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PRESENTACION A LA SEGUNDA EDICION

Los autores del presente trabajo, en nuestra condicion de profesores de Ingenieria Hidrdulica,
hemos podido constatar que en el campo de las obras hidraulicas, en especial los aliviaderos y
obras de toma, si bien existe abundante literatura para su descripcion y disefo, esta se encuen-
tra bastante dispersa.

La primera edicion de este libro, publicado en el 2001, fue utilizada de inmediato como libro
de texto de las asignaturas Aliviaderos y Obras de Toma y Proyecto de Obras Hidraulicas, de
cuarto y quinto ano respectivamente, de la carrera Ingenieria Hidrdulica en la Republica de
Cuba. Durante los nueve anos transcurridos desde entonces, se han ido realizando arreglos y
mejoras al libro en su formato digital, asi como se le han anadido nuevos procedimientos de
calculos y conceptos, todos derivados de la practica profesional de los autores.

En la presente edicion se ha hecho una exhaustiva revision de la redaccion y el contenido
de la anterior. Se ha modiificado gran parte del libro, excepto la seccion 3.5 (que ahora es la 6.3),
para respetar el trabajo del Dr. Carlos O. Hernandez Sudrez, que ya no forma parte del colec-
tivo de autores, pero la seccion antes mencionada es la esencia de su tesis doctoral.

De mucho valor para los autores resultarian las opiniones y sugerencias que sobre la presente
edicion se les haga llegar, con vista al mejoramiento de futuras ediciones.

Los autores






CAPITULO 1

Generalidades

1.1. Conjunto hidraulico. Partes que lo componen

Se define como conjunto hidraulico, al conjunto de obras que se construyen con el propésito
de almacenar, evacuar y distribuir cierto volumen de agua para satisfacer total o parcialmente las
demandas de la zona donde se ubique (Fig. 1.1). Las partes principales que lo componen son:

1. Presa.

2. Aliviadero.

3. Obra de toma.

4. Estacion de bombeo.

5. Canales magistrales.

Presa

Se construye con el objetivo de interrumpir el flujo de agua que normalmente tiene lugar en
una corriente de agua (rio o arroyo), para embalsarla durante el periodo hdimedo (lluvioso), con
uno o varios propositos. Ejemplos de ellos pueden ser: crear una reserva para satisfacer las
demandas de los usuarios en el periodo de seca, regulaciéon de avenidas para reducir inunda-
ciones, cria de peces, fines turisticos, recarga del manto subterraneo, etcétera.

Figura 1.1
Esquema tipico de un conjunto hidraulico.



Aliviadero

Estructura mediante la cual se puede dar salida desde el embalse, cuando arriban a este
volimenes de agua superiores a los que se desea retener.

Obra de toma

Mediante esta estructurada se hacen las entregas controladas de los volimenes de agua que
se desean emplear en lugares ubicados aguas abajo de la presa, de ahi que con cierta frecuen-
cia dicha entrega se hace usando el propio cauce del rio.

Estacion de bombeo

Cuando el agua acumulada en el embalse se va a emplear en zonas ubicadas en cotas superio-
res a la del embalse o inclusive en zonas de cotas inferiores, pero que requieren de presiones
superiores a la que pueda dar el embalse a partir de su carga estatica, sera necesaria la ubicacién
de una estacion de bombeo capaz de satisfacer tales requerimientos.

Canales magistrales

El empleo del agua en zonas ubicadas aguas abajo del embalse, por ejemplo, para satisfacer
demandas de riego en extensas zonas, impone el empleo de obras de conduccién libres (abier-
tas a la atmosfera), los conocidos canales. En [a medida que los canales se alejan del embalse se
van ramificando, para la total distribucion del agua a todas las regiones concebidas para ser
beneficiadas con el embalse. De toda esa red de canales, se denominan canales magistrales a
aquellos que nacen en el propio embalse.

1.2. Conceptos generales sobre los aliviaderos

El aliviadero es una estructura de gran importancia en el conjunto hidraulico, no solo por su
principal funcién de dar salida a las aguas que Illegan en exceso al embalse, sino porque con
esa funcion se convierte en factor de seguridad de la propia presa y del entorno que rodea al
embalse; esto es, un aliviadero con capacidad de descarga insuficiente para dar salida a los
grandes volimenes de agua que escurren hacia el embalse, originard una elevacién no prevista
de los niveles de agua en el mismo, con la consabida inundacion de dreas y los consiguientes
danos econémicos, sociales y ambientales, asi como el eventual vertimiento por encima de la
cortina de la presa, que en caso de ser de materiales locales, significard su fallo casi inmediato,
con los consiguientes danos catastréficos aguas abajo. Las estadisticas demuestran que mds
del 80 % de los fallos de las presas en el mundo, se han debido a causas relacionadas con mal
funcionamiento del aliviadero.

1.2.1. Componentes de un aliviadero tipico

La estructura de un aliviadero no es algo esquematico, sino que, en primer lugar, responde a
las caracteristicas del lugar de emplazamiento, y en segundo lugar, a la creatividad e iniciativas
del proyectista.

De modo general, se pueden sefalar como partes que componen el aliviadero, las siguientes
(Fig. 1.2):

1. Canal de aproximacion.

2. Seccién de control.
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3. Transicion.
4. Répida o conducto de descarga.

5. Estructuras terminales o disipadoras de
energia.

6. Canal de salida.

Canal de aproximacion

También conocido como canal de acce-
so o canal de aproche, es aquel cuya fun-
cion dentro del aliviadero, es captar el agua

del embalse y conducirla hacia la estructu- W

Muro Lateral
£ Risberma

ra de control o seccién vertedora. Esta ulti-
ma, por razones que se argumentan mas
adelante en el presente libro, es el compo- \
nente mas importante del aliviadero, por la
funcion que desempena. De ahi que es ne-
cesario garantizar su adecuado funciona-
miento hidraulico. Por ello, el canal de
aproximacién debe lograr, esencialmente,
una distribucién uniforme del flujo al llegar a la seccién de control.

En el capitulo 2 se brindan los criterios de disefo de este componente.

Figura 1.2
Planta y elevacion de un aliviadero frontal tipico.

Seccion de control

Su nombre viene dado porque en esta parte del aliviadero es que se regula o gobierna la
descarga (Q) del mismo cuando esta sometido a una determinada carga hidraulica (H ), dicho
en otras palabras: es la seccion que determina la capacidad de descarga del aliviadero.

El capitulo 3 estd dedicado al estudio detallado de este importante componente.

Transicion

Es una estructura que se ubica entre la secciéon de control y la rdpida o conducto de
descarga, con el objetivo de cambiar la forma o las dimensiones de la seccién transversal,
o ambas, sobre todo cuando existe una diferencia notable entre los anchos del aliviadero en
la seccion de control y en la rapida. En el capitulo IV se realiza un detallado estudio de esta
estructura, de la cual no seria osado afirmar que hasta hace relativamente poco tiempo,
resultaba la de mayor complejidad a la hora de proyectar hidraulicamente un aliviadero, por
la ausencia de herramientas de cédlculos para la mayoria de las situaciones practicas que se
presentan.

Rapida o conducto de descarga

Por lo general, los aliviaderos a cielo abierto tienen su seccién de control ubicada en cotas
elevadas cercanas al nivel de aguas normales en el embalse; y posteriormente la descarga final
se produce en cotas relativamente bajas, cercanas al cauce original del rio. De ahi que entre
ambas secciones se presenta una significativa diferencia de nivel. Ello obliga a que la pendien-
te longitudinal de la rapida sea generalmente fuerte, imponiendo un régimen de circulacién
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supercritico, al cual estan asociadas altas velocidades y tirantes de circulacion bajos, los cuales
son los causantes de los anchos de seccion transversal menores para la rapida, en relaciéon con
la seccién de control.

El capitulo 5 presenta de forma detallada los elementos a tener en cuenta para el disefio
hidraulico de estas estructuras.

Estructura terminal o disipadora de energia

Es la encargada de disipar la alta energia cinética que alcanza el agua al final de la rapida,
debido a su pendiente, con ello se evita la erosion del terreno natural y la consecuente destruc-
cién de la propia obra u otra cercana a la descarga del aliviadero. El capitulo 6 aporta los
conocimientos necesarios para el adecuado disefo hidraulico de estas estructuras.

Canal de salida

Es el encargado de conducir el agua hasta el cauce del rio.
1.2.2. Clasificacion de los aliviaderos de acuerdo con su disposicion en planta

Los aliviaderos, de acuerdo con su disposicion en planta, se clasifican en:
1. Aliviaderos frontales.

2. Aliviaderos laterales.

3. Aliviaderos curvos en planta.

Aliviaderos frontales

Cuando el eje longitudinal del aliviadero coincide aproximadamente con el eje del canal
de aproximacion, se define a estas estructuras como frontales. Con esta definicion es eviden-
te que la estructura vertedora, o simplemente la seccién de control, puede ser tanto recta
como tener curvatura en planta; sin embargo, los autores del presente libro prefieren unirse a
la tendencia creciente de considerar como aliviaderos frontales solo a los de vertedor recto.
Tienen como desventajas que pueden ocupar grandes extensiones en planta, lo cual traeria
como consecuencia, en caso de construirse en una montana, grandes volimenes de excava-
cion (Fig. 1.3 a).

Aliviaderos laterales

Son aquellos cuyo vertimiento se realiza con cierto dngulo, cercano a 90°, con respecto al
conducto de descarga. Al contrario del aliviadero frontal, en caso de que se vaya a colocar en
una montana, puede ser ubicado de forma tal que bordee la ladera sin necesidad de excavar la
montana, ahorrdndose asi grandes volimenes de excavacioén (Fig. 1.3 b).

Aliviaderos curvos en planta

Tal como lo dice su nombre, la seccién de control vertedora presenta curvatura en plan-
ta, de manera que el vertimiento se realiza aproximadamente radial. Tienen las ventajas de
que ocupan menor area en planta que los frontales y presentan gran longitud vertedora
(Fig. 1.3 ).
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a) Aliviadero frontal b) Aliviadero lateral
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c) Aliviadero curvo en planta

Figura 1.3
Esquemas de aliviaderos de uso frecuente.

1.2.3. Clasificacion de los aliviaderos segtin su ubicacion

1. Aliviaderos de cauce.
2. Aliviaderos de margen o de laderas.

Aliviaderos de cauce

Son aquellos que se ubican en el cuerpo de la propia presa, preferentemente en cortinas de
hormigén. Pueden ser superficiales o profundos. Los primeros tienen como ventajas que no
ocasionan debilitamiento en el cuerpo de la presa; las compuertas, de existir, trabajan en con-
diciones favorables. Los segundos son conductos cerrados, generalmente de seccion rectangu-
lar o circular, donde el flujo puede circular a presién a todo lo largo del conducto o en uno de
sus tramos. Se utilizan preferentemente en aquellos casos en que es necesario aprovechar al
maximo toda el agua contenida en el embalse o para bajar profundamente su nivel. Lo primero
con fines de hidroenergia; y lo segundo para la inspeccién y/o mantenimiento.

Aliviaderos de margen

Como su nombre lo indica, son aquellos que se ubican fuera del cuerpo de la presa, aprove-
chando las laderas que se encuentran a los lados de la cortina. Se pueden utilizar en presas de
materiales locales o de hormigén. Esta ubicacion implica que por lo general solo son capaces
de dejar pasar volimenes de agua que corresponden a los niveles superiores del embalse y, por
tanto, no permiten su vaciado a través del aliviadero.
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1.2.4. Clasificacion de los aliviaderos segtin el tipo de conduccion

1. Aliviaderos con régimen de circulacion libre.
2. Aliviaderos con régimen de circulacion forzado.

Aliviaderos con régimen de circulacion libre

Se caracterizan porque su configuracion longitudinal sigue aproximadamente la del terreno
natural sobre el que estan emplazados. Son particularmente atractivos para su empleo en suelos
blandos y para la evacuacién de grandes caudales.

Aliviaderos con régimen de circulacién forzado

Parte de ellos, fundamentalmente el conducto de descarga, se extiende a través de una lade-
ra o por debajo de la cortina de la presa, mediante ttiineles o conductos soterrados que pueden
trabajar a presion. Su empleo estd frecuentemente asociado a presas ubicadas en cafones
angostos y topografia abrupta.

1.2.5. Clasificacion de los aliviaderos segtin el tipo de construccion

1. Aliviaderos superficiales.
2. Aliviaderos soterrados o de fondo.

Sus nombres definen claramente las caracteristicas de cada uno: los primeros son particular-
mente atractivos para zonas relativamente llanas o de pendientes moderadas vy, sobre todo, para
evacuar grandes caudales; mientras que los segundos son preferidos para zonas de muy fuertes
pendientes, y en especial, para caudales no muy altos, por los elevados costos que tendrian en
caso contrario.

1.2.6. Clasificacion de los aliviaderos segtn el tipo de vertimiento

1. Vertedores automaticos.
2. Vertedores regulados por compuertas.

Vertedores automaticos

Son aquellos que vierten automaticamente, cuando el agua sobrepasa su cresta , es decir, no
utilizan ningln dispositivo para controlar el vertimiento. La cresta del vertedor debe coincidir
con el nivel de aguas normales del embalse.

Vertedores regulados por compuertas

Son aquellos en los que, tal y como lo indica su nombre, el vertimiento es regulado por
compuertas. Una de las caracteristicas fundamentales de este vertedor es el hecho de que su
cresta no necesariamente coincide con el nivel de aguas normales, lo cual da origen a la exis-
tencia de dos tipos de vertimientos: regulado, con carga hasta el nivel de aguas normales; y
libre, bajo la influencia de las pilas, con carga hasta el nivel de aguas maximas que tiene lugar
una vez que son izadas todas las compuertas.
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Mdiltiples son las razones que justifican el uso de un aliviadero regulado por compuertas,
pero sin dudas, entre las fundamentales se encuentran:

1. La necesidad de un frente vertedor muy estrecho, para evitar grandes excavaciones en los
hombros del aliviadero cuando estos estan conformados por grandes elevaciones, lo cual
exige grandes cargas sobre el vertedor para evacuar el gasto.

2. La necesidad de regular por encima del nivel de aguas normales.

3. Cuando se requieren entregas del volumen Gtil (por debajo del nivel de aguas normales),
por el aliviadero.

No obstante, la seleccion de un aliviadero regulado por compuertas esta sujeto, ademas,
a un analisis econdmico que se establece entre esta modalidad vertedora y el uso de un
aliviadero automaético.

Entre las ventajas que reporta el uso del aliviadero regulado por compuertas, en compara-
cién con uno automdtico, se encuentran las siguientes:

1. Como la cresta del cimacio de un aliviadero regulado no alcanza la cota del nivel de aguas
normales, pues precisamente esa diferencia de cotas entre la cresta del cimacio y el nivel
de aguas normales, constituye el prisma de agua que se va a regular, se obtiene un perfil
mds econémico que el requerido para un aliviadero automatico.

2. El hecho de contar con un perfil con cresta ubicada por debajo de la cota del nivel de
aguas normales, hace que la cota del nivel de aguas méximas disminuya, en comparacién
con la que se obtendria si se colocara un vertedor automatico. De esta manera, el drea de
inundacién del embalse seria menor; y como resultado, se contaria con mas terreno apro-
vechable para otras funciones. Ademas, en lo que respecta a la presa, esta alcanzara una
altura menor, lo que adquiere gran importancia econémica en presas ubicadas en zonas
de topografia llana donde la cortina alcanza grandes longitudes.

3. La longitud del vertedor es considerablemente menor en el aliviadero regulado con com-
puertas, lo que unido a tener un perfil mas esbelto, hace que el volumen de hormigén sea
mucho menor.

4. La posibilidad de poder regular por debajo del nivel de aguas normales permite, en un
momento determinado, vaciar el embalse por el aliviadero hasta la cota de la cresta del
cimacio, para una posible reparacién de la cortina.

Estos detalles se presentan en la figura 1.4.

Elevacion

L2
4 u
&
L1>L2
Figura 1.4

Vertedores automaticos (izquierda) y equipados con compuertas (derecha).
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Como desventajas del uso de un aliviadero regulado por compuertas se pueden sefalar:

1. Uso de elementos metdlicos en el aliviadero.

2. La necesidad de utilizar mecanismos de izaje, lo cual hace imprescindible el uso del fluido
eléctrico u otro tipo de energia para la manipulacién de las compuertas durante el periodo
de explotacion, la ocurrencia de avenidas y la ejecuciéon de mantenimiento periddico a
dichos mecanismos.

3. La posible ocurrencia de vibraciones en las compuertas.

1.2.7. Clasificacion de los aliviaderos atendiendo a la proteccion de la cortina

Atendiendo a este criterio se definen tres tipos de aliviaderos, a saber:
e Aliviadero principal o de servicio.

* Aliviadero auxiliar.

e Aliviadero de emergencia o fusible.

Aliviadero principal o de servicio

La cresta de la seccién de control vertedora se ubica en el Nivel de Aguas Normales (NAN)
del embalse si el vertedor es automatico o en sus proximidades si tiene compuertas. Es el que

entra en funcionamiento cuando se produce la avenida (hidrégrafo) correspondiente a la pro-
babilidad de diseno.

Aliviadero auxiliar

Para los embalses de mediana y alta categoria es frecuente la definicion de hidrégrafos
extraordinarios, correspondientes a probabilidades menores a las del disefio, lo cual provoca la
ocurrencia de escurrimientos superiores hacia el embalse. Para estas avenidas se disefan
aliviaderos auxiliares, que se ubican en cotas superiores a los de servicio, capaces de dar salida
a aquellos volimenes de agua que exceden las capacidades del aliviadero principal.

Una prdctica frecuente, al menos en Cuba, es la de emplear aliviaderos que abarcan las
funciones de los principales y de los auxiliares; esto es, funcionan satisfactoriamente con la
avenida de disefio y son capaces de dar paso al agua producto de la avenida extraordinaria,
aunque se ocasionan dafios menores en el aliviadero, que deberan repararse con posterioridad
a la ocurrencia del vertimiento.

Aliviaderos de emergencia o fusibles

Son aquellos que entran en funcionamiento cuando se producen contingencias no tomadas
en cuenta en los calculos, como puede ser la obstruccién del aliviadero principal, la ocurrencia
de una avenida adn mayor que la extraordinaria, la interrupcion del funcionamiento de las
compuertas, etcétera. Por lo general consisten en diques de materiales sueltos, situados a una
cota inferior a la de la cortina y que, por tanto, vierten antes que ella. Colapsan rapidamente,
por lo cual deben ser reconstruidos después de ocurrido el evento.

Estos vertedores estan concebidos para que su fallo tenga lugar inmediatamente después de
haber comenzado el vertimiento de agua sobre ellos. Pero puede ocurrir que la referida contin-
gencia no se produzca en muchos anos, lo cual conlleva a que el dique que conforma al fusible
se consolide considerablemente, hasta el punto de ser capaz de soportar sin fallar, determina-
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dos niveles de carga hidrdulica sobre ellos, trayendo como consecuencia el vertimiento sobre
la corona de la presa, situacion que se debe evitar de todas formas. Por esta razén, se aconseja
que no se absolutice la confianza en la existencia de un vertedor de emergencia; y que durante
la ocurrencia de grandes avenidas, se mantenga la observacion sobre este para tomar medidas
urgentes como, por ejemplo, dinamitar el dique, en caso de que comience a verter y no falle.

A partir de lo referido en los epigrafes 1.2.2 al 1.2.7, la correcta alusién a un aliviadero debe
abarcar aspectos con todos los criterios de clasificacion, ya que no son excluyentes entre si. Por
ejemplo, una presentacién adecuada de un aliviadero seria: «aliviadero de servicio, frontal, de
margen, con régimen de circulacion libre, superficial y automético».

1.2.8. Factores técnico-econdmicos que determinan la ubicacion
y tipo de aliviadero

En primer lugar, se debe destacar que en el proceso de seleccion y disefio de un aliviadero se
debe comenzar por la seleccion del lugar adecuado para su ubicacion; y posteriormente, el que
mas se adapta al lugar; pues el proceso en orden inverso conduce por lo general a soluciones
excesivamente caras y/o con mal funcionamiento hidraulico.

En consecuencia con lo anterior, para que el proyectista pueda definir la ubicacion vy el
tipo de aliviadero, necesariamente tendra que considerar un conjunto de factores técnico-
economicos. Los mdas importantes se explican a continuacion, destacando las peculiaridades
que fundamentan su importancia.

Topografia

Zonas de fuertes pendientes dificultaran y encareceran las labores constructivas, ademas de
incrementar las velocidades del flujo y su energia, imponiendo la necesidad de disipadores de
mayor energia y mas costosos.

Por el contrario, zonas muy llanas impondran la necesidad de construccién de diques latera-
les, que incrementaran los costos. Y al ser muy baja la velocidad del flujo, los tirantes de
circulacién seran grandes, y con ello, la altura de los muros laterales.

Geologia

Suelos de roca con alta capacidad portante, disminuyen los volimenes de las cimentacio-
nes, pero incrementan los costos de excavaciones. Por el contrario, suelos blandos facilitan las
excavaciones, pero incrementan las dimensiones de las cimentaciones.

Tipo y volumen de la excavacion. Estabilidad de los taludes de la excavacién

Zonas caracterizadas geol6gicamente por suelos blandos que requieren profundidades de
excavaciones grandes, conllevaran a grandes volimenes de excavaciones, dado el talud de
reposo tan suave o tendido caracteristico de esos tipos de suelos. Por el contrario, suelos duros
para iguales profundidades de excavaciones, implicaran menores volimenes de excavaciones,
debido a los taludes mas fuertes (0 menos tendidos) que requieren.

Posibilidad de utilizar el material excavado en otras obras del conjunto hidraulico

Si el material resultante de las excavaciones fuera aceptable para ser empleado, por ejemplo,
en la construccion de la cortina (presa), resultaria aceptable la variante de emplear aliviaderos
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que demanden grandes excavaciones, pues el material tendria un uso cercano vy, por tanto,
contribuiria a reducir el traslado desde canteras que no necesariamente se encontraran tan
cerca como el aliviadero.

Permeabilidad y resistencia del suelo

Aliviaderos sobre suelos de alta permeabilidad, requerirdn de protecciones contra las
subpresiones originadas por las elevadas filtraciones por debajo del aliviadero, tales como
delantales impermeables en el canal de aproximacion o tablestacas para reducir dichas
filtraciones.

Por otro lado, suelos de alta resistencia admitiran el empleo de aliviaderos que en su funcio-
namiento se caracterizan por tener determinados niveles de vibraciones, originadas por pulsa-
ciones del flujo de agua sobre ellos, como son los casos de los aliviaderos laterales o de los
vertedores con vacio.

Posibilidades de erosion en la zona del conducto de descarga

Suelos poco resistentes a las altas velocidades del flujo son propensos a sufrir grandes erosio-
nes en la zona de descarga del aliviadero, por lo que requieren el empleo de grandes disipadores
de energia que, obviamente, encarecen el costo de la obra.

Tipo de presa

Cortinas con disponibilidad de hombros (estribos) a ambos lados, con alta capacidad portante,
inclinan la balanza hacia la seleccién de cortinas de hormigén de arco.

Cimientos de suelos de alta capacidad portante, son atractivos para el empleo de cortinas de
hormigdén de contrafuertes.

Cimientos consistentes en suelos arcillosos de baja permeabilidad, y mediana o baja capa-
cidad portante, propician el empleo de cortinas de materiales sueltos, especificamente de
arcilla.

Finalidad del embalse

Los embalses con capacidad para almacenar grandes volimenes de agua y que se alimentan
de otras presas ubicadas aguas arriba, requeriran de aliviaderos con bajas probabilidades de
funcionamiento; y por tanto, estos deben ser sencillos y de bajo costo.

Categoria de la obra

Conjuntos hidraulicos de baja categoria por su finalidad y por las bajas consecuencias catas-
tréficas derivadas de su fallo, por ejemplo, un embalse con fines recreativos y cercano a la
costa, sin objetos de alto valor aguas abajo, no justifica el empleo de aliviaderos complejos o
de alto costo.

Posibilidades de materiales de construccién a emplear

Los aliviaderos principales y auxiliares son siempre de hormigén, de ahi que su calidad
depende directamente de los aridos disponibles en la region. En caso de ser aridos de baja
calidad, el aliviadero a seleccionar no puede exigir hormigones de alta calidad.
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Nivel de la técnica constructiva

Si la brigada constructora disponible para las labores del aliviadero tiene poca experiencia
en el oficio, no es aconsejable el empleo de obras complejas en las que la calidad del termina-
do desempena un papel determinante en la eficiencia y durabilidad del aliviadero.

Ubicacion de areas que no pueden ser afectadas en las cercanias de la obra

Si la descarga del aliviadero queda cercana a la cortina de la presa o de cualquier otra obra,
no es aconsejable el empleo de un aliviadero que tenga como disipador de energia, una estruc-
tura tipo trampolin, pues estos se caracterizan por ocasionar fuertes erosiones locales en la
zona de descarga.
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CAPITULO 2

Canal de aproximacion

2.1. Definicion

Los aliviaderos comienzan, generalmente, por un tramo de canal que permite el acceso del
agua a ellos. Este canal tiene como requerimiento conducir el agua hasta la seccion vertedora
en condiciones tranquilas y a través de toda su longitud, evitando zonas de turbulencia que
afecten la uniformidad de trabajo de la estructura. A este canal también se le conoce como
canal de acceso o canal de aproche.

El canal de acceso debe también producir las minimas pérdidas de carga (energia por unidad
de peso), para disponer de la mayor carga hidraulica total para el vertimiento.

Las dimensiones del canal de acceso (ancho y longitud) estan generalmente subordinadas al
tipo y ubicacién de la seccion de control vertedora y su longitud total (v. en 3.3), asi como
al tipo de terreno.

2.2. Exigencias hidraulicas del canal de aproximacion

El canal de aproximacién debe cumplir, para su disefo, con los requisitos siguientes:

1. Ser disenado y ubicado de forma tal, que las velocidades no afecten el talud de la cortina.

2. Tener velocidades suficientemente pequefias para que las pérdidas de energia y la erosion
sean las menores posibles. Una consecuencia directa de este requerimiento es que estas

estructuras por lo general no son revestidas, lo que conlleva a que la seccién transversal
sea trapecial.

3. Tener una entrada de agua suave o gradual, para reducir los vortices o remolinos. Evitar
también los cambios bruscos de direccién en planta.

4. Tener las lineas de corriente normales a la seccién vertedora, para lograr una distribucion
uniforme de los gastos especificos.

2.3. Carga hidraulica sobre el vertedor

Se denomina carga hidraulica sobre el vertedor a la altura que alcanza el agua por encima
de la cresta del cimacio vertedor.
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En los vertedores se pueden definir tres tipos de carga (Fig. 2.1):
1. Carga hidraulica en el embalse (H_ ).

2. Carga hidrdulica total o de disefio (H,).

3. Carga hidraulica estatica (H).

M
~ RASANTE DE ENERGLA
o
_\-‘_:__li ______ 1 Piq:_nHiLEE ACCESO
Hemdy, r
NAN Ha

CANAL DE P

ACEESOD
ENBALIE

_+ L ace.

Figura 2.1
Principales parametros geométricos e hidraulicos del canal de aproximaciono.

La carga hidraulica en el embalse, en el caso de vertedores automaticos, es decir, sin com-
puertas, se define como la distancia vertical entre el nivel de aguas normales (NAN) y el nivel
de aguas maximas (NAM); esto es:

H,, = NAM - NAN 2.1)

Para vertedores con compuertas se toma la cota de la cresta en lugar del NAN.

La carga estatica H es la distancia vertical entre la cresta del vertedor y la superficie del agua,
medida en una seccién que se encuentra ubicada aguas arriba del vertedor, entre 4 y 6 veces la
propia carga H.

La carga hidraulica total o de disefio estd constituida por dos componentes: |a carga estatica
y la carga de velocidad en el canal de aproximacién:

2
H=H+—2 2.2
) 2g (2.2)

donde:

V_: velocidad media del flujo en el canal de aproximacion.

ca

g: aceleracion de la gravedad.
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Por otra parte, la carga hidrdulica total o de disefo se define como la diferencia entre la
carga hidraulica en el embalse y las pérdidas en el canal de aproximacién, esto es:

H,=H

0 emb

- Th, (2.3)

Siendo 2.h, la sumatoria de las pérdidas de carga en el canal de aproximacion.

2.4. Pérdidas de carga en el canal de aproximacion o acceso

Como se indicé en la seccion anterior, en el canal de acceso se producen pérdidas que
influyen en la carga de disefio que se tendra sobre el cimacio vertedor. Su formulacién matema-
tica dependera de la forma del canal de acceso; asi por ejemplo, para un canal que cuente con
una seccion de entrada, un cambio de direccion, una transicién para cambiar la forma o las
dimensiones de la seccién transversal y una longitud lo suficientemente grande como para
producir pérdidas de energia por friccién, correspondera la expresion siguiente:

2hf=h_+ hIO +h +h (2.4)
h,: pérdidas de carga a la entrada del canal, se estima segun:
h. =K *h (2.5)
K_: coeficiente de pérdidas de carga por entrada, generalmente se adopta K, = 0,05 a 0,1,
pudiendo inclusive tomar el valor cero para aquellos casos en los que el canal tiene un ancho

considerable y en los que la entrada del agua al canal se produce no solamente por su extremo
de aguas arriba, sino también por sus zonas laterales.

h : carga a velocidad en el canal de aproximacion, se estima segtn:

V2
e Va1 .02 (2.6)

28 28 |4

siendo:

V_: velocidad media del flujo en el canal de aproximacion (m/s).
Q: caudal o gasto que circula por el aliviadero (m%/s).
A: drea mojada en el canal de aproximacion (m?).

h,: pérdidas por friccién, se estiman aproximadamente con el empleo de alguna férmula
de régimen uniforme en canales (generalmente por la ecuaciéon de Manning).

j ¢ |: l:_-\_';ll'l' :|-,!' (2 7)
AT i _].“ lef_ i — .
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donde:

S pendiente de la rasante de energia.

n: coeficiente de rugosidad de Manning.

A: drea mojada en el canal de aproximacién (m?).
R: radio hidraulico, m.

L.,: longitud del canal de aproximacién (m).

En los aliviaderos ocurre generalmente que el ancho de plato del canal de acceso (B, )es
mucho mayor que el tirante de circulacién. En esas condiciones pueden efectuarse los calculos
como si el canal fuese rectangular, es decir:

A=8. *R
R=FMr+H
{"I = H'Ir.r. i
resultando:
-H"
donde:

i1 : caudal especifico (también conocido como caudal por unidad de ancho) en el canal
de acceso, de ahi que sus unidades se expresan indistintamente como m?/s o m?/s/m, que se
determina como:

T l"L.:' i)

I
B_,: ancho del canal de acceso (m).

P: altura del paramento superior del vertedor (m).
H: carga estdtica sobre el vertedor (m).

2.5. Procedimiento para el disefo hidraulico

A partir de este momento se comienza a manifestar una constante en el proceso de disefo de
los componentes de un aliviadero y que los autores se atreven a afirmar que es algo muy comtn
en la mayoria de las obras hidrdulicas: el disefo de uno de los componentes esta comprometi-
do con el de otro u otros. En el presente caso, el disefo del canal de aproximacién depende de
las dimensiones de la seccion de control, y mds aun, del caudal que a su vez depende del tipo
de seccién de control. Esto se argumentara en el capitulo 3.

Por lo general, para el disefo del canal de aproximacion se parte de:

— Datos del cimacio vertedor: NAM, NAN, caudal de disefo Q, altura del paramento
superior del vertedor P, altura aguas abajo del vertedor P*, tipo perfil vertedor y longitud
efectiva y total del vertedor.
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— Datos del canal de acceso: longitud del canal L _,, coeficiente de rugosidad de Manning n,
taludes laterales y velocidad permisible para que no se erosione el canal.
— Incdgnitas: ancho del canal de aproximacion B,_,.

Pasos a seguir:

1) Calcular un valor inicial de carga total segin H_ = H = NAM — NAN (o ligeramente
inferior, dependiendo de la longitud y condiciones del canal).
2) Calculo de la carga estatica H.

|
H=H -h=H,——F—~
1g
3) Calculo del ancho del canal de acceso.

0

Beg=—-"——
(P+HW

4) Calculo del gasto especifico en el canal de acceso.
L;I.' i = Q 'llj-' '

5) Calculo de las pérdidas de energia en el canal, debiendo considerarse todas aquellas que
se identifican en el esquema o configuracién del canal; si por ejemplo solo se consideran
pérdidas de entrada y longitudinales, entonces:

a) Pérdidas de entrada.

.||r — H.-* .,rl i
2g
b) Pérdidas longitudinales.
ALY
SR HY T

6) Célculo de la Zh, en el canal de acceso.
h, =h_+h,

7) Célculo de la carga H ..

H_.= NAM - NAN - Sh,
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8) Se comprueba si el error que se comete considerando la carga inicial H , es menor que el
error permisible e “lo cual puede formularse de la forma siguiente:

(1-H,/H)*100<e
En la practica se acepta un error permisible de 2 %, aunque los métodos informéticos permi-
ten realizar las iteraciones necesarias con rapidez, hasta lograr que dicho error sea cero.
Si se cumple, entonces H, = H . Si no se cumple, entonces se repite el proceso desde el
segundo paso, s6lo que ahora se parte de H_, = H_ obtenido en el paso anterior, y asi sucesiva-
mente hasta lograr la convergencia de la solucioén.

Ejemplo

Se tiene un vertedor de perfil practico de altura P = 2 m; NAN = 90 m; NAM = 95 m;
coeficiente de gasto para estas condiciones, m = 0,46; longitud efectiva de 21,9 m. El caudal
que descarga el aliviadero es de 500 m%s. El canal de acceso tiene una longitud de 200 m;
esta excavado en un terreno de n = 0,03 y velocidad permisible de 1,2 m/s. Los estribos
tienen un K = 0,2.

Determine:

a) Ancho del canal de aproximacién.
Solucioén:

1) H, =NAM-NAN

H,=5m
1,2 X
2) H=5- = 4. 0%
2*0 8
!
3) 4 — _—.
" (P+HW,,
B =60,12m

4) Qea = Q/BCA

qe, = 8,32 m?s

5a) h =K (V2 _ /2g)

e perm

h,=0,015m
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I g
5b) by, =| e[,
ST T

h,=0,02 m
6) Sh.=h +h,
Sh, = 0,035 m
7) H,=NAM - NAN - Sh,
H. = 4,965 m
8) (1-H,/H,)*100=0,7 %<2 %

Por lo tanto, se acepta como H, = 5,0 m; y definitivamente, B_, = 60,12 m.
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CAPITULO 3

Seccion vertedora

3.1. Definicion y tipo de secciones vertedoras mas usadas

El elemento mas importante de todos los componentes de un aliviadero es la seccién de
control, mas comidnmente conocida como seccion vertedora o, simplemente, el vertedor, pues
como ya se expresara en el capitulo precedente, es la que gobierna la capacidad de vertimiento
del aliviadero. En ella se produce el tirante critico de circulacion.

Resulta conveniente comenzar analizando cuales son aquellos casos que imponen la pre-
sencia de un vertedor y no un canal horizontal vertedor, independientemente de que posterior-
mente los calculos hidraulicos también pueden llevar a la necesidad de empleo de un vertedor,
buscando mayor coeficiente de gasto, como se abordara mds adelante. Este andlisis se apoya en
la figura 3.1

| NAN NAN
/C/as::»’x\»’»‘ Caso B

Figura 3.1
Casos para considerar la obligacion de empleo de un cimacio vertedor.

Caso A: El nivel de aguas normales (NAN) esta en una cota superior al punto mas elevado del
perfil del terreno original, a lo largo del eje longitudinal del aliviadero. En caso de ser un
aliviadero automdtico, deberd tener cimacio para que el agua correspondiente al volumen (til
(por debajo del NAN) no se vaya por el aliviadero; o debera emplearse un aliviadero equipado
con compuertas.

Caso B: EI NAN esta en una cota inferior al punto mas alto del perfil longitudinal del terreno,
a lo largo del aliviadero. No es imprescindible el empleo de un cimacio a los efectos de evitar
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el vertimiento de agua correspondiente al volumen (til del embalse. Puede ser suficiente el

empleo de un canal aliviadero.
En la figura 3.2 se presentan los tipos de vertedores atendiendo a la forma de su seccién

transversal.

1. Poligonales Rectangular

Trapecial

2. Curvilineo

Figura 3.2
Tipos de vertedores atendiendo a su forma.

Los vertedores de seccién transversal poligonal son los comtinmente denominados de um-
bral ancho, mientras que a los de forma curvilinea también se les denomina cimacios. Las
secciones vertedoras pueden adoptar diferentes formas, tanto longitudinales como transver-
sales, en dependencia de mdltiples factores, entre los que se destacan su tamano, ubicacion
y categoria de la obra.

Existen distintos tipos de secciones vertedoras. Las de uso mas comdn son:

— De pared delgada.

— De caida libre.

— Poligonales (umbral ancho).

— De perfil practico sin vacio.

— De perfil practico con vacio.

Los vertedores de pared delgada se emplean fundamentalmente a nivel de laboratorio o para
condiciones de poca altura y caudal reducido; los vertedores de caida libre se pueden definir
como la manifestacion practica de los vertedores de pared delgada, aplicados a las presas. De
ahi que su empleo esta limitado por su altura (no superior a 6 o 7 metros), y generalmente sobre
terrenos duros de alta capacidad portante, pues con alturas superiores la caida libre del chorro
inmediatamente aguas abajo, generan tales vibraciones de la estructura que ni siquiera en
terrenos muy duros son admisibles.

Por estas razones, los vertedores de uso mas comun en las presas son los de umbral ancho
y los de perfil practico, sin vacio o con él. Por ello, son los que se abordan en el presente
libro.
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3.2. Ecuacion fundamental del vertedor

La ecuacion fundamental del aliviadero es aquella que expresa la capacidad de vertimiento
de este. Y se expresa con la relacién entre la carga hidrdulica total y el caudal de vertimiento. Su
expresion mas universalmente difundida es la siguiente:

= Hhr.\,'lng”s - (3.1)

donde:

Q: gasto que circula por el aliviadero (m?/s).
g: aceleracion de la gravedad (m/s?).

H ,: carga hidrdulica total o de disefio (m).
L: longitud efectiva de vertimiento (m).

m: coeficiente de gasto, adimensional.

Este coeficiente de gasto serd objeto de estudio en capitulos posteriores. Pero a modo de
ilustracion y para su posible uso en célculos preliminares, se muestran los valores siguientes:

1. Vertedores de umbral ancho m=0,35~ 0,38
2. Vertedores de pared delgada m =0,42 ~ 0,44
3. Vertedor de perfil practico sin vacio m = 0,45 ~ 0,49
4. Vertedor de perfil practico con vacio m = 0,52 ~ 0,57

3.3. Diseno hidraulico de la seccion de control vertedora

El disefo hidrdulico de un vertedor debe resolver las interrogantes siguientes:

— Forma de la seccidn transversal.

— Altura.

— Longitud.

Respecto a los dos primeros aspectos, en los capitulos siguientes se dan elementos segun el
tipo de seccién vertedora que se emplee. En relacion con la longitud, a continuacién se presen-
ta el procedimiento de calculo valido para cualquier tipo de seccién vertedora.

En los aliviaderos, el ancho del canal de acceso es mayor o igual que la longitud total del
frente vertedor. Cuando es mayor, es necesaria una transiciéon entre ambas dimensiones. Por
otro lado, la unién del vertedor con las laderas que lo confinan lateralmente, se realiza median-
te muros monoliticos de hormigon, a los cuales se les denomina estribos. Ademas, en no pocas
ocasiones se requiere colocar sobre el vertedor elementos denominados pilas, cuya funcién es
soportar las compuertas —en el caso de vertedores equipados con estas— o las vias de comu-
nicacion que pasan sobre él (Fig. 3.3).

Si se define la longitud total del vertedor como la distancia que media entre los estribos, se
puede deducir que la colocacién de pilas trae como consecuencia que la zona del vertedor por
donde realmente podria producirse descarga de agua, serd menor que la longitud total. A esta
zona se le denomina longitud neta. Finalmente, si las pilas y los estribos tienen formas tales que
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Figura 3.3

Contracciones del flujo producidas debido a la presencia de pilas y estribo

ocasionan la ocurrencia de contracciones del flujo al contornear dichas estructuras, entonces
la zona del vertedor disponible para el paso del agua se reduce atin mas, dando lugar a lo que

se

conoce como longitud efectiva.
De forma general, se utiliza una expresion que permite el célculo de la longitud total en los

vertedores y que lleva implicita la longitud efectiva y los efectos de pilas y estribos:

LT =L+nt+2 (nKp + Ke) HO (3.2)

donde:

L,: longitud total (m).

L: longitud efectiva del vertimiento (m).

n: nimero de pilas.

K,: coeficiente de contraccion producida por las pilas.

K : coeficiente de contraccién producida por los estribos.
H : carga total sobre el vertedor

t: ancho de pila (m).

El coeficiente K toma en cuenta la contraccion segin los estribos y depende de los factores

siguientes:
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a) Forma del estribo.

b) Angulo entre la direccién general de la corriente y la pared de aproximacién del estribo.
c) Relacion entre la carga de operacion H_ y la carga total H, de disefo.

d) Velocidad de aproximacion.

El coeficiente K estd referido a la contraccion de las pilas y depende de los factores siguientes:
a) Forma de la pila.
b) Posicién de la pila respecto a la cresta.



c) Espesor de la pila (en relacién con la carga).
d) Carga de operacién en relacion con la carga de disefo.
e) Velocidad de aproximacion.

Los coeficientes Ky K, se obtienen a partir de la tabla 3.1

Tabla 3.1. Coeficientes de contraccion de pilas y estribos*

Elemento Descripcion Esquema Coeficiente
Arista viva con muro lateral a 90°
. ., . K. =0,20
con la direccién del flujo i I e
Estribo Redondgado con muro .Iateral a 90° K =0,10
con la direccién del flujo — e
Redondeado conr> 0,5 H vy el d
4 0 45®
muro lateral se inclina no mds de 45° ‘?\‘/_ K, =0,00
con la direccién del flujo —_—
e
Tajamar triangular a rente con el
arar K, =0,04
paramento del cimacio P
i
Tajamar triangular saliente aguas pL AP
arriba a una distancia igual al <:|_t K,=0,03
espesor de la pila -
jL®
Pila Tajamar redondq a rente con el k:l K = 0,045
paramento del cimacio P
]
Tajamar redondo saliente aguas +4°
arriba a una distancia igual al G:l K,= 0,035
espesor de la pila I
Tajamar redondo saliente aguas = -
arriba a una distancia igual a dos (:: K,= 0,025
veces espesor de la pila f

* USBR, 1972.

Segln Creager, para pilas con un espesor t ~ H /3, los valores que se brindan en la tabla 3.1
son suficientemente confiables.

Si se considera el caso de pilas situadas entre una compuerta abierta y otra cerrada, los coefi-
cientes anteriores pueden llegar a tener un valor 2,5 veces mayor que los indicados.

Como quiera que en parrafos anteriores se definié la longitud neta L', es facil deducir que se
puede calcular segun:

U'=L+2 (K +K)H, (3.3)
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3.4. Coeficiente de gasto

El coeficiente de gasto caracteriza la eficiencia de la descarga sobre el vertedor. Su valor
depende fundamentalmente del tipo de cimacio vertedor que se emplee. En términos generales
se determina segun:

m=

Ll (3.4)

m "o *o,*a,

siendo:

m
o

—

: coeficiente de gasto nominal que depende del tipo de seccién vertedora que se
utilice. Su valor esta en funcién de la altura del paramento superior del vertedor y de la
carga hidraulica de disefio, trabajando libre aguas abajo, y con paramento superior
vertical.

: coeficiente de correccion por carga diferente a la de disefo.

Cuando por un vertedor disehado con una carga H se hace circular una carga H,
diferente a la anterior, la descarga se verd afectada, debiéndose afectar el coeficiente
m_porG,.

: coeficiente de correccién por inclinacién del paramento superior.

Al variar la inclinaciéon del paramento superior, al igual que en el caso anterior, se
producird una afectacion en la descarga del vertedor. La literatura consultada refiere
que el comportamiento de este factor depende fundamentalmente del tipo de seccién
vertedora, la altura del paramento superior y la carga sobre la cresta.

: coeficiente de correccion por efecto de las condiciones hidrdulicas, inmediatamente

aguas abajo del vertedor (posicion del lavadero o solera).

Cuando la distancia vertical desde la cresta del vertedor a la solera aguas abajo, no
resulta ser lo suficientemente grande para contrarrestar el efecto de contrapresion a la
que es sometida la [dmina vertiente como resultado de su impacto con la misma, el
valor del coeficiente de gasto serd afectado. Los estudios realizados sobre este tema
apuntan que independientemente de la seccién vertedora que se tenga, el valor adop-
tado por este factor, siempre es menor que la unidad.

Cuando el régimen de circulacién aguas abajo es supercritico, o cuando ocurre un
salto hidrdulico desplazado, la reduccién del coeficiente de gasto se debe fundamen-
talmente a la contrapresion del lavadero aguas abajo; lo que no se comporta de la
misma manera en el caso de la existencia de un salto hidraulico apoyado sobre el
cimacio, donde predominara el efecto de sumersion.

: coeficiente de correccion por sumersion.

Cuando el nivel del agua, aguas abajo de un vertedor, es lo suficientemente elevado
para afectar la descarga, se dice que el vertedor estd ahogado y, por tanto, se produci-
ra una alteracion en el coeficiente de descarga.

La afectacion del coeficiente de gasto debido a la sumersién, esta estrechamente vinculado
con el tipo de seccién vertedora que se utiliza. Por ejemplo, en el caso de los perfiles practicos
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sin vacio, para considerar el efecto de sumersion, la superficie del agua, aguas abajo, deberd
estar siempre por encima de la cresta vertedora; mientras que en el caso de los perfiles practicos
con vacio, la afectacion tiene lugar aun cuando la superficie del agua esté por debajo de la
cresta.

Por ltimo, se debe destacar que si al pie del vertedor se produce un salto hidraulico despla-
zado o barrido aguas abajo, el vertedor no trabajara sumergido, independientemente de la
altura que alcance el nivel de agua después del salto. Esto es aplicable a cualquier tipo de
seccién vertedora.
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CAPITULO 4

Vertedores de umbral ancho

4.1. Caracteristicas generales

Se define como vertedor de umbral ancho aquel en el cual la relacién entre el ancho (en el
sentido longitudinal) del umbral y la carga total o de disefio (H ) cumple que: 2 < S/H_< 10.
Cuando esto ocurre, se considera que las pérdidas de carga a lo largo del umbral son desprecia-
bles y que, por estar en presencia de un tramo muy corto, en él tiene lugar un movimiento
gradualmente variado (Fig. 4.1).

He H =
Y h R | & vy

P o as
-
lL ‘——"—u
ELEVACKHHN

L
annnnnnnnannn | N

Figura 4.1
Elevacion y planta de un vertedor de umbral ancho.

Este tipo de vertedor ha resultado ser siempre de gran interés para los proyectistas, por lo
sencilla que resulta su construcciéon. Muestra de ello, es su aplicacién en numerosas obras
hidraulicas.
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El estudio de los vertedores de umbral ancho se inicié hace mas de ciento cincuenta afios.
Desde entonces han sido numerosos los autores que han abordado este tema; entre ellos se
destacan: Belanche (1928), B.A Bajintsev (1912) y otros.

En relacién con este tipo de vertedor, los investigadores han establecido que el vertimiento
resulta complejo, pues el movimiento sobre él ocurre con frecuencia en condiciones en las que
la curvatura de la linea de flujo influye substancialmente sobre las caracteristicas cuantitativas
(caudal). Ademas, apuntan que la distribucion de presiones sobre el mismo no se comporta de
forma hidrostatica permanentemente. Segin las condiciones en que se realiza el vertimiento,
pueden clasificarse de la siguiente manera:

1. Sin ahogo y sin contraccién lateral.
2. Sin ahogo y con contraccién lateral.
3. Ahogado.

El célculo de la capacidad de evacuacion de esta modalidad de vertedor, esta estrecha-
mente vinculado con las condiciones en que se realice el vertimiento. Por ello, se muestra
mas adelante una tabla para cada clasificacién, las cuales permiten la obtencién del coefi-
ciente de gasto m para determinadas condiciones en especifico y atendiendo a las distintas
formas que puede adoptar la entrada al vertedor, tanto en planta como en la propia seccién
transversal de este.

Por dltimo, se resalta el hecho de que los vertedores de umbral ancho se diferencian mucho
de los otros vertedores en lo que al ahogo se refiere, pues este solamente ocurre después que el
nivel aguas abajo se eleva sobre el umbral por encima de un limite determinado. Este limite esta
definido por un valor relativo A/H_donde el término A es la sobreelevacion del nivel del agua
con respecto al umbral, y H, la carga total o de disefio existente (v. Fig. 4.1).

4.2. Criterios de diseno. Ejemplo de calculo

1. Obtencién del ancho y la forma del umbral.
a) Ancho (S)
Teniendo en cuenta la condicion antes expresada, que garantiza un adecuado funciona-
miento hidrdulico (2 < $/H_ < 10), se recomienda obtener el valor del ancho S, consideran-
do que H, es dato (recordar lo estudiado en el capitulo Il). La seleccion precisa del valor
de S obedece a criterios fundamentalmente estructurales, es decir, de estabilidad del verte-
dor. Obviamente, valores cercanos al limite superior garantizan dicha estabilidad, pero
resultan mas costosos. Es frecuente en la prictica, que se seleccione el valor S/H = 2,5,
ya que se han demostrado resultados satisfactorios para ese valor.

b) Forma del umbral.

En relacion con la seleccion de la entrada del umbral en elevacion, esta se realizarad a
criterio del proyectista, atendiendo a los tipos que se presentan en las tablas 4.1, 4.2 y 4.3,
pues son los mas estudiados y se dispone de mayor informacién para su adecuado disefo.
La seleccion de otro impondria estudios en modelos fisicos a escala reducida.

Resulta evidente que en la seleccién de la forma de entrada en elevacion del vertedor,
tienen gran peso dos aspectos fundamentales: la eficiencia y la complejidad de la
construccion.
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Tabla 4.1. Coeficiente de gasto m_para vertedor de umbral ancho sin contraccion lateral*

FORMA DE LA e’
ENTRADA P/H, >63° 45" 33" <22
0.0 0.385 0.385 0.385 0.385
0.2 0.372 0.377 0.380 0.382
0.4 0.365 0.373 0.377 0.381
0.6 0.361 0.370 0.376 0.380
0.8 0.357 0368 0.375 0.379
1.0 0.355 0.367 0.374 0.378
2.0 0.349 0.363 0.371 0.377
4.0 0.345 0.361 0.370 0376
6.0 0.344 0.360 0.369 0.376
o 0.340 0.358 0.368 0.375
I’fH.oerHg
P/H, 0.025 0.05 0.20 0.60 =21.0
0.0 0.385 3.85 3.85 385 0.385
0.2 0.372 0.374 0.377 0.380 0.382
0.4 0365 0368 0.374 0.377 0381
0.6 0.361 0.364 0.370 0.376 0.380
0.8 0.357 0.361 0.368 0.375 0.379
1.0 0.355 0.359 0366 0.374 0378
2.0 0.349 0.354 0.363 0.371 0.377
4.0 0.346 0.350 0.360 0.370 0.376
6.0 0.344 0.349 0.359 0.369 0376
o 0.340 0.346 0.357 0.368 0.375

P/H, my

s 0.0 0.385
H, = 0.2 0.366
-— 2 0.4 0.356
P ,,.._.r——_ll 0.6 0.350
0.8 0.345

1.0 0.342

2.0 0.333

4.0 0.327

6.0 0325

c© 0.320

* Kiceliov, 1961.
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Tabla 4.2. Coeficiente de gasto para vertedor de umbral ancho con
contraccion lateral altura de paramento superior P = 0

FORMA DE LA
ENTRADA EN [ ] 1.0 0.9 .8 0.6 o.d 0.2 .0
PLANTA
I T
B. b 0,385 | 0.367 | 0355 | 0.340 | 0.330 | 0.324 | 0320
N oy TP
h'B
'ﬂ'h—l_ o 1.0 .9 .8 .6 .4 2 .10
B:--b- - - a=ar | 0AIBSE 0373 | 0365 | 0356 | 0350 | 0346 | 0.343
—_— L
17a45 | 0385 | 0375 | 0369 | 0361 | 0356 | 0352 0.350
B
AT r’b 1.0 0.9 0.8 L6 0.4 0.2 0.0
i
B-b-—-
1] s 385 0.371 0.362 o350 0345 0,343 338
B =45"
0.2z 0385 0.375 0.368 .36l 0355 0351 3449
e - ey
B--b- - - =0.5 [ 0,385 0.37TH 0.373 0368 0,364 0,362 360
—_r

Tabla 4.3. Coeficiente de gasto para vertedor de umbral ancho con
contraccion lateral altura de paramento superior P # 0*

.E [ '| ﬁ r 1 I i
ﬂ
) r/H, o iTH, & = o0"
=637 45" 34" =227 | 0025 005 02 0.5 =0l
m, 0,240 0350 0360 0,375 0340 0345 0367 0,368 0375 0,320

s

iy o [TH,

=630

17 a 45"

05

0.5

g 3200

* Kiceliov, 1961.

0,343

(0,350

0,345 0,349 0,360
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c) Altura del umbral (P).

La primera consideracion es que la altura P debe satisfacer los requerimientos de la topo-
grafia, es decir, sabiendo que la cresta del vertedor se ubica en el nivel de aguas normales
(NAN), P estara dado por la diferencia de cota entre NAN vy la superficie del terreno firme
sobre el cual se asienta el vertedor.

En segundo lugar, debe tenerse presente que segtin se aprecia en las tablas 4.1y 4.3, en la
medida que aumenta el valor de P, disminuye el valor del coeficiente de gasto, lo cual es
una diferencia con respecto a otros tipos de vertedores.

d) Longitud vertedora (b).

* Es obvio que en los vertedores sin contraccion lateral, la longitud vertedora b coincide
con el ancho del canal de aproximacion B (v. Fig. 4.1), y su determinacién es directa
a partir de la ecuacion de capacidad de servicio (4.1).

Q=m,b\2gH," (4.1)

donde:

H : carga total o de disefio (m).

g: aceleracion de la gravedad (m/s?).

Q: gasto (m?¥/s).

m_: coeficiente de gasto que se obtiene en la tabla 4.1, una vez conocidas la forma de la
entrada del vertedor y la relacién P/H .

Para los vertedores de umbral ancho con contraccién lateral, la obtencion de la longitud b
a partir de la ecuacion (4.1), se realiza mediante un proceso iterativo, pues m_depende de
la relacion b/B. La iteracion consistird en asumir valores de b, obtener el correspondiente
coeficiente de gasto (por las tablas 4.2 6 4.3, segln sea el caso) y calcular el caudal Q
mediante la ecuacion 4.1; y asi sucesivamente hasta que el caudal calculado coincida
con el de diseno.

Para obtener el valor del coeficiente de gasto en el caso de un umbral ancho con una
altura P sobre el canal de aproximacioén, y contracciones laterales (casos de la tabla 4.3),
se deben ejecutar los pasos siguientes:
1. Hallar el coeficiente de gasto, considerando la influencia de la forma de la entrada en
elevacion m,.

2. Hallar el coeficiente de gasto, considerando la influencia de la forma en planta del
umbral ancho m,
3.Sim,>m el coeficiente de gasto se calcula por la expresion:

m,=m + (m,—m)F +(0,385-m)F F, (4.2)

4. Simy < m_ el coeficiente de gasto se calcula por la expresion:

m,=m,+ (m —my)F, +(0,385-m)F F, (4.3)



donde:

P . b
" OH,+ 2P Y P 3,5B-2,5b

Una caracteristica de los vertedores de umbral ancho es que permiten un ahogo conside-
rable sin verse afectada su capacidad de servicio, lo cual, en determinadas ocasiones,
ofrece ventajas econémicas en comparacién con otros tipos de vertedores.

A partir de la figura 4.1, se aprecia que con el valor del tirante aguas abajo Y, y la altura
del umbral P, se obtiene el valor de la sobre elevacién del nivel del agua A:

Ay _p (4.4)

3

Al calcular la relacién A/H, y en dependencia de la forma de entrada del vertedor, se
establece que existe ahogo en el mismo por medio del siguiente criterio:

e Cuando A/H, > 0,75 para entradas suaves del umbral.
e Cuando A/H, > 0,85 para entradas bruscas del umbral.

Si ocurriese este ahogo en el célculo del gasto por la expresion (4.1), debe afectarse el
coeficiente de gasto por el coeficiente de sumersion o, de tal forma que dicha expresion
se transforma en:

Q = Ir’:ﬂlr:-"'}- b@ ”-5-".-’ (45)

En la tabla 4.4 aparecen los valores de este coeficiente de sumersion en funcién del ahogo

relativo y del estrechamiento en planta relativo E
1

Tabla 4.4. Coeficiente de sumersion c*

o b/B,
1,0 0,8 0,7 0,6 0,5 0.4 0,3 0,2

ﬁu‘rHl x"*-.x
0,75 1.0 1,0 1.0 1.0 L0 10 1.0 | L0
0,78 0,97 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
0,80 0,95 1.0 1.0 1.0 1.0 | 1.0 L0 10
0,82, 0,92 0,99 1.0 1.0 L0 10 L0 | 099
0,84 0.8 [ 097 | 099 1.0 1.0 1.0 0,99 0,97
0,86 0,8 | 094 | 096 | 099 L0 | 09 | 096 094
0,88 081 | 090 | 093 | 097 | 0.9 | 097 | 093 0,90
0,90 0,75 | 084 | 088 | 092 | 091 | 092 | 088 0,84
0,92 069 | 0,78 | 082 0,85 0.84 085 0,82 | 0.78
0,94 0,61 0,70 | 0,73 0,76 0,75 | 076 | 0,73 0,70
0,96 051 | 059 | 0,62 | 0,65 | 064 065 | 062 @ 059
0,98 036 | 044 | 046 | 049 | 048 @ 049 | 046 0,44

* Shterenlijt, 1984.
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e) Tirante sobre el umbral (h).

Generalmente se admite que el tirante sobre el umbral (h), es igual a la profundidad
critica; y en tal sentido, se recomienda obtener su valor a través de la siguiente expresion:

h=KH (4.6)

0

donde:

K=h_,/H,: relacion entre la profundidad critica en el umbral y la carga total o de disefio
sobre el vertedor. Se determina segun la tabla 4.5.

Tabla 4.5. Relacion entre la profundidad critica en el umbral y la carga total*

Condiciones de la entrada del umbral K
En ausencia de resistencia hidraulica 0,667
Limbral con borde de entrada redondo 0,630
Umbral con borde de entrada inclinado 0,610
Umbral con borde de entrada no redondo (canto agudo) 0,590
F‘E_lrﬂ condiciones hidraulicas de entrada desfavorables (bordes agudos 0.560
e irregulares) ’

* Shterenlijt, 1984.

Ejemplo de célculo:

Dada la informacién que se ofrece a continuacion, disefie hidrdulicamente un vertedor de
umbral ancho.

Nivel de aguas normales, NAN: 129 m

Nivel de aguas maximas, NAM: 132,5 m

Caudal de diseno, Q = 800 m’/s

Carga hidrdulica total, H = 3,5 m

Altura del paramento superior vertical, P = 3,5 m
Ancho del canal de aproximacion, B,: 84 m

Solucion:
. A partir de la informacion disponible, queda establecido que el umbral es de paramento

superior vertical. Se debe definir si tiene contracciones laterales de entrada. Para ello, se
procede a determinar la longitud vertedora b a partir de la tabla 4.1.

Con P/H_ =1 se obtiene m = 0,342



o 800
n-"‘i.'IEH.-I 2 Gf}42{4f43':|[3-5':|l :

b:

= 80,67m

resultando:

Dado que B_, > b ello implica que se producen contracciones laterales, correspondiendo
entonces el disefio del esquema correspondiente de la tabla 4.3 seleccionando estribos
cuadrados se tiene:

m =0,320 y mg =0,320

H, 3,5
F = - =033
T H+2P  35+2(3.5)

b 81,3
F,= = = 0,896
3,5B-25b  3,5(84)-2,5(81,3)

m =m +(m,—m)F +(0385-m)FF, =032+ (0,385 - 0,32)(0,33)(0,896) = 0,339
Q=mby2gH,"* =0,339(81,3)(4,43)(3,5)"* =799,5 m* /s
resultando mediante un proceso de tanteos del valor de b:

concluyéndose que la longitud vertedora b = 81,3 m.

2. Ancho de la base del vertedor S:

Partiendo de S/H = 2,5
Resulta S =8,75 m

3. Curva de capacidad de servicio (tabla 4.6).

Tabla 4.6. Curva de capacidad de servicio

H, F, '. Fp m, Q
1 0,125 | 0. 596 0,327 118
2 0,222 0,896 0,333 339
3 (1,300 0,896 0,337 631

3.5 0,33 0,596 (0,339 B0
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CAPITULO 5

Vertedores de perfil practico sin vacio

5.1. Caracteristicas generales

Se define como vertedor tipo perfil practico sin vacio (PPsV) aquel cuya forma coincide con
la forma de la superficie inferior del agua que es vertida desde un vertedor de pared delgada.
Dicho en otras palabras, es como si al vertimiento de agua desde un vertedor de pared delgada,
se le rellenase con hormigén el espacio que queda entre la lamina de agua y el vertedor, segin
se ilustra en la figura. 5.1.

X

relleno de hormigoén

vertedor de pared delgada

Figura 5.1. Descripcion de la forma de un vertedor tipo perfil practico sin vacio.

La carga a partir de la cual se obtiene el perfil del vertedor, es denominada carga perfilante H .
Y en la mayoria de los casos se hace coincidir con la carga de diseno H. Para el gasto corres-
pondiente a la carga de diseno, la [dmina vierte suavemente sin interferencia de la superficie
vertedora, y por tanto, el vertedor funciona con su maxima eficiencia. Si la carga es menor que
la perfilante, la [dmina de agua se apoya sobre el cimacio, produciendo friccion; y con ello, el
retardamiento del flujo y un remanso aguas arriba que provoca una disminucion de la eficien-
cia del vertedor. Si por el contrario, la carga es mayor que la perfilante, la [dmina tiende a
separarse del perfil vertedor; pero si no existe ventilacién por debajo de dicha Idmina, tal sepa-
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racion no tendrd lugar, por lo que se produciran presiones inferiores a la atmosférica o de vacio
debajo de la lamina que favorece el flujo. Todo esto permite aumentar la eficiencia del vertedor.

Entre las formas del vertedor de perfil practico sin vacio, se encuentran el perfil Creager,
Creager modificado, Lane Davis, Samini, Smetana y Marchi, entre otros. A los autores anterio-
res se suman algunas instituciones, entre las que se destacan: el USBR y el US Army Corp. Of
Engineers. Esta Gltima, desarroll6 en su estacion experimental varias formas Standard, basadas
en los datos del USBR, que dieron lugar a los denominados aliviaderos Standard WES.

En el presente texto se recomienda el uso del perfil practico sin vacio del tipo WES, teniendo
en cuenta lo completa que resulta la informacién de que se dispone, la cual abarca el funciona-
miento de esta seccién vertedora, con vertimiento libre o regulado, aplicable tanto a paramen-
tos bajos como altos, donde la velocidad de aproximacion llega a ser despreciable.

5.2. Criterios para el diseno de un cimacio WES con vertimiento libre.
Ejemplo de calculo

Como se indicé anteriormente el disefio hidrdulico de un cimacio debe resolver las
interrogantes siguientes:

1. Altura.

2. Longitud.

3. Forma de la seccién transversal.

a) altura del paramento P: se establece desde la cota de la cresta hasta el firme, donde
estard el fondo del canal de aproximacion. Es posible que P se aumente para tener mas
profundidad de circulacién en el canal de aproximacién (y por tanto requiera menor
ancho B_,); de este modo, queda satisfecho el requisito de la velocidad permisible.
Adicionalmente, segln se verd mas adelante, P influye de manera significativa en el
valor del coeficiente de gasto y, por tanto, buscando un buen valor de este, es posible
incrementar P sin que la velocidad ni la capacidad portante del terreno sean los deter-
minantes.

b) Longitud del cimacio.

Se obtiene a partir de la expresion fundamental de los aliviaderos:

Q=mlf2gH*" (5.1)

donde el caudal Q es incégnita; el coeficiente de gasto m estd afectado por condiciones
de trabajo del cimacio que son directamente dependientes de Q; mientras que la carga
hidraulica total se determina segtn:

H_ = (NAM - NAN) - Zh, y este (ltimo término depende de Q.

Por lo anterior, esta claro que se impone un proceso iterativo, el cual se resume como

sigue:

1. Se asume un valor para m. Para los PPsV (segln se indica en el capitulo 3) esta
entre 0,45y 0,49.

2. Se supone L.
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3. Teniendo como datos el hidrégrafo de la avenida de disefio, la curva del embalse y la
ecuacion de capacidad de servicio del aliviadero, se procede a transformarla segtin algu-
no de los métodos que se estudian en Hidrologia, obteniéndose un primer valor del gasto
transformado Q..

4.Con Q, my L de la ecuacion fundamental (5.1), se obtiene H . Y si es ligeramente menor
que NAM — NAN, ello indica que L es la correcta. Si no es asi, habra que suponer otra L;
y asi sucesivamente hasta lograr la condicion indicada.

5. Con Q, ajustado, se determinan las condiciones hidraulicas de trabajo del cimacio y se
obtiene la curva de capacidad de servicio, que incluye m variable, seglin procedimiento
que se explica mas adelante.

6. Con la curva hallada en el paso anterior, se transforma nuevamente la avenida; y si H_no
cumple lo indicado en el paso 4, habrd que recomenzar en el 2. Cuando se logre el
requerimiento de H_ entonces habra que comparar el nuevo Q, con el anterior. Si son
aproximadamente iguales, habra concluido el proceso y L serd la Gltima obtenida; pero
si Q, varia significativamente, habra que repetir a partir del paso 5.

Coeficiente de gasto:

Para obtener el coeficiente de gasto m deben tenerse en cuenta los factores que afectan
su valor:

e Profundidad relativa de llegada (P/H ).

e Forma de la lamina real en relacién con la de proyecto (H /H ).
e Inclinacién del paramento superior.

¢ Posiciéon de la solera o lavadero.

Para este ultimo efecto, deben tenerse en cuenta los cinco posibles casos de condiciones
de circulacién aguas abajo de la cresta, que se muestran en la figura 5.2.

N &

M} Risgirnan Suparcrisos ) Sl hickduhco INComEeto gus
apanece y desapansce indsintamabe

N e

HSH:DH:HI#W iore M Sﬂnhm:nm

—_—

W) Fgimen supercrilion Con verador
e pesuesdia alura

Figura 5.2
Casos posibles de circulacion aguas abajo de un vertedor frontal.



En los tres primeros casos, las afectaciones al coeficiente de gastos tienen su origen en la
posicion relativa de la solera respecto a la cresta del vertedor; es decir, el fenémeno que
se manifiesta es de contrapresion del flujo, mientras que en los dos Gltimos predominan
los efectos de ahogo o sumersién del cimacio, debido a los altos tirantes que tienen lugar
inmediatamente aguas abajo de este. Matemdticamente se expresa como:

H F* h (52)

m= Hi incP, —=,—,—L)
Ho H H H

La expresion anterior, a los efectos practicos se convierte en:

m=m *c *c *oc *o
0 1 2 3 4 (5 3)
m,: coeficiente de gasto nominal. Se obtiene con la ayuda de la curva que se muestra en la
figura.5.3, en funcion de la relaciéon P/H_ o mediante la ecuacién que en ella se incluye.
o,: coeficiente de correccion por la ocurrencia de cargas H_ diferentes a la de proyecto
H Obviamente, si H = H_ entoncesc =1;si H #H_con Ja curva o la ecuacion de la
flgura 5.4, se obtiene €l valor G

Mg
aso

048

- f" 0,385 +3,9206[E |

044 m
| +?,3192E&;|

l:l.ii
| I

0s0
938 5702 0,4 08 08 1,0 12 1,4 I8 1,8 2,0 23 2,4 28 38 3,0 3,3 3,4 3.8 3,8 40

-
=
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Figura 5.3 —E
Coeficiente de gasto correspondiente a vertedor tipo PPsV de paramento @
superior vertical y libre aguas abajo. (USBR, 1972).
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Correccion del coeficiente de gasto para cargas diferentes a las del proyecto. (USBR, 1972).
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o,: coeficiente de correccion por inclinacion del paramento. Con el auxilio de la figura 5.5,

con el valor de la relacion P/H_ . Por supuesto, si el paramento superior es vertical, el
valorde o, = 1.

0'21.0-'1
™, He | ====j:3
~J W3 1 ‘—"-'i
?"*-.:\ F ,(5“\_
1,02 TN i e g
il -
= -""-:-—-_'I'—'"--_.
e ) —-_-"-:::::Ih.‘______-___--_-”’ .
1,00 = R
'—-—_‘F____-__-'-_
0,98
0 0,50 1,00 1.50
I
HE

Figura 5.5
Correccion del coeficiente de gasto por inclinacién del paramento superior. (USBR, 1972).

o,: Coeficiente de correccion por efecto de la ubicacion de la solera (lavadero) aguas

abajo. Se obtiene a partir de la curva o de la ecuacion de la figura 5.6, en funcion de la
relacion P/H,,.

0y L

A T O
},/ A N

0,80
p* P8 p*]?
i = ﬂ — = —_— —_—
- U; 0, +1'“5_H¢] 1197 H‘] +IJ,I6|:I_E]
"To0 040 020 030 o040 050 0,70 0,80
)
Figura 5.6 He

Correccion del coeficiente de gasto por contrapresion de la solera. (USBR, 1972).



c,: coeficiente de correccion por sumersion. Se obtiene con la curva o la ecuacién mos-
tradas en la figura.5.7, con la relacion h /H .

U:‘ i0 /-L'_‘___ ey
oz lr[
/
4 1
og j T I ¥ d
, ! :
/ /
oaf

1.3 2 3
T 0047 + m,ssm[%] _a4464 %] + 44,51:;[%] -159993[3”-!-]:
02 0.4 os or 1]

o o1 o3 o5 B
Figura 5.7 HE

Correccion del coeficiente de gasto por sumersion del vertedor. (USBR, 1972).

Al analizar la afectacion del coeficiente de gasto por sumersion, en la figura 5.7, se
podra apreciar que esta solo tiene lugar cuando el tirante aguas abajo esta por encima de
la cresta vertedora (d > P"), lo que significa que dicha afectacién serd efectiva en caso de
que el régimen de aguas abajo sea subcritico o el salto que se produzca se apoye sobre
el cimacio.

Una vez conocidos todos los factores de correccion, se calcula el valor real de m me-
diante la expresion 5.3.
c) Forma de la seccién transversal.

Como ya se explico, las secciones de la cresta cuya forma se aproxima a la de la super-
ficie inferior de la [dmina que sale de un vertedor de pared delgada, constituye la forma
ideal para obtener descargas 6ptimas.

La forma de la lamina depende de:

e La carga hidraulica total (*)

e La inclinacién del paramento superior.
e La carga a velocidad de aproximacion.

Para disefiar el cimacio —en lo relativo a su forma—, como ya se indic6, existen varios
métodos, recogidos en la literatura. Se puede afirmar que la mayoria de ellos coinciden

* Estrictamente hablando, depende de la relacién entre la carga y la altura de la pared vertedora. En la medida
que la altura del paramento superior P aumenta para una misma carga estatica H, la contraccion vertical aumen-
ta hasta un maximo posible y cambia la forma del perfil de la lamina libre de un vertedor de cresta aguda (pared
delgada).
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conceptualmente y que las diferencias estan dadas en las herramientas practicas para los célcu-
los: tablas, graficos o abacos; que incluso toman en cuenta los mismos tres factores menciona-
dos anteriormente.

La forma de S alargada que aproximadamente tienen los cimacios vertedores, se puede con-
siderar conformada por tres partes o cuadrantes: la porcién que se encuentra aguas arriba de la

cresta, la porcion que se encuentra aguas abajo de la cresta y la unién del cimacio con la solera
de aguas abajo.

Trazado del cuadrante ubicado aguas arriba de la cresta:

De la figura.5.8, con la relacion P/H se obtienen los valores de R/H ; R /H ; Yc/H ; Xc/H ; n; K;
a partir de los cuales se pueden definir R,, R, Yc y Xc que permiten el trazado de este tramo tal
y como se muestra en la propia figura.

K o :
a 1 | L
e |
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© 82 040868 10 12 1\ 18 89 RX 2408 8P 30 32 3438 38 4p

Figura 5.8 L
Determinacion de la forma de la seccion transversal del cimacio Wes. (Velazco, 1982).
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En la figura anterior las curvas fueron ajustadas matematicamente, de manera que las varia-
bles (del parrafo anterior) pueden ser calculadas mediante las ecuaciones 5.4 y la tabla 5.1, en
especial cuando se calcula con programas de computacién, toda vez que no se trunquen los
pardmetros de la tabla, pues con ello se introducirian errores inadmisibles.

s RGRGI CARG)

(5.4a)

= |_:==

(5.4b)

2 2 ]
P P
n=|a+h| — |+e| — | |/|1+b| — |+d| — I — (5.4d)
1 u HII u H 1
}" J _P (] F .5
w7 () m )R (540
¥ _P _P 1.5 P 2,5
— =.;.-+._’:f— +.:,-f— | =— * €
'Hr.l L% H.l L% HII 'Hr.l F
H,
Tabla 5.1. Determinacion de los parametros de la ecuacion 5a
Pari Variahle
metro R,/H, Ry/H, k n X/H, Y./H,
a | 0275759336 | 0196369198 | 0,724849751 | 438044437 | 0252922138 | -0,02247607
b 2920248456 | 1, 168449850 [ -0,19703404 =L ARSTOO05F | 0042031321 | -0,065076209
¢ | 1648339435 | 0238028420 | -0,10688523 | 403571084 | -0,02179333 | 0,002788066
d 3039944014 | 0564029675 | (0LO89103R06 2314627820 | 0000229144 | -0,(K0349575
e | 15B6729820 | 0128798935 | 0022098071 | 4270123298 | -0,02051319 | 0,183847525
f - - < 02104500 000616759 - -
g - 0,001 64858 - -
h (437727 -
i - 6,5276-05 - -
F 0,00010563 -
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La obtencion de las coordenadas de los puntos A y B puede realizarse graficamente o se
puede obtener analiticamente mediante las ecuaciones 5.5 a 5.10.

X,=-R, senx (5.5a)
Y, =R, (1-cosx) (5.5b)
X,=-(R,-R)) sen (5.6a)
Y,=R, -(R,-R,)cos (5.6b)
M — No1+ N* — M?
e = f v+ : ! (5.7)
I+ N-
¥R -X7-Y’
.T— i | i [
2R -R,) (-8)
N =(R1-¥e)/|Xe| (5.9)
M =(RI-T)/|X¢| (5.10)

Trazado del cuadrante ubicado aguas abajo de la cresta:

La ecuacion que caracteriza a dicho cuadrante es:

(5.11)

Conocidos Ky n, entonces se procede a suponer valores de Y para el calculo de los valores
correspondientes de X. Los valores de Y a suponer, deberan estar comprendidos entre O vy el
valor de la altura del paramento inferior P*.

Trazado de la union del cimacio con la solera:
Para el trazado del arco que une el perfil del cimacio con la solera ubicada al pie de la

estructura (Fig.5.8), se recomienda emplear las expresiones que se presentan a continuacion,
las cuales son validas solo para aquellos casos en los que la solera es horizontal.

® Para P*/H, <19

R /H,=1+025P/H, —0,0004 (P*/H)> (5.12)

* Para P'/H > 19
R _/H =29 (P/H)""™ (5.13)

ac

siendo el término R__el radio de acuerdo entre el perfil y la losa de solera.
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Finalmente, el disefio de un vertedor debe concluir con el célculo de la curva de capacidad
de servicio. Para ello, se recomienda organizar los célculos en forma de tabla, como se muestra
a continuacion.

Tabla 5.1 A. Organizacion de los calculos de la curva de capacidad de servicio

H.H, H, Ty T3 T3 T4 (i1} L )
il (1} {3 {4) (%) (] L) (83 %3
0.2
0,4
0.6
0.5
1,0
1,2

donde:

(1): valores supuestos por el proyectista. Se sugieren los indicados para mayor comodidad
en el empleo de la figura 5.4.

, (4), (5) y (6): se obtienen a partir de las figuras correspondientes arriba indicadas.

2): se obtiene a partir de (1) pues H_ es conocida.

)

)

) 1 2 73 T4
8)L:L[-nt-2(nKP+Ke)He

()

9 Q@ =mlL[2gH.*"

Ejemplo de calculo de un vertedor de perfil practico sin vacio (WES)
automatico

 Disefar un vertedor de perfil practico sin vacio, capaz de evacuar un gasto de 500,0 m*/s
bajo una carga hidraulica total de 2,0 m.

Atendiendo a las caracteristicas del terreno, la altura del paramento superior e inferior seran
iguales; su valor 1,20 my el primero de ellos vertical. Adicionalmente se conoce que:

— El régimen de circulacion del cimacio aguas abajo sera supercritico, pues la longitud de
solera horizontal es muy corta.

— No se colocaran pilas sobre el cimacio.
— Los estribos a construir son cuadrados, con los muros a 90° con respecto a la direccion de
la corriente.
Partiendo de lo anterior, calcular:
a) Longitud total del vertedor
b) Perfil del cimacio.
c) Curva de capacidad de servicio.

51



Solucion:

1) Obtencién del coeficiente de gasto.

— * %k * *
ITI—ITIO 1 Gz 03 (74

— De la figura 5.3 y para una relacion P/H = 0,6 se obtiene un m = 0,476.
— Como H_ = He =2 m, entonces ¢, = 1.

— Como el paramento superior es vertical, o, = 1.

— De la figura 3.6 y para una relacion P*/H = 0,6, se obtiene que ¢, = 0,995.
— Como el régimen de circulacién es supercritico, ¢, = 1.

Sustituyendo se obtiene:

m = 0,474

2) Calculo de la longitud efectiva.

Q

.Ir =T
m \,@I {7

L=842m

Calculo la longitud total:
L=1L+2 (nKp + KE)He + nt
Como s6lo hay presencia de estribos en el cimacio, entonces la ecuacién se reduce a:

L=1L+2K)H

e o

De la tabla 2.1 y para el tipo de estribo que se da de dato, se tiene que K_ = 0,2.

Sustituyendo se obtiene:

Lt:85m

3) Obtencion del perfil del cimacio.

52

a) Trazado del cuadrante ubicado aguas arriba de la cresta.

De la figura 5.8, con la relacién P/H_= 0,6 se obtiene:
R/H =0,2; R/H, =0,475; X/H =0,231; Y/H =0,082;n=1,832 y K=0,510
Sustituyendo H_ = 2,0 m se obtiene que:

R,=0,4m; R =0,95m; X =0,462m; Y.=0,164m; n=1,832; K=0,510.



Célculo de las coordenadas x; y para la ubicacién de los puntos A y B que facilitan el
trazado del perfil.

T=3:I:R, X :l’
2(R, - R,)
T =0, 0048
R -F
X
Vo=1,70
M= -1
.|
M =192
J‘L _ljl'llI | |)5I1—.Jl' :
senn” = ! vi+ - ! =10, 29q
l+ .N'.l_

oc® = qre sen 0,296= 17,20

X,=-R seno X, =R (1 -coscx")

X,=-028m X,=0042m
B=-(R]-R2)senoc XB:RJ_(RJ_RZ)COSOC

X,=-0,16m X,=042m

b) Trazado del cuadrante ubicado aguas abajo de la cresta.
YIH, = K (X/H,)"

Sustiuyendo los datos y despejando el valor de x de la ecuacién anterior, se obtiene que:
X = 2(Y/1,02)055

A continuacién se ofrecen distintos valores de Y hasta hacerlo coincidir con el valor de P*,
y asi obtener sus correspondientes valores X.

Y(m) 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00 1,20
X(m) 0,82 1,19 1,49 1,75 1,98 2,19

Radio segun el pie del cimacio R : como la relacion P*/H, = 0,6 < 19, se utiliza la
ecuacion siguiente:

R /H, =1+ 0,25 P¥/H, - 0,0004 (P*/H, )

R_=2,30m
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4) Calculo de la curva de capacidad de servicio.

Tabla 5.1. A. Calculo de la curva de capacidad de servicio

HJim)| o m. | o o, oy m | Lim) |Q(m'/s)
(1) | (2 | (3 | 4 | (50 | (8) | (7) | (8) (%)
05 0,865 (0,476 1 1 1 0412 | B4 B | 5472

1 0,92 (0,476 1 1 1 0,438 | B4.6 | 164,16
1.5 10,965 | 0,476 1 1 1 0,459 | 84,4 | 315,28
2 1 0,476 1 0,906 1 0,474 | 84,2 500

Generalmente, cuando se proyecta un aliviadero, se trata de que el vertedor funcione
libre, es decir, que no sea afectado por sumersion ni contrapresion. Y para lograrlo, se
modifica la posicién de la solera hasta obtener el resultado deseado. Esta situacién con-
duce a que las columnas 4, 5 y 6 de la tabla anterior, no sean necesarias; pues, obviamen-
te, si para la carga de disefo no existen esas condiciones, tampoco existirdn para cargas
menores.

5.3. Criterios para el diseio de un cimacio WES con vertimiento
regulado. Ejemplo de calculo

El empleo de compuertas para controlar las descargas del vertedor, introduce nuevos ele-
mentos en su disefo, en comparacién con aquellos libres de compuertas. A continuacién se
brindan los criterios de diseno, partiendo de considerar conocidas:

* Las dimensiones de las compuertas: ancho b y radio R .

e La carga correspondiente al nivel de aguas normales: NAN.

e La carga correspondiente al nivel de aguas maximas: NAM.

e Caudal de diseno Q (considerando ya hecha la transformacién del hidrégrafo de disefo).

e Altura superior P e inferior P* del paramento.

- Espesor de la pila t.

Pasos a seguir:

1) Obtener el coeficiente de gasto m y la longitud efectiva L: igual que en los vertedores
automadticos, pues se consideran las compuertas totalmente abiertas y, por tanto, sin inter-
venir en el vertimiento.

2) Determinar el nimero de orificios N (espacios entre pilas y entre pilas y estribos) y de pilas n.

N=L/b (5.14)
n=N-1 (5.15)
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3) Calcular la longitud total, segin lo definido en la seccién 3.3.
L=L + 200K + K)H, + nt (5.16)

4) Obtener el perfil del cimacio: siguiendo el mismo procedimiento del vertimiento libre.

5) Calcular la curva de capacidad de servicio con vertimiento libre bajo la influencia de las
pilas: obviamente, siguiendo el procedimiento indicado en la seccién anterior.
6) Célculo del vertimiento regulado.
a) Obtencidn de la posicion del punto de pivote.

X_=R_sena (5.17)
Y =R cosa (5.18)

La representacion grafica de los términos X ; Y_ y oc_se muestra en la figura 5.9.

c
0.72
0.70
2 3 3
Q= l:f.aﬁ 'Hi'i = 'Hg 2
0685
0.
3
. E-u.r{-f—H]:- u.u[-ﬁ-i] ﬂ:.t{f—ﬂ]’-ﬂ.n[—ﬁ-‘ |+ a6 IF*HIJ 074 |-|f-|1] + 0.5 »
"0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7

Figura 5.9
Coeficiente de gasto en vertedores PPsV equipados con compuertas. (USBR, 1972).

La literatura consultada prefiere, entre los angulos a_estudiados, el de a_= 50°, por lo que
se recomienda usar este valor para definir la posicién del punto de pivote.

b) Célculo de la curva de capacidad de servicio para diferentes aberturas de compuertas (a)
en el vertimiento regulado.

Para este calculo se recomienda utilizar la figura 5.9. El proceso de obtencién de la capa-
cidad de servicio en el vertimiento regulado consiste en suponer tantas aberturas de com-
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puertas como se desee. Para ello, debe tenerse en cuenta que las aberturas supuestas no
superen el NAN. La longitud L se tomard segin el numero de compuertas que estén
trabajando.

Segin indica la figura 5.9, la capacidad de servicio de un aliviadero con compuertas esta
dada por:

-

{J=?E'L-.'-'2,L:|_H,' - H (5.19)

donde:

C: coeficiente de gasto.
L: longitud neta, considerando las compuertas en operacion.

Finalmente, los resultados obtenidos se adicionan al grafico de la capacidad de servi-
cio H_ vs Q, obtenido en el vertimiento libre. Se obtendra una curva que sale del origen
de coordenadas, que es la correspondiente al vertimiento libre; y a partir de la cual se
ramifica una familia de curvas, en correspondencia con las aberturas de compuertas se-
leccionadas anteriormente, segln se observa en la figura 5.10.

Q(mils) Q= f(Hy; a)

- i
4

a=30m
1500 Pt
-—""-; a=20m

1000
a=10m
S00 -
0 4= |
1] i 2 3 q 5 i) 7
H1 (m)

Figura 5.10
Curva de capacidad de servicio de un vertedor equipado con compuertas.



Ejemplo de célculo:

Se desea obtener el gasto, el perfil del cimacio, la longitud total y las curvas de capacidad de
servicio H_vs Q en vertimiento libre y regulado por compuertas para un aliviadero que tiene las
caracteristicas siguientes:

Aliviadero frontal recto del tipo WES, con 8 orificios de 12,0 m cada uno, equipados con:
compuertas de segmento de 12,0 m x 6,50 m y radio igual a 9,0 m (que regulan el vertimiento
bajo una carga de 6,10 m, correspondiente al nivel de aguas normales) y pilas de 2,4 m de
ancho. Se conoce, ademas, que la carga hasta el nivel de aguas maximas alcanza un valor
de 7,50 my que la altura del paramento superior es igual a 8,0 m. Al pie del cimacio se cuenta
con un régimen supercritico de circulacion.

Solucion:

1) Obtencién del coeficiente de gasto (m).

De la figura 5.3 y para una relacion P/H, = 1,01 se obtiene que m, = 0,486.

Como H,=H_=7,5m; entonces, ¢, = 1.

Como el paramento superior es vertical, , = 1.

De la figura 5.6 y para una relacion P*/H = 1,07 se obtiene que o, = 1.

Como se conoce del enunciado, el régimen de circulacién aguas abajo es supercritico,
por tanto, o, = 1.

Resultando: m = 0,486.

2) Calculo de la longitud efectiva L.

L=Nb + nt—2(nl<p+ K)H, —nt= /\/b—2(nKp +K) H,

donde:

N=38 namero de orificios o luces
b=12,0m longitud de la luz
n=N-1=7 nimero de pilas

De la tabla 3.1 se obtiene:

K, = 0,025 para pilas de tajamar redondo con prolongacion de dos veces el espesor ¢,
medido desde el paramento superior.

K, = 0,10 para estribos redondeados con muros de cabeza a 90°, con la direccion de la
corriente y radio de redondeo r = 0,15; H, = 1,12 m.

Con loque L =91,88 m

3) Calculo del gasto a evacuar.

Q=m*L* [2g*H "
0 = 4063, 00m" / 5
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4) Calculo de la longitud total.
L= N*b +n*t
[=112,8m

5) Obtencion del perfil del cimacio.
a) Trazado del cuadrante ubicado aguas arriba de la cresta.
De la figura 5.8, con la relacion P/H,= 1,01 se obtiene: R,/H = 0,206; R /H, = 0,50;
X/H, =0,255; Y/H,=0,10; n=1,845y K =0,512.
Sustituyendo H, = 7,50 m; y despejando, se obtiene que:

R,=1,54m Y =0,75m
R =3,75m n=1,845
X =1,91m K=0,512

Célculo de las coordenadas X'y Y para la ubicacién de los puntos A y B que facilitan el
trazado del perfil:

X,=-R,sen < Y, =R, (1-cos)
X,=-1,14m Y,=0,18m
2 4R -X'1-Y¥®
2R -R)
I'=10,32
‘9=R'_}
x|
.w=u
X
V=] 57 M =18
IWM:.-‘l-.’—.-"v ~.'l+.-"-el- +M: 0,304
14+ M-
w=17,73"
X;=-(R,-R)) sen o Y, =R, -(R,-R) cos «
X;=-2,10m Y,=1,64m

b) Trazado del cuadrante ubicado aguas abajo de la cresta.
YIH, = K (x/H,)"
de donde:
X = 7,50(Y/3,84)05
Resultando:

Y(m) 2,00 4,00 6,00 8,00
X(m) 5,27 7,67 9,54 11,15
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Para el calculo del radio de acuerdo al pie del cimacio R, _como la relacién P*/H, =1,07 <1,9
se utiliza la ecuacion siguiente:

R, /H,=1+0,25P"/H, -0,0004 (P"/H,)
R, =9,50m

6) Calculo de la curva de capacidad de servicio con vertimiento libre bajo la influencia de las
pilas, segin tabla 5.1.B.

Tabla 5.1.B. Calculo de la curva de capacidad de servicio

Him)| o, m, o, a, o, m L{m) Litrnais:l
2 0.87 | 0.486 0423 949 | 502.9

4 0.928 | 0.486 0.451 g3.8 [1499.3

B 08972 | D486 0472 | 8927 |2B48.7
7.5 1 0.486 0486 | 91.88 | 4063

— ] ] |
— ] o ] o |k
k| o=k = =i

7) Célculo del vertimiento regulado.
a) Obtencidn de la posicion del punto de pivote de los brazos de la compuerta.

X =R sen «
C C C

Y =R cos o«
C C C

donde:
=50y R =9,00m
X =6,89m
Y =578 m

b) Célculo de la curva de capacidad de servicio para diferentes aberturas de compuertas en
el vertimiento regulado.

Como se conoce, la carga hasta el nivel de aguas normales es 6,10 m, por tanto, se
seleccionan de la tabla 5.2 las combinaciones de aberturas de compuertas a_y cargas H.,.

Se asume que se abriran las ocho compuertas al mismo tiempo, lo que conduce a que L sea
igual a 96,0 m.

Sustituyendo valores en la ecuacion del vertedor regulado por compuertas (5.19) resulta:
Q0 =283,49C (H % —(H,—a )"")

Donde C puede hallarse directamente del grafico de la figura 5.8 o calcular por la ecua-
cién que en este se muestra.

Asumiendo diferentes cargas en el embalse H, con diferentes aberturas de compuertas (a )
se confecciona la tabla 5.2 y el grafico de la figura 5.10, ya mostrada.
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Tabla 5.2. Curva de capacidad de servicio para distintas aberturas
de la compuerta

a (mj

100 | H (m) 200 300 4,00 500 | 6.00
C 0667 (0688 0.694 (.69 0.704
Oim /s 331 442 528 G2 672

2,00 Hyim} 3.00 4.00 500 AL -
. 0646 0666 0.677 (1.68R -
i /s) 716 935 1099 1250 -

3,00 Hyfm) 4.30 5.00 6,00 - -
C 0646  0.656 0667 - -
OVm/s) 1303 1487 1720 - -




CAPITULO 6

Vertedores de perfil practico con vacio

6.1. Introduccion

En la literatura técnica especializada se encuentra un amplio estudio sobre los cimacios
vertedores de perfil practico sin vacio, es decir, de aquellos en los que las presiones relativas
siempre seran positivas —cuando funcionan con la avenida de diseno— o menores. Algunos
autores han concebido la posibilidad de que los PPsV se disefien para cargas hidrdulicas meno-
res que la correspondiente a la avenida de disefo, lo que provocard que cuando esta ultima
tenga lugar, la ldmina vertiente tienda a separarse del perfil y al no permitirse la aireacion del
chorro por su parte inferior, tal separacion no se producird y se crearan presiones negativas en
el cimacio, conllevando a un incremento de su capacidad de descarga.

De lo anterior se puede concluir:

1. La conveniencia (reconocida por dichos autores) de que se produzcan presiones negativas
para aumentar la eficiencia hidrdulica del cimacio vertedor.

2. La preferencia, partiendo de la aceptacién de la formaciéon del vacio, por que tenga lugar
no solo para cargas elevadas, sino para un intervalo relativamente amplio de funciona-
miento del vertedor.

Entre los vertedores PPcV mas utilizados en la practica, se destacan los de tipo eliptico y los
de tipo oval.

6.2. Caracteristicas generales de los perfiles practicos con vacio
de tipo eliptico

Los vertedores de perfil practico con vacio PPcV tienen su origen, a diferencia de los perfiles
practicos sin vacio, en la configuracién mas angosta del cimacio, de forma tal que no coincida
con la parte inferior de la lamina libre que vierte sobre un vertedor de pared delgada aireada,
pues de esta manera (no permitiendo la aireacién del chorro entre él y el cimacio), se crean las
condiciones necesarias para la formacion del vacio (presiones negativas) en la zona cercana a
la cresta del vertedor.

Al consultar la literatura relacionada con el tema, resulta interesante el planteamiento acerca
de la estrecha relacién que existe entre la capacidad de descarga del cimacio y las presiones de
vacio que tienen lugar en este, de manera tal que en la medida en que aumentan estas Gltimas,
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se produce también un incremento en la capacidad de descarga del cimacio vertedor. Precisa-
mente en este aspecto, radica la ventaja principal de este tipo de perfil sobre los ya conocidos
y ampliamente difundidos perfiles practicos sin vacio.

No obstante, al proyectar un perfil practico con vacio debera tenerse en cuenta la posibili-
dad de ocurrencia de dos fenémenos que atentan contra la integridad del cimacio vertedor: /a
cavitacion y la ruptura del vacio.

La cavitacion es aquel fenémeno vinculado con el proceso de formacion, traslado y destruc-
cion de cavidades pulsantes o burbujas que tienen lugar en el liquido como resultado de la
disminucién de su presién hasta un valor menor que la presion de vapor de agua, que mds
tarden implotan al llegar a zonas de mayores presiones. Cuando esto ocurre, se originan sobre
el cimacio vibraciones o pulsaciones que provocan la erosién de las fronteras sélidas y la
posterior destruccion del mismo, razén por la cual se justifica la no admision de este fenémeno
en el cimacio vertedor.

Una recomendacién muy comdn para evitar la ocurrencia de la cavitacién en las secciones
vertedoras, lo constituyen las estimaciones de Ajutin, quien plantea que para valores de presio-
nes de vacio inferiores a 6,0 m - 7,0 m de columna de agua, no ocurre este fenémeno.

La ruptura de vacio es aquel fenémeno que tiene lugar cuando al aumentar considerable-
mente la carga hidraulica sobre el vertedor, y con ella, la [amina de agua que vierte sobre el
mismo, esta llega a despegarse abruptamente y, en consecuencia, desaparece el vacio, el coefi-
ciente de gasto cae bruscamente y, como resultado, se incrementa la carga hidrdulica, pudién-
dose alcanzar en el embalse alturas por encima del nivel de aguas maximas previsto.

A los efectos negativos mencionados anteriormente producto de la ruptura del vacio, se
afade otro mas, pues por la propia forma del cimacio, la lamina de agua vertiente tiende a
adherirse nuevamente, generando pulsaciones del chorro que se traducen en vibraciones del
cimacio que ponen en peligro su estabilidad.

Los estudios realizados en perfiles practicos con vacio han demostrado que este fenémeno
de ruptura de vacio tiene lugar sélo para relaciones H /R, > 3,6, lo cual limita el disefio de estos
perfiles a valores de la relacion H/R,<3,6. En esta reIaC|on el término R, es conocido como
radio ficticio y se define geometrlcamente como el radio del circulo inscrito en el contorno
trapecial ABCD (Fig. 6.1). Evidentemente, cuando el vertedor tiene la cresta de forma circular,
el radio ficticio es igual al radio real de la cresta del vertedor. Esta definicién del radio ficticio
tiene infinitas soluciones, debido a que la recta inclinada de talud 2:3 puede ubicarse en cual-
quier lugar. En el siguiente epigrafe se hace una representacion gréfica de R,y se introduce un
analisis sobre la consecuencia de la ubicacién de la mencionada recta inclinada y su relacion
con la relacion H /R..

En la actualidad los citados fenémenos de cavitacion y ruptura del vacio ya no constituyen
un obstaculo para el uso de este perfil como seccion vertedora, pues todas las investigaciones
realizadas han estado encaminadas a solucionar este problema. En tal sentido, en la literatura
existen numerosas recomendaciones, entre las que se pueden encontrar las mencionadas con
anterioridad, que dan al traste con la ocurrencia de dicho fenémeno.

En el estudio de los perfiles elipticos se destacan por la profundidad de sus resultados, las
investigaciones realizadas por N.P. Rozanov hasta finales de los afos cincuenta del pasado
sigloy las desarrolladas por R. Pardo desde 1976 a 1985 y que culminaron con la defensa de su
tesis doctoral basada en este tema. El primero de ellos dedic6 sus estudios al comportamiento
de los cimacios elipticos con altura de paramento superior P grande; mientras que el segundo,
hizo extensivo el estudio de este tipo de cimacio al caso de vertedores con poca altura del
paramento superior, teniendo en cuenta que esta variante es la de mayor aplicacion en las
condiciones de Cuba.

Los resultados alcanzados, tanto por uno como por otro, durante sus investigaciones acerca
de los cimacios elipticos, demostraron que de las relaciones de semiejes de la elipse que con-
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forman la cresta estudiada, a/b = 1; 2 y 3, la de a/b = 2 resulta ser la de mejor comportamiento,
pues con ella se conjugan eficientemente las presiones de vacio y las capacidades de servicio.

Es por eso que en la actualidad resulta habitual, en el disefio de los cimacios elipticos, el uso de
la relacién de semiejes a/b = 2 (Fig. 6.2).

Figura 6.1
Definicion de radio ficticio en un vertedor tipo PPcV.

Figura 6.2
Ubicacion de la elipse que conforma la cresta del vertedor tipo PPcV.

6.2.1. Criterios para el diseno. Ejemplo de célculo

Al igual que para los PPsV, el disefio hidraulico de un PPcV debe resolver las interrogantes
siguientes:

1. Altura.
2. Longitud.
3. Forma de la seccion transversal.
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e Altura del paramento P.

Tiene total validez para estos cimacios lo expresado en la seccion 5.2 para los vertedo-
res WES.

e Longitud del cimacio.
Se obtiene a partir de la expresion fundamental de los aliviaderos

Q =ml2gH*"* 6.1)

Lo expresado (5.2) respecto a los PPsV hasta concluir con el proceso iterativo para obtener la
longitud vertedora, también es valido para los PPcV, con la excepcion de que los valores del
coeficiente de gasto —para estos Gltimos— debe estar entre 0,49 y 0,57.

Procedimiento para obtener el radio ficticio:

1. Seleccionar, en funcién de la categoria de la obra, el vacio maximo admisible que, si-
guiendo las recomendaciones de Ajutin, no debe exceder los 6 mo 7 m.

2. Calcular el coeficiente de vacio o_ segun:

h
G = ML T 6.2
A 7 (6.2)

3. Entrar a la tabla 6.1 por la columna correspondiente a la relacién a/b seleccionada
(recuérdese que se recomienda a/b = 2) hasta encontrar el valor de c_ obtenido en el paso
anterior o uno inmediatamente inferior a él. Debe recordarse la consideracién planteada
en cuanto a que la relacion H /R, no debe superar el valor 3,6; de manera que si el valor
obtenido es mayor que todos los valores de la tabla, esta no debe extrapolarse, sino, selec-
cionar HO/R¢ =3,6.

Tabla 6.1. Coeficiente de vacio , en cimacios elipticos. (Rozanov, 1958).

Hna"rRm 'Ela"rh

1 2 3
1,0 0,03 - -
1,2 0,12 - -
1,4 0,22 - -
1.6 0,30 0,11 0,20
1,8 0,40 0,24 0,40
2,0 | 0,48 0,36 0,57
2,2 | 0,58 0,47 0,74
2,4 0,66 0,58 0,89
2.6 0,76 0,68 1,04
2,8 0,84 0,78 1,20
3,0 00,95 0,68 1,35
3.2 1,04 0,98 1,50
3.4 1,12 1,06 1,65
3,6 1,19 1,14 1,80

4. A partir de H /R, obtener R, dado que H, es conocido.
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Coeficiente de gasto:

Los factores que afectan el valor del coeficiente de gasto de los cimacios elipticos con vacio
son (Fig. 6.3):

Figura 6.3
Variables geométricas e hidraulicas mas significativas en un vertedor tipo PPcV.

— La carga hidraulica total H .
o
— La velocidad del flujo en el canal de aproximacioén, condicionada, entre otros factores, por
la altura del paramento superior P.
— La inclinacién del paramento superior del cimacio.
— La relaciéon de semiejes a/b de la elipse que configura la cresta.
— El radio ficticio R,.
Matematicamente se expresa:

I
| P H b P
m=f| —,—= E..":r:-.f-'.j—" —

H, R, h H, H, |

]

Y en términos practicos:
*o,*co (6.4)

m=m,*oc,*o,*c,
Donde m_ es el coeficiente de gasto nominal, correspondiente a un cimacio con paramento
superior vertical y libre aguas abajo, es decir, sin contrapresion ni ahogo. Y los coeficientes o,;
o,y 6, toman en cuenta las afectaciones por inclinacion del paramento superior, por contrapresion
de la solera y por ahogo, respectivamente.
El coeficiente m_ se obtiene mdiante la tabla 6.2 o la figura 6.4.
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Tabla 6.2. Coeficiente de gasto m_para cimacios elipticos de cresta a/b = 2

Coeficiente de gasto de vertedores tipo PPcV elipticos de paramento superior vertical y libre aguas abajo.

P/H,
Ho /R 000 T 050 | 1.00 | 200 | 300 | 500 700
1,8 0,385 | 0,516 0.523 0,528 0.530 0,531 0,532
2.0 0,385 | 0,523 0.531 0,537 0,539 0,540 0,541
2,2 | 0,385 | 0,529 | 0,538 | 0,545 | 0,547 | 0,549 0,550
2.4 0,385 | 0,532 0,543 0,551 0.554 0,556 0,557
2.6 0,385 | 0,534 0,546 0,555 0557 (1,559 0,560
8 0,385 | 0,536 0.550 (0,558 0,561 0,563 0,564
3,0 0,385 | 0,539 0,553 0,561 0,564 0,567 0,568
3.2 0,385 | 0,541 0.556 (1,565 0,568 0,570 0,571
34 0,385 | 0,546 (,.560 (1,569 (0,573 0,573 0,574
3.6 0,385 | 0,554 0,564 0,573 0577 0,579 0,580
"“‘:" Ho /b
0.58 —— %E
057 ;_,’f 32
1 .
0.56 //Jgf — gE
— 24
I
065 | Apps 22
054 - ;_—____ . — 20
0.53} /4 - 18
/:..--"‘"""
0352 ;“f Pardo [~ '}H
PiR§=954
0.51 [ H‘Inzam.w _‘.f
0.50 PIR=9.54
0.45 b2
0.
|:l"aﬂsuu.u 1.0 20 30 40 50 6.0 70 Mo
Figura 6.4




Las correcciones al coeficiente de gasto nominal para cimacios elipticos con a/b = 2 se
obtienen de la siguiente manera:
a) Con los valores de las relaciones H,/ R ; P/H vy la inclinacién del paramento superior P, se
obtiene el valor de 6, como se explica en la tabla 6.3.

Tabla 6.3. Coeficiente o, para la correcciéon de m_ por inclinacion
del paramento superior en cimacios elipticos con a/b = 2

Hao/ Ry | Inc. de P P/ Hy
9,00 | 7.00 | 500 | 3,00 1,00
1:3 099 099 09 1099 |098
3.0-3.6 2:3 097 o097 Jo097 J098 098
3:3 0,95 1096 | 096 |098 [098
1:3 099 099 |09 1098 |098
2,0-3,0 2:3 097 097 |097 |o098 |[098
3:3 0,95 1096 |096 |098 [0.98
1:3 098 o098 |o098 098 098
1.0-2,0 2:3 097 1097 |097 |098 [098
3:3 095 |096 |09 (098 |098

b) El coeficiente o, se obtiene a partir de la tabla 6.4, con la relaciéon P*/H, . También se
muestra la figura 6.5, con la cual se puede obtener dicha correccién para cualquiera de las
tres relaciones de semiejes estudiadas en los cimacios elipticos y donde se puede apreciar
la correccién correspondiente a los PPsV, a modo de comparacion.

Tabla 6.4. Coeficiente o, para la correccion de m_por el efecto de la solera
en cimacios elipticos con a/b = 2
P /Hy [00 |02 [04 |06 [08 |10 |12 [14 |16 |18
o3 06 1073 (084 | 091 095 [098 | 1,00 [1,00 | 1,00 | 1,00

USBR correccién para los
periles practicos sin vacio

INENENN

9'5 —— _ﬁ —
10 12 1.4 16 18 20 22 24 26 28 3032 34 35 38 40 (hg+dyHo

00 02 04 06 08 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 P"H

Figura 6.5
Coeficiente o, para la correccion de m_ por el efecto de la solera en cimacios elipticos.
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c) A partir de la tabla 6.5 o mediante la figura 6.6, con la relacion h /H, se obtiene el valor
correspondiente de o, para la relacion a/b = 2.
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Tabla 6.5. Coeficiente o, para la correccion de m_por el efecto del ahogo en cimacios
elipticos con a/b = 2

0.0 01 02 03 04 0.5

Figura 6.6

0.6 0.7 0.8 09 1.0

hm 0,15 | =010 IR 10 0,20 030 40 0,50 0, 6l 0,7
‘H
Ty 1,00 1,00 0005 [ 090 [ 0988 [ 0985 | 0965 | 0,780 | 0,690 | 0,605
h La linea continua
ﬁ’:' corresponde a Rozanov
' y los puntos a los ensayos
1.0 de R. Pardo
. _':""'""--..,
0.9
0.8 —hg
o) \ u‘
0.7 E S
NS
0.6 Loe
0.5
0.4 =
[#]
0.3
L
0.2
0.1
a/b=2|
-0.1
-0.2
n4=ﬂh
-

Coeficiente o, para la correccién de m_ por el efecto del ahogo en cimacios elipticos con a/b = 2.



El pardmetro h_al cual se hace referencia en la tabla 6.5 y en la figura 6.6 es la distancia
vertical entre la cresta vertedora y la superficie del agua, aguas abajo. Al valor de h_por debajo
de la cresta se le considera negativo, mientras que por encima es positivo (v. Fig. 6.3).

Calculo de las longitudes vertedoras L y L total:

i o
J':I:I.‘IIE.I".I"_I':' 2 (65)
Lt:L+nt+2(nKp+Ke)H0 (6.6)

Forma de la seccion transversal:
La forma de la seccion transversal de un cimacio eliptico con vacio, de relacién de semi-
ejes a/b = 2 se logra mediante la tabla 6.6 y la figura 6.7.

Tabla 6.6. Coordenadas del cimacio a/b = 2. (Rozanov, 1958)

N/Rg Y/ Ry NRyg | YIRg
-0.692 | 0.830 | 4450 | 5430
-0.560 | 0248 | 5299 6.704
0.000 0000 | 6,195 R.O048
0.629 0.226 7.767 10.405
1.242 0.730 2 004 12.246
1.682 1.278 10.208 14.067
2327 2.246 11.724 16.370
2 956 3.189 16.365 18.803
Cresta
- X(¥)

Rac=Radio de acuerdo entre
el perfil del cimacio y la
losa de solera

Rac
lvlﬂ
Figura 6.7

Sistemas de ejes de coordenadas para trazar la seccion transversal del PPcV eliptico.

Las coordenadas Xy Y de la tabla 6.6 son para un perfil de radio ficticio R, = 1, de manera
que para obtener las coordenadas correspondientes a un valor de R, # 1, se deberan multiplicar

los valores de la tabla por el valor de R,.
Para el trazado del arco que une el perfil del cimacio con la solera ubicada al pie de la

estructura, se emplean los mismos criterios presentados para los perfiles tipo WES.
Curva de capacidad de servicio: Se recomienda realizar los cédlculos con el apoyo de una
tabla como la que se muestra a continuacion (tabla 6.7a).
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Tabla 6.7a. Calculo de la curva de capacidad de servicio

H, | F"H, | H /Ry | m, | & | o [y [m [ L]

LR ] 2y (3 i} (50 | 0hd | (T | (R | (% | (100

De forma similar a lo explicado en el capitulo 5 para los PPsV, cuando se diseiia un vertedor
eliptico se procede tratando de evitar afectaciones al coeficiente de gasto, para asi lograr sus
maximos valores. En este caso, las columnas 5 a 7 de la tabla anterior no proceden.

Dimensionamiento de los estribos: Debido a que los estribos pueden introducir contraccio-
nes del flujo, y por tanto, propiciar la penetracién de aire bajo la [dmina vertiente, y con ello el
rompimiento del vacio, es aconsejable alargarlos aguas arriba. La longitud de los estribos,
medida a partir del paramento superior del cimacio, no debe ser inferior a 4,41 R y deben
tener un radio de redondeo = 1,5 R, es decir:

A= 441 R, 6.7)

R, =15R, 6.8)

Ejemplo de célculo de un PPcV del tipo eliptico:

Se desea disenar un cimacio frontal de cresta eliptica con a/b = 2 y paramento superior
vertical capaz de evacuar un gasto de 1 500 m*s, bajo una carga hidrdulica total de 7 m. Se
conoce, ademas: 1) que debido a las condiciones topograficas, la longitud vertedora no puede
ser superior a 40 m; 2) la altura superior del paramento es igual a 3,4 m, mientras que la inferior
es de 6 m; 3) los estribos forman 45° con la direccién de la corriente y tienen borde redondea-
do; 4) al pie del cimacio el régimen de circulacién sera supercritico.

Solucion:
1) Calculo del radio ficticio.

Aceptando un vacio maximoh = 5,0m.
GO = hvac. max./HO
c,= 0,78

En la tabla 6.1, con los valores de 6, = 0,78 y a/b = 2, se obtiene que HO/R¢: 2,8; por
tanto, R¢ =2,5m.

2) Obtencién del coeficiente de gasto nominal m,.
De la tabla 6.2, con HO/R¢ =2,8;a/b =2y P/H, = 0,49, se obtiene m, = 0,536.

70



3) Correccién del coeficiente de gasto.
m=m,*c,*c,* o,
c, = 1 por ser paramento vertical.
De la tabla 6.4, y para una relacién P//H = 0,86, se obtiene ¢, = 0,953.

c, = 1 por existir régimen de circulacién supercritico aguas abajo.
Por tanto:
m = 0,520
4) Calculando la longitud vertedora L.
0

.I'.I].‘IIE.II.I'._I': :

Como no hay pilasy K =0, resulta L, = L
L=3516m
Como se puede observar, con el vacio supuesto se satisface el requerimiento de la longi-
tud vertedora menor de 40 m (35,16 m < 40 m).
5) Obtencioén del perfil vertedor.
De latabla 6.6 y para R, = 2,5 m, se obtienen los siguientes valores de coordenadas (x, y)
para el trazado del perfil.
Xim) -1.73 -1.4 0 1.57 3.10 4.2 5.82 7.39
Yim) 2.07 0.62 0 0.56 1.82 3.19 5.61 7.97

Para el trazado del arco que une el perfil del cimacio con la solera ubicada al pie de la
estructura, se utiliza la siguiente ecuacion:

R /H,=1+0,25 P*/H - 0,0004 (P*/H )*> (6.9)
pues P*/HO <19(0,86 < 19)
R.=8,50m

6) Obtencioén de la curva de capacidad de servicio, segliin tabla 6.7b.

Tabla 6.7b. Curva de capacidad de servicio

He{m) my,, o, o, o, I Q(m'/s)
4.5 (1,520 | 1 1 (3.520) 773
50 | 0526 1 1 1 | 0526 | 916
5.5 0.532 1 (3,989 1 (0.526 1057
6.0 | 0.534 | 1 0.980 I | 0523 1197
7.0 0.536 1 0,953 1 (.5210) 1 500
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7) Dimensionamiento de los estribos.
Ay 2 441R, R.=15R,
A,=11,02m R.,=3,75m

6.3. Diseno hidraulico de vertedores de perfil practico con vacio
del tipo oval con excentricidad e = 2

El contenido de esta seccion se mantiene practicamente igual al de la primera edicion, res-
petando asi lo escrito por el Dr. Herndndez Sudrez a partir de los resultados de su tesis doctoral
sobre el tema. Solo de manera excepcional, los autores de la presente edicion anaden comen-
tarios que consideran imprescindibles, en letra cursiva, asi como mejoran la calidad de las
figuras y les afaden pie de figura.

6.3.1. Caracteristicas generales

El cimacio oval es un perfil vertedor del tipo con vacio, que difiere de aquellos de cresta
circular o eliptica precisamente por su configuracién, pues en este caso, a diferencia de los
anteriores, la superficie de vertimiento queda descrita por dos arcos de un 6valo simple.

Desde su introduccién en la practica en el aino 1980, en el aliviadero automético Vicana,
en la Republica de Cuba, quedd demostrado lo eficiente y racional que resultaba el uso de
este perfil vertedor, razén por la cual su creador, el Dr. Eduardo Velazco, hizo extensivo su
uso unos aflos mas tarde, en aliviaderos regulados por compuertas, introducido por primera
vez con estos dispositivos en el aliviadero del Conjunto Hidrdulico Cauto El Paso, también
en Cuba.

Las investigaciones llevadas a cabo pusieron en evidencia la necesidad de ejecutar estudios
sistematicos sobre este tema, con el propésito de generalizar los resultados que se obtuvieran,
de forma tal que al concluir los mismos se garantizara a los proyectistas una metodologia para
el diseno de este tipo de perfil vertedor.

Esta situacion quedd resuelta con la tesis de doctorado del Ing. Carlos O. Hernandez., donde
se presenta un estudio de este perfil vertedor en condiciones de trabajo de vertimiento libre y
regulado por compuertas y de la cual se extrajo la informacién que se presenta a continuacion
en la presente seccion. Estudios mas recientes en el laboratorio de modelos del Centro de
Investigaciones Hidraulicas del Instituto Superior Politécnico «José Antonio Echeverria» (CUJAE)
de Ciudad de La Habana, Cuba, han demostrado la gran semejanza que hay entre los cimacios
elipticos y los ovales, tanto en su forma como en su comportamiento hidrdulico, tanto cualita-
tiva como cuantitativamente. Sin embargo, se presentan los resultados obtenidos para ambos
por su valor cientifico.

a) Geometria del cimacio empleado.

Un cimacio oval es aquel en el cual la superficie de vertimiento queda descrita por dos
arcos de un 6valo simple, donde la relacion existente entre los radios de curvaturas,
definida en funcion de la excentricidad del 6valo (e), estd dada a través de la siguiente
expresion:

R,/R =1+(e-Die+1+e) (6.10)
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Por su probada semejanza con los cimacios elipticos, se recomienda el uso de un cimacio
oval de e = 2 y paramento inferior con inclinacién 2:3 (la mas usual) cuyos valores relati-
vos que definen su trazado se presentan en la figura 6.8

— ¢-2,10 4,68
A_{ Ry JEJ

_ (.50 013
B_{Rl' ]1,_)

225 1,77
Bi1" Ri

Figura 6.8
Configuracion de la seccién transversal de un PPcV tipo oval.

b) Vertimiento libre sin pilas en cimacios ovales rectos.

Los estudios relativos a este tipo de vertimiento centran su andlisis en el comportamiento

del coeficiente de gasto y de las presiones de vacio que acttan sobre el cimacio en estas

condiciones. En ambos casos, se tomaron en consideracion los principales factores de

caracter practico que influyen en dichos valores, entre los que se encuentran: la carga

hidraulica total (H)), la velocidad de aproximacién del flujo, condicionada por la altura

del paramento superior (P) y el radio de la cresta (R)).

Los resultados de la capacidad de servicio se recogen en la figura 6.9 (en la pagina si-

guiente), de la cual se obtiene que m, =f (H /R ; P/R)) y se puede concluir que:

1. En la medida que aumentan las relaciones antes mencionadas, aumenta el valor del
coeficiente de gasto.

2. Para valores grandes de la relacion H /R, (mayores que 3,00) no se produce un incre-
mento apreciable del coeficiente de gasto, con el aumento de la carga.

Este Gltimo aspecto es importante para el proyectista, pues como se verd en el analisis de
las presiones, contrariamente a lo expresado con anterioridad, un aumento de la carga si
produce un incremento brusco de los vacios que tendran lugar sobre el cimacio, aumen-
tando de esta forma la posibilidad de ocurrencia de la cavitacion.
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Figura 6.9
Coeficiente de gasto para vertedores ovales de paramento vertical, libres aguas abajo y sin compuertas.

Adicionalmente, se llevaron a cabo las investigaciones relativas a la influencia de las

condiciones de circulacion aguas abajo, altura inferior del paramento (P*) y el efecto de la
sumersion (hp) sobre el coeficiente de gasto, obteniéndose:

1. En el caso de la sumersion, una nueva curva para la correcciéon de este factor en este
tipo de cimacio, la cual se muestra en la figura 6.10.
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Figura 6.10
Correccion del coeficiente de gasto en vertedores ovales con sumersion.

2. En el caso de la influencia de la altura del paramento inferior, que es posible usar la
curva ya obtenida por R. Pardo para los cimacios elipticos de relacién de semiejes,
ejes a/b = 2 para la correccién por este factor de los cimacios ovales (Fig. 6.11).

H‘ 3
1.0 mﬁ##
(]

0.9 -

.
0.8 /

Vi
0.7 ',1 Bimbologia
— Curva chtenida por B Pardo (xomez para cimacios elipticos de e = 2
0.6 / = « Puntos obtenidos por C.H.Sufres
0.5 =
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 23 B

Figura 6.11
Correccion del coeficiente de gasto en vertedores ovales por contrapresion de la solera.
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Por Gltimo, los resultados de las presiones se muestran en la figura 6.12 (a, b, ¢, d y e),
de las cuales se pueden obtener las maximas presiones de vacio en funcién de las
relaciones P/R, y H /R, respectivamente. Observe lo que se apuntaba con anterioridad
acerca de que al aumentar la relacion H / R, se produce un incremento apreciable en el
valor de las maximas presiones de vacio. En relaciéon con esto uGltimo, se tiene como
experiencia que cuando el coeficiente de gasto m aumenta en 2 % o 3 %, el vacio se
incrementa en un 60 %.

Como se puede apreciar, aparecen tres curvas para cada grafico, de relacion P/R, en
este caso especifico, se debera entrar en la curva correspondiente al vertimiento libre
sin pilas.

Ha/RE1
3
45
PRl =156
40
35
a0
15
10
15 4
Simhalegia
| Presisnes medidus en la vartasie s pilas
Variante con pilas !
14 i Presiomes medidas por el eje
B Presiomes al lads de lapils
s
0 =
0 05 0,10 Pl max'rHa

Figura 6.12 a
Distribucion de presiones sobre un vertedor oval equipado con compuertas para P/R, = 1,56.
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Figura 6.12 b

Distribucion de presiones sobre un vertedor oval equipado con compuertas para P/R, = 2,87.
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Figura 6.12 ¢
Distribucién de presiones sobre un vertedor oval equipado con compuertas para P/R, = 4,28.
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Figura 6.12 d

Distribucion de presiones sobre un vertedor oval equipado con compuertas para P/R, = 6,22.
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Distribucion de presiones sobre un vertedor oval equipado con compuertas para P/R, = 11,24.
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c) Influencia de las pilas en los cimacios ovales rectos.

Segln se realizé en el vertimiento libre sin pila, en este caso se llevé a cabo el estudio de
la capacidad de servicio y las presiones de vacio ante la variacion de los mismos factores
mencionados (H; Py R,), solo que ahora las investigaciones se realizaron colocando
pilas sobre el cimacio.

En relacién con la capacidad de servicio, se obtuvo la curva representada en la figura 6.13,
donde el coeficiente de gasto m que se obtiene, ya tiene implicita la afectacién debida a
la presencia de las pilas y los estribos, lo que implica que al sustituir este valor en la
ecuacion que caracteriza la descarga del vertedor (6.11), la longitud L, que de alli se
obtiene, siempre serd la longitud neta y no la efectiva.

HaR1 *
45
oA
4 Simbalegia il
n $1
® PR1=156 +4
A PR =287 4
35 4
= P/RI - 428 H *
« PRIl =621 #:
30 & PRI=1124 1
1' I
25 #
!
/
!
‘ I
20 i
/
[ Jf
15
/
fJ
F
10 f;: L
/
05
’ﬁ
LA

L] .
034 036 038 040 042 0,44 046 048 050 052 LS4 056 058 o

Figura 6.13
Coeficiente de gasto para vertedores ovales de paramento vertical, libres aguas abajo y con compuertas.

81



82

De la curva de capacidad de servicio se puede apreciar que al igual que ocurria en el caso
de vertimiento libre sin pilas, un aumento de la relacion H /R, no significa un incremento
apreciable del valor del coeficiente de gasto, para valores mayores de H /R, = 3.

Por otra parte, los estudios relativos a la influencia de las condiciones de circulacién
aguas abajo (sumersién y altura inferior del paramento) sobre el coeficiente de gasto para
estas condiciones, demostraron que la presencia de las pilas no introduce variacion en las
curvas obtenidas al respecto en el vertimiento sin pilas.

En cuanto al comportamiento de las presiones de vacio ante la influencia de las pilas, los
resultados se muestran en la figura 6.12, donde se han ploteado convenientemente, en
cada gréfico, los resultados alcanzados para la variante con pilas, medidos por el eje y al
lado de estas. Observe como en dependencia de las relaciones H /R,y P/R,, predomina-
ran las maximas presiones de vacio al lado de la pila o por el eje, aspecto a considerar al
disenar este tipo de obra.

En cuanto al comportamiento de las presiones de vacio, se puede decir que este estudio
tiene su origen a partir de la aparente contradiccion detectada entre los resultados obteni-
dos por N.P. Rozanov en aliviaderos con paramentos altos y los alcanzados en el labora-
torio de modelos fisicos, de la CUJAE, en aliviaderos con paramentos bajos. En el primero
de los casos, se demostré que al colocar pilas sobre cimacios con paramentos altos, las
presiones de vacio que tienen lugar en este, se reducen en comparacién con las alcanza-
das en el vertimiento libre sin pila; sin embargo, en el segundo de los casos se demostr6
justamente lo contrario, es decir, aumentaban las presiones de vacio al colocarse pilas en
cimacios con altura de paramento superior bajas. Como se puede observar, ante esta
situacion, aparentemente contradictoria, solo restaba la ejecucién de investigaciones donde
se |levara a cabo el estudio del comportamiento de las presiones en cimacios con vacio,
de paramentos altos y bajos.

Al acometer estas investigaciones para paramentos altos y bajos, se demostr6é que en el
caso de paramentos altos ocurria lo mismo que planteaba N.P. Rozanov; y para paramen-
tos bajos, lo contrario, tal y como se habia obtenido en investigaciones realizadas en
aliviaderos con estas caracteristicas, lo cual evidencia que lo que parecia una contradic-
cion, se convertia en una importante complementacion (v. Fig. 6.12).

Ante esta situacion, se consideré necesario profundizar en el comportamiento de las pre-
siones al lado de la pila, basdndose para ello en los resultados que se presentan en las
bibliografias consultadas (V.T. Chow; Melsheiner, E. S. y Murphy, T. E.), donde se expone
que para el caso de los perfiles practicos sin vacio, trabajando con cargas mayores que la
perfilante, las presiones medidas al lado de la pila son muy superiores a las registradas en
el eje del orificio, aspecto que no deja de ser extremadamente importante, pues como se
conoce, de no controlarse el vacio maximo que se alcance sobre el cimacio, de forma tal
que no se superen los 6,0 m o 7,0 m, seguin las estimaciones de Ajutin, puede tener lugar
sobre el mismo el fendmeno conocido como cavitacion.

Los resultados obtenidos sobre el estudio del comportamiento de las presiones de vacio
que tienen lugar al lado de la pila, se muestran en las figuras 6.12 (a, b, ¢, d y e), sobre las
cuales se puede concluir, a partir de comparar estos resultados con los alcanzados por V.T.
Chow y Melsheiner, comentados en el parrafo anterior, que solo coinciden cuando se esta
en el rango de alturas de paramento superior grandes y valores de la relacion H /R, < 3,
pues cuando la altura de paramento superior es pequeia, ocurre justamente lo contrario.



d) Vertimiento regulado en cimacios ovales rectos.

Los aliviaderos regulados por compuertas se caracterizan por la presencia de dos tipos de
vertimientos: uno regulado con carga hasta el nivel de aguas normales y otro libre bajo la
influencia de las pilas con cargas hasta el nivel de aguas maximas, que tienen lugar una
vez que son izadas todas las compuertas.

Es importante resaltar que la literatura existente en relacion con el uso de compuertas en
aliviaderos, solo se refiere a los perfiles practicos sin vacio. Sin embargo, la falta de una
investigacion sistematizada y su correspondiente divulgacion, han limitado el uso de com-
puertas sobre los perfiles practicos con vacio, siendo una solucién que ha demostrado ser
mas eficiente que la que hasta el momento se venia utilizando.

A continuacion se presentan los principales resultados alcanzados, durante las investiga-
ciones acerca del uso de compuertas sobre los cimacios ovales de e = 2.

Las investigaciones, tanto de capacidad de servicio como del comportamiento de las
presiones de vacio, se realizaron ante la variacion de lo que se definié como el dngulo o_
de la compuerta (Fig. 6.14), pues el propésito era lograr que en la medida en que se
aumentara este angulo, se redujeran las maximas presiones de vacio, y con ello, el peligro
de la ocurrencia de la cavitacion. En tal sentido, se estudiaron cuatro valores del angulo
oc_(25% 33,75% 45°%y 50°).
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Figura 6.14
Principales parametros hidraulicos y geométricos de un vertedor oval equipado con compuertas.
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Los resultados de la capacidad de servicio se muestran en las figuras 6.15 (a, b, ¢, d ), de las
cuales se obtiene el coeficiente de gasto, bajo condiciones de vertimiento regulado ( m_ ),
en funcion de las relaciones a /H y P/R,, donde el término a_es la abertura de la com-
puerta que se analiza. Es importante destacar que el coeficiente de gasto m, que aqui se
presenta se obtuvo como resultado del uso de la ecuacién:

d=m, . .[,'J"Eg H (6.11)

donde:

L: longitud neta (sumatoria de los espacios entre pilas), lo cual constituye una diferen-
cia importante respecto a otras secciones vertedoras en las que la longitud, utilizando
este tipo de ecuacion, es la efectiva; aspecto de sumo interés, sobre todo al comparar
resultados.

H : carga medida desde la cresta hasta la superficie libre del agua, aguas arriba, mas la
carga a velocidad en el canal de aproximacion.

Al analizar el comportamiento de la capacidad de servicio ante la variacion del angulo o,
se obtuvo que a medida que «c_ aumenta, disminuye el coeficiente de gasto (m,).

El estudio del comportamiento de las presiones de vacio en los cimacios ovales regulados
por compuertas, se muestra en las figuras 6.16 (a, b, cy d), a partir de las cuales se puede
obtener, una vez conocido el radio R, del cimacio vertedor, la carga H, correspondiente
al NANy la altura superior del paramento P, la maxima presién de vacio que se registrara
sobre el perfil vertedor y la abertura de compuerta mas desventajosa, donde tendrd lugar
dicha presién maxima de vacio.

Es importante destacar que una vez conocido este valor de la presién maxima de vacio,
bajo estas condiciones y teniendo en cuenta que se esta en presencia de un aliviadero con
vacio, es necesario establecer en este momento una comparacion entre el vacio maximo
obtenido anteriormente para la abertura de compuerta mas desventajosa y con carga
de NAN, con el vacio maximo obtenido en vertimiento libre y carga de NAM, para de esta
forma determinar entre ambos, cudl es el parametro de disefo, para su comparacién con
el valor permisible adoptado para la proyeccion.

La forma de utilizacién de los resultados relacionados con las presiones de vacio se pre-
senta en la figura 6.16 (a), donde se observa que una vez conocidas las relaciones H /R,
y P/R, se obtiene del eje x la maxima presion de vacio; y de la informacién dada a través
de las barras, la abertura de compuerta mas desventajosa, segln la relacion P/R, que se
tenga.

Por Gltimo, es importante resaltar como del andlisis de los resultados de las presiones que
se presentan en las figuras 6.16 (a, b, ¢, y d ), se puede concluir que:

1. La abertura de compuerta mas desventajosa depende de los valores de las relaciones
H /R,y PIR,, asi como del valor del dngulo oc_de la compuerta que se tenga.

2. En la medida en que se aumente el valor del dngulo «_de la compuerta, se disminuyen
los maximos valores de vacio, lo cual esta en correspondencia con la disminucion de
la capacidad de servicio, también obtenida en este caso.
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Esta Gltima conclusion resulta ser muy interesante, pues pone en evidencia la posibilidad
de controlar los vacios mdximos en una determinada situacion (H,; R, y P) a partir de ir
incrementando el valor del dngulo «_de la compuerta hasta encontrar asi aquel valor que
satisfaga el valor permisible adoptado para el proyecto.

e) Limite de aplicacion de los resultados.
Los resultados que se han presentado hasta el momento, son validos siempre y cuando se
cumpla que:
1. Se empleen cimacios ovales rectos con vacio de e = 2.
2. En caso de usar pilas sobre el cimacio, estas sean de tajamar redondo aguas arriba y
cumplan con los requisitos siguientes:
a) Su prolongacién hacia aguas arriba, medidas a partir de la cresta del cimacio verte-

dor (A,,) se determina por medio de la siguiente expresion:

A JR =2+ 0,41e (6.12)

pila
b) En caso de emplearse pilas para el soporte de las compuertas de segmento, para la
regulacion del vertimiento, y se prevea la colocacién de compuertas planas de repa-
racion, se recomienda ubicar las cajuelas (ranuras o guias) de dichas compuertas a
una distancia del paramento superior (A_ ), mayor o igual a:

aj
AJR, = 0,85 (6.13)

c) Los valores seleccionados para el ancho del orificio (b,) y el ancho de la pila (d,),
deben ser tales que cumplan con la siguiente relacion:

f

h 4+ -

0,83 (6.14)

3. La prolongacién de los estribos aguas arriba, medida a partir de la cresta del cimacio
vertedor (A ) se determina segun la siguiente expresion:

est

AJR = 415+1,16e (6.15)

siendo el radio de redondeo de los estribos (R_ ), el calculado por:

St

R /R =1,07+0,43 e (6.16)

Las figuras 6.17 y 6.18 ofrecen los detalles acerca de los términos recién definidos

4. En caso de usar compuertas sobre el cimacio, se debe cumplir que:
a) Sean compuertas de segmento apoyadas sobre la cresta.
b) La posicion del punto de pivote se determine a través de las siguientes ecuaciones:

Xc=R_sen_ (6.17)
Yc = RC Cos o (6.18)

siempre y cuando se utilicen los valores de «c_que han sido estudiados en el trabajo
(25°, 33,75° 45°y 50° [Fig. 6,16]).
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6.3.2. Metodologia para el disefio de cimacios ovales con vertimiento libre sin
pilas. Ejemplo de cdlculo

Esta metodologia parte de considerar que Q y H  son conocidos. Los pasos a seguir son los
siguientes:
1. Determinacion de las caracteristicas geométricas fundamentales (R, y P).
a) Definir la presion maxima de vacio admisible (P, /y H ) segin la categoria de la obra
(recordar que el Iimite de cavitacion esta entre los 6 y 7 m, seglin estimaciones de Ajutin).
b) Calculo del valor del coeficiente de vacio (c,).

c,=P, /TH,

Tmax

c) Con el valor anterior (P, /y H ) en la figura 6.12 (a, b, c 6 d), se obtiene de cada curva,
la relacion H /R, correspondiente a cada P/R,. Al escoger los valores de la relacion H /R,
se debe tener en cuenta que deben ser siempre menores o iguales a 3,6 para evitar
peligro de ruptura del vacio.

Como se conoce de dato H , entonces se despeja de cada una de las relaciones H /R, el
valor de R, que satisface en cada caso las condiciones iniciales. Conocido R, se despeja de
cada relacion P/R, el valor de altura del paramento superior (P), teniendo cinco valores (P).
Segln la posicién del cimacio y las caracteristicas del terreno, se debe seleccionar el valor
de la altura del paramento, sin olvidar su influencia sobre el coeficiente de gasto.

Como la interpolacion de las curvas no es lineal, se aconseja, siempre que sea posible,
que al escoger el valor de P, este coincida con alguno de los obtenidos de la figura 6.12 a,
b, c y d, pues esto facilita el trabajo con el resto de los gréficos, aunque de ningin modo
constituye una limitante.

Finalmente se obtiene un juego de valores (de R,P) que podrd o no, ser definitivo, en
dependencia de si se obtiene posteriormente una longitud vertedora adecuada a las carac-
teristicas topograficas del terreno, que permita evacuar, en union de la carga H,, el gasto Q.

2. Obtencion del coeficiente de gasto (m) y la longitud de la cresta (L).

a) Entrando en la figura 6.9 con las relaciones H /R,y P/R,, escogidas en el paso anterior, se
obtiene el valor del coeficiente de gasto nominal (m ). Conociendo que el coeficiente de
gasto se obtiene a partir de:

m=m,* o(P*/H,) * o(h /H,) (6,19)

Entonces la solucion consiste en hallar los factores de afectacion del coeficiente de gasto.
— Efecto de la altura del paramento inferior.
De la figura 6.11, con el valor de P*/H , se obtiene o(P*/H ).
— Efecto del tirante de circulacién aguas abajo.
De la figura 6.10, con el valor de h /H , se obtiene el valor de c(h /H).
Sustituyendo estos valores en la ecuacion anterior, se obtiene el coeficiente de gasto (m).

b) Conocidos los valores de Q, H,y m, se obtiene de la siguiente ecuacion el valor de la
longitud vertedora neta L.

Q

[ =———r
m\2gH,"*
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Si el valor de L obtenido, no se adecua a las caracteristicas topograficas del terreno, se
debe seleccionar otra combinacion de valores R, Py repetir los cdlculos que aparecen en
el segundo paso. Este procedimiento se seguird hasta que se satisfagan los requerimientos
del proyecto.

Una vez obtenido el valor de L definitivo, se procede a concluir el disefo.

3. Conclusiones del diseo.
a) Dimensionamiento del perfil.
De la figura 6.8 y a partir del valor de R, obtenido anteriormente, se puede dimensionar
completamente el perfil del cimacio vertedor.

b) Capacidad de servicio y presiones maximas de vacio.
Siguiendo un procedimiento analogo al del paso 2 de esta metodologia, se obtiene la
capacidad de servicio para cargas diferentes a las del proyecto.

Para obtener las maximas presiones de vacio, se utiliza la figura 6.12 (a, b, ¢, d) como apoyo,
con las distintas relaciones H /R, obtenidas a partir de los valores de cargas diferentes a las
del proyecto, seleccionadas anteriormente y hasta la curva correspondiente a la relacion P/R,
seleccionada. Adicionalmente, se debe anadir el dimensionamiento de los estribos segiin
las recomendaciones expuestas en el punto 6.3.1.e (Limites de aplicacion de los resultados).

Ejemplo de calculo para el diseiio de cimacios ovales con vertimiento libre sin pilas

Se desea disenar un cimacio frontal de cresta oval con vacio de excentricidad e=2, excavado
en roca, sin contracciones laterales, capaz de evacuar un gasto de 1 500 m?/s bajo una carga
hidrdulica total de 7 m. Se conoce ademas, que debido a las condiciones topograficas exis-
tentes, la longitud vertedora no puede ser superior a 40 my que la cresta del cimacio vertedor
serd ubicada en la cota 50 m; mientras que el fondo del canal de acceso, no debe ser ubicado
en una cota inferior a la 46 m. Por Gltimo, se conoce que el pie del cimacio serd ubicado en
la cota 44 m y que a partir de este el régimen de circulacion aguas abajo serd supercritico.

Solucion:

1. Caracteristicas geométricas.
— Suponiendo una presion maxima de vacio P, _/y = 5,00 m se tiene que:
max

P max/y Ho = 5/00/7/00 = 0,71

1

En la figura 6.12, con larelacion P, /y H, = 0,71 supuesta en el paso anterior, se obtiene
de cada curva la relacién H /R,. Como se conoce el valor de la carga H , entonces se
puede despejar el valor de R, que satisface en cada caso las condiciones iniciales supues-
tas. Una vez conocida R, se despeja el valor de la altura del paramento superior P.

Los resultados de este ejemplo se presentan en la tabla 6.7c.

Tabla 6.7c. Ejemplo

P/ R Ha /' Ry R, P

|56 322 2.17 3.38
2.87 317 2.21 6,34
4.28 315 2.22 9.50
5,22 310 2.26 14.06
11.24 3.06 2.29 25.74
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Como se puede observar en esta tabla, todos los valores de la relacion H /R, son inferiores
al valor permisible de 3,6, lo cual garantiza el uso de cualquiera de ellos en el disefo. Por
otra parte, la curva correspondiente a la relacion P/R,= 1,56 es la Gnica que satisface la
restriccion relativa a que la altura del paramento superior no puede ser mayor de 4 m.

De lo anterior se deduce que en el disefio la altura del paramento superior sera de 3,38 m
y por consiguiente, a partir de este momento los resultados que se obtendran seran los
relativos a la curva correspondiente a la relacion P/R, = 1,56 m.

2. Coeficiente de gasto y longitud de cresta.

En la figura 6.9 con las relaciones H /R, = 3,22 y P/R, = 1,56 se obtiene que m = 0,520.
Ahora bien, se conoce que el coeficiente de gasto se obtiene a partir del siguiente produc-
to multiple:

m=m,* o(P*/H ) c(h /H )

entonces, ahora la solucién del problema consiste en hallar cada uno de los factores de
afectacion del coeficiente de gasto expuesto anteriormente.

a) Efecto de la altura del paramento inferior o (P*/H ).
P* =50,00 - 44,00 = 6,00 m

De la figura 6.11 se obtiene que para una relacién de P*/H = 0,86 y e = 2, el valor de
G (P*/H ) = 0,970.

b) Efecto del tirante de circulacion aguas abajo o (h /H ).

Como se conoce del enunciado del problema, el régimen de circulacion aguas abajo es
supercritico, lo cual evidencia la no afectacion del coeficiente de gasto por este pardmetro.

Con los resultados anteriores, se tiene que el valor que alcanza el coeficiente de gasto es
igual a:

m =0,520* 0,970 * 1,00
m = 0,504
Entonces el valor de la longitud neta de cresta que se requiere serd igual a:

L=36,27m

3. Conclusiones del diseno.
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a) Dimensionamiento del perfil del cimacio.
De la figura 6.8 y a partir del valor de R, = 2,17 m, se obtiene el dimensionamiento
definitivo del perfil del cimacio.
El radio de acuerdo entre el paramento inferior y la losa de solera se determiné como:
R = P*/2 = 3,00 m; expresién recomendada para valores de P* < 10,00 m.

b) Capacidad de servicio.
Siguiendo el procedimiento analogo al realizado en el punto 2 de este ejemplo, en la

tabla 6.8 aparecen los coeficientes de gasto m, para cargas diferentes a las del proyecto
(H,=7,00 m).



Adicionalmente, se incluyen también las maximas presiones de vacio que se produciran
para las distintas cargas seleccionadas, obtenidas a partir del empleo de las curvas que
aparecen en la figura 6.12.

Tabla 6.8. Presiones de vacio maximas

No. |Hom) |P'Ry Ho'Ry | mg [P/Hu [ P/Hid [eihe/Hgd | m O(m /5) | Pigay/Ha

| 1.0 | 1.6 069 (0434 4,04 1.(H} 1.0 0434 | 128.11] -

2| 200 |1.56 092 [0447( 3.00 | .00 .00 0.447 [ 203.14 -

3] 300 | 1.56 133 |0471] 2.00 | . [.00 0471 | 39324 | -0.28
4 400 | 136 1.34 10491 1.50 1.(H} 1.0 (0,45 GEINE! -1.47
51 500 |1.56 230 |0.505( 1.20 | .00 [.00 0.505 | 907.19 | -2.66
i} 600 | 1.56 276 [0.515] 1.00 (0.9492 |00 0511 [ 206,70 | -3.78
N 700 [ 1560 3.22 10.5320)] 0.86 (.90 [.00 0508 [ 1300000 [ <500

6.3.3. Metodologia para el disefio de cimacios ovales con vertimiento libre
con pilas. Ejemplo de calculo

De manera general, el procedimiento a seguir en el disefio de los cimacios ovales, en el caso
del vertimiento libre con pilas, es muy similar al expuesto en la metodologia anterior, siempre
y cuando se parta de las mismas condiciones iniciales.

Las diferencias radican en:

1. En el paso 1(c) se debe utilizar la misma figura 6.12; pero en este caso, las curvas corres-

pondientes a la variante con pilas.

Es conveniente aclarar que en dicha figura aparecen tanto las presiones de vacio medidas
por el eje del orificio, como al lado de la pila, por lo que se recomienda utilizar aquella
curva de la cual se obtenga el maximo valor de la presién de vacio.

2. En el paso 2(a) se debe utilizar la figura 6.13 para obtener el valor del coeficiente de gasto
nominal m,. Es importante recordar que dicho valor ya tiene implicita la afectacién produ-
cida por la presencia de las pilas y estribos, por lo que se deberd proceder a realizar el
resto de las correcciones, tal y como se indica en dicha metodologia, utilizando las mis-
mas figuras (6.10 y 6.11), pues como se ha mostrado en las investigaciones, la presencia
de las pilas no introduce variacion en dichas curvas.

3. En el paso 2(b), la longitud que se obtiene de la ecuacion es la longitud neta. Y si a esta se
le afade la suma de los espesores de las pilas, entonces se obtendr4, la longitud total.

4. En el paso 3, las conclusiones del disefo se realizan de la misma forma, solo que en este
caso se debe tener en cuenta el uso de las figuras ya mencionadas en los puntos anteriores,
pues no son las que se corresponden con el vertimiento libre con pilas.

Adicionalmente a lo antes expuesto, se deben afadir en las conclusiones del disefo, los

requerimientos relativos al dimensionamiento de las pilas y estribos que se presentan en el
punto 6.3.1 e (Limites de aplicacién de los resultados).
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Ejemplo de disefio de un cimacio oval con vertimiento libre bajo la influencia de las pilas

Se desea obtener el perfil del cimacio, asi como la longitud vertedora, capaz de evacuar un
gasto de 1 200 m*/s bajo una carga hidraulica total de 6,5 m. Se conoce, ademas, que la altura
superior del paramento no debe ser mayor de 6,00 m, debido a que justamente a esa profundi-
dad comienza un estrato rocoso dificil de excavar. Por otra parte, el pie del cimacio esta ubica-
do a una profundidad de 7,00 m medida a partir de la cresta del vertedor. A continuacién del
cimacio se colocard una solera de 10,00 m de longitud, que conducird el agua hasta una rdpida
de un 20 % de pendiente, lo cual garantiza en todo momento el régimen supercritico aguas
abajo del cimacio vertedor.

Por necesidades de la zona donde serd enclavado el aliviadero, se requiere del acceso
por encima de este objeto de obra, lo cual obliga a colocar pilas en el cimacio. Se conoce
que las vigas que soportardn dicho puente serdn fundidas in situ y su longitud no debera ser
mayor a 15 m.

Solucioén:

De la informacién disponible se puede obtener que:
Q =1200 m?/s

H,=6,5m

P*=7,00m

P<6,00m

No existe sumersion aguas abajo.
b, = 10,00 m espaciamiento obligado entre pilas.
Suponiendo una presién maxima de vacio:

F, max
R 5, om
se tiene que:
oy 5
Fmax 5,00 0.77
vH, 6,50

F max

Mediante la figura 6.12(d), con la relacién =1,77 se obtiene en cada curva la rela-

cion H /R, correspondiente a cada relacion P/J;QI."Como se conoce el valor de la carga H,,
entonces se puede despejar el valor de R, que satisface en cada caso las condiciones iniciales
supuestas. Una vez conocido R, se despeja el valor de la altura del paramento superior P.

Los resultados se muestran en la tabla 6.9

Tabla 6.9. Ejemplo

PRy Hi /! Ry R P
|56 250 2.52 3.61
2.87 2.88 2.25 .45
4.28 3.00 2.17 9.29
6,22 310 2.10 13,04
11.24 .14 2.07 2337
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Como se puede observar, todos los valores de la relacion H /R, son inferiores al valor permi-
sible de 3,6, lo cual garantiza el uso de cualquiera de ellas en el disefo. Por otra parte, la curva
correspondiente a la relacién P/R =1,56 es la Gnica que satisface la restriccion relativa de que la
altura del paramento superior no puede ser mayor de 6 m.

De lo anterior se deduce que en el disefio, la altura del paramento superior sera de 3,61 my
que, por consiguiente, a partir de este momento los resultados que se obtendran seran los
relativos a la curva correspondiente a la relacién P/R =1,56.

Coeficiente de gasto y longitud de cresta.

Mediante la figura 6.13, con las relaciones H /R,=2,8'y PIR, = 1,56, se obtiene que m, = 0,504.
Ahora bien, se conoce que el coeficiente de gasto se obtiene a partir del siguiente producto
mdltiple:

m=m,* o(P*/H ) * c(h /H )

pues entonces, ahora la solucién del problema consiste en hallar cada uno de los factores de
afectacion del coeficiente de gasto, expuestos anteriormente.
a) Efecto de la altura del paramento inferior (P*/H ), sabiendo que P* = 7,00 m.
De la figura 6.11 se obtiene que para una relacién de P*/H = 1,08 y e = 2, el valor de
S(P*/H ) =1.
b) Efecto del tirante de circulacion aguas abajo o(h /H ).
Como se conoce del enunciado del problema, el régimen de circulacién aguas abajo es
supercritico, lo cual evidencia la no afectacion del coeficiente de gasto por este pardmetro.
Con los resultados anteriores se tiene que: el valor que alcanza el coeficiente de gasto es
igual a:

m = 0,504(1)(1) = 0,504

Entonces el valor de la longitud de cresta que se requiere serd igual a:

¥
j_—E—

- .I'.IJM'IE__I_[;I__E :
L=32,43 m

Del enunciado del problema se conoce que el espaciamiento maximo entre pila es de 15 m,
lo cual permite determinar el nimero de pilas a utilizar de la siguiente manera:

N ..=L/b -1=32,43/15-1=1,16 pilas = 2 pilas

pilas

Como se puede ver del calculo anterior, se requieren dos pilas para garantizar que la longi-
tud de viga sea menor de 15 m. A continuacion se recalcula el espaciamiento entre pilas reque-
rido (b,), teniendo en cuenta que en el aliviadero se colocaran dos:

b,=L/N,, +1)=1081m

Teniendo en cuenta que el espesor de pilas (d,) se considera el 20 % del espaciamiento entre
ellas, se tiene que:

d =02%h =2,16m
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Por dltimo la longitud total del aliviadero serd igual a:

L=L"+N_ *d

pilas

L,=36,75m

Conclusiones del diseno:

Las conclusiones del disefio se realizaran de la misma forma que en el vertimiento sin pilas,
teniendo en cuenta que al determinar la capacidad de servicio y las maximas presiones de
vacio, se deben emplear las figuras mencionadas en este acdpite, que son las correspondientes
al vertimiento libre con pilas. También se deben anadir los requerimientos relativos a las pilas.

6.3.4. Metodologia para el diseio de cimacios ovales con vertimiento regulado.
Ejemplo de cilculo

Esta metodologia ha sido concebida sobre la base de considerar conocidas:
e Las dimensiones de las compuertas.
* La carga H, correspondiente al NAN.
e La carga H  correspondiente al NAM.
e El gasto a evacuar con carga de NAM.
e El ndmero de orificios.

Y se pueden obtener —a partir de fijarse un vacio maximo admisible que se define segin la
categoria de la obra— las dimensiones del perfil y el maximo coeficiente de gasto, capaces de
garantizar la evacuacion del gasto de disefo (Q), con la carga correspondiente (H ) al verti-
miento libre, en la longitud (L) ya conocida.

Ademds de lo antes expuesto, dicha metodologia permite —a través de la seleccion del
angulo o_de la compuerta— garantizar en el vertimiento regulado, un adecuado funciona-
miento hidrdulico de la obra. Los pasos a seguir son:

1. Analisis del vertimiento libre con pilas.

1.1. Obtencion de las caracteristicas geométricas fundamentales que garanticen un adecua-

do funcionamiento hidraulico del cimacio (R,, P).

s, . ., , 4 A% , ,
a) Suponer un valor maximo de presién de vacio R, max segln la categoria de la obra.
(h  =50-7,0m)
. .- ) F max
b) Célculo del coeficiente de vacio g =-——
v H,

c) Mediante la figura 6.12, para la relacién de vacio calculada en el paso anterior (c,)
se obtiene de cada curva la relacién de H /R, correspondiente a cada P/R,. Al esco-
ger los valores de la relacién H /R, se debe tener en cuenta que deben ser menores
que 3,6 a 4,1, para evitar el pellgro de la ruptura del vacio.

La forma de obtener los valores de Py R , es similar a la que se presenta en el paso 1(c)
de la metodologia del epigrafe 6.3.2, con la tnica diferencia que en este caso se
entra en las curvas correspondientes al vertimiento libre con pilas.
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1.2. Obtencion del coeficiente de gasto y el gasto capaz de ser evacuado con las relacio-
nes P/R, y H /R, obtenidos en el paso anterior.

a) El valor del coeficiente de gasto se obtiene de la figura 6.13. Se debe tener en cuenta
para este caso, lo planteado en el punto 2 de la metodologia que aparece en el
epigrafe 6.3.3.

b) Conocidos los valores de H,y m, asi como el de la longitud neta, que es dato, pues
no se conoce el nimero de orificios ni las dimensiones de las compuertas, se sustitu-
ye en la ecuacion de gasto y se obtiene el gasto que se evacua para cada juego de
valores Py R, determinados anteriormente.

La seleccion definitiva de los valores de Py R, se hara atendiendo a:

— Que se evacue el gasto impuesto inicialmente para la carga de diseno.
— Que se cumpla con los requerimientos del terreno.

2. Andlisis del vertimiento regulado.
2.1. Obtencién de las maximas presiones de vacio.
Después del andlisis del vertimiento libre y de la obtencién de la combinacion de
valores de R, y P, que satisfacen las condiciones iniciales, se procede a obtener la
maxima presion de vacio y la abertura de compuerta mas desfavorable durante la regu-
lacion del vertimiento, con el propésito de verificar si dicha presién no afecta la integri-
dad del cimacio vertedor.

Como en el estudio que se presenta, se han analizado varios angulos () de la com-
puerta, el calculo consiste en barrer los distintos valores de este angulo en orden cre-
ciente, hasta obtener el valor para el cual la maxima presién de vacio se encuentra en el
rango admisible sin riesgo de cavitacion.

Si esta condicién se cumple para el mayor de los angulos estudiados, es evidente que
obligatoriamente se tendrd que trabajar con este valor de oc; sin embargo, si las
condiciones antes mencionadas se cumplen para valores de «c_ menores que el valor
de oc_estudiado (c_ = 50°), existe la posibilidad de seleccionar el dngulo atendiendo a
dos nuevos factores: capacidad de servicio y valor de la fuerza de izaje, ya que como se
sabe, a medida que aumenta el valor del dngulo o, disminuye la capacidad de servicio,
la fuerza de izaje y las maximas presiones de vacio. Queda claro, entonces, que la
seleccion final del angulo oc_, siempre que sea menor que 50°, estard en manos del
proyectista.

Para resolver este problema se deben utilizar las relaciones P/R, y H /R, de la figura 6.16,
donde el valor de H es el correspondiente a la cota de NAN. De estas figuras se obtie-
nen para cada valor de o, los valores de las maximas presiones de vacio que se alcan-
zaran y la abertura de compuerta mas desfavorable.

De no satisfacer ninguno de los valores del angulo o, el requerimiento de vacio admi-
sible, se tendra que volver al inicio de esta metodologia y suponer un nuevo valor de
presién maxima de vacio admisible £ max

.5
i

3. Conclusiones del diseno.
a) Dimensionamiento del perfil del cimacio.
De la figura 6.8 y a partir del valor de R, se obtiene el dimensionamiento definitivo
del perfil del cimacio.
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b) Dimensionamiento de las pilas.
Deben tenerse en cuenta los requerimientos planteados en el epigrafe 6.3.1.

c) Célculo de las coordenadas de ubicacién del punto de pivote de las compuertas,
segln las siguientes expresiones:

X =R sen «
C C C

Y =R cos «
C C C

donde oc_es el angulo seleccionado en el paso 2.

d) Calculo de la capacidad de servicio.

— Para el vertimiento libre.
Con un procedimiento andlogo al del punto 1.2, se obtendran los valores del
coeficiente de gasto y del gasto correspondiente a los valores de cargas diferentes
a la de disefo.

— Para el vertimiento regulado.
De la figura 6.15, que se corresponde con el angulo «_ya seleccionado, se obtie-
nen para diferentes aberturas de compuertas y diferentes cargas seleccionadas, los
valores del coeficiente de gasto.

Los valores de la abertura de compuerta (o) quedan a juicio del proyectista, asi
como los valores de H que se elijan para cada abertura de compuerta seleccionada,
teniendo en cuenta que estos Gltimos varian entre el borde superior de la abertura de
compuerta y el NAN.

Los resultados de la capacidad de servicio para ambos vertimientos se recogen en un
solo grafico de H vs Q, donde se muestra una curva que parte del origen de coorde-
nadas (la correspondiente al vertimiento libre), y desde la cual se ramifica una fami-
lia de curvas que se corresponden con las aberturas de compuertas seleccionadas
anteriormente.

Ejemplo de calculo para el disefo de cimacios ovales regulados por compuertas

Se desea obtener el perfil del cimacio, asi como la posicion final de las compuertas de un
aliviadero con las siguientes caracteristicas:

Aliviadero frontal recto, con vacio del tipo oval, de excentricidad e = 2, con ocho orificios
de 12,00 m cada uno, equipados con compuertas de segmento de 12,00 m x 6,50 m y radio
igual a 9,00 m; que regulan el vertimiento bajo una carga de 6,10 m, correspondiente al nivel
de aguas normales; e izadas totalmente dejan pasar hasta 4 450,0 m?/s bajo una carga hidrdu-
lica total de 7,50 m para el nivel de aguas maximas.

Se conoce, ademas, que la cresta del cimacio sera colocada en la cota 100,00 m, mientras
que el fondo del canal de acceso no debera rebasar los 8,00 m por debajo de la cresta vertedora,
debido a las condiciones topograficas existentes.

Se sabe que el pie del cimacio se ubicara en la cota 92,00 m y que a partir de este se
colocara una transicién con régimen de circulacion supercritico.

Por Gltimo, se conoce que con vistas a proteger obras de especial importancia, ubicadas
aguas abajo del aliviadero, se requiere de la maxima eficiencia durante la regulacién del
vertimiento.
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Solucion:

1. Andlisis del vertimiento libre con pilas.
1.1. Caracteristicas geométricas.
Suponiendo una presién de vacio maxima

Bmax _ 5 60/750=0,75
M,

F, max

= 5,60 m, se tiene que:

F, max

TH,

obtiene de la curva de maxima presion de vacio, ya sea por el eje o al lado de la pila, la
relacion H /R, correspondiente a cada relacién P/R,. Como se conoce el valor de la
carga H,, entonces se puede despejar el valor de R, que satisface en cada caso las condi-
ciones iniciales en relacion con el vacio maximo deseado. Una vez conocido R, se despe-
ja el valor de la altura de paramento superior (P).

Los resultados de este ejemplo se presentan a continuacion en la tabla 6.10:

Mediante la figura 6.12 (a, b, c 6 d) del presente capitulo, con = 0,75, se

Tabla 6.10. Ejemplo

PR, Hu'R; R P
|56 2.75 2.73 4.26
2.87 2.84 2.64 1.58
4.28 2.95 2.54 10.87
6,22 3.06 245 15.24
11.24 3.10 242 27.20

Como se puede observar en la tabla anterior, los valores de la relacion H /R, obtenidos,
estan por debajo del valor permisible de 3,6, pero las curvas correspondientes a las rela-
ciones P/R, =1,56 y P/R, = 2,87 son las tnicas que satisfacen la restriccion relativa de que
la altura del paramento superior no puede ser mayor que 8,00 m. Ahora solo queda com-
probar cudl de ellas cumple con la restriccion de evacuar el gasto de 4 450 m?*/s con una
carga de 7,50 m, como se expresa en el enunciado del problema.

1.2. Obtencién del coeficiente de gasto y el gasto capaz de ser evacuado con las relacio-
nes P/R, antes mencionadas.
Mediante la figura 6.13, con las relaciones H /R, que ofrece la tabla 6.11, se obtienen
los valores de coeficiente de gasto que se muestran en dicha tabla.

Tabla 6.11. Ejemplo

H/R, PR m,
2.75 [.56 0. 304
284 | 287 | 0512

Es importante aclarar que estos valores del coeficiente de gasto obtenidos anteriormente, ya
estan afectados por las contracciones debidas a las pilas; por tanto sélo quedaria su afecta-
cién por sumersion y lavadero aguas abajo por medio del siguiente producto mdiltiple:

m=m, *o(P*/H ) * o(h /H.)
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a) Efecto de la altura del paramento inferior o(P*/H )

P*=100,00 - 92,00
P*=8,00 m

De lafigura 6.11 se tiene que para una relacion de P*/Ho = 1,07, el valor de o(P*/Ho) = 0,997.

b) Efecto del tirante de circulacion aguas abajo o(h /H ).

Como se conoce del enunciado del problema, la solucién dada al pie del cimacio, garan-
tiza un régimen de circulacién supercritico, lo cual evidencia la no afectacion del coefi-
ciente de gasto por este parametro.

Afectando los coeficientes de gasto obtenidos en ambos casos y sustituyendo en la ecua-
cién de descarga a través de un vertedor, se obtienen los resultados que se presentan en la
tabla 6.12.

Tabla 6.12. Ejemplo

H 'R, PRy i Of m'/s)
275 1.56 0.502 4185.01
284 2.87 0512 A 5 W4

Como se muestra en la tabla 6.12, la relaciéon P/R, = 2,87 es la Gnica que satisface la
restriccion de evacuar el gasto de 4 450 m?/s con una carga de 7,50 m, lo cual evidencia
que a partir de este momento en este disefio la altura del paramento superior serd de 7,58 m,
el radio R, = 2,64 m, y por consiguiente, todos los resultados que se obtendran, seran los
relativos a la curva cuya relacion P/R, = 2,87.

2. Andlisis del vertimiento regulado.
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2.1. Obtencién de las maximas presiones de vacio.

Luego del analisis del vertimiento libre, asi como la obtencién del radio R, y la altura del
paramento superior P que satisfacen las condiciones iniciales, se procede a obtener las
maximas presiones de vacio que tienen lugar sobre el cimacio y la abertura de compuerta
mas desfavorable durante la regulacion del vertimiento, con el propésito de verificar si
dichas presiones, al producirse en el vertimiento regulado, no afectan la integridad del
cimacio vertedor.

Como en el presente trabajo se han estudiado varios dngulos oc_de la compuerta, el
andlisis consiste en barrer los distintos valores de oc_en orden creciente, hasta obtener el
valor del angulo para el cual las méximas presiones de vacio se encuentran en el rango de
valores admisibles, sin riesgo de cavitacion.

De la figura 6.13 se obtiene el valor de la maxima presién de vacio y la abertura de
compuerta mas desventajosa correspondiente a cada uno de los valores de o_estudiados
para las relaciones H /R, = 2,31y P/R, = 2,87 seleccionadas en el vertimiento libre. Los
resultados alcanzados se muestran en la tabla 6.13.

Tabla 6.13. Ejemplo

o o I.I'u'ill.'. IMAX: “E
[ {mi fmh
25 -597 285

33,75 -5,44 2,85
45 -3.64 1,56
Sl - 295 3,50




Como se puede observar, solo los valores del dngulo oc_=33,75°; 45° y 50°, cumplen con
la restriccion de que el vacio maximo obtenido sea menor que el vacio permisible supues-
to al inicio, de -5,6 m.

Atendiendo a lo antes expuesto en relacion con el vacio admisible y considerando que en
el enunciado del problema se requiere de la maxima capacidad de evacuacién durante el
vertimiento regulado, se selecciona como valor del dngulo o_de la compuerta a colocar
en el aliviadero, «c_ = 33,75°, teniendo en cuenta el criterio de que a menor valor de o,
mayor capacidad de evacuacion.

3. Conclusiones del disefo.
3.1. Dimensiones del perfil del cimacio.
De la figura 6.8 y a partir del valor de R, = 2,64 m; se obtiene el dimensionamiento
definitivo del perfil del cimacio.

El radio de acuerdo entre el paramento inferior y la losa de solera se determin6é como:
R, = P*/2 = 4.00 m; expresion recomendada para valores de P* menores que 10,00 m.

Dimensionamiento de las pilas y estribos:

De acuerdo con las restricciones que se presentan en este trabajo, relacionadas con
las pilas y estribos, se tiene que:

— Caracteristicas de las pilas.
— Tajamar redondo aguas arriba.
— Espesor (d,).

b, (b,+d)=0,83 d =2,40m
— Prolongacién aguas arriba medida desde la cresta del cimacio (Ap,.,a).
A /R =2,00+0,41e

pila

A =7,44m

pila
— Posicion de las cajuelas de deslizamiento de las compuertas planas, medida
desde el paramento superior (A ).

caj
A./R, =0,85
A,=224m
— Caracteristicas de los estribos.

— Estribos redondos de radio (R ).
R /R =1,07+0,43 e

estr

R =5,09m

estr

— Prolongacion aguas arriba medida desde la cresta A_, .
A JR =415+116¢

estr

A_ =17,08m

estr
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Célculo de las coordenadas de ubicacion del punto de pivote de las compuertas:
X =R_sen o
X =9,00 sen 33,75°
X_=5,00m
Y =R_cos o
Y_=9,00 cos 33,75°
Y =7,48m

Calculo de la capacidad de servicio:
— Vertimiento libre.

Con procedimiento analogo al del punto 1.2 de este ejemplo, se obtendran los
valores del coeficiente de gasto m y gasto Q, correspondientes a valores de carga
diferentes a los de proyecto (H = 7,50 m). A continuacion, en la tabla 6.14, se
muestran los resultados obtenidos.

— Vertimiento regulado.

Tabla 6.14. Capacidad de servicio del ejemplo

Hym)  HYR | m,  oP/H) [ah/H) m  Qm'/s)
150 (.38 414 100 1.0 .414 17607
200 076 | 0440 100|100 | D440 | 52924
.00 1.14 (463 1.0 1.0 (463 102315
400 152 | 0483 100 | 100 | 0483 | 1643.2%
5.00 1.84 (496 1.0 1.0 (.49 2358.37
600 | 227 | 0505 100 | Lo0 | 0505 | 315640
7.00 265 0.511 0.999 100 0.510 401691
750 2.4 0.512 09497 1.0 0.510 4454 89
8.00 3.03 0.513 0,992 1.00 0.509 4898.10

De la figura 6.15 b, para las aberturas de compuertas () y cargas (H,) que se
muestran a continuacion, se obtienen los resultados de la tabla 6.15.

Tabla 6.15. Ejemplo

a (m) w, = 33,75° PiR, =287
' | H,(m} | 150 | 200 | 300 | 400 | 500 | 600
1.00 m 0,430 0350 | 0250 | 0,196 0,160 0,130
O(m’/s) 336 421 552 BT Tl 813

H,, (m) 2,50 3,00 400 | 500 550 6,00
200 | m | 0471 | 0430 [ 0350 | 0292 0270 0250
O m'/s) 792 950 1191 | 389 1451 1563
H,, (m) 3,50 4,00 4,50 5,00 550 6,00
3.00 m 0,480 0460 | 0430 0400 0,370 0,350
O{m'/s) 1337 1565 1746 | 1902 2030 | 2188

H,, (m) 5,00 5,50 6,00 - - -

4.00 m 0,471 0455 | 0.430 ; ; ;

' C Q{m'/s) | 2240 | 249 | 2688 | - | . .




CAPITULO 7

Transiciones

7.1. Aspectos generales sobre las transiciones

7.1.1. Definicion

Las transiciones son aquellas estructuras cuyo empleo esta dado por la necesidad de modiifi-
car la forma y/o ancho de la seccion transversal de una obra de conduccion, sea libre o forzada.
Particularmente en los aliviaderos, tienen un uso amplio colocadas inmediatamente aguas aba-
jo del vertedor, ya que como se explicé en capitulos precedentes, el ancho del aliviadero en la
seccion vertedora es por lo general mucho mayor que en las estructuras de descarga que le
siguen. Por esta razon, el presente capitulo se refiere esencialmente a transiciones ubicadas al
pie de vertedores.

7.1.2. Criterios para seleccionar el esquema de transicion en planta

La forma en planta de la transicién generalmente se subordina a la forma de la seccién
vertedora, con el objetivo de escoger la configuracion logica de las lineas de corriente después
del vertimiento. Por ejemplo:

— Aguas abajo de vertedores de planta curva, es preferible colocar una transicién de
planta curvilinea (Fig. 7.1) para de esta forma lograr la transformacion del flujo radial
(a la entrada) en axial (a la salida).

Figura 7.1. Transicién de planta curva ubicada al pie de un vertedor de planta curva.
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— Aguas abajo de vertedores frontales, los estudios realizados por Ippen y Dawson demos-
traron que es preferible realizar la transicién de planta recta, por cuanto en ella se logran
buenos patrones del flujo y tirantes pequenos (Fig. 7.2).

ERE

Figura 7.2. Transicion de planta lineal recta ubicada al pie de un vertedor de planta recta.

7.1.3. Criterios para el dimensionamiento de las transiciones

a) Ancho inicial (B) y final (b) de las transiciones.

— El'ancho inicial esta determinado por la longitud que se alcanza en la seccion vertedora,
de manera que coincide con la longitud total para los vertedores rectos (B = L) y es igual
a la distancia entre los puntos a y b (linea discontinua ab) de la figura 7.1.

— El ancho final debera conjugar la optimizacién de la rapida, con las recomendaciones
de Sevchenko que se presentan mas adelante en este capitulo, para garantizar el buen
funcionamiento de las transiciones.

En la figura 7.3 se muestra una vista en planta de una transicién, donde se pueden obser-
var los parametros que definen una transicion.

/2

| —

4 LT |

1

Figura 7.3. Principales parametros de uma transicion.
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b) Longitud de la transicion (L,).

— La longitud debera conjugar la disponibilidad del espacio topografico con las recomenda-
ciones de Sevchenko. En ocasiones resulta necesario, para lograr un buen disefo de la
transicion, realizar cambios tanto en la posicion de la seccién de control como en su cota.
De esta forma se logra un adecuado funcionamiento del conjunto cimacio-transicion.

c) Pendiente de fondo de la transicion.

La pendiente de fondo esta bastante ligada a la topografia, aunque debe tenerse en
cuenta que:

Si el régimen es subcritico, debera incrementarse la pendiente (sin llegar a cambiar el
régimen), para lograr una mayor evacuacion y disminuir las posibilidades de ahogo del
vertedor.

Si el régimen es supercritico, la pendiente de fondo no es determinante, aunque se debe
tener en cuenta que la mayoria de los métodos de célculos disponibles, presentan limita-
ciones que los restringen solo a transiciones supercriticas de fondo horizontal.

d) Cota de fondo de la transicion.
La cota de fondo de la transicion esta estrechamente vinculada a las condiciones topogra-
ficas de la zona donde serd ubicada; no obstante, muchas veces resulta determinante en la
seleccion final de dicha cota, la necesidad de evitar el ahogo del cimacio.

e) Altura de los muros laterales.

La altura de los muros laterales depende del tirante que tenga lugar en la transicién, que a
su vez esta estrechamente vinculado con el régimen de circulacién del flujo. Pero en
cualquier caso:

AM =Y + BL 7.1)
donde:
AM : altura de los muros en una seccion cualquiera (i).
Y: tirante de circulacion en la seccion (i).
BL: bodo libre.

7.1.4. Régimen de circulacion en las transiciones

En las transiciones pueden tener lugar tres regimenes de circulacion:
* Régimen supercritico
* Régimen subcritico
* Régimen transicional

Régimen supercritico: se caracteriza por la poca altura que requieren los muros laterales en
la transicion, asi como el buen funcionamiento del vertedor en condiciones libres de circula-
cion del flujo (no ocurre ahogo). Su principal inconveniente es que a ellas siempre esta asocia-
da la formacioén de olas cruzadas que generan severos problemas en la estabilidad de la estructura.
En la figura 7.4, los perfiles 1 y 2 son representativos de este tipo de régimen de circulacion.

Régimen subcritico: el salto hidraulico tiene lugar al inicio de la transicion, lo cual asegura el
adecuado funcionamiento hidraulico, tanto de la transicién como de los restantes objetos de
obras que se ubican aguas abajo de esta. No obstante, este tipo de régimen tiene como desven-
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tajas fundamentales, las elevadas alturas que alcanzan los muros de la transicion, los grandes
espesores de losa que requieren y la posibilidad de ahogo del cimacio vertedor. En la figura 7.4,
el perfil 4 que se muestra es caracteristico del régimen subcritico al que se hace referencia.

—

Ha

Figura 7.4. Regimenes posibles de circulacién en la transicion situada al pie del vertedor.

Régimen transicional: se caracteriza, tal y como su nombre lo indica, porque el flujo que
circula a través de la transicion, se encuentra en el transito del régimen supercritico al subcritico,
lo cual es considerado indeseable, pues no se define con rigor la posicion del salto hidraulico,
debido a que varia con el caudal. Esta situacion implicaria el reforzamiento de toda la losa de
fondo de la transicion, para soportar el salto hidraulico. El perfil 3 que se muestra en la figura 7.4
es representativo de un régimen transicional.

7.1.5. Métodos para la caracterizacion del régimen de circulacion
en las transiciones

Para la caracterizacion del régimen de circulaciéon en una transicién, se pueden aplicar,

fundamentalmente, dos métodos:

1. Un método basado en el cdlculo de las curvas superficiales en la transicion, el cual es muy
riguroso, pero extremadamente laborioso si se tiene en cuenta que deberd hacerse no solo
para el gasto de disefo, sino para valores diferentes a este.

2. El método de Sevchenko, basado en una larga serie de experimentos llevados a cabo en el
Instituto Tecnolégico de Kiev (1971), los cuales fueron parcialmente corroborados en el
Centro de Investigaciones Hidraulicas de La Habana, Cuba (1988). En este método se
propone una metodologia para la caracterizacion del flujo en transiciones lineales de
fondo horizontal, segtn el criterio de los gastos criticos.

7.2. Método de Sevchenko para la caracterizacion del flujo
en transiciones

7.2.1. Validez del método

El método se considera vélido en transiciones lineales, convergentes y de fondo horizontal,
ubicadas aguas abajo de compuertas en canales, fundamentalmente. No obstante, puede ser
aplicado también con efectividad en transiciones ubicadas al pie de cimacios vertedores.
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7.2.2. Fundamentacion del método

El método, en esencia, presupone que la formacién de un salto hidraulico en la transicion se
produce para ciertas combinaciones de factores energéticos del flujo de aproximacién (F,
energia especifica, q) con determinados factores geométricos de la transicién (b/B, 6), de mane-
ra que fijando de antemano las caracteristicas geométricas, es posible encontrar la ecuacion
que gobierna la variacion del gasto, en funcién de dichos factores energéticos que caracterizan
el flujo de aproximacion.

La aplicacion de este método consiste, esencialmente, en que una vez predimensionada la
transicion, se procede a determinar dos valores de caudal, denominados Q_.. 'y Q’_ . los que
se comparan con el gasto de disefio Q . . Si una vez disefada la transicion, los resultados que
se obtienen no satisfacen las expectativas de disefio, entonces se modifican las caracteristicas
geométricas de la misma, hasta lograr lo deseado, siempre dentro del rango de las recomenda-
ciones de Sevchenko, para garantizar el buen funcionamiento de la transicion.

7.2.3. Recomendaciones de Sevchenko para el predimensionamiento
de la transicion

A partir de estudios en modelos fisicos, Sevchenko determiné las recomendaciones para el
predimensionamiento de transiciones ubicadas al pie de vertedores, las cuales se muestran a
continuacion:

0,39 <b/B<0,87 (7.2a)
17°<0°<46° (7.2b)
donde:
—
8 = 2arctg H— (7.3)
2f.

En la figura 7.3 se muestra el significado de los términos.

7.2.4. Criterio que utiliza el método de Sevchenko para la clasificacion
del régimen de circulacion del flujo en las transiciones

Como se ha planteado con anterioridad, el método consiste en el célculo de los gastos Q_,
Y Q’_, para su posterior comparacion con el gasto de disefio Q ;y de esta manera identificar el
régimen de circulacién en le transicién, de manera que:

* SiQ,<Q,_, el régimen de circulacion es supercritico.

*SiQ, , <Q,<Q . elrégimen de circulacion es dudoso o transicional.

* SiQ,>Q’ el régimen de circulacion es subcritico.

7.2.5. Metodologia propuesta por Sevchenko para la caracterizacion del flujo
en transiciones

La metodologia que a continuacion se presenta, parte de considerar conocidos: la curva de
capacidad de servicio del aliviadero, obtenida del calculo de la seccién vertedora (H, vs Q), el
gasto de diseno (Q), la longitud total del vertedor (L), el ancho de la rapida (b) y la longitud de
la transicion (L)).
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Los pasos a seguir en la metodologia propuesta por Sevchenko para la caracterizacion del

flujo en la transicion, son los siguientes:
1. Predimensionamiento de la transicion segin las recomendaciones (7.2a - 7.3)
2. Célculo del gasto para el cual ocurre, dentro de la transicién, un cambio de régimen en el
flujo (de supercritico a transicional Q_,).

Con el propésito de organizar el calculo de Q__, se recomienda la tabla 7.1.

crit/

Tabla 7.1. Procedimiento de calculo de Q_,

Qiim'/s) | gfm'fs) | H (m) |E(m) | o" him)| Efm) | Fr_ | & | &" | u | Q- (m/s)

Pasos a seguir en los calculos:

a) Suponer n valores de gasto Q, (no menor de 5 valores)
Los valores supuestos deberan estar distribuidos, preferiblemente, entre cero y el gasto de
diseno del aliviadero; pues en este rango se encuentra toda la informacién disponible de
H_ vs Q. Pero en aquellos casos en que se pueda extender dicha informacién y sea nece-
sario para definir el comportamiento de Q_, debera hacerse.

b) Calculo del gasto especifico g, correspondiente a cada valor de gasto Q, supuesto.

0]

q; = _E (7.4)

c) Obtener de la curva de capacidad de servicio del vertedor, los valores de carga H_, corres-
pondiente a cada gasto Q, supuesto.

d) Calculo del tirante contraido al pie del cimacio (h ).

cr

E 1 0oy
h = T‘L] —?cus{{rﬂl' +a” ) J}J (7.5)
donde:
E,=P +H, (7.6)
a' =arccos l-|l 0.83g, | E™ (7.7)

b ¥
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donde:

@ es el coeficiente de velocidad que varia en funcién de la altura del cimacio, acep-
tandose un valor entre 0,95 y 1,00 para los cimacios de perfil practico de pequena
altura.

e) Célculo de la energia especifica al inicio de la transicion o en la seccién contraida al pie
del cimacio E_.

E, =h,+-3 (7.8)

2gh

f) Calculo del nimero de Froude en la seccién contraida fr , (observe que es una formula-
cion diferente a la que se presenta en la literatura del mundo occidental, e inclusive, en
otras partes del presente libro; esto se debe a que se ha respetado la formulacion de
Sevchenko que sigue la escuela del mundo oriental).

Fr,=—1 = ta (7.9)
- 2ghs ghy

En este paso debera comprobarse si los valores de Froude estan en el intervalo en el que
realiz6 sus experimentos Sevchenko:

9< Fr, <40

de no ser asi, se puede extrapolar la aplicacion del método, pero analizando con caute-
la los resultados, en el sentido de verificar que no se produzcan cambios bruscos en los
mismos.

g) Célculo del grado de estrechamiento del cauce (y) y el angulo de estrechamiento de las
paredes (6%2).

¥ == 7.10
L=3 (7.10)

1 i .H— 4
— = arctan -_._” (7.11)

daily

h) Célculo del coeficiente de gasto virtual p_ .

., =0,366-0,016/0,2F, +—E~ 1 _|_0,366-0,016 u..za_-i—-'] (7.12)
2tan(B /2) | i B

i) Calculo de Q _:

crit”

f—

i) = M, ,I.FJ\‘IIEHII::. : (713)
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j) Plotear en un gréfico la curva de Q_, vs Q,y la recta a 45° que pasa por el origen de
coordenadas; del punto de intercepcion de ambas curvas se obtiene el valor de Q_., bus-
cado (Fig. 7.5).

A

-

g..-"

Qerit

Figura 7.5
Determinacion grafica de Q,

rit*

3. Célculo del gasto para el cual ocurre, dentro de la transicién, un cambio de régimen en el
flujo de transicional a subcritico (Q’ ).

Antes de proceder a este cdlculo, se debera comprobar que se cumpla que:

crit

® 22°< 0°<35°
e La pendiente de la rapida a colocar después de la transicién tenga un valor
i =5 % ~ 56 %.
Igual que en el calculo anterior, en este caso se recomienda el uso de la siguiente tabla

para organizar los resultados.

Tabla 7.2
Procedimiento de calculo de Q'

crit

Q g | H, | E, |a|l h, | F, L o b, [n | h, | E | B k' I|L“;|1 Q{,;..'

Salta i 1 . H e .

Pasos a seguir en los cdlculos:

a) Suponer n valores de Q. (no menos de 5 valores).
Al igual que en el caso anterior, los valores de Q. a suponer deberan estar distribuidos
entre cero y el gasto de disefio; y en el caso que sea necesario y posible, se deberan
extender a gastos superiores al de disefo, teniendo en cuenta, como ya se dijo, que
Q’_. puede ser mayor que el gasto de disefio.

Los valores de las siete primeras columnas se calculan utilizando las mismas expresio-
nes anteriores (7.4 al 7.12).
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b) Calculo de la longitud del posible salto en los Iimites de la transicion.

| TR
Lo = 1+[};1431|I||Fr. tan 5

}m,_a'ﬁ -1] "B (7.14)

c) Calculo del grado de estrechamiento hasta la seccion final del salto.

- O g
g, =1 “”;{ﬂ /2) (7.15)

d) Célculo del ancho en la seccién final del salto b, .
bzi1 =Y, (7.16)

e) Célculo de la relacion de conjugadas h, a partir de iterar en la siguiente ecuacion:
(+2, M +(1-w, M, —(2+w,, +6F, N, —{:i =0 (7.17)
Yy

f) Calculo de la profundidad del agua en la seccién final del salto h, y la energia en dicha
seccion £,

h,=n'h/ (7.18)
a T

El=h ¢ == | L 7.19

- . {h.--b.-.‘ 2g ( )

g) Caélculo del coeficiente de gasto virtual p’

crit”

AL
Mo = 0,95K! 1= (B'K") (7.20)
donde:
['=0,96-(0.517) (7.21)
| 1
k1= o5 Ex_p20 (7.22)
i+1,41 | 2

El término i, que aparece en las expresiones anteriores es la pendiente de la rapida que
viene a continuacion de la transicién. Si i, > 0,05 y el régimen de circulacién es tranquilo
o subcritico, el valor de p’_, serd mayor que 0,385 y podra alcanzar hasta 0,480.
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h) Calculo de @’

Q. =nby2g (£)) (7.23)

i) Plotear en un grafico las curvas de £,” vs Q/y E,’ vs Q'_.,. Del punto de intercepcion
de ambas curvas se obtiene, en el eje X el valor de Q’_ deseado; y del eje Y su corres-
pondiente valor de E’, (Fig. 7.6).

Ey

D

Figura 7.6
Determinacion grafica de Q’

crit®

Una vez obtenido el valor de E’, correspondiente al valor de Q__ ', se debera verificar
que se cumpla:

0,20 <F' /b<1,20

4. Identificar el régimen de circulacién en la transicion, segin el siguiente criterio:
1.8iQ, < Q_, = El régimen es supercritico.
, , L -
2.851Q ,<Q,<Q" = El régimen es transicional.
3.5iQ,>Q’, = El régimen es subcritico.

7.2.6. Ejemplo de aplicacion de la metodologia de Sevchenko

Aguas abajo de un vertedor de perfil practico sin vacio, disefado para una carga de 5,0 m,
con una longitud vertedora de 55,8 m, una altura de paramento aguas abajo de 11,0 m y una
altura de paramento aguas arriba de 3,0 m, existe una transicién de 44,5 m, con un angulo de
estrechamiento de las paredes de 20° y un ancho al final de 22,60 m. La pendiente de la rapida
es 20 % (Fig. 7.7).
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Es necesario conocer que régimen de circulacién ocurrird en la transicion.

Solucioén:

1) Como en este caso se conocen las dimensiones de la transicién, entonces se procede a

comprobar si se cumplen las recomendaciones de Sevchenko.

17°< 0° <46°

Como 6°2 = 20°, entonces 6 = 40°, cumple la recomendacion.

0,39 < b/B<0,87

Como b/B = 0,41, cumple la recomendacion.

2) Célculo de la Q_,, segtn los pasos 1 al 10 de la metodologia indicada. Los resultados se
muestran en la tabla 7.3.

Tabla 7.3. Célculo de Q_,

Heim)| m Qim'fs) | gqim’/s) | Eim) | h_(m) Fr, Uerit. [Qerim'/s)
0,00 0.00
3,00 0438 354,940 10, 0% 14,06 (0,62 43,81 02660 118843
4,00 0,453 aa2ar 16,04 15,00 0, %6 2042 |02F2F | 158579
5,00 0,455 1266,71 23,03 1 G, U 1,55 27060 0297 T904,09
G, (M 0476 170459 31,00 17.00) 1,79 17,07 03122 219,58
700 0,480 219414 9. 89 18,06 227 13,94 (05220 2463541
7.a0 0,4%1 2457,29 44, 68 18,50 2,52 12,73 [0,3261 | 259748
8,00 (3,496 273253 459, 8 150,06 278 11,70 03294 | 273086
ol 0,500 014,72 S50 149,500 3,05 T8 0,532 2864598
G 00 (0,504 33187 il 34 20,00 3,33 10,03 03347 299718

Una vez obtenidos los valores de Q

crit

se procede a correlacionarlos con los gastos del

cimacio correspondientes Q. seglin se muestra en la figura 7.8, donde se aprecia que la
intercepcion de la curva de Q_, con la recta de 45° tendrd lugar en Q = 2732,0 m’/s. Esto
significa que el régimen de circulacion en la transicion sera supercritico para gastos me-
nores a este valor.

NEEERRIE

W

Determinacién de Q_, en el ejemplo.

o Q= Sorit
0= sk}
ﬂ AB0 B e FIE poon e
-
Figura 7.8
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) Calculo de Q’__ segln los pasos 1 al 14 de la metodologia.
Comprobando si se cumple que:

® 22° < 0° < 35° vy 0° =40° ligeramente fuera del intervalo y por tanto se contintia con
cautela

i =5%-56%, puesi =20 %

Este calculo se presenta en la tabla 7.4, donde se utilizan las columnas ya presentadas en
la tabla 7.3, para facilitar el trabajo: en la primera se presentan los gastos a evacuar; y a
continuacion, se calculan los demas parametros de la transicion.

Tabla 7.4. Célculo de Q_,

Q(mY/s) | Logedm) | s by(m) no | ham) | Exim) | ey | Qs (m's)
554,96 bh, 149 [ Rrary 4224 1,31 a1 14,17 | 04244 2 166,08
Aaz 17 43,98 0,72 19,49 1,41 1,36 15,11 14248 24498, 58
1.206,71 51,29 0,67 16,91 1.53 207 16,07 | 04253 2742 50
17049 LR 1A 0,63 14,48 |66 248 17,02 | 04256 29492 61
2194 14 hd, 69 1,549 12149 1.83 4,14 17,95 | 04259 324303
245729 b/ .48 0,57 B 1,04 1,492 4,85 1ik,4 0,426 336562
273x53 70,82 .55 10,03 204 5,66 18,83 0,426 1481849
9,72 73,75 .53 28,99 A7 f,63 19,22 | 04261 3504, 11
3318,7 Fh,59 051 27,499 2.4 781 19,55 | 04261 IohE. 47
629 37 79 34 .49 2702 2R 9 46 15, 7dd 14261 374083

Después de obtenidos los valores de Q’__ se procede a correlacionar en la figura 7.9 los
valoresde £'2. vs Q, y E'2.vs Q'__. Como se puede observar, el punto de intercepcion de
ambas curvas ocurre para un gasto de 3 690,0 m?/s. Esto significa que para el rango de
caudales entre Q_.=2732,0m’/s y Q’_ =3 690,0 m¥/s, ocurrira un salto hidrdulico con

una ubicacion indefinida dentro de la transicion.

Q@ erit

1000 ?(
o0 W

0.00 5.00 10.00 15.00 20000 25.00

Figura 7.9
Determinacion de Q' _,, en el ejemplo.



4) Luego de culminar todos los pasos anteriores, se concluye que para valores de caudales
menores que 2 732,00 (m?/s), el régimen de circulacién en la transicion sera supercritico;
y para los caudales superiores a este limite, hasta Q’_ = 3 690 m?/s, ocurrird un salto
inestable dentro de la transicion. Para caudales superiores a este Gltimo, el régimen sera
subcritico.
Este método de calculo, como se ha dicho anteriormente, es valido Gnicamente para
conocer el régimen de circulacion, pero no permite calcular el tirante en la seccion final
de la transicion, imprescindible para continuar el calculo hidraulico hacia aguas abajo
del aliviadero.

Para calcular el tirante de circulacién al final de la transicién, debe considerarse que:

* Si el régimen de circulacién en la transicion es subcritico, entonces dicho tirante serd
igual al tirante critico dado, que por lo general a continuacién de la transicion se ubica
la Rapida en la que debido a su fuerte pendiente le corresponde un régimen supercritico;
esto es:

If)'

v, =3 |—— para secciones transversales rectangulares
' .llll |r||_:|'
g

e Si el régimen de circulacién en la transicion es supercritico, entonces el tirante al final
de la misma se calcula a partir de la curva superficial que se desarrolla o siguiendo
alguno de los procedimientos que se presentan en las secciones siguientes.

7.3. Método de Ippen y Dawson para el diseio de transiciones
con régimen supercritico

7.3.1. Validez del método

El método de Ippen y Dawson es aplicable a transiciones rectas, de fondo horizontal, con
régimen supercritico de circulacion del flujo.

7.3.2. Fundamentacion del método

En una convergencia en la cual el flujo es supercritico, tiene lugar la formacién de un frente
de olas cruzadas simétricas con respecto al eje longitudinal de transicién, cuyo comportamien-
to a lo largo de la misma se caracteriza por la formacién de dos ondas. Al inicio de la transicién
se originan ondas a ambos lados de esta: en A 'y A" (Fig. 7.10), que se extienden de forma
oblicua al flujo, interceptando al eje de la transicién en B, y continuando a una nueva altura,
hasta tocar la pared opuesta en C y C’, respectivamente.

En los aliviaderos se ha podido comprobar que cuando la posicién de los puntos Cy C”
(los que definen donde las olas cruzadas inciden sobre los muros laterales) coincide con la
seccion final de la transicién, no hay problemas en el funcionamiento de la rapida y el disipa-
dor de energia, pues el flujo que circula por ellos, lo hard de forma axial.

Si por el contrario, la posicién de los puntos C y C’ no coincide con la seccién final de la
transicion, si se presentaran problemas en la rapiday el disipador de energia, pues en este caso
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el patrén de olas cruzadas penetra en la rapida y se transmite hacia aguas abajo, impidiendo la
entrega del flujo de forma uniforme en el disipador de energia y provocando la poca efectividad
en el funcionamiento de este objeto de obra.

|

Figura 7.10
Esquema de transicion para seguir el método de Ippen y Dawson.

Precisamente el método de Ippen y Dawson consiste en determinar aquella longitud L, de la
transicion, capaz de garantizar que la posicién de los puntos C y C” coincida con la seccién
final de la transicion, para lograr que el tirante, al final de la misma, sea distribuido de forma
uniforme.

Esto se logra, para una condicién de vertimiento y geometria dada, variando la longitud de la
transicion, al aplicar, antes y después del salto oblicuo, el principio de cantidad de movimien-
to a un tramo de flujo comprendido entre dos lineas de corriente, tomado en la proyeccién
sobre el eje X y el eje paralelo al frente del salto oblicuo. Esto se muestra en la figura 7.11.

BB
1 N —
. r3h f‘ﬂ:‘
. o

Y !
TE PR Fa r_r:#' o - ,.?;I,?:’

Figura 7.11
Red de flujo al inicio de la transicion.

El fondo del cauce se considera horizontal, las presiones se distribuyen segtin la ley de la
hidrostatica.
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La ecuacién proyectada en el eje X:

pvibih ~ pyibh,cos0” = pgb, -~ pgb, -
o también:
b -k = E(ﬁ.vf —hyv? h_-’cmﬂ"J (7.24)
A . 'F'JI
Considerando que
b @B
© g g  gb
la ecuacidn anterior se convierte en:
'
hi—h'=2h (l —lﬂmsﬁ "
'-.hl hz 't"z J
™
h, - h, b cosB"
hh, (h, +hy=2R 2
) _{ 2 } 'n g h.l . h
o también:
™
1- j 1 E’{Tr}sﬁ"
hh, (b, +h)=2h] : Jh, (7.25)
1—
h

Llamando «s» a la longitud del tramo «ab» del frente del salto:

h ot ll_'-r:'__ ¥ o
?'=_-m|1 ; ;—HH(IEI- ] )
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o también:

b, s 3"
b o ol ab) (7.26)

b, sin(p"-8")

La proyeccion de las fuerzas de presion en el eje, paralelo al frente del salto oblicuo, es cero.
Por tanto, pv,h,v,, = pv,h,v,,. Seguin la ecuacion de continuidad, pv b h, = pv,b.h,; por lo que
;0 tamblen v, /tn[?sO =v_/tn (B°- 0°); de donde:

Vﬂ t2’
Vo tnp”
v, tn(p"-0") (7.27)

Debido a que v_h, =v h,, se obtiene:

.fi= i b _-.[]h ) (7.28)
h, tnp

Partiendo de las ecuaciones anteriores se llega a:

hb, cosf"
= . 7.29
fuby,  cos(p"”-8") (7.29)

Sustituyendo las ecuaciones 7.28 y 7.29 en la ecuacion 7.25, se obtiene la ecuacion de las
profundidades conjugadas:

h oy ———— %
h, = E'(\‘.'H 8Fr, sin’ " —l] (7.30)

El calculo del salto hidraulico oblicuo, cuando se conoce la velocidad (v,) y la profundidad del

flujo (h,) iniciales, o sea, [, = v / gh, consiste en la determinacion del angulo entre la direccién
del vector de velocidad (v,) y el trente del salto (%), asi como el nimero de Froude Fr, = v,/ gh,

aguas abajo del salto, es decir, la velocidad (v,) y la profundidad (h,).
A continuacion se halla el angulo de inclinacién en la interseccion de los dos saltos oblicuos,

y se determinan nuevamente los parametros del flujo aguas abajo del frente del salto.
Para determinar el angulo B° se utilizan, en conjunto, las ecuaciones 7.28 y 7.30:

h,  tnfp" e ———
2= T 1+ 8Frsin’ B" (7.31)
h o (p"-a" ( [ =’

Después de hallar B° iterando en esta ecuacion, se determinan los parametros del flujo
aguas abajo del primer salto oblicuo. Por medio de la ecuacién 7.25, se halla el tirante
aguas abajo del salto h,. Y partiendo de la ecuacion de continuidad v,h b, = v,h,b,, te-
niendo en cuenta la expresion 7.29, se halla la velocidad del flujo después del salto (v,):

cos 3"
1 I,,I = (7.32)
cos(p”-6")

V.o =\
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Con estos valores se calcula el nimero de Froude (fr,), el cual se introduce en la ecua-
cion 7.3 Tsustituyendo a Fr,; y se ejecuta de nuevo el proceso de iteracion para hallar el angulo
que permite determinar los parametros del flujo aguas abajo del segundo salto oblicuo (h,yv,).
Se repite la operacion, obteniendo el nimero de Froude (Fr,) .

Esta metodologia de calculo es mucho mas precisa que aquella que utiliza el nomograma de
la figura 7.12, muy engorrosa de leer. Al mismo tiempo, debe tenerse en cuenta que la solucién
de la ecuacion 7.31 (la base de dicho nomograma) en el momento actual del desarrollo de la
informdtica, no presenta mayor dificultad.

Con estos valores se determina el ancho final de la transicién b a partir de la expresion:

b _|'f h, | IF
B \h ) \F, (7.33)

Con el valor de b asi hallado, se calcula la longitud de la transicion L.

[ ~B-b (7.34)
L2t

En relacién con lo antes mencionado, se debe destacar el hecho de que estas condiciones
del flujo en la transicién, Gnicamente se logran para un solo gasto (el gasto de disefio), lo que
resulta contrastante, si se tiene en cuenta que el gasto que circula por el aliviadero al paso de un
hidrégrafo, es variable.

Sobre este dltimo planteamiento, investigaciones recientes llevadas a cabo por los autores
en el laboratorio de Modelos Hidrdulicos, del Centro de Investigaciones Hidraulicas de La
Habana, han demostrado que cuando se hacen pasar por la transicién gastos diferentes al de
proyecto, la posicién del punto de interseccion B (figura 7.10) varia en relacion con la que se
obtiene con el gasto de diseno. Esta situacién provoca, sin lugar a dudas, dos grandes dificulta-
des: la primera es que el patrén de olas cruzadas penetre en la rapida y se transmita hacia aguas
abajo, la segunda tiene que ver con la variacion de las solicitudes de cargas que tienen lugar
sobre las losas de fondo, tanto de la transicién como de la rapida, debido al corrimiento de
dicho punto de interseccion, y con ello, de las olas cruzadas.

En cuanto a esto ultimo, en la citada institucién cientifica se continuaron los trabajos que
condujeron a la obtencién de una alternativa de solucién, la cual se presentara en la seccion
siguiente.

7.3.3. Metodologia de diseiio propuesta por Ippen y Dawson

Conocidos:
B: ancho al inicio de la transicién definido por la longitud total del vertedor.
b: ancho al final de la transicion, definido por el ancho de la rapida.
0°: angulo de estrechamiento de las paredes.
Q,: gasto de disefio.
h_o h,: tirante contraido al pie del cimacio.
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Calcular:
L: Longitud de la transicion

Secuencia de calculo:
1. Calcular el ndmero de Froude en la seccidon contraida.

F|I' = —I':I | = —l:III |
1 1
gh,  gh,

Siendo qy h, el gasto especifico y el tirante contraido al pie del cimacio, respectivamen-
te, los que se calculan por las expresiones 7.4 y 7.6.

2. Hallar el valor del dngulo B,= p iterando en 7.31, hasta alcanzar la igualdad de ambos
miembros. Se debe iniciar la iteraciéon con un angulo B, hallado por la siguiente ecuacion:

[i, =8 + arc .R.'.'?L,_ (5.1)
x-""fl
3. De la misma ecuacioén (7.31), se halla el valor del tirante después del salto oblicuo h,.

4. Se halla la velocidad del flujo después del salto oblicuo v, por la expresién 7.32.
5. Se calcula el nimero de Froude después del salto oblicuo Fr, por la ecuacion:

vy

Fr,
© o gh,

6. Se calcula el valor del angulo B,= B repitiendo el procedimiento del paso nimero 2.
El angulo B, para iniciar la iteracion, se determina por la expresion:

]
B, =8 +arcsin—
-.Hllr'll_.
7. Operando con la ecuacion 7.31, con B, Fr, y h, se determina el valor del tirante.

8. Con los valores de B, y v, en la ecuacion 7.32, se determina la velocidad después del
segundo salto oblicuo v,.

9. Célculo del nimero de Froude Fr, por la expresion:

10. Célculo del ancho final de la transicién b por la ecuacién 7.32.

h=8 i %
h, JF
11. Calculo de la longitud de la transicion L, .

_B-b
21g8

(7.36)
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La distancia hasta el punto de interseccién de los saltos oblicuos es:

j=_B (7.37)

g P,

Observacién: Como en el planteamiento de la tarea se parte del hecho de que el angulo de
los muros estd fijado, lo que ocurre en este calculo es que la transicién se alarga o se acorta
segln el caudal que se tome como de disefio; y con ello, el ancho final disminuye o aumenta
segln sea el caso. Existe una situacién de disefio cercana a la realidad, que es cuando la
longitud de la transicion esta predeterminada por la topografia del lugar y entonces el angulo
de los muros sera el que variara para lograr el ancho requerido para un régimen supercritico.
Este caso ha sido resuelto aplicando las mismas expresiones mostradas anteriormente.

7.3.4. Método grafoanalitico

Partiendo de la ecuacién 7.31 se ha confeccionado el nomograma de la figura 7.12, que
permite disefar aproximadamente una transicion. El cuadrante Il permite hallar, para los valo-
res del angulo de estrechamiento de los muros laterales 6° (eje de las abscisas) y el nimero de
Froude (fr,) antes del salto, el dngulo del salto oblicuo (B,). En el cuadrante Il se determina el

ndmero de Froude (fr,) después del salto oblicuo (eje de las ordenadas). Los Cuadrantes I y IV

permiten determinar 2 con el valor conocido de B,, y con esta hallar Fr,.

h
- CuiinymEl
- - |
| 4] ]
[ 11- q..l"{.f/ Too N HJ_‘ ; A ; /
(I A [ [ A=t
etz ) N ﬁq Nl A Y V ]
Py =i ] N N J:"’ /l."l .-!"# =
N \:\L o a4 f’j’::..*"""
N 2L f;ff{d “’ﬂf 2
| i== T 2
o 607 se® 40® 30° 20)10° Yo [1]2 ¢ 7 3™
iy
- 14 b e I L Ve
7S, ,ﬂ":ﬁf”ji{fl’:
'\h‘t\ TQ“\.! f ,;;;ﬂj’,
= . Vi r _.3 =] "
o '\'\gﬁ : A A
, \ 7Y 7 Fr,=)2
& I . o
m W 1/ hirg
Figura 7.12

Diagrama de Ippen y Dawson.
En el nomograma se puede apreciar que para un Fr, determinado, corresponden dos valores

del dngulo B, que determinan la posicion del frente del salto oblicuo, y dos valores de Fr,. Pero,
como se conoce a partir de los experimentos realizados, solo tienen sentido fisico las ramas de
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las curvas © = f (Fr,) que se encuentran por debajo de los puntos del extremo y que responden
a valores menores de .

Del nomograma se deduce que para cada valor de Fr, existe un dngulo de estrechamiento
méaximo de los muros; asi, por ejemplo: para fr, = 6, el angulo maximo de estrechamiento de
los muros 6 = 50° al que le corresponde un angulo B = 70°. Si el dngulo 6 fuera mayor que el
maximo posible, entonces ocurriria, en lugar de un salto oblicuo, un salto recto.

7.3.5. Ejemplo de célculo

Disenar la transicion del ejemplo anterior para el caudal de 1 266,7 m?/s por el método de
Ippen y Dawson.

De los resultados anteriores se tiene que el nimero de Froude Fr, = 21,76; el tirante h, = 1,35 m;
y la velocidad v, = 17,06 m/s.

Primero es necesario conocer el angulo B, por medio de la ecuacion 7.31, iniciando la
iteracion con el dngulo B obtenido por la ecuacién 7.35.

1 L )
[, =8 +arcsin— =20+ arcsin(1/ 4.66)= 32,39

V!

h, tnfp" 1(.—.-.- 3
—“=—————=—|\J1+8Frsin° §" -1
b wm(p’-0") 2 \ P /

S
h 32,39 =1@'1—{5*21,?&5:'.1'.12..1@" 1)
h tnf32,397-20") 2 J

2,69 #3.07

h, tnil, 6" 1

h, tn(31,6°-20") 2 (‘4" +8%21,765sin" 31,6 _1J

2,99 =2.99
Por lo tanto:
h,=2,99 * 1,35 = 4,04 m

Se determina v, por la ecuacion:

V. =¥ cas i, —17.06 cos31,6

' cos ([1" —[]"] rr;.c{iil,l.'}': —2(]"}

=14,83Im s
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Por lo tanto:

. 14,83
Fry=—2 = =5,55

gh,  9,81*4,04

A continuacién se debe calcular el angulo del segundo salto. Para ello se utiliza la misma
ecuacion (7.31), sustituyendo Fr, por Fr,.

B, =0+ an.‘sfrrlL._ =20+ arcsin =4511

VL W

oy |

- =
I

iy

Se inicia la iteracion con este valor de B,.

h, tan p, 177 —

== =—yl+8*Fr,sin" [, -1

h, tan(p,-8) 2(" 2 S B, ]
tan45,11 1

=—(1+875,555in" 45,111
tan(45,11-20) E(J S ]

1,91 # 2,95

Tomando un valor de B, = 48.3° se obtiene .I:l =204 = 2,08
1,

Por lo tanto:
h3 = 2,06 h2 =2,06 *4,04 =8,32 m

La velocidad al final de la transicion sera:

v.=14,83— 25483 4 00m/s
cos(48,3-20)

El ndmero de Fraude al final de la transicion sera:

1,200
9,81+ 8,32

e

&

Fr,

El ancho final de la transicion sera:

- |

= T

h 1 e 1,35 21,76

b=g| | ¥ is5 0= Ve 13,51 m
h, | JFr 8,32) 1,54

3

La longitud de la transicion sera:
_B-b 550-13,51
218 2tg20°

=57.0m

L
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7.4. Método de Rosete para el diseino de transiciones supercriticas
ubicadas al pie de cimacios frontales

Como continuacion de los trabajos desarrollados por Pardo y Alegret, el Ing. Luis Rosete
Gamboa desarroll6 el suyo cuando opté al grado cientifico de Doctor en Ciencias Técnicas, en
el tema «Transiciones supercriticas lineales ubicadas aguas abajo de cimacios vertedores»,
donde conté con la tutoria de Alegret. Los principales resultados se presentan a continuacion
con bastante grado de detalle, teniendo en cuenta su vigencia.

7.4.1. Obtencion de las relaciones adimensionales para la realizacion
de las investigaciones

El analisis del problema evidencia las magnitudes determinantes para la investigacién empi-
rica del fendmeno, estas son las siguientes:

f(p, V1, AY, g B, b, LT, 50/ tan6,n)=0
donde:

p = densidad del agua.

V, = velocidad en la seccién al pie del cimacio.
A = altura de la rugosidad.

Y, = tirante en la seccion al pie del cimacio.

g = aceleracion de la gravedad.

B = ancho de la seccion inicial de la transicion.
b = ancho de la seccion final de la transicion.
L, = longitud de la transicion.

S, = pendiente de fondo de la transicion.

tan0 = tangente del angulo de estrechamiento de la transicion.
n = ndmero de rugosidades.

Con estas variables se conforma la siguiente matriz:

& % at b i o I3 ] | S50 tani) i
M | L ] ] 0 ] 0 0 i) 0 L
L -3 I | | I | | I 0 0 0

T [ -1 ] [ -2 0} ( L 0 ) L

130



Luego de resolver la matriz se obtiene la siguiente relacion funcional.

===, =5, ;tanb;n | (7.38)
AVEOA L |

A

5,38, “~
b9

Esta se puede simplificar multiplicando los dos primeros términos de la relacién anterior.
i—;— & stanB:n (7.39)
Finalmente, se obtiene lo siguiente:

(1 b B

n=fl—;=;—
'._'rrl & L_I

: §,/tant | (7.40)

Por tanto, la tarea investigativa se reduce a encontrar el niimero de rugosidad (n) para el cual
se obtiene la mayor uniformidad del flujo al final de la transicién, teniendo como variables: el
nimero de Froude de entrada, relacién entre el ancho final de la transicion y la altura de la
rugosidad, relacién entre el ancho inicial y la de longitud de la transicion, pendiente de fondo
y la tangente del dngulo de estrechamiento de las paredes.

Conociendo las variables que intervienen en el problema, se procede a la confeccion del
proyecto de la instalacién experimental, donde se realizaran las investigaciones para adaptar
un modelo existente y cumplir con los objetivos propuestos.

7.4.2. Descripcion de la instalacion experimental utilizada en la investigacion

El modelo hidraulico, en su conjunto, consiste en un vertedor de perfil practico con vacio
tipo oval, de excentricidad e =2, con 110 cm de longitud vertedora (Fig. 7.13) . Aguas abajo de
este se coloco una transicion lineal convergente con paredes laterales ajustables, para lograr el
angulo de estrechamiento y las pendientes de fondo requeridas.

PLANTA DE LA TRANSICION ¥ LA RAPIDA

\_"ﬂ\

.ED

Rapida

B=1100cm
b= var

Transicidn

Li=var \R Lrap= 80.0 cm
ugosidades artificiales

Figura 7.13 a
Instalacion en la que Rosete desarrollé sus investigaciones experimentales.
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ELEVACION

Figura 7.13 b
Instalacion en la que Rosete desarroll6 sus investigaciones experimentales.

Aguas abajo de la transicion (para algunas variantes) se colocé una rapida de 80 cm de
longitud y de seccién rectangular prismatica, con el objetivo de observar el comportamiento de
las lineas de flujo en la descarga de la transicién, asi como conducir el gasto hasta el canal de
recirculacion del laboratorio.

7.4.3. Metodologia de la investigacion

Para el desarrollo de esta investigacién siempre se partié de un disefio experimental basado,
en primer lugar, en la experiencia acumulada en la modelacién de estas obras. Se realiz6 el
planteamiento del problema con las diferentes variables determinantes y se obtuvieron las rela-
ciones adimensionales aplicando el teorema de Buckingham (teorema Pi), para luego poder
determinar férmulas empiricas (utilizando como herramienta fundamental el procesamiento
estadistico) que permitieran generalizar los resultados y cumplir los objetivos propuestos.

La metodologia de la investigacion se definié de la siguiente manera:

Para las tres longitudes de transicion L = 152; 223 y 76 (cm) y un ancho de entrada B de 110 cm,
se colocaron varios angulos de estrechamiento de las paredes 6 = 4,19, 6,2°y 8,2° y pendientes
de fondo S, = 0; 0,01; 0,03; 0,05 y 0,08.

Para cada combinacién de las variables anteriormente descritas, en el fondo de la transicion
se colocaron umbrales de rugosidad artificial de altura A =3 mm, espaciados a 9 A de eje a eje;
y se fueron eliminando rugosidades en direccién aguas arriba hasta llegar al nimero 6ptimo,
que garantiza la mayor uniformidad del flujo al final de la transicion.

Posteriormente, para la misma relacién se cambié la altura de la rugosidad a 5 mm, igual-
mente espaciados a 9 A; y se repitié el mismo proceso. Todo lo anteriormente explicado se
realizé para cada uno de los dngulos de estrechamiento, pendientes de fondo, altura de rugosi-
dad artificial y gastos.

Para cada gasto se realizaron mediciones de los tirantes en la seccién final de la transicion,
de la manera siguiente:

Se colocé un ndimero de umbrales de rugosidad artificial a todo lo largo de la transicion;
y en la medida que se fueron eliminando rugosidades en sentido contrario al movimiento del
agua, se fueron midiendo los tirantes en la seccién final, en puntos equidistantes a 10 cm;
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y con estos valores se procedié a calcular el por ciento de uniformidad, utilizando las si-
guientes formulas:

sUnif. 1= 12219 100 (7.41)
Y max
9Unif.2 = —— M0 100 (7.42)
¥ pond
3 vA
Ypond = L (7.43)
2 A

donde:
Y ona : tirante ponderado al final de la transicion.

Y : tirante en la vertical (i) en que se divide la seccion transversal de la salida.

A.: drea mojada entre los tirantes adyacentes (Y), por ejemplo:

A= m (7.44)

Luego, para cada nimero de umbrales colocados, se comenzaron a medir los tirantes por el
eje y los muros, al inicio (x = o), al final del espacio rugoso y en algunos puntos intermedios.

7.4.4. Determinacion experimental del nimero optimo de rugosidades
en las transiciones lineales supercriticas

Si en una variante determinada se realizan las mediciones de los tirantes de circulacion en la
seccion final de la transicion (sentido transversal) para diferentes nimeros de umbrales de rugo-
sidad artificial colocados en el fondo; y a continuacion se determina el por ciento de uniformi-
dad, y se dibujan los resultados en un grafico, se obtiene la curva de la figura 7.14.

En la figura mencionada se observa que al comenzar a colocar un nimero creciente de
rugosidades, se provoca un incremento del por ciento de uniformidad, o sea, se obtiene un
perfil de la superficie del agua mds uniforme al final de la misma; pero esto ocurre hasta un valor,
a partir del cual un aumento del nimero de umbrales, trae consigo un efecto contrario,
obteniéndose por esa via un punto maximo. La cantidad de rugosidad que coincida con este
punto maximo se nombrard ndmero optimo de rugosidades.

El nimero éptimo de rugosidades va a ser la cantidad necesaria de estas, para una relacién
de estrechamiento, altura de rugosidad, ndmero de Froude y pendiente de fondo de la transi-
cion, que garantice la mayor uniformidad del flujo al final de la misma.

En las fotos 1y 2 se representa la misma transicion, con los pardmetros geométricos e hidrau-
licos similares. La primera, conduciendo un gasto sin rugosidades artificiales, donde se observa
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la aparicion de ondas oblicuas. La segunda, conduciendo el mismo gasto, pero con la cantidad
optima de rugosidades artificiales colocadas en el fondo, donde se observa cémo desaparecen
estas ondas oblicuas, cuestion que demuestra la efectividad de la rugosidad y la garantia que

ofrecen los resultados de la metodologia.

Relacion entre % de Unif.y # de Rug.

100
L 95 Ay
E 90
= 85
S 80 t
$ 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14
2
# de Rugosidad
Figura 7.14

Relacién entre el por ciento de uniformidad y el nimero de rugosidades.

Foto 1
Transicion sin rugosidad.
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Foto 2
Transicién con rugosidad.

Durante los trabajos experimentales en el laboratorio, se llega a las siguientes conclusiones
con respecto a la influencia de los pardmetros que intervienen en la determinacion del nimero
6ptimo de rugosidades:

1.

En la medida en que aumenta el angulo de estrechamiento de las paredes 0, la uniformidad
del flujo disminuye, debido a que la diferencia de los tirantes se hace mds notable al existir
una creciente concentracion del flujo y, por consiguiente, un aumento de la energia cinética,
cuestion que requiere colocar un mayor nimero de rugosidades para lograr la eliminacién
de las ondas oblicuas.

. Queda demostrado, evidentemente, que a mayor altura de rugosidad, mayor influencia; y

viceversa, por lo cual existe una relacion adimensional Y/A que relaciona la altura del
tirante de circulacién con la altura de la rugosidad, es decir, en la medida que esta relacion
aumenta, disminuye la influencia de la rugosidad sobre el flujo.

. Se demuestra que en la medida en que el nimero de Froude aumenta, se necesita un

menor niimero de rugosidades para lograr la mayor uniformidad del flujo al final de la
transicion; y viceversa.

. Se demuestra que al aumentar la pendiente longitudinal de fondo de la transicion, aumen-

ta la relacion de tirantes, o sea, se incrementa la diferencia entre el tirante maximo vy el
minimo, por lo que se necesita un mayor ndmero de rugosidades para lograr la disipacion
de energia y asi obtener el mayor porciento de uniformidad al final de la transicion.

. Como el comportamiento de un fluido con régimen de circulaciéon supercritico es muy

inestable y extremadamente sensible a los cambios de frontera, debido a la cantidad de
variables que influyen sobre el mismo, convirtiendo el problema en multivariado, para
resolverlo se necesita acudir a los ajustes mdltiples, con el objetivo de determinar una
ecuacion general con coeficientes empiricos que dependan de las variables que intervie-
nen en el problema.
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6. El procedimiento usado consiste en ir valorando cada uno de los coeficientes obtenidos
por las regresiones realizadas a partir de las relaciones adimensionales determinadas, con
todas las variables involucradas en el problema, y determinar los coeficientes que luego se
colocaran en la férmula fundamental, para obtener los resultados esperados.

7.4.5. Calculo analitico del nimero éptimo de rugosidades

En el analisis del problema, las magnitudes que determinan el fenémeno fisico son las si-
guientes:

fio, vV, B, Y, b A g L,A  tan6 S, n, )=0 (7.44)

donde:
p = densidad del agua.

t

V, = velocidad de la seccion al pie del cimacio.

B = ancho inicial de la transicion.

Y, = tirante en la seccion inicial al pie del cimacio.

b = ancho final de la transicién.

A = altura de la rugosidad de la transicion.

g = aceleracion de la gravedad.

L, = longitud de la transicion.

S, = pendiente de fondo de la transicion.

tan0 = tangente del dngulo de estrechamiento de la pared.

n_. = numero 6ptimo de rugosidad.
opt

Con estas variables se conforma la siguiente matriz:

P v, 1] Y h A o L, Am, tanB N, 5,

Ml 1 [l [l [ (1 () L o ] [} [l [l

Después de resolver la matriz anterior, se obtiene la siguiente relacién funcional:

Y A y
f L.H—'Lf?,é.E,L—'.A—m.rdrl[],.'rm..ﬂ,, =0 (7.46)
BV BB B B ' )
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Esta se puede simplificar reagrupando convenientemente las relaciones, y resulta:

T J Y

Ye An b | _

DB TS an@; S, | =0 (7.47)
BY B ]

i

f
| 2
Finalmente se obtiene:

fr

[, v ' f

An "1 L )
———={|—;—;tanB;§, (7.48)
Y5, \F, B )
nopth

VB a partir de las

Por lo que la tarea se reduce a determinar la relacién adimensional
relaciones que aparecen en el término derecho.

Como se puede apreciar, la solucién del problema se torna complicada debido a que inter-
vienen diferentes variables (problema multivariado), por lo que sera necesario obtener, como
ya se explico, un conjunto de relaciones adimensionales; y determinar a través de regresiones,
los diferentes vinculos que pueden existir entre ellos, auxilidndonos de las técnicas de ajustes;
y sin perder de vista que se debe garantizar, con las ecuaciones que se obtengan, la representa-
cién del fenédmeno fisico.

A partir del analisis de las relaciones obtenidas en la relacién funcional (7.48), se evalda lo

siguiente:

An by

oy
=f(F (7.49)
Y8, (F1)
A partir de gran cantidad de ensayos en el laboratorio y su ulterior procesamiento estadisti-
co, incluyendo el ajuste matematico de curvas, se llega a:

i1

An_, B l'-'i'_. F,— R |

A
plF R
R:

¥, b

(7.50)

L,

Ky

donde:

A: altura de la rugosidad.
n,.: nimero de rugosidades.
b.: ancho final de la transicion.
B.: ancho inicial de la transicion.
F_: ndmero de Froude en la entrada.
R,y R °P': coeficientes empiricos, R ¥y R "' =f (S, tan6, L,).
De la ecuacion 7.50 se puede deducir la influencia de los términos sobre el nimero de
rugosidades 6ptimo:
1. A mayor valor de la relacién adimensional B/b, mayor sera el nimero de rugosidades a

colocar. Esta relacion representa la variacion de las dimensiones de entrada y salida de la
transicion, cuya influencia estd avalada en las investigaciones realizadas.
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2. Ndmero de froude, el cual es inversamente proporcional a la cantidad de rugosidades que
es necesario colocar, para obtener la mayor uniformidad del flujo al final de la transicion.

3. Altura de la rugosidad, que es inversamente proporcional: mientras mayor sea su altura,
menor serd la cantidad de rugosidades que se necesita colocar.

Luego cada uno de estos coeficientes (R 'y R, "), se evalGan para las pendientes de fondo
de la transicién S, llegdndose a:

R sl — R I.|I — R”"I {5"} R”"I ' (751)

R =R+ R (5,)+RE S, (7.52)

Posteriormente se evalldan estos coeficientes (R R.:R :R Rbb y Rbc) para tan@ (tangente

ab’ ac’ ba’

del angulo de estrechamiento de las paredes), obtenlendose

R, =R, +R,,(tan8) +R, Jan® In(tand )+ us/ (7.53)
R, =R, +R, . (tanB) + R, ~tanB 1n{te|nlﬂ'}+ﬁ-"=%]nﬁ (7.54)
R, =R, +R,,(tand) +R, tan® n(tand)+"xs/ o (7.55)
Ry, =R, +R.,(tanB) +R,, Jtan® 1n{tant iz RL;%HH (7.56)
R, =R, +R,,(tanf) +R,,.Jand In(tand }*R"”"%anu (7.57)
R, =R, +R, ., (tanB) + R, JtanB In{I&nEl]+R'" Y2 (7.58)

Finalmente, se evaltan estos coeficientes para el parametro adimensional (L/B), obteniéndose
las siguientes ecuaciones:

- 1

. RS £ P
ROV =-4487.9246-285.7291| — | +404.5906( — | +2269.8993 In| — | (7.59)
LB B LB

- LY F [
R = 35488.572 4 4:]4{].(1??&[ E] 3931.1467| 5 19765989 m[
I I =

"y

(7.60)

A

k]

i1y 3t {
R =-5591.6299-354.8617| “] -.Stm.'_ﬁﬂ'z--[I | +2831.5688 In| I | (7.61)
B B/ N,
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¥ |
Rﬂr =3?.?l43+1-?391[£] —3-15493[£J -168.4915 ln[iJ
B B B

I |
R =IBDIDBBI.D—EIEEIHHE-D[%J +12?3332?.ﬂ[%] +18626821.0 tn[é]

2 E}
RO =-148255890 + 253?43230{%] —lﬂcl?l-#ﬁﬁﬂ[é] —-154191960 lr‘r[%]

2 3
R =224?11?ﬂ—3ﬁ3?135&[%) +15'i15mm[%) +23242307 m[é]

3
RO = —I4965?.34+262552[ —1{'}641*3 Eﬁ[ﬂ] -154506.4 ln(IE]

'-‘.i:ll"-

] _24367. aaq(;] 33579272 ln[é]

RO =-12322.882+54120. HQ[IE

]
R:»;r:105?55-9-459336.51( +zuz5?4a( ] + 279559 m(%]

l'.'l.'.'-l"-

i
R =-15379.618+ 67530, F'E:“J(;?J —30409.629(%] -41884.212 m(é]

2 5
R :IDD.B&FE—M?HEH[%J +291-B?DE[§J +277.8582 m(é]

47007.373

(‘s)

379804.83

(*5)

58657.568

)

4 ]
R =I4253?.53+213216.?6[£] ln[i}—ﬂﬂﬁﬁ.%z[EJ _
B B B
T [ I [
RMT = -1157030.9-1727072.9 5 1n 5 +718001.85 N

4 E]
RO =:mz312a+2am35.22&] ln[%]—llﬂﬁ]lﬂ.ﬁ(%]

(7.62)

(7.63)

(7.64)

(7.65)

(7.66)

(7.67)

(7.68)

(7.69)

(7.70)

(7.71)

(7.72)

(7.73)
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Py |r. \"-: ! ! I'-. \‘II :
R _ _1193.4447 -1781.7349 £ | 1n £|-?4u.5535'£ ,393.089 (7.74)
lkﬂ-" '\-.H" lkE.-l (L )
B
G e e 1 (LY angnal LT 1 aann. (L
Ri =3493545.5+13906781 —J —?Hh.i_u:.ﬁl—] ~183292.49 1In| = (7.75)
\ B N:¥ LB )
- i J. \l.: i J. 'H.Il lr b
R, =—29906754-111902180| — | +63557143 — | + 1036858015 'I.'?[— J (7.76)
N:3, LB ) B,
. i1 r".' [
Rim =4359264.7 +17354976) — | 93124&&.&[— | =232196.2 m[— | (7.77)
L&) B B)
SLY N R i
R = -28645.303 ]]{]4r]]'q‘!Ls] |f-..1.?.1.[':.{J4IZ-|'l.EJI £1713.7032 '”'l_.e,.l (7.78)
_ ALY (LY [1‘*' 215639.13
K ==068959,1 Q72717.3| Irr| 407857.61 .
(| 895 § fas .l_ﬂ__.l ”l_E_III 178 E-l 4 B (7.79)
Iy w4 Iy % I w3 = C
R.Y =5407383.1+ 7854716 £| 1n[ £ |-3294191.3] £|  1729519.1 (7.80)
) B B LB ) L0
R ——HZH?‘L}HJ5—11111'—.13.][:—I| ln'ri]w-.'i[JH‘ﬂ‘ﬂE.L}iilf—J , 269090.54 (7.81)
B LB B, LB
- RS i il m'll I:.r
R =59ﬂ.5313+5131.45?3|5] in| L)-3400.3178[ L] +1893.7066 (7.82)
B L5 N7, LB

Las ecuaciones 7.59 a 7.82 tienen un grado de complejidad superior a las anteriores; y ello
se debe a que se trata de garantizar el mayor porciento de correlacion y menor error al aplicar-
las, ya que la metodologia de disefio propuesta se aplica en sentido contrario a la secuencia
utilizada para la determinacién de estas ecuaciones. Por tanto, un error significativo en estas
primeras ecuaciones influiria sensiblemente en los resultados finales.

7.4.6. Determinacion de la expresion que limita el nimero de rugosidades
Durante el desarrollo de la investigacion, para algunos angulos de estrechamiento de las

paredes altos y pendientes de fondo pequefas, se obtuvo que para cierto nimero de umbrales
de rugosidad colocados, se formé un salto hidrdulico dentro de la transicién, cuestion indesea-
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ble que se necesita prevenir, por lo que fue necesario el estudio de este problema y la determi-
nacion de la cantidad de rugosidades colocadas que pudiera provocar esto.

Si se analiza el comportamiento de los tirantes ponderados medidos en la seccién final de la
transicion, en relacién con el nimero de rugosidades, se obtiene la curva de la figura 7.15.

Graficos de # de rug. vs Ypondy # de rug. vs Fr3
ﬁ 14
12
O
Es -
€ 3 8 \L_

S s = o
38 -
= 4
.E 2 —t+—1—+—¢—+—T1+

0
0 2 4 6 8 10 12 14
—s—n=f(Ypond) —=—n=1f(Fr3) # de rugosidades.

Figura 7.15
Nimero de rugosidades versus Y ponderada y niimero de Froude.

En esta figura aparecen representadas las diferentes mediciones realizadas en la seccion final
de la transicion para la variante de Q = 41,08 I/s; S,= 0,01, 6=4,1° L ,=76,0 cmy A= 0,5 cm.
Se puede apreciar cémo al aumentar la cantidad de rugosidades en el fondo, aumentan los
tirantes ponderados, trayendo consigo una disminucion del nimero de Froude. Por lo cual,si
se contintia colocando mayor cantidad de umbrales, puede llegar a formarse un régimen
subcritico con la ocurrencia de crestas y saltos hidraulicos, cuestion que resulta necesario
evitar.

Determinar el nimero de rugosidades critico a partir del cual pueda ocurrir el salto hidrau-
lico, constituye una herramienta de gran valor en el disefo, debido a que advierte al proyectista
sobre este indeseable fendmeno.

La ocurrencia del salto hidraulico puede provocar: que el nivel de agua rebase por los muros
laterales, la aparicion de cargas diferenciales no consideradas en el disefio estructural de la
transicion, asi como el ahogo del cimacio, que trae como consecuencia el aumento del nivel de
aguas maximas en el embalse al disminuir el coeficiente de gasto, cuestion de gran peligro que
puede producir el rebase de la cortina. Es esta una de las causas catastréficas para la destruc-
cion de las presas de materiales locales.

La cantidad de rugosidades artificiales capaces de producir un salto hidraulico en la transi-
cion, se llamard ndmero de rugosidad critico.

Para obtener la ecuacién matematica que gobierna este fenémeno, se lleva a cabo el mismo
procedimiento explicado anteriormente, a través del cual se determiné el nimero de rugosidad
critico. En el epigrafe 7.4.8 se presenta el procedimiento para obtener su valor.

141



7.4.7. Determinacion de la ecuacion para el calculo de la altura maxima
de rugosidad que produce el salto en esquis

Para determinadas variantes (Fr,, 6, S, y A) ocurre al inicio del tramo rugoso un despegue de
la ldamina de flujo, origindndose un salto en el cual el chorro describe una trayectoria parabdlica
(foto 3). En sus investigaciones en canales prismaticos, Aivazian recomienda la relacién h/A >3
para que no ocurra este fenémeno.

Foto 3
Formacion del salto en esquis

En el caso de transiciones supercriticas, durante las investigaciones llevadas a cabo se llegd
a la conclusion de que existen otras variables que influyen en menor o mayor grado sobre este
fenémeno. Por ello, se procedié a su andlisis y se obtuvieron las ecuaciones matematicas que
gobiernan el fenémeno, con el mismo procedimiento utilizado para la determinacién del nd-
mero 6ptimo de rugosidades. Estas férmulas se muestran en el epigrafe 7.4.8.

También fue necesario utilizar, en todos los casos, la misma metodologia de procesamiento
de los resultados, Ilegdndose a las ecuaciones que gobiernan los tirantes de agua en el sentido
longitudinal de la transicion.

Las férmulas mediante la cual se construye la superficie del agua en sentido longitudinal,
para los dos tramos en que se divide la transicién (tramo rugoso ocupado por las rugosidades; y
tramo liso sin rugosidades, que es el que le precede) se explican en el epigrafe 7.4.8.

7.4.8. Metodologia de diseno de las transiciones con régimen supercritico

Restricciones generales de la metodologia.
La presente metodologia tiene ciertas restricciones que conviene considerar para obtener
resultados confiables:
Restricciones hidrdulicas. El nimero de Froude debe encontrarse dentro del rango investi-
gado (6 + 40).
Restricciones geométricas. Pendiente de fondo S, = (0+ 0,08).
Angulo de estrechamiento de las paredes 6 = (4,1° + 8,29).

Relacién de longitud y ancho de entrada de la transicion:
(L,/B) =(0,691= 2,027).
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La rugosidad debe ser de seccion transversal cuadrada.
El espaciamiento entre rugosidades (de eje a eje) debe ser de 9 veces la altura.

La metodologia se presenta a continuacion estructurada en bloques de trabajo:

Bloque No. 1. Datos.

En este bloque se ubican los datos disponibles para comenzar el disefo:
e Altura del paramento aguas abajo (P,).
e Longitud vertedora del cimacio (B, ,,,).
e Gasto de disefo o rango de gastos (Q
e Tirante al inicio de la transicion (Y)).
e Pendiente de fondo segln las condiciones del lugar (S,).
* Longitud de la transicion (L).
o Angulo de estrechamiento de las paredes (0).

DIS) :

Blogue No. 2. Calculo del nimero optimo de rugosidades (n,).

An, _ B,
¥ e}

Fr,— R\

L,

donde:

A = altura de la rugosidad supuesta.

n = ndmero de rugosidad 6ptima.

b, = ancho final de la transicion.

B, = ancho inicial de la transicion

F., = ndmero de Froude en la entrada.

R,°P'y R 7' = coeficientes empiricos f (50/ tan6, L).

Se determina el ancho inicial de la transicion (B):

B =B

VERT.
Se calcula el nimero de Froude (fr,).
I:.'i-:l.'llﬁ

Fr=—32
gB:Y,

donde:
Qs = gasto de disefo.
g = aceleracion de la gravedad.
Y, = tirante contraido al pie del cimacio.

Se calcula el tirante contraido al pie del cimacio segun:

. . 5 | : [] b
¥, == 1-2cas) 60 +_—|
3 L b
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donde:
E,, = Energia especifica.
Ey=P +H,
P* = Altura del paramento aguas abajo.
H, = Carga de agua sobre el cimacio.

(0.83q1Y Qu
8" =arccos I—L{]'H'im J E. =—2
097 ) ~

Luego se comprueba que el nimero de Froude calculado se encuentre en el rango investigativo
especificado (6 + 40).

Calculo del ancho final de la transicion:
bT =B, —-2Ltan6

donde:

L, = longitud asumida de la transicion.

0 = angulo de estrechamiento de las paredes.
se asume 6 = (4,1° + 8,29).

Determinacion de los coeficientes R,y R °P'.

Este es el paso mds complejo y laborioso debido a que es necesario resolver varias ecuaciones.

Conociendo la longitud y el ancho inicial de la transicién, se pueden determinar los siguien-
tes coeficientes.

o Y

\ll g
R = —4487,9246 255,?291[; |4n4,59m-.[;| 411&?},5991’.1::[;

e e

- I.- i r \l' S
H;;-__-_'_154HH,EFE|4n4ﬂ,nffr:|%] '_HL!I,HE?L%| 19765,9891n|

i
e

)

ol

5 d 5

R = -5591,6299 - 354,6617( = | +504,3586( = | +2831,568810] = |
; % b/ '\.H.-'I '\.H.-'I
PT ri 'l-ll E | xll r L xl

Ry =37,7143+1,7891 — | -3,15498| = | —18,49151n| —

\B)J \ B \ B

k!

)

- &
|
|

R =18010861,0-31551883,0 |

Y2 .-'1 4
| +12783327,0| — | +18626821,01n
RH-' kH.l

=N
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Determinacion de los coeficientes en funcion de la tan@ .

Los valores de los coeficientes determinados en las 24 ecuaciones anteriores se sustituyen en
las 6 ecuaciones que aparecen a continuacién, conociendo ademas, por datos, el angulo de
estrechamiento de las paredes de la transicion. Y se determinan los siguientes coeficientes.

Rd.i

{tar‘rEF} + R, ~tan® In(tan® )+ '%nﬂ
E.‘-l. = R.-lﬂ T R.ll:-." [tanE }I L II!:"'I-I"i “{IEHE In {MI”H ]+Rm%nﬂ

R, =R_+R,_,(tan }!' +R,_wtand In(tant )+ R‘"%”H

. R
Ry, =Ry, # R, (tanB ) + R, ~tan® In(tand )+ m%aﬂ'ﬂ
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R, =R, +R,. (tanB) + R, .Jtan® In(tand )+ R J'%nf}

R, =R, +R,.(tan® ) +R, ,tand In(tand )+ R jffmu

Con estas ecuaciones se determinan estos 6 coeficientes.

Determinacion de los coeficientes en funcion de S 0

Los valores de los coeficientes determinados en las 6 ecuaciones anteriores se sustituyen en
las 2 ecuaciones que aparecen a continuacion, ademas de la pendiente de fondo de la transi-
cién dada por datos, y finalmente se determinan los coeficientes R %'y R ', que son los que se
sustituyen en la ecuaciéon fundamental.

R:.'-'II — RI'III +R.|I.I|.l' {5“ }' +RI:I..|.|' .."I'rl':;.l
R =R +RE(5,) + R 5,

Determinacion del nimero de rugosidad optimo:

Para ello, se asume una altura de rugosidad Ay se sustituyen todos los términos en la ecua-
cién general:

_YB[£,-R™
ey j |I_;|I | RI::_I.I' )

Luego es necesario comprobar si la altura de la rugosidad asumida puede provocar el salto
en esquis al inicio de la transicién, por lo que se pasa al bloque No. 3.

Blogue No. 3. Calculo de la ecuacion general para la determinacion de la altura de la rugosi-
dad que provoca el salto en esquis.

¥ g —Rb"V'
Ay =22 1
Ra" g
donde:
A . = Altura méxima de la rugosidad que provoca el salto en esquis.

g = Aceleracién de la gravedad.

Y, = Tirante al inicio de la transicion.

V, = Velocidad al inicio de la transicion.

RaMy RbM = Coeficientes adimensionales empiricos.
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Determinacion de los coeficientes Ra" y Rb™.

148

— Determinacion de los coeficientes en funciéon de S,

Raa“ = 2.97504 + 321 uzﬁaﬁxﬁ-|3ﬂlﬁﬁqqxj+3??&ﬂﬂzﬁai
Rab" = -0.28847 -111 4.G2345,f-' + 4898.60425, — 165876675,
Rba" = 0007088 :Lgﬂ?]%ﬁ} +14,490955, = 59.070595,

Rbb™ = 0.03548+18.453175,7 — BO. 762865 + 392540075

— Determinacion de los coeficientes en funcion de tan@ .

Los valores de los coeficientes determinados en las 4 ecuaciones anteriores se sustituyen
en las 2 ecuaciones que aparecen a continuacion:

Ra" = Raa"™ + Rab™ Jtanb

REM = Rha" + RbEM Jtan®

donde:
tan0® = tangente del dngulo de estrechamiento de las paredes de la transicién.

Se sustituyen todos los términos en la ecuacién general, incluyendo los coeficientes
determinados.

Vg — REMV?

5‘.‘-”. B LT}
' Ra" g

donde:

Luego, conel A_,. yel A _se establece la comparacion.
max

OPT

e SiA,,; 2 A__ esnecesario disminuir la altura de la rugosidad por debajo de la A
y recalcular el nimero 6ptimo de rugosidad, pues con la altura supuesta se produce el
salto en esquis.

* SiA ;<A _ semantiene laaltura de la rugosidad asumida (no se produce el salto en
esquis), por lo que no hace falta recalcular el nimero éptimo de rugosidades.

Luego se procede a calcular el nimero critico de rugosidades que puede provocar el salto
hidraulico o crestas al final de la transicion.



Bloque No. 4. Célculo del nimero critico de rugosidades que puede provocar un salto hi-
draulico al final de la transicion.

Se parte de la ecuacién general, para la determinacién de la cantidad critica de rugosidades:

RSy Ry, =f(5,.tanB L)

donde:

A = altura de la rugosidad.

N_,, = ndmero critico de rugosidades.

F . = ndmero de Froude en la entrada.

R° v R, = coeficientes adimensionales empiricos.

Y, = tirante al inicio de la transicion.

Determinacion de los coeficientes g* y R" .
a ¥V My 3

— Se determinan los coeficientes en funcion de t—
.

R., =—492722,88-107

]1n| ]+EEE’I‘38,2E:|r% 333|395?|
L

. 'H.I-"‘! ;g
R, =3956357,9+ 8639095, E( ] E] 66342ﬂ3r£ | +2F_:|?5'IDE,2[— |
HJ 8 B
R, =-614833,6-1 342{351,3[ E] £]+1D]D‘3‘53[ E] _ 4] ET’IZI'I,*JrBr£
' B, H, B LB

f “‘,11 f !
|-6922,7661 L] " 2791,3781] E]
N3, B

rl

R, =4128,59+901 6;3531(

]'In

=l
F .y
=l

RS, = 3346896,3+ 74182996 £ |1n[ £ |-5616954,4( L |+ 22588581 £ |
\BJ) \BJ \B) B
L i Ly

RS, =—27375654 - 60668652  |In| +4;945343| ~ 18479015
g ) 4 .8
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i 7B1246,311n(L
RS =-2577997,4 - 6369859, 3( ] (’ 1+242133ﬁr4(£1 B ( H)
’ o 8/ (Lh‘-j

121}543,911n(15)
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: f
R, =394562,83+971 B19,EBL£J m[fl-
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—365‘366,06[&) -
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R, =-13539451-337121, BE{;J In %]+12?"32? 36[1]
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X 3
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RS, =—16880,29 — 420293, 9E|H [ +1594Eﬁ,41[%]_

LY. (LY L
RE =1115,9235+2??H,52EJ(—' ln[—' —1053,?919[—'] +
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— Determinacion de los coeficientes en funcion de tan® .

Los valores de los coeficientes determinados en las 24 ecuaciones anteriores se sustitu-
yen en las 6 ecuaciones que se muestran a continuacion:

Ra: = R_..ﬂ T R.I.:: {t-ﬂ e ‘f + R..aim1" {tanﬂ }+ {j I-IH
(]

Ry =R + Rz [IEHE }I T

fani

R =R +RJrE.[t.3nE}'+Rﬂ!_».l'£anﬂ1n(tanﬂ}+ﬁ
T

cia
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= RL_- LA Rl..l_l Ilhi‘.".'ﬂ :IE + RI._-;_'\'II'!‘I:TI'_I'E} 1|'_|' {[;]l'_lu }_ E.'u "

R,
N lant
. - Ris

R, =R, +R,. (tanB ) + R, ~tan® In(tand )+ —=

fang

R, =R, +R, . (tan8) + R, ,tan® In(tanf )+ Rics
' ’ tant

— Determinacion de los coeficientes en funcion de S )

Los valores de los coeficientes determinados en las 6 ecuaciones anteriores se sustituyen
en las 2 ecuaciones siguientes:

RE =R, +R,.5 +R_S,

RE =R, +RyS, +R. /5,

Se sustituyen los términos y los coeficientes calculados en la ecuacién general.
4 '\\"‘
V| { F|| -R; !'

M-, =— a
LR
: Al R;

Luego se establece la comparacién entren_ 'y n_:
opt crit

a) Sin, >n_ es necesario disminuir el dngulo de estrechamiento de las paredes o
aumentar la pendiente de fondo; por lo cual, se recalculann_ y n

b) Si-n, <n, se mantiene como definitivo el nimero 6ptimo y la altura de rugosidad
supuesta.

crit *

Bloque No. 5. Célculo de la longitud rugosa y disefo.

L,=A(26,5+9n

OPT)

Luego se compara la longitud rugosa determinada con la longitud total de la transicién.
Si L, > L, es necesario cambiar los datos:

a) Se amplia la longitud de la transicion.

b) Se disminuye el angulo de estrechamiento de las paredes.

c) Se disminuye la pendiente de fondo.

Luego se recalcula el niimero 6ptimo de rugosidades.
Si L, < L, se mantiene el disefio y se calculan los demads pardmetros.
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Célculo de la distancia donde se colocara la primera fila de rugosidades (esta distancia es
medida desde el inicio de la transicion hasta el eje de la seccion transversal de la primera

rugosidad).
[, =33,5A

Célculo del espaciamiento entre rugosidades (de eje a eje).

A=9A
donde:
A = espaciamiento de eje a eje entre rugosidades.

Bloque No.6. Determinacion del perfil longitudinal de los tirantes por los muros, para los
tramos rugoso y liso.
Se parte del planteamiento de la ecuacion general que gobierna el fendmeno fisico.

donde:
R, R v R' = coeficientes empiricos dependientes de A, F, S, tan®.
L, = longitud desde el inicio de la transicion hasta la seccion de calculo.
L, = longitud total del tramo rugoso.
Y, = tirante al inicio de la transicion.

YR= tirante que se desea calcular en la seccion de célculo.

Determinacion de los coeficientes g*, g v R"
— Determinacion de los coeficientes en funcion de S,

Rbal = 2,1586 —0,71475, +139,525557 —3163,88875) —5,7614,/5,
Rbal =—42,5304 + 45730295, —15143,6365; +144937, 2957 +55,9030,/5,

Rba} =1479,2498 -37573,5635, + 10637525 - 8B84987,75, +674,1 EDEE.'r

Rbh{ =-5,3543-711,01408, + 8044,50715] —30438,3155 +1ﬂ5,ﬂ?43,,‘."5_"

5,

RbbE = 98,4198+ 10865,7735, - 117278,235] + 432426,155] - 1654, 2604, (5,
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RbbS =—-3225,5091-339151,555, +3733732,157 — 152241595 +50534,266,5,
Rbcf =3,2747 +580,35985, — 6926,014457 + 28646,9955 —80,0464,5,

Rbc! = 59,9411-8977,33475, +103808,6857 — 426769,255] +1269,2145,[5,
Rbe® =1945,8625 + 226711,045, —172473905,2 + 407785475 —35404,535,5,
Rea® =1,9532-394,21555, + 51076,6655,° —139516,145 + 51,6020,

Rea' = 50,2721+ 4885,53125, — 647829,435.71762800,95 —618,6132,/5,

Rea® =—1072,0604 - 142016,795, + 198367445, — 541418735 +16115,885,5,
Rebf =1,3284 — 86,29435, +32701,257 — 229502,935, + 409552, 435

Reb® = —45,4169 + 246,09855, — 355302,2057 + 2661373, 55,7 — 4926591, 35,
Rebl =937,8027 +128479,275, - 226850065, + 611395415 - 4811,3996,5,
Rec® = —0,3499 - 53,80225, —11727,69757 + 90248, 8965, ¢ —161996,95

Rec® =19,253 +1182,2795, +113893,157 —1004488,45,2 +1921684, 75

Reel =-336,229-68425,4735, + 1083485, +111 34&)25.:‘ — 297491275,

— Determinacion de los coeficientes en funcion de tan@ .

R =R, +R  tan@ + R} (tan® ]1

R

¥

= Riyy + Ry tan® + Ry, (tan® }1
RE —RE 4R tan® +R" (an@ )
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Efl = Rf.l + R.Ilfll I"inE T Rfl 1 I::L"”?H ]I

Rf.l = R"

i

R tan® + RY (tan0 )

RY =R £R"  tan® +R", (tanB )’

W

— Determinacion de los coeficientes en funcion del nimero adimensional determinado.

* = cons tan te =1

(g(Y,-A)B")

1
. Y —A)YB
Ry =Y+ RY, | s ANE ]
k 0 4

ALY

+RE [

Rf=ﬂf.+ﬂﬁlfw]+ﬂx[wr

A ﬂﬂ." T ﬂui )

— Determinacion de la seccion final para el cédlculo del perfil del flujo en el tramo rugoso.

Los valores de los coeficientes R“ R i R:"' se sustituyen en la formula general. Pero se
desconoce si la longitud rugosa determinada es igual a la investigada, por lo cual sera
necesario obtener, a través de la ecuacion que aparece a continuacién, el coeficiente que
permita corregir esto.

Se calculan los coeficientes en funcion de S, con las siguientes ecuaciones:

Raa=—0,36957 + 548, 406465, — 7660, 42275,7 + 37368,45457 — 60741,7295, 2
Rab=10,86518-7645,45345, 4 HJEKEJJJ‘:!E:':" 528431,745; + 864724, ?}35:"
Rac = 90,2683 +163714,165, — 2104067,55, 7 +9336029,35 — 146274925 *
Rba =0,19608—59,102745, +1020,48755,? - 6272,34395}12398, 4235,
Rbb = —1,27424+859,0045, — 13268, 8835, + 7B584,4755 — 157584, 45,

Rbc =10,34743 +10574, 4985, — 336447, Dd.‘i,:-' +22835315; —E?E-ESDEJ}_‘Q:-'
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El valor de estos coeficientes, determinados por estas férmulas, se sustituye en las que a
continuacion se representan, y se introduce el dngulo de estrechamiento de las paredes
de la transicion.

Ra" = Raa + Rab(tan® )+ Rac (tanf }

Rb" = Rba + Rhb(tan0 )+ Rhc (tan@ )

El valor de estos coeficientes se sustituye en la formula siguiente:

=

=Ra" +Rb, tanB

e

Al sustituir los valores de los coeficientes en la ecuacién, se obtiene un nimero en el
término derecho segun la relacion que aparece a continuacion:

. f']"! o

= |II|I"||I

Luego se calcula la siguiente relacion:

LY E 'Ir_ll;l
donde:
(Lo) s, = longitud rugosa obtenida.
(b,) o5 = ancho final de la seccion rugosa obtenida.

Luego se calcula (L),

(LR)OBT =A26,5 + 9n

OPT)
Célculo del ancho final de la seccion rugosa obtenida.

b, =B,—Ltan6
Se calcula K, :

‘1,

L b, o

K1 7
o).




El valor de K, permitird limitar el uso de la ecuacion general hasta esta distancia.

Luego se sustituye este coeficiente K, en la ecuacion y se determina el tirante final de la
curva. Esto quiere decir que la curva comienza en K, = 0 y termina en el valor que tenga este
coeficiente.

E
[;

}F —Ra" +Rb" +(K, ) +Re* (K,)

Calculo del perfil longitudinal de los tirantes en el tramo liso.
Se parte del planteamiento de la ecuacidon general que gobierna el fenémeno fisico.

w3

£ R ¢
L —Ra' +RB'[ = |+ Re| 1—-] +R-::f"l L—'J
. L L

P
"
donde:

Ra', Rb', Rc'y Rd" = coeficientes empiricos: f(Fr,, S, L.y tan0).
L, = longitud desde el inicio de la transicion hasta la seccion de célculo.
L, = longitud total del tramo liso.

Y. = tirante que se desea calcular en la seccion de calculo.
Y,®= tirante obtenido al final del tramo rugoso.

— Se determinan los coeficientes Ra‘, Rb', Rcty Rd".

— Determinacion de los coeficientes en funcion de S,,.

Rbal = 5,1788 + 2493,75785, — 44590,1035] + 299290,365, — 258,1846,5,

Rba! = —65,9701-24215,535, + 3131910,85, :8700237,05 + 2807,6233.[5,
Rbh =-1,013-579,9435, +10214,8525] - 68078,0945, + 59,&34:}@

Rbbi =14,832+9056,8735, —153655,185; +996932,295] —946,089,/5,
Rbb = 410,974 — 239294, 685,3872449,15] — 242010895] + 25513,580,/5,
Real = 21,163 -14116,4295, + 253986,1257 —1700242,55] +1389,634,/5,
Rcal = 258,597 +198,9575, - 3562459,45] + 236343545 —19247,237.[5,

Real = -5805,530-5110972,75, +90274594,057 —5,907847¢ 105} + 489982,11,f5,
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Rchl = 5,342+ 2581,0065, - 45592,01257 + 306910,045, - 270,951,/5,

Rch! = —80,705- 41302,708S, +705659,9157 - 4649343651 4396,627,/5,

Reh! = 2609,371+1405373,15, - 343069365; +B02565035,7 —143617,09,5,
Rdal =15,457 +11178,6825, —200967,375 + 13434405} -1090,663,5,

Rdal = -188,636-157656,675, + 2819438,35) 186768085, +15121,355,5,
Ral = 4271,857 + 446005,75, - 7118898457 + 4,6466763 10" 5] - 385874,92,[5,
Rab' = 4,153-1832,5675, +32233,93757 - 216748,845 +193,841,5,

Rlb = 63,4771+ 29420,4915, — 499010,4357 + 3278751,35) - 3163,066,5,

Rdb! = 2107,496 —997654,815, + 2398288057 — 558629675, +103828,47,[5,

Determinacion de los coeficientes en funcion de tan@ .

Los valores de los coeficientes determinados en las 18 ecuaciones anteriores se sustituyen en
las 6 ecuaciones siguientes:
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Rba' = Rba + Rba' (tan® )+ Rba (tanB )’
Rbb' = Rhb! + Rbb (tan@ )+ Rbb! (tanB )
Rca' = Rea! + Real (tan0 )+ Real (tan@ )
Reb' = Reb! + Rebl (tanB )+ Rebt (tanB )
Rea' = Rdal + Rdal (tan@ )+ Rda! (tanf )’

Rab' = Rdb| + Rdb; (tan )+ Rdb; (tan® )’



Frl, |

B, )
Los valores de los coeficientes determinados en las 6 ecuaciones anteriores se sustituyen
en las 4 ecuaciones siguientes:

— Determinacion de los coeficientes en funcion de la relacion adimensional |
LY

Ra' =cte=1.0

. ( Fr.l )
RH = Rha' + Rhht| =222 |

| B,

s
Rct = Rea' + Hf'!‘.u"| r;;"t' ]

. CFeg
Rel' = Rela +H-'.J'|':-'| rTL, |
donde:
F|r_ = {2::Ill?|
: T gB,

L, = longitud del tramo liso de la transicion.
B, = ancho de la seccion final del tramo rugoso, e inicial del tramo liso.
Y, = tirante de circulacién al inicio del tramo liso.

Los valores de los coeficientes Ra‘, Rb*, Rcty Rd" se sustituyen en la ecuacion, y para cual-
quier punto se puede conocer el tirante de circulacién del flujo.

Bloque No. 7. Calculo de la altura de los muros.
La altura de los muros se calcula conociendo el tirante maximo, mas el borde libre.

A =KY +BL

X

donde:

K = coeficiente que representa la diferencia entre el célculo del tirante maximo (por la
metodologia) y el medido (1,30).

BL = borde libre.
A = altura de los muros.
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7.4.9. Ejemplo de aplicacion de la metodologia

Disenar hidraulicamente la transicién supercritica, cuyos datos son:

¢ Gasto de diseno Q. = 555,00 m’/s
e Coeficiente de gasto del cimacio m = 0,49

* Angulo de estrechamiento de las paredes 0 =6,2°

e Pendiente de fondo S,=0

e Altura del paramento aguas abajo (cimacio) P,=4,50m

e Longitud vertedora B, =6600m

e Longitud de la transicién segln requerimientos L, =46m

e Altura inicialmente supuesta de la rugosidad A=0,12m

Mediante el programa Excel propuesto por Rosete utilizando la metodologia antes presentada,
los resultados son:

e Tirante contraido al pie del cimacio Y, =0,79
e Longitud total de la transicion L,=46m.
¢ Ancho inicial de la transicién B =66,00 m.
¢ Ancho final de la transicion b =56,00 m.
e Pendiente de fondo S,=0.
* Angulo de estrechamiento de las paredes 0=106,2°
e Altura maxima de la rugosidad que se puede utilizar A =026m.
e Altura de la rugosidad disefada A=0,12m.
e Ndmero critico de rugosidades para que se forme

el S.H n_ =38
e Ndmero 6ptimo de rugosidades n,, =22
e Espaciamiento entre rugosidades A=1,08m.
e Distancia desde inicio de la transicion hasta la pri-

mera fila de rugosidades Ly=4,26m.
e Longitud rugosa de la transicion L;=26,97m.
e Tirante maximo de circulacién de agua en el perfil

de la transicion Yoa = 1,59m.
e Altura de los muros A, =2,48m.

Tabla 7.5. Perfil del flujo en la transicion
Dist.(m) |0 5390108 13,5 [16.2 (21,6 |243 |27.0 (30,8 (346 (365 |384 [422 460

Tir(m) [0.791,12]1.26|131 [1.36 [1.45 [149 [1,52 [1.48 [1.42 [1.39 [1,35 [1.28 [1.23
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CAPITULO 8

Rapida o conducto de descarga

8.1. Definicion de rdpida o conducto de descarga

Como se adelant6 en capitulos precedentes, la rdpida es aquel elemento del aliviadero en-
cargado de salvar la diferencia de nivel que pueda existir entre la seccion vertedora y el cauce
del rio o canal de salida. Dado que la diferencia de cota entre los extremos de la rapida resulta
por lo general alta, su pendiente longitudinal es alta; y consecuentemente, también lo es la
velocidad media del flujo, por lo que en la mayoria de los casos la rapida es un canal de
hormigén donde predomina la seccién transversal rectangular.

8.2. Criterios para el dimensionamiento de la rapida

El disefio hidraulico de una rapida implica, en lo fundamental, resolver los siguientes aspectos:
a) Trazado en planta.

b) Trazado del perfil longitudinal.
c) Obtencion de la seccidn transversal.
d) Calculo de la altura de los muros laterales.

8.2.1. Trazado en planta de la rapida

El trazado en planta de la rapida constituye uno de los aspectos que esta estrechamente
vinculado con la experiencia del proyectista. No obstante, se resaltan algunos aspectos a tener
en cuenta —siempre que sea posible— en el momento de la ejecucién de dicho trazado:

1. Aprovechar las vaguadas existentes en la zona.

2. Evitar los cambios de direccién en planta de la rapida, pues no se puede olvidar que el
régimen de circulacién que predomina en ella es el supercritico.

3. Reducir con su trazado, la distancia entre el embalse y la descarga en el rio, para de esa
forma lograr sustanciales ahorros de excavacién y hormigon.
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8.2.2. Trazado del perfil longitudinal de la rapida

Al igual que en el caso anterior, el trazado del perfil longitudinal de la rapida depende en
gran medida de la experiencia del proyectista, la geologia y la topografia de la zona donde sera
ubicado el aliviadero. No obstante, a continuacién se relacionan algunos aspectos que deben
ser considerados, en la medida de las posibilidades, a la hora de realizar el trazado de dicho
perfil:

1. Evitar la obtencién de pendientes muy fuertes (30 %), pues pueden dificultar los trabajos
de construccién de la rapida y producir, una vez en explotacion, altas velocidades en el
flujo; y con ello, la ocurrencia de la cavitacion.

2. Seguir la pendiente natural del terreno, con el objetivo de disminuir la excavacion. Para
ello se puede concebir en el trazado de la rdpida, hasta tres tramos de diferentes pendien-
tes (Fig. 8.1).

Figura 8.1
a) Perfil longitudinal de una rapida. b) Detalle de la trayectoria.

3. A la hora de definir la ubicacién del extremo final de la rapida, se deberd tener en cuenta
el tipo de disipador a emplear. Si es un pozo o estanque amortiguador, la cota final de la
rapida debera garantizar que la descarga del flujo se realice por debajo del nivel del agua
que se tenga aguas abajo, para propiciar la ocurrencia del salto hidraulico. Si por el con-
trario, el disipador a emplear resulta un trampolin, la cota final de la rdpida debera quedar
a no menos de 2 m o 3 m por encima del nivel del agua, aguas abajo, para garantizar la
descarga libre del flujo que circula a través de la rapida.

En el caso de emplearse un pozo o un estanque como disipador de energia, es practica
frecuente que un tramo final de la rdpida se haga curvo, como se muestra en la figura 8.1, con
el objetivo de dirigir el chorro de agua hacia el fondo del disipador, pues con ello se incrementa
la eficiencia en la disipacién de energia por impacto. A esta parte curva se le denomina trayec-
toria y su punto de inicio se ubica 0,3 H por encima del fondo del canal de salida. Su forma
viene dada por la ecuacion:

X =[Lfl.':--.-'.:rjﬁu{._l-}"-' (8.1)
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en la que v, es la velocidad del flujo al inicio de la trayectoria (en m/s) y a° es el angulo
que forma el fondo de la rapida con la horizontal, en el tramo donde se ubica la trayectoria.

8.2.3. Obtencion de la seccion transversal de la rapida

La seccion transversal de una rapida puede adoptar diferentes formas. Pero sin lugar a dudas,
las formas mdas empleadas son la trapecial y la rectangular, con amplio predominio de esta
dltima.

La definicion del ancho (b) de la rapida resulta ser eminentemente econémica y se obtiene
luego de conjugar el volumen de hormigén a utilizar, con el volumen de excavacién. En tal
sentido, resulta comdn en la practica la elaboracion de un grafico de costo vs b, en el cual se
han de trazar las curvas correspondientes al movimiento de tierra o excavacién y la del volu-
men de hormigon a utilizar, para, a partir de ellos y mediante la suma de ambas curvas, obtener
aquella cuyo punto minimo permite definir el ancho 6ptimo de la rapida.

En relaciéon con lo antes explicado, es importante tener presente que no necesariamente la
rapida mds barata conduce al aliviadero mas barato. Y muestra de ello pudieran ser los siguien-
tes ejemplos:

1. Un ancho impuesto por la rdpida puede generar un funcionamiento inadecuado de la
transicion o de la seccién de control, o de ambas inclusive, lo cual pudiera encarecer la
obra en su conjunto.

2. Un ancho pequefio de rapida provoca un gasto especifico grande en el disipador de ener-
gia, lo cual, en general, encarece significativamente este dltimo.

Basado en la experiencia, Grishin recomienda para la obtencién del ancho minimo de la
rapida, el uso de la siguiente expresion:

b, =(0,7-08)b (8.2)

Cs

Donde el término (b_) es el ancho del canal de salida.Y se determina de la manera siguiente:

(&

b, =— (8.3)

siendo:
Q: gasto de diseno que circula por el aliviadero.

q..: gasto especifico del canal de salida que se fija, en funcién del tipo de terreno que se
disponga en la zona donde serd ubicado.

Ambos provocan una erosion tolerable del terreno. Se seleccionan a partir de la tabla 8.1.

Tabla 8.1. Gasto especifico recomendado por Grishin

Tipo de suelo q.. (m*/s/m)
Arenoso 25
Arcillas ligeras 30
Arcillas pesadas 25 ~40
Suelos rocosos 50
Roca muy dura > 65
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8.2.4. Calculo de la altura de los muros laterales de la rapida

Desde el punto de vista hidraulico, la altura de los muros laterales se determina de la manera
siguiente:

AM =Y + BL (8.4)

donde:

BL: bordo libre. Generalmente en los conductos de descarga de aliviaderos se acepta un
valor entre 0,2 my 0,5 m.

Y: profundidad de circulacion en la rapida. Se obtiene inicialmente a partir de la cota de
la superficie libre del agua en la rdpida, calculado por la curva superficial. Pero puede
variar segun los siguientes criterios, que se aplican en el disefio de una rapida:

1. Velocidad méaxima permisible.
2. Aireacion del flujo.

Si los muros laterales de la rapida desempenaran la funcién de muros de contencioén, su
altura puede ser superior a la que se obtenga segun el criterio hidraulico.

A continuacion se presenta una breve descripcion de aquellos aspectos mds importantes a
tener en cuenta, durante la aplicacion de los criterios antes expuestos para el cédlculo de la
profundidad de circulacién en la rapida.

1. Velocidad maxima permisible.
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Producto de las fuertes pendientes que se presentan en la rapida, en ella se producen altas
velocidades que pueden acarrear consecuencias negativas, tales como la abrasién del
hormigon y la cavitacién, que ponen en peligro la integridad de la estructura.

Para eliminar tales fendmenos, resulta muy frecuente en la practica, el disefio de rapidas
con velocidad no superior a 15,0 m/s para hormigones convencionales y hasta 30 m/s para
hormigones de alta calidad.

Por otra parte, la aplicacién del conocimiento de nuevas leyes hidraulicas permite acudir
a nuevos métodos para prevenir la cavitacion y eliminarla, a pesar de la ocurrencia de
altas velocidades; por ejemplo: la colocacién de aireadores, el uso de aditivos especiales
que aumentan la resistencia del hormigén, y el pulido de la superficie de hormigon,
entre otros.

A pesar de la existencia de los métodos anteriores, en la practica suele usarse con mayor
frecuencia la rugosidad intensificada o artificial, con el propésito de retardar el flujo y de
esa manera lograr que la velocidad no exceda la permisible.

En relacion con este método, se puede precisar que uno de los estudios mas completo es
el realizado por O. Aivazian, aplicable al caso de rapidas con pendientes entre 5 %y 57 %.

Método de Aivazian para el calculo de la rugosidad intensificada artificial:

El método consiste en identificar en la rapida, aquella seccion a partir de la cual la veloci-
dad de circulacién del flujo se hace mayor que la velocidad permisible —para hormigones
de baja calidad— para a partir de esa seccién colocar rugosidad artificial, de manera tal
que con ella se logre un régimen de circulacién uniforme y la velocidad de circulacion
permisible (Fig. 8.2).



SECCION DONDE SE IDENTIFICO
QUE (Y » Vmax.)

Figura 8.2
Rugosidad intensificada en una rédpida.

Procedimiento a seguir:

1
2

. Calcular de la curva superficial natural de la rapida.
. Identificar la seccion a partir de la cual la velocidad se hace mayor que la permisible.

A partir de esta seccién colocar la rugosidad artificial, para lograr un régimen de
circulacién uniforme y una velocidad igual o menor que la maxima permisible.

. Calcular el tirante a partir de esta seccion (h).

O
'll"l II"::l: Y

h

(8.5)

donde:
Q: gasto de diseno que circula por el aliviadero.
b: ancho de la rapida.
V. velocidad maxima permisible.

ma

. Calcular el radio hidraulico (R).

R=2 (8.6)
donde:
A: drea mojada

P: perimetro mojado

Para seccién rectangular, que es la mas usada en rapidas:
~b.h
b+ 2h

(8.7)
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5. Calcular el coeficiente de Chezy requerido para lograr la velocidad necesaria.

donde:

WV

i: Pendiente de la rapida.

(8.8)

6. Calcular el coeficiente de pérdidas por friccion de Darcy (f).

I

donde:

C*

g: aceleracion de la gravedad.

(8.9)

7. Calcular la altura de la rugosidad (A), a partir de una de las ecuaciones (8.10):

f = ()04 + E.ELJ.I"I + k.l'ul ih_'l
RFP

f=M4+2i" + Ni 1m|| 35
R P

I||
"-uIIF- 4

(8.10a)

(8.10b)

En la parte derecha de las ecuaciones aparece la altura del umbral (A) para alcanzar la
rugosidad requerida.

donde:

P: Perimetro mojado

Fr= v numero de Froude

gn‘l

b: ancho de la rapida
h: tirante obtenido en el segundo paso
i: pendiente del fondo de la rapida.

M, N, k: coeficientes que caracterizan la rugosidad artificial. Se obtienen de la tabla 8.2.

(8.11)

Tabla 8.2. Coeficiente k en funcion del tipo de rugosidad artificial

0077

0,070

Tipo Esguema k M N

1 0.9 0,050 14
ﬁ

2 1.7 0,056 16
—_—

15

m

E E E 2.0

0,065
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Es recomendable para la obtencién de los valores de M, N o k, comenzar por la rugosi-
dad tipo 1 en orden creciente, hasta llegar, si es necesario, hasta la rugosidad tipo 5.

8. Comprobar que se cumpla que la relacion: h/A > 3, que garantiza un régimen gradual

suave, y no en cascada.

De no cumplirse la restriccion anterior, se debera volver al séptimo paso y seleccionar
otro valor de rugosidad, tal y como alli se explica, hasta lograr un tipo capaz de
satisfacer el requerimiento anterior. Cuando esto ocurra, se procederd con los restan-
tes pasos.

9. Calcular la separacién entre umbrales (I) y el ancho del umbral.

| = 8A (8.12)

El ancho del umbral se puede asumir que es igual a A; pero se debe chequear su valor,
una vez realizado el calculo estructural de la rugosidad.

10. Dibujar el esquema de colocacién de la rugosidad artificial en la rapida.

Limitacion del uso de rugosidad artificial en la rapida.

La limitacion fundamental estriba en que para grandes velocidades de circulacién
en la rdpida, puede ocurrir la cavitacion en las rugosidades, lo cual podrd verifi-
carse siguiendo los procedimientos que mds adelante se explican en este mismo
capitulo.

2. Aireacion del flujo.

En las conducciones libres con altas velocidades se produce un atrapamiento de aire de la
atmosfera por el flujo de agua, que provoca un incremento importante en el tirante de
circulacion, lo cual debe tenerse en cuenta al calcular la altura de los muros.

En

el proceso de aireacion del flujo influyen:

1. La intensidad de las pulsaciones de la velocidad del flujo.

En

. La fuerza de gravedad que actia sobre las burbujas captadas por el flujo y sobre las
gotas de agua en el aire.

. La fuerza de tension superficial que se opone a la destruccion de la superficie libre
del agua.

relacién con el momento en que tiene lugar el inicio de la aireacién del flujo, son

numerosos los autores que coinciden al plantear que se produce cuando la velocidad del
flujo V supera cierto valor de velocidad denominado critico V.. Esto es:

V>V, (8.13)

En la figura 8.3, en la pagina siguiente, se muestra la distribucion del aire atrapado dentro
del flujo, con las diferentes zonas de aireacién por su grado de concentracién.
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Figura 8.3
Distribucion del aire en el perfil vertical de la rapida.

Basados en la interpretacion fisica del atrapamiento de aire por el flujo, distintos autores
recomiendan expresiones para la obtencion de la velocidad critica (V). A continuacion se

presentan algunas de las expresiones propuestas:
1. Isachenko:

AY

V, =6,7,/2R| 1—'E (8.14)
%

A

donde:
R: Radio hidraulico del flujo no aireado.
g: aceleracion de la gravedad.
A: Rugosidad absoluta del hormigén (A = Tmm ~ 4 mm).

2. Douma:
—

3. Skrebkov:

V_=0,089C cos a° (8.16)

donde:

1
C= ;R' " coeficiente de Chezy

n: coeficiente de rugosidad de Manning.
o: angulo de inclinacién de la rdpida respecto a la horizontal.

4. Voinich:

| ' L ;
V, =633 |[gRcosa 1+U’{],” | 1+H;?J.—-'|.J (8.17)
i 1I‘ 5 R_ I E, 5
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5. Grishin:

V., =5,7534R (8.18)

La bibliografia consultada apunta que dentro de las expresiones antes expuestas, la presen-
tada por Voinich resulta ser la de mejores resultados.

La 8.17 puede ser sustituida por la 8.19, que brinda resultados similares y cuyo uso resulta
mds cémodo.

V., = (19,682 — 134,290 — 0,5304S)R4991 + 1,0229m) (8.19)

En relacién con el célculo del tirante aireado, se recomienda el uso de la expresion siguiente:

ii —1+0,124Fr =25 (8.20)

donde:
h : tirante aireado
h: tirante de circulacion sin airear
V: velocidad de flujo sin airear
g: aceleracion de caida libre

Fr: nimero de Froude Fr= v
ah
Obviamente, si Fr < 25, no se puede emplear la expresion anterior. En tal caso, se puede
obtener el tirante aireado (h,) asumiendo para la rdpida un coeficiente de rugosidad de Manning
n = 0,021, en lugar de n = 0,017, con la cual se obtiene a partir de la ecuacién de Manning y
aceptando que el radio hidrdulico es aproximadamente igual al tirante que:

h/h=1,135 (8.21)

Resulta oportuno reflexionar hasta cudndo es valida la simplificaciéon R = h que frecuente-
mente se lleva a cabo cuando se realizan célculos relacionados con la rapida. Para ello, se
comparan los valores del radio hidraulico, calculados con rigor y aproximado:

by

v
T = . _ L. II_ R.r\--l'.""u,'l- — :!I_-
i+ 21 I+ ]
b

El error e que se introduce con la simplificacion, resulta a partir de las dos expresiones
anteriores, como:

K.

L
¥

de donde:

o (8.22)
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Esta expresion establece cudntas veces tiene que ser el ancho (b) respecto al tirante (),
en funcién del error admisible (e), resultando, por ejemplo, que para un error e =5 %, debe
cumplirse que b =40 Y.

Anadlisis de la aireacion para caudales diferentes al de diseno.

Lo antes presentado indica que la aireacién natural del flujo en rapidas se produce a partir de
valores relativos de la velocidad media del flujo, y no debido a valores absolutos de la misma.
De manera que no resulta ociosa una reflexién acerca de qué ocurrird para caudales diferentes
al de disefo, llegando a la pregunta: jcon caudales inferiores al de disefo se produciran
aireaciones con los correspondientes incrementos de los tirantes de circulacion hasta el punto
de llegar a superar los muros laterales determinados con el caudal mencionado?

Para dar respuesta a esta pregunta, vale el andlisis siguiente.

Segun lo antes expresado, el inicio de la aireacién natural ocurre cuando:

V>V, (8.13)

donde:
V: velocidad media del flujo
V.: velocidad critica
De manera que igualando las expresiones 8.13 y 8.19 se obtiene:

0 —[Z.':-'r'.{ =il ‘ (8.23)

b+ 2¥

en la que:
Q: caudal (m?/s).
b: ancho de la rapida (m).
Y,: tirante en el que comienza la aireacién (m).
By C: pardmetros que se calculan segun:
B =0,4991 + 1,0229n
C=19,682-134,29n-0,53045
Mediante esta expresion (8.23) es posible determinar para cada caudal el tirante para el cual
iniciara el proceso de aireacién. Posteriormente se debera determinar el lugar donde tiene lugar
dicho tirante y se calculara la altura de muros que requiere segin (8.4), la cual debera compa-

rarse con la determinada para esa misma seccion, con el caudal de disefo; y obviamente,
deberd seleccionarse el valor mayor.

Metodologia a seguir para el calculo de la altura de los muros laterales de la rapida, teniendo
en cuenta la aireacion del flujo:
1. Célculo de la curva superficial natural de la rapida correspondiente al caudal de disefo.

2. Célculo de la velocidad critica en cada una de las secciones. Para ello se sugiere el empleo
de la ecuacion 8.19.

3. Identificacion de aquella seccion donde se cumpla que V>V _.

4. Célculo del tirante aireado teniendo en cuenta la expresién 8.20 0 8.21, segln sea el caso,
una vez identificada la seccion anterior.

5. Calculo de la altura del muro (AM) en cada seccién por medio de expresion (8.4).
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Es importante aclarar que al calcular la altura del muro, el tirante aireado solo se utiliza en
aquellas secciones donde se compruebe que V > V_ pues donde esto no se cumpla, el tirante
que se empleard sera el correspondiente a la curva superficial normal.

8.2.5. Ejemplo de calculo de la altura de los muros laterales en la rapida

En el diseno de un aliviadero, después del analisis técnico-econémico correspondiente, se
concibié una rapida que tiene las siguientes caracteristicas:
b=16m L[=150m i=15% Q=800m’s n=0,017 V _=15m/s

ma

Los resultados del célculo de la curva superficial en la rapida se presentan en la tabla 8.3.

Tabla 8.3. Curva superficial natural del ejemplo

Seccion M o(m) h () Yo (m/s) K {m)
L 0 634 - -
| 10h,0 4,42 - -
2 20,0 ER.1. - -
3 A0,0 3.55 14,08 -
4 k.0 330 15.15 -
5 500 ill 16,08 -
& Gk, 2,96 |6 =5 2,16
7 T0,0 2,84 17,62 2,09
H =0 2,73 18,21 2,04
a9 Q0,0 2,64 18,94 1,99
10 10,10 2.56 19,52 1.94
L1 11,0 2,49 20,06 1,540
12 120,00 2.43 20,57 1,86
] 130.0 238 21,04 1,83
14 14410 2,33 21,48 1,80

Tomandose en cuenta los resultados anteriores, determinar:
a) Altura de los muros de la rapida.
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Solucion:

Dado que la aireacién del flujo es un fenémeno natural, es decir, no es impuesto por el
proyectista, resulta aconsejable comenzar los célculos teniendo en cuenta la posibilidad de su
ocurrencia.

En la tabla 8.4 se muestra el resultado de los célculos. En ellos se puede apreciar que en
ninguna seccion la velocidad del flujo supera la velocidad critica correspondiente, lo que indi-
ca que no tiene lugar atrapamiento de aire.

Tabla 8.4. Resultados de la consideracion de la aireacion y de las velocidades maximas
permisibles en el ejemplo

gy
-

R Yer Fr Ya Wa h AM X

634 | 789 | 354 | 3316 | 100 | 634 | 789 | 634 | 654 | O

442 11.26 2,86 29.69 1.71 442 11.26 4.42 4.64 [ (.00

3.ER 12,85 2,62 28.39 2,08 3ER 12,85 3.BE 4,09 20000

3,55 14,08 2,45 27,46 2,40 3,55 [EXLL 3,55 3,74 0.0

3,30 15,15 2,33 26,74 2,68 5,30 15,15 3,33 3,73 40,00

1 ¥

311 | 6,08 223 26,13 204 i 16,08 333 3,73 S00,00)

1 ¥

296 16,88 2,16 25,64 g 296 16,88 333 3,73 60.00

284 | 1762 | 209 | 2531 | 334 | 284 | 1762 | 333 | 373 | 7000
273 | 1831 | 204 | 2496 | 3.52 273 | 1831 | 333 373 | R0.00

264 | 1894 | 199 | 2461 | 3.72 264 | 1894 | 333 373 | 90,00

2,56 %52 1.94 24,24 3.94 2,56 19,52 3,33 3,73 100

2,49 2000k 1,90 24,03 4. 2,49 20,0 3,33 3,73 110,00

243 20,57 1,56 23,86 4,19 2,43 20,57 3,33 3,73 120,00

338 | 21,04 | 183 | 23.66 | 432 | 238 | 20,04 | 3.33 | 3,73 | 130,00

233 21 48 1,80 2347 4.46 233 21 48 333 3,73 140,00

A continuacion se procede a aplicar la metodologia propuesta por Aivazian, para identificar,
si es necesario, el uso de la rugosidad artificial. Se debe buscar si en la curva superficial de la
rdpida calculada, existe alguna seccion donde V>V __.

En este ejemplo, en la seccion ubicada a 40 m del inicio de la rapida V> V__ (15,15 m/s es
mayor que 15,00 m/s). Por tanto, es necesario ubicar a partir de dicha seccién, rugosidad artifi-
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cial, paralograr V=V __ 'y, conello, un régimen de circulacién uniforme. El procedimiento es el
siguiente:
1) Célculo del nuevo tirante en esta seccion, si se considera V=V __.

1
= C“ = 800 =3,33m
'F-J II"l-.l:.ll\. | E:" ‘ | ':_'
2) Calculo del radio hidraulico (R).
R=A/P

bh 16%3,33

K= = — =2,35m
b+2h 16+2*3,33

3) Célculo de la C de Chezy.

Fi E

c=Yox o 13 55 26m" /s

VR 4 J2,3570,15
4) Calculo de f (coeficiente de Darcy).

{ =H+L:=H”J’E,1=D,123

C° 25,267

5) Célculo de la altura de la rugosidad (A) asumiendo rugosidad tipo 1.
f=0,04+2,29"+ki" '[ﬁw
RP

donde:

P=b+2h=22,66m

A= 0,123-0,0015 _ 0.2m
0,157

6) Comprobar si se cumple que h/A > 3.
h/A = 3,33/0,20 = 16,65 (se cumple).
7) Célculo de la separacion entre umbrales y del ancho del umbral.

[=8A=8*02=1,6m= Ancho del umbral =A=0,2 m
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Como resultado final se obtiene que:
Es necesario el uso de la rugosidad artificial; y sus caracteristicas son:

Tipo 1

Altura A=0,2m
Espaciamiento = 1,6 m
Ancho A=0,2 m

Segtn la expresion 8.4 y seleccionando un bordo libre para el caso de aliviadero de 0,2 cm,
se tiene:

AM=A+h+BL=02+3,33+02=3,73m

Se destaca que en la expresion 8.4 se ha incluido la altura de la rugosidad A, para la
correcta determinacién de la altura de los muros en la zona donde se coloca rugosidad
intensificada.

Esta altura de muro se mantendra constante desde la seccion 4, donde es necesario colocar
la primera rugosidad, ya que en esta seccion se obtienen velocidades mayores de 15 m/s,
segln se aprecia en la tabla 8.4.

Observacion:

Se podria haber comenzado el calculo para comprobar si el flujo es aireado en la seccion
final, utilizando la ecuacion 8.19.

Resultando:
V= 23,4 m/s

La velocidad del flujo en esta seccién final de la rapida es de 21,48 m/s, inferior a la
necesaria para la aireacién del flujo, que es de 23,4 m/s. Por lo tanto, el flujo en la rapida
no puede airearse en ninguna seccion anterior.

Como regla general se debe realizar el cdlculo de la aireacién al final de la rapida, pues el
tirante que resulte, serd el requerido para el disefio del disipador de energia que se decida
construir. Al respecto, se debe sefialar que cuando se ha decidido bajar la velocidad a un valor
determinado por medio de rugosidades artificiales, no es necesario hallar la aireacion, pues la
rugosidad natural del hormigoén de la rdpida dejé de influir en las condiciones del flujo.

8.3. Calculo de la distribucion de aire por la vertical del flujo

La distribucion de aire en el flujo debe conocerse para determinar la profundidad del flujo
aireado y valorar el grado de saturacién de aire que tiene el flujo en el fondo, para el posterior
calculo de la cavitacién, pues cuando existe concentracion de aire en el fondo, no es posible la
ocurrencia de esta.

Segln Straub-Anderson, para la obtencion de la distribucion de aire en el flujo, este se ha
dividido en tres zonas: una ubicada por encima de una denominada /inea divisoria o superficie
de transicion, donde tiene lugar una mezcla de aire con gotas de agua; y las otras dos, ubicadas
por debajo de dicha Iinea: la mas cercana a esta se caracteriza por la presencia de agua con
burbujas de aire; mientras que la otra esta mas cerca de las proximidades del fondo, donde solo
hay agua. Es posible que esta Gltima zona no esté presente en determinada seccion, pues puede
darse el caso de la existencia de aire en el fondo (Fig. 8.3).
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Existen dos expresiones para el calculo de la concentracion de aire: por encima y por debajo
de la linea divisoria.

Se ha establecido que la frecuencia de traspaso de una determinada superficie sigue la distri-
bucién normal de probabilidad y puede ser representada por la mitad de la curva de la distribu-
cion normal de probabilidad.

- .
F(Y*)=| —= lﬁ':: (8.24)

| o T

Y=Y-Y (8.25)

p
donde:
Y = h: profundidad de un punto cualquiera que varia desde 0 hasta h,
Y = h_: distancia desde el fondo hasta la superficie divisoria.
Y* = h*: distancia desde la superficie divisoria, hasta el punto que se esté analizando
(v. Fig. 8.3).
o = distancia cuadratica media, donde llegan las gotas de agua a partir de la linea divisoria.

A partir de la expresion anterior se puede concluir que:

a) La concentracion de aire S en cualquier nivel ubicado por encima de la linea divisoria se
puede calcular por la expresion siguiente:

_ te gyed
(1-5) _[ 1 fede/gys (8.26)
T 2T |5

(2[1—5x])

donde la integral que aparece en la ecuacién anterior, solo se resuelve por métodos de
integracion; y el término 7 constituye un pardmetro adimensional.

b) La concentracion de aire S a cualquier nivel ubicado por debajo de la linea divisoria se
puede calcular por la siguiente expresion:

5/, =etW (8.27)

donde los términos S , K, h_son una funcién del parametro adimensional =.

8.3.1. Metodologia para el calculo del diagrama de concentracion de aire
en la vertical y en una seccion en especifico

Se suponen conocidos como datos de la seccién que se analiza:
h: tirante de la seccion obtenido de la curva superficial sin airear.
Q: gasto de circulacion.

b: ancho de la rapida.

R: radio hidraulico.
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i: pendiente de la rapida.
V: velocidad media de circulacion en la seccién obtenida de la curva superficial.
n: viscosidad cinematica del agua que varia con la temperatura y se obtiene segtn la tabla 8.5.

A>: Rugosidad absoluta (para rapidas de hormigén A> = Tmm ~ 3 mm).

Tabla 8.5. Viscosidad cinemdtica del agua en funcién de la temperatura

T {'C] ] 5 10 12 ] 20 26 30

v (10°m's) | 178 | 1,52 [ 1,31 | 1,24 | 1,14 | 0,01 | 088 0.8

Pasos a seguir:'
1. Calculo del Reynolds R .

R, = E,‘."ng (8.28)

Por
[T

2. Calculo del pardmetro que caracteriza la rugosidad de la rapida.

8, = ';'_”:" FA (8.29)

3. Calculo del coeficiente E.

i 1 1 B ) 1 575
6,45 1+ 22 ”= —g 'Ll— zhia;J (8.30)
1, -F_J i L:| L1} -:|I|I-.I.II. ] 2
donde
[
h, = ":.'I% q=0Q/b (8.31)

Como se puede observar en la ecuacién anterior, el valor del coeficiente se obtendra a
través de un proceso iterativo, una vez sustituidas las restantes variables.

4. Célculo de la profundidad ficticiah.

=

=&h (8.32)

5- Calculo del pardmetro adimensional ©

n—’i] h—] F (8.33)
Rl -

' Todo lo que tiene barra (ejemplo: 7, f1) esta relacionado con el cédlculo de la superficie ficticia, que se define
mas adelante.
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v

donde:

B h.&. son los calculados en los pasos anteriores.

[ S
o pRoosy

(8.34)
¥: dngulo de inclinacion de la rapida (¥ = arctan i).
V: velocidad media de la seccién que se analiza.

6. Se compara el valor de h obtenido en el 4 paso, con el tirante sin airear de la secciéon que
se analiza; entonces se obtiene que:

a) Si h < h = se tiene un flujo muy aireado y por tanto el aire llega al fondo. En este caso
se tienen dos variantes:

—Enlaque71 <n<280
— En la que © > 280

b) Si h > h = se tiene que el flujo es poco aireado y el aire no llega al fondo, por tanto hay
que chequear la cavitacion. En este caso se tienen dos variantes:

— Enlaque 32 <m<71. En esta variante m= .
— Enlaque © < 32.

7. Conocido el valor de mse procede al calculo de los siguientes parametros, segin sea el
caso:

a) Sit=m <71, el flujo es poco aireado (el aire no llega al fondo y hay peligro de cavitacion).

— Para © <32:

S =log"{0,6 log 7 - 1,33} (8.35)
St=0,5
h_=h

R =R
L

b+2h,

c=0,00875hn
K =390 13
St=0,5
.Fi'. = h—-—_

R B

—Para32 < m < 71:

S =log’{0,6 log. m - 1,33} (8.36)

5. =(S)

T
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E - R
© log (0, 2log(7)-0,295)

P R, (f”'EE) (h_se obtiene iterando)
" b

o = hilog™ (0,45log®t -1,2)}

K =390 7
Sm=1-1627"
.F:I:='r?—=_

b) Sim 271, el flujo es muy aireado (el aire llega al fondo y no hay peligro de cavita-

— Para 7%'%”%? < 280:
$=0,2957 017 (8.37)

St =0,0922 7 9333

7= R
© og (0, 2l0g(T)-0,295)

F :R, (b+2h,)
- b

(h_se obtiene iterando)

o = hflog™ (0,45log®t -1,2)}

K=10,35 7 "
5 =1-162 7%
h, =,r~,._:_
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— Para © = 280:

5 =log™'[0.05 log® -0,250] (8.38)

Sm =log ' [0,10 loga -0, 460]

5 [
log™ (0,10/ogw —0.5)

i R (.'_-.. + EF] (h_ se obtiene iterando)
] = —
b

o = h[log™'0,30log —0,833 ]

K=4,037g"""

5 =1-1,01 7"

8. Una vez calculados los pardmetros anteriores para el caso especifico en funcién del
parametro 7, se procede a determinar la concentracion de aire (S) a diferentes profundida-
des, seglin las siguientes expresiones.

Por debajo de la linea divisoria definida por h_se utiliza:

L

§5=5e ' " (8.39)

donde los términos S, K, h_son los calculados en el paso anterior.

Para el cdlculo se procede a suponer valores del tirante entre 0 y h , para determinar su
concentracion S por medio de la expresion anterior.

Por encima de la linea divisoria definida por h_se utiliza:

5.=1_|:|:|_5_ '":1_41{4 }]: (8.40)

donde:
S_: es el calculado en el 7™ paso.

@ (1): se obtiene de la tabla 8.6, a partir de calcular para cada valor de tirante supuesto (Y),
el valor de t, con el cual se entra en dicha tabla.
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Tabla 8.6. Determinacion de ®(f) a partir de ¢

i at) i L] t L] i L]
0,00 0,000 1,55 0,4381 116 0,7540 1,74 09181
[IXH} LRk 0,54 00,4445 1,17 {7550 1,75 (L9149
0,02 00160 0,60 04515 HE 10,7620 1,76 09216
0,03 10,0239 1,61 0,458 .19 07660 1,77 0,9233
004 00319 0,62 0,4617 1,20 0. 765% 1,78 09249
0,05 0.0399 0,63 04713 121 0,7737 1,79 0,9265
0.06 10478 0,64 04778 .22 0.7775 1,50 0,928
007 L0558 0,63 0,4813 1,23 07813 181 09297
[ 00638 0,66 0,4%07 1,34 01,7530 1,52 09312
) 00717 0,67 04571 125 0,787 1,53 0,9328
010 00757 0,68 0,5035 .26 0.7923 1,54 09342
(IR0} DIETH 0,5% 00,500 1,27 0, 7950 1,55 (19157
0,12 00955 0,70 05161 .28 10,7995 1,56 10,9371
0,13 0,1034 0,71 10,5223 .29 08029 1,87 0,385
0,14 01113 0,72 0,5285 130 08061 1,58 10,9399
0,15 0.1192 0,73 0,536 131 1,098 1,50 09412
0,16 01271 0,74 10,5407 132 08132 1,90 09426
0,17 11,1350 0,73 0,5467 133 08165 191 09439
1% 1423 0,7 10,5527 1,34 L R19% 1,92 01,9451
0,19 0,1507 0,77 0,5587 1,35 0,8230 1,93 10,9461
020 00,1583 0,78 0,5646 .36 08262 1,04 0.9476
021 11,1663 0,74 0,5706 1,37 01,8293 1,95 09488
0,22 0,174 0,50 0,5763 .38 10,8324 1,96 0,950}
0,23 [EIE 0,51 0,552 .39 08355 1,97 0,9512
0,24 01,1897 0,52 0,5878 40 08356 198 09523
0,25 0,1974 0,53 0,5935 141 0,8416 1,99 0,9534
0.26 0.2061 0,54 0,554 |42 08344 2,00 09545
0,27 0,2128 0,53 0,6047 |43 01,8473 2,03 10,9508
0,25 02205 0, = 06102 144 . H501 X0 (19643
0,29 0,2252 0,87 0,6167 145 10,8520 2,15 0,9684
030 10,2358 0,58 06211 |46 08557 2,20 0.9722
031 0,2134 0,50 0,6265 LA7 ] 3,35 09766
0,32 02510 0,90 06319 .48 08614 2,30 0,978
0,33 11,2588 0,91 10,6372 .49 08638 2,33 0,951 2
0,34 01,2661 0,02 0,6424 150 08664 2,40 09536
0,35 02737 0,93 0,6476 151 01,8650 2,45 09857
0,36 0.2812 0,94 01,6525 .52 08715 2,50 09576
037 11,2556 0,03 10,6579 153 08740 2,55 10,9592
035 0,2961 0.9 0.6629 .54 05764 2,60 0.9907
039 10,3035 0,97 01,6680 .55 10,8759 2,65 0,9920
[ 0.3103 0,08 06729 156 08812 2,70 0,993 1
1Al 03152 0,90 06778 1,57 {1 5536 2,75 0.9941)
0,42 0,3255 1,00 0,6827 .58 1,860 2,50 10,9949
043 0,328 1,01 i1,6875 .59 08852 2,85 09956
01,44 0,3401 102 0,6023 Ll {18901 2,90 09963
0,45 01,3473 1,03 0,6670 L1 0,8926 2,95 0,9968
046 10,3543 1,04 0,7017 .62 08948 3,00 09973
047 03616 103 0,7063 63 08960 3,10 0,99806
045 10,3688 1.06 0,710 Lid 115950 3,20 b,G0RR3
0,49 0,3769 1,07 0,716 165 0.9014 3,30 T
0,50 03829 1,08 0,7199 L6 09031 3,40 0,00933
051 0,389% 106 0,7243 Li7 ] 3,50 1,563
0,52 0.,3968 11D 0,7287 6% 0.9070 3,60 099968
0,53 01,4039 1,11 1,7330 .69 0.9090 3,70 0,599 78
054 04108 1,12 0,7373 170 09100 3,850 1, G0E
0,55 04177 1,13 0,7416 171 09127 3,90 0,595
0,56 04243 1,14 10,7457 .72 0.9146 4,00 0, 59954
0,57 04313 115 10,7499 RE 09164
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El valor de t se determina segun la siguiente expresion:
v
gt (8.41)
o

donde:
Y'=Y-h_ (8.42)
Y: tirante supuesto
h_y o: son los calculados en el 7™ paso.

En este caso, al igual que en el anterior, se procede a suponer valores de tirante Y mayores
que el de h_, hasta obtener un valor donde la concentracion S = 1,00.

9. Con los valores de tirante Y'y sus respectivas concentraciones S, calculados anteriormente,
se construye un grafico de Y vs S para la obtencién de la curva de concentracion de aire en
la vertical, debiendo aparecer en ella, el punto correspondiente a la linea divisoria, obte-
nido a partir de situar el valor de h_en el eje .

Como resultado de la curva anterior se puede obtener que:
a) Del punto de inicio de la curva se puede conocer si hay o no, concentracién de aire en
el fondo y, por tanto, si existe o no, posibilidades de ocurrencias de la cavitacion.
b) Si se entra en la curva anterior con el valor de S = 0,99, el tirante que se obtiene al leer
en el eje Y sera el tirante aireado que tendrd lugar en esa seccion.
Por dltimo, es importante destacar que cuando solo se desee conocer si existird o no,
peligro de cavitacion, no se tiene que hacer el grafico de concentracién de aire en el
flujo, pues con solo calcular el valor de n es suficiente, ya que se puede saber en qué
caso se esta:
— En flujo poco aireado (posibilidad de cavitacién).
— En flujo muy aireado.

8.3.2. Ejemplo de calculo del diagrama de concentracion de aire

Del diseno hidraulico de una rdpida, se conoce que:

Q =800 m’/s i=0,18
m=0 L=500m
b =30,00 m q=26,67 m%s

Luego del célculo de los tirantes de circulaciéon que tienen lugar en dicha rapida, se obtuvo
en la seccién final de la misma (a los 500 m), la siguiente informacion:

h=1,075m
R=1,00m
V=24,81 m/s

Teniendo en cuenta la informacién anterior, determine el diagrama de concentracién de aire
en la seccion final de la rapida, si se conoce que v =0,9 x 10® m¥s y A> = 0,003 m.
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Solucion:
1. Calculo del nimero de Reynolds R ...

RJeRi 1+ Jo.81°170,18 .
R..=—2"—=— N~ —— =1,48*10°
v 0,9%10™

2. Célculo del pardmetro que caracteriza la rugosidad de la rapida 3.

3.3R 3.3%1
k= A= ———b
R.. ,48*10

o

+0,003=0,03

3. Calculo del coeficiente E.

f ki . R . h" e
B,45 1+ 2— —_——— |= & | 1+ 2 —&
A2 {5"""1‘11“"J ' [ b “’]

donde:

" . 26,672
h =3+ =3 |—=
Ve V98

=4, 16m

Mediante un proceso iterativo se obtiene § = 0,42.

4. Célculo de la profundidad ficticia h.
h=¢h_=0,42%416=1,75m

5. Calculo del parametro adimensional «t.

T

|| F=

donde:

—_ L"..I
e gRcosy
VY =arctani=arctan 0,18 = 10,20
Sustituyendo valores resulta: @ = 7,62

6. Comparando el valor de h obtenido en el 4° paso, con el tirante sin airear que aparece en
la seccion que se analiza, se obtiene que:
h>h

1,75 > 1,075
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Se puede concluir que el flujo es poco aireado y el aire no llega al fondo, por tanto hay
que chequear la cavitacion.

7. Conocido el valor de T, se procede al célculo del resto de los parametros, segin sea el
caso. En este que se analiza:

T <32
S=log" {0,6 log ©- 1,33} = 0,158
St =0,5

h =h=1,075m

R=R=1,00m
Rt = bh"'_= 7.0 m
b+ 2h,

o =0,00875 h= =0,00875 * 1,75 * 13,56 = 0,12
K=390m 3% =26,03

8. Una vez calculados los parametros anteriores en funcién del parametro 7 se procede a
determinar la concentracion de aire (S) a diferentes profundidades, segtin la siguiente ex-
presion:

a) Por debajo de la linea divisoria definida por hx.

o ¥ T
A 26,03 1

§=5¢e " "' =05 o

Para el célculo se deberan suponer valores del tirante entre O y h_, para lo cual los
resultados se organizaran en la tabla 8.7.

Tabla 8.7. Calculo de la concentracion de aire S por debajo
de la linea divisoria

0.4 0.6
3.09% 1077 [s.06%10™"

0.2
3.14=10"

0% 1
A% 07 | 0,08

107

Y(m) i
- 0,5

5 2 AR* 0

b) Por encima de la linea divisoria definida por h_se utiliza la siguiente ecuacion:
S5=1-11-5) (T-0 (0]

Para su calculo se deberdn suponer valores del tirante Y mayores que h_, hasta obtener
un valor donde la concentracién S = 1,00.

Los resultados del ejemplo se recogen en la tabla 8.8:
Tabla 8.8. Ejemplo

Y(m) Y =Y-h, =Y /o 2it) 5
1.1 0,025 0,12 00955 0,55
1.2 125 11,54 (444K 10,72
1.3 25 .07 07287 [RR. T3]
1.4 0325 .55 08764 1,94
1.5 0425 2.00 09545 0,98
1.6 0,525 250 0.BHTH 1,498
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Los valores de o (t) se obtienen de la tabla 8.6, luego de entrar con los respectivos
valores de ¢t.

9. Con los resultados alcanzados anteriormente, se construye el grafico que se presenta en la
figura 8.4, del cual se obtiene que:

L
i)
Tl 10 e o o o e e o s o s

b w1, 0TS

0.8

s

e s S S R R ————

=
=
-m
F:l
-]
u

Figura 8.4
Diagrama de concentracion de aire del ejemplo.

— El tirante aireado en la seccion que se analiza es igual a Y, = 1,6 m, pues es el que se
corresponde con la concentracion S = 0,99. Este es el tirante que se debera utilizar en el
calculo de la altura del muro lateral de la rapida, en su seccion final.

— La concentracién de aire en el fondo (Y = 0) es nula, por lo que se deberd analizar la
posibilidad de ocurrencia de la cavitacion en esta seccion.

8.4. Cavitacion en rapidas

8.4.1. Definicion de cavitacion

La cavitacion es aquel fenémeno que tiene lugar cuando la presién en un liquido disminuye
hasta un valor menor que la presién de vapor de agua. Cuando este fenémeno ocurre en el
liquido se originan cavidades pulsantes o burbujas llenas de vapor, las cuales son arrastradas
por el flujo y al llegar a zonas donde la presién es mayor que la presién de vapor, colapsan 'y
desaparecen.

A este proceso de formacion, traslacion y destruccion de estas cavidades pulsantes o burbu-
jas en el liquido, se le conoce como cavitacion.

8.4.2. Consecuencias fundamentales de la cavitacion

La ocurrencia de la cavitacion en un fluido, trae consigo un cambio en el cardcter del movi-
miento del liquido, provocando en este una pérdida adicional de energia; ademas, da origen a
vibraciones, ruido y erosion del material de las fronteras sélidas, fenémeno —este Gltimo—
que obliga a eliminar la ocurrencia de la cavitaciéon de todas las obras hidraulicas que se
construyan.
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8.4.3. Erosion por cavitacion

Como se habia explicado anteriormente, el proceso de cavitacién se caracteriza por la for-
macion, traslado y colapso de las burbujas o cavidades pulsantes. Ahora bien, cuando estas
burbujas se colapsan, ya sea directamente junto a la frontera sélida o a cierta distancia de esta,
se sienten intensamente los golpes de las ondas de choques, las cuales ocasionan, inicialmente,
el debilitamiento local del material; y como consecuencia de la infinidad de golpes, tendra
lugar la fatiga y la posterior destruccién del material en dicha frontera, es decir, la erosién por
cavitacion. Esta erosion trae consigo el traslado de las particulas del material destruido, dando
lugar a la aparicién de cavernas en la frontera; y en la medida que estas aumentan en materiales
como el hormigén y las rocas, entra en vigor la accién dindmica directa del flujo sobre ellos,
provocando el desprendimiento progresivo de las particulas que los componen.

8.4.4. Causas que dan origen a la cavitacion

La cavitacion puede ocurrir:

1. Como resultado de la transformacion de la energia potencial en energia cinética, al dismi-
nuirse la seccién mojada del flujo (Fig. 8.5 a).

2. Como resultado del contorneo de los salientes curvilineos de la superficie o cambios de
direccion en el flujo. La presién cae por la accion de la fuerza centrifuga. En este caso, al
igual que en otros, la circulacién puede tener lugar sin separacién (Fig. 8.5 b).

3. Como resultado de la separacion del flujo, al contornear un cuerpo con una configuracién
suave o brusca. En este caso, la caida de presion ocurre cuando el flujo se separa del
cuerpo, y puede ser justamente detras de este (Fig. 8.5 c).

4. Como resultado del contorneo del flujo alrededor de una superficie rugosa. En este caso,
la disminucion de la presion ocurre debido a las pulsaciones producidas por la turbulen-
cia del flujo (Fig. 8.5 d).

5. En liquidos en reposo, por la vibracion de la frontera sélida, originada por cualquier razén.

-
o
AAMAN, L pussatatan
T T T ererrren,

a)

o \
W y
A \
=4} l : I
c) 3

Figura 8.5
Causas de la cavitacion.
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Sin lugar a dudas, una de las causas fundamentales de la caida o disminucién local de la
presion, lo constituyen las irregularidades en las paredes sélidas del conducto. En la figura 8.6
se presentan formas tipicas de irregularidades en conductos por donde pasa el agua, que oca-
sionan condiciones favorables para la cavitacion.

_—— s T
’ TR B
l.. :.‘:'l _ h
gL i ZONA DE POSIBLE ' :;r ZOWNA DE POSIBLE
’ / EROSION POR EROSION POR
CAVITACION JUNTA CAVITACION
JUNTA
CAMBIO DE
=— |[MRECCIONEN | -
LUJOS A ALTA
VELOCIDAD
ZONA DE POSIBLE
EROSION POR . ZOWA DE POSIBLE
CAVITACION EROSION POR
CAVITACION
/~[CAJUELAS

ZOMNA DE POSIBLE
| EROSION POR
CAVITACION
==
ZOWA DE POSIBLE — TORTA DE HORMIGON
EROSION POR ZOMNA DE POSIBLE
CAVITACION EROSION POR
CAVITACION
LUNTAS MAL I PEQUENOS SALIENTES EN EL I
TERMINADAS FONDO

h\

CABILLA SALIENTE

DE LA SUPERFICIE ZOMA DE POSIBLE
EROSION POR
CAVITACION

Figura8.6
Formas tipicas de irregularidades.
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8.4.6. Definicion del nimero critico de cavitacion (o)

El ndmero critico de cavitacion es el parametro que determina la caida de presion relativa, a
la velocidad caracteristica para la cual comienza la cavitacion (tabla 8.9a). Los valores del
nimero critico de cavitacion (c_) han sido determinados de forma experimental por numerosos

cr

investigadores, destacdndose como aspecto mds importante la correcta valoracion de la veloci-
dad del choque del flujo sobre irregularidades (Fig. 8.7). La altura de rugosidad natural (A),
irregularidad tipo 3, se obtiene en la tabla 8.9b.

Tabla 8.9a. Nimeros criticos de cavitacion (c_) obtenidas para diferentes irregu-
laridades que se pueden presentar con frecuencia en las obras de conduccién*

* Célculos hidrdulicos de estructuras hidrotécnicas vertedoras.

Tipo de irregularidad Ezquema de la irregularidad Aeg
. Saliente que va al OCR =250 0,65
encueniro del flujo i en radianes
Ocp = L]:-u:ruz,.lﬁ
. : Oyp = l?.'.u.'l 'ﬁ'] pdra Eu = E
Caida a lo largo del flujo o = (L8Y, donde Y es5 el trante
normal de circulscidn
3. Rugosidad natural
uniforme de la superficie ten = |
con altura media de los
4. Saliente suave en una e 1an ace = 224[Ly/Z ™
superficie [lana z = —f
42 & s00
5. Saliente suave con el = — -
borde superior agudo s :
Ioen =2 para configuracion
6. Irregularidades locales - z..z; E;t-'f redondeada y
salientes separadas Tep = 3.5 para configuracion
— —— = brusca
7. Salienie en contra del il T o = 2,1
flujo
8. Saliente con fingulo recto _..;‘E . g = 2,3
9. Salienie con angulo — e ep =2
INVErsa i
10, Saliente a favor del flujo % tep = |
11, Wiraje de la superficie BRaarois .~ i Ll ficg = 1,03
12, Saliente inclinado A O =0, :“:'E’ "‘"':E
(para 907 < @ =57)
13. Saliente nico con el — Ten = 2 para configuracion
' ; ﬁ'; redendeada
hum? sHperior ’ fen = 3.5 para configuracidn
puntiagudo brusca
4. Rugosidad uniforime de la e q#‘-n
superflicie con altura Voam = 8.8 i g T = |
media de los salientes (A)
15. Barra cilindrica _F,._'...... op = (3ad)
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Tabla 8.9b. Valores de rugosidad absoluta en tubos y canales (caso 3 de la tabla 8.9a)

Superficie Compaosicion de la superficie A (mm)
Buena superficie ejecutada en encofrado metdlico 0.3-1.0
. . Condiciones medias, superticie ejecutada en
Hormigdn v hormigdn armado . i . | 1,0-4,0
! ? encodrado de madera no repellado
Superficie dspera, destruida, vieja },0=10
) o ) Buen rellena con cemento frotado 01-m03
Superficie de hormigdn, Repellado . N
! Concreto v salpicado con cemento fratado 05210
Con cemento v conoreto : -
’ Concreto v salpicado con cementa sin frotar 4.0-410
. . Con pequedias huellas de corrosian 0,05 - 0,1
Revestimiento metalico : - =
Con comosian 01-1.5

__..'H‘.hltld-lll e chogque

[ 11]

=TT

Figura 8.7
Velocidad de choque.

8.4.7. Definicion del nimero de cavitacion (o)

El ndmero de cavitacién (o) se puede obtener a partir de la siguiente expresion:

fe — P (8.43)
0 = e —— .
.
donde:
P_ : presion absoluta caracteristica que tiene lugar muy cerca del cuerpo contorneado o del
elemento de la obra sin considerar las perturbaciones ocasionadas por él; expresada en

kgf/m? o en Pa.
Se calcula como:

P =P +P
car exc atm

(8.44)

Siendo:
P, : presion atmosférica que se determina en funcion de la altura del lugar o zona que se
esta analizando, sobre el nivel del mar (tabla 8.10).

P_ : presion sobrante o excesiva (manométrica) que tiene lugar a la altura de la irregulari-

exc’

dad, y se calcula para la seccién caracteristica del flujo no perturbado por la irregularidad.
— Si la pendiente del fondo es suave (0 < 6°), el valor de la presién sobrante o excesiva
se calcula segun se plantea en la figura 8.8 (a).
— Si la pendiente del fondo es fuerte (6 > 6°), el valor de la presion sobrante o excesiva
se calcula seguin se plantea en la figura 8.8 (b).
P .:presion de vapor de agua que dependa de la temperatura del agua, y se obtiene segiin
la tabla 8.11, expresada en kgf/m?* o en kPa.

Densidad del agua: p = 102 kgf.s?/m* =1 000 kg/m?.
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Tabla 8.10. Valores de la presion atmosférica

Cota geoddésica (m) P (KPP a) F,,..,{kgl‘fm:]

0 101 10 295,62
100 100 100 193,658
200 049 10 081,70
TR0 1] 9 980,50
Sk a7 9 987,90
SO0 a5 9 654,00
GO0 04 4 582,10
700 03 0 480,10
Bk 02 0 378,20
0 a1 027620
1 (M0 a0 0174 30
1200 e 8 970,40
1500 G5 B Gid, 60
200 i i1 54,90
2500 k) L 747,20
S0HI0 72 7339 40

Figura 8.8.

Ya=1000 Kgm?

|Pexc=TaYicos 8 | g»g"

Calculos hidraulicos de estructuras hidrotécnicas vertedoras.

Tabla 8.11. Valores de la presion de vapor del agua

6<6"

Temperatura del agua (C")

10

15

20

25

30

Presion de vapor de agua (kPa)

1.3

1,7

24

31

4.3
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V_: velocidad caracteristica del flujo o velocidad de ataque del flujo sobre las irregulari-
dades, calculada teniendo en cuenta el diagrama real de velocidades en la parte cercana
al objeto contorneado, expresada en m/s; y se calcula como:

'|._.l'

V., = 8.45
" 0,68log(Y/K)+1 (6.45)

V. velocidad maxima del flujo en la seccién que se analiza.
K: altura de la rugosidad (m).

— Sila rugosidad es natural, es decir, la correspondiente a la superficie normal con altura
media de los salientes (irregularidades tipo 3, tabla 8.9a), se obtiene de la tabla 8.9b.

— Si la rugosidad es un umbral, un saliente o una cabilla, entonces K = Z; donde Z es
la altura a la cual se quiere determinar la velocidad caracteristica (V).

car

Y: tirante de circulacién sin airear, obtenido del calculo de la curva superficial, en la
seccion que se esté analizando (m).

Fl .l".r T
Vi = Ky (8.46)
donde: '
V__ . velocidad media del flujo en la seccion que se analiza.
Kv=[1-No/(No+1)][1- AoNo/(No +1)] (8.47)
No=1/(In(Y /K)+2) (8.48)
2y
An = ! cuando Y < 0,5b (8.49)
’
Ao = j_; cuandoY > 0,5 b (8.50)

b = ancho de la rapida

8.4.8. Pronostico de cavitacion segiin la comparacion del nimero de cavitacion
con el niimero critico de cavitacion

Una vez calculados los valores del nimero critico de cavitacion (o) y el nimero de cavi-

cr

tacion (o), se puede conocer si existen o no, posibilidades de ocurrencia de la cavitacién a
partir de la comparacién de estos coeficientes, de forma tal que:

— Si 6 > 6_ = no hay cavitacion.
— Si 6 < 6_ = hay cavitacion.
Una vez demostrada la posibilidad de cavitacion, es necesario definir si ocurrird o no, la

erosion por cavitacion.
8.4.9. Erosion por cavitacion. Su prondstico
El resultado de una cavitacion intensiva es la erosion por cavitacion. Se valora por la veloci-

dad de crecimiento del volumen de cavernas erosionadas, en dependencia de la fase de
desarrollo de la cavitacion, la cual se determina a través de la relacién entre el nidmero de
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cavitacion y su valor correspondiente al ndmero critico de cavitacion (B = o/c_), definiéndose
de esta forma lo que se conoce como grado de cavitacion (B).

Segln el grado de cavitacion que se alcance, se pueden definir tres etapas:

Etapas de la cavitacion:

1. Etapa inicial de cavitacion: 1 > > 0,7
2. Etapa de cavitacion desarrollada: 0,7 > > 0,15
3. Etapa de supercavitacion: f < 0,15

En la figura 8.9 se representan estas etapas.

ETAPA INICIAL DE CAVITACION. 1>p>07
La llama de cavitacién no ha cobrado fuerza
ETAPA DE CAVITACION DESARROLLADA 07z P > 0,15

La llama de cavitacidn hace contacto con la superficie de hormigon

ETAPA DE SUPERCAVITACION Ppz0,15

La llama de cavitaclon no hace contacto con la superficie de hormigdn

Figura 8.9
Etapas de la cavitacion.

La intensidad de las destrucciones producto de la cavitacién depende de:

La etapa de cavitacion.

El tipo de zona de vacio.

Los contornos del cuerpo que va a ser bordeado.

La inclinacién (incluso la curvatura) de la superficie de la rapida, aliviadero, etcétera.
El contenido de aire en el agua.

La velocidad del flujo.

El tipo de material del cuerpo que cavita.

Nounhkwdh =

Es importante aclarar que en la etapa de cavitacion desarrollada es donde surge la erosion
por cavitacion. No se comporta de igual forma en las etapas iniciales o de supercavitacion,
donde la erosion es considerablemente menor, o no existe, particularmente para una resisten-
cia a la cavitacion suficientemente alta, del material disponible.

Criterio para determinar el inicio de la erosién por cavitacion:

Partiendo de que la erosion por cavitacion surge cuando B < 1; y que para B cercanas a la
unidad, la cavitacién es muy pequena o estd ausente, en la actualidad se introduce como una
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de las caracteristicas de esta, el coeficiente de inicio de la erosion por cavitacion (c_.ER),
definido como:

c.ER~0,850,
Entonces:

— Si 6> 0_.ER = no hay erosion por cavitacion.
—Sic <c_.ER= hay erosion por cavitacion.

Un aspecto importante a tener en cuenta es que una vez detectada la existencia de la erosion
por cavitacién, se debe recordar que la intensidad de esta depende de los factores enumerados
con anterioridad, teniendo en cuenta que entre los mas importantes esta la velocidad de circu-
lacion del agua; pues en condiciones iguales, el aumento de la velocidad ocasiona un incre-
mento de la intensidad de la erosién por cavitacion.

8.4.10. Prevencion y disminucion de las manifestaciones perjudiciales
de la cavitacion en aliviaderos

Para prevenir el peligro de la erosion por cavitacién son posibles las medidas siguientes:

1. La no admisién de la cavitacion (6 > o)

2. La admision de la cavitacion en su estado inicial (6 > c,.ER)

3. Aireacion de la capa parietal, para la cual el flujo a una alta velocidad se separa de los
elementos de la construccién (paredes, fondo) y el chorro se airea de forma tal, que en el
lugar de contacto con las superficies de la construccion, el contenido de aire del flujo (S)
alcance no menos de 2 % o 3 %, preferiblemente entre 4 % y 10 %; o mas, si es posible.

4. Uso de materiales resistentes a la cavitacion (o relativamente resistentes)

5. Garantizar una entrada de aire en la zona de vacio.

6. Combinar las recomendaciones anteriores.

La eliminacién de la cavitacion resulta posible para velocidades no muy altas del flujo (aproxi-
madamente de 25 m/s a 30 m/s) ya que para velocidades mayores a estas, su cumplimiento
ofrece grandes dificultades. En estos casos se exige la ejecucion de superficies sumamente lisas,
con la eliminacion total de los defectos tecnolégicos permisibles en el periodo de construccion
(las irregularidades en la superficie).

La admision de la cavitacion, en su etapa inicial, habitualmente es aceptable (considerando
la insignificancia o ausencia de la erosion por cavitacion), y se permite en aquellos casos
donde los trabajos de reparacién no estan ligados a grandes dificultades.

En aquellas obras de alta carga y altas velocidades de circulacion del flujo, es muy recomen-
dada la aireacién de la zona parietal (uso de aireadores del flujo). En los casos necesarios
resulta oportuno el uso de materiales con una resistencia elevada a la cavitacién (polimeros).
En algunos casos y sobre todo en los aliviaderos que trabajan a pequenas profundidades de
circulacién y con pequeios gastos especificos, la toma especial de aire no se exige, ya que la
autoaireacion del flujo previene la erosion por cavitacion.

En obras de primera categoria, es necesario llevar a cabo investigaciones previas a la cons-
truccion, sobre la cavitacién y erosién por cavitacion; y, de ser posible, acudir a soluciones que
eviten la posibilidad de ocurrencia de estos fenémenos.
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Por dltimo, es importante resaltar que durante la proyeccion de las obras y los elementos que
van a ser sometidos a la cavitacion, en los calculos de estabilidad deberan considerarse las
cargas dindmicas que tienen lugar como consecuencia de esta.

8.4.11. Procedimiento para el calculo de la cavitacion en rapidas

Como es de suponer, el calculo de la cavitacion en un aliviadero durante la etapa de disefio,
se debera realizar luego de concluido el disefio hidraulico de la rapida, con lo cual se garanti-
zan como datos iniciales para su calculo, los que a continuacién se presentan:

¢ Q = Gasto de diseno del aliviadero.

* [ = longitud de la rapida.

e b = ancho de la rdpida.

* 5§ = pendiente de la rapida.

e Cota del fondo de la rapida al inicio.

e Cota del fondo de la rapida al final.

Del calculo de la rapida se obtiene la tabla siguiente:

Tabla 8.12. Calculo de la altura de los muros de la rapida

Datos del caleule de la curva superficial

IVist ancin desde el Tiranie Ve hlocidad Tirante Velocidad Aliura de
Imic i aireado aireado W uros
X Y v Vs Wa AH
{m) {m) {m/s) {mj {m's} m

Final de la ragida

Ademas se conoce la concentracién de aire en la vertical.

Pasos a seguir:

Antes de comenzar el andlisis de cavitacion, se debe tener en cuenta la concentracion de aire
en la vertical para cada seccién, pues no debe olvidarse que en aquellas secciones donde exista
concentracion de aire en el fondo, no es posible que tenga lugar la cavitacion, lo cual limita el
calculo, en un inicio, a aquellas secciones donde no existe concentracion de aire en el fondo.

Un aspecto importante a tener en cuenta es que el cdlculo de la cavitacién se debe realizar
siempre para los casos del tirante de circulacién y velocidad sin airear.

1. Se procede al andlisis de la posible ocurrencia de la cavitacion en la secciéon mas critica de

la rdpida (seccién final).
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a) Se fija la irregularidad de la superficie del aliviadero segtn los criterios que se presentan

b)

f))

en la tabla 8.9. En este momento y en correspondencia con la irregularidad fijada, se
conoce ya el valor del nimero critico de cavitacion (c_ ). En un primer intento y siendo
consecuente con la fase de proyecto inicial, se debe comenzar el célculo para la irre-
gularidad del tipo 3 (segun tabla 8.9), o sea:

Rugosidad natural uniforme de la superficie, con altura media de los salientes.

c =1,0

cr

Calculo del nimero de cavitacion (o). Es importante tener en cuenta, en este caso, las
recomendaciones en cuanto a las unidades a sustituir en los términos de la ecuacion,
pues de no cumplirse se puede incurrir en errores, ya que no daria un ndmero
adimensional de o.

Cuando se esta trabajando con la irregularidad de rugosidad natural uniforme de la
superficie, el valor de la velocidad caracteristica (V' _ ) se calcula por la expresion dada

car

en el epigrafe 8.4.7, pues la recomendada en la tabla 8.9 (V_ = 5,6 u,) no tiene en
cuenta la rugosidad A (pardmetro de vital importancia). u, es la velocidad dindmica en
el fondo.

u* = Rghd

Realizar el pronéstico de la cavitacion, segiin la comparacion del ndmero de cavita-
cién (o) con el ndmero critico de cavitacion (o).

— Si o >0, = no hay cavitacion.
— Sic <o, = hay cavitacion.

En caso de que exista cavitacion (c < c_), se debera definir la etapa que tiene lugar en
la obra, a partir del calculo del grado de cavitacién (B)

B=olo,
Entonces, si:

| > B > 0,7 se tendrd una etapa inicial de la cavitacion.
0,7 > B > 0,15 se tendrd una etapa de cavitacién desarrollada.
B <0.15 se tendra una etapa de supercavitacion.
Comprobar la existencia o no, de la erosién por cavitacién a partir del siguiente
criterio:
— Si o >0, ER = no hay erosién por cavitacion.
— Si o <o ER = hay erosion por cavitacion.

siendo:
o, ER~0,850,

Una vez detectada la existencia de la cavitacién en la seccion final, se debera definir,
por medio del calculo de diferentes secciones ubicadas aguas arriba de la seccion
final, aquella seccion de la rapida, a partir de la cual tiene lugar la cavitacion. Para
ello, se debera utlilizar un procedimiento similar al presentado en los pasos anterio-
res (a partir de a).



g) Una vez definido el tramo de rapida donde tendrd lugar la cavitacion, se procedera a
prevenir las manifestaciones perjudiciales de esta, segtn las soluciones analizadas con
anterioridad en el epigrafe 8.4.10.

2. Si se considera necesario, se puede proceder al analisis de la posible ocurrencia de la
cavitacion ante cualquier otro tipo de irregularidad de la superficie del aliviadero seleccio-
nado, segun los criterios de la tabla 8.9.

En este paso se deberd seguir un procedimiento similar al recomendado en los pasos

anteriores, solo que en este caso la cavitacion puede ser solucionada por medio de la

prevencién durante la etapa de construccion, tratando de evitar esta irregularidad.

8.4.12. Ejemplos de calculo de la cavitacion en rapidas

) Se desea calcular la posibilidad de ocurrencia de la cavitacién en una répida, cuyas carac-
teristicas son:
Cota de inicio de la rapida = 18,37 m
Cota final de la rapida = 10,00 m
Pendiente S = 8,4 (angulo de inclinacién 6 = 4,79°)
Longitud de la rdpida L = 100 m
Ancho de la rapida b=30m
Gasto de circulacion Q = 2500 m’/s
La rapida serd construida de hormigén armado, con una superficie dspera de A = 4 mm.

Se conoce del célculo de la rapida, que:

Tabla 8.13. Curva superficial

Seccion Distancia Y A"

(rm) () {mss)

1 ) 5.51 9,35
2 (97 7.88 100, 6
E 1.67 7 .50 171,71
i 2,37 7.25 171,45
5 3.3 F L0000 171,90
I T 0, 0 12,34
Fi 5,491 i, 500 12,82
& =N i, (30D 13,848
o9 1517 5.50 15,15
T 23,08 5,000 16,67
171 34,70 4,50 1852
12 5217 4,00 20,88
14 79, 834 3.50 23,80
14 an. 78 3.30 25 25
15 a7 .58 3.28 25 40
s 100,35 3.25 29,64

Los cdlculos de la concentracion de aire en la vertical demostraron que en ninguna de las
secciones existia concentracion de aire en el fondo de la rapida.
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Solucion:

Comenzando por que a partir del célculo de la aireacion del flujo se detect6 que en ningu-
na de las secciones de la rapida existe concentracion de aire en el fondo, entonces se
procede a analizar posibilidades de ocurrencia de cavitacién en la seccién final de esta.

1. Andlisis de la posible ocurrencia de cavitacién en la seccion final de la répida.
a) Fijando la irregularidad tipo 3 (tabla 8.9).
Rugosidad natural uniforme de la superficie, con altura media de los salientes. Se tiene
que c_ = 1,00.
b) Calculo del ndmero de cavitacion (o).

= Pcar - PvA/(p Vzcar/2)

P =P +P

car atm exc

P =101 000 Pa, para cota de terreno 10,00 m.

at

P.. =1000 x 3,25 = 3250 kgf/m?,

ex

P.. = 3250 kgf/m? partiendo de que 1 kgf/m? = 9,81 Pa, se tiene
P, =31882,5Pa.

P =101000 + 31 882,5 Pa.

P =132882,5 Pa.

P, =3 100 Pa para temperatura de 25 °C.

p=1000 kg/m>.

V. =V /0,68 log (Y/K) +1).

ca

Ao = }—}p;rm ¥ <0,5 b(3,25<15 m)
h

2325
Ao = & }=CI.21?
30
K=A=4mm=0.004m
1 1 _

No = — = — —=0,115
In(Y/K)+2 (3.25/0,004)+ 2

K, =1-[N,/(No+1)][1- AN, /(No +1)] = 0,877
Vo 29,64

+ il

=33,80m/s

w0877

T 33.80

Y 0,68 log(3,25/0,004)+ 1

* o =1135m/s

-F:_,, —-F:_, B 132882,5-3TIH)

Vi, 1000(11,25)
2 a

F

=2,05

g =
.
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c. Realizar el pronéstico de la cavitacion.
G >G, (2,05 > 1,00)

No hay cavitacién en la seccién final, por tanto, ninguna de las secciones de la rapida
corre peligro de ocurrencia de este fenémeno.

[1) Se conoce del diseiio de un aliviadero, cuya informacién en relacién con el calculo de la
rapida es la siguiente:

Cota de inicio de la rdpida = 113,50 m
Cota final de la rdpida = 22,50 m
Longitud de la rdpida: L = 325 m
Ancho de la rapida: b =75 m

Gasto de circulacion: Q =5986 m* /s
Pendiente de la rapida: i = 28 %
Altura de rugosidad: A =5 mm

Del célculo de la rapida se tiene que:

Tabla 8.14. Curva superficial

Seccion Distancia Y 4 v

(im) () (m) (m./s)
1 L M) 4,85 4,249 16,446
2 o, 4. .45 3,98 17,94
3 19 81 4. 100 3,70 19,47
B 29 67 1.85 3,449 20,73
5 39 34 .65 1,33 21,87
] 51,04 3,45 3,10 23,13
F Bl 51 3.30 3,03 24,18
H HH, 44 EFAN] 2,78 ELEW AR
9 112.66 2 .80 260 28,50
10 135,66 2 65 248 101,12
11 154,11 2,55 2,39 31,30
12 175,82 2,45 2,30 32,58
13 201,75 L vy 33,960
14 233,31 225 212 315,47
15 251,84 2,20 208 36,28
16 272,72 215 2.03 37,12
15 290,44 2,10 1,949 38,01
18 317,50 205 1,594 8,935

Nota: Los célculos de las concentraciones de aire en la vertical demostraron que en ninguna
de las secciones existié concentracién de aire en el fondo.

— Calcular a partir de la informacion antes presentada:

a) La posibilidad de ocurrencia de la cavitacion en la seccion final de la rapida (seccion 18)
para alturas de rugosidad (A) igual a Tmm, 2mm, 3mm, 4mm y 5 mm, respectiva-
mente. Comente los resultados.

b) El tramo de la rapida con peligro de cavitacion para una altura de rugosidad A = 5 mm.
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Solucion:

Partiendo del planteamiento relativo a la no existencia de concentraciéon de aire en el
fondo de ninguna de las secciones de la rapida, se hace evidente que es posible la ocurren-
cia de la cavitacién en esta; por tanto, se procede a su célculo:

1. Andlisis de la posible ocurrencia de cavitacién en la seccion final de la répida:
a) Fijando la irregularidad tipo 3 (tabla 8.2).
Rugosidad natural uniforme de la superficie con altura media de los salientes. Se
tiene quec_=1,0.
b) Calculo del nimero de cavitacion (o).

I|‘l..-l.l.
P 3
P ar = Patm + Pexc

C

I|'.'l _Ir.'l
0 = . ¥l

P, =101 000 Pa para cota de terreno 22,50 m

at
P..= 1000 (2,05) cos 6° = 1974,0 kgf/m* ; 0° = arctang 0,28 = 15,64°
Pexc = 19365,9 Pa
P_ =101 000 + 19 365,9 Pa

P_ =1203659 Pa
p=1000 kg/m*

Il.l': . .I".r 51N
Y0.68log(Y/K)+T
Vi = 22
T Rw
K, =[1-No/(No+1)][1- AN, / (No+1)]
Como Y < 0,5b

A, =2Y/b ; No=1/(ln(y/K)+2)

Entonces:

b=75m.
Y=205myV  =3893m/sdelacurva superficial.

K = A; y suponiendo los siguientes A, se tiene la tabla 8.12.



Tabla 8.15. Ejemplo
A A M, K, . . 53
(mm) (m/s) (m/s)
1.0 0,055 0,10 0,905 43 13,22 1,34
2.0 0,055 0,11 0,895 43,50 14,28 1,15
3.0 0,055 0,117 (), B0 43,74 14,94 1,05
4,0 0,055 0,12 0,588 43,84 15,42 0,986
5,00 0,055 0,12 0,585 43,99 15,54 0,93

c) Realizar el pronéstico de la cavitacion:

Como se puede observar de la tabla anterior en dependencia del acabado de la super-
ficie que se decida seleccionar, cavitara o no la rapida del aliviadero.

Suponiendo en este ejemplo que se escoge:
A =5 mm (superficie de hormigén armado, aspera).

Como se puede observar en la tabla anterior:

6 < o_; hay cavitacion en la seccion final: 0,93 < 1,00.

d) Definir la etapa de la cavitaciéon que tendra lugar en la obra. Célculo del grado de
cavitacion (B):

g 0,93 ~0.93

o, 100

=
Il
Il

Como 1> B > 0,7, se tendrd en la obra una etapa inicial de la cavitacion.
f) Comprobar la existencia de la erosion por cavitacion.

6. ER=0,850_= 0,85x 1
c>oc_ER
0,93 > 0,85 = no hay erosién por cavitacion.

g) Determinar el tramo de aliviadero donde existe posibilidad de la cavitacion.
1. Calculando la posibilidad de cavitacién en la seccion 17, se tiene que:

Calculo de la cota de la seccion 17:
C17 = C18 + sen@ * AX =22,5 +sen[tan™(0,28)][337,5 - 296,44] = 33,57 m.
P ar = Patm + Pexc'

C

17-18

P, =101 000 Pa para cota de terreno igual a 33,57 m.

at

P. .= vY, cos@ porser0>6°

exc
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P._=1000 (2,10) cos 15,64° = 19838,3 Pa
P_ =101 000 + 19 838,5 = 120 838,5 Pa
p = 1000 kg/m’

, v

vkl

0,68 l0g (Y /K)+1

ﬂ.ﬂ=¥ porserY<0,5b 2,10< 37,5
)

2(2,10)

L.

Ao =0,056

No = | =0,124
1n(0,10/0,005)

Kv =0,884
. _ Vo _ 38,01 =43,0m/s
- kv 0,884
43
JL_.' -
[ i
0,68/og (210

0,005)+1

W =15,45m/s

120838,5-3100
o = -
1000(15,45"/2)

o =0,986

a =a —»,986 < 1= hay cavitacién en la seccion.

2. Calculando la posibilidad de la cavitacion en la seccién 16, se tiene que:
Calcular la cota del fondo en esa seccién: C, = 22,5 + 17,46 = 39,96 m
P ar = Patm + Pexc

&

P, =101000 Pa para cota del terreno igual a 39,96 m.
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P..= vY, cosd porser8>6°

exc

P,.=1000 (2,15) cos 15,64° = 2070,4 kg/m? = 20 310,6 Pa
P_ =101000 +20310,6 =121 310,6 Pa

C

p = 1000 Kg/m’
Yy 2215
Ao=2T {_ ’}=|::,t:|5?
h 75

1
0=_— —C— .
In(2,15/0.005)+2=0.124

Kv =0,884
717
= 37,12 =41,99m/ s
- 0,884
| 41,99 =15,05m/ s

=~ 0,68log(2,15/0,005)+ 1

a =104

o =a,_, — 1,04=1=no hay cavitacion.

De los céalculos anteriores se puede concluir que a partir de la seccion 16, en la rapida existe
posibilidad de ocurrencia de la cavitacion, por lo que deberan tomarse medidas en este tramo
para evitarla.

Si se quiere precisar el calculo, se deberdn seleccionar secciones intermedias entre la 16

yla17.
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CAPITULO 9

Disipadores de energia

9.1. Generalidades

9.1.1. Definicion de disipador de energia

El agua que vierte a través de una presa vertedora o la que circula por una rapida adquiere
gran energia, que de ser entregada directamente al canal de salida, ocasionaria una gran ero-
sién capaz de atentar contra la integridad del propio aliviadero y de la cortina o terraplén de la
presa, si la descarga se realizara cercana a esta. Para evitar esta situacion, se construyen, como
parte integrante de los aliviaderos, objetos de obras conocidos como disipadores de energia,
que no son mas que aquellas estructuras encargadas de amortiguar la gran energia adquirida
por el agua en su caida.

9.1.2. Tipos de disipadores de energia

Existen distintos tipos de disipadores, entre los que se pueden citar:
1. El pozo amortiguador.

2. El estanque amortiguador.

3. El trampolin.

4. La cubeta deflectora.

De ellos, solo los tres primeros resultan ser de mayor uso en la Republica de Cuba, de ahi
que sean los abordados en el presente libro.

9.2. El salto hidraulico

En los pozos y estanques amortiguadores, la disipacién de energia la lleva a cabo un salto
hidraulico que tiene lugar dentro de las mencionadas estructuras, de manera que resulta im-
prescindible conocer al detalle las caracteristicas de este fenémeno hidraulico para poder rea-
lizar un adecuado disefio de las mencionadas estructuras.

a) Ocurrencia del salto hidrdulico.

El salto tiene lugar en la unién de dos regimenes de flujo; uno de llegada: supercritico, y
otro de salida: subcritico. Y el salto tendrd lugar en aquella seccién de un canal rectangular
horizontal donde se satisfaga la siguiente ecuacion:
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f”—-'=l[¢'::::f' +1-1] 9.1)

¥, 2

donde:

y,: profundidad de circulacién en la seccion inicial del salto.

y,: profundidad de circulacién después del salto (conjugada de y,).

F: nimero de Froude en la seccion inicial del salto, de modo tal, que:

W

| g0
VEY

F= (9.2)

V,: velocidad del flujo en la seccion inicial del salto.

b) Longitud del salto hidraulico.
La determinacién de la longitud del salto ha sido un tema muy debatido por los diversos
investigadores del tema, debido a la indefinicion respecto al lugar donde termina. El crite-
rio mas generalizado es aquel que define como longitud del salto (L) la distancia horizon-
tal desde la entrada de este (muy bien definida) hasta la seccién donde se alcanza su
profundidad conjugada.
Esa longitud puede obtenerse a partir de la curva que se presenta en la figura 9.1 o me-

diante alguna de las ecuaciones ofrecidas por los investigadores que a continuacion se
relacionan:

— Smetana (Checoslovaquia): L = 6 (y, —y,). (9.3)
— Safranets (Alemania): L =59y, F_. (9.4)
— Einwachter (Alemania): L = 8,3y, (Fr, - 1). (9.5)
— Chertousov (Rusia): L.=10,3y, (Fr, - 1)%, (9.6)
T
Li — = |-
Y2
6} = -
] '-‘="v-..q_l.|
'{- h-h:l—-
- - P S s —— -
o [T
* ﬁﬁ- ¥
- F{ﬁ"#%ﬂﬂﬁ;ﬁ

[HENEEN
9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 X

Bl e B Bad Bd ] B I
,,.!1“ 1]
2345 6 71 8

Vq

N

Fr1 -

Figura 9.1
Longitud del salto.
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c) Posicion del salto.

204

Hay tres esquemas ilustrativos (Fig. 9.2) que describen la formacién de un salto hidraulico
aguas abajo de una compuerta, al pie de un cimacio o al final de una rapida. Para la
correcta interpretacion de los casos que se exponen a continuacién, debe tenerse total
claridad en el significado de los términos y, y y,’. El primero es la profundidad conjugada
del tirante de llegada y,; mientras que el segundo (también conocido en la literatura espe-
cializada como y,) es el tirante que resulta impuesto por las condiciones de circulacion
aguas abajo del salto (caracteristica del régimen subcritico).

S=0
Caso 1: }'2= '_'f?

Figura 9.2
Posicion del salto.

Caso 1: ocurre cuando y, = y,’. El salto se produce inmediatamente a la salida de la
compuerta, al pie del cimacio o al final de la rapida (en lo sucesivo solo se mencionara
una de las tres situaciones, quedando entendido que es vélido para las otras dos, a no ser
que se especifique otra cosa). Para el propésito del disefio del disipador es un caso ideal;
sin embargo, tiene la desventaja de que una pequena diferencia entre los coeficientes
hidraulicos reales y los supuestos, puede ocasionar que el salto se mueva hacia aguas
abajo.

Caso 2: ocurre cuando y,” < y,; por lo cual el salto se corre aguas abajo hasta un punto en
el que las dos curvas superficiales tienen profundidades conjugadas, es decir, que satisfa-
cen la ecuacion 9.1. Este caso debe ser evitado, ya que la posicion del salto es muy
inestable y pudiera ocurrir, incluso, que se desplace lo suficiente como para salirse de las
losas que protegen el fondo.



Caso 3: ocurre cuando y,” > y,; lo que origina que sea un salto sumergido o ahogado.
Tiene la ventaja de ser muy estable la posicion del salto, pero el ahogo le resta de manera
sensible, capacidad disipadora.

d) Condiciones aguas abajo. (Fig. 9.3).

. 4 Caso1l Caso 2
o B Y2
- o=
&~ u-f-""'r—‘-—_—- ~ Y2
A = Y2=Yy2° >
(7" v2| vz
Y1 '
A A A F A A hﬂ E
Caso 3 Caso 4 Caso 5
Y2 .
g & L v2
b Y2 I "
i~ o 2 o y2'
- >~ -
Q Q [¥)
Figura 9.3

Casos aguas abajo.

En el inciso anterior se asumio que la profundidad aguas abajo tiene un valor fijo y,; pero
en la mayoria de los problemas practicos no es asi, sino que este nivel varia con el gasto en
el canal de salida, como también lo hace y,. En correspondencia con lo anterior, Leliavsky
sugirié cinco posibles condiciones o clases:

Clase 1: En esta condicién las dos curvas de variacién siempre coinciden; es decir, que el
caso 1, en cuanto a la posicién del salto, es el que siempre tiene lugar. Es la
situacion ideal para el disefio del disipador, pero casi nunca se da en la realidad.

Clase 2: En esta condicion la curva de la conjugada y, esta siempre por encima de la de
niveles y.’; es decir, que el caso 2 de la posicion siempre tiene lugar y el salto
permanece corrido hacia aguas abajo. Por tanto, para asegurarse de que el salto
ocurra sobre el lecho protegido y en el lugar deseado, la solucién efectiva es un
pozo amortiguador o un estanque amortiguador con umbral terminal.

Clase 3: Esta representa la condicion en que la curva de conjugadas y, esta siempre por
debajo de la de y,’. Esto significa la constancia del caso 3 de las posiciones. Es
aconsejable evitar esta situacién bajando o inclinando la solera al pie del cimacio,
cambiar la pendiente o concluir antes la rapida, o ambas, etcétera.

Clase 4: En esta condicion para gastos pequefos, y, es mayor que y,’; mientras que para
gastos grandes ocurre lo contrario. La soluciéon mas efectiva consiste en combinar
un pozo con una solera inclinada, para desarrollar un salto satisfactorio para
descargas altas.
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Clase 5: En esta condicion las conjugadas son menores que los tirantes de aguas abajo
para gastos pequenos, y a la inversa, para gastos grandes. La solucion mas efecti-
va consiste en colocar umbral terminal para elevar los niveles y,” de los gastos
grandes y asi evitar el corrimiento del salto.

e) Tipos de salto.
Los saltos se clasifican segun el valor del nimero de Froude correspondiente a la seccién

inicial F .

—F,=1-17 salto ondular.
—F,=17-2,5 salto débil.
—F,=25-45 salto oscilante.
—F,=45-9,0 salto estable.
—F,>90 salto fuerte.

Precisamente esta clasificacién del salto hidraulico en funcion del ndmero de Froude,
también se ha utilizado para la estandarizaciéon de los estanques amortiguadores, lo cual
se podra apreciar mas adelante.

Algunas consideraciones iniciales acerca del salto hidraulico como disipador de energia
son las siguientes:

a) Para todos los tipos de saltos hay estanques.

b) El salto ondular y el débil, como sus nombres lo indican, son saltos incipientes y con
pocas dimensiones, debido a que tienen lugar en flujos con poca energia, de ahi que
no requieren accesorios en la estructura, tales como: dientes, dados o deflectores para
aumentar su poder disipador.

c) El salto oscilante debe su nombre a que el chorro de Ilegada se dirige de manera
intermitente hacia el fondo o hacia la superficie del agua, dando lugar a la generacion
de oleaje, que es capaz de viajar kildmetros hacia aguas abajo, lo cual ocasiona
erosiones en las margenes del cauce. Por esta razon, este tipo de salto se debe evitar;
y de no ser posible, lo mds importante es suprimir las olas.

d) El salto estable tiene buen disefio con combinaciones de accesorios. Logra disipar la
energia del flujo de llegada hasta un 80 %.

e) El salto fuerte es muy sensible a los tirantes y,, es decir, pequenas variaciones de dicho
tirante ocasionan desplazamientos del salto hacia aguas abajo. Ademas, para F, > 10
ya el salto no es la solucién mas econémica como disipador de energia, por las gran-
des dimensiones que requiere el estanque o pozo.

9.3. El pozo amortiguador como elemento disipador

9.3.1. Caracteristicas generales

El calculo de un pozo amortiguador se basa fundamentalmente en la obtencién de la altura h
del escalén del pozo (Fig. 9.4), capaz de garantizar que la conjugada del tirante que se tiene al
inicio del pozo, coincida con el tirante disponible aguas abajo de este, para de esa manera
lograr la ocurrencia del salto hidraulico al pie de cimacio, o la rapida, segtn sea el caso. Una
vez determinada esta altura, se procedera a calcular la longitud de revestimiento del pozo.
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Figura 9.4
Esquema de pozo amortiguador.

En el cdlculo de un pozo amortiguador es importante tener presente que:

1. La condicién fundamental para ejecutar el calculo de un pozo amortiguador es que y,> y..

2. Como criterio para el calculo de la altura del pozo es frecuente buscar que se imponga
una profundidad ligeramente mayor que la conjugada (y,), es decir, ahogar algo al salto
para mejorar su eficiencia, atendiendo a criterios que se mencionan mas adelante. Ello
se logra multiplicando y, por un factor de seguridad 1 que oscila entre 1,00y 1,10.

3. Inmediatamente aguas abajo del pozo amortiguador se reviste el canal de salida, gene-
ralmente con rocas, para evitar que eventuales excesos de energia del flujo de salida
vayan a producir erosiones no previstas en esa zona del canal. A este tramo del canal de
salida se le denomina risberma.

En relacion con la seleccion del valor de n que se deberd asumir para el calculo del pozo

amortiguador, resulta frecuente en la practica, utilizar como criterio de seleccién el siguiente:

— Para F, < 4,5 se asume n = 1,1. Téngase en cuenta que para esta condicion el salto es
oscilante, por lo que con un ahogo del 10 % se esta disminuyendo el oleaje que se genera
en ese tipo de salto.

— Para 4,5 < F < 9,0 se asume n = 1,0. Este es el caso de un salto estable que por su buen
funcionamiento y posicion, no requiere de factor de seguridad.

— Para F, > 9,0 se asume n = 1,05 para fijar la ubicacién del salto dentro del pozo, dada la
tendencia de estos saltos fuertes a correrse hacia aguas abajo.

9.3.2. Criterios para el diseio de un pozo amortiguador ubicado al pie
de un cimacio vertedor

1. Célculo del tirante contraido al pie del cimacio (y,).

y, = ET 1- 2-:'-m|l 60" + % |J 9.7)

donde:

0,83,

L@

B =arccos|1- | E; (9.8)
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q=Q/lL, (9.9)
E=P*+ H, (9.10)

2. Célculo de la conjugada Y, del tirante Y, con la expresion 9.1y considerando la velocidad
de llegada V, como:

Q

V. =
oY,

(9.10)

y b =L, =ancho del pozo amortiguador.

3. Comparar y, con y, para valorar si es necesario o no, el uso del pozo:

a) Siy,<y, el salto esta ahogando al vertedor y es aconsejable bajar la solera para evitarlo.

b) Si'y, = y, = debe emplearse estanque o simplemente la solera, segtin se analizara mas
adelante.

c) Siy,>y, = si se puede emplear un pozo.

4. En caso de requerirse pozo amortiguador, calcular la altura del escalén del pozo (h).
Se recomienda organizar los resultados mediante la tabla 9.1.

Tabla 9.1. Calculo de la altura del escalén del pozo

| . Ey i ¥i ¥ Az LT Errar
{mj (i {mj () {mj {m} relative

1 2 ] 4 5 [ 7 R

Procedimiento a seguir:

a) Suponer un valor de altura del pozo (h_ ).

b) Calcular la energia al nivel del fondo del pozo: £, = H_ + (P* + h,, )
c) Calcular 6 segin la ecuacién 9.8.

d) Calcular y, segtn la expresion 9.7.

e) Calcular y, segin la expresion 9.1.

f) Calcular AZ segtin la expresion 9.12.

I|"'. : ] I".ll|f.-\.--|
AE — £ail ':.I —— [ — (9.12)
2gplys  2gny;

donde:

¢, =(0,80 + 0,95): coeficiente que considera las pérdidas por el escalén del pozo,
correspondiendo 0,80 a escalén de borde recto y 0,95 a escalén con borde redon-
deado.

La velocidad en el canal de salida se determina en la seccion final del pozo, pues
mas adelante la seccion se hace indefinible debido a los remolinos laterales que
provocan que el flujo se concentre en el eje del canal.
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Q

— by (9.13)
y, = tirante en el canal de salida.
)
Voo = ||:|.| (9.14)
siendo:
b: ancho del pozo.
y, — 2% conjugada del salto en el pozo.
g = aceleracion de caida libre
n = factor de seguridad ya definido.
g) Calcular h_, segin la ecuacion 9.15.
(9.15)

h_ .= ny,-(y, +Az)

h) Calcular el error por la diferencia entre h 'y h_, segln la ecuacion 9.16.
sup calc

Error = —% 2% - qag (9.16)

Si no se cumple: error Relativo < 2 %, se procede a suponer un nuevo valor de h.
Resulta aconsejable asumir como nuevo valor de h_ el valor de h_, obtenido en el
paso anterior.

Este proceso se repetird hasta cumplir con el requisito (9.16) antes mencionado.

5. Célculo de la longitud del pozo (Lp) y de la longitud de la risberma (L ).

Si el gasto especifico en el pozo g >5m*s: [ =0,8 L, (9.17)
Sig<5m¥s:L =3Y, (9.18)
L=9(Y,~Y)-L (9.19)

9.3.3. Ejemplo de calculo de un pozo amortiguador ubicado al pie
de un cimacio vertedor

Realizar el disefio hidraulico de un pozo amortiguador al pie de un cimacio vertedor, cuyas
caracteristicas son:

Q = 2000, 00 m*/s

H =4,40m
L, =100, 00 m
P* =8, 00 m

Se conoce ademas, que a continuacion del pozo se excavara en roca un canal de salida de
seccion rectangular, con un ancho igual a la longitud total vertedora y un tirante y, = 5,00 m.
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Solucion:

1. Calculo del tirante contraido al pie del cimacio (y,).

E,r ..
== 1-2cos (60" +6/ 3)]
g = Q/L, = 2000/ 100 = 20 m’s.
E,= P*+ H,=8,00 + 4,40 = 12,4 m.
¢=0,9-1,0.

i’
[}

0,83qgi

A

8 =arccos| 1-

w|:.E_1W=32.11f3"

resultando: y, = 1,36 m.

2. Calculo de la conjugada y, del tirante y.:

v, 1 T

v, 2

B +1-1
V. =Q/by,) =2000/(1,36 * 100) = 14,7 m/s.
Fo=V/gy)"”=14,3/9,81*1,36)" =3,92.
resultando: y, = 6,88 m.

3. Comparar y, con ara valorar si es necesario o no, el uso del pozo:
2 3
Como y, > vy. (6,88 > 5 m) el salto es alejado; por lo que se recomienda un pozo amorti-
2 3 pd . . . . .
guador, ya que con su escalén de fondo garantiza la ocurrencia del salto al pie del cimacio.

4. Calculo de la altura del escalén del pozo (h ), segln tabla 9.1.

pozo

Tabla 9.1. Ejemplo

hug. (M) | Ey (m) 8 [wvitm) [ ny:(m) [ Az(m) [ hew(m) | Error %
2.30 14,7 24 80 1,27 7,30 0,62 241 52
2,41 14,81 24,52 1,27 740 | 0,59 X85 5.
2,35 14,595 24,17 1,26 T.A4 0,56 2,62 2.7
262 15,02 24,00 1,26 T.43 | .59 X 5R 1.
2,58 14,55 24,09 1.26 743 {1,549 258 L]

5. Célculo de la longitud del pozo (Lp) y de la longitud de la risberma (L,).

A continuacioén se calcula la longitud del pozo empleando las expresiones presentadas

anteriormente para el calculo de la longitud del salto. Podran apreciarse las diferencias de
los resultados.

L. = 42,35 m (tomado de la figura 9.1).

Como g = 20 m*/s > 5 m?/s; entonces L, =0,8 L, =0,8 * 42,35 = 33,88 m.
— Segun Smetana: L = 0,8L = 0,8 6 (y, - y,) = 29,62 m.
— Segln Safranets: Lp =081 =08*59yF, =2331m.
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— Segln Einwachter: L,O =0,8L,=0,8%*83 y, (Fr,—1)=24,43 m.
— Segun Chertousov: L,O =081 =0,8*103y, (Fr,- 1)°¥"=24,73m.
L,=9(y,-y,)- L =9 (7,43 -1,26) - 33,88 = 21,65 m,

9.3.4. Criterios para el diseiio de un pozo amortiguador ubicado al pie
de una rapida

En el calculo de un pozo amortiguador que se ubica al pie de una rapida, se pueden presen-
tar dos casos fundamentalmente, relacionados con el régimen de circulacién que se tenga al
final de la misma. Por ejemplo, si al final de la rdpida se alcanza el régimen uniforme en el
calculo del pozo amortiguador, no es necesario iterar para definir la cota de fondo del pozo,
pues el tirante que se obtendra al inicio de este serd siempre el mismo, independientemente de
la cota de fondo que requiera. Ahora bien, si por el contrario, el régimen de circulacion al final
de la rapida no es uniforme, entonces al calcular el pozo amortiguador, se deberd tener presen-
te que en la medida en que se varia su cota de fondo, es necesaria la prolongacion de la rapida;
razén por la cual el tirante varia. Este Gltimo aspecto evidencia la necesidad de prolongar el
calculo de la curva superficial del flujo que circula por la rapida, mas alla de donde se prevea
inicialmente el final de esta, con el propésito de contar con la informacion necesaria para
acometer el disefio del pozo amortiguador.

Los pasos a seguir son los siguientes:

1. A partir de la curva superficial de la rapida se conoce el tirante al final de esta, el cual
resulta ser, a los efectos del calculo del pozo amortiguador, el tirante a la entrada del
mismo (y,). Entonces se procede a calcular el tirante conjugado (y,).

l_ - %[,1.'::::5,' 1-1] (9.1)
donde:
Fo 9.2)
‘-."g!"]
v =2 9.11)
oY,

b = ancho de la rapida, que es igual al ancho del pozo amortiguador.
2. Comparar y, con y, para valorar si es necesario o no, el uso del pozo.

a) Siy, <y, el salto esta desarrollandose en la rapida, lo cual no es admisible. Para evitarlo,
esta debera modificarse, cambiando su ancho y/o su pendiente.

b) Si'y, = y, = debe emplearse estanque o, simplemente, una solera, segin se analizara
mas adelante.

c) Siy, >y, = si se puede emplear un pozo.
3. En caso de requerirse pozo amortiguador, se procede al célculo de la altura del escalén
del pozo (h).
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Se sigue el mismo procedimiento que para el pozo al pie del cimacio, con la diferencia
de que en el presente caso se toma el tirante de llegada al pozo y, como el correspon-
diente al final de la rapida y en las aproximaciones sucesivas hasta lograr el error admi-
sible, los valores del mencionado tirante se tomaran de la curva superficial prolongada.

4. Calculo de la longitud del pozo (Lp) y de la longitud de la risberma (L ).
De la misma forma que se indicé para el salto al pie del cimacio.

Por dltimo, en relacién con el cédlculo de un pozo amortiguador ubicado al pie de una
rdpida, en donde se ha alcanzado el régimen de circulacién uniforme y por lo tanto el tirante y,
no varia, independientemente de la cota a la que se ubique el fondo del pozo, en la medida en
que la rapida avanza hacia aguas abajo, por lo que la segunda conjugada se mantiene inaltera-
ble, no es necesario realizar la iteracion.

9.3.5. Ejemplo de calculo de un pozo amortiguador ubicado al pie de una rapida

Se proyecta un aliviadero superficial para una descarga maxima de 576 m?/s: realizar el disefio
hidraulico de un pozo amortiguador, al pie de una rdpida rectangular con régimen uniforme
de 60 m de ancho, que tiene su salida a un canal trapecial de 80 m de plato y talud 1:2 mediante
una transicién brusca.

El tirante medio al final de la rapida (y,) y el tirante en el canal de salida (y,) son:

y, =0,80m
y,=3,6m
Solucion:

1. Del calculo de la curva superficial se tiene el tirante al final de la rapida, entonces se
procede a calcular el tirante conjugado y,:

L=1[,~,'::s£'+1—1
W g

71 =

V,=Q/(b*y)=576/(60*0,8) = 12 m/s
F =V /(@gy)?=12/(9,81%0,8)2=4,3
resultando entonces: y, = 4,48 m.
2. Comparando el tirante conjugado (y,) con el tirante aguas abajo (y,), se obtendra que:
Y,>y, (4,48 m> 3,6 m).
Lo que significa que se justifica el empleo de un pozo.

3. Calculo de la altura del escalén del pozo (h)
Como ya es conocido el problema de que al final de la rapida se alcanza el régimen
uniforme, entonces se procede a calcular directamente la profundidad del escalén de
pozo, pues el tirante y, se mantendrd constante.

h:nyz-(y3+Az)
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donde:
n=1,1;pues f =4,3<4,5
V. . =Qb.ey,=2,90m/s
V,=Q/bm.y,=1,95m/s apartirde Q=576 m%s; b=60m;y,=448m

resultando entonces Az = 0,23 m, habiendo considerado ¢, = 0,92.
Sustituyendo en la expresion de la altura del escalén del pozo, se tiene que:
h=1,10m

4. Célculo de la longitud del pozo (Lp) y de la longitud de la risberma (L,).
g =Q/b =576/60 =9,6 m?/s >5 m?s.
L,=0,8L;= 0,86 (y,—y,), empleando la férmula de Smetana.
0,8*6*(4,48-0,8)=17,66 m.
L=9(y,-y)-L =9(448-0,8)-17,66=1546 m.

9.4. El estanque amortiguador como disipador de energia
9.4.1. Principio de disipacion

La disipacién de la energia a través del uso de un estanque amortiguador se realiza, al igual
que en el pozo, por medio de la ocurrencia de un salto hidraulico; con la dnica diferencia de
que en este tipo de disipador se incorporan distintos accesorios, tales como: dientes deflectores,
dados amortiguadores y umbral final, con el propésito de incrementar, por un lado, la disipa-
cién de la energia; y por el otro, contribuir con la estabilizacion del salto en el estanque, ya que
al tener esta estructura, la misma cota de fondo del canal de salida, el salto tiende facilmente a
correrse hacia aguas abajo y salirse del estanque.

9.4.2. Diferencias fundamentales entre el estanque y el pozo amortiguador

Entre las diferencias fundamentales respecto a estos dos tipos de disipadores, se pueden
sefalar:

1. En el estanque amortiguador, la cota de fondo del canal de salida se hace coincidir con la
cota de fondo del estanque. Esta situacion influye, en numerosas ocasiones, en cuanto a la
decision final acerca del tipo de disipador a emplear, pues como es de suponer, cuando se
tiene un canal de salida muy largo, la obligatoriedad de colocar la cota de fondo del canal
de salida al mismo nivel del estanque, hace mas costoso el empleo de este ultimo, en
comparacion con el uso de un pozo como disipador de la energia.

2. En el estanque se emplean accesorios, con el propésito de incrementar la disipacion de la
energia y estabilizar el flujo antes de abandonar dicha estructura.

3. La presencia del escalén al final del pozo, hace que en la superficie del agua se presente
una caida AZ, cuyo valor no es despreciable. En el caso del estanque, tal caida es muy
pequena o no existe.
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9.4.3. Tipos de accesorios que se emplean en el estanque amortiguador.

Funciones

Entre los accesorios que se utilizan en el estanque amortiguador, se tienen los siguientes:

a) Dientes deflectores
b) Dados amortiguadores
c) Umbral terminal.

a) Dientes deflectores: son aquellos elementos que se ubican a la entrada del estanque, para

fragmentar el chorro e incrementar la profundidad del flujo que entra a dicha estructura.
Ademas, se puede senalar que su presencia contribuye a crear la turbulencia requerida en
la disipacion de la energia y, como resultado, se pueden obtener longitudes de estanques
mas cortas.

b) Dados amortiguadores: son instalados en el estanque, principalmente para estabilizar la

C)

formacion del salto hidraulico e incrementar la turbulencia del flujo, con lo cual se logra
una mejor disipacion de la energia. Es importante resaltar que cuando por el aliviadero
circulan gastos pequefios, los dados contribuyen a compensar las deficiencias del tirante
aguas abajo; mientras que para gastos grandes de circulacion, ayudan a reflectar el flujo
alejado del lecho del rio. Cuando la velocidad a la entrada del estanque excede los 15 m/s,
no se recomienda su uso porque existe el peligro de que ocurra la cavitacion en su cara
posterior. Para evitar esta situacion, pueden colocarse suficientemente alejados de la en-
trada, donde exista suficiente sumersién bajo el tirante aguas abajo.

Una de las dimensiones mas importantes en el dado amortiguador, la constituye su altura;
pues si es demasiado grande, se produciria una cascada; y si por el contrario, es muy baja,
puede resultar una superficie rugosa y no cumplir con su objetivo de disefio o colocacion.

Umbral terminal: son aquellos umbrales que se construyen al final del estanque, con el
propésito de controlar la erosién que se producird en el lecho del rio. Las pruebas de
laboratorio indican que este elemento terminal incrementa la eficiencia del estanque,
pues reduce apreciablemente la erosién del cauce aguas abajo.

En la figura 9.5 se muestra la localizacion de los accesorios antes mencionados, dentro de un
estanque amortiguador.
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Figura 9.5
Ubicacion de dientes, dados y umbral en un estanque.



9.4.4. Estanques amortiguadores tipicos recomendados

a) Estanques para F < 1,7.
En este caso se cumple que:
Y, =2V,
V,~0,5V,
No es necesario emplear estanque, solo se requiere revestir el canal en una longitud L = 4Y,
a partir de la seccion donde comienza el cambio de tirante (inicio del salto).
b) Estanques para F  entre 1,7y 2,5.

No se requiere el uso de accesorios. La longitud del estanque coincide con la longitud del
salto; y la profundidad en el estanque se hace coincidir con la conjugada.

De hecho, varios autores plantean que para F, < 2,5 no se emplea estanque, sino, que se
reviste el canal en una longitud igual a la del salto.

c) Estanques para F, entre 2,5y 4,5.
El estanque tipo | que se muestra en la figura 9.6, ha demostrado ser relativamente efectivo
para disipar la mayor parte de la energia de la corriente. Sin embargo, el oleaje propagado
por el flujo oscilante no puede amortiguarse completamente. Algunas veces tienen que

emplearse amortiguadores auxiliares de las ondas o supresores, para que la circulacién
aguas abajo sea tranquila.

ancho
espacio entre
defleciores

talud 22

supeificle del

agua

e cola tereno
natiral

S =
excavacion del canal de salida

Figura 9.6
Estanque tipo I.
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d)

216

Debido a la tendencia del salto hidraulico a cambiar de lugar y como un medio para
suprimir el oleaje, los tirantes del agua en el estanque deben ser aproximadamente 10 %
mayores que el tirante conjugado calculado.

Siempre que sea posible deben modificarse las condiciones, de forma tal que F, no esté
entre 2,5 y 4,5; para asi evitar este tipo de salto.

Estanques para f | > 4,5.
V., <15 m/s

En este caso se recomienda el estanque tipo Il que se muestra en la figura 9.7, en el cual se
usan dientes deflectores, dados amortiguadores y umbral terminal.

dient

dientes deflectores umbral
terminal

Xl 1'#“’

%L L

—
superficie del
TER R cota terreno
PERFIL ota terr

.ﬁr » | V3T

' F:}. P excavacion del canal de salida

r-'.-lf.'."l - _,Jr..'_-'._'c:il .

L v
i L! L
1 -1

Figura 9.7
Estanque tipo II.

V. >15 m/s

En este caso se recomienda el estanque tipo Il de la figura 9.8. Como la disipacion se debe
principalmente al efecto del salto hidraulico, la longitud del estanque serd mayor que la
del tipo Il. Sin embargo, todavia serdn efectivos los bloques del canal de descarga vy el
umbral terminal dentado, para reducir la longitud que seria necesaria si no se usaran.

Debido al reducido margen de seguridad para que no se corra el salto hidraulico, el tirante
del agua en el estanque debe ser aproximadamente 5 % mayor que el tirante conjugado
calculado.
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Figura 9.8
Estanque tipo III.

9.4.5. Criterios para el diseiio de un estanque amortiguador

1. Se calcula, una vez conocido el tirante de llegada y el caudal especifico, la velocidad a
la entrada del estanque (V).

V1 =4 / Y

290 Se calcula el nimero de Froude a la entrada del estanque (F,).
ot
T\Ey

3. Se selecciona el tipo de estanque, a partir de los criterios antes explicados.
Disefio de un estanque tipo | (2,5 < F < 4,5)

1. Calcular el tirante conjugado (y,).

e

v, =%[,~.'m-1] 9.1)

2. Comparar y, con y, Determinacion de la cota del fondo del estanque (CFE) a partir de la
cota de la superficie del agua en el canal de salida (CSACS):

CFE = CSACS - 1,1y,
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3. Determinar la longitud del estanque amortiguador (L)

L=y, (1,50 + 1,768 F - 0,174 F 2) (9.19)
4. Calcular las dimensiones de los dientes deflectores.
altura=2y,
ancho =y,
largo =2y,

espacio entre dientes = 2,5 y,
En la figura 9.6 se representan los pardmetros antes calculados.
5. Calcular el namero de dientes (n).

n=>b/3,5y,) (9.20)

Una vez calculado n, aproximar el valor al inmediato inferior y entero.
6. Calcular el espacio fraccional entre la pared y el diente deflector mas préximo a ella.

espacio fraccional = [b-(3,5Y,*n-2,5Y))]/2 (9.21)

En la figura 9.6 se representa el parametro antes calculado.
7. Obtener el dimensionamiento del umbral terminal.

L=2,5y, +0,04y, (9.22)

En la figura 9.6 se presenta el dimensionamiento del umbral terminal.
8. Dibujar y dimensionar el estanque amortiguador obtenido.
En la figura 9.6 aparece una representacion del estanque tipo |.

Disefio de un estanque tipo Il (F, > 4.5), (V1 <15 m/s)
1. Calcular el tirante conjugado (y,).

y, = ”—j'[ JBE: +1- 11 9.1)

2. Comparar y, con y,. Determinar la cota del fondo del estanque:
CFE = CSACS -,
3. Determinar la longitud del estanque amortiguador (L,).

Ln =Y, (1,62 +0,178 /:r1 - 0,007 /:ﬂz)

4. Calcular las dimensiones de los dientes deflectores (v. Fig. 9.9). (9.23)
altura =y,
ancho =y,

largo = sale constructivo (pasando una horizontal por la altura del diente hasta la superfi-
cie de la rapida o el cimacio.

espacio entre dientes =y,
espacio fraccional = (b - (2n - 1) y,)/2
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a) b) c)

| largo | J0.2hy l_lﬂ_h..
alt . talud 1:1
I ¢ talud 2:1-
hy .

// ho /0.75 hy
ane 12h
R

Figura 9.9

i.’i.".lldlh I

4

Detalles del diente deflector, dado amortiguador y umbral terminal del estanque tipo II.

5. Calcular el ndmero de dientes deflectores (n).
n=b/Qy) (9.24)

donde: b = ancho del estanque

6. Calcular las dimensiones de los dados amortiguadores (v. Fig. 9.9).
a) Calculo de h, de la siguiente expresion:

h, =y, (0,545 + 0,175 F) (9.25)

b) Calculo de las dimensiones de los dados amortiguadores.
altura = h,
ancho =0,75 h,
largo = 1,2 h,
ancho superior = 0,2 h,
espacio entre dados = 0,75 h,
espacio fraccional = 0,375 h,
ubicacion = 0,8 d,
c) Célculo del nimero de dados amortiguadores (n)

n=b/(15h) (9.26)

7. Calcular las dimensiones del umbral terminal.
a) Calculo de h, a partir de la siguiente expresion:

h,=y, (0,956 + 0,063 F.)

(9.27)
b) Calculo de las dimensiones del umbral terminal (v. Fig. 9.9).
altura = h,
ancho de la cara superior del umbral = 0,04 h,
largo = 2,04 h,

8. Dibujar y dimensionar el estanque amortiguador obtenido.
En la figura 9.7 aparece una representacion del estanque tipo II.
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Disefio de un estanque tipo Il (F, > 4,5); (V, > 15 m/s).
1. Calcular el tirante conjugado (y, ).

¥, = %[,‘.'HF_',' +1 —1-| 9.1)

2. Comparar y, con y, Determinar la cota del fondo del estanque:

CFE = CSACS - 1,05 y,

3. Determinar la longitud del estanque (L,,)

L, =y, 3,55 +0,06 F -0,00015 F 2 (9.49)
4. Calcular la dimensiones de los dientes deflectores (v. Fig. 9.10).
ancho =y,
alto=y,

largo = sale constructivo pasando una horizontal por la altura del diente hasta cortar la
rapida o el cimacio.

espacio entre dientes =y,
espacio fraccional = (b - (2n - 1) y,)/2

ancho superior

a) b) ++ del diente
| m;ﬂ};‘
Separaclon
alte  entre dientes

ancho alte I

0.2L

talud 2:1

L=0.42y 5

Figura 9.10
Esquema del diente y el umbral terminal del estanque tipo III.

5. Calcular el ndmero de dientes (n).

n=b/Q2y,) (9.29)

6. Calcular las dimensiones del umbral terminal (v. Fig. 9.10).
altura=0,2y,
ancho = 0,15y,
espacio entre dientes = 0,15 y,
ancho superior del diente = 0,02 y,

7. Dibujar y dimensionar el estanque amortiguador obtenido.
En la figura 9.8 aparece una representacion del estanque tipo Ill.
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9.4.6. Ejemplo de calculo de un estanque amortiguador

Se desea disenar un estanque amortiguador para disipar la energia al pie de un cimacio
vertedor, si se conoce que:
Q =190 m’/s
H =1,45m
tirante contraido al pie de cimacio: y, = 0,5 m
cota de la superficie del agua aguas abajo para el gasto de disefio = 113,5 m
L,=51,0m
P=1,5m
cota del terreno aguas abajo = 112,5m
P*=2m

Solucion:
1. Calculo de la velocidad de entrada al estanque (V)
V,=qly, qg=0Q/b
V,=3,72/0,5=7,44m/s; q=190/51=3,72 ms
2. Calculo de F, a la entrada.
F,=V/gy)"” =336

3. Analizando el tipo de salto segln F  se tiene que:
El salto es oscilante, pues 2,5 < F, < 4,5. Esto significa que se debe disefiar un estanque
tipo 1.

Para el disefio de un estanque tipo I

1. Célculo de y,.

v [ .
¥, = %[,‘.'HF_, +1 —'J-| =2,14m
2. Comparacion de y, con y, .

y, >V, 2,14 m>1,0 m. Por tanto, ocurre un salto hidraulico alejado, que se debe colocar
en el inicio del estanque. Esto se logra bajando el fondo del estanque hasta la cota:

CFE = CSACS -1,1*y,=113,5-1,1 *2,14=111,15 m

Esto significa una excavacion de 112,5-111,15 = 1,35 m
3. Célculo de (L)

L=y,(1,50 + 1,768 F -0,174 F 1) = 11,71 m
4. Calculo de los dientes deflectores.

altura=1,0m

ancho=0,5m

largo =1 m

espacio entre dientes = 1,25 m
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5. Calculo del nimero de dientes (n).
n=(b+25y)/3,5y,)=2985
aproximando por defecto n = 29 dientes

6. Calculo del espacio fraccional
espacio fraccional = [b-(3,5y,*n-2,5y,)1/2=0,75m

7. Dimensionamiento del umbral terminal.

En la figura 9.11 se presenta el dimensionamiento del umbral terminal.
8. Dibujar y dimensionar el estanque amortiguador.

En la figura 9.11 se presenta el esquema del estanque tipo | resultante.

ire.s

- 1.0
-

="

. i, «
“!n " .-nl.-. n!‘
l L 'q.!"l_:'_ L+ ]

v - ® " L] - _.I.l.-
¥ '.’lr‘ ®
e RS
~::".. T E-:'N Dz

i1, Ti

0.3

Figura 9.11
Esquema del estanque del ejemplo.

9.5. El trampolin como disipador de energia
9.5.1. Antecedentes

El uso del trampolin como elemento disipador de la energia del flujo que circula por un
aliviadero, ha resultado bastante amplia; sin embargo, su empleo mas frecuente en las obras se
ha visto frenado en mdltiples ocasiones por la carencia de informacién acerca de ellos.

En la literatura técnica existente es posible encontrar numerosos ejemplos de trampolines,
pero en general, su adaptacion a nuevas condiciones locales resulta muy dificil o imposible sin
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un previo estudio experimental de su comportamiento ante las nuevas condiciones de trabajo.
La experiencia personal de los proyectistas o investigadores resulta en estos casos, uno de los
elementos mas poderosos a la hora de definir un esquema de trampolin en especifico y sus
posibles modificaciones ante determinadas situaciones.

9.5.2. Algunas consideraciones a tener en cuenta en el disefio de un trampolin

En el campo de las obras hidrotécnicas se denomina trampolin a la estructura que dispuesta
al pie del cimacio, al final de la rdpida o de una conduccién forzada, posibilita el lanzamiento
del chorro lo mas lejos posible, de forma tal que no se compromete la estabilidad de la obra
como consecuencia de la gran erosion que se produce aguas abajo.

La disipacion de gran parte de la energia del flujo se produce por impacto y turbulencia de la
masa de agua al caer desde el trampolin.

La erosién que se presenta aguas abajo de los trampolines adopta la forma de una hondona-
da conocida como cono de socavacion. Sus dimensiones, asi como su ubicacion respecto al
trampolin u otra obra cercana, son los factores a tener en cuenta cuando se comparan distintas
variantes de disipador de energia para una obra.

La profundidad y la distancia del punto mas bajo del cono respecto al trampolin, asi como el
ancho en la superficie del terreno del cono, dependen de un conjunto de variables relativas a la
geometria del trampolin, a la energia del agua respecto al nivel de la descarga en el rio o canal
de salida y a las caracteristicas del terreno.

Hasta el presente se han utilizado trampolines de formas muy diversas: desde estructuras de
seccion rectangular con paredes laterales o sin ellas y fondo plano horizontal o con pendiente
adversa, hasta trampolines de fondo curvilineo en la direccién longitudinal y transversal del
flujo. En todos los casos, lo que se ha pretendido es disminuir las dimensiones del cono y alejar
lo mas posible su ubicacion respecto al trampolin.

A mediados de la década de los afos 80 fue defendida una tesis de doctorado en el Centro
de Investigaciones Hidraulicas de Cuba, mediante la cual se hizo un significativo aporte al
conocimiento de los trampolines, que permitié proponer el procedimiento del trampolin CIH.

Geometria del trampolin

La geometria del trampolin es variable y depende en gran medida del punto de vista en que
se analice: en perfil o en planta.
En perfil el trampolin puede clasificarse como:
1. De pendiente horizontal.
2. De pendiente adversa.
3. De forma curva.
En planta pueden clasificarse como:

1. Trampolin plano.
2. Trampolin divergente.
Cuando es divergente se hace necesario usar paredes o tabiques que obliguen al agua a
correr sobre todo el trampolin.
Resulta ilégico el uso de trampolines convergentes, pues implicaria un aumento del gasto
especifico sobre ellos, lo cual redundaria en un aumento también de la socavacién aguas abajo
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de estos, aspecto que atenta contra el propésito fundamental que se persigue con el disefo de
este objeto de obra.

En la figura 9.12 se ilustra de forma esquematica cada una de las clasificaciones de los
trampolines, seglin su geometria.

Elevacion

horizontal pendiente inversa

curvo

Planta

trampolin prismatico trampolin divergente

Figura 9.12
Tipos de trampolines de uso mas frecuente.

Accesorios que pueden ser usados en los trampolines

Es practica frecuente en el disefio de estas estructuras emplear dientes deflectores para ase-
gurar mayor dispersion y aireacion del chorro, obteniéndose en consecuencia una reduccion
de la erosion. Su forma basica es la de una cufa. Pueden ser prismaticos o no, y de una sola o
doble pendiente, o con cierto grado de curvatura en su cara superior.

Esta demostrado que la colocacién de dientes deflectores disminuye en aproximada-
mente 30 % la profundidad del cono, comparado con el propio trampolin, sin dientes.

Existen distintos tipos de dientes deflectores, que pueden ser clasificados como:

— De una pendiente.
— De dos pendientes.
— De forma curva.

— En forma de prisma.

En la figura 9.13 se ilustra esquematicamente cada una de las clasificaciones antes men-
cionadas.
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pendiente dnica j] doble pendiente
curva ﬂ prisma

Figura 9.13
Tipos de dientes deflectores de uso mas frecuente en trampolines.

Propésito que se persigue con el calculo de un trampolin

El objetivo principal que se persigue con el cdlculo de un trampolin es buscar una solucién
capaz de lograr que la disipacion de la energia se produzca lo mas alejada posible de la estruc-
tura, que permita la formacién de un cono de socavacién donde el talud aguas arriba no afecte
la losa de fondo de la rapida ni otra obra cercana, pues si esto ocurriera se produciria el fallo de
dicha estructura. En la figura 9.14 se muestra el esquema de un trampolin.

Figura 9.14
Esquema tipico de un trampolin con sus principales parametros.

Ubicacion del trampolin

En la ubicacion del trampolin deben tenerse en cuenta los siguientes aspectos:

1. Ubicarlo siempre por encima del nivel de agua del canal de evacuacién, para que la
descarga del flujo se realice libremente. En la practica se coloca, cuando existe la posibili-
dad, de dos a tres metros por encima de la superficie del agua en la descarga (P =2 a 3 m).
En caso contrario, ocurriria la formacién de un salto hidrdulico en el trampolin, lo cual
significaria el funcionamiento de dicha estructura en condiciones no previstas, pudiendo
propiciar su destruccion. Si P < 2 m, la descarga del agua desde el trampolin no sera
totalmente libre; y si P> 3 m, las dimensiones del cono crecerdn de manera significativa.

2. La posicién final del trampolin debera garantizar una velocidad tal en el chorro, que
permita lanzarlo lo mds lejos posible de la obra. Se debe tener presente ademas, que el
chorro caiga sobre el agua con una inclinacién = 30° - 35°.

3. Tener en cuenta los gastos pequenos y su efecto sobre el terreno.

225



Cimentacion de los trampolines

Los trampolines suelen estar sustentados por pilotes o dentellones.
En el caso de los pilotes se toma con frecuencia como factor de seguridad, que la punta de
dichos elementos no esté nunca por encima del punto mas bajo del cono de socavacién.

Tirantes en el trampolin

En el trampolin se asume que el tirante de circulacion es igual al tirante que llega a la entrada
(final de la rapida).

9.5.3. Criterios para el disefio de un trampolin tipo CIH

Pasos a seguir:
1. Célculo de la velocidad y el nimero de Froude a la entrada del trampolin.

5_5% (9.30)
h.—ﬁ' (9.31)
B

2. Comprobar si F, cumple la siguiente restriccion.
7 <F, <39

— Si esta restriccion se cumple se podra seguir adelante con esta metodologia.

— Si no se cumple, habra que recurrir a otra solucién de trampolin y modelarla en el
laboratorio.

3. Célculode F,  para conocer si se producird o no, cavitacion en los deflectores.

4.32(h+H,, —H,)

Foima
h

AH L, —H, )=10m (9.32)

—Sisecumpleque F < F entonces se podran usar deflectores, pues no existe peligro
o /ﬂ max
de que ocurra cavitacion en ellos.

4. Dimensionamiento del trampolin y los deflectores (v. Fig. 9.15).
a) Longitud del trampolin

L, =4h, (9.33)
b) Altura del deflector (V).

Y1 = (0,3 ~ 0,4) h1 (934)
c) Longitud del deflector (X,).

X =2Y, (9.35)
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d) Ancho del deflector (Z,).
Z =X (9.36)
e) Numero de deflectores (n).

n=0,5 bz (9.37)

Al seleccionar el valor definitivo de n, se debera escoger un nimero impar de deflectores,
para garantizar la colocacién de uno de ellos en el eje del trampolin.

f) Ubicacion de los deflectores (a, c 'y d).

a=0,257,

(9.38)
c=2, (9.39)
o= b=(2.5+n)Z, (9.40)

r—3
g) Altura de las paredes (h).
h=nh, +BL (9.41)
donde:
BL = bordo libre (BL = 0,6 h,)
deflector Detalle dal daflactor

ripida

trampolin

BN
Figura 9.15
Caracteristicas generales del trampolin CIH.
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5. Calculo de la geometria del chorro.
a) Longitud de vuelo del chorro (L)

_ V. *send cosd LV cost lll,,-l-'sc.*n-'d} K 2(P+h,) K (9.42)

L
g V g g

donde:

V, = velocidad de llegada.

K = 0,9 (segiin recomendaciones del USBR).
g = aceleracion de la gravedad.

d: =L%{éngr_n'{_r medio de salida del -:_'h-.f_rrm} (9.43)

donde y” y " se obtienen de la tabla 9.2.

Tabla 9.2. Coeficientes para el célculo del dngulo medio de salida del chorro

¥, /h, 0,30 0,35 i, 41 0,45 0,50 0,55 i, 60
vq_p" 1.5 12,57 13,5 14,57 15,4 16,3 17,0
|||p: 7 = 10 10,85 11,7 12,5 13,3

b) Inclinacion del chorro respecto a la superficie de la lamina aguas abajo (B).

I 2g(P+h) ]
= arctan| |tan'$ + —2——=
[i wurnkurm i VEcos'e | (9.44)
c) Longitud de vuelo por el cono (L ).
L =L+ (9.45)

tan i
Si B < 30° no se puede hallar por el método existente.

El calculo de la profundidad del cono () se realizard, en el caso de trampolin, con
deflectores, por medio de las expresiones siguientes:

— Para suelos sueltos (gravas, arena, etcétera).
a) Segliin Amirov:

|!ll = H“z:'ll -I-hl: - (9-46)
donde:
Ky=K, KK K K, (9.47)

228



K- coeficiente que tiene en cuenta el material del lecho aguas abajo y se calcula
como:

K = (9.48)

Tanto d, como d,, se sustituyen en milimetros, Amirov recomienda usar d, = 0,2 mm.
K,: coeficiente que tiene en cuenta el angulo de inclinacién del chorro aguas

abajo.
K, =4,43 (B/90°)°0 si B <30° (9.49 a)
K, =4,29 (Z/h, )% sip>30° (9.49 b)
{ =
h, =3 2 (9.50)
\ g’
K : coeficiente de aireacion del chorro.
K,=0,903 (h_/Z,)°'5 (9.51)
W
Ly =P+h+— (9.52)
2g
K. K,, =0,70: coeficiente de estructura con deflector. (9.53)
b) Segln Studiennichnikov:
tO = Kd KB Ka Ke Kdef ZOO/25 hcr0,75 (954)
donde:
K, y K, se calculan similar al caso anterior.
K.K .K, =070 (9.55)
c) Segun Mirtsjulava:
- 31'|n'_a_,..-':~,_. ~7,58, | senf +0.25 9.56)
L W MN=0,175cot p

h =1,5 (para laboratorio); = 2,0 (para la naturaleza) - coeficiente de turbulencia.

U _= x."lf." +2g(P+h ) -velocidad de entrada en el bief inf erior (9.57)
b, =0,8 g/U,, - ancho del chorro al entrar al bief. (9.58)
|'35’(? L~ 1 e
W= 1|I| — —velocidad de arrastre de las particulas sueltas.  (9.59)
ot .}T_.

229



230

v, peso especifico del suelo.
Y,: peso especifico del agua aereada = 0,5 ton/m?
d.=d,,
— Para cualquier tipo de suelo.
d) Seguin Vizgo

t,=AKqos 7,05 (9.60)
donde:
A =0,55+0,3 (g/Z,) - coeficiente de aereacion. (9.61)

K: coeficiente que toma en cuenta el tipo de suelo; y b, segin tabla 9.3.

Tabla 9.3. Coeficiente en funcion del tipo de suelo

Suelo/f 0 12 25" 40" Bl 90’
muy déhil 1.4 1.8 24 2,8 %) 5
olros 1,4 1,7 2.0 2,4 2,7 1,3

e) Segln Lopardo:
to — 2/5 ¢Zo Z*O,S (962)
¢ = 1,3 - factor de seguridad

Z. = .'L- — ndmero de caida (9.63)
"qlgzl:

— Para suelos cohesivos o arcillosos

f) Segln Mirtsjulava:

¢ . “: .
e B Y T (9.64)
A =017 5cot p
donde:
, | 2gm T . (9.65)
V. =1,25 v —yo)d +1,25(C'K +P, +P,
e (1, —vo)d +1.25( )

m: cantidad de azolves; y se asume:
m = 1 cuando no hay azolves.
m = 1,6 cuando hay azolves.

d: didmetro promedio de los agregados. Varia de 3 a 5 mm, generalmente se toma
d=3 mm.

Cc=0,035C. (9.66)

C: cohesién del terreno.

K=0,5



.88y oV, senp

P = — presidn dindmica sobre los agregados. (9.67)
g

Py =l (9.68)

siendo a = 0,01

Como se puede observar en las expresiones anteriores, resulta imposible obtener una solu-
cién de forma directa, pues el nimero de incégnitas es grande, lo cual implica la necesidad de
entrar en un proceso iterativo para obtener sus respectivos valores. A continuacién se reco-
miendan una serie de pasos para la ejecucion de dicha iteracion, asi como un formato de tabla
(tabla 9.4) para ir recogiendo los resultados que se obtienen en cada paso:

Tabla 9.4. Calculo de la profundidad del cono

Vo | 1, inicial P P i, final | ¢, -1,

Procedimiento a seguir:
I) Iteracion.

1. Hacer P, =P = 0.
2. Determinar V.
3. Calcular ¢t inicial.
4. Calcular P, y P, a través de sus respectivas expresiones.
5. Calcular t; final con los valores de P,y P, obtenidos en el paso anterior.
6. Comprobar que |tO inicial - t, final | <1m.
Si se cumple, entonces t =t final.
Si no se cumple, se debera proceder a la segunda iteracion.

I1) 2da. iteracion.
1. Hacer t =t , obtenido en la iteracién anterior.
2. Calcular P,y P,
3. Calcular vV,
4. Calcular t, con los valores obtenidos anteriormente.
5. Comprobar que | t -t | <1m.
Si se cumple, entonces t, = t .
Si no se cumple, se contindan las iteraciones hasta garantizar el requisito anterior (se debe-
ran seguir los pasos correspondientes a la 2% iteracion).

Debe tenerse presente que las expresiones de Vizgo y Mirtsjulava son para trampolines sin
dientes, luego sus resultados deberan ser afectados por un factor de 0,70 para aquellos casos en
que si estén presentes estos elementos.

Recientes investigaciones llevadas a cabo en el Centro de Investigaciones Hidrdulicas han
aportado criterios de disefio muy novedosos respecto al cono de socavacion en particular y,
sobre todo, con la seguridad del trampolin. Por su importancia, a continuacién se reproducen
dichos resultados, respetando la forma en que ya han sido publicados, lo cual implica la repe-
ticion de algunos aspectos ya expuestos con anteroridad.
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Ubicacion del cono de socavacion que se forma aguas abajo del trampolin

La ubicacién del cono de socavacién —entiéndase como posicién del cono aquella donde
se produce la mayor profundidad (t ) del mismo— estd dada por la expresion 9.45:

L
LI — L + K
' tan p

(9.45)

donde:

L : distancia horizontal desde el extremo final del trampolin hasta el lugar donde se pro-
duce la mayor profundidad del cono de socavaciéon. Cominmente se le denomina
«longitud de vuelo del cono».

L : distancia horizontal desde el extremo final del trampolin hasta el lugar donde el chorro
de agua entra a la superficie de esta en el canal de salida aguas abajo. Cominmente se
le denomina «longitud de vuelo del chorro».

t,- profundidad del cono de socavacion.
p: angulo de entrada del chorro a la superficie del agua en el canal de salida.

L, se determina segun:

.":.,;: ~(¥5 I"l:'-i"' i 1
L =IM + VW cosd ||'I '{_fq P + U ll ]]K (9.42)

g Vo2 g

B se determina segun:

| 25(P+h)

"||||“E”Id}_ Ve o't | (9.44)

[ = arctan

Obsérvese que las variables del lado derecho de las ecuaciones (9.42 y 9.44) son fijas para
una condicién de disefio determinada y, por tanto, L también lo es. A partir de lo anterior se
puede concluir que la expresién 9.45 corresponde a una linea recta de pendiente:

m_= 1/tanf (9.45a)

y que intercepta al eje L _en L. Se entiende que el sistema de ejes L -t tiene su origen de
coordenadas en la superficie del agua aguas abajo y exactamente debajo de la salida del tram-
polin, con el eje L _en direccion horizontal y sentido positivo hacia aguas abajo, mientras que
el eje t, se desarrolla verticalmente y sentido positivo hacia abajo.

La variable t, (seguin se ha descrito) tiene varias formas de calculo y a cada una corresponde
un valor de L . Todos esos pares de valores (L ; t)) quedan situados sobre una recta, tal y
como lo indica la expresién 9.45, a la cual en lo sucesivo se le denominard recta de los
conos, y como se vera mas adelante, desempefa un papel esencial en el disefio confiable de
un trampolin (Fig. 9.16).

En la tabla 9.3 se muestran los célculos de By L para 40 combinaciones diferentes de la
altura P, el tirante h, y la velocidad V, en el trampolin, todos ellos seleccionados atendiendo a
valores de factible ocurrencia practica. Se puede observar que la pendiente de la recta de los

conos oscila entre valores extremos 0,79 y 2,69.
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Figura 9.16
Representacion de la recta de los conos.

Tabla 9.5. Célculo del angulo (B) y del punto (L) de entrada a la superficie del agua aguas
abajo (para el trampolin CIH).

Pim)| h im) V (m/s) | Beta (Rad) |Beta (Grad) m L {m)
2 1 10 0,67 38,50 1,26 8,96
2 1 15 0,50 28,93 1.81 1524
2 1 20 0,41 23,62 2,29 22,80
2 1 15 36 20,39 2,69 32,05
2 2 10 0,74 42,31 1,10 10,00
2 2 15 0,56 32,08 1,60 16,74
2 2 20 0,46 26,11 2,04 24 .82
2 2 15 0,39 22,38 2.43 34,33
2 3 10 0,79 45,35 0,99 10,92
2 3 15 0,61 14,72 1,44 18,09
2 3 20 (0,49 28,27 1,86 26,55
2 3 25 0,42 24,15 2,23 36,41
4 4 1n 0,84 47 .86 0,490 11,75
2 4 15 0,65 36,98 1,33 19,31
2 4 20 0,53 30,18 1,72 28,13
2 4 25 0,45 25,74 2,07 38,32
2 5 10 0,87 49.97 084 12,52
2 5 15 (0,65 36,97 1.24 20,44
2 5 20 0,56 31,90 1,61 29,61
2 5 25 0,47 2718 1,45 40,11
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Tabla 9.5. Continuacion.

Pim) h (m) V, (m/s) | Beta (Rad) |Beta (Grad) m L i(m)
3 1 10 0,74 42,31 1,10 10,00
3 1 15 0,56 32,08 1,60 16,74
3 1 20 0,40 20,11 2,04 24 .82
3 1 25 0,349 2238 2,43 34,33
3 2 10 074 45,35 99 10,92
3 2 15 0,61 34,72 1,44 18,09
3 2 20 0,449 28,27 1.86 26,53
3 P 25 0,42 2415 2,23 36,41
3 3 1mn 064 47,66 a0 11,75
3 3 15 0,65 36,98 1,33 19,31
3 3 20 053 30,18 1,72 28,13
3 3 25 0,45 25,74 2,07 38,32
3 4 10 0.87 449,97 54 12,54
3 4 15 064 38,97 1,24 20,44
3 4 20 0,56 31,90 1,61 209,61
3 4 25 0,47 2708 1,95 40,11
3 5 10 0,90 51,79 0,79 13,24
3 5 15 0,71 40,73 1.16 21,50
3 5 20 0,56 33,45 1,51 30,99
3 3 25 0,50 28,51 1,84 41,79

Por otro lado, en la tabla 9.4, presentada por Kiceliov en 1972, se muestran los valores del
talud de reposo m_en funcién del tipo de suelo. Este talud de reposo del suelo desempefa un
rol importante en el disefio del trampolin y en el correspondiente pronéstico del cono de
socavacion, por cuanto las paredes del cono tienden a tomar un talud cercano al de reposo,
teéricamente hablando, igual al de reposo.

Tabla 9.6. Talud de reposo «<m » para diferentes tipos de suelos

Suelo m,
Arena fina 3,0-35
Arena 2,5-3.0
Focosn
Tiesra 20-25
Arena gruesa
Tierra arcillosa ligera 1,5-2.0
Tierra arenosa densa
GCrava y arena — grava 1.5
CASCaj Erueso
Arcilla pesada
Loess denso [.0-1.5
Arcilla
Arcilla densa pesada 1.0
Aluvion compacta
Foca 0,1 -05
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La interpretacién combinada de las tablas 9.5 y 9.6 permite establecer las conclusiones

siguientes:

1. Independientemente de los parametros hidraulicos de disefo del trampolin (P, h, y V),
aquellos construidos sobre arena fina tendran un cono de socavacién que sale a la super-
ficie en un punto situado a la izquierda de la recta de los conos, debido a que m > m_y,
por tanto, pudiera estar en peligro la estabilidad del aliviadero. Sin embargo, los trampolines
construidos sobre roca tendrdn un cono que teéricamente saldria siempre a la derecha de
la recta de los conos, lo que significa que nunca estara en peligro su estabilidad como
consecuencia del cono de socavacién. Obviamente, lo que ocurrird en la practica, en este
caso, es que el cono sale a la superficie coincidiendo con el punto donde el chorro incide
sobre la superficie del agua (Fig. 9.17).

W, = .ll ‘“j thl]

o= 30 =35 {frawafia)

m,= 079-260
(Beda de los omuoes)

Figura 9.17
Relacion grafica entre m_y m .

2. Para el resto de los tipos de suelos se debera realizar un andlisis por cada caso, para
verificar que:

e Sim_xm_= el talud de aguas arriba del cono de socavacion sale a la derecha o sobre
la recta de los conos, y el aliviadero no corre riesgos.

* Sim_<m_= el talud de aguas arriba del cono de socavacion sale a la izquierda de la
recta de los conos, y el aliviadero pudiera correr riesgos.

3. A tenor con las dos conclusiones anteriores, resulta evidente que durante el proceso de
diseno el proyectista debera tener en cuenta la incidencia de P, h, y V, en las consecuen-
cias del cono de socavacion respecto al propio aliviadero; y por tanto, adecuadas modifi-
caciones en las dimensiones hidraulicas de este pueden conllevar a resultados muy
favorables en relacion con su estabilidad. Esto, por supuesto, teniendo en cuenta el tipo de
suelo en que serd emplazado.

Dicho en otras palabras, modificando la posicion del trampolin respecto a la superficie del
agua en el canal de salida P y/o el ancho de la rapida (significa variar tirante h, y velocidad
del flujo V,, ambos al final de la rapida), se logrard variar b, y conello, L, t y L hasta
lograr que la pendiente de la recta de los conos m_se modifique y sea mayor que m_. De
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este modo el aliviadero no correria riesgo producto del cono de socavacion. Un analisis
similar se puede realizar respecto a cualquier otra estructura que se encuentre préxima a
la zona del disipador de energia.

Por otro lado, se considera que el cono de socavacién afecta la estabilidad del propio
aliviadero cuando penetra debajo de la rédpida, es decir, puede penetrar hasta debajo del
propio trampolin, y ello no afecta la estructura del aliviadero. De manera que si se sabe
que el cono se produce aguas abajo del trampolin a una distancia L _y se define la longi-
tud del propio trampolin como L, es facil, sabiendo que la salida del cono desde su
punto mas bajo hasta el nivel trampolin es X = m(t, + P). Entonces, si:

L.+L >mf(t, +P) (9.70)

tram

Ello implica que el cono no afecta al aliviadero; en caso contrario, si.

Si de todas formas se desea estimar la profundidad del cono de socavacién, se sugiere el
empleo del método de Lopardo, dado su origen desde observaciones de campo.

9.5.4. Ejemplo de calculo de un trampolin

Se desea proyectar en un aliviadero que evacua un gasto de 600 m?/s, un trampolin prisma-
tico horizontal y con dientes deflectores, para la disipacién de la energia. Se conoce, ademas,
que el ancho de la rdpida es de 30 m y el tirante al final de la misma (h,) es de 1,2 m. Para el
calculo de la geometria del chorro se conoce que la altura de caida de este (P) es 3 m, el tirante
del agua en el canal de salida (t) es 2 m, y el lecho aguas abajo esta constituido de grava con
d,, =5 cm.

Solucion:

1.

2.

3.

4.
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Célculo de la velocidad y el nimero de Froude a la entrada del trampolin.
V. = Q/bh, = 600/(30 * 1,2) = 16,7 m/s

F o=V2gh =(16,7)/(9,81%1,2)=23,6

Comprobar si F, cumple con la siguiente restriccion:

7 < F, <39, lo cual es valido en este caso.

Célculo de F para conocer si se producira o no cavitacion en los deflectores.

r1 max

4,32(h +H,, ~H,)
- f

Foima AH,, —H )=10m

F =40,32

r1 max

Como F, < F, (23,6 < 40,32), entonces se podrdn usar deflectores, pues no existe

r1 ma
peligro de que ocurra cavitacion en ellos.
Dimensionamiento del trampolin y los deflectores
a) Longitud del trampolin.
L =4h =4%12=48m



b) Altura del deflector (Y).
Y = 0,4h
Y =0,4%1,2=0,48m

c) Longitud del deflector (X,).
X, =2Y,=2%0,48=0,96 m

d) Ancho del deflector (7).
Z =X =0,96m

e) Numero de deflectores (n).
n= 0,5b/Z =0,5%*30/0,96 =15,6
Se selecciona: n = 15, para garantizar la colocacién de uno de los deflectores en el eje

del trampolin.

f) Ubicacion de los deflectores (a, c 'y d).
a=0,257,=0,25%096=0,24m
c=Z7,=096m

_b=(2.5+n)Z,
- n—3

g) Altura de las paredes (h).
h=16h =16%12=192m

=1,1m

e

5. Calculo de la geometria del chorro.
a) Longitud de vuelo del chorro (L ).

P ; ITEIE T Pl
_ I'"Hm”}'“b#u’mxd; I'.,.-;;fﬂlb __{ +h, ) K

L

g v og g
donde:
V. =16,7 m/s
K = 0,9, seglin recomendaciones del USBR.
¢ — (\lj” + W[//)/2

con la relacién Y /h, = 0,4, resulta de la tabla 9.2, que:
vy’ =135y y” =10°conloque ¢ = 11,8°

luego:
[, =205m
b) Inclinacion del chorro respecto a la superficie de la lamina aguas abajo (B).
[ 2g(P+h)
B =arctan| Jtan" ¢ + ”{‘—'} =30, 44"
V)" cos®

L,
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c) Longitud de vuelo por el cono (L ).
L =L +t/tanP
Segun Lopardo:
Z,=P+h+2-=3+1,2+14,22=18,42m
=g
g = 600/30 =20 m?/s
q 20

Z=—r== =0,081
VEZ,  4/9.81(18,42)

6=1,3
t,2=2,5¢62,2°% =2,5(1,3)(18,42)(0,081)°> = 17,01 m
L.=20,5%*17,01/tan(30,44) = 49,45 m

6. Verificacion de la estabilidad del aliviadero.
Como el terreno es grava, m = 1,5 (a partir de la tabla 9.6).
Talud de la recta de los conos: m_= 1/tan(30,44) = 1,70.

m_>=m_=> el talud de aguas arriba del cono de socavacion sale a la derecha o sobre la
recta de los conos, y el aliviadero no corre riesgos.

Un resumen de la aplicacién de los métodos explicados se presenta a continuacion en la
tabla 9.7.

Tabla 9.7. Comparacién entre los métodos de calculo del cono de socavacion

Método t L
Amirov 9,31 36,34
Mirtsjulava 28,30 68,61
Vizgo 12,56 41,85
Lopardo 17,01 49,45

Como se puede apreciar, existen grandes diferencias en los resultados, lo que implica que el
lugar geométrico del punto mas bajo del cono de socavacién se ird desplazando por la hipotenusa
del triangulo formado por este y los catetos L -L yt, o sea, por la trayectoria del chorro dentro
del colchdn de agua en el canal de salida, en dependencia del método que se haya utilizado
para el calculo de la altura del cono de socavacién. En la figura 9.18 se muestra cémo va
variando la ubicacion del punto mas bajo del cono y cémo se mantiene la misma inclinacion
del talud superior del cono, independientemente del método que se utilice; pues esta inclina-
cion depende del material del suelo que yace en esta zona. En la practica de disefio en ocasio-
nes se promedian los resultados de las alturas del cono; y si con esa altura (t,) promediada y con
una inclinacion del talud superior que corresponda al angulo de reposo del suelo, este talud
penetra por debajo de la losa del trampolin, entonces se alarga la longitud de este (L) hasta
lograr que el talud superior del cono no alcance la losa del trampolin. También frecuentemente
se toma la profundidad mayor que se obtenga por los diferentes métodos.
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e
=
s
Amirov

Figura 9.18
Representacion grafica de los diferentes conos calculados en el ejemplo.

Lopardo Mirtsjulava

Lo expresado en el parrafo anterior describe la practica frecuente antes de que se conociera
el método de la recta de los conos descrito con anterioridad. Obviamente, ahora se sugiere
seguir el empleo de este método.

Lo anterior se puede confirmar aplicando la expresion 9.70, de la cual se obtienen los
resultados que se muestran en la tabla 9.8, donde se incluyen no solo los resultados a partir del
método de Lopardo.

Tabla 9.8. Verificacion de la seguridad del trampolin del ejemplo

Método t L L | P m | L _+L >mit +P)
Armiron 9 31 G344 | 41.14 = 18,46
Mirtsjulava 28 30 .61 73,41 = 46,495
Vizpo 12,56 41,85 4,80 L 1.5 46,65 = 23,34
I_r'||'|.=|r-r|r'| 1 7.0 49 45 | 54,25 = 30,02
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CAPITULO 10

Aliviaderos laterales

10.1. Caracteristicas generales

10.1.1. Uso de un aliviadero lateral

Los aliviaderos laterales presentan la caracteristica de ofrecer una longitud vertedora relati-
vamente grande, en comparacion con la franja de terreno que ocupa el aliviadero a lo largo de
su eje longitudinal, que es relativamente estrecha. Por esta razén, resulta atractivo su empleo
cuando se requiere de grandes longitudes vertedoras, producto de la combinacion de grandes
caudales con cargas pequeias y, adicionalmente, la zona de emplazamiento es de fuertes pen-
dientes transversales o montanosa. En tales condiciones, el empleo de un aliviadero frontal
impondria grandes volimenes de excavacién, con el consiguiente incremento del costo de la
obra (Fig. 10.1).

FLAMT &

dislpador de
wirkigia

SECCION 1.1

clmacio

cubela o wincheta

Figura 10.1
Detalles de un vertedor lateral.
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10.1.2. Partes componentes de un aliviadero lateral

Entre las partes que componen un aliviadero lateral se pueden mencionar las siguientes:

1. Canal de acceso: es frecuente que no exista este componente, ya que la ubicacion del
aliviadero sobre uno de los hombros laterales de la cortina hace que la seccion vertedora
esté practicamente en contacto directo con el embalse.

2. Seccion vertedora: puede ser con vertimiento por un lado o con vertimiento por ambos
lados. La primera es de uso mds frecuente para este tipo de aliviaderos, por su ubicacién a
media ladera. La segunda se emplea preferentemente cuando se requieren grandes longi-
tudes vertedoras, debido a la combinacién de grandes caudales y pequenas cargas hidrau-
licas. Obviamente, en este caso la ubicacién del aliviadero no es a media ladera porque el
agua debe entrar al mismo por ambos lados de la cubeta o trinchera.

3. Cubeta o canal lateral: es la zona ubicada inmediatamente aguas abajo de la seccion
vertedora, en la que el flujo es practicamente perpendicular al vertimiento.

4. Conducto de descarga.

5. Disipador de energia.

6. Canal de salida.

Estos tres Gltimos elementos tienen las mismas caracteristicas que las estudiadas para los

aliviaderos frontales.

10.1.3. Regimenes de circulacion que se pueden presentar en la cubeta
o canal lateral

En la cubeta pueden presentarse dos regimenes de circulacién:
a) Supercritico.
b) Subcritico.

Si el régimen es supercritico, los tirantes que se producen en la cubeta son pequefios vy, por
consiguiente, la caida del agua desde el embalse resulta grande, lo que produce el incremento de
la energia y, como consecuencia, se pueden presentar problemas con la estabilidad de la cubeta,
asi como fuertes impactos del chorro contra la losa de fondo, lo cual demandaria un mayor
reforzamiento estructural de esta. No es aconsejable la ocurrencia de este régimen.

Si el régimen es subcritico, el tirante de agua en la cubeta es mucho mayor, lo que significaria
que la altura de caida de la Idmina vertiente es menor, lograndose asi una mejor disipacion de la
energia y uniformidad en los tirantes de circulacién. Debe lograrse que este régimen de circula-
cion sea el que tenga lugar. Para ello debera ubicarse una seccion de control al final de la cubeta.

10.1.4. Forma de la seccion transversal de la cubeta. Caracteristicas

En los aliviaderos laterales es muy aconsejable el uso de la forma trapecial en la cubeta o
canal lateral. De acuerdo con esta forma, se pueden presentar los casos siguientes:
a) Cubetas con relaciones grandes entre el ancho de fondo y el tirante.
Cuando esto ocurre, tiende a producirse una aglomeracion del agua en el extremo opues-
to al vertimiento, lo cual ocasiona que el agua no circule uniformemente y, por tanto, se
manifiestan solicitaciones desfavorables sobre las losas de fondo.

241



b) Cubetas con relaciones pequenas entre el ancho de fondo y el tirante.

En este caso, a diferencia del anterior, se logran tirantes de circulacién en la cubeta bastan-
te uniformes, gracias a la buena mezcla que tiene lugar entre el agua que vierte y la que
circula por la cubeta, de manera que los tirantes de circulacion en esta son bastante unifor-
mes en el sentido transversal a ella.

10.2. Recomendaciones para el diseio

1.

El perfil vertedor de un aliviadero lateral se recomienda que sea del tipo perfil practico sin
vacio o un umbral ancho de seccién trapecial, los que se calcularian segtin los procedi-
mientos descritos en capitulos precedentes.

2. No es aconsejable usar un cimacio con un perfil practico con vacio, pues como se indicara

3.

mas adelante, en estos aliviaderos laterales se recomienda que en su extremo de aguas
arriba se produzca un cierto ahogo, situaciéon que como ya se indic6 en el capitulo 6, no
resulta favorable para los vertedores con vacio. Durante estudios mediante modelos fisicos
a escala reducida, en el laboratorio del Centro de Investigaciones Hidrdulicas, se experi-
ment6 el empleo de un vertedor con vacio y se pudo observar la formacién de una ola que
viaja a todo lo largo de la cresta vertedora, desde el extremo de aguas arriba hacia aguas
abajo, y viceversa, manteniéndose durante el vertimiento. Obviamente, la ocurrencia de
esta ola es desfavorable, por cuanto significa la existencia de pulsaciones en el chorro
vertedor, que se traducen en vibraciones de la estructura, asi como en una caida de la
capacidad de servicio.

La pendiente de fondo de la cubeta se elige a consideracién del proyectista, en dependen-
cia del terreno donde sera ubicada. Deberd ser una pendiente suave para evitar el régimen
supercritico en la cubeta, pero sin llegar a nula o adversa, pues debe facilitarse el
escurrimiento.

4. El talud de la cubeta por el lado que no vierte debe ser igual al talud del paramento inferior

del cimacio, para evitar un vertimiento inestable asimétrico. Este talud siempre debera ser
recubierto, para resistir los impactos que se producen en él.

5. El ancho del fondo de la cubeta no debe ser menor de 3,00 m, para garantizar el trabajo de

6.
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las maquinarias en el movimiento de tierra.

Con el propésito de calcular los tirantes de circulacién a través de toda la cubeta, es
necesario fijar un tirante en la seccion de control, y este serd el tirante critico que puede
obtenerse colocando una transicién, con un cambio brusco de pendiente o elevando el
fondo al final de la cubeta.

. En los aliviaderos laterales con régimen de trabajo subcritico es aconsejable imponer

hasta 2/3 H  de sumergencia de la cresta en la seccion inicial del canal lateral, pues se ha
demostrado que este ahogo no influye significativamente en el coeficiente de gasto, pero
sf garantiza un régimen parejo de circulacién en el resto de la cubeta, ya que las alturas de
caida de la lamina no van a ser muy grandes.

Lo anteriormente expresado en relacién con la sumergencia, no implica que se deje de
calcular la afectacion del coeficiente de gasto por el ahogo. En tal sentido, el término h,
para el calculo del ahogo se determina de la forma siguiente:

hy=H,—=H, (10.1)



de donde resulta:
1
H 3

con el cual, de la figura 5.7, se obtiene la afectacion por ahogo o, = 0,90. Sin embargo, la
determinacion del coeficiente de gasto de un perfil practico sin vacio en un aliviadero
lateral no resulta tan sencilla, pues el referido ahogo solo tiene lugar en la porcién inicial
del mismo; dicho en otras palabras, una parte significativa del vertedor trabajara libre.
Estudios experimentales a nivel de laboratorio permiten afirmar que el coeficiente de gasto
para las condiciones descritas resulta: m = 0,448.

10.3. Procedimiento para el disefio

—

. Seleccionar el ancho del fondo de la cubeta. Para comodidad constructiva se suele escoger
igual al ancho de la rdpida b, pero nunca menor a 3,0 m, por las razones antes expuestas.

. Trabajar en la seccion transversal del cimacio, definiendo el talud z, aguas abajo (este
serd el talud de ese lado de la cubeta). Si se usa un cimacio tipo WES, entonces z, = 0,67.

3. Definir el talud del otro lado de la trinchera z,, que serd igual o menor al de reposo del
terreno. Pero por lo indicado antes, se sugiere: z, = z,.

. Disponer una transicion horizontal entre la cubeta y la rapida, para producir el cambio de
seccion transversal: de trapecial en la cubeta, a rectangular en la rapida. Generalmente se
emplea una transicion alabeada en la que el coeficiente de pérdidas K, = 0,20.

. Elegir la pendiente longitudinal S de la cubeta. Debe tenerse en cuenta que sea pequena
para lograr mantener un régimen subcritico. Frecuentemente 0 <5 <0,01.

6. Determinar la longitud de la cubeta (L). Si el vertimiento es por un solo lado de esta, su

longitud es igual a la longitud vertedora: L_= L.

No

N

Ul

7. Calcular la posicion del denominado punto singular (Xo; Yo), en el cual se produciria el
cambio de régimen subcritico a supercritico en la cubeta, segtn:
X, = .J-'I"I{-|+r'|::} (102)
[$(1+2,)]
donde:
Tt
y, = M2 (10.3)
k
n, se obtiene a partir de:
N,(T+M ) (1+2n, )=M (10.4)
Motk (10.5)
[_g.': D }
_[ztz]
k = | > (10.6)
)
g=2 (10.7)
[
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Si L_< X, el punto singular esta fuera de la cubeta y, por tanto, en toda ella ocurre un
régimen subcritico. Entonces se pueden continuar los calculos. Si L_> X, deben efectuarse
cambios en el dimensionamiento de la cubeta para evitar que tenga lugar dentro de esta el
cambio de régimen.

8. Calcular el tirante critico, la velocidad critica y la carga a velocidad critica en la seccion de
control al final de la transicién.

(R
Yen = 'SHIIZ_: (10.8)

y.,.. tirante critico que tiene lugar en la seccién de control.

donde:
g, = ﬂ (10.9)
&
Q: gasto total que circula por el aliviadero.
b: ancho de plato en la seccién de control.
v o= (10.10)
Y
_|"I F
By = et = Yo (10.11)
- 2g 2

9. Calcular el tirante Y, y la velocidad V, al final de la cubeta (inicio de la transicion [Fig. 10.2]).
Aplicando Bernoulli entre ambas secciones (inicial y final de la transicion), se obtiene que:

Y, + hvf: Y., + h +K (hvc - hvz) (10.12)

veri T

donde:
Y, : tirante desconocido al inicio de la transicion o final del canal lateral.
h . : carga a velocidad de inicio de la transicion o final del canal lateral.

K : coeficiente que depende del tipo de transicion que se tenga. Se obtiene
en la tabla 10.1.

Trinchera $=0,01...0,02 Transicién S-0.00

Répida S»Scr

Figura 10.2
Perfil longitudinal de un aliviadero lateral.
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Tabla 10.1. Coeficientes de pérdidas para distintos tipos de transiciones

Tipo de Valores de K, Valores de K,
transiciin en estrechamiento en ensanchamiento
Alabeada 0.1 0,20
Cilindrica 015 025
Lineal simiplificada 0,20 01,30
Lincal 1,30 1,50
Brusca 1,30 0,75

Ademas, por continuidad, se tiene que:
AV, =AV. (10.13)
Resolviendo las ecuaciones (10.12) y (10.13) se obtienenY, y V.

10. Calcular el tirante de circulacion en las distintas secciones de la cubeta, mediante el uso
de la ecuacion siguiente:
) A
=5i [y_l_lgl].,_y:ul (10.14)
g Q+0, Q,

AY

Para el calculo del tirante de circulacion en las distintas secciones del canal lateral o
cubeta, se recomienda el uso de la tabla 10.2 y el apoyo de la figura 10.3.

Tabla 10.2. Orden légico del célculo de los tirantes de circulacion en la cubeta

1 2[3]als5]e]7]8 9 10 11
Ax | Ay, | ¥l | Q2| Az | VMo | A | Q| V| Q4+ Q2 | VotV | Q-
12 13 14 15 16 17
Va-Vy Cyipil 0/9) Va/A11/7) ‘ (124141 | AY' =13*15 Error %
— -— - — - — — - — — - — — — — — -r
yi
AY
So" Ax y2
Ax !
Figura 10.3

Esquema para el calculo de los tirantes en la cubeta.
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Datos:y,, S, Ax, Q,, Q,, V,.
Incognitas: y,, V,, Ay.

Y, *SAX =y, + Ay =y =y, + Ay - 5x
I!:-:'!‘- _{.-"E|| |

y= M+, (V, -V )+V, ==
g Q-+ )

Pasos:
— Se supone Ay.
— Secalculany,, A, V..
— Se calcula Ay; y asi sucesivamente, hasta que y_, = Ay, .
— Se pasa a la siguiente seccion, teniendo presente que la seccion 1 anterior ahora es la 2;
y que en el dltimo tramo, la seccién 1 no puede coincidir con el extremo de aguas
arriba de la cubeta, pues en ese caso Q, y V, serian iguales a cero y el sistema no tendria
solucion matemdtica. Se sugiere colocar dicha seccién a una distancia de Tm a 5 m
aguas abajo del inicio.
11. Colocar el fondo de la cubeta, una vez calculado el perfil de la superficie del agua en
ella.
La ubicacion del fondo de la cubeta en la cota C, + 00 se realiza teniendo en cuenta el
ahogo ya indicado (Fig. 10.4), resultando:
C = NAN + (2/3)H_ -, (10.15)

0+ 00 0+ 00

Figura 10.4
Determinacion de la cota del fondo de la cubeta en la seccion inicial.

12. Conclusiones del disefo.
Al trazar el fondo de la cubeta, el proyectista debera analizar si el resultado es satisfacto-
rio, por ejemplo:

e Si el fondo de la cubeta no llega al terreno firme («queda colgado»), no es admisible el
resultado, pues generalmente en los aliviaderos no deben aceptarse partes de la es-
tructura sobre material de relleno, y menos aln en los aliviaderos laterales, por las
vibraciones que acompafan a su funcionamiento.

e Si el fondo de la cubeta queda muy «enterrado», ello implicara grandes excavaciones,
lo que incrementaria el costo de la obra.
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En cualquiera de los casos anteriores, deberan realizarse modificaciones del ancho de la
cubeta, la pendiente del fondo, etcétera, que lleven a un resultado aceptable.

10.4. Ejemplo de célculo

Se desea proyectar un aliviadero lateral para evacuar una descarga de 200 m?/s bajo una
carga de 2,00 m. Se conoce, de célculos realizados con anterioridad, que la longitud vertedora
necesaria es de 35,63 m y que se obtuvo a partir de considerar un ahogo admisible en la
seccion inicial del vertedor, de 2/3 H,.

La cresta del vertedor serd ubicada en la cota 20,00 m. Para el canal lateral (supéngase una
seccion trapecial con un talud m = 0,67 y un ancho de fondo de 12 m) se colocara al finalizar
la seccion trapecial, una transicién lineal simplificada con una longitud de 15,00 m y ancho
final de 10 m.

Al finalizar la transicion, se colocard una rapida de seccién rectangular con una pendiente
igual al 20 %. La pendiente del fondo de la cubeta o canal lateral es del 1%.

Solucion:

Como se conoce del enunciado del problema, que:
* Seccién vertedora:

[, =3563m
Q =200 m’/s
H,=2,00m
e Cubeta o canal lateral:
L=3563m
e Seccion trapecial:
b=12m
So =0,01
m = 0,67
e Transicion:
B =12,00 m
b,= 10,00 m
L, =15,00m
e Transicion lineal simplificada
S,=0,01
e Répida:
b=10m
S,=0,20

Se procede directamente al 8'° paso de la metodologia propuesta en el presente capitulo.

Como en el ejemplo que se analiza, se coloca una transicion al final del canal lateral, y a
continuacion de esta, una rapida de S, = 20 %. Entonces la seccién de control se localiza
justamente al final de la transicion.
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8 Paso: Calculo del tirante critico, velocidad critica y carga por velocidad critica en la

seccion de control.

Y= (g¥g)"»

Vi = 3,44 m
Vcri = q/yc
V_=5,81 m/s

cri

=V g=y_ /2

q=Qb

g =20 m?s
hvcri

h =1,72m

veri

cri

9" Paso: Calculo del tirante al inicio de la transicion o final del canal lateral.
Aplicando Bernoulli entre ambas secciones (inicial y final de la transicion), se tiene que:

y1+hv1:ycri

+h +K(h

veri t

-h )

vcri

vl

Segln la tabla 10.1: K, = 0,20, pues en este caso se cuenta con una transicion lineal
simplificada en estrechamiento.

Mediante proceso iterativo, resulta que el tirante que se producird al final del canal lateral
o al inicio de la transicién, es de y, = 5,11 m; y como resultado, la velocidad y la carga a
velocidad correspondientes, seran de:

y,=511m

A=by +my?=12(511)+0,67(511)7 = 78,82 m’

V. = Q/A =200/78,82 = 2,53 m/s
h, =V?2g=253%19,6 =033 m

10™ Paso: Calculo del tirante de circulacion en las distintas secciones de la cubeta o
canal lateral, segiin tabla 10.3.

Tabla 10.3. Determinacion de la curva superficial en la cubeta del ejemplo

Seccidon | Dysup | Q2 | ¥2 A2 V2 | Q1| Y1 Al V1 | Dvcalc
final 026 | 200 | 5101 | 7882 | 2.54 | 180 | 533 | &3.08 | 2.7 0.15
1 0.21 | 180 | 533 | 83.08 [ 217 | 160 | 551 | 8644 | 1.85 | 0.11
2 0.07 | 160 | 5.51 | 86.44 | 185 | 140 | 5.64 | 89.05 | 1.57 | 0.09
3 004 | 140 | 564 | 89.05 | 1.57 | 120 | 5.75 | 9110 | 1.32 | 0.07
4 012 120 | 575 | 9100 | 1.32 | 100 | 5.83 | 92.77 | 1.08 | 0.06
5 0.09 100 | 583 | 92,77 | 1.08 [ 80 | 5.89 | 93.85 | (L85 0.1k
[ 0.07 B0 | 589 [ 93.85 | 0.85 | A0 | 592 | 9453 | 0.63 [ 003
7 0.05 | 60 | 592 [ 94,53 | 063 | 40 | 593 | 94.82 | 0.42 | 0.02
8 0.03 40 | 593 [ 9482 | 042 | 20 | 593 | 9471 [ 021 | 0.01
4 0.01 20 | 593 (9471 | 021 [ 2 | 590 | 9420 | 0.02 | 0.00

11 Paso. Calculo de la cota del fondo de la cubeta en la seccion inicial (C
0o = NAN + 2/3)H_-Y,

CO
donde:
NAN: 20,00 m
H, =2,00

00

Y, 0=593m
C,ipp= 1543 m

O+OO)'



CAPITULO 11

Aliviaderos de abanico

11.1. Caracteristicas generales

11.1.1 - Uso de un aliviadero de abanico

En la practica del disefio de aliviaderos es frecuente que se presente la situacién en que se
combinan grandes caudales de vertimiento con pequefias cargas hidrdulicas, implicando la
necesidad de grandes longitudes vertedoras. En este caso, el empleo de un aliviadero frontal
puede ser desfavorable porque la franja de terreno que ocuparia resultaria muy grande y, en
caso de terrenos montanosos, que es la situacién normal en la zona de emplazamiento de los
aliviaderos, los volimenes de excavacion resultarian de tales magnitudes, que la obra seria
inviable desde el punto de vista econémico.

Para resolver el problema, los proyectistas acuden al empleo de los denominados aliviaderos
de planta curva, cuya principal caracteristica, como su nombre lo indica, es que su seccion
vertedora tiene una configuracién curva en planta, lo cual permite que en relacién a uno frontal
de igual longitud vertedora, los primeros requieren de una franja de terreno mas estrecha,
reduciendo de esa manera los volimenes de excavacién que requieren. Un ejemplo clasico de
aliviadero de planta curva son los denominados aliviaderos de abanico.

11.1.2. Partes componentes de un aliviadero de abanico

Los aliviaderos de abanicos estdn compuestos por las partes siguientes:

1. Canal de acceso: su objetivo principal es garantizar que el flujo entre perpendicularmente
en todos sus puntos al cimacio vertedor, para lograr una distribuciéon uniforme del gasto
que vierte sobre el cimacio, ya que canales de acceso relativamente estrechos impedirian
un adecuado vertimiento en las secciones de los extremos del vertedor, disminuyendo,
por tanto, su eficiencia hidraulica. También para favorecer la aproximacion del flujo al
cimacio es aconsejable que en todo el canal de acceso no haya elevaciones del terreno
por encima de la cota del pie del cimacio aguas arriba. Si a la altura del cimacio aguas
arriba se le denomina Py se sabe que la cresta del mismo esta en la cota NAN, entonces
la referida cota es NAN — P. En resumen, en la zona del canal de acceso no debe haber
ningln punto con cota superior a NAN — P.
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2.

Cimacio: se emplea el de perfil practico sin vacio, con una conformacién en planta deter-
minada por tres arcos circulares: uno central y dos laterales, colocados simétricamente.
Durante muchos anos, los cimacios empleados eran del tipo WES estudiado en el capi-
tulo 5, es decir, con la misma configuracion de su seccién transversal que los utilizados
para los cimacios frontales. Sin embargo, Alegret, en 1985, concluyé una etapa importan-
te de investigaciones sistematicas en el laboratorio de modelos fisicos del Centro de Inves-
tigaciones Hidraulicas de Cuba, mediante las cuales demostr6 que si bien es correcto el
empleo de un cimacio tipo perfil practico sin vacio; en lo relativo a su definicién, que
expresa que «son aquellos en los que la forma de su superficie coincide con la forma de
la superficie inferior de la lamina vertiente desde un vertedor de pared delgada», es inco-
rrecto suponer que dicha forma es la misma independientemente de que el cimacio sea
frontal o curvo.

En consecuencia con lo anterior, Alegret presenté nuevas herramientas para obtener la
forma de la seccion transversal de los mencionados cimacios, para su empleo en aliviaderos
de abanico, las cuales se presentan mas adelante.

3. Colchén: se encuentra ubicado en un plano horizontal al pie del cimacio. En él tiene lugar

la formacion de un salto hidraulico al pie del cimacio vertedor, de manera que en esta
zona el régimen de circulacién es subcritico. Si se permitiese que el régimen fuese
supercritico, tendria lugar la formacién de una enorme cresta de agua en la zona central
del colchén, con dos grandes inconvenientes: solicitaciones desfavorables paras losas del
fondo y muy mala circulacién del flujo hacia aguas abajo.

4. Seccion de control no vertedora: no es mas que la linea imaginaria que separa al colchén

de la transicion. En ella se forma teéricamente el tirante critico y se produce el cambio de
régimen en el aliviadero, desde el subcritico en el colchén, al supercritico en la transi-
cion. Tiene particular importancia, pues aunque la seccién de control vertedora (el cimacio)
tenga la capacidad de dar paso al caudal de disefio, si la seccién de control no vertedora
tuviera una longitud menor que la requerida, ello se traduciria en un remanso en la zona
del colchén, que ahogaria al vertedor y, por tanto, reduciria su capacidad vertedora.

5. Transicion: es la zona comprendida entre la seccion de control y la rapida. Con su presen-

cia se logran dos cuestiones importantes: la reorientacion desde el flujo radial en la zona
de vertimiento hacia el axial requerido para el buen funcionamiento de la répida y el
cambio del ancho mayor de la seccién de control no vertedora hasta el ancho menor de la
rapida. Su pendiente siempre es superior a la critica, para garantizar la adecuada evacua-
cion del vertedor, aunque excesivas pendientes longitudinales provocarian condiciones
de flujo insatisfactorias para la rdpida. Las herramientas de calculo hasta el presente son
validas Gnicamente para pendiente longitudinal de la transicion de hasta 11,7 %.

. Rapida: es el elemento que sigue a la transicion. Su pendiente no necesariamente tiene

que ser igual a la de la transicion; puede adoptar valores menores siempre y cuando se
garantice un régimen supercritico de circulacion. No obstante, se sugiere que dicha pen-
diente sea superiora 5 - 6 %.

Todos los aspectos estudiados en el capitulo 8 son validos para su aplicacion en los
aliviaderos de abanico.

7. Disipador de energia: son empleados con mayor frecuencia los pozos y estanques amor-
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Por supuesto, todo lo estudiado en el capitulo 9 tiene validez para aplicar en estos

aliviaderos.

8. Canal de salida: con las mismas funciones y criterios de disefio que para los aliviaderos

frontales.

En la figura 11.1 se presenta un esquema donde se muestran las distintas partes que compo-

nen un aliviadero de abanico.

Planta
Seceide de control no vertedon,
Canal &
[-[4-0 T [}
Colchon
r'-—a-— - ——— T e i —

—

Elevacion

Figura 11.1
Partes de un aliviadero de abanico.

11.1.3. Métodos de cdlculo existentes para el diseno de un aliviadero
de abanico

Existen tres métodos de calculo para los aliviaderos de abanico:
1. Método de las tablas mexicanas, de Salvador Ulloa.

2. Método del factor de escala.

3. Método de Evio Alegret.
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En Cuba se emplea el de Evio Alegret, por ser el mas completo, ya que tiene en cuenta los
factores que influyen en el comportamiento del movimiento del flujo en este tipo de obra,
como son: la velocidad de aproximacion al vertedor y la curvatura en planta. Este Gltimo le da
un cardcter espacial al movimiento. Ambos pardmetros son los responsables de las dimensio-
nes que alcanza el perfil del vertedor, que determina el coeficiente de gasto nominal (m,).

1. Método de las tablas mexicanas, de Salvador Ulloa.
Publicado en 1956, en forma de tablas, mediante las cuales, para un determinado gasto de
disefio (Q,) es posible determinar las dimensiones de todos los elementos que conforman
el aliviadero.

Sus principales limitaciones son:

a) Los resultados obtenidos fueron a partir del empleo de cimacios vertedores tipo WES
para aliviaderos frontales.

b) Las mencionadas tablas para dimensionar todos los componentes del aliviadero, solo
toman en cuenta el gasto de disefio e independientemente de la carga hidraulica H , lo
cual frecuentemente conduce a soluciones inaceptables.

2. Método del factor de escala.
Procedimiento desarrollado en los afios setenta del pasado siglo, en el Centro de Investiga-
ciones Hidrdulicas de Cuba, para facilitar el empleo de las tablas de Ulloa, que no pueden
ser interpoladas linealmente, pero que cumplen las leyes de semejanza hidrodinamica.
Por tanto, si se desea proyectar un aliviadero de abanico para un caudal Q,, es posible
seleccionar en las tablas un valor cualquiera de caudal Q_:y a partir de las mencionadas
leyes, es posible plantear que:

Q/Q,, = )" (11.1)

donde:
A: escala de longitudes.
por tanto, &, = (Q/Q, 1" =(Q,/Q,)**

De manera que multiplicando todas las dimensiones de los componentes del aliviadero
correspondientes al caudal Q_por el factor 4 , se obtendran las correspondientes al cau-
dal QP; esto es:

L =L .A

P m L

(11.2)
Obviamente, este método tiene las mismas limitaciones de las tablas de Ulloa.

3. Método de Alegret.

A partir de los estudios de laboratorio antes mencionados, Alegret logré superar las limita-
ciones del método de Ulloa, mediante una configuracion de la seccién transversal del
cimacio, con la cual se pueden tener valores del coeficiente de gasto hasta 0,49, que es
superior al del procedimiento de Ulloa (0,436) y cuyo disefio toma en cuenta la carga
hidraulica H,,.

La esencia de este método consiste en que una vez obtenido el coeficiente de gasto m,
el valor de la altura inferior del paramento P, que garantice que las condiciones del fun-
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cionamiento hidraulico aguas abajo del cimacio (en el colchén), no afecte el valor del
coeficiente de gasto obtenido anteriormente.

Basado en la superioridad de este método, a continuacién se desarrolla una metodologia
para el diseno de estos aliviaderos.

11.2. Metodologia para el disefo

Para el uso de esta metodologia se debera verificar que el caudal de disefio Q y la carga
hidraulica H, cumplan que:
13,55« —2 55,00
J2g(H,)

A esta relacion, en lo sucesivo se le denominara caudal relativo Q*.

Pasos:

1. Seleccionar un valor de P (altura superior del paramento) acorde con las condiciones
topogréficas del terreno y que cumpla con:

0,35<P/H;<2,00 (11.3)

Esta restriccion se debe a que para valores de P/H < 0,35 se producen velocidades de
aproximacion excesivas; mientras que valores de P/H_ > 2,00 no introducen incrementos
apreciables en el valor del coeficiente de gasto m_.

2. Calcular el valor de m._.

i p 10,1240
m, =0,310+0,1664 F (11.4)

1 .
b m

3. Calcular los parametros que definen el trazado del perfil vertedor (Fig. 11.2).

Figura 11.2
Trazado del perfil del cimacio.
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Las coordenadas adimensionales de la cresta se definen por las expresiones siguientes:

X I

— (11.5)

R (1T
H, 33655+ B !
i,
Vi 1
H. o oaor.  2,9922 (11.6)
©B,8706+ 7,
H,

Segln se aprecia en la figura 11.2, la seccion transversal del cimacio, a los efectos de su
trazado, se considera dividida en dos tramos por el centro de los ejes de coordenadas
adimensionales. El primer tramo es identificado como rama ascendente y abarca desde el
paramento superior hasta el centro del eje de coordenadas ubicado justamente en la cres-
ta del cimacio. El segundo tramo es la rama descendente, que abarca desde el centro de
coordenadas hasta el colchén. Ambas pueden ser descritas por una ecuacién monémica
en la forma siguiente:

:—| 11.7)

En la rama ascendente, k = k; n = n . En la descendente, k = k; n=n,

Dichos parametros, en ambas ramas, guardan una estrecha relacién funcional con la altu-
ra relativa P/H  del vertedor, segiin las expresiones siguientes:

Rama ascendente

5.6621

e .5

k = [18,9153+
|

1|I '-Hl.-'

' 21667
n = (10,4102 22220
§ |r:| u

\ 0

(11.8)

(11.9)

k1
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Rama descendente

2 P (P ]

0,053+5,0349 |~ —4,7763— +1,607
k II.I'r_Jlll Hll i,

I i
1486137 © —{!,85‘55: +3.5813 F

\ H, i L H,

(L,

+ 1.5

[P P [P
,7435+1,9965 [~ —4,2538 " +1,6562| - |
1IIH“ H-.l ing.-_.-'

1
y ¥

ny = .

o | P
T1+1, 2249
\H,

i

P

. F -\.]'_'l
-2.6311—+1,0414
H, .x

[N )

(11.10)

(11.11)

Con estos valores se puede efectuar el trazado del perfil, segin indica la figura 11.2.

4. Calcular la longitud de la cresta del vertedor (L").

Jr' — L
! mu@f 'I’::.z

5. Calcular la longitud del cimacio por el paramento superior (L ).

L,=L'"+2,583*X

6. Calcular las dimensiones en planta del aliviadero (Fig. 11.3).

Figura 11.3
Trazado en planta del aliviadero de abanico.

(11.12)

(11.13)
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a) Canal de acceso.
Su ancho se determina partiendo del criterio de evitar que tengan lugar velocidades
capaces de erosionar el terreno, procediendo de forma similar a la utilizada para los
aliviaderos frontales, pero teniendo presente que este ancho B no puede ser menor que
la longitud L, del cimacio; es decir: B/L > 1.
Para garantizar buenas condiciones de aproximacién del flujo a los extremos del cimacio,
se debe respetar que r /L = 0,0133; de donde resultara que: //L > 0,0076.

b) Cimacio.
R/L,=0,2213; R/L, = 0,5825; o, = 80 a1, = 34°.

c) Arcos del abanico.
r/L,=0,2167; r/L = 0,4106; a, = 30° o, = 42,5°.

d) Seccion de control no vertedora.
LJL, =0,546; | /L =0,3612.

e) Transicion.
I/L, =0,3209; b/L, = 0,2281; pendiente < 11,7 %.

7. Célculo de la altura del paramento aguas abajo P, (Fig. 11.4).
Un aspecto de gran importancia que debe tenerse en cuenta a la hora de disefiar el alivia-
dero de abanico es el ahogo o sumersién del cimacio, que puede disminuir considerable-
mente la capacidad de servicio. Para evitar esto, es necesario establecer correctamente la
altura del cimacio aguas abajo P,, debido al caracter espacial que tiene el movimiento
del flujo en la solera aguas abajo, limitada por la seccién de control no vertedora que
esta fijada de antemano. La elaboracién de los resultados experimentales condujo a la

expresion:
_I"i; : f &l I% i ( ) V" ! P f 0 31 r P 8,86 '-I::::
oy~ ZA \H | | --er" et ) er H, | |f2gH2 | | h'.x H, | (11.14)

siendo:
a=2,3564985; b =-9,1756533.10*
k,=0,14974881; k, = -2,7865206.10%; k, = 6,24553339.10°%;
q,=-503921.10% q,= 6,9993823.10% q,=-7,7300987.1 "

)
t,=3,956433.10° y t,= 1,4569707.10", —=— =Y € [13,5, 55,001.

'\I‘lI:HHli

o e o

i

Figura 11.4
Perfil longitudinal del aliviadero de abanico.
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La ecuacion 11.14 es vdlida para valores de P/H € [0,5;2,0]
8. Calcular la altura de los muros de la transicion.

w15
Iy o

h ' ol TR S N 2
=191+ a, —-| +3 b5 +3 c, -L5"-0,32] - (11.15)
.'!:'._ ] .EII__|_|. ] |I._| L I[_.

k)

La variacién de los tirantes a lo largo de la transicion en las paredes laterales se determina
por la expresion:

donde h, = tirante del flujo en el muro en la seccion i-ésima ubicada a la distancia x, de
la seccion de control; h_ = tirante critico en la seccién de control; = longitud total de
la transicion; S, = pendiente del fondo; a, = 0,58; a, = 2,7820; a, = 0,46; b,=12,00;
b, =275,5;b,=1123,67; ¢, = 26,31y c, =109, 09.

La ecuacion 11.15 es valida para valores de x/L, € [0;1]y S,[0,06;0,117].

11.3 . Ejemplo de calculo

Se desea disefar un aliviadero tipo de abanico para evacuar un caudal de 1 200 m?/s, bajo
una carga de 2,45 m, debiéndose determinar las caracteristicas geométricas principales del
perfil vertedor, la altura del paramento aguas abajo (P,) y la altura de los muros laterales de la
transicion, que tiene una pendiente de fondo S_= 0,06.

L, Se conoce ademas, que para un valor de P = 1,5 m, y ancho de canal de acceso igual
a B =235 m, la velocidad del canal de acceso es menor que la permisible por el material del
lecho en dicha zona.

{ 1200 .
13,55< —‘:I < 55,09, —————— = 28,83, cae en los limites establecidos.
[2g |{.|'--|' ¥ 4,43*% 2 45~
Y [n]
Solucion:
1. Comprobar si el caudal relativo (Q*) se encuentra entre los limites requeridos:
2. Suponer un valor de P que cumpla las siguientes restricciones:
0,35 < P/H, < 2,00
Como se conoce, del enunciado del problema, que P = 1,5 m, se procede a comprobar si

se cumple con el requisito anterior:

P/H, = 0,61 = lo cumple.

3. Calcular el valor de m .

=0.4738

I s

m, =0,310+0,1664 ;:r

L
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4. Calcular los parametros que definen el trazado del perfil vertedor.
De las expresiones propuestas en la metodologia, para la relacion P/H = 0,61 se obtie-

ne que:
all | 0,2078 0,509m
— = =02078 ; x_ =0, f
o 33655+ 000
H,
¥, 1 -
dm _ =0,06733 : vy, =0,165m
Hy g 8706+ 20022
i
H,
Rama ascendente
| - F
k= [18,9153+ 2202 511 = ||1 0,4102- =257 _5 77
| . .
| H, \ H, |
Rama descendente
I [
0.053+5.0349 |',: 45?&35 . u,-.u:u[;
k, = ,i' - - ——i—=0,46
1+a,a|3?||F —-9,8985 F +3,5813 F}
xHII H\.I L L
| Il.- w LS
1,7435+1,9965 P 42538 " +1,6562| : ]
_ 1IIHII |r_'rll I\,,HI:'-' _
n, — — 1,77
[P P P

1+1,2249 | —-2,6311—+1,0414
VH. H

(K] (K] &, [

Con la ayuda de estos coeficientes se obtienen las coordenadas del perfil del cimacio del
aliviadero que aparecen en la tabla 11.1 y en el grafico de la figura 11.5.

Resulta aconsejable obtener los valores de x y y, luego de haber definido el valor de la
altura del paramento inferior P, para asumir valores de y menores o iguales a P,.

5. Calcular la longitud de la cresta del vertedor (L' ).

]
[, =————=149,10m
S omf2gH, "

oY
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Tabla 11.1. Coordenadas del cimacio del ejemplo

ol L Bl ] o P Bl K21 = T el L =1 =1 i
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Figura 11.5
Perfil del cimacio del ejemplo.
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6. Calcular la longitud del cimacio por el paramento superior (L).

L,=L,+2,583 x_ =150,40 m

7. Calcular las dimensiones en planta del aliviadero.

a) Canal de acceso.
B/L,>1; B>150,4 m — se cumple pues: 235 > 150,4 m.
r/L,=0,0133; r, = 20,0 m.
1L, =0,0076; I, =1,14 m.

b) Cimacio.
R/L,=0,2213; R, = 33,28 m
R/L,=0,5825; R, = 87,61 m
a, =80°
o, = 34°

c) Arcos del abanico.
r/l,=0,2167;r =32,59 m
r/L, = 0,4106; r, = 61,76 m
o, =30°
o, =42,5°

d) Seccién de control no vertedora.
L/L,=0,546;L, = 81,37 m
/1/L0 =0,3612; /1 =54,33 m

e) Transicion.
1L, =0,3209; |, =48,26m
b/, =0,2281; b=33,77 m
S,=6%

8. Calcular la altura inferior del paramento (P,).

I.- \'II

g Lo P S Q
=236+ ) Kk, | | i, —
H, E. |.~ E’ gt ] Z. H, | J2gh |

P
—L =1,54
HI
A=377m

9. Calcular la altura de los muros de la transicion.

Il.-x.__l-.
——l'-J1+Z | | Zha +Z: —5 —0,32 L_J
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La solucion de esta ecuacion arroja el resultado que aparece en la figura 11.6 y en la
tabla 11.2, para el caso de que se acepte un bordo libre de 0,30 m.

Cotaim)
9.0 |

8.0
7.0

sBetLe

0.0 ximj}
0.0 10.0 20,0 30,0 400 50.0

— Fondo de la Superficle del —
- _ i I o

Figura 11.6
Perfil longitudinal de la transicion.

Tabla 11.2. Muros de la transicion del ejemplo

x Cota hi Cola muro

b i1 & H.59
4,553 8.31 H.59
9,653 8.29 8.59
1448 .14 H.59
1931 785 H.59
2413 e | H.14
2H.95 .59 7 .h9
33.78 627 Hh.79
A8.61 5.53 5.89
4344 4. 70 4,95
4820 $.78 400

11.4. Verificacion del funcionamiento para avenidas de menor
probabilidad

Hasta aqui los resultados del calculo para la condicién de vertimiento de disefio. En el caso
de que se quiera comprobar este aliviadero para el vertimiento de otro caudal, producto de una
avenida con una probabilidad menor a la de disefo, se debe considerar que las dimensiones en
planta obtenidas son inalterables y la tinica posibilidad de poder evacuar este caudal es bajan-
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do la cota del pozo amortiguador, asi como el fondo de la transicién, en una magnitud tal (Az),
que este caudal de comprobacién vierta libremente sobre el cimacio sin ser afectado por la
sumersion; con la ayuda de la ecuacion siguiente:

A 1 roy™
87 o (3,3344-8,57065) 1- = (11.16)

fh

L

donde Az = diferencia de niveles maximos, que ocurren aproximadamente a una distancia a
partir de la seccion de control: (0,2 - 0,3)L,(m), h_, = tirante critico en la seccion de control (m),
S = pendiente de fondo de la transicion, Q = caudal de comprobacién (m’/s) y Q, = caudal de
diseno (m?/s).

Por el aliviadero disefiado se exige que se compruebe con un caudal de Q =1 500 m?/s.
La solucion de esta ecuacién arroja que es necesario bajar la cota del pozo amortiguador
en Az =0.97m .

En cuanto a la carga sobre el cimacio, esta se incrementard en 0.39 m, suponiendo que el
coeficiente de gasto se mantenga inalterable.

(o) 1500
H=H,|Z | =245 =>— | =2,84m
. 1200,

C
-

o J

En realidad, el coeficiente de gasto no debe mantenerse, debe aumentar algo, pues sobre la
superficie del cimacio disefado para una carga menor, deben crearse presiones subatmosféricas
que aumentan el coeficiente de gasto al ocurrir una carga mayor.

11.5. Diseno de aliviaderos semiabanico

Este tipo de aliviadero se disefa cuando ocurren las siguientes condiciones:

1. Cuando la relacién de caudal y carga no cumplen con el limite inferior de la restriccion del
caudal relativo Q* = 13,55.

2. Cuando se desea proyectar un aliviadero ubicado a media ladera y no es conveniente usar
un aliviadero lateral por tratarse de un terreno con poca capacidad portante, que no admi-
tiria las vibraciones de este tipo de vertedor.

3. Cuando el disefio de un aliviadero de abanico normal, o sea, que cumple con las restric-
ciones del caudal relativo Q*, implica elevados volimenes de excavacion, debido a una
topografia pronunciada.

El método consiste en disenar el aliviadero para el doble del caudal requerido y posterior-
mente dividirlo por el eje de simetria, utilizando la parte apropiada para las condiciones del
canal de acceso. Esto es posible porque en la practica se ha comprobado que el funcionamien-
to hidrdulico de los aliviaderos de abanico es rigurosamente simétrico respecto al eje longitudinal.

Ejemplo:

Se tiene que el caudal transformado que se desea evacuar es de 600,0 m*/s, con una carga
de 3,0 m y una altura del vertedor aguas arriba de 3,0 m. Para esas condiciones el valor de Q*
es de 8,68, que es menor que 13,55. Se disena para el doble del caudal, manteniendo la misma
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carga y altura del vertedor, siguiendo el procedimiento del ejemplo anterior. De esta manera se
obtienen los resultados siguientes:

Longitud del vertedor: L, = 110 m.

Longitud de la seccion de control: L _= 60,06 m.

Ancho de la rdpida: b = 25,09.

Estas magnitudes deben ser divididas a la mitad para obtener el aliviadero semiabanico; las
demds dimensiones longitudinales se mantienen inalterables. La altura del vertedor aguas aba-
jo alcanza el valor de P, = 5,54 m, que debe mantenerse. De esta forma, la longitud necesaria
del vertedor para evacuar los 600,00 m?/s sera de 55,00 m, la longitud de la seccién de control
de 30,03 my el ancho de la répida de 12,55 m.

Los tirantes del agua en la transicion seran:

Xy 000 353 706 1059 1442 1765 MR 2710 2B.24 MFT 3530

him) B&63 BY3 906 O, 01 i, 800 d.43 7493 7,29 6,52 5,604 4,66
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CAPITULO 12

Aliviaderos de vortice

(Traduccién del capitulo XI, seccién 11.5 del libro Célculos hidraulicos
de obras hidrotécnicas de alta carga, de S. M. Slisski, de 1979).

12.1. Caracteristicas generales

Los aliviaderos de vortice estdin compuestos por las siguientes partes:

1. Instalacion de aproximacion.

2. Camaras en espiral.

3. Pozo.

4. Instalacién de salida.

En lafigura 12.1 se representan de forma esquematica las partes que componen los aliviaderos
de vortice, mencionados con anterioridad.

| i/t"llﬂﬂ' ' \
' -L" 1=
h JIN\ |
F Z'I"'..
’ K- R
T
. h
Fla lie
& ' <
+ 8
| - ——te
< -
-
Figura 12.1

Elevacion y planta de un aliviadero de vértice.

La instalacién de aproximacién, tal como lo dice su nombre, es la encargada de conducir el
agua hacia la camara en espiral, lograndose una distribucion mas uniforme del flujo, para su

posterior entrega a la mencionada camara.
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Por su parte, la cdmara en espiral tiene a su cargo imprimir un movimiento rotacional al flujo
que llega al pozo, el cual, bajo la accién de la fuerza centrifuga, se pega a las paredes del
mismo, donde se crean presiones que contribuyen a disminuir el peligro de la cavitacién. A lo
largo del eje de la galeria del pozo se forma un ntcleo central de aire.

En el pozo las lineas de flujo se presentan como lineas en espiral, con un paso que aumenta
segln cae el agua, debido a que la componente horizontal de velocidad disminuye paulatina-
mente; mientras que, por otra parte, la componente vertical aumenta, llegando a un limite en
que al alcanzarse la energia cinética del flujo, esta se hace constante y, por tanto, la energia
potencial se pierde solamente en vencer la fuerza de friccion.

En el caso de los aliviaderos de vortice, el didmetro del pozo es mayor que en un aliviadero
de pozo normal; solo que en los de vortice —tal y como se apuntaba anteriormente— el peligro
de ocurrencia de la cavitacién es mucho menor y, por tanto, no requieren la concepcion de
elementos para la aireacién del flujo que circula a través del pozo.

Constructivamente la cdmara en espiral es mas complicada que el cimacio del vertedor de
pozo normal y exige la construccion de una instalacién para la entrega del agua a la cdmara
(instalacion de aproximacion). Sin embargo, debido a las ventajas hidraulicas del vertedor de
vortice (funcionamiento estable en el rango de variacion de gastos, desde 0 hasta el maximo),
en muchos casos se le da prioridad al uso de este tipo de aliviadero.

12.2. Configuracion de la camara en espiral. Su capacidad de servicio

La camara en espiral en forma de caja ha tenido una utilizacién amplia (Fig. 12.1). El ancho
del canal de entrada (b), el didmetro del pozo (2R), la distancia entre el eje del pozo y el canal
de aproximacion (A), asi como el espesor de la pila divisoria (S), se relacionan con las restantes
dimensiones de la camara por medio de las expresiones siguientes:

e=(b+s)7 (12.1)
rr=A+e-05b-5 (12.2)
r,=r,+e= +2e-05b-S5 (12.3)
r,=r,+2e=+4e-0,5b-S5 (12.4)
r,=r,+2e=A+6e-05b-5 (12.5)

El fondo de la cdmara es horizontal y la unién del pozo con la cdmara se hace con un borde
redondeado de radio 6= (0,1 +0,2) R (v. Fig. 12.1).
Para el célculo hidraulico de la cdmara se utiliza la relacion experimental:

Z=K(1/r?)
donde:

K: coeficiente constante, ya que Z = V*/2g . La velocidad en la cdmara varia segin la ley:

V = JK2g = constante. (12.6)

| §
Ls
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La ecuacion del gasto en los aliviaderos de vortice adopta la forma siguiente:
Q=pmR 2g(h+5) (12.7)

En esta ecuacion la carga (h + 8) no considera la velocidad de aproximacién; pues la influen-
cia de la velocidad de aproximacion se tiene en cuenta en el coeficiente de gasto .

Este coeficiente de gasto (u,) ha sido hallado sobre la base de experimentos donde se ha
considerado el 4rea llena del pozo, y no por la seccion viva real de este, que representa en estos
casos, un anillo con radio interior r* (v. Fig. 12.1).

Para determinar el gasto en estos aliviaderos, también se utiliza la ecuacién siguiente:

Q= pmR2g(h+8)+ V) (12.8)

donde:

w: coeficiente de gasto determinado para la carga correspondiente, teniendo en cuenta la
carga de velocidad de aproximacién.

Luego del andlisis de los datos experimentales que se presentan en la figura 12.2, obtenidos
como resultado del estudio llevado a cabo en seis vertederos de vértice construidos, y conside-
rando: por un lado, el hecho de que tanto el ancho (b) del inicio de la cdmara, como el didame-
tro del pozo (2R) se determinan directamente a partir de un gasto dado (Q); por el otro, que los
coeficientes de gastos i, y 1 se determinan a partir de un gasto especifico (Q'), el cual se evacua
con una camara geométricamente semejante, pero con un radio de pozo igual a 0,1 m, se
obtienen —aplicando las leyes de semejanza de Froude y considerando como resultados del
modelo los dltimos mencionados anteriormente— las relaciones siguientes:

Ao =2, (12.9)
Q/Q =(R/R )" (12.10)
RJR, =(Q/Q)" (12.11)
Sise asume R = 0,1 m, tal y como se apunta en el parrafo anterior, se obtiene:
R,=0,1(QQ)" (12.12)
0,6 60
Ko
0,4
0,2t
R4
ﬂ w20 30 0 50 60 G

Figura 12.2
Coeficiente de gasto vs Q.
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Partiendo de considerar que el gasto especifico Q' se puede obtener del ajuste de la curva
presentada en la figura 12.2, se tiene que:

Q' =100{0,9-X *) (12.13)
Ademas, experimentalmente se obtienen:

w, =0,079JQ -2 (12.13 a)

n=0,077JQ' -2 (12.13 b)

donde el gasto especifico Q' se sustituye en I/s 'y X" = r'/R.

El tirante de agua en la cdmara h (cuando & = 0,2R) se determina a partir de la ecuacion 12.7;
y se tiene que:

1 o ¥

h=R , -0,2 (12.14)
2eR\ ok, |

El ancho del canal de aproximacién se determina por la ecuacién obtenida al resolver con-
juntamente las expresiones 12.7 y 12.8; y se obtiene que:

| 1 1
h I y T
L1 TR Vs
La distancia entre los ejes del pozo y el canal de aproximacioén A, es igual a:
A=h*b/(nR ) (12.16)
donde:
3(1-x*) u
b=l | _ (12.17)
FANL e S I T Y
|1- :
1'I L1=X*

Para el calculo de ¢ se hace necesario asumir un radio relativo X’= r/R del nicleo de aire en
la seccion inicial del pozo. Mientras menor sea X* para un gasto dado, menor serd el didmetro
del pozo, pero mayor serd el tirante en la camara espiral. El radio del nicleo de aire mas
favorable, segln resultados de investigacion, es r' = 0,4R, lo que implica X" = 0,4.

Para los calculos aproximados del tirante en la camara espiral (h) y del radio del pozo (R), se
puede utilizar el grafico que se presenta en la figura 12.3, donde se plotean respectivamente los
valores de h vs Q y R vs Q, para un radio del ntcleo de aire r'=0,4 R.
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Figura 12.3

h vs Qy R vs Q para un radio del nicleo de aire r = 0,4R.

12.3. Régimen de circulacion en el pozo

QM¥s

La velocidad del flujo en el pozo se puede dividir en dos componentes (Fig. 12.4): una
componente vertical V, que debido a la aceleracion de la fuerza de gravedad crece; y otra
componente tangencial V, que decrece como resultado de la accién de la fuerza de friccion.
De esta manera, el dngulo de la pendiente de la velocidad total con el eje vertical decrece en la
medida que se profundiza en el pozo, el movimiento rotacional se amortigua; y a una longitud
suficientemente grande del pozo, el movimiento pasa a ser de caida libre.

2
Voi2g

d +du

V+dv 7z

Figura 12.4
Componentes de la velocidad en el pozo.
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En la seccién contraida al inicio del pozo, la presién es cercana a la atmosférica. Mas abajo
de esta seccion, debido a la fuerza centrifuga, la presion aumenta; y a continuacién, en la
medida en que disminuye el movimiento rotacional a lo largo del pozo, disminuye. El flujo, al
entrar al pozo, capta junto con él, el aire. Este nicleo de aire llega hasta el lugar de la entrada
del chorro en el colchén de agua.

A partir de las ecuaciones de energia y de continuidad se obtiene la expresion para determi-
nar el diferencial de la energia cinética del flujo en el pozo.

d\V*2g) =[1- (A= D V/4Q) (V*/2g)] dz (12.18)

donde:
Q: gasto (m?¥/s).
V: velocidad media total en una seccion dada (m/s).
A: coeficiente de friccion.
D: diametro del pozo (m).
Z: distancia hasta la seccién que se analiza (m).

Si se hace:
P2= AnDQg"/4Q y F=fV2g). (12.19)
la expresion 12.18 se puede escribir como:
d (V22g) = (1 - P?)dz
Aqui el coeficiente de friccion A = 8g/C* se toma constante a todo lo largo del pozo.
Teniendo en cuenta que:
d (V?/2g) = (1/f) dF
se obtiene que:
fdz = df/(1-F*?) (12.20)

El movimiento del agua en el pozo es acelerado, la velocidad se acerca a un valor limite, el
cual se alcanza cuando la energia cinética del flujo se hace constante, o sea, cuando en el pozo
se establece el flujo uniforme: el exceso de energia potencial es absorbido completamente por
las pérdidas de friccion.

d(V*2g)=dz(1-F?) =[1-(A=nDV/4Q) (V*/2g)] =0 (12.21)
de donde sale que F = 1,0 y la velocidad limite alcanza el valor:

V. =(g/Mh"”=(8QgArr D) (12.22)
La velocidad en cualquier seccion del pozo esta dada por:

Vi=[2g (F/D]'"? (12.23)
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Para determinar £, si se integra la ecuacion 12.20, se obtiene:

F(Z1-7 %)= —{rF dF =J,—J* (12.24)
[y T
donde:
i) .I I
= ey m= - (12.25)
e e

En la expresion 12.24 se conoce el miembro izquierdo. Para la seccién inicial del pozo, la
integral / = /' se determina partiendo del valor conocido de F* = f(\*/2g), a partir de las curvas
que aparecen en el grafico de la figura 12.5 o por medio de la expresion siguiente:

Jo=(73) In [(1 + 72+ F)/(1 - F12)2] - (2/3) arctan (2 F12 + 1)/(3)"2 + 0,6046 (12.26)
/- J
56 | 123

|
48 24
40 20
32| 16
247 12
16 - 08
08 0A
0 0

0 02 04 06 08 1p F

Figura 12.5
Obtencion de la integral J'.

Conociendo el valor /* de la expresion 12.24 se determina /, que responde a una Z, por
medio de la expresion:

J=F(Z-2)+] (12.27)
y por el gréfico de la figura 12.5, el correspondiente valor de F, 0 a través de la expresion:

F,=-0,0009682 + 1,051 /,- 0,382 Ji* + 0,04702 J; (12.28)
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Para el célculo del angulo de inclinacién con el eje horizontal del vector velocidad a
(Fig. 12.4) se puede emplear la ecuacion siguiente:

oL, = arc cos [cos(a” nl/n*)]

(12.29)
donde:

a’: dngulo de inclinacién con el eje horizontal del vector de velocidad en la seccién inicial.
m = (1 - Fi*?/F372)" (12.30)
(12.31)

Los valores de m y n", respectivamente, pueden ser obtenidos también del gréfico de la
figura 12.5.

TC* — (’I _ F*3/2/F*3/2)1/3

12.4. Metodologia para el disefo

La metodologia que a continuacién se propone ha sido concebida sobre la base de conside-
rar conocidos, los siguientes parametros:

Q: gasto a evacuar.

Z: diferencia de niveles entre aguas arriba (superficie libre del agua en el canal de acceso)
y la seccion del pozo antes del codo de salida que se une con el tinel de salida.
Pasos:

1. Calculo de las dimensiones de la cdmara en espiral.
a) Calculo del gasto especifico (Q')
Q" =100(0,9-X) (Lps)
donde:

X" = 0,4, pues de esa forma se garantiza el radio del nicleo de aire mas favorable r’
(r=0,4R).

Q' se obtiene en Lps.

b) Célculo de los coeficientes de gasto (p_ y p).

w, =0,079,/0Q" -2

w=0,077.J0' -3

donde Q' se sustituye en Ips.
c) Célculo del radio del pozo (R).

R=0,1 (QQ)*

Qy Q' se sustituyen en m>/s
donde:

Q: gasto de diseno del aliviadero.

Q': gasto especifico calculado en el paso a.
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d) Calculo del tirante en la camara espiral (h).
h =R [(1/2gR)/(Q/nR?u)* - 0,2]
donde:
R: radio del pozo calculado en el inciso c.
g: 9,81 m/s?; n=3,1416.
Q: gasto de diseno del aliviadero (m¥/s).
w: coeficiente de gasto obtenido en el paso b.

e) Calcular el ancho del canal de aproximacién (b) o ancho de la seccion de entrada a la
camara.

donde:
R: radio del pozo calculado en el inciso c.
ny p: coeficientes de gastos calculados en el inciso b.
h: tirante en la camara espiral calculado en el inciso d.

f) Célculo de la distancia entre el eje del pozo y el eje del canal de aproximacién (A).
A=h*blrR ).
donde:
h: tirante en la camara espiral calculado en el inciso d.
b: ancho del canal de aproximacién calculado en el inciso e.
R: radio del pozo calculado en el inciso c.

3(1-x+*) u
b= == |5
._lh.l—-:'l;I _,l| i’ ”!
|1_ el
1" '\-\..I '}: r
siendo:
X =0,4.

w: coeficiente de gasto calculado en el inciso b.
g) Calculo de las dimensiones geométricas para la construccion en planta de la cdmara en
espiral.
Célculo de la excentricidad para el trazado de los radios (e).
e=(b+98)7
donde:
b: ancho del canal del aproximacion calculado en el paso e.
S: espesor de la pila, en el caso de que se vaya a colocar.



Célculo de los radios para el trazado en planta de la camara en espiral.
rr=A +e-0,5b
r,=A +2e-0,5b
r,=A +4e-0,5b
r,=A +6e-0,5b
2. Calculo de las velocidades y sus direcciones en las secciones del pozo. Calculo de los
espesores de la ldmina de agua.

a) Célculo de la velocidad limite en el pozo, a partir de la cual el régimen del flujo se hace
uniforme en el pozo.

V. .=8QghknD)"”
donde:

Q: gasto de diseno del aliviadero.

g=9,81 m/s’.

A = 0,02 para el hormigon.

D: didmetro del pozo.

D =2R.
siendo:

R: radio del pozo calculado en el paso 1(c).

b) Célculo de la velocidad a la entrada del pozo (V') a una distancia (Z') medida desde la
superficie libre del agua, aguas arriba en el canal de acceso.

I|_.-.'+ — .\.IIEJ_:E F +||.I'II'I

donde:
g =981 m/s’
Z =h+d
0=0,2R
h: tirante en la camara en espiral calculado en el paso 1d.
R: radio del pozo calculado en el pozo (paso 1c¢).
V,: velocidad en la cdmara en espiral; y se calcula como:

V. = Q/b .h)

donde:
Q: gasto de diseno del aliviadero.
b: ancho del canal de aproximacién obtenido en el paso Te.
h: tirante en la camara en espiral, del paso 1d.
c) Calcular la componente vertical de la velocidad en esta seccion (V).

V' = QUR? - r?)
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donde:
Q: gasto del aliviadero.
R: radio del pozo calculado en el paso 1c.
rr=0,4R.
d) Calculo del angulo de inclinacién (o) del vector de velocidad a la entrada del pozo (V),
con respecto a la horizontal que pasa por Z".
a = arc sen (V /V)
donde:
V": componente vertical de la velocidad obtenida en el paso 2c.
V": velocidad a la entrada del pozo obtenida en el paso 2b.
e) Calculo del parametro F" a la entrada del pozo (Z).
F = f(V2/2g)
siendo f = [A n D (29)"?/4Q]*?

donde:
A = 0,02 para el hormigon.
n =3,1476.

D: diametro del pozo (D = 2R).

R: radio del pozo calculado en el paso 1c.

g=9,81 m/s’.

Q: gasto de diseno del aliviadero.

V*: velocidad a la entrada del pozo obtenida en el paso 2b.
f) Célculo del parametro /" a la entrada del pozo (Z)).

Se obtiene mediante la figura 12.5, con el valor correspondiente a F*, obtenido en el

paso anterior.
g) Célculo del parametro =" a la entrada del pozo (Z).
Tc* — (‘] _F*3/2/F*3/2)1/3

h) Calculo del espesor de la lamina ¢ en la seccion ubicada en la entrada del pozo (Z).

t* =R - |IR'——_ = m
| V*sena®
donde:
R: radio del pozo calculado en el paso 1c.
Q: gasto de diseno del aliviadero.
V": velocidad en la seccion ubicada a la entrada del pozo (Z), calculada en el paso 2b.

a: dngulo de inclinacién del vector de velocidad a la entrada del pozo (V'), calculado
en el paso d.
n=23,1416
i) A continuacion se procede al calculo de la velocidad (V) y el espesor de la ldamina (t)

i

para diferentes secciones ubicadas por debajo de la seccion de entrada del pozo (Z)).



Para ello, se suponen valores de Z > Z*; y para cada Z, se determina su correspon-
diente /; F; V; V?/2g; m; oy t. Se recomienda recoger el calculo de los valores anterio-
res en la tabla 12.1.

Tabla 12.1. Caélculo de la velocidad V. y el espesor de la lamina ¢,

1 2 3 4 3 L] 7 H] ) 10
7, 7.-7 fiF, -7 I, F, v Viedg | om i i
i r F v’ vi2g n 'y t

En la primera fila se colocan los valores correspondientes a la seccion ubicada a la
entrada del pozo (Z’). Estos valores ya fueron obtenidos en los incisos anteriores,
correspondientes al 2% paso de esta metodologia (incisos b, ¢, d, e, f, gy h), describién-
dose columnas por columnas. Para la primera fila se pone lo que en la tabla aparece; en
el resto, se comiezan a suponer valores de Z > Z*; y para cada valor de Z supuesto, se
calculan las restantes columnas utilizando las siguientes expresiones:

(2) Z - 7*.
3) f(Z, - Z*) siendo f lo calculado en el paso 2e.

)
) =AZ -7%+].
)
)

5) F. se obtiene de la figura 12.5, entrando con el valor de /, correspondiente.
6 = (2g F./N".

donde:

f es el mismo que se usé en la columna 3.

(7) V32g
(8) [( F3/2) /Fi3/2]1/3
(9) X. = arc cos [cos(a”) n/n*]
(10) t—R VR? - Q/(V, sen (o) m)

siendo:

R: radio del pozo calculado en el paso 1 c.
Q: gasto del aliviadero.
n=3,1416

3. Conclusiones del diseo.

12.5. Ejemplo de célculo

Determinar las dimensiones de un aliviadero de vértice con cdmara espiral, para la evacua-
cién de un gasto Q = 500 m%/s. La diferencia de niveles entre una seccién aguas arriba y la
seccion del pozo antes del codo que une el tinel de salida es de Z = 100 m.

Solucion:
1. Célculo de las dimensiones de la camara en espiral.
a) Calculo del gasto especifico (Q).
Q' =100(0,9 - X*) I/s
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Asumiendo X* = 0,4, para garantizar que el radio del nicleo de aire sea mas favorable
(r* = 0,4 R), se tiene que:

Q' =50 Ips
b) Célculo de los coeficientes de gastos p, y p.

u, =0,0790"' -2

w=0,077.J0' -3

u, = 0,547; u=0,533

c) Célculo del radio del pozo (R).
R=0,1(Q/Q')*=3,98 m

d) Calculo del tirante en la camara en espiral (h).
h=RI(1/2 gRN(Q/u R? ) - 0,2] = 16,42 m

e) Célculo del ancho del canal de aproximacién (b) o ancho de la seccién de entrada a la
camara.

nR* .
f | ], - 1.
1|||IIL' Th

f) Célculo de la distancia entre el eje del pozo y el eje del canal de aproximacién (A).
A=(h*b)/ (r RY)=10,16 m
habiendo obtenido & = 0,928.

g) Célculo de las dimensiones geométricas para la construccion en planta de la camara en
espiral.

Célculo de la excentricidad para el trazado de los radios (e).
e = (b + S)/7; se asume espesor de pila S =0
e=1,03m
Calculo de los radios para el trazado en planta de la cdmara en espiral.
rr=A+e-05b=7,6m
r,=A+2e-0,5b=8,63m
r,=A+4e-0,5b =10,69 m
r,=A+ 6e-0,5b=12,75m

Calculo de las velocidades y sus direcciones en las secciones del pozo. Calculo de los
espesores de la lamina de agua.

a) Célculo de la velocidad limite en el pozo, a partir de la cual el régimen del flujo se hace
uniforme.
asumiéndose:
A = 0,02 para el hormigon.
D=2R



D=7,96m

V, .= 08Qg/hnD)”=4281m/s

b) Célculo de la velocidad a la entrada del pozo (V"), a una distancia (Z') medida desde la
superficie libre del agua, aguas arriba, en el canal de acceso.

asumiéndose:
Z'=h+d;d=0,2R
Z =17,22m; d=0,80 m
V., = Q/b h) = 4,24 m/s
V'=QgZ +V2)?=1886m/s
c) Célculo de la componente vertical de la velocidad en esta seccion (V).
V' = Q/n(R*-r?), asumiendo: r' = 0,4 R=1,59 m
V' =11,96 m/s
d) Calculo del dngulo de inclinacién (a’) del vector velocidad a la entrada del pozo (V7),
con respecto a la horizontal que pasa por la seccién ubicada a (Z"). Figura 12.4
o’ =arcsen (V/V)=39,11°

e) Célculo del parametro F* a la entrada del pozo (Z).

. - 2/3

Fr=r(v?/2g) f(rnDy2g/4Q)
F=0,19 f=0,0107

f) Célculo del parametro /" a la entrada del pozo (Z*)

Mediante la figura 12.5, con el valor de F* = 0,19, se obtiene /* = 0,20.

g) Célculo del parametro =" a la entrada del pozo (Z).
n= (1 - P32/ = ) 23

h) Calculo del espesor de la lamina (t") en la seccién ubicada en la entrada del pozo (Z°)

t=R—- JR" —(Q)/V sen(w )3,14 =2,41m

i) Calculo de la velocidad (V) y el espesor de la ldmina (t) para diferentes secciones
ubicadas por debajo de la seccién de entrada al pozo (Z'). La tabla 13.1a muestra un
ejemplo.

Tabla 13.1a. Ejemplo

Z Z-Z | fZi-Z) I, F, v, Viizg | = i f
17,22 - 020 | 019 | &, 8 18,13 2,23 39,11 241
375,42 20 0,214 0414 | 040 | 27,08 a5,a0 1,43 o 16 0497
35,22 4 {0,428 0,628 | 0,52 A0, 35 i, B0 1,18 G5, 7 0,79
7722 fall {42 0842 | 0,65 | 34,52 0, 74 097 J027 0,67
07,22 a0 0,856 1,056 | 0.74 | 36,84 6%, 16 (1,83 73,21 (.61
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CAPITULO 13

Obras de toma, generalidades

13.1. Introduccion

Las obras de toma ocupan un lugar relevante entre los conjuntos hidraulicos usualmente
construidos en Cuba, por cuanto de su correcto diseno y explotacion depende fundamental-
mente que se alcance el objetivo propuesto, es decir, la utilizacién del agua embalsada con la
garantia y los parametros de explotacion necesarios.

Tales requerimientos han conducido histéricamente a mdltiples investigaciones, mediante
modelos fisicos a escala reducida, en el Centro de Investigaciones Hidraulicas. Si bien pueden
ser varios los criterios de clasificacion de las obras de toma; por su trascendencia para el mo-
mento del disefio hidraulico, lo mas importante es conocer el tipo de régimen de circulacién
que tiene lugar en estas, lo cual reduce su clasificacién a:

e Obras de toma con régimen de circulacién libre.
* Obras de toma con régimen de circulacién forzado.

Cualquier otro criterio de clasificacién puede incurrir en el detalle de la exquisitez académi-
ca, con poco valor practico.

Al margen de eventuales criterios de clasificacion, existen una serie de conceptos y defini-
ciones que deben ser analizados en detalle y previamente a cualquier proceso de disefo de
estas obras.

Con la finalidad de organizar este Gltimo aspecto, se presenta el cuadro de la figura 13.1 que
resume los aspectos basicos de las obras de toma.

13.2. Funciones

En primer lugar, es posible afirmar que la funcién de la obra de toma esta estrechamente
ligada a la funcion del embalse, a la cual ya se hizo referencia en el capitulo 1, yendo desde
casos extremos que no requieren obras de toma, por tratarse de embalses construidos para la
cria de peces, el enriquecimiento del manto freatico, fines turisticos, etcétera; hasta aquellos
de uso frecuente y gran caudal, con grandes cuencas tributarias y poca capacidad de almace-
namiento, que si las requieren para el desvio del agua hacia embalses ubicados en cuencas de
pobre hidrologia, pero con alta capacidad de almacenamiento.
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I) Funciones - Derivadoras
Satisfacer necesidades, etc.

1) Capacidad
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Extremo de aguas arriba
Compuertas

Controles - . Intermedia
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<

Estructura de toma

V) Componentes
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de control

Estanque amortiguador

Estructura terminal _| Pozo amortiguador

Bloques de impacto, etc.

Canal de entrada y salida

Figura 13.1
Generalidades sobre las obras de toma.

También estan las presas reguladoras, que si no tienen otra funcién, su vertimiento por la
obra de toma puede ser relativamente grande, hasta magnitudes tales que no provoque inunda-
ciones aguas abajo; y por ultimo, estan las obras de toma, cuya finalidad es satisfacer diversas
demandas de agua para objetivos econémicos ubicados aguas abajo del embalse.

Como resumen, se puede definir que /a funcion principal de una obra de toma es permitir y
controlar la extraccion del agua almacenada en la presa, en la cantidad y momento requeridos.
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En ocasiones pueden tener también las aplicaciones siguientes:

1. Usar la obra de toma en lugar de un vertedor de servicio, en combinacién con un vertedor
auxiliar o secundario.

2. Aumentar la capacidad de evacuacién en unién con el vertedor, durante grandes aveni-
das, en una situacién de emergencia.

3. Bajar el nivel del embalse por debajo del NAN antes de las primeras avenidas.

4. Vaciar el vaso para inspeccionar, hacer reparaciones indispensables, dar mantenimiento
al talud mojado de la presa o a otra estructura normalmente inundada.

5. Desviar la corriente de agua durante el periodo constructivo (la galeria puede servir en
ocasiones para esto).

6. Dar salida al caudal ecolégico para el rio aguas abajo del embalse.

13.3. Capacidad

La entrega de una toma se determina fundamentalmente por su uso y como consecuencia de la
demanda que en cada momento solicite el usuario. Si se habla de una toma cuyo uso especifico
es para el abasto, por regla general la demanda es constante y por tanto la entrega también lo sera,
y se controla por medio de las obras de control, en dependencia de la carga hidrdulica que tenga
el embalse. Para el disefo de su capacidad, como es obvio, se trataria de la carga minima en el
embalse que garantice la demanda solicitada. Sin embargo, si la funcién de esta obra de toma
fuera el riego, tendria que analizarse la demanda pico, para satisfacer los requerimientos de los
sembradios bajo riego, sabiendo ademas, los porcientos de cada uno de los cultivos en cada una
de las campanfias (seca y primavera). Si su uso fuera combinado: abasto y riego, habria que sumar
ambas demandas. Se trata, pues, de que la toma en cada momento sea capaz de entregar la
demanda solicitada, independientemente de la carga que tenga el embalse.

Es importante recordar que para el calculo del gasto de disefio de la obra de toma, las
demandas a satisfacer no podran ser nunca mayores en el periodo de célculo, que lo que la
presa pueda garantizar, segun la probabilidad de disefo.

Si una obra de toma va a funcionar como vertedor de servicio, su capacidad puede ser fijada
por el gasto maximo a evacuar, obtenido en el transito de la avenida.

De la misma manera, para vaciar el vaso, ya sea para inspeccion o reparacion, el volumen de
agua a evacuar y el periodo disponible para hacerlo, determinaran las condiciones para esta-
blecer la capacidad minima de la salida. La capacidad, cuando el nivel del vaso es el minimo,
debe ser por lo menos igual al promedio de las aportaciones esperadas durante el periodo de
mantenimiento o reparacion.

Con frecuencia la obra de toma se utiliza para desviar el rio durante el periodo de construc-
cion, evitando de esa forma la construccién de objetos adicionales con esa finalidad. El tamano
de la estructura de la toma, por esta situacion, en vez del ordinario, puede ser el que determine
la capacidad final de la obra de toma.

13.4. Cota de diseno

Se entiende por cota de disefio el nivel minimo de agua en el embalse con el cual se puede
entregar el gasto de disefo. Para la determinacién de la cota de disefio deben emplearse estu-
dios técnico-econdémicos, ya que esta varia inversamente con el tamafo del conducto de des-
carga, mediante la relacién que a continuacion se plantea.
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H. =K *h (13.1)

H_ =K, *(Q%a% (13.2)
en las que:

H : carga hidrdulica bruta de disefio de la obra de toma.
Q: gasto de diseno de la obra de toma.

a: area necesaria del conducto.

K,y K,: coeficientes de proporcionalidad.

h : carga a velocidad en el conducto.

Para aumentar la carga de disefio se debe subir la cota de disefo, lo que implica disminuir el
volumen de agua que puede ser entregado; pero si se quiere mantener ese volumen, tendria
que compensarse anadiendo un volumen equivalente al nivel superior del embalse, lo que
traeria como consecuencia un aumento en la altura de la presa vy, por tanto, en la altura del
vertedor. Pero si se analiza la curva de niveles vs volimenes de un embalse (Fig. 13.2), se podra
observar que volimenes equivalentes (afiadidos para poder reducir el tamafo de la obra de
toma) requieren un aumento mucho mas pequefo en altura de la presa. Por otra parte, si se
analiza lo que se ahorraria por concepto de hormigén en la galeria (Fig. 13.3), pudiera no ser
muy significativo, en comparacién con la inversion adicional en terraplén.

Hy
r Volumen aumentado para

incrementar la carga de NANF Auments del nivel de aguas normales
diserfio NANi = en el embalse, necesario para ehiener

i _' la carga adicional para las ohras de foma

1

1

——
Volumen del embalse
-

NANI: Nivel de aguas normales inicial del embalse.
NANT: Nivel de aguas normales que se requiere para aumentar la carga de disefio.

Figura 13.2
Carga vs volumen en un embalse

& EI.*"Y V=2 (dx Ay x L)

—

Figura 13.3
Incremento del volumen de hormigoén al aumentar las dimensiones de la galeria.
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Lo que no tiene logica es subir la cota de disefo, sin aumentar el volumen del embalse, para
reducir el area del conducto y limitarse a entregar menor gasto que el del disefio cuando el
nivel esté por debajo de esa cota, que seria en un aino muy seco, y por lo tanto, cuando més se
necesita.

No obstante, si la seccion de la galeria ya estuviera definida para desvio del rio, que general-
mente requiere dimensiones mayores que las de operacién, no tendria sentido subir la cota de
disefno, sino, que esta seria poco mds del volumen muerto, con solo dejar la distancia minima
necesaria para disponer de la carga para la circulacion por la obra de toma. Esta carga de
diseno se puede obtener conociendo el area de la seccién y el caudal de disefo, a través de la
expresion 13.3, que serd explicada en capitulos posteriores.

Q = pAyf2gH (13.3)

También es probable que aguas abajo de la presa exista una derivadora o un hidrorregulador.
En tal caso, el nivel minimo o cota de disefio puede aumentarse; y cuando el embalse esté por
debajo de esa cota, entregar un gasto inferior al de disefo, que se almacenaria en esa obra para
luego ser entregado como demanda del usuario.

Ademas, la cota de la obra de toma puede estar determinada por factores topogréaficos,
geoldgicos, etcétera., lo que determinaria también la cota de disefo.

Por todo lo expresado, se concluye que cada obra de toma es un caso especifico que debera
ser estudiado en detalle para tomar la decisién adecuada. Pero si no existe una justificacion
economica o de fuerza mayor, siguiendo criterios practicos, la cota de diseno del agua en el
embalse para el dimensionamiento de la obra de toma, debera tomarse cercana al nivel de
volumen muerto, aproximadamente de 3 m a 5 m por encima de él.

13.5. Posicion de la obra de toma en relacion con los niveles
de agua en el vaso

En presas pequefas, las obras de toma se construyen generalmente cerca del cauce del rio. El
establecimiento del nivel de la toma, asi como la cota de los controles y obras de conduccién,
en relacién con los niveles del agua en el vaso, dependen de muchas circunstancias. En primer
lugar, debe definirse el nivel de volumen muerto del embalse, que estd dado por el espacio
inactivo en el vaso, destinado para depésito de sedimentos; ya que la posicion del umbral de
entrada debe tener la altura necesaria para evitar interferencias con los sedimentos; pero al
mismo tiempo, debe estar lo suficientemente baja, de modo que permita el vaciado parcial de
este volumen muerto.

El nivel de la toma también lo determina el uso para el que fue concebido el embalse, por
ejemplo:

e Si el objeto de la presa es Gnicamente elevar y derivar el agua que llega, la obra de toma
principal se coloca a un nivel elevado y se construye una pequena derivacién de salida
para surtir de agua al rio aguas abajo, aminorando el impacto ambiental que ocasiona el
embalse o para dar salida al agua de la presa durante las estaciones en que no es necesa-
rio almacenarla.

* Si el embalse es para riego, abasto a la poblacion o conservacién de elementos naturales,
la obra de toma se debe colocar lo suficientemente baja, para poder aprovechar todo el
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volumen Gtil del embalse. Si es para abasto, se recomienda colocar entradas a diferentes
niveles, con el objetivo de tomar siempre agua de los niveles superiores del embalse; y
con ello se logra mejor calidad del agua.

Se debe tener en cuenta que las entradas no deben colocarse en puntos del vaso donde
puedan acumularse algas o donde los vientos predominantes acumulen basura y objetos flotan-
tes en general.

Durante el periodo de construccién se puede dejar una abertura provisional en la base de la
entrada para evacuar los gastos en ese periodo y luego se cierra con un tapén de hormigén. Para
vaciar el vaso se puede utilizar un desagtie de fondo que puede descargar en la porcion inferior
del conducto de la toma o pasar por debajo de él.

Por otro lado, aunque se tiende a colocar la obra de toma cercan al cauce del rio, como se
apuntara anteriormente, debe dejarse la suficiente separacién como para no entorpecer las
labores de limpieza del cauce, para el cierre definitivo del rio con el terraplén de la presa. Una
distancia minima conveniente entre el rio y el eje de la obra de toma es entre 30 m y 50 m
aproximadamente.

13.6. Componentes de la obra de toma

Los elementos indispensables de una obra de toma deben disefiarse de tal manera, que
cumplan los propésitos siguientes:

a) Regular y conducir el gasto necesario, para satisfacer las demandas de los usuarios.

b) Asegurar con pequenas pérdidas de energia, el gasto de disefio para un intervalo predeter-
minado de niveles del embalse.

c) Evitar la entrada de basuras, escombros u otros materiales flotantes que puedan dafar el
sistema.

d) Prevenir, o al menos reducir el azolvamiento de la conduccién, fundamentalmente cuan-
do esta es a superficie libre.

13.6.1. Obras de conduccion

Las obras de conduccién son las estructuras que transportan el agua hasta el nivel aguas
abajo de la obra de toma. Las de uso mas frecuente son:

a) Canales abiertos.
b) Tdneles.
c) Conductos enterrados.

Utilizan, seglin sea mas conveniente, en funcién de las caracteristicas del embalse: la topo-
grafia, la geologia, etcétera.

En el caso de una presa baja, la obra de toma puede consistir en un canal abierto o en un
conducto enterrado. Si es un canal abierto, la estructura puede consistir en un canal construido
a través del terraplén regulado por compuertas, para llevar el agua a otro canal o al rio, ubica-
dos en un nivel inferior aguas abajo.

Las obras de toma mas frecuentes en Cuba son las construidas por debajo del terraplén de la
presa de tierra, utilizando una estructura del tipo cerrado, que puede consistir en unidades
sencillas o multiples de tubos o cajones enterrados.
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Los conductos enterrados deben proyectarse de forma conservadora y segura, ya que si fallan
al pasar por debajo del terraplén, pueden ocasionar el fallo de la presa. Ademas, deben cons-
truirse en las mejores zonas de cimentacion de la presa, con el objetivo de evitar los asentamientos
diferenciales del conducto, que son la causa fundamental de aparicion de grietas, fallo de las
juntas, aumento de las filtraciones y fallo de la obra por sifonamiento.

Los conductos enterrados sometidos a presion pueden construirse de diferentes materiales,
fundamentalmente metélicos, de hormigoén, etcétera.

En micropresas es comdn emplear como solucion tuberias de hierro o acero; y al quedar
estas bajo el terraplén, aun cuando se protejan con cualquier método para evitar la corrosion,
esto no se logra por completo y resulta peligroso. Dicha solucién solo se justifica desde el
punto de vista econémico y lo mds conveniente es usar una proteccion de hormigon.

Los tubos de hormigén prefabricados pueden ser del tipo que contienen un alma de acero,
que soportan presiones internas mayores, en comparacion con los reforzados con barras de
acero.

Esta solucion de tubos metélicos o de hormigén armado colocados directamente en el terre-
no tiene otras desventajas: debido al asentamiento no uniforme de la base, los tubos se defor-
man, produciéndose grietas en ellos y hendiduras en sus juntas, a lo largo de las cuales el agua
se filtra en el cuerpo de la presa. Esto constituye un gran peligro y es imposible la renovacién de
los tubos. Ademas, la reparacién es muy limitada, solo puede hacerse por dentro, cuando los
didmetros lo permitan.

En las presas de tierra mas altas no es posible emplear una obra de toma de canal abierto, por
lo que se utiliza un conducto enterrado o tinel a través de la ladera, cuando las condiciones de
esta y la cimentacién permitan su empleo; y si resultan econémicas con respecto a otras posi-
bles soluciones.

Los tdneles tienen sus ventajas porque al no quedar en contacto directo con el terraplén de
la presa, las filtraciones a lo largo de la superficie exterior del revestimiento del tdnel o el
material que lo rodea, son menos importantes. Existen menos probabilidades de que la falla de
alguna parte del tinel origine la falla de la presa, como ocurre con el conducto enterrado que
pasa por debajo o a través de esta. Ademds, en los tineles perforados en laderas de buen
material, los asentamientos en las cimentaciones y los movimientos diferenciales son minimos.

Para los tineles que trabajan a presion, la forma circular de la seccién transversal es la mas
eficiente, tanto hidraulica como estructuralmente. En los de circulacién libre, la seccién de
herradura o con fondo plano produce mejor funcionamiento hidraulico; pero no es tan eficien-
te para soportar las cargas externas, como la seccién circular.

En funcién del material donde se ha excavado, el tdnel requiere o no, revestimiento reforza-
do para admitir las presiones hidrostaticas internas. No obstante, siempre se requiere un reves-
timiento para disminuir la rugosidad y lograr una buena circulacién del agua. Si el tinel se
construye para que funcione como conduccion libre y el material es de buena calidad, el
revestimiento puede colocarse solamente en el fondo y en los lados.

13.6.2. Controles
Cuando el agua debe almacenarse para ser descargada posteriormente, con gastos especifi-

cados, serd necesario instalar compuertas o valvulas de control en algin punto a lo largo del
conducto.
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Clasificacion de las compuertas y valvulas por la funcién que desempeiian en las estructuras:

e Compuertas de operacion y valvulas reguladoras: se usan paras controlar y regular los
gastos en las obras de toma; y se proyectan para operar en cualquier posicion, desde
cerradas hasta completamente abiertas.

e Compuertas de emergencia: se usan para cerrar en el caso de una falla de las compuertas
de operacion o cuando se desea revisar en seco el tramo de conducto que estd inmedia-
tamente aguas abajo de ellas; asi como para reparar la compuerta de operacién o la
valvula reguladora.

Ubicacion de los controles

Cuando la entrada se realiza a través de un conducto forzado, la localizacién de la compuer-
ta o valvula tiene poca influencia en lo que respecta a las presiones internas. Sin embargo,
cuando un sistema de control descarga a un conducto de circulacién libre, la ubicacién de
aquellos si tiene mucha importancia. La compuerta de control de una obra de toma puede estar
en el extremo de aguas arriba del conducto, en un punto intermedio o en su extremo de aguas
abajo.

Control en el extremo de aguas arriba del conducto: cuando los controles se colocan en el
extremo de aguas arriba de un conducto, tienen la ventaja que las rejillas para peces y basuras,
las compuertas de emergencia y operacién o las vélvulas, pueden combinarse formando una
sola estructura, con lo que se simplificard la operacién de la obra de toma; ademads, la mayor
parte de la galeria estara sometida solamente a presiones externas, o sea, se elimina la presion
hidrostética interna en gran parte del conducto. Por otro lado, este puede vaciarse facilmente
para labores de inspeccion o reparaciones.

Esta ubicacion tiene la desventaja de que la entrada de la toma consiste en una torre que se
eleva desde la base del conducto hasta una plataforma de operacién colocada arriba del nivel
de aguas maximas del embalse, y el acceso a ella se hara en un bote o construyendo un puente
desde la corona de la presa (Fig. 13.4); ademas de que la torre estard expuesta a la accion del
viento en una gran parte de su altura, en el caso del embalse vacio.

NA

Figura 13.4
Obra de toma con los controles en el extremo de aguas arriba y toda la galeria con régimen libre de circulacién.
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Control situado en un punto intermedio a lo largo del conducto: si las compuertas se sitGan
en algtn punto intermedio a lo largo de la galeria, estas se operan en un pozo o torre lleno de
agua (Fig. 13.5), por lo que la presion interna aguas arriba del control sera aproximadamente
igual a la carga total del vaso, y para el proyecto estructural habra que tener en cuenta las
cargas externas, mas las presiones hidrostaticas que actdan en el interior del conducto.
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Figura 13.5

Obra de toma con controles en un punto intermedio. Parte de la galeria con régimen forzado y parte con régimen libre.

La impermeabilidad del conducto en la seccion externa de aguas arriba tendrd menor impor-
tancia porque las presiones hidrostaticas internas y externas se equilibraran, y por tanto, dismi-
nuiran las filtraciones de adentro hacia afuera o a la inversa. Sin embargo, la presiéon externa
alrededor del conducto normalmente disminuira al aumentar la distancia del vaso, y en los
tramos de aguas abajo del conducto forzado puede haber un exceso de presion interna capaz
de producir filtraciones a través de las juntas o grietas en el material que rodea al conducto. El
agua de las filtraciones puede correr a lo largo de la superficie exterior del conducto hasta la
seccion que no estd sujeta a presion, donde puede ocurrir tubificacion a través de las juntas.
Cuando se construye un conducto a presion a través del terraplén, constituye un riesgo la
tubificacion con la falla eventual de la presa.

Para disminuir el riesgo de fallas como la descrita, es costumbre limitar la longitud que
trabaja a presion, a un conducto enterrado de la obra de toma, en la parte que queda aguas
arriba de la corona de la presa, o en algunos casos, a 1/3 de la presa solamente.

Cuando es necesaria la impermeabilidad de un conducto forzado en el tramo de aguas
arriba de la presa, pero al mismo tiempo existen razones importantes que impiden la localiza-
cion del control en el extremo de aguas arriba del conducto, la porcién que queda aguas arriba
del control se debe revestir con acero.

En los conductos enterrados debajo de una presa, generalmente se colocan las compuertas
de control inmediatamente aguas arriba de la corona de la presa, que si bien no es necesario un
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puente, se hace imprescindible la estructura de entrada a la obra de toma. También se pueden
utilizar vélvulas (como controles) en puntos intermedios, garantizando el acceso a ellas a través
de un pozo seco o una galeria lo suficientemente amplia, que permita el acceso a lo largo de la
misma desde el extremo de aguas abajo.

Control en el extremo de aguas abajo del conducto: es frecuente utilizar la variante de com-
puertas de emergencia aguas arriba o en un punto intermedio, y valvulas de control en el
extremo de aguas abajo para regular el gasto de entrega del embalse, aun cuando esta regula-
cion se puede efectuar también con las compuertas (Fig. 13.6).

Figura 13.6
Obra de toma con los controles en el extremo aguas abajo.

Situar los controles en el extremo de aguas abajo tiene como ventajas principales el facil
acceso a estos y que no se requiere de torre de control. Sus principales desventajas son: presio-
nes internas muy altas, en relacién con las externas en la parte final del conducto; y que las
labores de reparacién de este son complicadas, dado que siempre estara lleno de agua, excepto
cuando se vacia el embalse.

13.6.3. Estructura de toma

La estructura de toma esta formada por los elementos siguientes:

a) Entrada a la obra de toma.

b) Mecanismos de control.

c) Rejillas.

d) Otros.

La estructura de entrada puede tomar varias formas, que dependen de:

e Las funciones que tiene que desempenar (si es para riego, abasto, etcétera).
e La variacion de las cargas en el vaso.

e La frecuencia de desembalse del vaso.
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e Las caracteristicas de la basura, que determina la frecuencia conque se deben limpiar
las rejillas.

e Las condiciones del oleaje que pudieran afectar su estabilidad.
Teniendo en cuenta estos factores, las estructuras de entrada pueden ser, por ejemplo:
a) Con torre a un nivel superior al NAM:
— Para presas de abasto con entradas a distintos niveles.
— Cuando los controles se van a colocar a la entrada.
— Cuando es necesaria una plataforma de operacién para limpieza y mantenimiento de
la rejilla.
b) Sumergidas:
— Cuando la estructura sirve solo de entrada al conducto de la obra de toma y no es
necesaria la limpieza de basura en la rejilla.
En cualquiera de los casos, la entrada del conducto puede colocarse vertical, horizon-
tal o inclinada, segtn las necesidades.

Mecanismos de control: en el caso de estructura en forma de torre, se colocan en ella los
mecanismos de control, que consisten en elevadores instalados en la plataforma de operacion.

Rejilla: las necesidades, asi como el tipo y dimensiones dependen de:

— El tamafo del canal de descarga o conducto.

— El tipo de mecanismo de control usado.

— La naturaleza de la basura del vaso.

— La utilizacién del agua.

— La necesidad de evitar basuras pequefias en la descarga, etcétera.
La disposicién de la rejilla dependera también de la accesibilidad para quitar la basura
acumulada. Su area es funcion de la velocidad Iimite a través de ella, que a su vez depen-
de de la naturaleza de la basura que debe eliminarse y de las pérdidas de energia que se
pueden tolerar; por lo general, se establece que esa velocidad no exceda de 1 m/s.

13.6.4. Estructuras terminales

La descarga de una obra de toma, ya sea por compuerta, valvula o conducto de circulacién
libre, emergerd a una alta velocidad y generalmente en direccién horizontal, lo que podra
producir erosién al pie de la presa. Para evitarla o disminuirla, es necesario disefar estructuras
que disipen gran parte de la energia del chorro. Las estructuras disipadoras de energia son
practicamente las mismas que se emplean en los aliviaderos, con la diferencia de que estas son
menores porque los gastos también lo son.

13.6.5. Canales de entrada y salida

Frecuentemente es necesario un canal de entrada (que encauce el agua a la obra de toma,
cuando el nivel de la superficie del agua en el vaso esté a poca altura o para derivarla a un
conducto colocado en la ladera) y un canal de salida para regresar el agua al rio o hacia las
obras de conduccién establecidas en el proyecto aguas abajo.

Estos canales deben excavarse con taludes estables y con las dimensiones necesarias para
que no se produzcan velocidades erosivas en funciéon del material en que se excaven, esto
determinard la necesidad de revestirlos o no.
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13.7. Esquemas mas generales de obras de toma

Los esquemas de obras de toma mas utilizados en Cuba son los siguientes:

1. Funcionamiento hidraulico con régimen de circulacion libre: consiste en que a partir de la
estructura de control, el agua circula por la galeria sin [lenarla completamente, funcionan-
do como canal abierto. Esto se basa en los principios de la circulacién estable variada, de
acuerdo con la ley de conservacién de la energia.

En funcién de la ubicacion de los controles, este esquema se subdivide en:

a) Controles en el extremo de aguas arriba (v. Fig. 13.4). La galeria trabaja libre en toda su
longitud.

b) Controles situados en un punto intermedio a lo largo del conducto (v. Fig. 13.5). Aguas

arriba de los controles, la galeria trabaja con un régimen de circulacién forzado, por lo
que es necesario hacer un estudio de las pérdidas hidraulicas para determinar la carga
de disefio que garantice el gasto requerido; o dada la carga, definir las dimensiones de
la obra de toma en funcién de las pérdidas y aguas abajo de los controles trabaja con
un régimen de circulacién libre.
Este esquema de obra de toma es de uso muy extendido en Cuba. Fue ampliamente
estudiado en modelos fisicos a escala reducida en el Centro de Investigaciones Hi-
draulicas de La Habana. En las empresas de proyectos y en las constructoras es conoci-
do por el nombre de «Clotilde», debido a que en esa localidad cubana fue donde se
construy6 la primera de su tipo.

2. Funcionamiento hidrdulico con régimen de circulacion forzado: esquema con tuberia y
galeria de inspeccién o tdnel, que pudo o no, haber sido utilizada para el desvio del rio
durante la etapa constructiva (v. Fig. 13.6).
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CAPITULO 14

Obras de toma de galeria con régimen de circulacion libre

14.1. Generalidades

En el ejercicio de la Ingenieria hidrdulica son frecuentes los casos en que al disefiar una obra
de toma correspondiente a un conjunto hidraulico se adopta la variante en que la galeria traba-
ja con régimen libre de circulacién. La poca experiencia del proyectista, en algunos casos, y la
adopcion mecanica de esquemas preconcebidos, en otros, son factores que pueden llevar a un
diseno de obra de toma que funcionaria de forma no satisfactoria y, ademas, podria resultar
poco econémica.

El disefio hidrdulico de una obra de toma de galeria con régimen de circulacion libre consis-
te esencialmente en:

1. Obtener, para una carga dada, los valores de ancho, vano (maxima abertura que puede
tener la compuerta de operacion) y pendiente de fondo de la galeria, capaces de permitir
que por ella circule de forma satisfactoria el gasto de disefo.

2. Analizar si dentro de la galeria hay posibilidades de ocurrencia de un salto hidrdulico. De
ser asi, considerar posibles modificaciones en las dimensiones y, finalmente, definir la
altura de la galeria.

3. Disenar el sistema de ventilacion de la galeria que garantice su buen funcionamiento
hidraulico en régimen libre, e impida que se llene la seccion transversal, con lo que pasa-
ria a régimen forzado, para el cual no fue concebida.

Cuando la energia del flujo en una galeria tenga que disiparse antes de la descarga aguas
abajo, los disipadores de energia para la formacion de un salto hidraulico son un medio efecti-
vo para reducir la velocidad de salida a un valor permisible.

14.2. Carga de diseio y analisis de las pérdidas de energia

Para comenzar el disefio de la obra de toma, lo primero que se debe tener es el valor de la
carga para la condicién de disefo. Para esto es necesario realizar un andlisis de todas las
pérdidas que pueden afectar la carga, ya que las velocidades y tirantes en los canales con
superficie libre —tal es el caso de la galeria— se ajustan a los principios de conservacién de la
energia en la forma expresada por el teorema de Bernoulli, que dice:
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«La energia absoluta de una corriente en una seccién transversal es igual a la energia abso-
luta en una seccién aguas abajo mas las pérdidas intermedias».
Al aplicar este principio a los dos esquemas siguientes (Fig. 14.1 y 14.2) quedara:

— En la figura 14.1 - CC = CL.
— Enlafigura 142 - CC=CI- (L, * $).
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Figura 14.1
Esquema de obra de toma con entradas superficiales en su parte inicial.
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Figura 14.2
Esquema de obra de toma con entrada profunda en su parte inicial.
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H, =CD-CC (14.1)
H,=H,-%h, (14.2)

donde:
H : carga bruta de disefio.
H : carga dtil de disefio.
H: carga de disefo.
L: longitud del tramo forzado.
L: longitud del tramo libre.
S: pendiente del fondo de la galeria.

CD: cota de disefio o de garantia. Es el nivel del agua en el embalse que impone un valor
de carga, contra la que se realiza el disefo (v. seccion 13.4).

CI: cota de inicio. Es el valor de cota que existe en la entrada de la galeria, que no nece-
sariamente coincide con la entrada de la obra de toma; podrd ser menor o igual que la
cota del nivel de volumen muerto.

CC: cota de compuerta. Es el valor de cota que existe en la seccién de la galeria donde se
encuentra la compuerta o control.

h,: altura de la galeria en el tramo forzado.
h,: altura de la galeria en el tramo libre.

X h;: es la sumatoria de las pérdidas de carga que se producen en la obra de toma hasta los
controles incluidos.

Andlisis de las pérdidas de energia

Pérdidas de carga en las rejillas: Las pérdidas de carga en las rejillas para basuras dependen
del espesor, separacion y forma de las barras, asi como de su ubicacion respecto a la horizontal
y de la velocidad del flujo. Se pueden obtener segtin la siguiente expresion:

W
h =K - (14.3)
<E
en la que:
(e
K,=p S, (14.4)
LY l!.-|| §
¥
Vi=—% (14.5)
1+ -
b,

donde:
h: pérdidas de carga en la rejilla (m).
K. coeficiente de pérdidas en la rejilla.
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V: velocidad del flujo frente a la rejilla (m/s).

g: aceleracién de la gravedad (m/s?).

B: coeficiente que toma en cuenta la forma de las barras (se obtiene en la tabla 14.1).

a,: angulo que forma la rejilla con la horizontal.

S: espesor de las barras (m).

b,: separacion entre las barras, m.

V: velocidad del flujo a través de la rejilla, que como se indico en el capitulo 13, se
recomienda tomar igual a T m/s.

La expresion 14.5 es propuesta por R. Pardo, partiendo de considerar el nimero de barras

aproximadamente igual al nimero de espacios entre barras (n =n - 1).

Con todos estos datos es posible obtener el drea bruta de la rejilla A, segn:

A=Q/Y, (14.6)

siendo Q el gasto de disefo (m?/s).

Tabla 14.1. Coeficiente B que toma en cuenta la forma de las barras.

Caracteristicas de algunas secciones de barras fi

1. Rectangulares con aristas vivas 2,42
2, Rectangulares con extremo de aguas arriba redondeado 1.63
b, Rectangulares con ambos extremos redondeados 1.67
4. Configuracidn hidrodindmica 0,76
L. Circulares 1,79

Pérdidas por cambio de direccion del flujo: Se produce cuando el flujo que circula entre la
entrada a la toma y la seccion de control sufre cambio en el sentido de direccion. Se calcula
mediante la siguiente expresion:

B =K, o (14.7)
2g
V,=Q/A, (14.8)

donde:
K,: coeficiente de pérdidas por cambio de direccién. Su valor oscila entre 0,05y O,1.

V,: velocidad del flujo en la zona del cambio de direccién (m/s).
A,: area de la seccion transversal del conducto en la zona del cambio de direccion (m?.

Pérdidas de carga en la entrada: Las pérdidas de carga en la entrada de un conducto son
comparables a las pérdidas que se producen en un tubo corto o en un orificio. En la tabla 14.2
se dan los valores de coeficientes de pérdidas para las entradas tipicas de los conductos. Para su
calculo se emplea la siguiente expresion:

v,
h. =K, 2% (14.9)
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V. = Q/A, (14.10)

donde:
A,: area de la entrada (m?).
K : coeficiente de pérdidas (se obtiene de la tabla 14.2).
V_: velocidad del flujo en la entrada (m/s).

Tabla 14.2. Coeficiente de pérdidas a la entrada de los conductos

. K,

Tipo de entrada M Med. i
Con aristas reclangulares 0,70 (0,50 0,40
Con aristas ligeramente redondeadas 0,60 (0,40 0,185
Con aristas completarmente redondeadas (r/d 20,15 ) 027 0,10 0,048
Con forma de bocina rectangular 0,20 016 0,07
Con forma de bocinag circular 0.0 0,05 0,04
Con bordos que sobresalen hacia dentro 0,593 (3,60 0,56

Pérdidas de carga en los controles: Para el célculo de estas pérdidas se utiliza la férmula
siguiente:

h =K - (14.11)
donde:

K : coeficiente de pérdidas. Su valor debe tomarse a partir de la informacién que da el
fabricante. En la tabla 14.3 se muestran algunos valores que brinda el USBR, a modo
de orientacion.

V,: velocidad del flujo en los controles (m/s).

Tabla 14.3. Coeficiente de pérdidas en los controles

Tipo de control K,
Compuertas sin confracciones laterales ni de fondo 05al2
Compuertas donde las guias son las dnicas causantes de las pérdidas 010
Compuerta tolalmente abierla 019

Pérdidas de carga en el tramo forzado: se producen cuando la torre de control para accionar
las compuertas, se encuentra dentro de la cortina, por lo que un tramo de la galeria trabajara
con régimen forzado. Se obtienen a partir de la ecuacion de Manning, preferentemente, ya que
el conducto no es circular:

b - 'LV
T RL ]
donde:

n: coeficiente de rugosidad de Manning.
L: longitud del tramo forzado (m).

(14.12)
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V. velocidad del flujo en el tramo forzado (m/s).
R: radio hidrdulico del tramo forzado (m).
A partir de lo antes visto las pérdidas totales pueden estar dadas por:

th:ht+hb+he+hg+hf (14.13)

El total de pérdidas de energia en el tramo forzado, hasta los controles incluidos, se ha
podido comprobar en la practica cubana en el disefio hidrdulico de estas obras, que debe ser
aproximadamente entre 10 %y 15 % de la carga hidrdulica bruta total, ya que valores inferiores
implican obras de grandes dimensiones que encarecen la estructura. Valores superiores incre-
mentan la velocidad del flujo, de forma tal que puede provocar fenémenos poco deseados en el
funcionamiento de la galeria, como son los casos de separacién del flujo, cavitacién, abrasién
y otros.

14.3. Diseio de la galeria para desvio del rio y operacion

14.3.1. Disefio de la galeria para desvio del rio

Una obra de desvio, como su nombre lo indica, sirve para desviar las aguas de un rio, con la
finalidad de facilitar la construccion de la cortina de la presa; es decir, estas obras sirven para
aislar las corrientes de las zonas de construccion vy, escogiendo el tipo adecuado, con un pro-
grama de trabajo, optimizar el costo de la obra.

Para seleccionar el tipo de obra de desvio deben tenerse en cuenta los factores hidrolégicos,
topograficos, geoldgicos y de planeacion. Estos Gltimos incluyen tiempos, costos, fechas de
calendario, etcétera.

Durante el andlisis de estos factores es necesario estudiar si resulta factible conservar la obra
de desvio como parte permanente de la presa, una vez cumplida su funcién. Por ejemplo, que
las ataguias formen parte de la cortina; y los tdneles y conductos enterrados sean parte de la
obra de toma o vertedor, ya que con ello se logran frecuentemente resultados mds econémicos.

Si se ha determinado que la obra de toma se utilice también para desviar el rio, debe disefar-
se para las dos funciones: para operacion y para desvio. Los resultados de mayor interés para el
proyecto de la obra de desvio son:

a) La elevacién maxima del agua en la época del cierre (cota de seguridad).
b) El caudal maximo de salida por la estructura de desvio.

Si se dispone de estos parametros, el disefo de la galeria se hara por la expresion correspon-
diente a un orificio sumergido (ecuacién 14.14), debido a que en una obra de toma la abertura
del control puede quedar parcial o totalmente sumergida, ya que aguas abajo del control los
tirantes del agua pueden ser grandes, producto del nivel de agua en el canal o por las condicio-
nes que imperan en el lecho de la corriente.

0 =pAf2gH, (14.14)
donde:
A: drea de la abertura.
@: coeficiente de descarga para orificios sumergidos.
H : diferencia de niveles del agua antes y después de la abertura (carga hidraulica).
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Conociendo el gasto a evacuar durante el periodo de construccion (G ), se obtiene la expre-
sion de dimensionamiento de la galeria:
e

A =—2F— (14.15)
it i ".‘Ilz.l"?'r ]'II

Por otro lado, debera cumplirse que H = cota de seguridad - cota de fondo.

Esta cota de seguridad es la minima que debe tener la cortina en toda su longitud, al momen-
to de efectuar el cierre del cauce del rio. Depender4, en primera instancia, de la seccion de la
galeria y del equipamiento disponible para efectuar el cierre.

A,, €s el drea de seccion transversal necesaria para evacuar el gasto.

De la ecuacion 14.15 se obtiene un valor de drea de la galeria, que debera incrementarse un
25 % para garantizar que el area mojada sea el 75 % del drea total de la galeria y lograr con
ello, buena ventilacién desde aguas abajo y que no trabaje forzada. Luego:

An=133A, (14.16)

Por otro lado, es conocido que desde el punto de vista estructural, para secciones rectangu-
lares, se recomienda que:

h, =1,4667 b, (14.17)

—

&

i (14.18)

siendo b, = |
' N1 4667

donde:
b,: ancho de la galeria.
h,: alto de la galeria.

Por razones constructivas es aconsejable que b, 21,5 my h 22,0 m.

Con estos datos se debe verificar (segtin el procedimiento que se describe mds adelante, en
el epigrafe 14.3.2.2) que no se produzca un salto hidrdulico inadmisible dentro de la galeria. Si
no ocurre, estas serian las dimensiones con que se comienza a realizar el disefio de la galeria
para operacion durante la vida Gtil del embalse.

Si no se conoce el gasto a evacuar durante el periodo de construccién y se contara con los
datos necesarios, habrd que realizar la transformacion de la avenida para obtenerlo.

Transformacion de la avenida: existen muchos procedimientos para realizar el transito de
avenidas en embalses, tales como: grafo analitico, Kocherin, métodos numéricos y otros. Pero
todos se basan en la ecuacion de continuidad, de la forma siguiente:

B L _|I l|_"|_|: .II

0 -0
at

Lo Lia

(14.19)

donde:

Q_: gasto de entrada al vaso.
Q_: gasto de salida del vaso.

sal®

dWaq/dt: variacién del almacenamiento (Wq) en el tiempo ().
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Para resolver la ecuacién 14.19 se puede utilizar el esquema siguiente en diferencias finitas:

Q. +0Q Q. +0Q, Wi, —Wg
: - (14.20)
2 2 fa¥s
transformando -
f) +0 O 40,
Wy =| 2 . A - L 5 L AL+ Wy (14.21)

donde:
At: intervalo de tiempo seleccionado para efectuar los calculos del transito.

i; i + 1: subindices que representan los valores de las variables al inicio y al final del
intervalo de tiempo, respectivamente.

Para realizar la transformacion de la avenida utilizando la obra de toma como obra de des-
vio, se necesitan los datos siguientes:

e Hidrégrafo de entrada.

e Elevacion del nivel de agua en el vaso, en el instante en que llega la avenida correspon-
diente al hidrégrafo anterior.

e Curva del embalse (volumen de almacenamiento vs cota).
e Curva de capacidad de servicio de la obra de toma (elevacion vs gasto).

1. Para h <1,5 Z, donde Z es la altura de la galeria, se comportard como un vertedor y la
ecuacion sera:

Qsa/ = 4’43 m* b * h3/2 (1422)

donde:

m = 0,385 (coeficiente de gasto).
b: ancho de la galeria.

7 7
. -th,III'i.EI ﬁ—; (14.23)

A

h: elevacion del agua en el vaso.
2. Para h > 1,5 Z se comportara como un orificio sumergido y la ecuacién sera:
donde:

¢ = 0,96 y las demas variables tienen el significado ya explicado.

297



Por la precision, rapidez y flexibilidad en los calculos, conviene utilizar el método numé-
rico con ayuda de una calculadora programable o una computadora. El diagrama en
bloques se muestra en la figura 14.3, y los datos son los ya explicados.

| Lee, Qei, ki, Wl, Qsal, At,b,z, hoeg |

Lew Qud +1

—|mﬁ-u-rw-d*q-m-w-ﬁ-m;~m*w|i

(G Qi L)AEVE-[Wogh 1 & (Croalic Tl
G(Qped & Qe TnT At

1 Qreli=1 Wkl bkl | Qealisl

Figura 14.3
Diagrama de bloque para el transito de la avenida por método numérico.

El procedimiento, de acuerdo con la figura 14.3, consiste en:
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a) Seleccionar At.

b)TomarQ_, ,=Q,,.Seconocen Wq, Q_, Q. ., Q_,, h (paral=1son los datos iniciales).

c) Calcular Wq,_, por la ecuacion 14.21.

d) Obtener la elevacion h,_, a partir de la curva elevacién - volumen, con Wq_,.

e) Obtener Q_,, (con h. ) utilizando la curva elevacion - gasto de salida de la obra de toma.

f) Obtener el error. Si es mayor que 0,01 se regresa al paso c; de lo contrario, se continda
con el paso g. El valor Q_, . corresponde al gasto de salida del intervalo de tiempo en
cuestion.

g) Determinar el tiempo ¢, y analizar si el gasto que sale es mayor o igual al gasto que entra.
Si la respuesta es negativa, se toma i =i+ 1y se regresa al paso b, tantas veces como sea
necesario para definir el hidrégrafo de salida. Si la respuesta es positiva el gasto maximo
transformado va a ser el Cpc con el que se realiza el disefio de la galeria, segin se
explicé anteriormente. Y h. | que corresponda a ese gasto es la cota de seguridad que se
requiere para realizar el cierre de la cortina.

donde:
Q_: gasto de entrada al vaso (m?/s).

al 1+1

Q.. gasto de salida del vaso (m%s).



Wgq: volumen de almacenamiento (millones de m?).

h: elevacion en el vaso (m).

At: intervalo de tiempo (s).

fiWg): curva elevacién vs volumen.

f(h): curva elevacion vs gasto de salida por la obra de toma.

i, i + 1: subindices que representan los valores de las variables de inicio y final del
intervalo de tiempo.

14.3.2. Disefio de la galeria para operacion
14.3.2.1. Dimensionamiento de los controles y la galeria

Para el calculo del gasto se utiliza, como se explic6 anteriormente, la ecuaciéon de un
orificio (14.14):

Q=9A,/2gH, (14.14)

A la ecuacién anterior es necesario hacerle varias correcciones, debido a que en realidad, al
circular el gasto por la compuerta, estara afectado por otros factores, los cuales se describen a
continuacion.

Durante la salida de un liquido real, las pérdidas de energia seran practicamente insignifi-
cantes, pero se haran mds notables en la medida que el flujo se acerca al orificio. Su particula-
ridad es que van a estar condicionadas por el freno de la velocidad, producto de la friccion. Por
tanto, la velocidad real serd menor que la tedrica, ya que parte de la energia se consume en la
superacion de las resistencias hidraulicas que surgen durante la circulacién. La relacién entre la
velocidad real de salida y la tedrica se denomina coeficiente de velocidad ¢; que para la salida
del agua por orificios de pared delgada apoyados en el fondo, su valor medio es 0,96.

Otra consideracién importante es que el chorro que sale bajo una compuerta sufre una
contraccion, debido a las pérdidas locales que se producen en este punto. Esta vena contracta
se ubica a una distancia aguas abajo aproximadamente igual a la abertura de la compuerta (h ).
La reduccion del tirante debe ser calculada, ya que el tirante contraido es el valor real de profun-
didad que alcanza el flujo inmediatamente a la salida de la compuerta y afecta la descarga.

Muchos autores han tratado este problema; entre ellos: Zhukouski, Bolchakov, Ranja Radu y
Albchulv. Este Gltimo, luego de realizar un grafico donde representé los resultados de varios
investigadores, entre ellos Darcy y Weisbach, dedujo una ecuacién que depende de la relacién
entre abertura (h)) y carga (H ). Esta ecuacion la obtuvo por la curva de mejor ajuste:

h =g*h (14.24)
en la que:

(), 0043
i
H,

(14.25)

g=057+

1.1
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donde:
h : abertura de la compuerta.
&: coeficiente de contraccion.
hC: tirante contraido (vena contracta).

En las obras de toma ocurre por lo general que H >>> h_lo que implica que € = 0,61.
Después de haber analizado estos factores, que afectan el gasto, la ecuacién 14.14 se trans-
forma en:

i) =|J-'I-‘_-'!J-,‘.'I2§.,"I'I| (14.26)

Recuérdese que:

H =H, -h
H =H -%h,
H, =CD-CC

Variantes para la obtencion del gasto y la carga

Existen diferentes formas para obtener los valores de carga y gasto en una galeria con com-
puertas planas. Una de ellas puede ser partiendo de conocer diferentes valores de aberturas de
compuerta y realizar un proceso iterativo donde para un gasto fijo se obtengan los valores
de carga necesaria para entregarlo. Estos valores deben oscilar entre el NAN 'y 1,5 veces el vano
de la compuerta.

La otra variante es el método de Agroskin; en el cual, conociendo el gasto, la carga vy el
parametro ¢, se puede determinar una funcién que depende de tc; y una vez conocida, obtener
los valores de h /H ; asi como, posteriormente, los de abertura de compuerta necesarios para
que circule el gasto de disefno. Las ecuaciones que se emplean para esta solucién son:

d(tc) = 4,43 tc (1- tc)'”? (14.27)

que también puede expresarse como:

o(tc) = (g/d) H 7 (14.28)

tc = gh /H, (14.29)

donde:
¢(to): relacion funcional entre gasto y carga.
q: gasto especifico (m%s).
¢: coeficiente de velocidad para orificios sin umbral. Su valor medio es 0,96.
tc: coeficiente de profundidad relativa.

Agroskin obtuvo una relacién de valores para estos coeficientes, los cuales permiten obtener
una curva universal. Se muestran en la tabla 14.4.

Wong y Cabrera ajustaron esos datos a un modelo cibico con coeficiente de correlaciéon 0,999,
cuya expresion es la siguiente:

h/H =-5,972.10% + 0,402(¢(tc)) - 1,723.107 (§(tc))? + 3,584.107 ((tc))’ (14.30)
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Tabla 14.4. Coeficientes de velocidad para orificios
sin umbral (¢) y de profundidad relativa (tc)

h.,'H, E it TC

0,110 3615 0,264 002
0,15 (0,618 0,388 0,092
(1,20 0,620 0,514 0,124
0,25 0,622 0,635 0,156
0,30 0,625 0,750 0,158
0,35 0,628 0,865 0,220
1,410 0,630 0,967 0,252
0,45 0,638 1,060 284
1,50 0,545 1.182 0,323
.55 0,650 1.265 365
1, 6500 (0, G2 1.363 3,395
65 6B 5 1.457 440
0,70 (0, G50 1.548 0,482
.75 3,705 1.611 529

Restricciones para el dimensionamiento de la galeria con régimen de circulacion libre

Por razones constructivas:
b>1,5m
h,yh,22,2m

siendo b, h, y h, el ancho, la altura del tramo forzado y la altura del tramo libre de la galeria,
respectivamente.
El area total de la seccion transversal de la galeria con régimen libre (AT), se determina por:
¥
AT =22— (14.317)
0,75
siendo Y el tirante de circulacion maximo que tiene lugar dentro de la galeria.

Esta expresion (14.31) impone que el drea mojada serd como maximo un 75 % del area total,
con lo que se garantiza buena ventilacién de la galeria desde aguas abajo.

Antes de comenzar el diseno, si la obra de toma no va a utilizarse para desviar el rio, debe
comprobarse que:

221,81—}2.0 (14.32)
VH;
donde:
Q: m¥/s
H.:m

Esta restriccion garantiza que una obra de toma cuyas dimensiones sean: ancho b =1,5my
vano h = 1,0 m (minimos permisibles) no requiera una abertura de compuerta inferior al 50 %
del vano, es decir, h, > 0,50 h.

En caso de no cumplirse esa condicién, se recomienda adoptar un esquema de obra de toma
mas simple, como pudiera ser una tuberia reforzada exteriormente con hormigén o cajones de
alcantarilla, igualmente reforzados.
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Para el proceso de dimensionamiento de una obra de toma del tipo mostrado en las
figuras 13.3 y 13.4, lo cual impone un proceso iterativo, se sugiere la siguiente expresion para
calcular el ancho de galeria con el cual comenzar los célculos:

h=0,8 I'% (14.33)

W

No es ocioso insistir en este momento que esta expresion (14.33) no puede ser empleada
con otro fin que el indicado, es decir, no es vélido su empleo para determinar caudal o carga.
Si la obra de toma se concibe para desviar el rio durante la etapa constructiva, lo que proba-
blemente impone dimensiones mayores, entonces la restriccion (14.32) no se tendra en cuenta
y la compuerta debera operarse con aberturas inferiores al 50 % del vano para el caudal de
disefo; y el ancho b de la galeria sera el obtenido a partir de la transformacién de la avenida.

14.3.2.2. Verificaciéon del funcionamiento de la galeria

Con las expresiones antes mostradas se dimensiona la obra de toma, pero es necesario deter-
minar previamente Y en la galeria para poder establecer su altura. Para ello, se deberan
analizar las caracteristicas de su funcionamiento, identificando si tiene lugar la ocurrencia de
un salto hidraulico y si este es admisible.

Antes conviene recordar una serie de parametros, conceptos y procedimientos de calculo
que intervienen en el andlisis del funcionamiento de la galeria:

Profundidad critica (Y ): es la profundidad para la cual el régimen de circulacion es critico.
Depende de la geometria del canal cuando el gasto es constante. Por lo tanto, en un canal
prismatico esta profundidad es constante a lo largo de él, independientemente de la pendiente
del fondo. Se obtiene por la relacion:

9 _AD (14.34)

I or
W

para un canal rectangular

D=y (14.35)
A = by (14.36)
por tanto:
—
S
Yo=3 o (14.37)
donde:

b: ancho de plato del canal (m).

y: tirante de circulacién (m).

Q: caudal (m?/s).

g: aceleracion de la gravedad (m/s?).
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A: drea mojada de la seccién (m?).
D: tirante hidraulico (m).
Y : profundidad critica (m).

Para una seccion circular u otro tipo de seccién, Y_se obtiene a partir de la relacion 14.34,
por los métodos de tanteo de error, tales como: biseccion, Newton Raphson, grafico y otros.

Para un canal de seccién circular es solo de interés académico, pues su uso no se recomien-
da en obras de toma, por la complejidad hidrdulica que significaria la descarga de una com-
puerta rectangular a una galeria circular:

A= EL{}M senh Jof® (14.38)
8 sen(i /2)

donde:
A, Dy d tienen el significado que se indica en el esquema siguiente (Fig.14.4):

Figura 14.4
Principales parametros en una conduccién libre circular.

Profundidad normal (Y ): es la profundidad de circulacién que garantiza condiciones de
régimen uniforme, para un determinado caudal que circula por un canal. Se obtiene por la
relacion:

I:"I 1] 1
=0 AR (14.40)
JS,

en una seccion rectangular A = by
R=A/P=by/(b+2y) (14.41)

y en una seccion circular

11-senk
4 2

R= cf (14.42)
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donde:
n: coeficiente de rugosidad de Manning.

R: radio hidrdulico mojado (m).
S,: pendiente de fondo del canal.

La solucién de la ecuacion 14.40 es mediante proceso iterativo.

Pendiente critica (S_): es el valor de pendiente de fondo de la conduccién, mediante el cual
se logra que el tirante de circulacién coincida con el valor del tirante de minima energia.

|r Can
L AR

(14.43)

donde:
Ay R: area y radio hidrdulico mojados, correspondientes a la profundidad critica.

Una vez conocidos los pardmetros anteriores y conocida su pendiente de fondo S, se puede
determinar el régimen de circulacién de la galeria, segun:

e S, =5_= régimen de circulacion critico.
e 5, < S, = régimen de circulacion subcritico (Y >Y).
* 5,>S_=> régimen de circulacion supercritico (Y < Y).

Relacion entre el tirante y la profundidad de circulacion:

En la generalidad de los casos, el parametro fisico que caracteriza la circulacion de cual-
quier fluido por un canal es el tirante d. Sin embargo, en el caso de canales con pendientes
suaves (0 < 6°), los valores de profundidad (Y) y el tirante son practicamente iguales, por lo que
puede usarse indistintamente uno u otro parametro. En los calculos se empleara el valor de la
profundidad de circulacién. Este planteamiento se demuestra por lo siguiente:

Una pendiente de 6° es equivalente a una de 10,5 %. El valor maximo recomendado para
el fondo de una galeria es aproximadamente de 3 %. Por lo tanto, considerando este valor se
tiene que:

S, = 0,03, que es equivalente a © = 1,72° y como d = Ycos6, entonces:
Y = d/cos (1,72).
Y =1,00045 d. (14.44)

Analizando este resultado para la condicién extrema, se puede concluir que el error que se
comete al realizar esa aproximacion es practicamente insignificante.

Salto hidraulico:

El aspecto que merece centrar la atencion en el disefio de una obra de toma con régimen
libre de circulacion es la posibilidad de ocurrencia de un salto hidrdulico dentro de la galeria.
De estar presente este fenémeno habria que analizar su tipo y ubicacion.

Cuando en un determinado régimen de circulacién ocurre un repentino cambio de estado,
de supercritico a subcritico, producto de una disminucién rapida de la pendiente del fondo, de
un ensanchamiento de la seccion del canal o la presencia de un obsticulo, entre otros, y el
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nivel de agua se eleva stbitamente, estan creadas las condiciones para que se forme el salto
hidraulico. Este fenémeno se caracteriza por tener un comportamiento inestable, debido a las
zonas de turbulencia que produce, acompanadas de formacién de espuma, por el aireamiento
del flujo, ruido, accién dinamica sobre las paredes y fondo del canal, etcétera.

Con frecuencia el salto se puede encontrar a la salida de compuertas y en él se producen
importantes pérdidas de energia especifica. Sin embargo, el valor de la fuerza especifica se
mantiene sensiblemente constante si no intervienen fuerzas externas.

La energia especifica se define como el valor de la carga total, cuando el plano de referencia
coincide con el fondo de la conduccién en dicha seccion. Y se expresa como:

E=y+ (14.45)
S
donde:
Y: profundidad de circulacién (m).
V: velocidad media del flujo (m/s).

La fuerza especifica se define por la expresion:

=4 174 (14.46)

BA
en la que:
Q: caudal (m?/s).
A: area (m?).
g: aceleracién de la gravedad (m/s?).
Z: centroide de la figura (m).
Tanto A como Z son funciones de la profundidad de circulacién del agua.
Esta fuerza esta compuesta por el momentum del flujo que pasa por la seccion del canal, por
unidad de tiempo y por peso unitario de agua, mas la fuerza por peso unitario del agua.
A cada valor de fuerza especifica estan asociadas dos profundidades denominadas «conju-
gadas», lo que ocasiona que las profundidades, antes y después del salto, sean también profun-
didades conjugadas.

Célculo de la conjugada:

En el calculo de la profundidad conjugada hay que tener en cuenta que el fondo de la galeria
debe tener pendiente, para, entre otras cosas, garantizar el escurrimiento y asi hacer mas faciles
las labores de inspeccién y mantenimiento. Se sugiere emplear la ecuacién de Kindsvater:

: [ sgE? oo
E= 1 IH.‘-.I-, cos o -1 (14.47)
¥1  2cosB |V 1- 2K tand

en la que:

Y,: profundidad de circulacion antes del salto (m).
Y,: profundidad conjugada, después del salto (m).
NF,: nimero de Froude antes del salto.
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0: angulo de inclinacion del fondo con la horizontal (grados).
K: coeficiente de forma. Segliin Wong y Cabrera, se determina por:

K=4,075-27,56249 S_+113,0682 S *-182,9947 S ° (14.48)

La ecuacion 14.47 es valida para un rango de pendiente entre 0 y 30 %. Para valores de
pendiente comprendidos entre 0y 3 %, esta ecuacién se puede expresar como se indica en
la 14.49, con un 100 % de precision, seglin demostr6 R. Pardo.

¥ T T

¥1 B 2eosh |

JBNFT(1+8,35,)+1- 1] (14.49)

en la que todos sus términos son conocidos; y S, es la pendiente del fondo de la galeria en
tanto por uno.

Anadlisis de las curvas superficiales:

Muchos autores han desarrollado métodos para obtener curvas superficiales, basados en la
solucion de la ecuacion diferencial o elemental de régimen permanente y gradualmente varia-
do. Entre ellos, se pueden citar a Dupuit, en 1848; Bakhmetieff y Ven Te Chow, en 1959; y Valle,
en 1994; que se basaron en la integracion de la ecuacion diferencial.

Otros autores, como V. J. Charnomskii, en Polonia (en1914); A. G. Husted, en EE UU (1924);
y French (1896), propusieron sus métodos basados en la ecuacién elemental del régimen gra-
dualmente variado (RPGV).

Este analisis puede desarrollarse por el método que se prefiera. En este texto se resolvié
mediante el método de los pasos normales, con la ecuacién elemental del RPGYV, la cual se
obtiene del planteamiento de Bernoulli: entre dos secciones de un canal, separadas entre si a
una distancia Ax, donde:

. v, . v
LitYita_—=Z+¥V,+a=+h,, (14.50)
28 28

Esta expresion puede modificarse con las siguientes igualdades:

7 -7,=5Ax (14.51)
h,.,=SAx (14.52)
llegando a:
SOAX +E =+ SeAX (14.53)
luego:
AX = f :f' (14.54)
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La rasante de energia se puede calcular como:

_ § +5.
§o=-tufle (14.55)
donde S, y S_, se obtienen por Manning, de acuerdo con:
i K \l':
5 = 2n (14.56)

WRY )

Como solucién del calculo de las curvas superficiales, mediante la ecuacion elemental, se
pueden emplear dos variantes:
Variante 1:
e Se conoce el tirante inicial y final. El objetivo se reduce a determinar la longitud de la
curva.

* Se realiza el calculo por tramos Ax; y la longitud total de la curva serd la suma de todos
los Ax.

e Se debe obtener un Ay para hallar los tirantes intermedios:

Ay =1 (14.57)

donde:
K: nimero de secciones en que se divide la longitud.
Y: profundidad inicial.
Y: profundidad final.

* Se le suman los Ay a la Y, hasta llegar a V...

e Se aplican las ecuaciones mostradas al inicio del capitulo para la seccion de analisis,
cuya solucién permite obtener el perfil de la curva superficial.

Variante 2:

* Se conoce la longitud y el tirante inicial. El objetivo se reduce a hallar la velocidad que se
alcanza al final de la seccién de analisis.

* Se supone un valor Y. Y se realiza el proceso de célculo descrito en la variante anterior.

e Se determina un valor de Ax supuesto y se compara con el real. De ser iguales, entonces
Y. es el correcto; de lo contrario, se repetird el proceso desde el inicio.

e Se obtienen las Ax de dividir la longitud en varias secciones; mientras mayor sea el
ndmero, mayor serd la precision del calculo.

Teniendo todos estos elementos, ya es posible comenzar a realizar la verificacion del fun-
cionamiento de la galeria, que consiste en analizar si dentro de ella existe la posibilidad de
ocurrencia de un salto hidrdulico, para lo cual se deben calcular dos curvas superficiales: una
que parte desde el tirante contraido h_después de la compuerta, hacia aguas abajo; y la otra,
comenzando en la seccién final de la galeria, con un tirante impuesto por las condiciones
aguas abajo, denominado tirante comando (h_ ), y en direcciéon aguas arriba, buscando
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asintéticamente la profundidad normal. Se determina si en alguna seccién dentro de la galeria,
las profundidades de ambas curvas son conjugadas; si es asi, se tiene en esa seccion el salto
hidraulico. Ademas, en cualquier caso permite identificar el tirante maximo que tiene lugar en
la galerfa.

A continuacion se presenta un resumen de las distintas combinaciones de funcionamiento
que pueden tener lugar en una galeria con régimen de circulacién libre. Algunos casos apare-
cen ilustrados en la figura 14.5, que se presentara mds adelante.

Simbologia:

h : tirante contraido a la salida de la compuerta.

Y : profundidad critica.

Y : profundidad normal.

L : longitud de la curva superficial.

L : longitud de la galeria.

8
Conj. h : conjugada del tirante h_.
Y :tirante comando al final de la galeria.

SH: salto hidraulico.
T: tirante con que llega a la compuerta la curva que viene desde aguas abajo.

A. Régimen de circulacién subcritico:

A.1.h_>Y_= no ocurre SH.

A.2. h_<Y_: existen posibilidades de que ocurra SH. Esto dependera de las condiciones a
de la galeria, impuestas por Y__ .

A21Y_ >Y
A2T1.1.L(ST)= Lg a) Conj. h_< T (51) = SH ahogado.
b) Conj. h_> T (51) = SH donde conj. $3 corte a S1.

> a)
)
A2.1.2.L(S1)< Lg: a) si $3 'y S1 no se cortan = SH donde conj. S3 cortaa Y .
b) si S3 y 51 se cortan = SH donde conj. $3 corta a S1.

A22.Y. <Y, <Y,
A221L(82)= Lg: a) Conj. h_< T(52) = SH ahogado.
b) Conj. h_> T(52) = SH donde Conj. (53) corta a 52.

)
A.2.2.2 [ (52) <L a)si$3y S2 no se cortan = SH donde Conj. $3 =Y.
)

b) si S3 y 52 se cortan = SH donde Conj. S3 corta a 52.

A2.3.Y_ < Y_:se produce una pequena curva superficial hacia aguas arriba, de
longitud 3 a 4 veces Y, para pasarde Y aY_. Desde ahi, se desarrolla
una 52; y el andlisis es igual que en A.2.2.

B. Régimen supercritico:

B.1. h_>Y_ = no ocurre SH.
B.2.h <VY.
B2.1.Y, >V,
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B.2.1.1T L(FT) > Lg: a) Conj. h_< T(F1) = SH ahogado.
b) Conj. h_> T(F1) = SH donde Conj. F3 o F2 corta a F1.
B.2.1.2 L(F1) < Lg: a) F2 o F3 'y F1 no se cortan = SH donde Conj. Y, corta a F1
b) F2 0 F3y F1 se cortan = SH donde se cortan Conj. F20 F2 0 F3y F1.
B3.Y <h <Y yY_ <Y = NohaySH.

El valor del nimero de Froude se calcula segtn:

v

NF = —
) IEi"I‘"'

(14.58)

donde:
V: velocidad del flujo (m/s).
g: aceleracién de la gravedad (m/s?).
Y: tirante de circulacién (m).

LeiSl)

Figura 14.5a
Esquema de algunas de las combinaciones de funcionamiento de una galeria con régimen de circulacién libre.
Caso A.2.1.1 (b) y A.2.2.2 (a).
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Figura 14.5b
Esquema de algunas de las combinaciones de funcionamiento de una galeria con régimen de circulacién libre.
Caso B.2.1.2 (a).

En dependencia del valor de NF en la seccién de entrada al salto, este se puede clasificar en
cinco formas o tipos:

1) 1,0 < NF < 1,7:salto ondular. Apenas es perceptible la existencia del salto y solo se observa
una ligera ondulacién en la superficie del agua. En este caso el flujo ocurre en condiciones
tan cercanas al régimen critico, que pequefios obstdculos en el fondo del canal provocan
el salto; y las condiciones inmediatamente aguas abajo del mismo, aunque subcriticas,
difieren poco de las existentes antes de él. La disipacion de energia es minima.

2) 1,7 < NF < 2,5: salto débil. Se observa claramente la existencia del salto por la presencia
de pequenas ondulaciones en la superficie del agua. Las condiciones de circulaciéon se
restablecen muy cerca del final, y las pérdidas de energia son pequenas.

3) 2,5 < NF < 4,5: salto oscilante. Tiene singular importancia por sus efectos perjudiciales en
el flujo aguas abajo. Su comportamiento es muy inestable, la superficie se eleva y descien-
de alternativamente, su ubicacion también avanza y retrocede ligeramente; esto se debe a
que el chorro de agua no se abre de manera gradual, sino que oscila dirigiéndose indistin-
tamente hacia la superficie o hacia el fondo. Esta inestabilidad provoca olas que se propa-
gan aguas abajo, danando el lecho y taludes del canal. Es aconsejable tratar de evitar este
tipo de salto.

4) 4,5 < NF <9,0: salto estable. Es un salto de configuracion muy bien definida. Su extensién
es facilmente delimitada y no provoca alteraciones importantes del flujo, debido a que el
chorro de alta velocidad se va expandiendo uniformemente hasta alcanzar la seccién
completa. En esta distancia es que tiene lugar el salto, y sobre el chorro se localiza la masa
de agua en forma de remolinos espumeantes. En él se disipa de 45 % a 70 % de la energfa.
Por sus caracteristicas resulta el mas usado en los proyectos de obras hidraulicas, como
disipador de energia.

5) NF >9,0: salto fuerte. Debido a la altura que alcanza el salto, la masa espumosa y arremo-
linada que se observa aguas abajo, se desplaza hacia abajo constantemente y es nueva-
mente alzada por el chorro de agua, dando la impresién de una ebullicién o de la existencia
de un compresor de aire bajo la superficie. Alin después de la seccion final del salto, sus
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efectos no se disipan, pues aguas abajo y a cierta distancia se observan olas en la superfi-
cie. La longitud del salto no puede ser determinada con precision. En él se llega a disipar
hasta un 85 % de la energia.

Por lo antes expuesto, se concluye que no debe admitirse un salto hidraulico dentro de la
galeria, pero si evitarlo dificulta o encarece excesivamente la obra, entonces se podria admitir
su ocurrencia siempre que sea ondular o débil (NF < 2,5), pero nunca oscilante, estable o fuerte
porque cualquiera de ellos requeriria dimensiones y espesores grandes para la galeria; y ade-
mas, provocarian vibraciones elevadas, con los consiguientes problemas de filtraciones,
asentamientos diferenciales, etcétera.

14.4. Ventilacion en conductos cerrados

Movimiento del aire en conductos cerrados:

En conductos cerrados, en dependencia de: la longitud y la pendiente; las condiciones de
entrada y salida del flujo; la posicion del cierre de las compuertas y el grado de abertura de las
mismas; asi como la existencia de un conducto de aire, se pueden establecer los siguientes
regimenes de circulacion:

1. Régimen forzado.
2. Régimen de circulacion libre laminar.
3. Régimen de circulacion libre turbulenta.

4. Régimen de transicion (parcialmente a presion) para el cual la circulacién libre pasa a
forzada, o viceversa.

La mayor intensidad de atraccion de aire (incorporacion) en un conducto se observa para
una circulacion libre turbulenta y parcialmente a presién con el cambio de la circulacion libre
a forzada.

La incorporacién de aire a un conducto ocurre bajo la influencia de las presiones tangen-
ciales en la frontera agua - aire (autoaereacion). Este fenémeno es el atrapamiento de aire
provocado por el salto hidraulico, el cual se forma durante el paso a una circulacién forzada
sin salto.

En cualquiera de estos casos, para la estabilizacién del movimiento de agua se necesita
proveer una adecuada ventilacién por encima del agua. Cuando la entrada de aire es insufi-
ciente en el conducto, es posible:

 La caida de la capacidad de servicio del conducto, producto de la disminucion de la

pendiente hidraulica.

e El paso espontaneo de circulacion libre a forzada inestable.

e El ahogo permisible de la compuerta por debajo de la cual el agua entra en el conducto.

e La acumulacién de aire en forma de tapones de aire, los cuales al trasladarse ocasionan el

golpe hidraulico.

Los regimenes posibles de movimiento de agua y aire, durante el vertimiento por debajo de
la compuerta con alta carga en un conducto cerrado, se pueden observar en la figura 14.6:

Caso a) Para pequenas aberturas de compuerta (no mas del 10 %) se observa a continuacion
de la compuerta la pulverizacién del chorro de agua, con la formacién de una mez-
cla de gotas de agua y aire.
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Figura 14.6

Regimenes de movimiento de agua y aire en los conductos cerrados.

Caso b) Para una mayor abertura de compuerta, se forma en el fondo una capa de agua-aire;
y lo que queda de espacio, producto de una fuerte aereacion, puede llegar a estar
lleno de liquido pulverizado.

Caso c) En la medida que se aumenta la abertura de compuerta, la estructura del flujo conti-
nda variando, en dependencia de la velocidad y la profundidad de la seccién inicial.

Caso d y e) Si en el conducto se origina un salto hidraulico, entonces el movimiento poste-
rior a este puede ser libre o forzado.

Caso f) Es posible también el paso sin salto al movimiento forzado, cuando la curva de

remanso que alcanza el techo no pasa a través de la profundidad critica.
En cada uno de estos casos, el movimiento estable es posible para una capacidad de
servicio suficiente del conducto de aire a continuacion de la compuerta. Con esto,
en el espacio sobre la superficie del agua se establece el movimiento de aire, que
acompana al movimiento del agua.
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Caso g) Cuando el conducto es corto y la distancia sobre la superficie libre hasta el techo es
suficiente, la ventilacion puede ser garantizada a través del orificio de salida libre,
moviéndose el aire en el techo en direccién contraria a la del agua.

Caso h) La contracorriente de aire puede tener lugar cuando también es insuficiente la capa-
cidad de servicio del conducto de aire.

Caso I) Cuando el flujo es parcialmente a presion, con la ausencia del conducto de aire o la
insuficiencia de su capacidad de servicio, o cuando esta ahogado el orificio de sali-
da del conducto de aire, se observa el ahogo de la compuerta.

Casos j y k) Cuando el orificio de entrada no esta ahogado, no es necesario el conducto de
aire. Si cuando esto ocurre, no se ahoga tampoco el orificio de salida, entonces el
aire pasa a través del conducto.

Durante la proyeccién de obras de toma se debe tener en cuenta que para un régimen con
ahogo de la compuerta (caso I), ocurren separaciones de los torbellinos del borde ahogado de
esta, provocando su vibracién. No es permitido el régimen de transicion de la circulacién libre
a forzada, particularmente por salto hidraulico.

Los conductos de agua sin conductoras de aire se permiten cuando el conducto es corto
(caso g).

Al calcular la ventilacion es necesario establecer la necesidad de la construccién del con-
ducto de aire, determinar sus pardmetros y el régimen de circulacion del aire en el espacio por
encima del agua.

Al calcular el conducto de aire se necesita determinar el drea necesaria de su seccién trans-
versal (W) y el coeficiente de gasto (m ) para una cantidad de aire conocida, atrapada por el
flujo. Para esto se utiliza la férmula de capacidad de servicio del conducto de aire, obtenida a
partir de la ecuacion de Bernoulli:

—_—

Q, = pW, h,':l J2gh. (14.59)
Ps

donde:
w: coeficiente de gasto del conducto de aire.
py p,: densidad del agua y el aire, respectivamente.

h,.: vacio en la zona del orificio de salida del conducto de aire, expresada en unidades de
columna de agua.

W _: drea del conducto de aire (m?).

Movimiento del aire sobre la superficie libre del flujo no aereado en conductos cerrados:

Para garantizar en un conducto cerrado un régimen libre de circulacion, es necesario que el
aire en el conducto entre en el espacio sobre el agua en cantidad suficiente. Tanto en ausencia
del conducto de aire al inicio del conducto libre (Fig. 14.6 i), como con conducto de aire
(Fig. 14.6 h), se exige determinar por célculos el vacio al inicio del conducto y la pendiente
hidraulica del flujo de aire, asi como establecer si es necesario el conducto de aire y su capaci-
dad de servicio. El movimiento libre puede pasar a forzado al tener una ventilacién insuficiente
en el espacio superior y una distancia insuficiente desde la superficie libre del agua hasta el techo.

Las soluciones conocidas de problemas del movimiento del aire en conductos de aire cerra-
dos para circulacién libre fueron obtenidas en la ecuacién del movimiento de Reynolds, las

313



cuales describen el movimiento turbulento promedio del liquido, teniendo en cuenta las ten-
siones tangenciales conocidas por viscosidad y turbulencia.

Para la circulacion paralela, las ecuaciones de movimiento del liquido en la forma de Navier
Stoke, en la proyeccion de los ejes X'y Y, pueden ser mostradas de la forma siguiente:

| : P s dp g SR '__,'"I ol L
o dUs _ o 8P 87U, 87U, | |8U | SULUY (14.60)
it T Ox ax° 8y ax oy
5L P [8'U, 8 sU,  SUL U
e VLY et P I}_“ AR (14.61)
of ' 0y o X oy 0y 0 X

donde el tercer término en la parte derecha de cada ecuacion expresa las tensiones de
viscosidad; el dltimo término, las tensiones normales y tangenciales turbulentas.
Si se hacen las consideraciones siguientes:

e Analizar un flujo de aire entre dos superficies horizontales paralelas, ortogonales al eje Y
(pgx = 0; gy =y), separadas a una distancia h (Fig. 14.7).
e Establecer la direccion segin el eje X (Uy =0).

* Considerar que es un flujo permanente y un régimen uniforme (dU/dt = 0), la derivada
por X es igual a cero, con excepcién de dP/dx = constante.

LN LN
11/ o

1
U+
z X X

Figura 14.7
Flujo del liquido a través de planos paralelos.

Entonces las ecuaciones de movimiento toman la forma:

O=——+p—"-p—— (14.62)
00X Oy oY
P 6L
0=pg-r _p= (14.63)
By By
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En los trabajos de Rozanov y Liatjer se da la solucién a estas ecuaciones, teniendo en cuenta
las condiciones de frontera y con ayuda de un método propuesto por el académico N. N.
Pavlovski, donde se obtiene un sistema de ecuaciones con dos incégnitas: la pendiente hidrau-
lica del flujo de aire y el gasto de aire, que se lleva a una relacién funcional:

Y = fq) (14.64)
la cual expresa la capacidad del flujo de agua para transportar aire.
donde:
Y= ‘i’i (14.64 )
. q
gt =—9_ (14.64 b)
II.I:l:'lll

q': gasto especifico ficticio de aire.
i.: pendiente piezométrica del flujo de aire.
g: aceleracion de la gravedad.
h : altura del espacio de aire sobre el agua.
U, : velocidad superficial del agua igual a 0,83 veces la velocidad media.
Esta relacion funcional (ecuacion 14.64) depende de la pendiente piezométrica del flujo de

aire, de la rugosidad relativa del cauce lleno de agua (A) y de la turbulencia del flujo que es

caracterizada por el nimero de Froude.
Los graficos de la funcion 14.64 se construyeron para determinados valores del complejo Fr h/h,

y larelacion A /h  (Fig. 14.8, en la pagina siguiente).

donde:
Fr: = V?/gR (14.65)

V: velocidad media del agua (m/s).

R: radio hidraulico (m).

h : altura de aire (m).

h: altura del agua al inicio (m).

A: rugosidad absoluta del techo y paredes de la galeria (mm).

Para la determinacion de g, el cual debe responder a la capacidad de transportacién del
flujo de agua y a la capacidad de servicio del conducto de aire, se utiliza la ecuacién:

|..|_ P
oy L (14.66)
\h, a,

que expresa la capacidad de servicio del conducto de aire en dependencia de la caida de
presion y del area del conducto.
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Figura 14.8
Grafico de dependencia Y = f(g*).

donde:
X=n L:'TII (14.67)

w: coeficiente de gasto del conducto de aire.

W : area del conducto de aire (m?). Cuando no hay conducto de aire W, =0; g"=0y Y se
determina por la intercepcién de Y = f(g') con el eje de las ordenadas, en la figura 14.8.
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b: ancho de la galeria por la superficie libre del agua (m).
h : distancia entre la superficie libre del agua y el techo (m).
L: longitud de la galeria (m).

a, : coeficiente que tiene en cuenta las diferentes condiciones de circulacién del aire
sobre el flujo del agua en el conducto:

Para 2 < b/h <7 —> o, = 0,16 b/h_ - 0,12
Para b/h > 7—>ocq: 1.

Déndole valores a Y, se obtiene una curva de f(q"), que se plotea en la figura 14.8; y donde se
corte la curva de Y = f(g") que corresponde a los valores de A/h_ y Fr.h/h_ del problema plantea-
do, esos serian los valores de Y'y g" buscados (valores intermedios se interpolan). Estos se van a
utilizar para obtener las incégnitas existentes, es decir, la pendiente hidrdulica del flujo de aire
y el gasto de aire, asi como establecer si ocurre o no, el ahogo del tinel; si se necesita o no,
construir el conducto de aire al principio del tinel, y también determinar su area.

Para un valor de Y conocido, el vacio al principio del conducto (en unidades de columna de
agua) y el gasto de aire son:

| 'L.l ;

h,,. =145y —Ea (14.68)
Cogh, p

(2, =1,2a,q*Vbh, (14.69)

y la pendiente hidraulica del flujo de aire:

i=h /L (14.70)

Influencia del régimen de ventilacion en la profundidad del flujo:

Durante la ventilacion del espacio ahogado del conducto cerrado, sobre la velocidad de
circulacion del agua actdan tanto el gradiente de presion (dp/dx) como las tensiones tangencia-
les sobre la superficie de division agua - aire.

La consecuencia de la variacion de la velocidad es el aumento o la disminucién de la pro-
fundidad del flujo. Para un aumento de la profundidad de circulacién puede pasar a ser forza-
da; esto lo afirman los experimentos realizados.

Al analizar el flujo libre en un conducto cerrado (Fig. 14.9), si se establece la influencia del
gradiente de presion del flujo de aire en el pardmetro analizado del flujo de agua, vy si la
presion de aire sobre la superficie libre del agua en las secciones 1-1 y 2-2 son iguales entre
ellas (y es igual, por ejemplo, a la atmosférica); entonces, de la ecuacién de Bernoulli se
obtiene que la pendiente hidraulica es igual a la pendiente del fondo, a la pendiente de la
superficie libre y a la pendiente de friccién; y la velocidad media es constante a todo lo
largo, o sea, se obtienen condiciones conocidas que determinan el movimiento uniforme,
para el cual:

I =i )= I, = constante (14.71)

su
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Figura 14.10.Obtencion del dngulo de inclinacién en un conducto cerrado.
El: nivel de energia en la seccién 1-1.
At: linea de presion atmosférica.
.... nivel de piezométrico del flujo aireado.
... circulacién del aire.

Si la presion del aire en la seccion 1-1 fuera ahora menor que la atmosférica en Ap, ; asi como
en Ap,, en la seccion 2-2; siendo Ap, > Ap,, entonces la ecuacion de Bernoulli para las secciones
1-1y 2-2 del flujo de agua toma la forma:

. /1 g2
P ':"'I:;_F"f"-ll"r =E!_f31_ﬁ+ﬂik‘ +h, (14.72)

Zo+h+
pg 2g Pg 2g

teniendo en cuenta que la caida de presién de aire en las secciones 2-2 y 1-1 conforman:

P -AP, - (P

at atm

—AP1 :—AID2+AP1 :d(AP) (1473)
La pendiente hidraulica del flujo de agua:
I=-d(Z+h+AP/rg + V?/2g)/ds (14.74)

(el signo negativo se debe a que el valor de la carga total H decrece seglin avanza ).
donde AP, y AP,: vacio.

-dzZ/dS =1 (14.75)

I: pendiente de fondo (el signo negativo se debe a que se parte de un esquema en que la
cota de fondo disminuye en el sentido del eje X.

- d/dSAPIpg = i (14.76)
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i : pendiente piezométrica del flujo de aire; el cual, para un aumento de la presion en toda
su longitud (o sea para una disminucién del vacio AP), es negativo; es decir, tiene signo
contrario al signo de la pendiente hidraulica del flujo de agua. Para una disminucién de
presion, es positiva.

Por consiguiente:

i

foivi -9 pe ™V (14.77)
il g |

donde es obvio que en dependencia del signo de la pendiente piezométrica (i) del flujo de
aire, la pendiente hidraulica del agua puede aumentar o disminuir. Por lo que se llega a una
conclusién muy importante: en un conducto cerrado, al ocurrir una caida de presion del aire, el
régimen del movimiento de agua pasa de uniforme a no uniforme, ya que:

| =dh /dS =i, (14.78)

donde /. es la pendiente de friccién, ademas:

ald® 1dh _ aV dh _ N dh

d{aV®| al d( 17
_[ |_ Ll (14.79)

ds| 2g | 2gbids\h’)  gb h'ds  ghds  dS
sustituyendo y despejando se obtiene:
dh T+i,—i
— = 14.80
dS  1-NF° ( )
o utilizando la férmula de Chezy:
L@
I'_.|I||!,' ] ]_I ||_J|_."'I:-_'R
o = (14.81)
cl5 1- NF*

teniendo en cuenta que W?C’R = K; donde K es el médulo de gasto que responde a la
profundidad efectiva (h); y expresando el gasto Q = K (i)' a través del médulo de gasto de algun
flujo ficticio y uniforme en el cauce analizado, se obtiene la ecuacién de movimiento no unifor-
me del agua en conductos cerrados, para una variacién de presion de aire uniforme sobre la
superficie libre:

(14.82)
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Metodologia para establecer si se necesita la toma de aire al comienzo de la galeria, y
dimensionamiento de esta, si fuera necesaria:

1. Para cuando no existe conducto de aire al comienzo (el drea de este: W, = 0).

a) Determinar el vacio h _ (ecuacion 14.68) al comienzo de la galeria (el resto de los
parametros que componen esta ecuacion se calculan con ayuda de las ecuaciones 14.64
a14.67.Y al ser W = 0; X = 0 (ecuacion 11.68); g" = 0 (ecuacion 14.66) y Y se obtiene
por la intercepcion de la funcién Y =1(q"), ecuacién 14.64, con el eje de las ordenadas en
la figura 14.9.

b) Determinar el aumento de la profundidad del agua al final de la galeria, Ah (ecua-
cion 14.82).

e Si el aumento de la profundidad al final de la galeria es menor que la altura tomada del
espacio de aire, no serd necesario el conducto de aire al comienzo.
e Si el aumento de la profundidad al final de la galeria es mayor que la altura tomada del
espacio de aire, serd necesario el conducto de aire al comienzo y hay que ir al paso 2.
2. Se asume un conducto de aire al inicio de la galeria (W, # 0) y se repiten los incisos a y b
del paso 1, tanteando para diferentes didmetros del conducto, hasta obtener un aumento
de la profundidad al final de la galeria, menor que la altura tomada del espacio de aire.

Se recomienda que cuando L > 10 h, el drea del conducto de aire W, no debe ser menor
que W -
W =W =0,04Wm (14.83)

donde:

L: longitud de la galeria (m).

h: altura de la galeria (m).

W: drea mojada de la seccion transversal de la galeria (m?).

W : area del conducto de aire (m?).

m: coeficiente de gasto del conducto de aire.

14.5. Disipadores de energia

Cuando se quiere disipar la energia del flujo antes de la descarga, con el objetivo de reducir
o eliminar las erosiones al final de la galeria, se puede lograr mediante un salto hidraulico
confinado, parcial o totalmente, en una estructura como el pozo o el estanque amortiguador.

Los disipadores de energia mas frecuentemente utilizados en obras de toma a la salida de la
galerfa, con régimen de circulacion libre, son los estanques amortiguadores. Aunque es posible
que se desee emplear otro (de los esquemas estudiados en capitulos precedentes). En tal caso,
la forma de calculo seria la ya indicada sobre ellos.

14.6. Metodologia de disefo

1. Si la toma serd utilizada para desvio del rio durante la etapa constructiva:
a) Realizar la transformacion de la avenida de disefio para esa etapa.
b) Disefiar la galeria para el desvio del rio.
c) Continuar con el siguiente paso (2).

320



8.
9.

10.

. (Primer paso en caso de no usarse la toma para desvio del rio). Definir la cota minima del

agua en el embalse para la cual se quiere garantizar el gasto de disefo.

. Calcular la carga bruta de disefio (H,), segln la ecuacién 14.2.
. Comprobar, si no se usa para desvio del rio, que Q/(H,)"* > 1,8. Si no se cumple esta

condicién, se recomienda tomar un esquema mas simple de obra de toma.

. Determinar el ancho inicial:

a) Segln la ecuacion 14.28, si es solo para operacion.
b) Obtenido en el inciso b del punto 1.

. Determinar las pérdidas de energia en el sistema hasta la compuerta de operacion, in-

cluida esta.

. Comprobar que las pérdidas sean del orden del 10 % al 15 % de H,. En caso de ser

inferiores, se deben disminuir las dimensiones (si es posible constructivamente); y si son
mayores, entonces aumentar las dimensiones.

Dimensionar la rejilla.

Determinar la carga neta de disefio H.

Determinar la abertura necesaria y el vano de célculo (disefio de los controles).

11. Verificar el funcionamiento de la galeria (epigrafe 14.3.2).

12.

Disenar el disipador, si procede.

En la figura 14. 10 se presenta la obra de toma tipo Clotilde, que es de amplio uso en Cuba.

Figura 14.10
Esquema de la obra de toma con régimen de circulacién libre tipo Clotilde.

14.7. Ejemplo de diseno

Dadas las condiciones que se muestran en la figura 14.11, determinar:

a) El ancho b de la galeria, asi como las alturas h, y h,.
b) La altura h del vano.
c) Las dimensiones de la rejilla tipo cajon.
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CD =105 m

Q=9m*/s
NAN=129m
HAM
2745 m 1325m

! 1 4

h‘I h’I | ¢
nl | Al S=1%
—
100 m 150 m
Figura 14.11

Solucion:

H.=105-89=16m

Q=9m’s
9.

=
JH,

|
h=0,8 I'% =1,20m
VI

Tramo forzado:

Esquema de obra de toma a disenar.

=2,25>1,8 = es racional el empleo de la OT propuesta.

Seglin recomendaciones constructivas se seleccionab =1,5myh, =2,2 m.

V=1m/s; $=0,03m; b =010m; o=90°

A=bh=33m’
1. Rejilla.
Vi
Vit = FH_ —0,77m/ s
1+ -

V?/2g=0,03 m
K, = B(s/b,)** sena = 0,486

ht = K[ h\/t
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2. Entrada
Se selecciona entrada con aristas vivas (K, =0,70).
V.=Q/A=9/33=2,73m/s — h _=0,38m
h,=K h,=026m

3. Conducto forzado.

n=20,017
L=1T00m
V=2,73m/s

R=A/P=3,3/2b, +2h)=0,45m

L

R

h = Vi =0,63m

4. Compuertas.
* De operacion.
h =Kh, =(1,2)0,38) =046 m
* De emergencia.
hg = thvg =(0,1)(0,38) = 0,04 m
5. Salida del tramo forzado.
H =Kh =(1)0,38)=0,38 m
Th.=h +h +h + hgo + hge =1,78m
(1,78/16) * 100 = 11,12 %, valor aceptable. Luego se admite el dimensionamiento hasta
los controles.

Ahora se puede concluir el dimensionamiento de la rejilla (Fig. 14.12) ya que qued6 definida
la altura y el ancho del tramo:

Area bruta: A, = Q/V, = 9/0,77 = 11,69 n*

J':'!n.l =bh1 = 3,3 m‘

24, =(11,69-3,3)=8,39m"
Ay
Ay=4,195=X*h

Ag
1

|q_’| X=19
- m

Figura 14.12
Dimensionamiento de la rejilla del ejemplo.

H, =(CD-Ch-%h =(105-89)—1,78 = 14,22 m.
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Abertura necesaria de la compuerta para entregar el caudal requerido: segin tabla 14.5.

Tabla 14.5. Determinacion de la abertura de la compuerta

h, E h H (]
1,2 il .73 13,49 17,10
0,7 il .43 15,749 1019
L, 0,61 0,37 13,85 B,78
0,62 0,61 0,38 13,84 a,02
0,01 0,61 0,372 13,85 B.83
donde:
0,043
=057+ "
11+
H
h =gh,
H,=H,-h

Q =ph.b,/2gH,

de los resultados anteriores se concluye que h, = 0,62 m.
Tramo libre:
1. Determinacion de la altura h,.

Para ello, debe tenerse en cuenta la posible ocurrencia de un SH en funcién de las curvas
superficiales aguas abajo de la compuerta (ver condiciones iniciales en la figura 14.13).

—
Sm 1% J
155 m

Figura 14.13
Situacion inicial para la verificacion del tramo libre del ejemplo.

| ; | ]
vo=3Loa o1 54m
Veb'  V9,81%15
Qn ! Y’
= =1,53= ARY" =1,5Y | 1= =Y =1,6m
V5 1L5+2Y )
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Como se aprecia, ocurre que:
Y >Y_ = régimen subcritico.
h_<Y_= posible S3.

Y <Y = posible S2.

Célculo de las CS S2 y S3, con programas existentes: CURVASUP, ALIV, etcétera (tabla 14.6,
14.7 y figura 14.14):

$2:
Tabla 14.6. Curva superficial $2
Y X
1,543 0
1,572 1.5
1,579 3,0
1,584 4,5
1,600 6,0
L (S2)=6m<L
c g
$3:
Tabla 14.7. Curva superficial $3
X Y
] 0,38
19,32 0,52
38,52 0,67
57,09 0,82
74,88 0,96
91,79 1,11
107,63 1,25
121,82 1,40
131,75 1,54
[ ($3)=131,75m< L,
?. i — — — — O — O — — — — —
Y’t L B N N N B 0 N F N N 0 0 0 N N B B | L. 0 N B N N B |

i

Nota: 3 -4)Y = 4,6 26,2 m

Figura 14.14
Célculo de las curvas superficiales en la galeria del ejemplo.
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Como se aprecia, tendrd lugar un SH donde conj(S3) =Y .

Célculo de las conjugadas, localizacion y tipo de SH:
Dado que S < 3 %, se empleard la expresion de Kindsvater, modificada por Pardo:

}-’: l rl ]
2 BF {1+ 8,35 )1
Y, 2cosb U (1+8,35)1

Tabla 14.8. Célculo de las conjugadas, localizacién y tipo de salto

X Y v, F, Y Y, Y,
131,75 1,54 3,90 1,00 B 1,54 "
121,62 1,40 4,28 1,15 1,26 1,76
107,63 1,25 480 | 1,37 1,58 | 1,98
91,79 | 1,11 5,40 | 1,64 196 | 2,18

Nota: No calculado, sino como F,, = 1; implicaque Y, =Y, =Y.

De la tabla anterior se concluye que tiene lugar un SH en 121,82 < X < 131,75; y que es
del tipo ondular, luego se puede admitir.

Tirante maximo:
y =1,60m.
Area total A, =bY _/0,75=1,5*1,6/0,75 =3,2 m’.
ALT=h,=A/b=3,2/1,5=2,13 m.
Por recomendacion se toma h, = 2,2 m.
2. Altura h del vano.
Se tendra presente que la abertura de compuerta calculada para Q=9 m’/ses h, = 0,62 m;
y que por otro lado, se recomienda que el disefio debe hacerse para garantizar la entrega
con la compuerta abierta un 80 %, de manera que se disponga de un 20 % como margen

de seguridad y para considerar cualquier error al seleccionar los coeficientes en el disefio.
Por tanto:

h=h/0,80 = 0,78 m

Por recomendaciones, se tomara h =1 m.
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CAPITULO 15

Obras de toma con régimen de circulacion forzado

15.1. Generalidades

La circulacién forzada se basa en la circulaciéon a presion. Su disefio consiste en lograr
dimensiones para que la carga hidrdulica disponible venza todas las resistencias al flujo (pérdi-
das de energia) y poder entregar el gasto requerido; por lo que es preciso realizar un estudio de
dichas pérdidas.

Lo mas general en condiciones forzadas es utilizar tubos de seccién circular, ya que estos
combinan la resistencia estructural con la simplicidad; y ademds, tienen menor drea de pared
por unidad de longitud, para igual drea de la seccién transversal, que otro tipo de seccion. Al
ser el area de las paredes menor, es menor la resistencia a la circulacion para igual drea de la
seccion transversal, que en cualquier otro tipo de conducto; y como utiliza menos material,
es mas econémico. Ademas la forma favorece la resistencia estructural.

Las obras de toma con régimen de circulacién forzado, en general, constan de cuatro partes
fundamentales: la torre, la galeria, la tuberia y el disipador de energia; este tGltimo para aquellos
casos en que tenga lugar descarga libre al final de la galerfa.

En la figura 15.1, que se presenta en la pagina siguiente, se muestra un esquema general de
obra de toma con régimen de circulacion forzado.

15.2. Pérdidas de energia que se producen en la obra de toma

Teniendo en cuenta el esquema de la figura 15.2, que representa una obra de toma con
régimen de circulacion forzado formado por un sistema de tubos cerrados, y considerando la
ecuacion de Bernoulli, se obtiene:

'L_.l'
H. =J——L.fr, (15.1)
£8
donde:

H : carga bruta disponible para vencer la resistencia al flujo (pérdidas) y entregar el caudal
requerido (m). Se mide desde la superficie del agua en el embalse hasta:

e El centro de la tuberia a la salida, en caso de descarga libre.
e El nivel de agua de la descarga, para descarga sumergida.

327



328




V’/2g = h : carga a velocidad a la salida (m). (15.2)

Zh.: sumatoria de las pérdidas de carga en el sistema (m). Que para el caso particular del
esquema de la figura 15.2 sera:

_— hifir
= |- --mmemrmmmmmm—e o -
TR kb H
Y - ¥
:. i : :::::.‘_‘r:ff“ hed-3 E '
Pl Tpee m
| E : i ] :: - 3 -T !1
S L "“’--H'_H__H ez i
P i Tkl T
S i o ¥
L : H 1] ket T
: : 1 ! :: ] !--- ---J.E
i I i : [
(I t:ﬂﬂ'lhnrhjﬂlll :!I 1 Eh-:l. i
m — i i
jro—t .. o) = - =% |
T - (I LRy Viheula de operaciin (irea 1)
e by Vabrula de reparacién (ares 3)
Figura 15.2

Representacién grafica por las pérdidas de carga en un conducto con circulacién forzada.

th:h[+he+hf4+hb4+hc4_3+hg3+hex (15.3)

h.: pérdidas en la rejilla.

L+ hf2 +hc2>1 +h

3 gl

h.: pérdidas en la entrada.

h: pérdidas por friccion en tramos rectos.

h,: pérdidas por cambio de direccion.

h_: pérdidas en las contracciones.

h,: pérdidas en los controles (valvulas y compuertas).
h,: pérdidas en las expansiones.

Pérdidas de carga por friccion:

Las pérdidas de carga por friccion, como su nombre lo indica, son el resultado del rozamien-
to del agua con la tuberia. De todas las formulas usadas paras determinar estas pérdidas, las

mas cominmente empleadas son las de Darcy - Weisbach y la de Manning (ecuaciones 15.4 y
15.5, respectivamente).

b =f—— 15.4
* d 2g ( )

en la que:

f: coeficiente de pérdidas que varia con la rugosidad relativa del conducto y el nimero de
Reynolds.

I: longitud de la tuberia (m).
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d: diametro de la tuberia (m).
g: aceleracion de la gravedad (m/s?).
- i IV
T R; |

(15.5)

y para conductos circulares en los que R = d/4:

6350V

T |l-,:ll.l 3 (15.6)

n: coeficiente de rugosidad de Manning.
R: radio hidraulico (m).

Pérdidas de carga en los controles:

Para su calculo se utiliza la siguiente expresion:

h =K, — (15.7)

donde:

K : coeficiente de pérdidas en la vélvula o compuerta. Es generalmente proporcionado
por el fabricante. A continuacién se presenta la tabla 15.1 con valores que propone el

USBR.

Pérdidas de carga por contracciones:

Las pérdidas de carga, tanto en las contracciones como en las expansiones, se consideran en
relacion al aumento o disminucién de la carga a velocidad, de acuerdo con la variacion del

area y la longitud de la transicion.

T 3
i W (15.8)
28 28,

h =K

L L4

donde:
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V., y V,: velocidad del flujo al inicio y al final de la contraccién, respectivamente (m/s).
K : coeficiente de pérdidas que se toma igual a 0,1 para contracciones suaves; e igual a 0,5

para las bruscas.

Tabla 15.1. Coeficiente de pérdidas en los controles

Tipo de control K,
Compuerta sin contraccién lateral ni de fondo 0n5al2
-l"nmplwrra donde las ::',;Ji.'ui s0n las causantes de las |1-|5rrJi|'I.1=. 0,10
Compuerta tolalmente abierla 0,19
Vilvula de compuerta abierta un 75% 1,15
Vilvula de compuerta abierta un 50% 5,601
Valvula de compuerta abierta un 25% 24,00
Vilvula de mariposa completamente abierta 0,15
Vilvula cénica o de chorro hueco 1,40




Pérdidas de carga en las expansiones:

h =+:”l5-"’—-' (15.9)
2g 2g |

K_: coeficiente de pérdidas que depende del dngulo a, que se determina segtin:

a = tan| ¥89 | (15.10)
v
donde:
V=V, + V)2 (15.11)
d=(d +d)m (15.12)

d1 y dZ: didmetros inicial y final de la expansion, respectivamente.
En la tabla 15.2 aparecen diferentes valores de K__para distintos valores de a.
Tabla 15.2. Coeficiente de pérdidas en expansiones
Y 1] 5 10 15 20 25 30 15 40 45 50

K 0 | 012|016 | 027 | 04 | 055066073 09 | 095 1

Pérdidas de carga por cambio de direccion:

Las pérdidas en las curvas se deben al rozamiento, que se incrementa por la forma del
conducto. Son una funcién del didmetro del tubo, del radio de la curva y de su angulo central.
Se determinan segun:

b, =K, — (15.13)
2g

K,: coeficiente de pérdidas, estudiado por varios investigadores que han presentado sus re-
sultados en forma de curvas, de las cuales el USBR obtuvo una, ajustada para dngulo central de
0 = 90° que matematicamente se expresa como:

K, = 0,223 (R /D) (15.14)

en la que R, es el radio de curvatura y D el diametro de la tuberia. Para angulos centrales
diferentes a 90° es necesario afectar el coeficiente K, por un factor de correccién f:

f=0,115+0,015096 - 0,000057226* (15.15)

Kbe:be% (15.16)
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Pérdidas de carga a la salida:

h =K, — (15.17)
EJ:

K : coeficiente de pérdidas que es igual a uno. En caso de que se desee disminuir las pérdi-
das a la salida, se puede colocar un tubo divergente en la misma, entonces K = (a,/a,)*; siendo
a, y a, las areas del tubo divergente a la entrada y a la salida de este, respectivamente.

Las pérdidas de carga en las rejillas y en la entrada se obtienen en la forma que se explic6 en
la seccién 14.2.

15.3. Calculo del diametro minimo para comenzar el diseio

Para iniciar el proceso de diseno de la tuberia forzada, el cual debe ser mediante un proceso
de tanteos, se propone la expresion 15.19 obtenida por J. Gonzélez a partir de la expresion 15.1,
suponiendo un coeficiente promedio de pérdidas igual a 0,5; excepto las producidas por roza-
miento, lo que lleva a:

2 1
;r,=%_|_,i (15.18)

o

=4 | 0,0y
\1}u|

nl
R" :

(15.19)

Una vez obtenido el radio hidraulico R, se obtiene el diametro del conducto dado (R = d/4);
y a continuacion se ajusta el valor de d a un valor comercial cercano (superior).

15.4. Calculo hidraulico de la tuberia

Si se sustituyen en la expresion 15.3 todas las expresiones de las pérdidas estudiadas, resulta:

|L__r.' 'L.l II |L__r.' |L__r..' 1 |L__r..' |l__.'.' f Il.":.-. 152 Y
Ho =K b K g PR TR ) PTG R W B Ty
2g 2g n' g T 2g 2g 2g) “lg 28 ‘g
F i -! Fe ¢
WLV (Ve W (15.20)
d, 2g . 28 Ey, o 2g 2p

Si se considera la ecuacién de continuidad, es posible relacionar todas las pérdidas a un
didmetro escogido arbitrariamente, pues:

aV, =aV,, luego:

vioa | W
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que sustituida en 15.20 v agrupando convenientemente:

i+.‘{_.,—h: .|+Ii.|"(h + K +.‘{”}—...
d, Jola, ) '

HI.—TL'.I KI|Ii.I|I+IiI-IK__+
2gl ha ) \a )

I.-IL -\.I.I.-r. y
=l %—HI_—E_ +(|l'~. +K, +K )] (15.21)
'-\.""!:.-' |\I'_: g

haciendo el término que se encuentra dentro de corchetes igual a K, resulta:

Il"lll.:

Hy =K, = (15.22)
2g
luego:
v, = 285, (15.23)
VK
I r
Q=a |28H; (15.24)

VK

Por medio de las ecuaciones 15.21 o 15.24 se puede obtener una familia de curvas para la
operacion del embalse, que permite conocer cudl seria, para diferentes cargas, la abertura de la
valvula que proporcionaria el gasto deseado; o cualquier combinacion de carga, gasto y abertura.

Debe tenerse en cuenta que cada variacion de abertura ocasiona una variacion en el coefi-
ciente de pérdidas K, el cual debe ser suministrado por el fabricante.

15.5. Diseio de la galeria para el desvio del rio o inspeccion de la
tuberia, o ambas

La galeria siempre es disenada para que permita la inspeccién de la tuberia por los criterios
expuestos en los capitulos anteriores. En caso que la galeria vaya a ser utilizada, ademds, para
el desvio del rio en el periodo constructivo, se disena siguiendo los dos criterios y tomando
como resultado definitivo las mayores dimensiones.

Disefo de la galeria para desvio del rio.

El diseno se hace de la forma explicada en el epigrafe 14.3.1, quedando definida una sec-
cién transversal de galeria que generalmente es mayor que la necesaria para la inspeccién de la
tuberia.

Diseno de la galeria para inspeccion de la tuberia.

Este disefio se realiza para determinar el rea de galeria en la que se colocaria la tuberia; y se
calcula como:

A =bY (15.25)
b > (d)(ramas) + 0,7(ramas + 1) (15.26)
Y>1+2d (15.27)
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donde:
b: ancho de la galeria (m).
Y: altura de la galeria (m).
d: diametro de la tuberia (m).
ramas: nimero de tuberias que se desea colocar en paralelo.

Es importante determinar si las dimensiones son las adecuadas para colocar la tuberia dentro
de la galeria ya construida, pues en las expresiones 15.26 y 15.27 el signo igual (=) significa las
dimensiones minimas desde el punto de vista fisico, y mayor que (>) esta dado por la forma de
colocacion de las tuberias; ya que, por ejemplo, si se emplea una grda viajera es posible que
sus dispositivos y su manipulacion necesiten dimensiones mayores de galeria, lo que determi-
naria el dimensionamiento final de esta.

15.6. Disipadores de energia

Si el material del lecho de la descarga es roca firme y aquella se produce a cierta distancia de
la presa, el chorro puede dejarse fluir libremente sin necesidad de ninguna estructura disipadora.
Sin embargo, para otros tipos de suelos serd necesario el empleo de este elemento.

En obras de toma de régimen forzado con descarga libre, han demostrado ser eficaces como
disipadores de energia los siguientes:

1. Valvula cénica o de chorro hueco de dispersion.
2. Disipador tipo bloque de impacto.

Vélvula cénica de dispersion:

El agua sale de la valvula en forma de chorro cénico hueco y divergente, dispersandose la
energia sobre una gran superficie. El grueso relativamente pequeno de la [amina circular lanza-
day su trayectoria divergente permiten suponer que el chorro, suficientemente aireado durante
su caida, poseera poca energia y, por tanto, ocasionara erosiones locales no considerables. Sin
embargo, los estudios en modelos hidrdulicos fisicos realizados en el Centro de Investigaciones
Hidraulicas de la CUJAE, Cuba, han demostrado que:

* La presencia de salpicaduras ocasiona pérdidas de parte del agua entregada y provoca un
considerable humedecimiento del terreno adyacente, poniendo en peligro su estabilidad.
* La erosion lateral y de fondo aguas abajo de la valvula, que afecta la estabilidad de las
margenes de dicho tramo, conduce a la formacién de camellones (amontonamiento de
material) producto de la erosiéon que elevan los tirantes inmediatamente a la salida de la
valvula y pueden ocasionar el ahogamiento de esta, disminuyendo asi su efectividad.
Lo anterior justifica la necesidad de acompanar a las valvulas cénicas con una estructura
auxiliar que elimine esos efectos perjudiciales. Las estructuras mas frecuentemente utilizadas
en la practica son:

a) Con camara de disipacion.
b) Con yelmo y pozo amortiguador.
a) Valvulas conicas con cdmara de disipacion.
La solucién mas frecuente en Cuba consiste en una cdmara disipadora que confina al chorro,

tanto lateral como verticalmente, conteniendo las salpicaduras, eliminando las erosiones y
mejorando hidraulicamente la entrega del caudal al canal de evacuacion (Fig. 15.3).
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Figura 15.3
Esquema constructivo de la camara disipadora para valvula sin yelmo

El disefo se realizara estableciendo primeramente la abertura relativa de disefio (1) que
serd igual a la abertura minima de explotacién. Por la ecuacion 15.28 se determinara la
carga relativa de disefio H /d.

donde:
d: diametro de la valvula (m).
Q: gasto de disefio (m?/s).
g: aceleracién de la gravedad (m/s?.
H ,: carga de disefio (m).
n,,: abertura de disefio (m).

Con ayuda de las ecuaciones 15.29 a 15.32 y la tabla 15.3, se obtienen las caracteristicas
fundamentales del pozo: Y,/d, L /d, a., B, /d, en funcién de los valores relativos de la carga
H/d y la abertura n.

Ye _ ‘ (15.29)

} f:' Fofn e =+ n(n )+ ge™
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r—“—alrﬂ] _”{ﬂ] +{T(ﬂ]+ﬂ' (15.30)
d Ld d d
a, =an’ +m+c (15.31)
CHY rn]" ru TEHY
B, =a+b|=|+c|=| +d| = / k 15.32
w=atb(g)elg) +A\g) * | | J+ansmmiein’s i+’ (15.32)

Tabla 15.3. Parametros de las ecuaciones (15.29 a 15.32)

Pnrﬁm E""rl,l"g ‘.'IKJ'Id lablllrl LT} H{'I‘.luu"l'l
a -16,360155 0, (004 6, 2686 044486093
b -3, 907 005 L0 ENE 1,371 55446
[ 11, 317663 07671 20,535 - 11133462
d 21,256123 -1, 7861 - 000547 0927
e -9, 0282167 - - -0,000714415325
i <7 B142653E-02 - - 0000001 5324829
g 17, 092863 - - 28, 246427
h - - - JO,118328
i -70,033352
i 14, 774544
k 84457704

Observacion: de estos parametros no deben eliminarse cifras significativas pues alteran sensiblemente el resultado.

A partir de la ecuacion 15.33 se obtiene el tirante relativo en la cdmara h/d necesario
para garantizar un trabajo hidraulicamente eficiente, es decir, con un salto ahogado y
estable.

TR
Ld )

h LU L

Z -,
g = oMa:

(15.33)

Cuando h/d conduzca a que el fondo de la cdmara se sitte a igual o superior nivel que el
fondo del canal, el piso de la camara deberd colocarse constructivamente por debajo del
fondo de este, provocando asi un umbral a la salida de la cdmara. Esta situacién podrad
tener lugar, evidentemente, solo para gastos de explotacion muy pequefios y canales de
evacuacioén profundos y estrechos.

Cémara disipadora con dos o mas valvulas.

El ancho B, /d de la camara, determinado por la ecuacion 15.32, corresponde a la ins-
talacion de ] valvulas de igual diametro, colocadas a igual distancia entre si. Los valores
de Yk/df L/d, h/d/y a,se mantienen inalterables, pero el ancho total del pozo (B,,,./d) se
determina geométricamente por:

Bizn B . Ae
Zrozo o 2 (- 15.34
PR Ul 15.34)



siendo Ae la distancia entre los ejes de vélvulas adyacentes; y se recomienda (Ae/d) = =2,5.
Si por razones estructurales, resulta indeseable la construccién de un techo con una luz
determinada por la expresiéon 15.34 en las cadmaras que contengan dos o mds valvulas,
puede contemplarse la colocacion de paredes soportes divisorias entre las valvulas. Expe-
rimentalmente se ha demostrado que estas paredes, desde el punto de vista hidrdulico, no
son necesarias, pero tampoco perjudiciales. Por el contrario, si se prevé un funcionamien-
to asimétrico de las valvulas, la colocacion de paredes divisorias es favorable, hidraulica-
mente hablando, para evitar posibles oscilaciones de la corriente del pozo.

b) Valvulas cénicas con yelmo y pozo amortiguador.

La variante con camara implica la construcciéon de una estructura relativamente ancha,
acompanada de un techo y caracterizada, por lo tanto, por volimenes relativamente altos
de hormigén.

Una estructura aparentemente mds compacta se obtiene segtn la variante «con yelmo»,
donde la vélvula se coloca con un angulo de inclinacién y es confinada en todo su entor-
no por un yelmo metdlico cilindrico que sobresale del extremo inferior del cono. La
lamina de salida, al encontrar dicho elemento, se desvia con altas velocidades y es lanza-
da anularmente hacia aguas abajo; el chorro hueco resultante se limita lateralmente por
paredes convergentes y se une a los tirantes inferiores mediante una zona de gran turbu-
lencia. Los tirantes aguas abajo se controlan por un dispositivo amortiguador en forma de
pozo, a la salida del cual el gasto se incorpora al canal de evacuacién (Fig. 15.4).

FELTEL & LT %\
L .
(T Ty L]
=
PO
POZO AMORTIGUADOR raEaL B0
I Lﬂ-':ﬂ."n_—_ - A
—_t -
ELANTA
L.
ad h
ek =i
T Y TR Ay e e | -
SEccion A-d
Figura 15.4

Esquema constructivo del pozo amortiguador para valvula con yelmo.
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Al igual que en el caso de cdmara de disipacién, los estudios de laboratorio en el CIH
condujeron a las ecuaciones de disefio 15.35 a 15.38 y a la tabla 15.4, de las que se
pueden obtener las dimensiones fundamentales sefaladas en la figura 15.4: longitud (L),
ancho (B,,,,), y tirante en el pozo o profundidad por debajo del borde inferior de la

valvula (h).
32 w,'
q a+b[H]+n:'|( J+d[j_:
L ] - | Lo ) (15.35)
d 1+.'r'[ r’]+g‘q+."|'r|"+1‘r|"
e

1

i H ‘HY {H HY . (H T HA
H,:,,_,r,=a+bL—]+ ﬂ'[g] +m+?[g]r1+g[gj + ) _HI\E]“JHI[EJ M (15.36)

d

7 ! 2
; a+h|H]+E|HJ +an +en’ +
ho__A\d/) \d (15.37)
l+‘g['r_'|ml+.|:'.'r|+r'|'|1+l|;1'|i
d |

h'?‘ =alrr[:]+c1n{q}+d. ’In(%ﬂ: +E~[Iﬂ{n +J”In(%:|ln{q }+g[’|n(gfﬂl +
+h ['In{u '_I]”'ln[Z%J[h—;{,—l }]- + 1{1”[%‘” In(n ) (15.38)

En estas ecuaciones las dimensiones requeridas se presentan con relacion al didmetro d de
la valvula instalada y estan dadas en funcién de la abertura relativa h, que para el disefio sera

igual a la abertura minima de explotacion y de la relaciéon H/d, donde la carga H antes de la
valvula se calcula por:

H l
—=142— Q (15.39)
i gd’n
Tabla 15.4. Parametros de las ecuaciones (15.35 a 15.38)
Paramelros L/d B, . h/d H,_/d
a 3,894 7,.4140325 1,6388 2,3736818
b 0,195 0,0051004958 0,0334 _0,164489259
[ (0002 0029561577 -0, D09 TET S 1.3531117
d 2,4357 0,00030756737 10,8435 0,041595677
e 11,3148 -0,153502215 1.6256 0,74254667
i 0,0067 0,013462494 1,1411 0,06692407
2 -0,8876 2,3092463E-06 0,0008 0,039774754
h 0,1937 017245415 1,036 0,18909227
i 0,0268 0,0074026381 0,4031 0,08153578
i - -5,6794856E-05 0,0424 0,051415934

Observacion: de estos parametros no deben eliminarse cifras significativas, pues alteran
sensiblemente el resultado.
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Debe destacarse que el tirante calculado por la ecuacion 15.37 es el que asegura la forma-
cion en el pozo de un salto hidraulico suficientemente ahogado y estable. En la ecuacién 15.38
se relaciona el tirante minimo h, /d por debajo del cual el salto serd barrido para unas relacio-
nes n y H/d dadas.

Pozos amortiguadores con dos o mas valvulas:

Si como resultado de la comparacion de variantes se decide la instalacion de mas de una
vélvula, cada una deberd ser acompafada por su pozo correspondiente de ancho relativo B, , /d
determinado por la ecuacion 15.36.

Por las caracteristicas del funcionamiento en esta variante se hace indispensable la coloca-
cion de una pared entre dos valvulas adyacentes. De esta forma, el ancho total de la estructura
en la variante de pozo amortiguador con / valvulas con yelmo, viene dada por:

5 B ) 5
B _ B i S (15.40)
o JILJ' U J-'.J'

siendo S el espesor de las paredes divisorias.

La longitud total (L) del pozo se determina igual por la ecuacién 15.35; y la longitud de las
paredes divisorias (Lp) sera:

L, = L/2 si las valvulas trabajardn uniformemente.

L, = 3L/4 si puede tener lugar un trabajo asimétrico de las valvulas.

Disipador tipo bloque de impacto.

Este tipo de disipador es recomendado por el USBR para las salidas de las obras de toma con
gastos menores o iguales a 11,5 m?/s.

La disipacién de la energia se logra haciendo chocar el chorro contra una pared vertical
suspendida, credndose gran cantidad de remolinos producto de los cambios de direccién que
tienen lugar. Para que el funcionamiento sea correcto, el borde inferior de la estructura de
impacto debe colocarse al mismo nivel que el del fondo del tubo o canal de llegada.

Para disefar la estructura, en funcién del gasto maximo, se obtiene el ancho del estanque (W)
mediante una expresion ajustada a partir de los datos brindados por el USBR:

W= 1,58 QU4 (15.41)

Las dimensiones aconsejables aparecen en la tabla 15.5 y la figura 15.5.

Tabla 15.5. Dimensiones aconsejables para el disipador de bloques de impacto

} a b C T T, T, T
ot 5 0,25 0,08 0, B 0,20 0,20 .25 0,20
5,5 0,30 0,10 (0, i 0,25 0,28 0.25 0,20
o .35 0,15 (0, i 0,30 0,30 0,30 0,20
=11,5 0,40 15 (0, i 0,30 {315 0,30 0,20
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Figura 15.5
Estanque amortiguador tipo impacto.

15.7. Metodologia de diseno

1. Determinacion del didmetro minimo de la tuberia para comenzar el disefio (ecuacion 15.18).

2. Determinacion de las pérdidas de carga en el sistema (ecuacion 15.3 adaptada al esquema
seleccionado).

3. Andlisis para determinar si el total de pérdidas es menor que la carga que se puede disipar,
el cual es definido por el proyectista, en funcién del objetivo de la obra de toma. Por
ejemplo, si se realiza con fines hidroenergéticos es aconsejable que el maximo de energia
disipada no supere el 5 % - 10 % de la energia disponible; si esto no se cumple, se debe
efectuar una o cualquier combinacién de las siguientes modificaciones:

a) Aumentar el diametro de la tuberia completa o de parte de ella.
b) Aumentar el didmetro de los accesorios (sin llegar a hacerlo mayor que el de la tuberia).
c) Ramificar la tuberia, tomando Q,, = Q/nimero de ramas.
4. Calcular hidraulicamente la tuberia y obtener su curva de operacion.
5. Diseno de la galeria:
a) Para desvio del rio durante la etapa constructiva.
b) Para inspeccién de la tuberia.
c) Combinado.
6. Diseno del disipador de energia, si procede.
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15.8. Ejemplo de diseio

I) Dadas las condiciones que se muestran en la figura 15.6, determine la entrega de la obra de

toma.

D=1 m;{f=0024;1=90m d=09m; f=0019;1=60m
Vibrula de emergencia Vihula de eperacion
D = 520 wmom; Kg = 0,19 D = 760 mum; Kg = 0,15
Figura 15.6

Ejemplo de diseiio.

Solucion:

Planteando Bernoulli entre 1y 2:

(U Ve V* v A V-
90,86 -83 =K, 4k, Ve 1k, Yo i Bl g R
'2g '2g 25 292 ‘\2g 2g) "2g
SR VE e VL (VW) ¥
.fJ 20 g cl2g 2g) g
aV =aV,
'L_ft-: - [d-l .I- 1.ll-._:
Jg a, ) Jg
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sustituyendo en la primera expresion resulta:

1 Ir_.'\.' f __JI “
?,ﬁ=—-[fs:, -3 [ L
D,

aly

+[K~ +.‘;’$ +K,, j’_\ +

A
) La_

[ a,
L a,

; i oW al o .
+ L_K" +?—K. —= —{.F\.p_.+.h_ +K, }}

h A .;?.I A

va ) L J

Se sabe que:
K,=1,79(3/10)*’sen90 = 0,36 Kgc =0,19
K =0,1 K. =0,1
K,=0,1 f,1/D,=1,27
f1/D. =2,16 K,=0,5
K =0,1 K =1,00
Determinando las areas de las secciones transversales segln a = pd*/4, se tiene:
a,=0,45m?
a,=55m?
a,=0,78m’
a_=021m?
a, = 0,64 m?

Sustituyendo se llega a:

V?
£ =163=V,=565m/s

28

Q=al,=254m"/s
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CAPITULO 16

Ejercicios resueltos

En este capitulo se presentan varios ejemplos que tienen como objetivo comin mostrar a los
estudiantes enfoques diferentes a los de los ejemplos desarrollados en cada capitulo, es decir,
estos Gltimos, en su mayoria, se apegan al disefio hidraulico de las diversas partes de los
aliviaderos o de las obras de toma, mientras que los que aqui se desarrollan resuelven otras
situaciones.

16.1. Canal de aproximacion

Ejemplo 1:

Se tiene un vertedor de perfil practico con alturas P =P, = 1,5 m; NAN =94 m; NAM =97,3 m
y coeficiente de gasto para estas condiciones: m =0,46. La longitud total entre estribos es
de 60 m; y los estribos son cuadrados, con K = 0,2.

El canal de acceso esta excavado en roca (n = 0,03), con taludes 0,5:1; con un ancho y
longitud de 80 m y 300 m, respectivamente. El coeficiente de pérdidas de entrada K, = 0,2.

Determine:

a) Pérdidas de carga en el canal de acceso y carga total sobre el vertedor.
b) Longitud efectiva.
c) Caudal que descarga el aliviadero en estas condiciones.

Solucion:

a) Pérdidas de carga en el canal de acceso y carga total sobre el vertedor.
1) Suponiendo H_ ;= NAM - NAN = 97,3 -94 =3,3 m

2)L=L-nt-2(n*K +K)H =L - 2KH
[ =58,68m

3) Geer = myf2gH’
Qere = 12,22 m?/s

4)q.,=9,, /B, =896 ms
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5) ;;_‘:K_i[‘i’f_ﬂ]
E £ 2

glP+H
C')‘
Hy=H+—1% = H=3,1m
2g(P+HY
h, =0,039m
: 2 % n_:'
6) hy = AT
il (P+H)'I[!l. 3 CA
h,=0,13m

7)Sh, =h +h,

Zh, =0,169 m
8) H .= NAM - NAN - Zh,
H,=3,13m

9 H ./H =095
of oi
Como se puede observar, el error es de 5 %. Por ello se procede a realizar otra iteracion.

1) Considerandose H_ nueva = H_ = 3,14 m.
2)L=L-nt-20K +K)H, =5874m.

3) .. = .rrlu-'?_—g,n’ 174 =12,22m" / 5
4)q9.,=9,, LB, =897 mYs.

5) h,,_—lfLJ K,
2g \P+H
H = 2,93 m, obtenida por iteracion en la expresion antes vista.
h,=0,041 m.
.'!:'-= {J'::I"rll;- |v A
O T Py
h,=0,15 m.

7)%h, =h_+h,=0,19 m.
8) H = NAM - NAN - h.

H,=3,11m.
91 -H_/H)100=0,6 % <2 % (OK)
Por tanto:

H =311 m.

zh, =0,19 m.
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b) Longitud efectiva.
L:Lt-nt-2(n Kp+Ke) H0
L =58,76 m

¢) Caudal que descarga el aliviadero en estas condiciones.

Q=ml2gH"
Q =656,72 m?/s

16.2. Vertedores de umbral ancho

Ejemplo 1
Se desea conocer el gasto que es capaz de evacuar un vertedor de umbral ancho bajo una

carga de 3 my con una altura de umbral de 2 m. Determinar, ademas, el ancho y la forma de
entrada del umbral, asi como la capacidad de servicio de dicho vertedor, conociendo que:

B=30m b=20m B,=20m Y,=3m
Suelo de cimentacion: roca caliza.

Solucion
1) Obtencién del ancho y la forma del umbral.
a) Ancho: S
$=2,5%H,
S5=75m
b) Forma: seleccionando el borde de entrada, no redondeado ni inclinado.
2) Obtencion del gasto Q y el coeficiente de gasto m.

Q=c*m,*h*2g *H"
donde:
H,=3m g=9,81m/s’ b=20m

Como B > b (30 m > 20 m), se estd en presencia de un vertedor de umbral ancho con
contraccion lateral. Teniendo en cuenta que P es diferente de cero (P =2 m), el valor de m
se obtendrd de la tabla 4.3. Asumiendo para el calculo de m una entrada radial en planta
con relacion Y/H = 0,5, se obtiene que:

a) m = 0,320
m, = 0,360
Como mg>m.:
m,=m_ + (mB— mn)Fn + (0,385 — mn)FnF
H, f

- = L =0,429 vy F":—_ — =11,364
bOH, 4+ 2P ' 3,58 —2,5h

p
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Sustituyendo en la féormula de m, queda:
m, = 0,341
Obtencion de o:
a)A=Y,-P
A=1,0m
b) A/H, = 0,33

Como A/H, < 0,85, pues se seleccion6 una entrada brusca del umbral, no existe afecta-
cion por ahogo, y por tanto, ¢ = 1.

Sustituyendo los valores anteriores en la ecuacién de gasto, se obtiene que:
Q=157m?/s
3) Calculo del tirante sobre el umbral h.
h=K*H,
Como se asumid un umbral con borde de entrada no redondo (de la tabla 3.5) se obtiene:

K =0,59, por lo tanto, h=1,77 m

Tabla 16.1. Curva de capacidad de servicio

H m, o m Q
(m) - - - (s
1,0 0,550 1 0,550 294
1.5 0,333 1 0,333 54,2
2.0 0,350 1 0,350 4.2
2.5 1,350 1 1,350 1184
4,0 1,541 1 1,541 1570

16.3. Vertedores tipo perfil practico sin vacio

Ejercicio 1

El aliviadero que aparece en el esquema de la figura 16.1 fue disefado para una carga
H,=5.0 m. ;Cual serd el gasto especifico que se estd evacuando en esas condiciones?

:

s M R MR MR E M Emm o o m

Y o e

[t

C—

Ti=i5

Figura 16.1
Ejercicio resuelto 1.
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Solucion
* El coeficiente de gasto m_con que fue disefiado el cimacio, segtin la expresion que apare-
ce en lafigura 5.3 (para P/H = 2/5 = 0,4), es igual a 0,4732.

e El gasto especifico - = myj2gH,” por lo que es necesario hallar el coeficiente de gasto m
por la expresion que aparece en la figura 5.4 (para H /H = 4/5 = 0,8), resultando: ¢ , = 0,972.

* Posibilidades de afectacion por ahogo del cimacio, pues el tirante Y, esta bastante alto:
hy=H,-(Y,- P =2,5m
* De la figura 5.7 (para h /H_ = 2,5/4 = 0,625) resulta ¢

4=0,99"

Por lo tanto, el gasto especifico sera:

q, =0,4732%0,972*0,998* ,‘,"E_g 4" =16,14m" / sm

Ejercicio 2
Disefar un PPsV tipo WES (figura 15.2).
Datos:
P=5m
H,=5m
Q =1 000 m?/s

Y

Figura 16.2
Ejercicio resuelto 2.

1. Determinacion del coeficiente de gasto.

L] ® & ®

m=m, "o, "o o, O,

P15

—==3

H, 5
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H.]
m, = ———= =0,497
1+ 7,8192*3

m=0,498% =0, 498

2. Determinacién de las longitudes efectivas y total del vertedor.
(-2
m,[2gH."

. 1000
0,498% /2%9,8 * 5"

=40,57m

L =L+nt+2({nk, +K_)H,

n=0
K, =0
K =0
H,=5m

L, =40,57 +0+2(0+0,1)*5=41,57m

3. Trazado del cuadrante aguas arriba de la cresta.
A través de la figura 5.8 o con las ecuaciones 5.4, se obtiene:

R R, X Y

—=0,53 —==0,225 —L£=0,285 —<==0,125 n=1865 K=0,505
H, H, H, H,
Resultando: R, =2,65m; R, =1,125m; X_=-1,425m; Y_= 0,625 m, segln se indicaen la
figura 16.3.
B g
1 — e . %
¥}
Yo =625 - B R=].135m
RI=2 65 m
|
P
I
|
|
|
by
Figura 16.3

Trazado del cuadrante aguas arriba de la cresta.
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4. Cuadrante aguas abajo de la cresta.

Ykl X v=mk| | =5+0.505
H.- H:: " H,

L |

Tabla 16.2. Valores de X, Y para la determinacion del cuadrante aguas abajo de la cresta

Ne ] 2 3 | 4 5 s 7 B
X 0 0.5 2 1 4 6 6.5
Y o] 00371 0,49566 | 1,05798 [1,8118] 2, 3,86724 | 4,49166 |

I

==
un

R /H, = 2,9 (P/H 2
R_=3,33m

5. Perfil completo del cimacio. Se muestra en la figura 16.4.

o= Qs =

Figura 16.4
Perfil del cimacio completo.

16.4. Vertedores tipo Perfil Practico con Vacio

A partir de los datos que se muestran a continuacién, disefie un PPcV eliptico y otro oval.
Q=1104 m’/s
H=6m
P=P =14m
Paramento superior vertical.
Estribos redondeados y a 45° con la corriente.
Régimen supercritico aguas abajo del cimacio.
Categoria de la obra: IV
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a) PPcV de cresta eliptica:
e Determinacion del radio ficticio.

A partir de la categoria de la obra se selecciona h =5 m, entonces:

vac max

c,=h /H, =5/6 =0,83; con el cual, a partir de la tabla 6.1 y a/b = 2, se obtiene:

vac max

H/R, = 2,9; de donde: R, = 2,07 m
e Determinacion del coeficiente de gasto.

— * * *
m=m,~G6,"0," G0,

Con P/H =14/6 = 2,33; H /R, =2,9 y a/b = 2; mediante la figura 6.4 o la tabla 6.2, se
obtiene: m = 0,560.

Con paramento superior vertical, se tiene: ¢, = 1.
Con P*/H = 2,33 y a/b = 2; mediante la tabla 6.4 se obtiene: 5, = 1.
Con régimen supercritico aguas abajo, se tiene que o, = 1, resultando: m = 0,560

* Determinacion de la longitud vertedora.
)

my2gH;" "

Longitud efectiva: L= =30,28m

donde:
Q=1104 m’/s; H =6 m; m=0,560; g = 9,81 m/s>.
Longitud total = Longitud efectiva, dada la ausencia de pilas y contracciones en los
estribos.
e Determinacion de la seccién transversal del cimacio:
Multiplicando los valores de la tabla 6.6 por el valor del radio ficticio R, = 2,07 m, hasta
llegara Y =14 m, se tiene:

™ bl
-1.432 1,718
1,159 0,513
RN N ERAININ]
1,302 0.468
25371 1.511
3,482 2.645
4,817 4,649
G, 1149 o, 600
9,212 11,240
10,9649 13,577

Radio de conjugacion del cimacio con la solera (R ):

R /H,=1+0,25P/H, -0,0004 (P/H)** = 9,50 m
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Obtencion de la curva de capacidad de servicio (Fig. 16.5):

Tabla 16.3. Obtencion de la curva de capacidad de servicio

H/Rs | H_(m) P/H, m, m L (m) Q (m'/s)
| & 3,726 3,757 0530 0,530 511,33
1.9 3,035 3.560 3535 0,535 559,76
2 4,140 3,382 (3,539 0,539 [EINLE N
2.6 5,382 2,601 (3,556 (3,556 30,28 931,21
2.9 3, 0D 2. 543 0,560 (0, 560 1104

donde:
o g 32
Q=mlJ2gH."
Curva de capacidad de servicio
~ 10
E 5
@
T o0
0 200 400 600 800 1000 1200
Qim3/s)
Figura 16.5

Curva de capacidad de servicio de PPcV de cresta eliptica.

b) PPcV de cresta oval:
Determinacion de las caracteristicas geométricas fundamentales (R, y P):
6,=P, IH,=5/6=0,83

Mediante la figura 6.12, con la relacién o, = 0,83, se obtiene de cada curva la relacion H /R, .
Con H, =6 m, se obtiene R;; y posteriormente se calcula P.

P/R, H,/R, R, (m) Pirm)
1.506 3.5 1.67 2,60
287 3.6 1,67 4,749
4,28 3,5 1,71 7,32
£y, 22 1.5 1.1 100,64
11,24 1.5 1,71 19,22
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Con estos resultados queda definido que para P = 14 m corresponde R, = 1,71 m; y por
tanto: H /R, = 3,5y P/R, =8,19.

Obtencion del coeficiente de gasto (m) y la longitud de la cresta (L):
Con H/R, =3,5y PIR, = 8,19, mediante la figura 6.9 se obtiene m = 0,546.

Sabiendo que m = m_ * o(P/H ) * o(h /H ), con el apoyo de la figura 6.10 (h /H, no
influye, pues hay régimen supercritico) y 6.11 (P"/H, = 8,19), se obtiene:

o(P/H) =1y o(h/H) =1

resultando: m = 0,546.
longitud efectiva = longitud neta (por no haber pilas ni contracciones) =L =

T
n'.-\.'EH,; :
donde:

Q=1104 m’s; H =6 m; m=0,546; g = 9,81 m/s?
L=31,06m

Determinacion del perfil del cimacio:

Con la figura 6.8 y R, = 1,71 m, se obtiene:

R/R =523 - R, =894 m.

A=(2,10/R; 4,68/R ) = (-1,23; 2,74).

B = (0,5/R,; 0,13/R,) = (0,29; 0,076).

C=(2,25/R; 1,77/R) = (1,32; 1,04).

Radio de conjugacion del cimacio con la solera (R ):

R /H,=1+0,25 P/H, -0,0004 (P/H )5 = 9,50 m.

Capacidad de servicio (Fig. 16.6):

Tabla 16.3. Capacidad de servicio

Hom [PR [HMR [ m [P [ ctP/H) [ sthyH) [ m [ Qimys)
1.50 088 | 0460 [ 933 0,460 116,28
2.00 1,17 | 0466 | 7.00 0,466 181,36
3.00 1,75 | 0506 | 4,67 0506 | 361,77

c )
4,00 6,19 234 .526 3. 50 1.oo Tt 0,526 GrA &2
5.00 292 |o0543 | 2,80 0,543 | 835,33
.00 3,51 [ 0546 | 2,33 0,546 | 110414
donde:

0 =ml2gH"
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Curva de capacidad de servicio

T
]
H]
E L]
£
2
i
0 ¥
o 200 400 (0] 800 1000 1200
Qim3/s)
Figura 16.6

Curva de capacidad de servicio de PPcV de cresta oval.

16.5. Transiciones

Disenar hidrdulicamente la transicién ubicada al pie de un cimacio, con los datos que se
presentan:

Q, =800 m’/s.
P=3,5m.
L, = 49,6 m (longitud total del cimacio).
P =42m.
NAN =129 m.
Solucion:
1. Se determina el ancho recomendable de la rapida. Resultando: b = 19,56 m =20 m.
2. Resulta evidente la necesidad de una transicién. Se adoptard una transicién lineal simple,
con las siguientes dimensiones:
B=49,6 m b=20,0m $=0

cota del fondo = 129 — 4,2 = 124,8 m.
L, =40 m (espacio disponible segtn el perfil longitudinal del aliviadero).

3. Chequeo de las recomendaciones de Sevchenko:

b/B =20/49,6 = 0,40 OK

‘B-h'

0 =2g"| = J=4ﬂ.{:“ 0K

\
4. Caracterizacion de la transicion:
Acéptese que este proceso se realizé y los resultados son:

Q. =460m’s y Q' =615ms.
Con lo que resulta evidente que el régimen en la transicion es subcritico.
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5. Calculo de la curva superficial en la transicién:
Dado que el régimen es subcritico, se debera calcular la CS desde aguas abajo, especifica-
mente desde el inicio de la rapida, donde el tirante sera el critico.

Q| 800’

=3 == =: = 5, 4¢
TN Nesraor T
El calculo de la CS resulté (Fig. 16.7):
Y Y
0 5,46
8 7,30
16 7,67
24 7,84
32 7,95
40 8,01
13281 m
1325 m
S
129m 8,0l m 546m
Figura 16.7 ‘\

Curva superficial en la transicion.

El calculo de la CS resultaba innecesario, pues ya el tirante al final de la transicién resulta
mayor que P". Luego el ahogo era evidente; no obstante, su célculo definié ahogo total del
cimacio, incrementando, incluso, la cota del agua en el embalse (mayor NAM).

Esta situacion impone modificaciones en el dimensionamiento de la transicién, con vista
a eliminar el ahogo; o al menos, disminuirlo.

6. Modificaciones.
Existen varias opciones, pero teniendo en cuenta que los valores de b/B'y 6 estan préximos
al limite inferior de los extremos, se decide modificar b:

b=30m b/B =0,60 OK 0=27,5% OK
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7. Caracterizacion.

Determinacion de Q __:

crit’

Tabla 16.5. Determinacion de Q

crit

q q hr E] I:rl Fl.-..n q-tnl
331,66 b, b 0, &6 5,90 15,87 0,328 624,71
027,13 12,64 1,20 56 9,42 0,349 833,37
00 16,13 1,51 7,33 770 0,354 933,65
1070 21,59 1,958 a,05 b 12 0,359 | 089,72
12000 2419 2,17 8,51 5,84 0,360 | 187,74
En la que:

Q: se tomaron los valores que tenia (de la curva de capacidad de servicio).
q=Q/B

h_: calculados seglin procedimientos conocidos, detallados en el capitulo 9.

2

Fo=h +-9_
o 2ght
{f:
F =4
Lol
M -{}.3{1{1—{},1‘11ﬁffr,15,+w]
| 2tg(0/2)

Hee = U D ‘..IIE'EI{ h

Al confeccionar el grifico de Q vs Q_, (Fig. 16.8), se obtuvo:

Q
4

= Rgu=1140m"/s

et t » Qenur

Figura 16.8
Calculo del primer gasto critico.
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Determinacion de Q'

crit’

Tabla 16.6. Determinacion de Q?

crit

Q lL:r' f'n'».r' Py b.' n h.' E} f:"llb Kl |”',..-:J- qrmr

331,66 | 16,48 | 21,19 | 0,79 [ 3918 | 1,29 | 085 | 591 | 0,20 | 0,725 | 0,397 | 758,05

800 | 24,75 (29,68 | 0,71 | 3522 | 1,52 | 2,30 | 7,28 | 0,24 [0,731 [ 0,397 | 10364

1070 | 27,92 | 32,67 | 0,68 | 33,73 | 1,68 | 3,33 | 7,96 | 0,26 | 0,734 | 0,397 | 1184,9

1200 | 29,64 | 34,78 | 0,66 | 32,74 | 1,79 | 3,88 | 8,43 | 0,28 | 0,737 | 0,397 | 12914
En la que:

L. =10,3 {,fﬁj' " he

Ly = (1 +0,145,/F tg (0 / 2}}1_..

Py =||
b

b,=¢,B

2

51

(20, .tz (0 fz}“|

4

(1 +20,m°+(1-9M* -2 + ¢, +6F )n+6F /9, =0.

h, =nh

C

E,=h, + [Q/h,b,)]*/2g
K'=1,08/S,, +1,41) + 0,15(E,/b - 0,2)
u' o =0,95K'(1 - p'K")1”2

crit

B'=0,96-0,51 Srap en la que Srap = 8 %, obtenido en el plano de trabajo.

Al confeccionar el grafico de £, vs Qy E, vs Q_, se obtuvo (Fig. 16.9):

Como el gasto de disefio es menor que los dos gastos criticos, se puede afirmar que el
régimen de trabajo de la transicion es supercritico.

Queda pendiente la determinacion del tirante de circulacion al final de la rapida, el cual
se puede obtener a partir del calculo de la curva superficial correspondiente. Otra opcion

Edk

Figura 16.9

Qe

Calculo del segundo gasto critico.

seria disefar la transicién por el método de Rosete.



Aplicando el método de Rosete (su programa en EXCEL), resulta:

B =496 m
b=30,00m
0=6,5°
S..=58%

L_= 86 m (mayor que el espacio inicialmente declarado como disponible en el terreno,
T

pero que se puede lograr trasladando hacia aguas arriba la seccién vertedora, cuando

ello sea posible).

A=0,15m
Y.=3,14m

16.6. Rapidas

Disenar hidraulicamente la rapida del aliviadero cuyos datos son:

Q =800 m?/s.

Cota de inicio de la rapida = 124,8 — [5,8 x 86/100] = 119,8 m.

Tirante al inicio de la rapida = 3,14 m.

Ancho de la rdpida: b =30 m.

Cota de la superficie del agua en la zona de la descarga del aliviadero: 100 m.
L, =250m.

Tipo de terreno: arcilla pesada.

Plano de planta y perfil.

Solucion:
a) Perfil y pendiente.
Considerando que el disipador serd un trampolin situado 3 m por encima de la superficie
del agua en el valle inundado, resulta:
S, =1[119,8 - 1031/250} * 100 = 6,7 %

b) Ancho.
Segln Grishin, para arcilla pesada g _ = 30 m%/s, por lo que:
b =800/30 = 26,7 m

brap =10,7a0,8]b =187a213m = brap =20m

Sin embargo, si se observa esta rapida, corresponde al aliviadero cuya transicion fue dise-
fada en la secci6n anterior, donde quedé demostrada la conveniencia: b =30 m.

c) Célculo de la curva superficial, a partir de:
Q =800 m’/s b=30m $=6,7%
h=3,14m z7=0 n=0,017
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Tabla 16.7. Calculo de la curva superficial

Seccidn | Y (m) | Vim/s) |V im/ds) | Xim)
1 3,14 8,49 28,42 0
2 2,82 0,44 27.13 7,12
3 2,57 10,39 26,05 18,10
-+ 2,31 11.54 24.84 35.30
5 2,06 12,98 23,509 63,70
[ 1,80 14.83 22.18 116,28
7 1,67 15,96 21,42 164,00
4] 1,54 17.29 20,63 252,34
o 1,50 17,78 20,38 SO0, 00

d) Aireacion del flujo.
Segun Voinich — Pardo:

V_ = (19,682 — 134,290 — 0,5304S) RO4%1 + 1,022

donde:
n=0,017
$=0,067
A 30y
TP 30+ 2y

de manera que:

v, =17,3635| —¥
| 30+2y

con esta expresion se calcula la velocidad critica (v. tabla 16.7) para cada seccion y se
verifica que no se produce aireacion.

e) Velocidad maxima permisible.
Si se pretende emplear un hormigén convencional, la velocidad maxima permisible es
hasta 10 — 15 m/s. Tomemos 15 m/s.

Se aprecia que entre las secciones 6 y 7 se supera ese valor de velocidad, luego se requie-
re del empleo de RI para bajar las velocidades.

V=15 m/s.

A=Q/V=2800/15=53,33 m*.

h=A/b=53,33/30 =1,78 m.

P=b+2h=30+2*1,78=33,56 m.

R =A/P=53,33/33,56 =1,59 m.

A =8gRi/V*=8*9,81 *1,59*0,067/15> = 0,0372.

F =V?/gh =15%9,81 * 1,78 = 12,88.



Tomando la rugosidad mas simple: M = 0,050; N =14 6 k = 0,9; resulta:
0,0372 =0,04 + 2,29 * 0,0732 + 0,9 * 0,067°'[(A/1,59)(30/33,56)?]

0,0372 = 0,0522 + 0,384A
A=-0,015/0,384 = (-) !l!!

El valor negativo significa que no es posible imponer un régimen uniforme con velocidad
de 15 m/sy h = 1,78 m, mediante el empleo de RI.

A partir del resultado anterior, antes de desestimar el empleo de RI, se debe tantear la
posibilidad de imponer otra velocidad; de ahi la tabla de calculo que a continuacién se
presenta:

Tabla 16.8. Calculo para imponer otra velocidad

Vv A h P R . A L | Desde X
im/s) | (m”) | (m) | (m) | (m) - (m) | (m) (m)

15 53 33 |1.78 | 33.5611.59|0.0372

14 E7.1411.90|33.80 (1,69 |0.0453

13 61,54 | 2,05 | 34,10 | 1,80 | 0,0560 | Q010 | 0,08 G 0

12 Gib 67 | 2,22 | 34,44 | 1,94 | 0,0708 | 0,07 | 0,56 0,00

(KN ] B 00 __?",h}‘ 15,34 | .?,_"!fm_ CLITHEEB [ 0,30 ) 2,40 15,040

Hasta aqui se tienen 4 posibles soluciones:
1. Incrementar la calidad del hormigén a utilizar, para que soporte velocidades maxi-
mas del flujo de casi 18 m/s; y no emplear RI.

242 Colocar Rl de 1 cm de alto cada 24 ¢cm; lo que no tiene sentido desde el punto de
vista constructivo, pues a esos muros de 1 x 1 cm es practicamente imposible colo-
carles acero, y por tanto, se destruiran facilmente.

37 Colocar Rl de 7 cm de alto cada 56 cm.

4% Colocar Rl de 30 cm de alto cada 2,40 m.
La decision final sera una comparacion econémica entre las variantes, en la que no solo
se tome en cuenta la rdpida mas barata, sino que habrd que incorporar al analisis el
disipador de energia; pues, obviamente, mientras menor sea la velocidad del flujo al final
de la rapida (Iéase energia), menor debera ser el disipador. Se continuara este ejercicio
asumiendo que la mejor variante es la de incrementar la calidad del hormigon.

f) Altura de los muros.
AM =y + BL; considerando BL = 1,00 m, resulta:

Tabla 16.9. Altura de los muros

Seccicn X () A
1 | 0 4,14
2 712 b B2
3 [ 18,10 1,57
4 | 15,30 TER
5 6,70 30
i 116,20 2L A0
i | 1 6ok, OO0 26T
B | 252,34 2,54
o | L0, OO0 2,50
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Debe tenerse presente que las AM obtenidas responden a un calculo aritmético y llevan a
una corona de muro irregular. Por tanto, deberd ser ajustada para lograr una figura «légica».

Por otro lado, debe dejarse claramente establecido que si se hubiese empleado rugosidad
intensificada, entonces al calcular la altura de los muros deberia considerarse la altura de
la rugosidad, de manera que:

AM =Y + BL + A, resultando la figura 16.10.

N _Ha——-!\

L] L]
BECCTOR

Figura 16.10
Trazado final de los muros laterales de la rapida.

16.7. Disipadores de energia

Disenar hidraulicamente el disipador de energia para un aliviadero cuyos datos son:

Q = 800 m?/s.
b =30m.
h,=1,5m.

Tipo de terreno: arcilla pesada.

ax perm P UE NO se produzca erosion = 1,4 m/s.
P=3m.
t=5m (:Y3).

Variante trampolin

Solucion:

360

V. =0/ bh =800/(30%1,54)=17,32m/ s
Fi=V'"/gh=17,32"/(9,81"1,54)=19,86 > 7<19,86 <39 OK

Fi.o=4,32(h+10)h =32,37 - FleF  OK

L=4h =6,16m a=025Z =0,3m

AM =1,6h, =2,46 m c=Z =124m

Y =0,4h =0,62 m n=0,5b/Z, =121 - n=13

X =2Y,=124m d=lb-Q2,5+nZ1/n-3)=1,08m

Z =X =124m



chequeo:
13Z, +2a+2c+10d =30

13*%1,24+2*03+2%*1,24+10%*1,08 =30
30=30 OK

2,088g(3+1.5)

. =30,08"
17,78

2.088g(P+h ]]

B=tg 'L|ID,{J44 + Wz =fi = rg'[ﬁll'ﬂ.uu +

Calculo del cono de socavacion:
Lopardo:

t, =250 7.2,
F=13

7.=26,67/[9,81*(20,63') " =0,0909

t, =20,21m

Longitud de vuelo del chorro:

L =[M+ 0,98y, |00 2P +h) |
g Y ¢z 8 |
V,=17,78 m/s
g=19:81m/s
P=3m
h,=1,5m
K=20,9
[ =21,86m

Longitud de vuelo del cono:
L.=L +t/tgB=>5673m

Seguridad del aliviadero:
A partir del dato de que se trata de una arcilla pesada, se tiene que: su talud de reposo m = 1.
El talud de la recta de los conos sera: m_= 1/tgB = 1/tg (30,08) = 1,72.
Dado que m_> m; significa que el cono de socavacion no pone en peligro la estabilidad
del aliviadero.

Variante estanque o pozo amortiguador:

(Es importante destacar que para poder disefiar el disipador se requiere conocer las condi-
ciones hidraulicas, tanto de aguas de arriba como de aguas abajo; pues de lo contrario, no
seria posible situarlo en cota y, mas aiin, no se sabria la posicion del salto).
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1. Canal de salida.

La velocidad maxima permisible para que no ocurra erosién es 1,4 m/s; sin embargo,
se disenara aceptando que se produzca alguna erosién. Por lo que obviamente, al final
se tendrd que verificar si la magnitud es tolerable, es decir, si no pone en peligro la
estabilidad de la propia obra.

Para definir la velocidad de disefo se puede seleccionar un valor por semejanza con
otro proyecto ya existente. Se puede partir de las recomendaciones de Grishin; o sim-
plemente, comenzar suponiendo valores arbitrariamente, e ir ajustando los calculos.

e Comenzar suponiendo V=25 m/s.

Considérese que la longitud que quedara para el canal de salida es corta y por tanto
no habra mucha variacién del tirante en el canal de salida. Por tanto: Y, = 5 m.

Entonces, si Q = AV

Q=(b.Y, +2Y] W,

] ;800

Loy = 2(5)
b = =23 =54, 00m
¥, 5
q.=02/b, =14,81m" /s
2. Trayectoria (Fig. 16.11)
L _1 .

(119,8-95)-7.44=173¢m 103m

L

Figura 16.11
Trazado de la trayectoria
AH =0,3(119,8 -95) = 7,44 m.
X =17,36/tga = 20,86/0,067 = 259 m.
En X =259 m, segln la CS ocurre:
V=17,5m/s
Y=1,52m
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Configuracién de la trayectoria: x = 0,45Vcosa(y)"? = 0,45 * 17,5 * 0,997(y)"

v x
2 11,10
4 15,70
6 19,23
8 22,20
744 21,42

L, =259 +21,42 = 280,42 m
Al final de la trayectoria, al calcular la CS, se obtiene:
Y, =1,50m V,=17,78 m/s

: 17,7 _
F, = = = 4 3
gY, J9.81*15

Y, 1 .

o _(u'rfiﬂr +1 1 I—) ¥, 9. 10m

Y, 2 )
Variante pozo amortiguador:

VR N
Zgp ¥y 2e(Y.)

q, = 14,81 m?/s

¢ =0,80
Y;=5m
q,=26,67 m*/s
n=1,05

Y,=9.1m = AZ=0,30m
La profundidad del pozo sera:
h=mY,- (Y, +AZ) = 4,25 m
como g > 5 m?/s:
L, =L, que de la curva de la figura 9.1 se obtiene L, = 5,9Y, = 53,10 m.

=9(Y,-Y)-L =153 m.

risberma

En el perfil longitudinal del terreno se traza el esquema de lo calculado; y de ahi se puede
definir la longitud del canal de salida (considérese de aproximadamente 34,00 m).
Los resultados se muestran en la figura 16.12.

363



l. 53,10 m 234 m

Figura 16.12
Dimensiones finales del pozo amortiguador

Chequeo de la erosion:

364

(Suponiendo que se erosiona solamente el fondo del canal de salida, y no los taludes; lo
que esta del lado de la seguridad, a los efectos de calcular la maxima profundidad de la
erosion; y sabiendo que se producird erosion hasta que se tenga un drea mojada que impli-
que una velocidad de 1,4 m/s):
A=Q/V=2800/1,4=571m?
A=bY +zY* =54Y + 2Y? =571
Y2 +27Y-571=0
Y=80m
Es decir, se erosiona casi hasta la cota del fondo del pozo y no peligra su estabilidad. Por
tanto, este proyecto es, desde el punto de vista técnico, aceptable.
e Suponer velocidad en el canal de salida, a partir de la recomendacién de Grishin:
q..=30ms
b..=Q/q., =26,67 m, el cual sellevaa 30 m, pues constituye un absurdo que el

Cs

canal de salida sea mas estrecho que el pozo.

Calculando nuevamente, resulta:
AZ =1,87m
h=2,68m

Y calculando la erosién con la misma consideracion que en la variante anterior, resulta:
Y=11,00m

Que como se aprecia, se va por debajo del fondo del pozo, y por tanto, habria que
hacer un dentellén de no menos de 3,31 m de profundidad para evitar que la erosién
socave al pozo.



Variante estanque amortiguador:
Conf =4,63yV, =17,78 m/s, se selecciona un estanque tipo Ill.

Segun el capitulo 9:
Y,=9,1m

L, =Y,3,55+0,06F, —0,00015F %) = 34,8 m
CFE = 100 — 1,05*9.1 = 90,45 m

Los resultados finales de los calculos se muestran en la figura 16.13.
Obviamente, la variante a seleccionar sera aquella que resulte mas econémica.

100 m
95m
J2m
r -
8m .|

Figura 16.13
Dimensiones finales del estanque amortiguador

16.8. Aliviaderos laterales

Disenar un aliviadero lateral a partir de los datos siguientes:
Q =800 m?/s.
H,=3,5m.
NAN =129 m.
NAM = 132,5 m.

Tipo de terreno: arcilla pesada.

Solucion:

Siguiendo el procedimiento sugerido en el capitulo 10:
1. Ancho de la rapida b = 20 m, segin Grishin (actividad No. 16).
2. Empleo de un PPsV; por lo que z, = 0,67.

3. En el caso de excavacion en arcilla pesada, z, = 2 (intencionalmente no se sigue la reco-
mendacion de hacer z, = z,).
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4. Ancho de la trinchera, por comodidad constructiva y probado buen funcionamiento:
b=20m.
5. Transicién de fondo horizontal con B=b=20my /[ =(T, - T,/ [2tg(6/2)].
6. 5=0,01
Q - 800
my2gH)2,  0,448%4,43(3,5)"

7.L =1

L4

=h16m =l =62m

8. . = .'E =12,9m" /s

n, = (141, W+2n, )=M —n_ =3,362

Y = % =50,37m

(4]

2¥ (14n,)

) 5689m
"s(+m,)

9.1 =62,00m
10. Y, = ;? (Fig. 16.14).

Figura 16.14
Determinacion del tirante al final de la cubeta.
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Y+h =Y +h_+02h_-h)

vC

AV.=AV.
donde:
v =3 2L _5 46m
‘lI gh’
IU_E—’
V=3l=2=732n/s
: Vb
resultando:

Y, +12h,=Y +12h_=5,46+1,2%2,73 = 8,736
V.= Q-A,=800/[20Y,+ 1,335V
Y, =824 m

Para determinar los anchos superficiales, en la figura 16.15, se tiene:

Z,Y; 20,00 m Zy Yy L 20,00 m .l

N K

Figura 16.15
Determinacion de los anchos superficiales inicial y final de la transicion.

I=42m vy T,=20m

Y seleccionando 6/2 = 12,5° pues se sabe que implica un buen funcionamiento de la
transicion subcritica, se tendra: /. = 49,6 m, es decir, [ = 50 m.

11. Tirantes en la cubeta. Empleando el paquete de programas ALIV se obtuvo:

X (m) Y (m) Q (m'/s)
02,00 &5.24 000
40,43 8,61 520
21,77 8,68 280

0 8,60 0

12. Cota del fondo en la estacién 0 + 00 (Fig. 16.16):
C,. 0= NAN + (2/3)H, - Y, ., 129 + 2/3(3,5) - 8,60 = 122,73 m

0+ 00

C =C -SL=122,73-0,01 *62=122,1TTm

0+62 0+ 00
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I ey

I — 122,11 m

Figura 16.16
Determinacion de la cota del fondo al inicio de la cubeta.

16.9. Aliviaderos de abanico

Para las mismas condiciones de la seccién 16.8, valorar el empleo de un aliviadero de abanico.

Solucion:

Q/1(2g)°> H *°] = 800/ [4,43(3,5)*°] = 7,88, que no tiene solucién de gabinete y reque-
riria modelacion fisica. Ademas, resulta poco probable que donde se emplee un aliviade-
ro lateral se den las condiciones para emplear un aliviadero de abanico. Si es posible el
empleo de un aliviadero de semiabanico.

Valoracion de un semiabanico (haciendo Q = 1600 m’/s):
Q/ 128 H 25 = 15,76

1) Se selecciona P/H_ = 0,5 teniendo en cuenta la ecuacién 11.3 y las condiciones
topograficas.

2) Se determina m, mediante la ecuacién 11.4. Resultando m, = 0,458
3) Se calcula P, mediante la ecuacion 11.14. Se obtiene P, = 6,12 m.

4) Con P/H = 0,5 para la configuracion del perfil del cimacio, se obtiene en el capitulo 11:

R/H,=0,4 3R =14m

R,/H,=0,132 =R, =0,46m
n=1,72
K=0,51
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X /H,=0,177 - X _=0,62 m
Y /H,=0,053 Y =0,18 m

( 1600
5. L',—T'!,,—L' - —__—120,43m
Com | J2gH, e 0,458%4,43%3,57°

6. L, =10, +2,583X, =122,05m

7.
a) Canal de acceso: B/L =1 — b =122,05 m.

FB=238m
Chequeo de VB =Q/I(P+ H)V] =1600/[(1,4 +3,4)] =238 m

r/l. =0,0133 - r =1,62m

b) Cimacio: R,/L,=0,2213 — R, = 27,00 m
R/L =0,5825—R,=71,09m

c) Arcos del abanico: r/L = 0,2167 — r, = 26,44 m
r/L =0,4106 - r, = 50,10 m

d) Seccién de control no vertedora: //L_ = 0,546 — | = 66,63 m
1/l =0,3612 — [ = 44,08 m

e) Transicion: [/L. =0,3209 -/, =39,16 m
b/l =0,2281 - b=27,84m

Resultando para el semiabanico:

Q=800m’s H_=3,5m P=14m m =0458 R' ' =14m R' =0,46m
n=1,72 K=0,51 X =0,62m Y =0,18m

' =60,26m [ =61,02m B=119m  r =1,62m

R, =2700m R,=71,08m r =2644m r,=50,10m

l =3332m [ =4408m [,=3916m b=1392m

P =6,65m
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16.10 Obras de toma con régimen de circulacion libre

) Determine la cota en el embalse NA, asumiendo que la cota de la base de la torre de control
es 0,0 my que la compuerta esta abierta a 0,2 m .El caudal de entrega es de 7,0 m?/s. Las
dimensiones se muestran en la figura 16.17, el coeficiente de rugosidad de Manning es 0,015.

MHA

S g \
mi ki

Ak rﬂ‘ﬂn :
AR '
AT ) e

Jr =2 50m I_E -

Bl - It 5o
) ) gm0 00 = S=0,01

rf”"'ﬂ" A >guias o cajuslas de compuertas M
il = . €

e
T

e
b= 2.0m m b 2.0m
LI, [—k &
n P Li=séom __ Az L2=112.0m e=-c
|
Yom| ey 250m
- B=2,42
hspwt L

Figura 16.17
Ejercicio resuelto de obra de toma con régimen de circulacién libre.

Solucion:

Aplicando la ecuacion de Bernoulli, entre la superficie del agua en el embalse y la seccién
contraida aguas bajo de la compuerta, se tiene:

NA =0,0+H + th
h=h +h +h.+h +h
P t e f s vl

h: pérdida en la rejilla.

h.: pérdida en la entrada.

h: pérdida por friccion en el tramo L,.

h.: pérdida a la salida del tramo L,.

h,,: pérdida por la contracciéon que ofrece el primer vano.

La ecuacion fundamental de vertimiento a través de un orificio es:

Q=gehb,2g(H. —ch,)
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Despejando H :

H = L +he
2e(peh by
£ =057+ ll],EMII.Ii
1=
H,

donde:
¢ = 0,95-0,97 (coeficiente de velocidad).

De esta manera, conociendo ¢ y asumiendo un valor de ¢, se halla la carga en la compuer-
ta H_. Como se puede observar, la contraccion del flujo esta en funcién de la carga H ; lo

que indica que sera necesario hacer una iteracion, la cual es corta debido a que € varia muy

poco para estas relaciones de M

H,
La carga que se alcanza en la compuerta con esta abertura y caudal es: H = 44,57m; el
tirante contraido: h_= 0,712m.

La carga en el embalse se determina agregandole a H_las pérdidas que existen en el tramo
que funciona a presion, tal como se presenté al inicio.

l. Pérdida en la rejilla.

7 p

Vo= ] ~nn7™ ..velocidad frente a la rejilla que define el drea bruta

TS T 0,05 -
1+ T4 *  del marco donde van colocadas las platinas que con-

b 0.1 | 0 Q

forman la rejilla, pues v, = — =

De esta forma es posible, conociendo una de las dimensiones de la entrada, determinar la
otra. En este ejemplo se conoce el ancho de la entrada, que es b, = 3.0 m; por lo tanto, la
altura de la entrada debe ser:

) 7 .V
Q 7,0 =3,48m h =K, e

lI!:I = = -
bov, 3*0,67 g

1. El coeficiente de perdida, segln Kirschmer, es:
4 \ll
[ 51 C0,05
K=p|2| =242 =2 =0,9
' Lb) L 0,1
O - :
/ 1.0
h —H,li—' =0,96 —]—EJ.[HLJm
24 | 19,62
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2. Pérdida a la entrada.

_i|=u.1*il=ﬂ.1* 1 0,0999m
(bhY 28 (2725 19,62

3. Pérdida por friccion en el tramo a presion.

by = T 1= S 66 =0,063m
o K

4. Pérdida a la salida del tramo a presion.

h =M_[L =1 i]=D.[}'J'J'Jm
2¢ | 119,62

5. Pérdida ocasionada por el primer vano.

. . " f . " I. e "
hy=K,| = | =K, Q@ | L_gs 2 |- —0139m
19,62 | (bR, Y |28 L(2*1,5) J19.62

> h, =0,423m

Por lo tanto la carga en el embalse es:
H._ , = 44,57 + 0,423 = 44,99 m

[) En esta obra de toma determine la abertura de la compuerta para mantener la entrega del
mismo caudal (7,0 m?/s). El nivel del agua en el embalse esta en la cota 30,0 m.

Solucion:

Operando con las ecuaciones de H_y ¢, en las condiciones dadas y teniendo en cuenta que
la carga H_ serd igual a 30 - 0,42 = 29,58 m, se obtiene que la abertura de compuerta
necesariaes h =0,245myh =0,15 m.

1) Verifique en ambos casos, si se alcanza o no, el tirante critico dentro de la galeria. ;Qué
significa si no se alcanza este tirante?
Solucion:

Se calcula la longitud de la curva superficial S, que se formaria entre la seccion contraida
a continuacioén de la compuerta (seccionl) y el final de la galeria (seccién2), utilizando
cualquier método. En la seccion 1 el tirante serd igual al tirante contraido (h,=h )y en la
seccion 2 se asume que ocurrira el tirante critico (h,=h_).

Aplicando la formulacién de Chernovskii:
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donde:

T - G)ﬁ_”é
. (ﬁ].u

; . ]
ﬁ): NWEY LD e _velocidad promedio
2 2

ﬁ}: ! ;R, = Radic hidrawlico pmmrd.l'r}

En ambos casos que se analiza: h, =3 ||l =3 3:3° _ 1,07m
o ¥g Vam
En el primer caso: h,= 0,12 m.
Por lo tanto:
V=3 _3917m/2 v, =12 —3,27m/2
0,12 ©Lo7
G}:Mﬂ{,_ggm“
2012 G orm R =2 s
2+2*0,12 2+2%1,07
ﬁ}= 0,107 +0,52 —0.31m
2
Sustituyendo estos valores resulta:
5)- 16,22 0,015 _ ) -1
0371
2 2 2 2
Vi 2907 o vi 327 oo
2g 19,62 2g 19,62

Resolviendo la ecuacion de L:

[ (0,12+43,37)-(1.07 +0,55) _ 4177 _
0.01-0,281 0,271

154, 5m

Esto indica que para esta condicién de abertura de compuerta, la longitud de la curva S,
es mayor que la longitud de la galeria (154,5 > 112,00) y por tanto, no ocurrira el salto
hidraulico en la galerfa.
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Ahora bien, si se analiza qué ocurre en el segundo caso cuando el nivel en el embalse esta
en la cota 30,0 my la abertura es de 0,245 m:

La velocidad en la seccidon contraida:

35 223,33
vo=d = 22 93 33m/s Y o2

| — = — = 27.74m
h 0,15 2¢ 19,62
{n,.-}_ v, +""_. . 23,33— 32? =1 '_LE"-}ET].-'IS
2 2
2+0,15 _ 0,13+40,52 .
R=—"—""_=0,13m ﬁ)—;—ﬂ,.uﬁm
2+2*0,15 2

(;}_13,29-'*0.915-' .
S g3t

(0,15+27,74)—(1,07 +0,55)
0,01-0,177

1_

157, 3m

Aqui se ve que S, es mayor que la longitud de la galeria (7157,3>112,0), lo que indica que
no ocurrird un salto dentro de esta.

Analizando que ocurre cuando el nivel esta abatido hasta la cota del volumen muerto
(NVM = 7,10m): en este caso los cdlculos arrojan que la carga sobre la compuerta es
de H_= 6,78 m, esta debe abrirse en h = 0,50 m, el tirante contraido es h_= 0,31 m.

La velocidad en la seccion es v, = 11,29 m/s.
La carga por velocidad es v,?/2g = 6,50 m.

El radio hidrdulico es R, = 0,24 m.
La velocidad promedio es () =7 71 m/ s

El radio hidraulico promedio es (g} = (0,18 m
La pendiente de friccion:

—. 7,71 *0,05

5)-2L T 0,054
; +E .|_. , :l.:'_:l '|| ] )
j__ \2g) \ " 2) _[CI,JI—E-.::]—[I,CII-'+D,5_1]_”HJ]m
s s 0,01-0,054

Como se ha visto, la ocurrencia del salto no es posible en ninguno de los casos analizados.



16.11. Obras de toma con régimen de circulacion forzado

Para el esquema de la figura 16.18, determine las dimensiones de la rejilla, el nimero de
platinas que la componen vy el diametro necesario de la conductora, para garantizar a una
poblacién el abasto de 3,0 m?/s, con el embalse abatido en la cota del NVM. ;Cual es la abertura
de la valvula de cono cuando el nivel del embalse esta en el NAN? Las rejillas estan hechas con
platinas de 10,0 mm de espesor (S) y 50,0 mm de ancho, separadas entre si a 50,0 mm (b), y tanto
el frente como el dorso son redondeados (b = 1,67). El coeficiente de pérdida en la bocina de
entrada K, = 0,1. La rugosidad equivalente de la conductora de acero es de 0,3 mm. Se deben
evitar las contracciones, por lo que el didmetro de la valvula de emergencia debe ser igual
didmetro que se obtenga (en el caso de no tener la valvula necesaria, se debe calcular para esa

i 1.47
condicion). El coeficiente de pérdida segtin la expresion:k =1, E.::?.|' a_“'

Loa )
donde a__ es la abertura maxima de la compuerta y se puede considerar igual a la mitad del
diametro de la conductora D/2 cuando el cono de la valvula es de 90°% mientras que a es la
abertura existente en un momento dado, que regula la entrega.

UM-I H llﬂl!r\lﬂllﬂi

Figura 16.18
Ejercicio resuelto de obra de toma con régimen de circulacién forzado

Solucién:

Primero se deben conocer las dimensiones de las ventanas donde irdn colocadas las rejillas.
Para esto partimos de la condicién de que la velocidad frente a la ventana se calcula a partir de
la velocidad que se tome en la rejilla y depende del perfil y espesor de las platinas o el diametro
de la barras, de la separacion entre estas que se utilice. En este ejercicio la velocidad ante la
rejilla se calcula por la expresion:
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donde:
s: espesor de la platina.
b: luz entre las platinas.

Si se acepta una velocidad en la rejilla de 1,0 m/s, se tendrd que la velocidad enfrente de
esta es:

v, = .0 =0,83m/s

1.0+ 10
L, I

Por lo tanto, el drea de la ventana de la rejilla sera:

A =BH = 3.0 _ 3,60 m'
0,83

Tomando un ancho de ventana de 1,80 m se tiene una altura de la ventana de 2,0 m. El
nimero de platinas, considerando que las dos de los extremos estan separadas en b/2, sera:

nS+nb=18=n(0,01+0,05)

1.8
—— =30 platinas
0, 0

El rea neta de la rejilla sera:
A =(n-1bh=(30-1)0,05%*2,0=29m’

Aplicando Bernoulli, entre el embalse y la salida de la conductora, se tiene para la condicion
de disefo que aparece en el dibujo:

+h,+h +h,, +h,,+ I_:—

F

donde:
h : pérdida de carga en la rejilla.
h.,: pérdida de carga en la ventana.
h,.: pérdida de carga en la torre.
h,,: pérdida de carga en la entrada a la conductora.
h,: pérdida por friccién en la conductora.
h,,: pérdida de carga en la valvula de emergencia.

h  :pérdida de carga en la valvula de cono.
val2

vy , : )
—-:carga de velocidad por salida a la atmésfera.

¥
F
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La pérdida de carga en la torre se puede despreciar debido a las dimensiones de esta en la
seccion transversal, asi como también la pérdida en la valvula de compuerta de emergencia,
pues esta se encuentra completamente abierta.

Determinando estas pérdidas:

1. h =K Yo
h
Segun Kirschmer:
4
(0.1

" =0,20
L0,

=3

[y |

|
Ey

K =P |i,| 1,67

y la carga por velocidad se determina para la velocidad en la ventana, como si no existiera
la rejilla, o sea, para v, = 0,83 m/s.

X 1,0°
h =k Yo _p,20

=0,021m
2,_&' "'F,[HE

Esta pérdida en la rejilla se mantiene separada de las demas porque puede ocurrir, como
se vera posteriormente, que sea necesario entregar el gasto de 3,0 m*/s por dos conducto-
ras y no por una sola. Se toma la mayor pérdida en la rejilla, o sea, la obtenida aplicando
la ecuacion de Kirschmer:

h=0,021m
2. Con la pérdida en la ventana ocurre lo mismo que con la pérdida en la rejilla.

K,=0,7

b=k, Yo _0,7%8Y _¢ 035 m

2g 19,62
Las demds pérdidas se presentan relativas a la carga de velocidad en la conductora, te-
niendo en cuenta que por la ley de continuidad v * A = v, * A . El caudal que pasa por la
conductora puede ser 1/2 o 1/3 del caudal que pasa por la rejilla, segin el nimero de
conductoras que se necesario instalar.

Wi

3. h, =K, - K., =0,04

g

1 I_. .‘lll_"|
4. h .*"[ Y f = A | I';IEEi

D 2g VDR

W ;3 147
5. h =K -1 K, =168| ]

2g -,
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R, =

v: viscosidad cinemdtica, que alcanza el valor de 0,9 * 10

|
““{K k) [AQY Lok, o[, 68)
Wm° ) 2g LD R,
v 400 40
v nDw nhu

de 25 °C.

+1,68

Irdll i,
L a4

)|

| 41,0

)

|
&

m?/s para una temperatura

Como se observa, es necesario ejecutar un proceso de iteracion con el didmetro, utilizan-
do para ello una hoja de célculo Excel.

Segin el calculo que aparece en la tabla 1, para garantizar la entrega de los 3,0 m?/s es
necesario tener dos conductoras con un diametro de 1,0 m cada una, asi como mantener
una abertura de las valvulas de cono de aproximadamente 0,10 m - 0,12 m.

Tabla 1
- Ae | [ Uxqpa- . .
o P rm) (m | Lim) 6 ms K, K, |K, | K, |Himl latm)| D, | D, |D,
1.2 T O C00E ) A0, O 000000 0,2 | 07 (004115560 8,74 (0,77 (7,007,007, (0

En la tabla 2 se puede apreciar la variante de dos lineas de 950 mm de didmetro, con
una abertura de las vélvulas de 0,22 m. Todo parece indicar que es la solucién mas

econdémica.
Tabla 2
o | e A w *10A- | .
CHrm) |27 (m) [mrjf Limb | & mivs K (K, K. Him) laim) D, | D, | D,
1,5 | 0,95 [0,0003/200,0(0,00000009]| 0,2 | 0,7 10,04/5,21] 801 [0,22]0,95[0,950,95

En la tabla 3 se le da respuesta al inciso 2 del ejemplo. En ella se puede apreciar la
necesidad de cerrar la valvula aproximadamente 2,1 cm para mantener el nivel del agua
en el NAN con este caudal.

Tabla 3
o 1 o IﬁE L ‘1D'I-1- - | [ H 5 I
i | D m) i | Lim) Bm2 /s K, K., K. K, Jmglalm) | D, | D, D,
1,5 [ 0,95 [0, OO0 2000 [0, OO0 0,2 | 0,7 0,081 35,25 37,70 0,024 Ur*:i5|U,EiEU,E!5

En caso de que fuese necesario colocar una valvula de emergencia de menor didmetro
que la conductora y una vélvula de cono de menor didmetro, se debe tener en cuenta
estas pérdidas locales, como se puede apreciar en la siguiente ecuacion:
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donde:
K, coeficiente de pérdida por ampliacion.
K_": coeficiente de pérdida por contraccién en la valvula de emergencia.

K_": coeficiente de pérdida por contraccién en la vélvula de cono.
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