 m*/s y un ancho b = 100.00 m.

15) Disefiar un tanque amortiguador para resalto hidrdulico de un vertedor de caida libre
que descarga 400.00 m?/s, cuya longitud efectiva es de 20.00 m y trabaja con una carga
H,=4.50 m. El nivel del agua en el embalse es de 1238.29 msnm y el del agua en el rio es
1215.79 msnm.

16) Disefiar un vertedor en abanico con una longitud de cresta L . = 200.00 m, y una carga
H,=700m.

17) Disefiar un tanque de bloques de impacto parala estructura del problema No. 6 propuesto.

18) Determine la seccién de control y el perfil de un canal colector con las siguientes
caracteristicas: L = 150.00 m, *=4.00 m?2/s,b=3.05m, k ;=0.25, S ,= 0.130,n=0.015, o, =1.0.

19) Disefiar un vertedor de canal lateral con una longitud de 150.00 m, para descargar 7000.00
m3/s. La elevacion de la cresta del vertedor es de 745.00 msnm. 20.00 m aguas abajo se ha
establecido una seccién de control, donde el tirante critico vale 1595 m, n = 0.014.
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17

VERTEDORES DE EMBUDO

La cresta de estos vertedores es circular en planta. Se utilizan cuando no hay condiciones
para construir un vertedor de cresta recta o de abanico, de hecho la longitud L,se multiplica
por 3.1416 con relacién a uno de cresta recta. La descarga después de pasar por la cresta
vertedora se conduce a una lumbrera vertical o inclinada, que a su vez se une a un tinel casi
horizontal cuya plantilla de portal debe coincidir con el nivel del agua en el rio en la zona de
descarga. A continuacién se presentan algunos ejemplos de dichas estructuras.

La presa Monticello situada en el norte de California, da origen al lago Berryessa. Su
construccién inicié en 1953 y se termind en 1957; tiene una altura de 92.66 m y una longitud

de 311.81 m. Esta presa tiene uno de los vertedores de embudo mds grandes en el mundo,
USBR, 2010.

El vertedor se ubica aproximadamente a 60.96 m de la cortina. El didmetro médximo del
embudo es 21.95 m y se reduce hasta 8.53 m. El gasto de disefio es 1370.17 m3/s, lo cual
ocurre con una carga de 4.72 metros, ver Figura ciento doce y ciento trece.
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Figura 112. La presa Monticello durante su contruccién.
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Figura 113. Vertedor de embudo de la presa Monticello.
Se pueden colocar guias sobre la cresta del vertedor de embudo para evitar la generaciéon
de vértices entorno al vertedor, lo cual puede afectar su buen funcionamiento, Gobierno de

Espafia, 2010, ver Figura ciento catorce.

En la Fig. 115 se muestran imédgenes de otros vertedores de embudo en el mundo.
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e : o
Presa Langelsheim (Alemania) (en construc

Presa Harriman Dam, Vermont - New England

Presa Ladybower, Sheffield

Figura 115. Otros vertedores de embudo en el mundo.

170

Disefio hidrdulico de vertedores




Condiciones de funcionamiento. Se pueden presentar tres formas de funcionamiento en un
vertedor de embudo (ver Figura 116):

a) Trabajando como vertedor. En este caso la descarga se regird por la relacién:

Q=f(H") (132)
b) Trabajandocomo orificiootubo parcialmentelleno, larelacién de descarga correspondiente
sera: 12
Q=f(H) (133)
donde:

H , Carga hidrédulica (m).
¢) Trabajando a tubo lleno. Cuya relacién de descarga serd:

Q=f(H,) (134)
donde:
H_, Carga hidrdulica en la tuberia (m)

Estas tres condiciones se presentan en la Figura 116.

Puede notarse que aunque el vertedor serd mds eficiente trabajando como tubo lleno, esto
debe evitarse para limitar la posibilidad de funcionamiento como sifén, pues ello originaria
la pérdida de control sobre la descarga, es por ello que se recomienda que las relaciones
maéximas de llenado sean de 0.75.

Deberd evitarse también la creacién de vortices a la entrada del vertedor, para mantener un
flujo convergente hacia la cresta, para lograr esto se recomienda que el canal de acceso sea el
adecuado o que se usen pilas guiadoras normales a la cresta.

La forma del cimacio de este tipo de vertedores en general se asemeja a la superficie interior
de una ldmina de agua cayendo libremente desde un vertedor de pared delgada, asi la
ecuacion de la descarga sera:

Q=CL_H" (135)
donde:
Ep ,» Longitud de la cresta del vertedor de embudo (m).
C, Coeficiente de descarga para vertedores de embudo.
como se trata de una seccién circular:

L =27nR
o ST, (136)
donde:
R_,, Radio de la circunferencia del vertedor de embudo (m).
sustituyendo 136 en 135 se tiene:
5 R i
Q=2CnrR H" (137)
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Tubo de transiciéon
Garganta del tubo de transicién

Conducto inclinado
f K Tramo de descarga del conducto

Flujo acelerado

Caso I. Cresta de Control

Tubo de transicién

Orificio de control en la Tramo de descarga del conducto
garganta de transicion f

Flujo acelerado

Caso II. Control de tubo o de orificio

Descarga
D
—
Caso III. Circulacién a tubo lleno ;
A
,é\ Control de tubo, Q = f (H’,-h,), condicién 3
s
12}
©
>
o]
c
O.)
<
B
&
< Punto de cambio del control de orificio
T a circulacién en tubo ,d
Q.) g
=
- Q
g8 Control de boquilla o de orificio, Q = f ( H,)"/2. condicién 2 ! " T.ramo de .
2 circulacién errética
= .
© | e e Sl .t
o /e
Eloo Carga con la que circula el ttnel a 0.75 _/ /
2 'g g .| desucapacidad en el extremo de aguas abajo AR
5|peT A
b |Ja . !
Control de cresta, Q = f (H,)*/2 condicién 1 ¢
>
a Descarga (m®/s)

Figura 116. Funcionamiento de un vertedor de embudo, USBR, Design of Small Dams, 1960.

Donde:
h, , Pérdidas totales (m).
H’_, Carga hidraulica total (m).

h, Tirante en la descarga (m).
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Es necesario ahora definir como se miden R , y H, pues se presentan varias alternativas,
el USBR, propone que se haga como se acota en la Fig. 117, de tal suerte que la ecuacién de
descarga puede expresarse ast:

Q=27CR.H ° (138)
S o
G
+Y :
PR B AU RO A
h[ iz
- X S — ]/ ST S
\
\
§ —— Cresta con secciéon de la forma
p § de una ldmina vertiente
N
§ [—Garganta donde el chorro angular
§ se covierte en una columna llena
\
\
\
\
\

-Y
Figura 117. Elementos de un vertedor de embudo, USBR, Design of Small Dams, 1960.

Donde:

R_, Radio del vertedor de embudo (m).

Y, Distancia vertical del origen a la cresta del vertedor (m).
}_15 , Tirante aguas arriba del vertedor de embudo (m).

P_IS , Carga total aguas arriba del vertedor de embudo (m).

Para calcular el valor del coeficiente C, que es diferente a los de otro tipo de vertedores, ya
que en este caso hay efectos de sumergencia y contra presiones debidas a la convergencia de
las corrientes, el USBR, ha propuesto las curvas presentadas en la Fig. 118, obtenidas para
relaciones de P/R_de 2.00, 0.30 y 0.15.

Cuando se desea calcular los coeficientes de descarga para cargas diferentes a las de proyecto
se puede usar la Fig. 119, aunque debe hacerse notar que nunca deben aplicarse a relaciones
H,/ R, mayores de 0.40.

La determinacion del radio si se tuvieran como datos de proyecto H, y Q, se hace en forma
iterativa. Se supone un radio R_, se determina H,/ R_ y se obtiene el coeficiente de descarga
C con el cual se verifica Q,, Si H,/ R, > 0.30, existe la posibilidad de que se desarrollen
presiones negativas en el cimacio, para evitar esto, el radio R se incrementa a un valor ( R’,)
utilizando la Figura ciento veinte.
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Figura 118. Coeficientes de descarga para vertedores de embudo, USBR, Design of Small Dams, 1960.
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Figura 119. Coeficientes de descarga, para cargas diferentes a las del proyecto, USBR, Design of Small
Dams, 1960.
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Figura 120. Incremento del radio de la cresta circular para disminuir presiones negativas, USBR,
Design of Small Dams, 1960.

Para calcular el perfil de la cresta vertedora se pueden emplear los valores de las Tablas 29,
30y 31, para diferentes valores de P/R_.

Para obtener los valores de ES en funcién de H, se emplea la Figura 121.

Entre el perfil del cimacio y la lumbrera vertical debe construirse una transicién, con la
forma de un chorro vertical que cae de un orificio horizontal. Asi, el didmetro de la lumbrera
es el del chorro.

Si se acepta una pérdida del 10 % de la carga disponible, la ecuacién del perfil del chorro
vertical es:

Q,”

171/4
Ha

R =0.204

(139)

donde:

Hu, Diferencia en m, entre el nivel del agua correspondiente a la carga de disefio y la
elevacion donde se calcula el radio R.

R, Radio del perfil del chorro en m.

Para seleccionar el didmetro de la lumbrera y el conducto de descarga, de tal manera que se
cumpla una relacién de llenado méximo del 75 %, se sigue el siguiente método:

a) Proponer un didmetro y localizar la elevacion en la transiciéon que tenga ese didmetro, es
una seccién de control.

b) Calcular la longitud de la lumbrera ( L, )y el conducto (L_,).
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Tabla No. 29. Coordenadas de la superficie inferior de la lamina vertiente para diferentes valores de

I-TS/ Ry, cuando P/Rg = 2.00, USBR, Design of small dams, 1960.

HS/RS 0.00 | 0.10 | 0.20 | 0.25 | 0.30 | 0.35 | 0.40 | 0.45 | 0.50 | 0.60 | 0.80 | 1.00 | 1.20 | 1.50 | 2.00
x/P_IS y/ﬁS Para la porcion de la seccidn situada arriba de la cresta del vertedor

0.000 |0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000 | 0.0000
0.010 |0.0150 | 0.0145 | 0.0133 | 0.0130 | 0.0128 | 0.0125 | 0.0122 | 0.0119 | 0.0116 | 0.0112 | 0.0104 | 0.0095 | 0.0086 | 0.0077 | 0.0070
0.020 |0.0280 | 0.0265 | 0.0250 | 0.0243 | 0.0236 | 0.0231 | 0.0225 | 0.0220 | 0.0213 | 0.0202 | 0.0180 | 0.0159 | 0.0140 | 0.0115 | 0.0090
0.030 |0.0390 | 0.0365 | 0.0350 | 0.0337 | 0.0327 | 0.0317 | 0.0308 |0.0299 | 0.0289 | 0.0270 | 0.0231 | 0.0198 | 0.0168 | 0.0126 | 0.0085
0.040 [0.0490 | 0.0460 | 0.0435 | 0.0417 | 0.0403 | 0.0389 | 0.0377 |0.0363 | 0.0351 | 0.0324 | 0.0268 | 0.0220 | 0.0176 | 0.0117 | 0.0050
0.050 |0.0580 | 0.0535 | 0.0506 | 0.0487 | 0.0471 | 0.0454 | 0.0436 |0.0420 | 0.0402 | 0.0368 | 0.0292 | 0.0226 | 0.0168 | 0.0092

0.060 |0.0650 | 0.0605 | 0.0570 | 0.0550 | 0.0531 | 0.0510 | 0.0489 |0.0470 | 0.0448 | 0.0404 | 0.0305 | 0.0220 | 0.0147 | 0.0053

0.070 | 0.0710 | 0.0665 | 0.0627 | 0.0605 | 0.0584 | 0.0560 | 0.0537 |0.0514 | 0.0487 | 0.0432 | 0.0308 | 0.0201 | 0.0114 | 0.0001

0.080 |0.0765 | 0.0710 | 0.0677 | 0.0655 | 0.0630 | 0.0603 | 0.0578 |0.0550 | 0.0521 | 0.0455 | 0.0301 | 0.0172 | 0.0070

0.090 |0.0820 | 0.0765 | 0.0722 | 0.0696 | 0.0670 | 0.0640 | 0.0613 |0.0581 | 0.0549 | 0.0471 | 0.0287 | 0.0135 | 0.0018

0.100 |0.0880| 0.0810 | 0.0762 | 0.0734 | 0.0705 | 0.0672 | 0.0642 | 0.0606 | 0.0596 | 0.0482 | 0.0264 | 0.0089

0.120 | 0.0940 | 0.0880 | 0.0826 | 0.0790 | 0.0758 | 0.0720 | 0.0683 | 0.0640 | 0.0599 | 0.0483 | 0.0195

0.140 | 0.1000 | 0.0935 | 0.0872 | 0.0829 | 0.0792 | 0.0750 | 0.0705 | 0.0654 | 0.0585 | 0.0460 | 0.0101

0.160 | 0.1045 | 0.0980 | 0.0905 | 0.0855 | 0.0812 | 0.0765 | 0.0710 | 0.0651 | 0.0559 | 0.0418

0.180 | 0.1080 | 0.1010 | 0.0927 | 0.0872 | 0.0820 | 0.0766 | 0.0705 | 0.0637 | 0.0521 | 0.0361

0.200 | 0.1105 | 0.1025 | 0.0938 | 0.0877 | 0.0819 | 0.0756 | 0.0688 | 0.0611 | 0.0380 | 0.0292

0.250 | 0.1060 | 0.1035 | 0.0926 | 0.0850 | 0.0773 | 0.0683 | 0.0596 |0.0495 | 0.0174 | 0.0068

0.300 |0.0970 | 0.1000 | 0.0850 | 0.0764 | 0.0668 | 0.0559 | 0.0446 |0.0327

0.350 |0.0845 | 0.0930 | 0.0750 | 0.0650 | 0.0540 | 0.0410 | 0.0280 |0.0125

0.400 |0.0700 | 0.0830 | 0.0620 | 0.0500 | 0.0365 | 0.0220 | 0.0060

0.450 |0.0520 | 0.0700 | 0.0450 | 0.0310 | 0.0170 | 0.0000

0.500 | 0.0320 | 0.0520 | 0.0250 | 0.0100

0.550 |0.0520 | 0.0320 | 0.0020

0.600 | 0.0320 | 0.0080

0.650 |0.0090

y/ﬁS x/?]s Para la porcién de la seccion situada arriba de la cresta del vertedor

0.000 | 0.6680 | 0.6150 | 0.5540 | 0.5200 | 0.4870 | 0.4500 | 0.4130 | 0.3760 | 0.3340 | 0.2620 | 0.1580 | 0.1160 | 0.0930 | 0.0700 | 0.0480
-0.020 |0.7050 | 0.6520 | 0.5920 | 0.5600 | 0.5260 | 0.4880 | 0.4520 | 0.4140 | 0.3690 | 0.2930 | 0.1850 | 0.1450 | 0.1200 | 0.0960 | 0.0740
-0.040 | 0.7420 | 0.6880 | 0.6270 | 0.5960 | 0.5630 | 0.5240 | 0.4870 |0.4480 | 0.4000 | 0.3200 | 0.2120 | 0.1650 | 0.1400 | 0.1150 | 0.0880
-0.060 [0.7770 | 0.7200 | 0.6600 | 0.6300 | 0.5960 | 0.5570 | 0.5190 | 0.4780 | 0.4280 | 0.3420 | 0.2320 | 0.1820 | 0.1550 | 0.1290 | 0.1000
-0.080 | 0.8080 | 0.7520 | 0.6920 | 0.6620 | 0.6280 | 0.5890 | 0.5490 | 0.5060 | 0.4540 | 0.3630 | 0.2500 | 0.1970 | 0.1690 | 0.1400 | 0.1100
-0.100 | 0.8380 | 0.7840 | 0.7220 | 0.6920 | 0.6570 | 0.6180 | 0.5770 | 0.5320 | 0.4780 | 0.3810 | 0.2660 | 0.2100 | 0.1800 | 0.1500 | 0.1180
-0.150 | 0.9130 | 0.8570 | 0.7930 | 0.7620 | 0.7250 | 0.6860 | 0.6410 | 0.5890 | 0.5310 | 0.4230 | 0.2990 | 0.2380 | 0.2040 | 0.1700 | 0.1320
-0.200 [0.9780 | 0.9250 | 0.8600 | 0.8260 | 0.7900 | 0.7450 | 0.6980 | 0.6400 | 0.5750 | 0.4590 | 0.3260 | 0.2600 | 0.2240 | 0.1840 | 0.1440
-0.250 [1.0400 | 0.9850 | 0.9190 | 0.8830 | 0.8470 | 0.8010 | 0.7500 | 0.6830 | 0.6130 | 0.4900 | 0.3480 | 0.2800 | 0.2390 | 0.1960 | 0.1530
-0.300 [ 1.1000 | 1.0430 | 0.9760 | 0.9410 | 0.9000 | 0.8520 | 0.7970 | 0.7220 | 0.6480 | 0.5180 | 0.3680 | 0.2960 | 0.2510 | 0.2060 | 0.1600
-0.400 |1.2070 | 1.1500 | 1.0790 | 1.0410 | 1.0000 | 0.9440 | 0.8800 | 0.7910 | 0.7060 | 0.5620 | 0.4000 | 0.3220 | 0.2710 | 0.2200 | 0.1680
-0.500 [1.3080 | 1.2460 | 1.1720 | 1.1310 | 1.0870 | 1.0270 | 0.9510 |0.8490 | 0.7530 | 0.5980 | 0.4270 | 0.3420 | 0.2870 | 0.2320 | 0.1730
-0.600 |1.3970 | 1.3350 | 1.2600 | 1.2150 | 1.1670 | 1.1020 | 1.1010 | 0.8980 | 0.7930 | 0.6270 | 0.4490 | 0.3590 | 0.3000 | 0.2400 | 0.1790
-0.800 [1.5630 | 1.5000 | 1.4220 | 1.3690 | 1.3120 | 1.2310 | 1.1120 | 0.9740 | 0.8540 | 0.6730 | 0.4820 | 0.3840 | 0.3200 | 0.2530 | 0.1840
-1.000 | 1.7130 | 1.6460 | 1.5640 | 1.5080 | 1.4400 | 1.3370 | 1.1890 | 1.0300 | 0.8990 | 0.7100 | 0.5080 | 0.4020 | 0.3320 | 0.2600 | 0.1880
-1.200 | 1.8460 | 1.7800 | 1.6910 | 1.6350 | 1.5530 | 1.4220 | 1.2480 | 1.0740 | 0.9330 | 0.7390 | 0.5280 | 0.4170 | 0.3400 | 0.2660

-1.400 | 1.9700 | 1.9030 | 1.8080 | 1.7480 | 1.6530 | 1.4920 | 1.2930 | 1.1080 | 0.9630 | 0.7600 | 0.5420 | 0.4230 | 0.3440

-1.600 | 2.0850 | 2.0200 | 1.9180 | 1.8550 | 1.7420 | 1.5480 | 1.3300 | 1.1330 | 0.9880 | 0.7800 | 0.5530 | 0.4300

-1.800 |2.1960 | 2.1300 | 2.0240 | 1.9570 | 1.8210 | 1.5910 | 1.3580 | 1.1580 | 1.0080 | 0.7970 | 0.5630 | 0.4330

-2.000 |2.3020|2.2340 | 2.1260 | 2.0530 | 1.8910 | 1.6300 | 1.3810 | 1.1800 | 1.0250 | 0.8100 | 0.5720

-2.500 |2.5570 | 2.4750 | 2.3540 | 2.2660 | 2.2070 | 1.7010 | 1.4300 | 1.2210 | 1.0590 | 0.8380 | 0.5880

-3.000 |2.7780 |2.7000 | 2.5590 | 2.4280 | 2.1190 | 1.7480 | 1.4680 | 1.2520 | 1.0860 | 0.8530

-3.500 2.9160 | 2.7490 | 2.5410 | 2.1710 | 1.7770 | 1.4890 | 1.2670 | 1.1020

-4.000 3.1140 | 2.9140 | 2.6200 | 2.2010 | 1.7960 | 1.5000 | 1.2800

-4.500 3.3060 | 3.0530 | 2.6820 |2.2200 | 1.8060 | 1.5090

-5.000 3.4880 | 3.1780 | 2.7340 |2.2270 | 1.8110

-5.500 3.6530 | 3.2940 | 2.7790 | 2.2290

-6.000 3.8200 | 3.4050 | 2.8120 | 2.2320
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Tabla No. 30. Coordenadas de la superficie inferior de la lamina vertiente para diferentes valores de

H,/ R, cuando P/ R, = 0.30, USBR, Design of small dams, 1960.

HS/RS 0.20 | 0.25 | 0.30 | 0.35 | 0.40 | 0.45 | 0.50 | 0.60 | 0.80
x/H, y/H, Para la porcién de la seccion situada arriba de la cresta del vertedor

0.000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000
0.010 0.0130 0.0130 0.0130 0.0125 0.0120 0.0120 0.0115 0.0110 0.0100
0.020 0.0245 0.0242 0.0240 0.0235 0.0225 0.0210 0.0195 0.0180 0.0170
0.030 0.0340 0.0335 0.0330 0.0320 0.0300 0.0290 0.0270 0.0240 0.0210
0.040 0.0415 0.0411 0.0390 0.0380 0.0365 0.0350 0.0320 0.0285 0.0240
0.050 0.0495 0.0470 0.0455 0.0440 0.0420 0.0395 0.0370 0.0325 0.0245
0.060 0.0560 0.0530 0.0505 0.0490 0.0460 0.0440 0.0405 0.0350 0.0250
0.070 0.0610 0.0575 0.0550 0.0530 0.0500 0.0470 0.0440 0.0370 0.0245
0.080 0.0660 0.0620 0.0590 0.0565 0.0530 0.0500 0.0460 0.0385 0.0235
0.090 0.0705 0.0660 0.0625 0.0595 0.0550 0.0520 0.0480 0.0390 0.0215
0.100 0.0740 0.0690 0.0660 0.0620 0.0575 0.0540 0.0500 0.0395 0.0190
0.120 0.0800 0.0750 0.0705 0.0650 0.0600 0.0560 0.0510 0.0380 0.0120
0.140 0.0840 0.0790 0.0735 0.0670 0.0615 0.0560 0.0515 0.0355 0.0020
0.160 0.0870 0.0810 0.0750 0.0675 0.0610 0.0550 0.0500 0.0310

0.180 0.0885 0.0820 0.0755 0.0675 0.0600 0.0535 0.0475 0.0250

0.200 0.0885 0.0820 0.0745 0.0660 0.0575 0.0505 0.0435 0.0180

0.250 0.0855 0.0765 0.0685 0.0590 0.0480 0.0390 0.0270

0.300 0.0780 0.0670 0.0580 0.0460 0.0340 0.0220 0.0050

0.350 0.0660 0.0540 0.0425 0.0295 0.0150

0.400 0.0495 0.0370 0.0240 0.0100

0.450 0.0300 0.0170 0.0025

0.500 0.0090 -0.0060

0.550

y/H, x/H, Para la porcién de la seccion situada arriba de la cresta del vertedor

0.000 0.5190 0.4880 04550 04220 0.3840 0.3490 0.3100 0.2380 0.1440
-0.020 0.5600 0.5280 0.4950 0.4620 0.4230 0.3870 0.3450 0.2720 0.1740
-0.040 0.5980 0.5660 0.5320 0.4980 0.4580 0.4200 0.3760 0.3000 0.1980
-0.060 0.6320 0.6010 0.5670 0.5320 0.4910 0.4510 0.4060 0.3240 0.2200
-0.080 0.6640 0.6340 0.6000 0.5640 0.5220 0.4800 0.4320 0.3480 0.2380
-0.100 0.6930 810.0000 0.6310 0.5940 0.5520 0.5080 0.4560 0.3680 0.2540
-0.150 0.7600 0.7340 0.7010 0.6610 0.6180 0.5690 0.5100 0.4120 0.2900
-0.200 0.8310 0.7990 0.7630 0.7230 0.6770 0.6220 0.5580 0.4510 0.3170
-0.250 0.8930 0.8600 0.8260 0.7810 0.7290 0.6670 0.5990 0.4830 0.3410
-0.300 0.9530 0.9180 0.8800 0.8320 0.7790 0.7080 0.6340 0.5100 0.3620
-0.400 1.0600 1.0240 0.9810 0.9320 0.8670 0.7800 0.6920 0.5560 0.3960
-0.500 1.1560 1.1190 1.0720 1.0200 09380 0.8410 0.7450 0.5950 0.4240
-0.600 1.2420 1.2030 1.1530 1.0980 1.0000 0.8910 0.7800 0.6270 0.4460
-0.800 1.4030 1.3590 1.3010 1.2270 1.1010 0.9700 0.8450 0.6720 0.4780
-1.000 1.5490 1.4980 1.4300 1.3330 1.1800 1.0280 0.8920 0.7070 0.5040
-1.200 1.6800 1.6220 1.5430 1.4190 1.2400 1.0700 0.9300 0.7330 0.5240
-1.400 1.8000 1.7390 1.6470 1.4890 1.2870 1.1060 0.9590 0.7570 0.5400
-1.600 1.9120 1.8490 1.7400 1.5460 1.3230 1.1310 0.9830 0.7780 0.5510
-1.800 2.0180 1.9510 1.8210 1.5900 1.3530 1.1550 1.0050 0.7970 0.5600
-2.000 21200 2.0490 1.8920 1.6270 1.3800 1.1750 1.0220 0.8100 0.5690
-2.500 2.3510 2.2610 2.0270 1.6970 1.4280 1.2180 1.0590 0.8370

-3.000 2.5570 24230 2.1130 1.7470 1.4640 1.2470 1.0810 0.8520

-3.500 2.7480 2.5360 2.1670 1.7780 1.4890 1.2630 1.0990

-4.000 29110 2.6170 2.2000 1.7960 1.4990 1.2740

-4.500 3.0520 2.6770 2.2170 1.8050 1.5970

-5.000 3.1730 2.7310 2.2230 1.8100

-5.500 3.2900 2.7730 2.2280

-6.000 3.4000 2.2080
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Tabla No. 31. Coordenadas de la superficie inferior de la lamina vertiente para diferentes valores de
I-TS/ Ry, cuando P/R¢ = 0.15, USBR, Design of small dams, 1960.

Hs/Rs 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40 0.45 0.50 0.60 0.80
x/ﬁs y/ﬁs Para la porcion de la seccién situada arriba de la cresta del vertedor
0.000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000
0.010 0.0120 0.0120 0.0115 0.0115 0.0110 0.0110 0.0105 0.0100 0.0090
0.020 0.2100 0.0200 0.0195 0.0190 0.0185 0.0180 0.0170 0.0160 0.0140
0.030 0.0285 0.0270 0.0265 0.0260 0.0250 0.0235 0.0225 0.0200 0.0165
0.040 0.0345 0.0335 0.0325 0.0310 0.0300 0.0285 0.0265 0.0230 0.0170
0.050 0.4050 0.0385 0.0375 0.0360 0.0345 0.0320 0.0300 0.0250 0.0170
0.060 0.4500 0.0430 0.0420 0.0400 0.0380 0.0355 0.0330 0.0265 0.0165
0.070 0.0495 0.0470 0.0455 0.0430 0.0410 0.0380 0.0350 0.0270 0.0150
0.080 0.0525 0.0500 0.0485 0.0460 0.0435 0.0400 0.0365 0.0270 0.0130
0.090 0.0560 0.0530 0.0510 0.0480 0.0455 0.0420 0.0370 0.0265 0.0100
0.100 0.0590 0.0560 0.0535 0.0500 0.0465 0.0425 0.0375 0.0255 0.0065
0.120 0.0630 0.0600 0.0570 0.0520 0.0480 0.0435 0.0365 0.0220
0.140 0.0660 0.0620 0.0585 0.0525 0.0475 0.0425 0.0345 0.0175
0.160 0.0670 0.0635 0.0590 0.0520 0.0460 0.0400 0.0305 0.0110
0.180 0.0675 0.0635 0.0580 0.0500 0.0435 0.0365 0.0260 0.0040
0.200 0.0670 0.0625 0.0560 0.0465 0.0395 0.0320 0.0020
0.250 0.0615 0.0560 0.0470 0.0360 0.0265 0.0160 0.0015
0.300 0.0520 0.0440 0.0330 0.0210 0.0100
0.350 0.0380 0.0285 0.0165 0.0030
0.400 0.0210 0.0090
0.450 0.0015
0.500
0.550
y/H, x/H, Para la porcién de la seccion situada arriba de la cresta del vertedor
0.0000 0.4540 0.4220 0.3920 0.3580 0.3250 0.2880 0.2530 0.1890 0.1160
-0.0200 0.4990 0.4670 0.4370 0.4040 0.3690 0.3300 0.2920 0.2280 0.1490
-0.0400 0.5400 0.5090 0.4780 0.4440 0.4070 0.3680 0.3280 0.2590 0.1740
-0.0600 0.5790 0.5470 0.5160 0.4820 0.4430 0.4020 0.3580 0.2860 0.1950
-0.0800 0.6150 0.5830 0.5500 0.5160 0.4760 0.4340 0.3860 0.3100 0.2130
-0.1000 0.6500 0.6160 0.5840 0.5470 0.5060 0.4620 0.4120 0.3310 0.2280
-0.1500 0.7260 0.6910 0.6600 0.6200 0.5770 0.5260 0.4680 0.3760 0.2630
-0.2000 0.7950 0.7600 0.7290 0.6850 0.6390 0.5800 0.5160 0.4130 0.2930
-0.2500 0.8620 0.8270 0.8430 0.7430 0.6920 0.6270 0.5570 0.4450 0.3190
-0.3000 0.9220 0.8830 0.9470 0.7970 0.7410 0.6710 0.5940 0.4740 0.3420
-0.4000 1.0290 0.9880 1.0400 0.8930 0.8280 0.7490 0.6560 0.5230 0.3810
-0.5000 1.1280 1.0860 1.1290 0.9800 0.9020 0.8160 0.7100 0.5670 0.4130
-0.6000 1.2200 1.1770 1.2850 1.0610 0.9670 0.8690 0.7530 0.6010 0.4390
-0.8000 1.3800 1.3370 1.4200 1.2020 1.0800 0.9530 0.8270 0.6550 04730
-1.0000 1.5250 1.4810 1.5370 1.3170 1.1640 1.0140 0.8780 0.6960 0.4980
-1.2000 1.6590 1.6100 1.6390 1.4110 1.2280 1.0590 0.9170 0.7250 0.5170
-1.4000 1.7800 1.7310 1.7290 1.4800 1.2760 1.0960 0.9490 0.7500 0.5310
-1.6000 1.8970 1.8430 1.8090 1.5330 1.3160 1.1230 0.9730 0.7700 0.5440
-1.8000 2.0030 1.9470 1.8790 1.5800 1.3470 1.1470 09970 0.7870 0.5530
-2.0000 2.1040 2.0420 2.0170 1.6190 1.3720 1.1670 1.0130 0.8010 0.5600
-2.5000 2.3400 2.2510 2.1050 1.6900 1.4230 1.2100 1.0490 0.8270
-3.0000 2.5500 2.4140 2.1530 1.7380 1.4570 1.2400 1.0730 0.8400
-3.5000 2.7400 2.5300 2.1800 1.7680 1.4750 1.2520 1.0880
-4.0000 29040 2.6090 21980 1.7800 1.4870 1.2630
-4.5000 3.0480 2.6710 2.2070 1.7900 1.4910
-5.0000 3.1690 2.7270 2.2100 1.7930
-5.5000 3.2860 2.7690
-6.0000 3.3960 2.8000
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Figura 121. Relacién H,/ R_y H_/ H,, para presas de cresta circular, USBR,
Design of Small Dams, 1960.

¢) Calcular las pérdidas por cortante en el conducto, suponiendo una relacién de llenado
del 75 por ciento.

d) Calcular la elevacién de la plantilla del portal de salida, con la ecuacién:
E,=E +h -h -h -y, (140)
donde:

E,, Elevacién de la plantilla del portal de salida (m).
E_, Elevacién en la seccién de control (m).

h,., Carga de velocidad en la seccién de control (m).
h,, Carga de velocidad en la descarga (m).

hf, Pérdidas por cortante en el conducto (m).

Y,, Tirante en el portal de salida (m).

Esta elevacion debe coincidir con la plantilla impuesta por la topografia, si esto no ocurre se
repite el procedimiento con un nuevo didmetro.

e) Calcular el perfil del agua en el conducto.
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Ejemplo 22. Proyectar un vertedor de embudo para descarga Q, = 179.13 m?/s con una
carga de 5.00 m. Los demas datos se presentan en la Fig. 122. Considere que la forma del
radio de la cresta, tiene la forma de una torre separada de la ladera y se pueden tolerar
presiones negativas a lo largo de la cresta vertedora.

Elev. 611.00
Elev. 608.00 msnm ev: msnm

Elev. 603.00 msnm

||| <l

Elev. 541.00 msnm Elev. 540.00 msnm

y
IBTTETTETRETRTRTETSTAETETETEISS EIETTETE] EETETETTEETETEEEEETEEE % ETTETTETTETE

100.00 m

Figura 122. Datos del Ejemplo 22.

Solucién:
Suponiendo P/R_ =2.00,, el radio se puede calcular por aproximaciones sucesivas.

Primera propuesta: R =4.00m

H
0 200 g5
R 4.00

S

con este valor y la Fig. 118, se obtiene:

C=162
de aqui puede calcularse el gasto de descarga:
Q=C 27R H?*= (1.62)(2)(7)(4.0)(5"*)=455.21 m?/s

como:
Q=45521>Q, =179.13m’/s , se debe reducir el radio:

Si se considera ahora R, =2.50 m

H, 500

0

2= -2.00
R, 250

con este valor y la Fig. 118, se obtiene:

C=1.02
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Q=C 2aR H*= (1.02)(2)(=)(2.5)(5"*) =179.13 m*/s

Q=Q=179.13 m’/s

se puede emplear la Tabla No. 29, para disefiar el cimacio del vertedor obteniéndose los
siguientes valores:

El valor de H_ se obtiene de la Figura ciento veintiuno.

T

£ =1.008 — H, =504m

T

=

Las secciones aguas arriba y aguas debajo de la cresta del cimacio, se presentan en las
Tablas treinta y dos y treinta y tres.

Tabla No. 32. Seccion aguas arriba de la cresta del cimacio.

x/ﬁs y/ﬁs x (m) y (m)
0.010 0.0070 0.050 0.035
0.020 0.0090 0.101 0.045
0.030 0.0085 0.151 0.043
0.040 0.0050 0.202 0.025

Tabla No. 33. Seccion aguas abajo de la cresta del cimacio.

y/H, x/H, y (m) x (m)
0.000 0.048 0.00 0.24
-0.020 0.074 -0.10 0.37
-0.040 0.088 -0.20 0.44
-0.060 0.100 -0.30 0.50
-0.080 0.110 -0.40 0.55
-0.100 0.118 -0.50 0.59
-0.150 0.132 -0.76 0.66
-0.200 0.144 -1.01 0.73
-0.250 0.153 -1.26 0.77
-0.300 0.160 -1.51 0.81
-0.400 0.168 -2.02 0.85
-0.500 0.173 -2.52 0.87
-0.600 0.179 -3.02 0.90
-0.800 0.184 -4.03 0.93
-1.000 0.188 -5.04 0.95
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Cdlculo de la forma de la transicion. Este puede hacerse empleando la ecuacién 139. Los
puntos calculados se muestran en la Tabla ntimero treinta y cuatro.

Tabla No. 34. Calculo de la transicion.

Elevacién T (m) T 025 R (m) * ()

(msnm) “ .
603.00 5.00 1.50 1.85 0.65
602.00 6.00 1.57 1.77 0.73
601.00 7.00 1.63 1.71 0.79
600.00 8.00 1.68 1.65 0.85
599.00 9.00 1.73 1.60 0.90
598.00 10.00 1.78 1.56 0.94
597.00 11.00 1.82 1.52 0.98
596.00 12.00 1.86 1.49 1.01
595.00 13.00 1.90 1.46 1.04
594.00 14.00 193 1.43 1.07
593.00 15.00 197 141 1.09
592.00 16.00 2.00 1.39 1.11
591.00 17.00 2.03 1.37 1.13

En la Fig. 123, se presentan la seccién del cimacio y de la transicion.

604

N‘\\x 1.73m

602

600

—— Cimacio

598
.\ . Perfil del
\ chorro
596

594 \\
592

590
00 02 04 06 08 10 12 14 16 18 20 22 24

x (m)

Elevacion (msnm)

Figura 123. Cimacio de un vertedor de embudo y perfil de un chorro.

Cdlculo del conducto de descarga. Supéngase en una primera aproximacién un didmetro de 2.82
m que corresponde a la elevaciéon 594.00 msnm, ver Tabla ndmero treinta y cuatro.
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La longitud del ttnel sera:
L’=100 +(594 - 541) =153 m (Longitud tomada del plano)

como se requiere que el conducto trabaje a una relacion de llenado del 75% se tiene:

. (2.822)
A= — 0.75 = 4.68 m*
v 17213 38.24 m/s
4.68
2
h = 38.24° _ 74.53m
©2(9.81)

para una relacién de llenado del 75 %, con:

R,=0.3017D

entonces el radio hidrdulico vale:

R,=0.3017(2.82) = 0.85 m

considerando un coeficiente n de Manning de 0.017 y empleando la ecuacién del mismo autor
se obtiene:

V2 2
Sf= R4l/’2
h

(38.24)"(0.017)
o 0.52

f

ademds:
h, =0.52 (153 00) =80.30 m

la elevacién del fondo del portal sera:

E,=594.00 + 1—11(608.00 ~594.00) -80.30 - 74.53 - 0.70 (2.82)

Ep =449.92 msnm

Como la elevacion del fondo del portal es inferior a la establecida (540.00), es necesario
proponer un didmetro mayor, por ejemplo D = 342 m (se propone este valor con fines
did4cticos, en cuanto a exactitud), que corresponde a una elevacién 601.50 msnm. Se obtienen
los siguientes resultados:
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A =6.89 m?

V=26m/s
h,=3446m
R,=103m
Sf: 0.19

L', =160.50 m
hf: 30.08 m

pudiéndose establecer la ecuacion:

E,=601.50+ 1—11(608.00 ~601.50) - 34.46 - 30.08 - 0.70 (3.42)

EP= 540.47 msnm

valor aproximado a la elevacién prefijada (540.00 msnm)

el disefio final se presenta en la Figura 124.

Elev. 611.00 msnm
Elev. 608.00 msnm

Elev. 603.00 msnm

||| <

4

Elev. 541.00 msnm Elev. 540.00 msnm

D=342m

N
HIRTETERERETATAETRETETEEEEEE R R ERRTETRRETETETEEEE R R TETEEETETESTE R
| |

= =

100.00 m

Figura 124. Diseio final del vertedor de embudo.
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18

VERTEDORES ESCALONADOS

El empleo de vertedores escalonados es muy antiguo, existen referencias de este tipo de
estructuras de hace 3300 afios, (Grecia, 1300 A. C., Irak, 694 A, C.Tanez, 100 D. C., Siria, 100-
200 D. C,, Libia, 200-300 D. C. y Portugal, 300 D. C.), Chanson H., 1994 y 2001. Se construyeron
con el objetivo de disipar la energia del agua, y en algunos casos para dar estabilidad a las
obras sobre las que se colocaron. Como se ha sefialado, en el mundo han tomado nuevo
impulso una vez que la construccién de las cortinas de concreto compactado con rodillo,
CCR, ha sido mds frecuente a partir de la década de los 80’s, ver Fig. 19, donde se muestra un
vertedor escalonado sobre la presa Las Blancas, en el estado de Tamaulipas, México.

Los vertedores escalonados pueden clasificarse en dos grupos: con flujo escalén a escalén,
ver Fig. 125 y con flujo rasante, ver Fig. 126. El primero se emplea en canales con diferencias
de nivel, o en estructuras ornamentales. El segundo es el que normalmente se utiliza para
gastos grandes en las presas.

ve

A

Figura 125. Vertedor escalonado con flujo escalén a escalén.
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Figura 126. Vertedor escalonado con flujo rasante.

Donde:

h,, Altura del perante del escalén (m).
, longitud de la huella del escal6n (m).

[
H ,, Altura del vertedor escalonado (m).

Vertedores escalonados con flujo escalon a escalén. En este caso el flujo pasa de un escalén a otro
sucesivamente, y su comportamiento hidrdulico depende de la altura hpe y longitud (1) de
los escalones, y del gasto Q_ que fluye sobre el vertedor. Si la huella del escaldn es suficiente
para que se desarrolle un resalto hidrdulico sobre él, el comportamiento serd el siguiente:
antes de la arista del escalén, el régimen serd subcritico, al llegar al final del escalén se
presentaran las condiciones criticas del flujo, y al caer hacia el siguiente escalén y al principio
de éste el flujo serd supercritico. Dependiendo de la geometria del escalén podria formarse
un colchén de agua en la zona de caida del chorro, donde se amortiguaria y podria formarse
un resalto ahogado, o incluso eliminarse éste. Por otro lado si se incrementara el gasto con
la misma geometria el flujo podria tocar al escalén inferior muy cerca de la arista, con un
comportamiento supercritico en todo momento.

El andlisis hidrdulico de cada caso particular puede hacerse empleando las ecuaciones de
cantidad de movimiento, energia y continuidad.

Vertedores escalonados con flujo rasante. Como se indic6, en este caso el flujo pasa en forma
rasante a las aristas de los escalones, ver Fig. 126, donde pueden notarse dos regiones
claramente definidas: la rasante a los escalones con altas concentraciones de aire, y la otra
formada por celdas triangulares llenas de agua donde se forma un vértice generado por el
esfuerzo cortante del chorro que circula sobre ellas. Es decir el flujo de agua se desplaza sobre
las aristas de los escalones y los vértices formados en estos (pseudopiso). La energia que
pierde el flujo es precisamente la que emplea para generar los vortices y vencer la resistencia
que presenta la parte de los escalones con los cuales hace contacto.
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Aeracion del flujo sobre un vertedor escalonado. Como se sefial6 en el inciso 12.2, Aeracién natural,
en los vertedores lisos, se presenta aeracién natural, y ello ocurre cuando la turbulencia del
agua tiene suficiente energia para introducir el aire que se encuentra sobre ella, es decir
cuando la fuerza de inercia del agua es superior a las fuerzas de la tensién superficial y la
viscosidad del aire. Esto sucede cuando la capa limite corta a la superficie libre del agua,
ver Fig. 60. De manera similar Chanson, 2001, propone el modelo mostrado en la Fig. 127. La
inclusién de aire modifica las condiciones del flujo pues cambian la densidad, viscosidad y
elasticidad del agua, traduciéndose este fendmeno como ya se sefialé en un incremento del
tirante, consideracién muy importante en el disefio de la altura de los muros laterales del
vertedor. Se recomienda consultar el inciso 12.2 para revisar otros aspectos como el punto de
incepcion, la distribucién de velocidades o la aceleracién del flujo.

Punto de
incepcién

T

Figura 127. Estructura del flujo aereado sobre un vertedor escalonado con flujo rasante, Chanson,
2001.

Disefio de un vertedor escalonado con flujo rasante. Una vez que se ha seleccionado el
gasto de disefio Q , (los mdximos caudales unitarios con los que se han disefiado los
vertedores en los tltimos afios es de 20 a 30 m?/s, aunque existen algunas excepciones,
y se reportan vertedores que han trabajado hasta con 90 m?/s) debe proponerse una
geometria del vertedor, que incluye el ancho de plantilla b, la pendiente (ésta estard
determinada por el tipo de cortina si es que se construye sobre la misma, como es el
caso de las presas de concreto compactado con rodillo, CCR), la geometria del escalén
o sea su altura /i, (normalmente se construyen con dimensiones entre 20 y 90 cm,
dependiendo de las técnicas constructivas empleadas) y la huella de los escalones I.

Vertedores escalonados 187



Para evitar fluctuaciones sobre los escalones, Chanson (2009) propone la relacion:

q

141
Ve, (141

donde:

g, Gasto unitario (m?/s).

&8, Aceleracion de la gravedad (m/s?).

hpe , Altura del escalén (m).
Y para asegurar una disipacién de energia adecuada sobre el vertedor propone se cumplan
las relaciones:

1 . 60(cos 17)1'5

Vsh, (142)

2
q ; 026 L 0:95 (143)
<0.119 cosr(senr) (h fo )
/ gh;’e e COS T

donde:

T, Angulo entre el pseudopiso y la horizontal, ver Figura 127.
L, ,Longitud del vertedor desde la cresta del cimacio al final del conducto de descarga.

La localizacién del punto de incepcién a partir del cual el flujo es aereado se puede ubicar
con las ecuaciones 144 y 145:

L. 0.080 q

— P —-9.72(sent’)’ (144)

hpecos T \/ gsenr’(h COST ’)3

pe
0.59
D, [ 0403 q (145)
;= 0.04
h,cost | (sent) \/ gsent’ (1 cos) ’

donde:

L, Distancia de la cresta al punto de incepci6n.
D,, Tirante en el punto de incepcién.

7

1", Angulo de la plantilla virtual del flujo rasante con la horizontal, ver Figura 127.

Si el canal es suficientemente largo para que se desarrolle el flujo uniforme, el tirante D,, se
puede calcular con la ecuacién:

2\
D - (f—q) (146)

8gsent’
donde:

f., Es el factor de “friccion” de Darcy para flujo aereado sugerido por Chanson 2002 y
2006.
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Si la longitud del canal de descarga no permite que se desarrolle el flujo uniforme, se puede

emplear la ecuacién: ,
5 o OH_ ﬁ 7
o 8 gD (147)

Como toda estructura importante se recomienda ampliamente la construccién de un
modelo fisico, donde se pueda observar el comportamiento del vertedor y estimar
la energia remanente para en su caso proponer una estructura terminal (tanque
amortiguador o salto de esqui).

Por las caracteristicas de la obra deberdn cuidarse los aspectos constructivos de los
escalones buscando siempre que sean de la mejor calidad y correspondan al disefio
propuesto.
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19

PrROYECTO ESTRUCTURAL

Una vez que se termina el proyecto hidrdulico de los vertedores, es necesario hacer el
disefio estructural que se puede dividir basicamente en los estudios siguientes:

a) Analisis de estabilidad del cimacio.

b) Analisis de estabilidad de los muros de contencion.

¢) Detalles de disefio.

d) Revestimiento de los canales.

e) Disefio estructural de tineles (cuando esto sea necesario).

19.1 ANALISIS DE ESTABILIDAD DEL CIMACIO
Este puede realizarse como si se tratara de una presa vertedora.
Los tres efectos que atentan contra la estabilidad del cimacio son:
a) El vuelco.
b) El deslizamiento.
c¢) Los esfuerzos excesivos.
Vuelco. Bajo la accion de las fuerzas externas el cimacio tiende a girar alrededor de su pie,

Fig. 128. Antes de que el cimacio llegara a voltearse como cuerpo rigido, tendrian que haber
fallado sus materiales por tension en el talén o por agrietamiento en el pie.

Giro

a

Vuelco

W&/ I A i S b S S Lii//E//////é/////E/////E/////E/////E/////E;’////E/////E/////fé//////E/////E/////E///

Talén Pie

Figura 128. Tendencia al giro alrededor del pie del cimacio debido a fuerzas externas.
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Deslizamiento. La resultante de las fuerzas horizontales ( 2H ), tiende a desplazar en
esa direccion al cimacio, las fuerzas resistentes son las producidas por friccién y por la
resistencia al cortante del concreto o la cimentacién, ver Figura ciento veintinueve.

Antes de que el cimacio deslizara como cuerpo rigido, habrian fallado sus materiales (o
la liga con la cimentacidn, o esta dltima) por esfuerzo cortante.

i<

Deslizamiento

o v

7

ISR § - === el atal ala el

===l = ===

Talén Pie

Friccién

Figura 129. Deslizamiento del cimacio.

Esfuerzos excesivos. La estabilidad de la estructura ird asociada siempre a la ruptura de sus
materiales por esfuerzos excesivos, por lo que la atencién debe enfocarse a mantenerlos
dentro de limites aceptables. En general, al menos en lo que respecta a la compresion, es
relativamente facil cumplir con esa condicién, pues los esfuerzos en el concreto de los
cimacios, inducidos por fuerzas externas son normalmente muy bajos en relacién a la
resistencia del concreto.

CARGAS QUE ACTUAN EN EL CIMACIO
PEso PrOPIO

Se calculara con la ecuacion:

W=7,V (148)
donde:

W, Peso propio (t).
7w, Peso volumétrico del material (t/m53).
V, Volumen de la estructura (md).

Siendo ¥e =2.40 t/m’ para el concreto y %, =2.20 t/m’® para la mamposteria (dependien-
do de la densidad de la piedra usada). Se deben tomar en cuenta el peso de las pilas, puentes,
compuertas y sus mecanismos considerando cada uno en su linea de accién.
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EMPUJES HIDROSTATICOS
Se consideran dos niveles de anélisis: el NAME y el NAMO, bajo dos hipétesis:
a) El peso especifico del agua (v ) es de 1.00 t/m3.

b) Esvdlida la ley de Pascal: “La presién acttia en cada punto con igual magnitud en todas
las direcciones y sentidos, los empujes resultantes son normales a las superficies sobre las
que actian”.

SismMo

Los sismos comunican aceleraciones a los cimacios que pueden aumentar las presiones y
esfuerzos del agua sobre ellas. Asi se producirdn fuerzas horizontales que actuardn en el
paramento aguas arriba y fuerzas verticales que se traducen en choques de la cimentacién
hacia abajo. Entonces el sismo deberd analizarse en las masas de concreto y agua.

SUBPRESION

Cuando se construyen drenes, el diagrama original de subpresiones se abate como se muestra
en la Figura ciento treinta.

IHETEIEITETETETEE G %%M//EWH////E/////E/////F///

2

Diagrama de subpresiones
YH sin drenaje

HO
IR ) .
Diagrama de subpresiones
con drenaje YH,

YH,

Figura 130. Diagramas de subpresion.

El valor de H;, segtin el USBR, 1960 se calcula con la ecuacion:

H, =H,+033(H, - H,) (149)
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donde:

Carga hidréulica debajo del nivel del piso (m).

H.,
H , » Carga hidrdulica aguas abajo del vertedor (m).

También en este caso la revision se hard para el NAMO y el NAME.
COMBINACIONES DE CARGAS

En el andlisis de cargas deben considerarse las siguientes:
a) Condiciones ordinarias
— DPresallena al NAMO.
— Empuje hidrostatico.
— Peso propio y de accesorios.
— Subpresién.
b) Condiciones extraordinarias
— Presallena al NAME.
— Empuje hidrostatico.
— Peso propio y de accesorios.
— Subpresion.
c¢) Condiciones extremas
— Presa llena al NAMO.
— Empuje hidrostatico.
— Peso propio y accesorios.
— Subpresion.
— Sismo de disefio.

d) Agua abajo del nivel del piso del canal de llegada

— Con sismo, 6
— Sin sismo

e) Otras condiciones de carga especiales a juicio de proyectista
CONDICIONES DE SEGURIDAD

Se deberdn analizar los siguientes conceptos:
a) Esfuerzos maximos de compresion (principales), deben ser menores que los permisibles.

b) Esfuerzos minimos (principales) (pueden ser negativos, tensiones en algunos casos)
mayores que los permisibles.

¢) Resistencia al deslizamiento que debe ser superior a las fuerzas deslizantes.
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Esfuerzos permisibles. La resistencia a la compresion que desarrolla el concreto en forma
definitiva, no es alcanzada a los 28 dias, sino que oscila entre los 90 dias y los dos afios. Esta
resistencia viene a ser del orden de 1.75 f’., donde f . representa la resistencia a los 28 dias,
medida en pruebas tipo ACI.

El USBR recomienda para esfuerzos de compresion:

Resistencia dltima
FS

Resistencia de disefio =

siendo:

FS =3.00 Para combinaciones de carga ordinarias

FS = 2.00 Para combinaciones de carga extraordinarias
FS=1.00 Para combinaciones de carga extremas

considerando para condiciones iniciales f’. y para condiciones finales 1.75 f"..

Para el calculo de esfuerzos minimos se emplea la siguiente ecuacién:

O = "P”yHD—FL; (150)

donde:

o, , Esfuerzos minimos.

yH , Subpresién maxima.

“p”, Término de reduccién de subpresion: igual a uno si no hay drenes y 0.40 si los hay.
f,, Resistencia tltima a la tensién en el concreto. f,'= 0.05 de la resistencia tltima a

compresiény f, = 0.05 (1.75 f'.) en condiciones finales.

FS, Factor de seguridad igual a 3 para condiciones ordinarias, a 2 para condiciones

extraordinarias y a 1 para condiciones extremas.

Deslizamiento. Para que no haya deslizamiento debe cumplirse que:

FC>FS
calculdndose FC con la ecuacién:
CCA ,+ N'tan q}

FC=
> F,

(151)

donde:

FC, Coeficiente de friccion — cortante.

CC , Cohesion del concreto (del orden de 0.10 f'c) o de la liga con la cimentacion.

¢/ , Angulo de friccién interna del concreto (45°) o de la liga en la cimentacion.

A, Area de la superficie de desplante o de la seccién horizontal a un nivel determina-
do cualquiera al que se estd realizando el analisis.

N’, Cargas normales.

> F,, Sumatoria de fuerzas horizontales.
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Agrietamiento. Cuando la subpresién es mayor que los esfuerzos efectivos en el extremo
aguas arriba del cimacio se formard una grieta horizontal que llegard hasta el punto en que
los esfuerzos efectivos y la subpresion son iguales, a partir de este punto hacia aguas abajo
se delimitard la seccién donde se apoya el cimacio ver Figura ciento treinta y uno.

Grieta Zona de apoyo de la cimentacién

Figura 131. Grieta y zona de apoyo de la cimentacion en una presa de gravedad.

Ejemplo 23. Hacer el andlisis de estabilidad del cimacio presentado en la Fig. 132, si se ha
construido de concreto, ¥V = 2.4 t/m3. Se colocarin drenes a 1.50 m del paramento aguas
arriba. Suponer un coeficiente sismico o = 0.20 la subpresién del dren se considera 1/3 de

la subpresion en el paramento aguas arriba.

Solucidn:

NAME, Elev. 218.27 msnm I2.00 m I2.00 m|42.00 mI‘Z.OO m 2.16 m |
I | I [ [ |
NAMO, Elev. 212.12 msnm

/

4.60 m
512m
470 m
3.60 m

2.10 m

Elev. 207 msnm

D~
10.16 m

Figura 132. Seccién del cimacio.
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Como puede observarse en la Fig. 132, la seccién del cimacio se ha dividido en cinco dovelas
cuyas dimensiones se acotan en la misma. Ademads se establece el siguiente sentido de los ejes:
abscisas hacia la izquierda, ordenadas hacia abajo; y el momento se considera antihorario.

a) Cadlculo de cargas:

Se considera que el ancho de la seccién mide 1.00 m. Asi con esta consideracion y las
dimensiones de la Fig. 132, se pueden hacer los siguientes calculos.

Dovela 1.

g (460 5.212) (2.00)

Peso (W,) =Vy, =(9.72)(1.00)( 2.40) = 23.33 t

=9.72 m’

posicién del centro de gravedad respecto al trapecio:

: 2(4.6))+5.12
__2n204B 2 (2(4.6))+ Cossm

"3 b+B 3 46+512
donde:

x,, Centro de gravedad del trapecio (m).
W’,, Altura del trapecio (m).

b, Base menor del trapecio (m).

B, Base mayor del trapecio (m).

para fijar la posicion del centro de gravedad del trapecio con respecto al del cimacio
(x ) es necesario hacer la siguiente operacién:

§=%—2+0.98= 4.06 m

el momento (M) del peso propio con respecto al centro de gravedad (C,) del cimacio
vale:

~ =2333(4.062)=94.77 t-m

el cdlculo para todas las dovelas se presenta en la Tabla No. 35.

Tabla No. 35. Célculo de fuerzas y momentos producidos por peso propio.

Dovela Area W, ;l- M

(No.) (m?) ® (m) (t-m)
1 9.72 23.33 4.06 94.77
2 9.82 23.57 2.09 49.36
3 8.30 19.92 0.12 247
4 5.70 13.68 -1.83 -25.06
5 2.27 5.45 -3.64 -19.84

Total 35.81 85.95 101.70
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b) Calculo de empujes hidrostaticos ( E, ):
Nivel al NAMO

o _7hib, 100 (5.122)(1)

: —-13.11t
2 2

el momento vale:

M= Eh% ~13.11 ( %) — 2237 t-m

Nivel al NAME

Para hacer este cdlculo considérese la Figura 133.

NAME Elev. 218.27 msnm

NAMO Elev. 212.12 msnm 6.15t/m
=7

Elev. 207.00 msnm 11.27 t/m
// s

Figura 133. Presiones sobre el cimacio al NAME.

El empuje vale:

- (1)(6.15+ 121.27)(5.12) 40

el punto de aplicacién se encuentra en:

L _512(2(615)+1127
T3 | 61541127

y el momento:

=231 m

M= (-44.60)(2.31)=-103.02 t-m

¢) Subpresion :

Considerando que se colocardn drenes, se tienen las siguientes situaciones:

Nivel al NAMO, ver Figura ciento treinta y cuatro.

: E//’E/ME////E////E///E/////E//M/‘E/ME////E/WE///E//
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Trenes N

Lineas de drenes

1=T50 m

1.707 m

512m

SP;

SP,

Figura 134. Diagrama de subpresiones, nivel al NAMO.

Caélculo de subpresiones ( SPy SP, ), ver Tabla No. 36.

(1)(5.12+1.707)

P = > (1.50) = -5.12 t
(1)(1.707(8.66))
SP, = =-739t
2
Tabla No. 36. Momentos con respecto al centro de gravedad.
Subpresion Fuerza T Momento
(t) (t) (m) (t-m)
SpP, -5.12 4.46 -22.81
SP, -7.39 0.69 -5.13
Totales -12.51 2794
Nivel al NAME, ver Figura ciento treinta y cinco.
Lineas de drenef 1016 m
150 m . 5.08 m
|
11.27 m
SP,
SP,

Figura 135. Diagrama de subpresiones, nivel al NAME.
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(1)(11.27 +3.76)

SP, = > (1.50) = -11.27 t
1)(3.76(8.66
SP, = () 2( ) =-16.28 t

ver Tabla No. 37.

Tabla No. 37. Momentos con respecto al centro de gravedad.

Subpresién Fuerza T Momento
(t) (t) (m) (tm)
SP, -11.27 4.46 -50.21
SP, -16.28 0.69 -11.30
Totales -27.55 -61.51

d) Sismo
d.1) Sismo en la masa del concreto.

Para la dovela 1 se tiene:

Area = (5'12 i ;1'60)(2) =9.72 m’

el punto de aplicacién (y, ) se ubica con el auxilio de la Figura 136.

(9.20 (2.30)) +0.52( 160+ 222

Y= 5 ) -243m
" 9.20+0.52

los datos para las demds dovelas se presentan en la Tabla No. 38.

Tabla No. 38. Puntos de aplicacion. Sismo.

Dovela (No.) Area (m?) ¥, (m) Ay, (md)
1 9.72 2.43 23.62
2 9.82 2.46 2412
3 8.30 2.09 17.32
4 5.70 1.46 8.31
5 2.27 0.70 1.59
Total 35.81 74.96

Proyecto Estructural

199



0.52 m
‘A=0.52 m?
4.60 m
A=9.20 m?
2.00 m

Figura 136. Diagrama para la ubicacion del punto de aplicaciéon de la fuerza producida por el sismo.

el punto de aplicacién de toda la seccién (¥, ) serd:

7. =20 _509m
© 358

— | O\

la fuerza sismica (W, ) vale:

W, = Wa,= -85.95(0.20) = -17.19 t

y el momento sismico ( M_ ) respectivo:

M, =W y, =-17.19(2.09) = -35.98 t-m

d.2) Sismo en la masa del agua.

Para calcular el empuje del agua (E,), (Vega Roldédn y Arreguin, 1984), se recomienda emplear
la ecuacion:

_c.
E, =a7myk h'? (152)

donde:

C,,, Parametro en funcién del dangulo de inclinacién del paramento.
k”, Coeficiente sismico del lugar o de la presa.
4, Pardmetro en funcién de la relacién H ) / H_, ver Tabla 39.
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Tabla 39. Valores de los pardmetros 4 y b.

H,/H, a b
0.0 0.00 0.389
0.1 0.04 0.385
0.2 0.11 0.383
0.3 0.22 0.383
0.4 0.34 0.384
0.5 0.50 0.385
0.6 0.69 0.388
0.7 0.86 0.390
0.8 1.05 0.394
0.9 1.24 0.397
1.0 1.43 0.402

para este caso particular C, = 0.53, por lo tanto el empuje vale:

E - -143 222)(1.00)(020)(5.122) = -1.99 ¢
’ 2.00
el punto de aplicacién segiin este mismo organismo vale:
y,=041h/=041(5.12)=2.11m
entonces, el momento debido al sismo es:

S

M=-1.99(2.11)=-4.19 t-m

con los datos obtenidos se pueden hacer las combinaciones de carga anteriormente
citadas como se muestra en la Tabla No. 40:

Tabla No. 40. Combinaciones de carga.

Condicién Ordinaria Extraordinaria Extrema Vacia
Fuerza | Momento | Fuerza | Momento | Fuerza | Momento | Fuerza |Momento
Peso propio 85.95 101.7 85.95 101.7 85.95 101.7 85.95 101.7
Empuje Hidrostatico | -13.11 -22.37 -44.6 -103.02 -13.11 -22.37
Subpresion -12.51 -2794 -27.55 -61.51 -12.51 -2794
Sismo Concreto -17.19 -35.98 17.19 35.98
Sismo Agua -1.99 -4.19
Fy @) 73.44 58.4 73.44 85.95
Fx (t) -13.11 -44.6 -32.29 17.19
M, (t-m) 51.39 -62.83 11.22 137.68
donde:

M, , Momento resultante (t-m).
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La direccién que se tomé para los esfuerzos producidos por sismo en el concreto es la mas
inestable para la presa en condicion llena o vacia.

Revision de esfuerzos: para ello se aplicard la férmula de la escuadria:

o - N M y
B,A — max
A1 (153)

donde:

0,,, Esfuerzos. o_de compresion si se considera el signo positivos, o _de tension si
se considera el signo negativo.

N’, Cargas normales.

A_, Area de contacto entre la cimentacién y el cimacio.

M , Momento actuante.

I, Momento de inercia.

Y 4 Distancia mdxima al punto de analisis.

En nuestro caso se tendria:

A =(1.00)(10.16) =10.16 m*

bh 1(10.16°)

= =87.40 m*
12 12

Condiciones ordinarias

de la Tabla No. 40 se tiene:

Fy=73.44t
M =51.39 t-m
entonces:

7344 51.39

5.08)=10.22 t / m? = 1.02 ke/cm?
%5~ 7016 8740( )= / g/

7344 5139
o =344 91390 0e) 404t/ m?e 0.42 kefem?
17016 8740( )= &

como los dos valores son positivos, no hay tensiones, ver Figura 137.
Con un factor de seguridad FS = 3, los esfuerzos que se tendrian son:

=3(1.02) =3.07 kg/cm®

=3(0.42) =1.27kg/cm’
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B

A

TETTETTETRTETETETETIE] /E///E/F“

Op

SIS SIS SIS IS SIS ISISIS]

O,

Figura 137. Distribucion de esfuerzos en la cimentacion.

Por lo tanto se recomienda un concreto con f /. = 70.00 kg/cm?, con ello se garantiza
durabilidad, no disgregacién y buen aspecto. En las partes expuestas al flujo se colocara

un concreto de mayor resistencia para evitar erosion.

Andlisis de deslizamiento. El esfuerzo cortante se calcula con la ecuacién siguiente:

_ > N'tan ¢+CA,
2FE,

FC

y entonces se tiene:

S N'=73.44 t
SE =-1311t

C=0.10 f/= 0.10(70 kg/cmz) =7 kg/em?=70 t/m?

tan (/2, =0.80

sustituyendo en la ecuacién anterior:

o 73.44(0.80)+70(10.16)
B 13.11

=58.73

para condiciones ordinarias FS = 3.00

(154)

como puede verse 58.73 > 3.00, por lo tanto no hay problemas en este aspecto tampoco.

Andlisis de agrietamiento. Para hacer este andlisis es necesario calcular los esfuerzos de

compresiéon minimos con la ecuacién:

£/ 0.05(700.00)

o, ="p" rH-25= 0.40(1.00)(5.12) -
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o, =-9.62 t/m’

como la resistencia a la tensién en concreto vale f’,= 0.05 f /. = 0.05(700) = 35 t/m?.

Entonces -9.62 t/m? < 35.00 t/m?, por lo tanto es aceptable esta condicién.

no_n

Si se taparan los drenes y fallaran, "p” = 1.00, entonces:

0.05(700.00)

o, =1.00(1.00)(5.12)- = -6.54 t/m’,

es decir también se permiten tensiones en estas condiciones.
El esfuerzo compresible aguas arriba sin considerar subpresién en condiciones normales
vale: (ver Tabla No. 39).

Fy =8595t

M, =13768 t —m

o, = 3090 13768 o o) 1760 t/m?
1016 87.40

como 17.60 > -6.54 no se presenta agrietamiento.

La revisién para las demds combinaciones de carga se presenta en la Tabla nimero
cuarenta y uno.

Tabla No. 41. Combinaciones de carga.

Combinaciones de carga
Esfuerzos
Ordinaria Extraordinaria Extrema Vacia
Compresiéon G 3.07 < 70.00 0.42 < 70.00 1.58 < 70.00 1.65
Tensién G, 1.27 < 70.00 1.88 < 70.00 1.32 < 70.00 0.05
Deslizamiento FC 69.58 > 3.00 20.18 > 2.00 28.25>2.00
Agrietamiento 13.07 > -6.54 8.38>-6.23

En el andlisis por agrietamiento se acept6 el valor calculado bajo condiciones ordinarias, el
cual, por lo tanto cualquier valor calculado seria mayor que él.

Como puede notarse para condiciones extremas se ha considerado FS = 2.00, en lugar de
FS =1.00, debido a que no se conoce el “sismo madximo” posible.

Ya que no se sobrepasan los esfuerzos permisibles y factores de seguridad al deslizamiento,
y no existe agrietamiento, el cimacio se considera estable.
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19.2 ANALISIS DE ESTABILIDAD DE LOS MUROS DE CONTENCION DEL CANAL
DE LLAMADA

Cuando el canal de llamada se ha excavado en roca sana o material resistente, el revestimiento
se coloca sobre los taludes excavados, si es que estos son estables. En caso contrario es

necesario construir muros de estabilidad cuyo comportamiento es semejante al de las presas

de gravedad y habrd que revisar su estabilidad contra el vuelco, el deslizamiento, asi como
la reaccién de la cimentacion.

Cargas actuantes. Las cargas que actian sobre un muro de estabilidad son las siguientes; ver
Figura ciento treinta y ocho.

Figura 138. Cargas actuantes sobre un muro de contencién.
a) Peso propio, W.

b) La presion de la tierra contra el respaldo del muro, E,
c) La presién de la tierra contra el frente del muro, E,

d) Las fuerzas de los pesos de los accesorios que hubiera sobre el muro, W,.
e) Los empujes hidrostdticos, E,.

f) La subpresion, SP,.

g) Las vibraciones que pudieran ser inducidas sobre el muro, por ejemplo el trdnsito
de vehiculos o ferrocarriles.

h) Los sismos.

i) Las expansiones debidas a cambios de humedad en el relleno.
j) Las sobrecargas en el relleno.

El empuje del suelo sobre el muro puede calcularse con la teoria de Rankine, asi el empuje

activo ejercido por un relleno de suelo friccionante, de superficie horizontal contra un muro
de respaldo vertical se calcula con la ecuacién:

1 1
E =—vy H?>-=-K'y H?

a 2N¢ Zﬂr m 2 a %117 m (155)
donde:

E , Empuje activo del relleno.

N,, Ntmero adimensional que relaciona el esfuerzo principal mayor con el menor,
v, =0,/0;.
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V., Peso volumétrico del material de relleno.
H Altura del muro sobre la que acttia el relleno.
K’ , Coeficiente activo de presion de tierras.
Ademads se tiene que:
K = 1 tan® (45" —ﬂ)
N, 2 (156)
donde:

¢., Angulo de friccion interna.

El empuje pasivo para las mismas condiciones, que es la resistencia que opone el suelo que
se encuentra frente al muro y se calcula con la ecuacioén:

E = %NM%H;Z = %K; y, H? (157)
donde:
E , Empuje pasivo del relleno.
K7, Coeficiente pasivo de presion de tierras.
Ademads se debe considerar que:
K;=N¢=tan2(45°+%) (158)

Es importante recordar que los empujes activos pueden relacionarse con los empujes del
suelo sobre los muros, en tanto que los pasivos se relacionan con los empujes de los muros
contra el relleno.

En la teoria de Rankine se acepta que el punto de aplicaciéon de las fuerzas calculadas
anteriormente estd a un tercio de la altura del muro a partir de la base.

Si la superficie de relleno forma un dngulo 3, con respecto a la horizontal, los empujes se
calculan asi:

1 .. cos B cos® B, cos® ¢]
Ea =_7/Hm2 cos Bl ﬁ] - ﬁl - ¢ (159)
2 cosf3 + \/COS B,—cos” ¢,
1] cos B,—+/cos® B— cos’ ¢
E, =5 rH,’ |cos f—" — (160)
2 cosf + \/cos B,—cos” ¢

Cuando se trata de suelos cohesivos, y si es horizontal la superficie del relleno tras el muro,
los empujes pueden calcularse con las ecuaciones:

1 72 vl 4
E,= 5, Hyi-20H, 161
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1=y, H2- 20H,,

(162)
donde:
¢’ , cohesién del material.
Los puntos de aplicacion pasan por el centroide de la cufia de presiones.
Para suelos con cohesién y friccién los empujes valen:
2N s / N¢
’ 1 72 -7 s
E, =N Yo H, +2¢N, H, (164)
¢
Los puntos de aplicacién coinciden con el centroide del drea total de presiones.
Condiciones de carga
Las condiciones de andlisis para los muros de estabilidad son:
a) Combinacién ordinaria
— Canal vacio.
— Relleno participando como empuje activo.
— Sobrecarga.
b) Combinacién extraordinaria
— Canal vacio.
— Relleno participando como empuje activo.
— Accién del sismo en sentido desfavorable.
— Sobrecarga.
¢) Otras que considere el proyectista.
Factores de sequridad para muros de contencion
a) Volteo
Fg= Momentos resistentes
Momentos actuantes
Condicién ordinaria FS > 2.00
Condicién extraordinaria FS = 1.20
b) Deslizamiento (friccion cortante)
Y>N'tang +C A
FC = L ¢ (165)

2F,
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¢) Revision de esfuerzos

Se hace en la cimentacién con la férmula de la escuadria para condicién ordinaria y
extraordinaria.

Ejemplo 24. Calcular la estabilidad de un muro de contencion con las caracteristicas
geométricas sefialadas en la Fig. 139. Ademas las condiciones del suelo de relleno son las
siguientes:

Peso volumétrico seco = 1674.00 kg/m?

Peso volumétrico a la humedad 6ptima = 2000.00 kg/m?3
Cohesién ¢’ = 4.50 t/m?

Angulo de friccién interna ¢1 =5°

Ademas el coeficiente sismico vale o, = 0.20

Sobrecarga 7,, =1 t/m?

11.50 m (-

NS R SR

4 s = 4
IETTETETETEEENETEETEEEEEEE S S ETETETEEEETETEEEEEEEE)

Figura 139. Datos para el Ejemplo No. 24.
Solucién:
a) Célculo de cargas

a.1) Empuje activo de Rankine. De la ecuacioén 156:

1 tan*| 45.00 _200) 0.84
N 2.00

¢

+, =119

sustituyendo valores en la ecuacién 163:
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R P

©2(1.19) J1.19

E =0.84 H>-825H,

el punto de aplicacién estard ubicado a la altura:

_  H,
hTs

y el momento debido al empuje activo (M., ):

7 s3 ’2

M E-—"=0.84—"-825—"
3 3 3

A = by

a.2) Empuje debido a la sobrecarga ( E_), se calcula con la ecuacion:

E,- NinH;n =(0.84)(1)(H;,)=0.84 H,

¢
el punto de aplicacién se encuentra a:

__H:ﬂ
y2_2

y el momento provocado por este empuje ( M, ) vale:

H/
M =E—" =% H?=0.42 H’?

a.3) Empuje total debido al relleno:

E, =E,+E,=0.84H">-8.25 H,-0.84 H,

E, =0.84H"-741H/,

el material empieza a presionar cuando el empuje total vale cero, entonces:
0.84H">-7.41 H/ =0

H’'=8.82m

el momento total actuante vale:

H/3 H/2
M, =My, +M, =084=2 82521042 H}

M, =0.28H"-2.33H"
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a.4) Sismo en el relleno

si se considera sismo en su forma mds critica, el momento debido a empuje activo se
incrementa en un 20 %, es decir:

M, =120M,,

a.5) Peso propio

expresamos el drea en términos de H’ :
A=025H"”+0.50H,

el peso W, vale (se considera 7. =2.30 t/m?> ):
W=%V=058H"+1.15H/,

punto de aplicacién:

Empleando la Figura 140.

* I

d/

Figura 140. Elementos geométricos del muro de contencién.

Centroides:

72
;C:g(d,_o.% )

3 d+b’

<

_E’ d’+2b’
"3\ d+b’

la ecuacién en el sentido "x” puede escribirse en funcién de H,, as:
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el momento debido al peso (es un momento resistente) vale:
M, =Wx
a.6) Sismo en el muro:

Fx=0.20W

la ecuacién en el sentido y en funciéon de H puede escribirse:

H;”(H;+3)

RN T

y su respectivo momento valdra:

Mgy, = Fx(yn)
donde:
M

su» Momento debido al sismo en el muro ( t ).

Revision al volteo

Para hacer este andlisis se comparardn los momentos actuantes contra los resistentes para
cada altura H’ .

Momentos actuantes. Se consideran los siguientes:

Debido al empuje del relleno ( M, ):

M, = (028 H?-2.33H.?)(2)

Noétese que se ha multiplicado por dos que es el factor de seguridad para condiciones
ordinarias.

Para condiciones extraordinarias se tiene que multiplicar M, , por 1.2 y estos tiltimos valores
se deben al sismo en el relleno (as = 0.20) y al factor de seguridad FS = 1.2.

Debido al sismo en el muro:
M, =Fx( yn)

Momentos resistentes:
Debido al peso propio:

M, =W(z)
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se hard el célculo para H;, = 10.00 m, para otros valores de H’ los resultados se presentan en
la Tabla No. 41.

Para H;n =10.00 m

M, = [0.575(10.00)2 + 1.15(10.00)] [%(10.00 30 03) ot 1]]
. + 4.

M, =252.04 t-m

considerando FS = 2.00, se tiene:
2M =2 [0.28(10.00)3 - 2.33(10.00)2]
2M,=94.00 t-m

para condiciones extraordinarias:

1.44M,,.=(1.2)(1.2) [0.28(10.00)3 - 2.33(10.00)2] = 67.68 tm

Momento por sismo en el muro:

! +1.00
2(10.00)+4.00

M, =0.20 [0.575(10.00)2 + 1.15(10.00)] E(lo.oo -

M, =5041t-m
y la suma para esta condicién sera:

1.44M , + M,,, = 67.68+50.41 =118.09 t-m

En la Tabla No. 42 se presentan los momentos actuantes y resistentes.

Tabla No. 42. Momentos actuantes y resistentes.

H, M, 2M, 144 M, Mgy, 144 M M,

(m) (t-m) (t-m) (t-m) (t-m) (t-m)
10.00 252.04 94.00 67.82 50.41 118.23
12.00 41745 296.64 213.79 83.49 297.28
14.00 642.66 623.28 449.04 128.53 577.57
16.00 936.87 1100.8 792.94 187.37 980.32
18.00 1309.27 1756.08 1264.84 261.855 1525.70

Estos valores pueden graficarse como se muestra en la Figura 141.
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Figura 141. Comparacion de momentos actuantes y resistentes.

Como puede notarse el muro es estable hasta una profundidad aproximada de 14.00 m, por
lo tanto se considera estable.

Revision al deslizamiento

No se revisardn las condiciones ordinarias, pues son mds desfavorables las extraordinarias
con H ,’n = 14.00 m. Utilizando la ecuacién:

_ YN'tan ¢ +C. A,
2FE

que debe ser mayor o igual que 1.50

FC

3 N'=0.58 (14.00) +1.15(14.00) = 128.80 t

tan ¢, = 0.55

¢'=140.00 t/m?

A,=[(14.00(0.50)) +0.50](1.00) = 7.50 m’

SF, = [(0.84)(14.00)2 - 8.25(14 00)] +[(0.84)(14.00)(1.20)] +

- [(0.58) (14 00) + (1.15)(14.00)“0.20) =89.05 t
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o 128.80(0.55) +140.00(7.50)

89.05
por lo tanto es aceptable el disefio bajo esta revision.

=12.59>1.50

Revision de esfuerzos: se utiliza la ecuacién de la escuadria:

N M
o =_i_ymax

AT
se tiene:
N’=128.80 t
A =750 m’
bh 1.00(7.503)

I= = =35.16 m*
12 12.00

-

M

R

750 m

Figura 142. Elementos geométricos del muro.

se hard uso de la Fig. 142 para ilustrar el desarrollo matemadtico:
Asi:

W =V7,=0.58 (14.00)" +1.15 (14.00) = 128.80 t
con la ecuacién obtenida:

9_c=l 14.00 - L +1|=499 m

3| (200(14.00))+4.00

el momento debido al peso propio sera:

M, =128.80 (¥-3.75)=128.80 (4.9 -3.75)

M, =-159.71 t-m

el momento debido al sismo en el muro vale:

Fx=0.2 W =0.20(128.80) =25.76 t
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~ 14(14+3
=5\ 1402

) =4.96 m
M,,, = Fx¥,=25.76(4.96) = 127.77 t-m

el momento debido al empuje activo se calcula ast:

M,,=0.28 (14.00)" -2.33 (14.00)" = 311.64 t-m

considerando sismo se tiene:

1.2 M,,=1.2(311.64)=373.97 t-m

asi, la suma de momentos vale:

SM=12 M, + M, - M, =373.97 +127.77 =159.712 = 342.026 t-m

sustituyendo en la ecuacion de la escuadria:
_128.80  342.026

o, = + (3.75) = 53.65 t/m”
Y750 3516

o, =53,650.00 kg /m?

o, - 128.80  342.026 (3.75) 1931 t/m?
7.50 35.16

o, =-19,310.00 kg /m?

El acero de refuerzo por temperaturas para concretos masivos se calculard considerando un
espesor de concreto de 37.50 cm (15”) médximo, y para revestimiento de concreto reforzado se
calculard considerando todo el espesor del concreto.

En el caso de los vertedores, el espesor minimo considerado es de 25.00 cm y el mds comin
de 30.00 cm.

19.3 REVESTIMIENTO DE LOS CANALES

Los canales de descarga se revisten para formar una superficie protectora impermeable que
evite la erosion o dafios a la cimentacién. Durante las descargas del vertedor, el revestimiento
queda sujeto a fuerzas hidrostéticas debidas al peso del agua contenida en el canal, a fuerzas
de arrastre producidas por el flujo y a fuerzas de subpresiéon producidas por el agua bajo el
canal.

Cuando no hay escurrimiento, el revestimiento estd sujeto a la accién de los elementos
naturales, incluyendo la dilatacién y contraccién debida a las variaciones de la temperatura
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y al deterioro quimico; a los efectos de los asentamientos y del pandeo; y a las subpresiones
producidas por las filtraciones subterrdneas o por elevados niveles fredticos. Normalmente
no es posible evaluar las diferentes fuerzas que puedan estar presentes. Su espesor se
determina generalmente con un criterio empirico que variard con el tipo de cimentacién, no
es lo mismo colocar una losa sobre una superficie rocosa, que sobre una arenosa.

El USBR, 1960, recomienda que el espesor minimo nominal sea 20 cm. Las losas y el
revestimiento se disefiardn de acuerdo a la teoria estructural correspondiente.

El revestimiento de los taludes, asi como el de la plantilla, se colard alternadamente en losas
de las dimensiones indicadas en la Fig. 143. Los colados de las losas contiguas deberan
hacerse a intervalos de 5 dias minimo. Coléquese el esfuerzo continuo a través de las juntas
de construccién.
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o
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ottt ¢ : 500.00
+ o+ 4+ 4| o 0
Anclas a250men?2 direcciones Anclas a500men?2 direCCioneS
lloraderos a 500 m en dos direcciones lloraderos a 500 m longitudinalmente
en plantilla y en el talud a 500 y 250 m transversalmente
longitudidalmente y a 250
transversalmente

Figura 143. Colado de losas en médulos de 5.00 por 10.00 m distribuidos en anclas y lloraderos.

19.4. DETALLES DE DISENO

En esta seccién se presentard detalles complementarios al disefio de los canales de
descarga.

19.4.1. DRENAJE DEL CANAL

Con frecuencia existen capas fredticas altas que, en caso de que el canal se vacie, pueden
producir el levantamiento del revestimiento y su rotura. Estas capas fredticas estdn originadas
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por la lluvia que se infiltra por el terreno o por las propias filtraciones del canal a través del
revestimiento, de las juntas o de las grietas del concreto. Debe anotarse que el drenaje no
solo debe preverse para la plantilla del canal, sino también para los taludes.

19.4.2. TiPOS DE DRENAJE

Los tipos de drenaje son diversos e incluyen todos aquellos elementos destinados a conseguir
la evacuacién del agua antes de que pueda infiltrarse en el terreno, asi como todos aquellos
otros que tratan de eliminarla después de haberse infiltrado.

Los drenajes exteriores para aguas superficiales son los mds econémicos y los mds faciles
de conservar. Son capaces de eliminar volimenes de agua muy superiores a los que pueden
eliminar los drenes interiores.

Los drenes superficiales estdn formados por cunetas, que pueden estar situadas en la
ladera donde esta ubicado el canal y a mayor altura esté, en cuyo caso, se llaman cunetas de
coronacién. También se colocan cunetas en el mismo nivel del canal, pudiendo estar también
en las bases de los terraplenes o inclusive en la ladera a cotas inferiores a la del canal, para
eliminar las filtraciones de éste.

Los drenajes enterrados, destinados a la proteccién del revestimiento del canal, son
fundamentalmente tubos porosos situados bajo del revestimiento y a lo largo del canal
o bien capas de material filtrante, situadas entre el revestimiento propiamente dicho y el
terreno de la cimentacion.

Entre los elementos del drenaje interior, destinados a estabilizar el canal, se encuentran los
sondeos drenantes, en cualquiera de sus multiples formas y patentes asi como las capas

filtrantes colocadas en la base o en medio de los terraplenes.

También pueden preverse a veces filtros en el pie de los taludes.

19.4.3. DRENES LONGITUDINALES CON TUBOS POROSOS BAJO LA PLANTILLA

Los drenes formados por tubos porosos bajo la plantilla del canal tienen como misién
fundamental recoger el agua y transportarla a algtin punto donde pueden desaguar.

Su caracteristica fundamental es, la facilidad de transporte del agua en el sentido del dren,
que es en sentido transversal.

Para secciones de canal mds grande serd necesario o aumentar proporcionalmente el
didmetro o el nimero de tubos drenantes de forma tal, que entre todos ellos alcancen la
superficie adecuada.

Existen otros tubos comerciales que se aplican para drenajes. Los mds frecuentes entre
ellos son los formados por pldstico y que pueden admitir el agua en su interior o bien por
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perforaciones existentes o sencillamente por admision a través de las juntas de unién entre
cada dos consecutivas.

Los tubos drenantes suelen colocarse en una zanja rellena a su vez de material filtrante.
Este material es indispensable cuando los tubos admiten el agua a través de las juntas, ya
que la trayectoria que ésta sigue, es la de entrar primero al relleno filtrante y a continuacién
escurrir a través de él, paralelamente al tubo, hasta alcanzar la junta mds préxima.

Seguin la clase de los tubos, serd necesario que este material permeable tenga una
granulometria adecuada, como un filtro para evitar la entrada del material dentro del tubo y
al mismo tiempo evitar la colmatacion del material con el propio terreno circundante.

Para cierto tipo de tubos fabricados con hormigén poroso, el tamario de los poros es tal que
el relleno no puede ser sencillamente arena, sin exigir una clasificacién especial.

Pero atin en estos casos puede ser necesaria la existencia de material de relleno, para evitar
la colmatacién del tubo con el terreno circundante.

El lugar para la ubicacién del dren debajo de la plantilla, es el centro de la misma siguiendo el
eje del canal, de esta forma se evita a que el tubo tenga que soportar los empujes producidos
por un posible deslizamiento del revestimiento del talud. Sin embargo, si el canal es ancho y
hay que poner mds de un dren, debe colocarse uno a cada lado de la plantilla.

Es fundamental que el relleno del material granular de la zanja donde va alojado el tubo
se compacte perfectamente, de otra forma la plantilla trabajaria como una viga y podria
fracturarse.

Detalle A

Figura 144. Tubo drenante, (Detalle).

La aportacion de las filtraciones al tubo se realiza de una forma aproximadamente continua,
desde el comienzo del dren hasta su desembocadura. Ello hace que el caudal a lo largo del
dren comience por un valor nulo y acabe con un valor maximo.
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En ocasiones se ha utilizado el mismo procedimiento, combinado con una vélvula de cierre
automatico, que se abre cuando la subpresion supera en un cierto valor a la presién interior,
Figura ciento cuarenta y cuatro.

También deben colocarse drenes transversales que incrementen la capacidad de desagiie,
formandose asi una cuadricula bajo la plantilla del canal.

19.4.4. LLIORADEROS

Consisten en filtros de grava y arena colocados en la parte posterior de los muros, ver Fig.
145, del revestimiento o en la plantilla del vertedor. Cuando se colocan en los respaldos
de los muros o atrds del revestimiento se evita el empuje del agua sobre ellos, cuando se
colocan en la plantilla alivian la subpresion. Su distribucién debe ser tal que en todos tengan
la misma drea de captacion. Los filtros se comunican con tubos de acero, generalmente de
unos 5.00 cm de didmetro, que atraviesan los muros para comunicarse con el exterior. En la
Fig. 146, se presentan varias clases de lloraderos y su colocacién en un muro de contencién.

il

Figura 145. Lloraderos en el respaldo de un muro.

En México se recomienda que los lloraderos se formen por un tubo de 6.35 cm (2.5") de
didmetro con un filtro cénico con grava cribada. En el caso de tener una cimentacién rocosa
se elimina el filtro cénico invertido dejandose tnicamente el lloradero de 6.35 cm (2.0") de
diametro.

De acuerdo a las dimensiones del colado de las losas del revestimiento, se hard la distribucién
de los lloraderos y de las anclas alterndndolos.
0.50

Tubo d / 4 /N TGrava cribada Tubode | ¥ |
gceoro ¢ - 1 50.00 Tubo de de 3"a4” acero
D=5cm e )

v 100.00  acero D=5cm|S=0Q _

y > }0.50

>

Grava cribada ; 0.50
de O.5”a 0.75” 050

de didmetro

Figura 146. Detalles de diferentes tipos de lloraderos.
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Si el colado de las losas se hace en médulos de 5.00 m por 10.00 m, la distribucién de lloraderos
y anclas serd 2.50 m 6 5.00 m.

Para el colado de losas con otras dimensiones, se hard una distribucién semejante a la
mostrada en la Fig. 143, pero adecuada a esas dimensiones.

En cuanto al sistema de drenaje se anota lo siguiente: para el canal de descarga del vertedor
con plantilla hasta de 10.00 m, se usard tuberia de 45.00 cm (18") de didmetro para el dren
longitudinal y de ¢ para los transversales.

Para canales de descarga con plantillas mayor de 10.00 m y menor de 15.00 m, llevard un
dren central longitudinal de 50.00 cm (20") de didmetro, alternados descargando en el dren
longitudinal central.

Para plantillas de 15.00 m y menores de 40 m, se pondrdan mads drenes longitudinales con sus
correspondientes drenes transversales diagonales, ver Figura ciento cuarenta y siete.

10.00

(@)

Hasta 10.00 m de longitud, 1 dren longitudinal de 45.00 cm, 20.00 cm u 8.00” de
didmetro (drenes transversales).

15.00

(@)

Hasta 15.00 m de longitud, 1 dren longitudinal de 50.00 cm (drenes longitudinales),
25.00 cm 0 10.00” de didmetro (drenes transversales).

20.00

[©) [®) ©

De 16.00 a 19.00 m, 3 drenes longitudinales de 45.00 (18”) de didmetro
De 20.00 a 40.00 m, 3 drenes longitudinales de 50.00 cm (20.00”) de didmetro

Figura 147. Colocacion de drenes en canales de descarga.

220 Disefio hidrdulico de vertedores



19.4.5. JUNTAS DE CONSTRUCCION

Las juntas de construccién son espacios vacios practicados en el revestimiento de concreto de
los canales para romper su cardcter monolitico y de ese modo permitir su libre movimiento,
con esto se evita la presencia de grietas nocivas a la estructura del canal. Al mismo tiempo
la junta de construccién debe impedir el paso de agua a través de la misma (debe ser
impermeable).

Lajunta de construccién puede considerarse como una grieta proyectada de forma adecuada,
enun lugar previamente elegido para evitar grietas indeseables e incontrolables. Los cambios

volumétricos de la masa de concreto se producen por dos causas distintas:

a) Los efectos del fraguado que tienen solamente un cardcter transitorio, ya que no se
presentan al terminar éste.

b) Loscambios de temperaturaambiental que por el contrario tienen un cardcter permanente.
En la primera causa influye la accién quimica de los elementos del concreto, el calor motivado

por la hidratacion del cemento, etc., en la segunda influyen los coeficientes de contraccién y
dilatacién del concreto debido a los cambios de temperatura o pérdidas de humedad.

19.4.6. TiPOS DE JUNTAS
Los principales tipos de juntas de construccién son los siguientes:
a) Las que consisten en rellenar su espacio vacio con un material impermeable.

b) Las que consisten en la utilizacién de una banda permeable, empotrada dentro del
revestimiento de concreto la cual forma una barrera impermeable a través de la junta.

Como material de relleno, se emplean emulsiones asfélticas de aplicacién en frio, o a base de
productos sintéticos tipo caucho de polisulfuro, resinas epéxicas, y bandas impermeables de
hule, butilo, neopreno, estireno, poliuretano y PVC, ver Figura ciento cuarenta y ocho.
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Figura 148. Diferentes tipos de Juntas.

19.4.7. CLASES DE JUNTAS
Las principales clases de juntas de construccién son:

e Juntas de contraccién transversales.
* Juntas de contraccién longitudinales.
e Juntas de dilatacion.

Las juntas de contraccion transversales se instalan para combatir el agrietamiento en esa
direccién.

Las juntas longitudinales sirven para combatir el agrietamiento longitudinal irregular de las
losas no armadas en las que el perimetro de revestimiento es de 9.00 m o més y su separacion
entre si es de 2.50 a 4.50 m.
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Los revestimientos de concreto no requieren por lo general de juntas de dilatacién a no ser
que estos revestimientos estén en contacto con estructuras fijas o se encuentran en otras
condiciones extremas.

La experiencia ha demostrado que el empleo de juntas de dilatacion implica siempre un
aumento del niimero de aberturas en las juntas de contraccién cercanas, lo que conviene en
los revestimientos de canales, porque hace mds dificil mantener estancas las juntas.

19.4.8. SEPARACION ENTRE LAS JUNTAS DE CONSTRUCCION

Se ha pretendido establecer por medio de cdlculos la distancia permisible entre las juntas
de construccién, pero por falta de los datos necesarios y la diversidad de condiciones que se
presentan en la realidad se aconseja basarse en los resultados empiricos.

El uso de bandas hechas con materiales como el hule, butilo, neopreno, estireno, poliuretano,
y PVC, ha aumentado en forma notable en los tltimos afios, cabe aclarar que el material
que mdés aceptacién ha tenido es el PVC, esto se debe a que el citado material absorbe los
movimientos de la junta y es completamente impermeable, a diferencia de los elementos
metalicos, las bandas de PVC son faciles de cortar asi mismo son sumamente faciles de unir;
el tinico problema que se presentan es el de su fijacion correcta a lo largo de la junta ya que la
banda cambia de posicién con frecuencia por el impacto y presion del concreto al realizarse
el vaciado, desplazamiento que trae como consecuencia la mala colocacién de la banda y la
posibilidad de filtraciones.

Finalmente se hacen las siguientes recomendaciones para el empleo adecuado de las bandas.
a) El ancho de la banda no debe ser mayor que el peralte del elemento en que se colocara.

b) Para lograr un correcto anclaje en el concreto, el ancho de la banda no debe ser menor a
seis veces el tamafio mdximo del agregado grueso, mds el ancho de la junta especifica.

¢) La distancia de la superficie al punto donde se coloca la banda no debe ser menor que la
mitad del ancho de la banda.

d) La distancia minima entre el acero de refuerzo y la banda debe ser igual a dos veces el
tamafio méximo del agregado.

19.4.9. CUBRE JUNTAS DE METAL Y EMPAQUES DE HULE

Cuando es necesario que el revestimiento sea impermeable a las cargas hidrdulicas exteriores
se instalan cubrejuntas de metal o empaques de hule para cerrar las juntas.

Dichos cierres se colocan en las losas de revestimiento aguas arriba de la estructura de
control, si la impermeabilidad se desea para aumentar la trayectoria de las filtraciones
debajo de la estructura. Generalmente se colocan en las juntas transversales a lo largo de las
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porciones curvas concavas del canal de aguas abajo, donde las presiones dindmicas sobre el
revestimiento producen una carga elevada para introducir el agua en la junta.

Los cierres pueden ser convenientes a lo largo de las juntas longitudinales en los estanques
amortiguadores que se construyen sobre una base permeable. Las cargas diferenciales que
resultan en la superficie inclinada del agua del resalto, pueden producir la circulacién del
agua debajo de la losa si se permite que las filtraciones atraviesen la junta en el extremo de
aguas arriba.

Los materiales basados en cloruro de polivinilo (PVC) pertenecen al grupo de los
termoplasticos. Son sensibles en cierto grado a los cambios de temperatura, y su consistencia
depende de la misma. Se reblandecen con temperaturas elevadas, por lo que, por medio
de calentamiento, es relativamente facil lograr la unién de las distintas piezas de PVC. Sin
embargo, retienen cierta deformacién permanente.

Las bandas de PVC no deben estar normalmente en contacto con materiales asfélticos, ya
que los aceites contenidos en éstos emigran dentro del PVC, modificando sus propiedades.

Al grupo de elastémetros pertenecen los cauchos sintéticos a base de butilo, y los basados
en policloropreno. No son sensibles a los cambios de temperatura, y no estdn sujetos a
deformacién permanente, ni a la accién de los aceites contenidos en los materiales asfélticos.

19.4.10. OTROS MATERIALES

Aparte de las masillas y de las bandas que hemos indicado anteriormente para el sellado
de las juntas de contraccién y de acuerdo con el tipo de las mismas, el empleo de ldminas y
pastas asfélticas, de pintura imprimible y de fibra de vidrio.

Se trata de materiales que se utilizan en forma usual en los trabajos de impermeabilizacién.

19.4.11. DENTELLONES

Cuando se excava en tierra el canal colector, la losa debe colocarse directamente sobre
la superficie excavada, o puede ser necesario usar un colchén intermedio impermeable,
segun la naturaleza de la cimentacién con respecto a la permeabilidad, susceptibilidad
a hincharse por efecto de las heladas, y su heterogeneidad que en un momento dado
pueda afectar los asentamientos diferenciales. Debido a que la losa no estd unida a la
cimentacion, esta sujeta a los movimientos producidos por la dilatacién y la contraccién,
y deberd evitarse que se corra cuando lo construyen en un talud. Esto se puede lograr
por medio de dentellones, que podrdn mantenerse en una posicién mds o menos fija
con respecto a la losa y la cimentacion.

Los dentellones se pueden usar también para interceptar el escurrimiento en los estratos
permeables de la cimentacién, para disminuir las filtraciones y evitar la formacién de
subpresiones debajo del vertedor o de las dreas adyacentes. Cuando la zanja para el
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dentellén de la presa se prolonga al vertedor, generalmente se une al dentellén de aguas
arriba del vertedor para disponer de una barrera continua entre las laderas.

Generalmente se dispone un dentellén en el extremo de aguas abajo del vertedor,
como una medida de seguridad contra la erosién y la socavacién del extremo de la
estructura. Algunas veces, se construyen dentellones en puntos intermedios para que
sirva de barreras contra el agua que corre a lo largo de las superficies de contacto entre
la estructura y la cimentacién, y para alargar el recorrido de las filtraciones debajo de
la estructura.

Cuando el vertedor es un conducto debajo de la presa, el dentellén toma la forma de
collares, colocados a intervalos alrededor del cafién del conducto. Siempre que existe
la posibilidad, se colocan dentellones en las cimentaciones de roca en zanjas verticales.
En las cimentaciones de tierra donde los dentellones deben formarse en una zanja con
sus costados en talud, debe tenerse cuidado en compactar cuidadosamente el relleno,
usando material impermeable para obtener una barrera razonablemente impermeable.

Los dentellones se pueden construir de madera, concreto, de cortinas de concreto 6
cemento, de ataguias de tablestacas de acero o de tierra impermeable en una zanja.

19.4.12. ANCLAS

La SARH, recomienda lo siguiente: se pondrédn anclas en el canal colector, canal de descarga
y tanque amortiguador. Las anclas estardn formadas por varillas de 1.91 cm (3") de didmetro
alojadas en perforaciones de 7.62 cm (3/4") de didmetro rellenas con mortero de cemento 1:3
y un aditivo expansor. La profundidad de estas anclas serd de 1.50 m a 3.00 m en el canal de
descarga dependiendo del tamafio de la seccién por el canal.

Para el canal colector y tanque amortiguador deben verificarse las anclas aumentando el
peso propio del revestimiento, el peso del volumen de la cimentacién incorporado por el
anclaje (ver Fig. 149).

Junta de contraccién

Drenes de tubo ol Varilla de anclaje

en zanjas llenas
de agua

Figura 149. Revestimiento tipico sobre cimentaciones de roca, USBR, Design of Small Dams, 1960.
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De acuerdo a la cimentacién que se tenga, las anclas se podran reducir en niimero y longitud
o suprimirse, a juicio del Ing. Residente de la obra, si existe muy buena roca o se tiene un
talud mayor de 0.5:1; en taludes iguales o mayores de 1.5:1 no se consideran anclas, en la Fig.
150 se presentan los revestimientos tipicos sobre cimentaciones de roca y de tierra.

Junta de contraccién

lateral 111
N Cimentacién
Varillade |{}]
anclaje ) )z
N 4] Bulbode
N g anclaje

Figura 150. Revestimiento tipico sobre cimentaciones de tierra, USBR, Design of Small Dams, 1960.
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NOMENCLATURA

Variable Descripcién Unidad
A Area de la seccién transversal por donde pasa el flujo. m?
A Area promedio. m?
A, Area de contacto entre la cimentacién y el cimacio. m?
A, Area de la superficie de desplante o de la seccién horizontal. m?
Ap Area total de la seccion. m?

Amp Avenida maxima probable. mm
Zl_ Area de la dovela i. m?
Al Area del aereador. m?
A, Area de la seccién medidora. m?

A-A Vista en corte del aereador. -

a Anchura 6ptima del bloque amortiguador. m
a Parametro para determinar el agua en un sismo. -
ab Arco de radio R, m
o Angulo de la plantilla del canal al inicio de la curva. °
o Angulo total del arco central. °
a, Coeficiente de energia. -
a, Coeficiente sismico. -
B Base mayor del trapecio. m
BL Bordo libre. m
B, Distancia o ancho total donde se ubican los bloques. m
B, Distancia o ancho total entre los dientes del tanque. m
B, Ancho total del tanque. m
b Ancho de la plantilla del canal. m
b Parametro para determinar el empuje del agua en un sismo. m
b, Base menor del trapecio. m
B Angulo del talud respecto a la horizontal. °
B’ Angulo de los arcos laterales. °
b, Angulo que forma la superficie de relleno con la horizontal. °
C Coeficiente de descarga. -
C. Cohesidn del concreto. kg/cm?
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G, Centro de gravedad. m
Cine Coeficiente de descarga para taludes inclinados. -
C, Parametro en funcion del angulo de inclinacion -
C, Coeficiente de descarga para talud vertical. -
C, Capacidad de retenidas. Mm?
C, Coeficiente de descarga modificado. -
C Coeficientes de descarga para vertedores de embudo. -
Cr Gy Gy Gy . R
Curvas que constituyen al vertedor tipo cimacio. m
C, Gy C,
Cyy Coeficiente que considera cargas diferentes a las de proyecto. -
Cy, Coeficiente corregido por el efecto de la pendiente del talud aguas arriba. -
Cys Coeficiente que toma en el ahogamiento. -
c Concentracion de aire. ppm
cd Arco deradio R;- R, m
¢ Concentracion de aire en la zona de transicion. ppm
clx,y,) Concentracion en el punto (x,y,). ppm
c Concentracion media del aire. ppm
¢ Coeficiente en funcién de la relacion H /R. -
¢’ Cohesion del material t/m?2
D Diametro de la tuberia o del tnel. m
D, Profundidad hidraulica. m
D, Coeficiente de difusion. -
-+ Numero de caida. -
D, Tirante en el punto de incepcién. m
d Tirante hidraulico. m
d Longitud de la transicion medida sobre el eje del vertedor. m
dA Cambio en el drea hidraulica. m?
d. Tirante del flujo a la entrada de la curva. m
a, Tirante critico. m
d+h Energia especifica del escurrimiento al principio de la curva. m
d, Tirante del flujo perpendicular a la plantilla del canal. m
aQ Gasto que ingresa entre las secciones 1y 2. m3/s
d, Tirante hidrdulico en la pared vertical del tanque. m
d, Profundidad méxima de socavacién abajo del nivel de aguas del remanso. m
d, Elevacién sobre la plantilla. m
dg+h,, Energia especifica del agua al nivel de descarga. m
av Incremento de velocidad. m/s
d Tirante minimo de la descarga. m
dx Incremento en el eje horizontal. -
dy Derivada del tirante hidraulico “y”. -
dy’ Nivel de la superficie del agua entre las secciones 1 y 2. m
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dy, Cambio en el tirante hidraulico de la seccién 1. m
. Tirante conjugado menor a la entrada del tanque. m
d, Tirante conjugado mayor. m
Ah Pérdida de energia en el resalto. m

AQ Cambio en el gasto. m?/s

AV Cambio en la velocidad. m/s

Ax Incremento en el eje horizontal. m
Ay Cambio en el tirante hidraulico en notacién de incrementos finitos. m

, Nivel de la superficie del agua entre las secciones 1 y 2 en notacién de incre-

A mentos finitos. "
E Energia total. m
E Energia especifica. m
E, Empuje activo del relleno. t
E, Elevacion en la seccion de control. m
E, Empuje hidrostatico. t
E, Elevacion de la plantilla del portal de salida. m

E, Empuje pasivo del relleno. t
E, Empuje del agua. t
E; Empuje total debido al relleno. t
E, Presién de la tierra contra el respaldo del muro. kg/cm?
E, Presion de la tierra contra el frente del muro. kg/cm?
e Ancho de la transicién. m
e, Espesor de la region considerada del limite inferior a la zona de transicién. m
€ Espesor de la regién superior. m
e,r Espesor de la capa aireada. m

FC Coeficiente de friccién - cortante. -
F, Fuerza de friccién. kg
F, Ntimero de Froude. -
F, Numero de Froude para flujo aereado. -
F, Ntmero de Froude en la tiltima seccién. -

F,, Nuamero de Froude para flujo no aereado. -
F, Nuimero de Froude en la seccién 1. -
FS Factor de seguridad. -
F, Ntimero de Froude. -
Fx Fuerza producida en el eje de las abcisas. t
Fy Fuerza producida en el eje de las ordenadas. t

f Funcién que representa la condicién de flujo cuasi normal. -
F, Funcién que representa al flujo critico. -
F-F Vista en corte del aereador. -
f Rugosidad de la superficie. mm
f. Factor de friccién de Darcy. -
f Resistencia a la compresién del concreto. kg/cm?




f Resistencia tltima a la tensién en el concreto. kg/cm?
) Angulo que forma el labio de la cubeta con la horizontal. °
fi Angulo de friccién interna. °
J Angulo de friccién interna del concreto. °
g Aceleracion de la gravedad. m/s?
y Peso especifico del Agua. kg/m3
Y, Peso volumétrico del concreto. kg/m3
Y, Constante de Euler y vale 0.5772156. -
YH, Subpresién méxima. kg/m?
Yo Peso volumétrico del material. kg/m?
Yna Peso volumétrico de la mamposteria. kg/m?
Yo Peso volumétrico del material de relleno. kg/m3
H Carga hidraulica. m
H, Altura de la presa. m
H, Carga sobre el centro del orificio. m
o Diferencia de nivel entre la superficie libre del agua en el embalse y el labio o
4 del deflector.
H, Carga total sobre la cresta. m
H, Tirante hidrdulico final. m
H/ Tirante hidrdulico parcial. m
H, Carga hidrdulica abajo del nivel del piso. m
H, Carga hidrdulica aguas arriba del vertedor hasta aguas abajo del mismo. m
H’, Altura del muro sobre la que actta el relleno. m
H, Diferencia entre el nivel de agua en el embalse y la cota del fondo. m
H, Carga total de disefio. m
o Carga de sustentacién al limite del chorro, con la que estard a punto de aho- o
¢ garse la cubeta.
H, Caida desde el maximo nivel del chorro hasta el nivel de remanso. m
H'; Carga hidrdulica total. m
H, Carga total de disefio. m
H, Carga hidraulica en la tuberia. m
H, Altura del vertedor escalonado. m
H, Carga al fondo del orificio. m
H, Carga al labio inferior de la compuerta. m
i Diferencia entre el nivel del agua correspondiente a la carga de disefio y la o
! elevacion donde se calcula el radio.
HS Carga hidraulica total aguas arriba del vertedor de embudo. m
Hz Carga hidrdulica aguas abajo del vertedor. m
h Carga hidréulica total en el vertedor. m
h, Carga de velocidad de llegada. m
h. Carga de velocidad a la salida a la salida de la cubeta. m
h Perdidas de carga. m

=
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h, Carga hidrédulica total a la entrada del tanque. m
h, Pérdidas por entrada al canal. m
hy Pérdida por esfuerzo cortante en el canal. m
h, Pérdidas totales. m
h,, Altura de los muros laterales. m
h, Carga de posicién del agua. m
K, Altura éptima del bloque amortiguador. m
h,, Altura 6ptima del umbral terminal. m
hp Carga de presién debida al flujo. m
h, Altura del peralte del escalén. m
hpi Proyeccién vertical del tirante. m
rampa Altura de la rampa. m
h, Tirante a la salida del deflector. m
h, Carga de velocidad en la seccién de control. m
I, Pérdidas totales en el canal. m
K, Altura del trapecio. m
hy Sumatoria de las pérdidas en el tramo. m
h, Altura del umbral de salida.

ho Carga de vaporizacion. m
L Caida vertical, medida desde la superficie libre del vaso a la superficie del o

! escurrimiento.

ot Carga de velocidad en el nivel de descarga. m
h, Carga de velocidad en la seccion 1. m
h, Carga de velocidad en la seccién 2. m
I, Altura del diente del tanque. m
h’ Altura de los bloques. m
A Diferencia de nivel entre el embalse y el rio. m

A Altura del cimacio. m

}7 Altura del canal. m
}75 Tirante aguas arriba del vertedor de embudo. m
Ev Tirante en la descarga. m

Coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga hasta el extremo del .

" deflector.

I Momento de inercia. m*
1 Funcién modificada de Bessel de primera especie y orden cero. -
K Coeficiente que se relaciona con el coeficiente de descarga. -
K, Coeficiente de contraccién por estribos. -
K, Coeficiente activo de presién de tierras. -
Ky Constante, cuyo valor segtin Hamilton, 1980, se encuentra entre 0.01 y 0.035. -
K, Funcién modificada de Bessel de segunda clase y orden cero. -
K, Coeficiente de contraccién por pilas. -
K Coeficiente pasivo de presion de tierras. -
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k Coeficiente sismico del lugar o de la presa. -
ko Constantes que dependen del talud del paramento de aguas arriba y de la o
carga de velocidad de llegada.
k Distancia del flujo a la superficie. m
kn Rugosidad equivalente de Nikuradse de la superficie. m
l; Talud del canal colector. -
L Longitud total neta en la cresta. m
L, Ancho efectivo de la cresta. m
Lg Longitud del tirante. m
Ly, Distancia de los bloques a la cima de la cresta. m
L, Longitud de la cavidad. m
L, Longitud del canal de acceso. m
L, Longitud de la cresta del vertedor de embudo. m
L, Longitud del conducto. m
L, Longitud efectiva de la cresta. m
L, Longitud del estanque tipo I. m
Ly, Longitud del estanque tipo II. m
Ly Longitud del estanque tipo III m
L, Longitud de la lumbrera. m
L Longitud minima del estanque. m
L, Longitud minima del estanque. m
L, Longitud horizontal de la caida de agua. m
L, Distancia de la cresta al punto de incepcion. m
L, Longitud de la rdpida. m
L, Longitud del aereador. m
L, Longitud del resalto hidrdulico. m
L. Longitud de la seccién de control. m
Ly Longitud total para alojar el vertedor. m
L, Longitud del tramo considerado. m
L'y Longitud total del estanque. m
L, Longitud del tunel. m
L Longitud del vertedor desde la cresta del cimacio al final del conducto de o
© descarga.
L Longitud del canal colector. m
1 Longitud de la huella del escalén. m
L, Ancho de la secciéon de control b-b’. m
L, Distancia de la cresta a la seccién de control a lo largo del eje longitudinal. m
L, Distancia de la seccién de control al final de la transicion. m
L, Ancho del canal de descarga. m
M Momento del peso propio con respecto al centro de gravedad. t-m
N Ramas correspondientes a una de las lineas de corriente hiperbdlicas sobre el

paramento del vertedor.
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Momento debido al empuje activo si se considera sismo en su forma mas

M, . t-m
critica.
Mg Momento debido al peso. t-m
Mg, Momento debido al empuje activo. t-m
M, Momento debido al empuje de relleno. t-m
M, Momento provocado por el empuje de la sobrecarga. t-m
M, Momento resultante. t-m
M, Momento debido a la fuerza sismica. t-m
Mgy, Momento debido al sismo en el muro. t-m
M, Momento total actuante. t-m
M, Cantidad de movimiento en la seccién 1. m
M, Cantidad de movimiento en la seccion 2. m
v Coeficiente que considera el efecto de contraccion de la lamina vertiente. -
N Numero de pilas. -
N’ Cargas normales. t
NAME Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias. msnm
NAMO Nivel de Aguas Maximas de Operacion. msnm
N, Numero de fallas. -
Numero adimensional que relaciona el esfuerzo principal mayor con el
Ny menor. )
N, Numero de victimas. -
n Coeficiente de rugosidad de Manning,. -
n, Distancia entre los bloques extremos del tanque. m
1, Distancia entre los dientes extremos del tanque. m
p Profundidad de llegada del canal de acceso. m
P, Perimetro mojado. m
PMP Precipitacion maxima probable. mm
P, Coordenadas del punto de tangencia entre el cimacio y la rapida. -
P, Pendiente transversal de la superficie libre del agua en cada seccion. -
P, Fuerza de presion en la seccion 1. m
P.ly y Py Carga de presion. m
P, Fuerza de presién en la seccion 2. m
p Elevacién del labio del deflector respecto al fondo del rfo. m
“v” Termino de reduccién de subpresion. -
Q Gasto de descarga o caudal. m3/s
Q, Gasto de aire. m3/s
Qu Gasto de aire incluido. m3/s
Q. Gasto de aire medido. m3/s
Q. Gasto critico. m’/s
Q, Gasto de la mezcla. m?/s
Qi Gasto maximo de vertido. m3/s
Qi Gasto minimo de vertido. m?3/s
Q, Gasto de disefo. m3/s
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q, Angulo de la plantilla respecto a la horizontal.
Q, Descarga en un vertedor controlado por compuertas. m?/s
Q, Gasto del agua. m?/s
Q Gasto en la seccidn 1. m?/s
Q, Gasto en la seccion 2. m3/s
q Gasto unitario del gasto minimo considerado. m?/s
g, Volumen de aire demandado por el chorro. m?/s
q* Gasto unitario en un vertedor de canal lateral. m?/s
6 Angulo de inclinacién del orificio. °
R Radio de curvatura de la planta del vertedor. m
R, Radio de la compuerta. m
R, Radio de la cubeta deflectora. m
R, Radio de los estribos. m
R, Radio hidraulico. m
R, Radio de curvatura. m
R, Radio del vertedor de embudo. m
R Incremento del radio del vertedor de embudo. m
R, Radio de la circunferencia del vertedor de embudo. m
R Radio del perfil del chorro. m
R’ Radio del arco central de la cresta. m
R, R, Radio de las curvas del vertedor en el cuadrante aguas arriba. m
R, Radio de los arcos laterales de la cresta. m
S Pendiente de energia. -
S Pendiente de friccién. -
Stn Pendiente media de friccién. -
S, Pendiente del canal colector. -
S, Pendiente de la rapida. -
S, Pendiente de la seccién de control. m
S, Pendiente de la plantilla del tinel. -
SP, Subpresion en la seccion 1. t
SpP, Subpresion en la seccién 2. t
c Indice de cavitacién. -
N Esfuerzo de tension. kg/cm?
Cp Esfuerzo de compresion. kg/cm?
G; Indice de cavitacién incipiente. -
o, Indice local de cavitacién. -
Gy, Indice de cavitacién corregido. -
Gy Indice de cavitacién local incipiente. -
Oy Indice de cavitacién en superficies rugosas. -
Oy Indice de cavitacién local en el piso. -
o, Fluctuaciones de presion en el vertedor. kg/cm?
c,, Esfuerzos minimos permisibles. kg
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kg/cm?

o; Esfuerzo principal mayor.
c; Esfuerzo principal menor. kg/cm?
i Tirante maximo. m
ted Tirante promedio. m
in Tirante minimo. m
T, Periodo de retorno. Anos
T™W Tirante de agua. m
T, Tirante con el que se corre el salto. m
t Tirante en el rio reducido en un 10 %. m
t, Tirante teérico mayor en el rio con el que se ahoga la cubeta. m
t Tirante hidraulico. m
t, Tirante conjugado del resalto hidraulico. m
T Angulo de inclinacién de la plantilla del canal o de la rampa. °
u Velocidad del Agua. m/s
ljlx Velocidad del Agua en la componente horizontal. m/s
Vv Velocidad media en la seccién transversal. m/s
V. Velocidad de llegada. m/s
v, Velocidad del flujo a la entrada de la curva. m/s
Vin Velocidad del flujo a una distancia k de la superficie. m/s
v, Velocidad de la mezcla. m/s
v, Velocidad en la seccién. m/s
Vv, Velocidad media sobre la rampa. m/s
Vol Velocidad a la salida del deflector. m/s
V, Velocidad del flujo a la salida de la cubeta. m/s
v, Velocidad del flujo en la descarga para el F, m/s
v, Velocidad sobre el vertedor. m/s
V., Velocidad del agua. m/s
1% Volumen de la estructura. m3
\7] Velocidad del aire. m/s
v, Velocidad del flujo en la seccién 1. m/s
V228 y V,22g Carga de velocidad. m
v, Velocidad del Agua en la seccién 2. m/s
V, Velocidad del Agua en la seccion 3. m/s
w Peso propio. kg
W, Peso que presenta el concreto. kg
W, Fuerza sismica. t
w, Fuerza de los pesos de los accesorios que hubiera sobre el muro. t
w Ancho maximo del diente. m
® Angulo de salida del deflector. °
XY Ejes del plano cartesiano. -
XY, Coordenadas del punto de tangencia entre la seccién y el talud del paramento o

aguas arriba.
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Xy Yy Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el centro del orificio. m
Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en la arista superior del
X,y vertedor de cresta delgada, y sentidos positivos de los ejes hacia la derecha y m
hacia arriba respectivamente.
XY Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el labio de la cubeta. m
Xy Y, Coordenadas de la curva referida a un sistema cartesiano. m
x, Distancia de la cresta del cimacio al punto de analisis. m
x, Distancia del aereador a la zona de interés. m
X Distancia entre el aereador y el fondo del canal. m
X, Distancia L /2. m
X, Centro de gravedad del trapecio. m
X, Ubicacion de estaciones. m
X Posicion del centro de gravedad del trapecio con respecto al del cimacio. m
Y, Ordenada del orificio inclinado. m
Y, Tirante de llegada antes del resalto hidraulico. m
Y, Tirante critico. m
Yy Tirante después del resalto hidrdulico. m
v, Profundidad de la plantilla del tanque respecto al nivel de descarga. m
Y, Tirante para el flujo teérico no aereado. m
Y Tirante de la mezcla. m
Yoix Distancia maxima al punto de anélisis. m
v, Tirante normal. m
v, Tirante del flujo no aereado. m
Y, Tirante del flujo vertical a la plantilla del canal. m
A Distancia vertical del origen a la cresta del vertedor. m
Y, Tirante de transicion. m
Yr Tirante total. m
A Carga de posicién sobre el vertedor. m
Yy Tirante del agua. m
Yy Tirante hidraulico en la seccion. m
y Altura de caida. m
Y, Tirante en la seccién 1. m
7 Tirante del canal colector en la iltima seccion. m
Y, Tirante en el portal de salida. m
Y. Punto de aplicacion del sismo en toda la seccion. m
v, Punto de aplicacién del sismo en el eje de las ordenadas. m
Y Tirante en la seccion 1. m
¥, Tirante hidraulico en la seccion 2. m
Y5 Tirante hidraulico en la seccion 3. m
Yoo Tirante limite de la region aireada. m
Yeeo.02 Tirante de concentracion 2.00%. m
Yepos Tirante de concentracion 8.00 %. m
G Funcién de corriente de un potencial complejo dado. -
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Desnivel entre el nivel del agua en el vaso y el nivel de la superficie libre del

& canal en la seccién de estudio. m
Z,y7Z, Carga de posicion. m
Z1 Profundidad del centroide bajo la superficie del flujo. m
YH Resultante de las fuerzas horizontales. kg
YF, Sumatoria de fuerzas horizontales. t
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