


Obras de excedencia






Felipe I. Arreguin Cortés

Obras de excedencia

IMTA

México, 2000



627.8
A78  Arreguin Cortés, Felipe I.
Obras de excedencia / Felipe |. Arreguin Cortés.- México: IMTA, 2000.
265 pp. 17 x23 cm

Incluye bibliografia
ISBN 968-7417-51-X

1. Hidraulica 2. Presas de almacenamiento 3. Obras de excedencia
(vertedores de demasias)

Portada: Vista del vertedor de la presa General Ramoén Corona Madrigal (Trigomil)
municipio de Unidn de Tula, Jalisco. Disco compacto Grandes presas de México.
Comisién Nacional del Agua

Coordinacién editorial:
Jesus Hernandez Sanchez

Revisidn y edicion técnicas:
Victor Hugo Alcocer Yamanaka

Cuidado de edicion:
Antonio Requejo del Blanco

Diagramacion y formacién:
Impresién y Diseno

Primera edicién: 2000.
© Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua
Paseo Cuauhnahuac 8532,

62550 Progreso, Morelos

ISBN 968-7417-51-X

Hecho en México - Printed in Mexico



Prélogo

Aun cuando existen varios libros y manuales de obras hidraulicas, | 1 mayoria de
ellos han sido escritos originalmente eninglés, y las traducciones y sobre todo las
conversiones de tablas y ecuaciones del sistema inglés de medidas al metrico
decimal no son del todo adecuadas, causando confusiones en los estudiantes y
sobre todo provocando errores en los disehadores de este tipo de obras.

Por otro lado a pesar de la amplitud de temas tratados en la literatura, no
existe ninguna obra que se adapte a los programas de obras hidraulicas imparti-
dos en las carreras de ingenieria civil a nivel licenciatura y de posgrado, en los
paises de América Latina.

Este libro tuvo sus origenes en la Divisién de Estudios de Posgrado de la
Facultad de Ingenieria, de la Universidad Nacional Auténoma de México, como
material de apoyo al curso formal de Obras hidraulicas de la maestria en ingenie-
ria hidraulica, y ha sido utilizado en cursos a nivel licenciatura en varias universi-
dades eliminando algunos de los temas tratados. Después de varios afios de recibir
comentarios y sugerencias de mejora del libro en los sucesivos cursos impartidos
en la DEPFI-UNAM, y con el apoyo del Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua,
se ha hecho la edicion que el lector tiene en sus manos.

Como cualquier otro libro relacionado con las obras hidraulicas, la base del
material presentado aqui es el desarrollado por el United States Bureau of
Reclamationy el United States Army Corps of Engineers, con algunas adaptaciones
hechas por las dos principales instituciones relacionadas con este tipo de obras
en México: la Comision Nacional del Agua y la Comisién Federal de Electricidad.

El material incluido permite disefiar cualquier tipo de vertedor, incluidos canal
de llamada, cimacio, conducto de descarga y estructura terminal, sin dejar por
fuera el andlisis estructural de las obras. Especial importancia se le ha dado al
capitulo de cavitacion y aireacion, donde se presentan los criterios mas actualiza-
dos de revision y disefio de las obras expuestas a estos fenémenos.

En toda la obra se incluyen planos de obras construidas en México con objeto
de que el estudiante se familiarice con ellos, y pueda interpretarios y desarrollar-
los cuando se integre a la practica profesional. Se presentan ejemplos resueltos,
y propuestos con las soluciones correspondientes a aquellos sefalados con nu-
meros impares.

Se agradece a la Divisién de estudios de Posgrado de la Facultad de Ingenie-
ria de la Universidad Nacional Auténoma de México y al Instituto Mexicano de
Tecnologia del Agua, todo el apoyo para el desarrolio de este trabajo.
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1 INTRODUCCION

Las obras de excedencia o vertedores de demasias se construyen con objeto de
dar paso a los volumenes de agua que no pueden retenerse en el vaso de una
presa de almacenamiento. En el caso de presas derivadoras por el vertedor pa-
san las aguas excedentes, que son aquéilas que no se han desviado para su
aprovechamiento. Mientras que en una presa de almacenamiento se tratara de
evitar desfogues y por lo tanto el uso del (0s) vertedor (es), en el caso de las
presas derivadoras el funcionamiento de la obra de excedencias sera mas fre-
cuente y en algunos casos permanente.

Un vertedor mal proyectado puede originar que el nivel del agua sobrepase la
corona de la presa y derrame sobre ella, pudiendo ocasionar la faila sobre todo si
se trata de presas de tierra, materiales graduados o de enrocamiento.

Para senalar la importancia de la obra de excedencias en las presas, baste
analizar los siguientes datos reportados por Marengo H.,1994, segun los cuales
de 107 casos de fallas totales conocidos hasta 1975, Silveira A.,1990, 61 se de-
bieron a desbordamientos ocasionados por insuficiencia del vertedor, errores en
las estimaciones hidrolégicas y operacion deficiente, ver tabla Nim. 1.

Tabla 1 Fallas por desbordamiento (61 casos) ordenados por periodo de
terminacion, altura y periodo de ocurrencia de la falla

Concreto y Tierray
mamposteria enrocamiento Total
Num. Por ciento  Num. Por ciento  Num. Por ciento
< 1900 9 14.70 8 13.12 17 27.87
1900-1909 4 6.60 2 3.28 2 3.28
1910-1919 4 6.60 7 11.48 11 18.03
Periodo 1920-1929 - - 2 3.28 6 9.83
de 1930-1939 - - 3 4.92 3 4.92
terminacién  1940-1949 - - 3 4,92 3 4.92
1950-1959 - - 6 9.83 6 9.83
1960-1969 1 1.6 7 11.48 8 13.12
1970-1975 - - 5 8.19 5 8.19
Total 18 29.5 43 70.5 61 100
<15 1 1.60 5 8.19 6 9.83
15-30 10 16.47 21 34.45 31 50.82
Altura (m) 30-50 6 9.83 9 14.75 15 24.6
50-100 1 1.60 8 13.11 9 14.75



Tabla 1 (conclusién)

Concreto y Tierra 'y
mamposteria enrocamiento Total
No. Por ciento No. Por ciento No. Por ciento
Altura (m) >100 - - - - - -
Total 18 29.50 43 70.50 61 100
Construccion
< 5 afios 2 3.28 11 18.03 13 21.31
Periodo de Primeros
ocurrencia 5 afios 4 16.40 9 14.75 13 21.31
de la falla Después de
5 afos 12 19.68 23 37.72 35 57.38
Total 18 29.50 43 70.50 61 100

Fuente: Marengo H., 1994,

Como puede observarse, el mayor porcentaje de las fallas, 27.87, ocurrid en
presas construidas antes de 1900, y de 1920 a 1975, sélo se presentd un caso en
presas de concreto y mamposteria. Con relacion a la altura, el 52.82 % de las
fallas se registrd en presas con dimensiones entre 15 y 30 metros, y el 57.38 %

sucedid cinco afos después de su construccion.

Otro trabajo importante sefialado por Marengo H.,1994, es el de Lebreton
A.,1985, donde se reportan los accidentes ocurridos de 1964 a 1983, ver tabla No.
2, aqui destaca que el 69 % de las presas que fallaron por desbordamiento me-
dian menos de quince metros, en tanto que el 55.5 % con accidentes por la misma

causa eran mas altas.

Tabla 2 Causas de falla en el periodo 1964-1983 segtin Lebreton, A,1985

H<15m H>15m Total
Causas No. fallas % No. fallas Y% No.fallas Y%
Desbordamiento  Construccion 0 0 9 25.0 9 14.0
Terminacién 18 69 11 30.5 29 67.0
Total 18 69 20 55.5 38 81.0
Falla por paso de una
avenida aguas arriba - - 2 55 2 3
Erosién Descarga de avenidas
(aguas arriba) 2 8 1 3 3 5
Tubificacién Cuerpo
Cortina 3 7 10
Falla de conducto 2 2 4
Total 5 19 9 25 14 23
Deslizamiento de taludes 1 4 4 11 5 8
Total 26 100 36 100 62 100

Fuente: Marengo H.,1994



2 AVENIDA DE DISENO Y CAPACIDAD DEL VERTEDOR

Se llama avenida de disefio a aquella que entra a un vaso de almacenamiento y
cuyo transito por el mismo produce escurrimientos que determinan la capacidad
del vertedor. Otra definicion necesaria es la de avenida maxima probable, que es
aquelia que puede esperarse de la combinacién de las condiciones meteorologi-
cas criticas para la cuenca en estudio. La seleccién de la avenida de disefio de-
pende basicamente del riesgo que se desee asociar a la construccion de la obra.

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

Los criterios estadisticos ajustan una distribucién estadistica conocida como
la Gumbel, la lognormal, o la Pearson tipo Iil, Aparicio J.,1996, a un registro de
datos de una estacion hidrométrica determinada. Finalmente los criterios hidrome-
teorolégicos utilizan la precipitacién maxima probable (PMP), asi, con la tormenta
de disefio, se genera un hidrograma unitario mediante el auxilio de la relacion
lluvia-escurrimiento, y al descontar las pérdidas se obtiene la avenida de disefo.

Como se sefald anteriormente |la seleccion de la avenida de disefio esta
asociada al riesgo, el cual se relaciona con factores como la capacidad y altura de
la presa, asi como los requerimientos de evacuacion de personas y dafios poten-
ciales aguas abajo de la obra, Marengo H., 2000.

Varias instituciones han clasificado los riesgos en funcién de distintas varia-
bles. El United States Army Corps of Engineers, USACE, 1976, lo hizo tomando
en consideracién la altura de la presa, su capacidad de almacenamiento y las
pérdidas de vidas y econdmicas, ver tabla Num. 3. En tanto que otras instituciones
lo relacionan con la avenida maxima probable, ver tabla Num. 4.

Una muestra del riesgo que implica una falla de una presa, se presenta en la
tabla No.5, donde puede observarse el nimero de fallas (N,) y el numero de victi-
mas (N,) en varios paises del mundo.

En resumen, puede decirse que la seleccion de la avenida de disefo tiene
implicaciones técnicas, econémicas y sociales, y que del andlisis de la combina-
cién mas ventajosa podra determinarse la avenida de disefio.

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



OBRAS DE EXCEDENCIA

Tabla 3 Clasificacion del riesgo potencial de falla en presas segun el Progra-
ma Nacional de Inspeccion de Presas de los EUA

Categoria Almacenamiento (m?) Altura de ia presa (m)
Tamano de la Presa
Pequefa 61600 a1 233500 76a12
Intermedia 1233 500 a 61 600 000 12a30
Grande mas de 61 600 000 mas de 30
Categoria Pérdida de vidas Pérdidas econémicas
Riesgo potencial
Bajo No esperadas Minimas
(no hay estructuras permanentes (sin desarrollo alguno
para habitacion humana) o estructuras para agricultura)
Significativo Pocas (no hay desarrollo urbano Apreciables
(intermedio) y no hay mas que unas cuentas (industria agricola importante
pequenas estructuras habitables) o estructuras)
Alto Mas que algunas Excesivas (comunidad

extensiva, industria o -agricultura)

Fuente: Marengo H., 1994.

Tabla 4 Comparacion de la capacidad de vertedores de acuerdo al riesgo po-

tencial y tamafio de la presa segtn varias agencias
Clase de riesgo
Alto Significativo Bajo
Tamaiio de la presa
Grande Intermedia Pequefa Grande Intermedia Pequefa Grande Intermedia Pequefna

Agencias

Federales AMP AMP AMP

USBR

USACOE AMP AMP Y2 AMP AMP %2 AMP 100 ANOS % AMP 100afos 50 afios
a AMP a AMP %2 AMP  a AMP a AMP 100 afios

Instituto de

Ingenieros AMP AMP AMP 0.5 AMP o 1a mayor de las 0.3 AMP o la mayor de las

Civiles de avenidad de T,=10,000 anos avenidas de T =1,000 afios

Londres

Sociedad

Americana de

Ingenieros -

Civiles

(ASCE) AMP AMP AMP AMP AMP AMP

Comision

Internacional

de Grandes

Presas

(ICOLD) AMP AMP AMP AMP

Comité de

Grandes

Presas de

USA (USCOLD) No ha emitido criterio

Fuente: Marengo H., 1994.




AVENIDA DE DISENO Y CAPACIDAD DEL VERTEDOR

Cabe hacer notar que estos analisis deben considerar el estado futuro de las
condiciones aguas abajo de la presa, sobre todo para efectos de riesgo. Para
determinar la capacidad 6ptima del vertedor se transita la avenida de disefio por
el vaso suponiendo éste lleno hasta la capacidad util. Debido a que parte del
volumen de la avenida transitada sera almacenado temporaimente en el vaso

Tabla 5 Numero de fallas contra namero de victimas conocidas en el perio-
do 1800-1983

Fallas
Pais Cortinas de Concreto, Obras Otras Cortinas de
tierray mamposteria anexas (fallas en naturaleza Total

enrocamiento y diversas (compuertas) laderas) desconocida

Nf Nv Nf Nv Nf Nv Nf Nv Nf Nv Nf Nv
India 3 3100 1 1000 - - - - - - 4 4100
Italia - - 2 700 - - 1 2600 - - 3 3300
USA 17 2573 5 541 - - - - 3 14 25 3128

M
Alemania 1 1 2 1268 - - - - - - 3 1269
2

Japén - - - - 1 1 - - 1 1200 2 1201
Brasil 1 1000 - - - - - - - - 1 1000
Espana 1 40 752 2 1 30 - - - - 4 822
Francia 1 4 521 2 - - - - - - 3 525
Gran
Bretafia 1 238 16 1 - - - - - 2 254
Argelia - - 219 2 - - - - - - 2 219
Indonesia 1 200 - - - - - - - - 1 200
URSS 1 145 - - - - - - - - 1 145
Corea 1 120 - - - - - - - 1 120
Chile 1 100 - - - - - - - 1 100
Colombia - - - - 1 80 - - - - 1 80
Filipinas 1 80 - - - - - - - - 1 80
Checos-
lovaquia 1 65 - - - - - - - - 1 65
Argentina 1 25 - - - - - - - - 1 25
Canada 1 1 - - - - - - 1 1
Total 33 7 692 17 5017 3 111 1 2600 4 1214 58 16634
Fallas
recien-
tes sin
victimas 39 0 0 0 0 0 0 0 0 0 47 0
Numero
de victi-
mas por
falla
reciente 72 107 25 200 3 37 1 2600 4 300 105 158

Fuente: Marengo H.,1994.
(1) 2 187 son victimas de la avenida en South Fork
(2) Bombardeos
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entre el nivel de aguas méaximas de operacion, NAMO y el nivel de aguas maxi-
mas extraordinarias, NAME (a esta capacidad parcial del vaso se le llama
superalmacenamiento o capacidad de retenidas Cr).

La capacidad del vertedor podra ser menor que el gasto maximo de la ave-
nida que entra al vaso seleccionandose finalmente a la mejor combinacion capa-
cidad de retenidas y capacidad de la obra de excedencias, que puede traducirse
a seleccionar la mejor combinacion de la capacidad del vertedor-altura de la cor-
tina.



3 VERTEDORES DE SERVICIO Y VERTEDORES AUXILIARES

Cuando la topografia del lugar lo permita debe considerarse la posibilidad de
emplear una combinacion de vertedores de servicio y auxiliares, pues esto mu-
chas veces repercute en una economia en el proyecto, ver fig. 1.

Se llama vertedor de servicio a aquel que funciona para avenidas de pequeio
periodo de retorno, es decir aquéllas que se presentan mas frecuentemente.

El vertedor auxiliar estara disefiado para funcionar cuando las avenidas cita-
das anteriormente sean rebasadas.

Canal de acceso

Fig.1 Vertedor de servicio y emergencia de la presa Netzahualcoyotl (Malpaso) Chia-
pas, México, Comisién Nacional def Agua, CNA,1999
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OBRAS DE EXCEDENCIA

La ubicacion de ios vertedores auxiliares depende basicamente de la topo-
grafia, pues su construccion sera econémica cuando exista un puerto que pueda
aprovecharse, o cuando alguna de las laderas circundantes al vaso tengan una
pendiente suave en la que pudiera excavarse un canal. En ambos casos debera
tenerse cuidado de que la descarga pueda ser conducida a alguna corriente natu-
ral, y de gue no se ocasionen fenémenos como socavacion que repercutan en la
seguridad de la obra en general.

El control en los vertedores auxiliares puede establecerse por medio de agu-
jas o compuertas deslizantes, también pueden usarse diques “fusibles” que se
proyectan para que se rompan cuando el agua los rebasa, esto tiene la ventaja de
que el control es casi automatico.



4 ELEMENTOS DE LOS VERTEDORES DE DEMASIAS

4.1 Canal de acceso o0 de llamada

Estos canales conducen el agua del vaso de la presa a la estructura de control,
ver fig. 2.

<]
a
&
g
=
- 0
8
1=
g
=

g

1)
)

4

—

Canal de
des:

N

\ >
Ver}edoi \§7(3 ot

oy,

Fig. 2 Elementos de un vertedor, Presa de Agostitlan, CNA, 1999

Su construccién es mucho mas frecuente en las presas de tierra y materiales
graduados que en las de concreto, pues mientras en aquellas los vertedores se
colocan en las laderas o puertos, haciendo necesaria la construccion de un canal
para que el agua llegue al vertedor, en las de concreto la estructura de control
esta colocada sobre ellas haciendo innecesaria la construccion de .canales de
acceso o de llamada.
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El disefio de canales de llegada debera considerar que:

a) Las curvas y transiciones sean graduales.

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

¢) No existan zonas de aguas muertas.

d) La longitud del canal sea la minima posible.

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

f) No se formen vértices, ondas o remolinos, y en general procurar que se den
las condiciones para obtener un fiujo uniforme a todo lo ancho de ia obra de
control.

Para definir la geometria del canal de llegada conviene realizar estudios en
modelos hidraulicos, y si esto no fuera posible, se debe determinar la red de flujo
sobre una geometria propuesta, la cual se modificara de acuerdo al comporta-
miento del flujo.

4.2 Estructuras de control

Estas obras sirven para controlar y reguiar los derrames en una presa. Aunque la
estructura de control puede ser un orificio, un tubo o una cresta vertedora, en este
capitulo sdlo se estudiaran estas Ultimas porgue son las mas usuales en nuestro
pais.

Las crestas vertedoras pueden ser libres o sin control, verfig. 2, y coh control,
ver fig. 3. De los dos tipos de crestas, es el primero el que ofrece mayor sencillez
tanto en su construccién como en su operacion, pues automaticamente da paso a
las avenidas cuando la elevacion de la superficie del agua es superior al nivel
maximo de la cresta, ademas no es necesario operar, mantener ni reparar meca-
nismos de regulacion. Los mecanismos de control mas comunes pueden ser des-
de una serie de vigas colocadas adecuadamente para controlar y regular las
avenidas, hasta conjunto de compuertas, ver fig. 3.

4.2.1 Plumas

Son un conjunto de vigas que se colocan verticalmente sobre la cresta del verte-
dor, se apoyan en postes verticales anclados sobre la cresta misma.

Las plumas o vigas deben ser quitadas cuando es necesario incrementar la
descarga, sin embargo la principal objecion a su uso es la dificultad de instalarlas

20



ELEMENTOS DE LOS VERTEDORES DE DEMASIAS

y quitarlas cada vez que sea necesario. Su colocacion puede ser manual o em-
pleando mecanismos adecuados.

4.2.2 Compuertas deslizantes

Son compuertas generalmente rectangulares de acero colado que se deslizan
sobre guias formadas por perfiles estructurales tipo canal apoyadas sobre las
pilas de los vertedores, ver fig. 4. Estas compuertas son accionadas mediante
mecanismos elevadores a través de una flecha de acero.

Con objeto de evitar fugas se acostumbra colocar la compuerta por el lado
aguas arriba para que presionen sobre las guias, ademas es comun colocar se-
llos flexibles en las partes en contacto. Los asientos de las compuertas se hacen
de acero o de bronce, apoyandose en metales de diferente aleacién para evitar
que se suelden, esto debido a las altas presiones.

Cuando el tamano de las compuertas es tal que su peso obliga al uso de
equipos elevadores de gran potencia, es comun montar ruedas en los cantos de

. l———Ejl de lg cortino
Corona corting
elev. 1863.00 j_

oseta

Cresio verfedora elev. 847,75 3¢ tas radioles

Fig. 3 Seccion vertedora de una presa. Nétese las compuertas radiales, CNA, 1999
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OBRAS DE EXCEDENCIA

las compuertas que corren sobre las guias con objeto de reducir la friccidn, pu-
diéndose usar entonces un equipo elevador de menor potencia.

4.2.3 Compuertas radiales

Las compuertas radiales estan formadas por un sector de cilindro, generaimente
de acero, apoyado en brazos radiales a través de los cuales se transmite el empu-
je hidrostatico hacia un perno de apoyo, ver fig. 5.

4.3 Conductos de descarga

El conducto de descarga sirve para llevar los volimenes excedentes hacia el rio
aguas abajo de la presa y puede ser un canal o un tunel, ver fig. 6.

Las dimensiones del conducto estaran determinadas por las condiciones hi-
draulicas, pero el perfil y las secciones dependeran de la topografia y las condi-
ciones geoldgicas del lugar.

Operacion T
Mecanismos L{.O0 (B30
elevadores : ’
l
|
e DRl :
i 1 | = —
i ' i
— i i
i |
11 i
1]
Regulacién HADA
Y
v =T r
- |
|
| Compuerta
: deslizante

Cresta vertedora

Fig. 4 Compuertas deslizantes sobre la presa Wilson, Alabama, EUA, Creager W.P.,
1929
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le tambor

e ici
) { {otaimente abierta
—Ft=3 {L_Mu_m quia

Parte superior de la com- N\ i
puerta radial Elev. 35700 N

| *
/4— Muro de concreto
' Cambio fokd S —

Fig. 5 Compuertas radiales, CNA, 1999

NAME

Elev. 154 00_1

Seccién vertedora Tinel de descarga

R=71507m
ST= 31409 m
AN IR

e $=0.01

7 ==

Elev. 60,031

0+092.55
0419734

<
<
k3

Fig. 6 Tunel de descarga sobre el vertedor de la presa Infiernillo, Mich., Sanchez
Bribiesca, 1979

23



OBRAS DE EXCEDENCIA

4.4 Estructura terminal

La estructura terminal tiene por objeto disipar la energia cinética del agua para
evitar dafos en la zona de descarga que pudieran repercutir en la seguridad de la
presa. Para lograr el objetivo citado anteriormente se usan, saltos de esqui,
deflectores, tanques amortiguadores o cualquier otra geometria que disipe la ener-
gia del agua.
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5 TIPOS DE VERTEDORES

Existen una serie de clasificaciones de vertedores atendiendo a diversas caracte-
risticas de los mismos, una de ellas atiende a la forma de control y los clasifica
como de cresta fija, ver fig. 2, y de cresta controlada, ver fig. 3.

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

a) Vertedores de caida libre

b) Vertedores con conducto de descarga
c¢) Vertedores en rapida

d) Vertedores de embudo

e) Sifones vertedores

5.1 Vertedores de caida libre

En este tipo de vertedores, como su nombre lo indica, no existe una estructura
que guia el agua del embalse al cauce, sino que se deja caer desde la cresta del
vertedor hasta el cauce mismo; se construye generalmente en presas de arco o
de contrafuertes, ver fig. 7.

5.2 Veertedores con conducto de descarga

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

No es recomendable alojarlas sobre el cuerpo de las cortinas debido a que
los asentamientos diferenciales, pueden provocar grietas en el vertedor. Pueden
clasificarse asi estos tipos de obras:

Atendiendo al eje de la cortina

a) Vertedores con cimacio de eje recto, ver fig. 8
b) Vertedores con cimacio de eje curvo, ver fig. 2
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et 3

ueTacs

Vertedor

Corona

Vista aguas abajo

Fig. 7 Presa derivadora de Pabellon. Vertedor con caida libre, CNA, 1999

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

5.3. Vertedores de embudo

Estas obras tienen una entrada en forma de embudo que se conecta a un tunel

por el cual se conducen los excedentes de la presa hasta el cauce aguas abajo de
la obra.
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?JJ =V 2\ Entrada del sifén
PLANTA GENERAL X I ——— " !
X

i
7
n

. 1!,.;
AL

Fig. 8 Vertedor con cimacio de eje recto, CNA, 1999

De acuerdo al tipo de conducto se clasifican asi:

a) Vertedores con canal de descarga, ver fig. 9
b) Vertedores con tunel de descarga, ver fig. 6

Atendiendo a la orientacion del eje del canal con respecto al eje de la cresta
del vertedor, destacan los vertedores con canal lateral, pues en este caso ambos
son paralelos, ver fig. 9.

5.4 Vertedores en rapida

Estos vertedores se construyen sobre el paramento aguas abajo de las presas de
concreto, ver fig. 10 y las de contrafuertes, ver fig.11.

5.5 Sifones vertedores

Este tipo de vertedores trabajan de acuerdo al principio del sifén. En general son
poco econdmicos pero tienen la ventaja de dar paso a las descargas maximas de
diseno con pequefos aumentos de carga.
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Seccién de control_terming_canal cdec'or/
05500

se inicia canol de desconga est.

éMedoro
olev.1830.60

Fig. 9 Presa Cuacuala. Vertedor con canal lateral, CNA, 1999

Vertedor con riapida

Fig. 10 Vertedor con caida en rapida sobre una presa de gravedad, CNA, 1999
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o

"’%7\

}

rtedon)? o if
2O
. .»_ .\\ .

Vista aguas arriba

Fig. 11 Vertedor en rapida sobre una presa de contrafuertes, (Francisco !. Madero),
CNA, 1999
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6 DISENO HIDRAULICO DE CIMACIOS

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

Con esto se pretende evitar depresiones sobre el cimacio, reducir la erosion
en el mismo y aumentar su eficiencia. Creager encontré el perfil que cumplia con
estas condiciones, sin embargo existian diferencias en zonas alejadas de la cres-
ta entre el perfil propuesto y el del agua, debido a gue el autor realizé6 mediciones
Unicamente en regiones cercanas a la cresta.

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

o :_0,5(; JI N (1)

H H,

o

donde:

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

Afos mas tarde Lazzari E., 1954, obtiene una ecuacion para definir el perfil

inferior de una vena libre de agua en vertedores de pared delgada y planta circu-
lar:

Y R ‘
H, _6[ 3.4H, ] @)
donde:

¢, Coeficiente en funcion de la relacidn H/R
R, Radio de la cucurvatura de la planta del vertedor

El United States Bureau of Reclamation (USBR) y el USACE, han desarrolla-

do una serie de criterios que son los que generalmente se usan para disefo en
nuestro pais.



OBRAS DE EXCEDENCIA

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

Aqui se presentara primeramente el criterio general del USBR y después al-
gunos casos particulares que permiten simplificar los procedimientos de disefo.

6.1. Criterio general del USBR

Este criterio recomienda dividir a la seccidn del cimacio en cuadrantes, utilizando
el cuarto, es decir, el que se encuentra aguas abajo de la cresta, y el tercero que
se ubica aguas arriba de la misma, ver fig. 12.

ho Ho i Carga de
i diseno

Origen y <cima de la ¢

Paramento aguas griiba,-

Fig. 12 Division del cimacio en cuadrantes, criterio general USBR, CFE,1970

La ecuacion que define la forma del cimacio en el cuadrante aguas abajo de la
cresta es:
Y o_ g X ’
H "[ H ] (3)
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donde:

y, Ordenadas al origen, ver fig. 12
x, Abscisas en el mismo sistema
H,, Carga de proyecto en el vertedor

k y n, Constantes que dependen del talud del paramento aguas arriba y de la

carga de velocidad de llegada: %, =

siendo:

V,, Velocidad de llegada
g, Aceleracion de la gravedad

5

2g

Los valores de ky n para diferentes taludes del paramento aguas arriba se

presentan graficados, ver fig. 13.

0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20
0.56 0.56
3:3
0.52 23 e e—— 0.52
k 17| Verlical y 1:3 I et
0.48 1048
Valores de k
0.44 - I - 0.44
1.88 1.88
—— '
1.84 el ] 1.84
—] 1:3
n 1.80 1.80
] _Talid dellmomjento de agyas arfiba - |2 borjzontdl a 3 bertichl ]
1.76 _\’3\ 1.76
Valores de n
1.72 LT T 1 1.72
0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20

=

a

==}

s

0

Fig. 13 Constantes para determinar la forma de los cimacios USBR, CFE, 1970
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Para obtener los valores de ky n, es necesario conocer la carga de velocidad
de llegada, para ello se utilizan las siguientes ecuaciones:

q=CH,"’ 4)
Vo=ol (5)
H,=h,+h, (6)
= __LZ (7)
2g(P +h,)

donde:

q , Gasto por unidad de ancho
V,, Velocidad de llegada
P, Profundidad de llegada

Las demas variables ya han sido definidas.

La seccién del cimacio ubicada aguas arriba de la cresta (origen del sistema
X, ¥), se puede dibujar como una curva compuesta 0 Como una curva simple y una
tangente. Esta parte del cimacio puede dibujarse auxiliandose de la fig. 14.

Para usar esta grafica se emplea la relacion h /H,, con ella se calcula x,_y
¥, con las cuales puede definirse el punto de tangencia entre la seccién y el talud
del paramento aguas arriba, ver fig. 14 .

A continuacion se calcula A, radio de la curva 1, y se traza sobre el eje de las
ordenadas a partir del origen y hacia abajo, esto permite conocer el centro de la
curva:

1. Con las mismas graficas se calcula R,, radio de la curva 2. Haciendo cen-
tro en el punto de coordenadas (x,, y,) se traza el arco ab de radio R,.

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

El sector de la curva 2 estara definido haciendo centro en el punto de inter-
cepcion de los dos arcos, y trazando desde el punto (x,, y,) hasta unirse con la
curva 1, ver fig. 14.

Ademas, existen una serie de criterios particulares para el trazo de secciones
transversales de cimacios sin control.
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ye
Ho

Fig. 14 Constantes para calcular el sector aguas arriba en un cimacio de acuerdo al
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6.2. Otros criterios

6.2.1. Velocidad de llegada despreciable y talud aguas arriba vertical

Una velocidad de llegada se considera despreciable cuando:

P

510 (8)
donde : HO

P, Profundidad del canal de acceso
H,, Carga de disefno

En este caso se emplean generalmente los criterios del USBR o del USACE.
El criterio del USBR es el mas sencillo, pues permite disefar la seccion del cimacio
como una curva circular compuesta, donde los radios estan expresados en fun-

cion de la carga de proyecto H,, ver fig.15.
El Cuerpo de Ingenieros recomienda para el disefio del cuadrante aguas aba-

jo emplear la ecuacion:
J p L1185 ZH(())ASS y 9)
L 2.758 Ho

1.840 Ho

1.230 Ho
0i583 Ho

K

.
&
A
- z

.02

Ho

0.127 Ho

0.24

.825 Ho|

R2I=0530l0

1.389 Ho

2.575 Ho
3.336 Ho

c7

RG = 0.50 Ho

5.007 Ho
>

3.668 Ho

7.927 Ho

8329 Ho
-

Fig. 15 Seccién de un cimacio formado con curvas circulares compuestas. Criterio
del USBR, CFE, 1970
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donde:

x,y son las coordenadas de un sistema cartesiano como el indicado en la fig. 16
H,, es la carga de diseno

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

X +0.270 H, )"®
y= o.724(HErs ) L0126 H,-04315H,>%%(x +0270H,%**  (10)

o

Las variables de esta ecuacién ya han sido definidas y puede usarse como
auxiliar para disefio la fig. 16.

AV i
= .

Ho | H

.270 Hg
Origen
0.126 Ho /
CH0.270H0)
v=0.724 CERETOHO) g 1 26k0 0431500 (3 +0.27010) 5%
Ho™™

P
Fig. 16 Criterio de disefno de cimacios segun el USACE, para I3 2 1, CFE, 1870

o

6.2.2 Velocidad de llegada despreciable y talud del paramento aguas arriba
inclinado. Criterio USACE

En este caso para el cuadrante aguas abajo puede emplearse la ecuacién gene-
ral:

x'=kH< "y (11)

o
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Las variables de esta ecuacién ya han sido definidas, y los valores de ky n
parataludes 3a1,3a2y3a3se pueden obtener de las figs. 17,18 y 19 respec-
tivamente, donde también se anotan los valores necesarios para calcular la sec-
cion del cuadrante aguas arriba.

Tt TTTTTTR|TRTTIIITIIT
=———a T
= S
Ho H Carga de

Proyecto

(0,237 Ho

0.139)0 Origen
]

R=0.21 Ko

|
|
Lo
v
1.43 0.836
/\}% x 1936 He Ty
1]
\1 P
|\, ©
\: 2
o
l
0’.2]4H0L
O‘IMO Origen
1810 0410
X = 1.939 Ho y

Eje de la cresta

P
Fig. 18 Criterio USACE, para H 21 y talud aguas arriba 3:2, CFE, 1970
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Cuadranic aguus ammiby , ver grifica

QOrigen

P> Ho i

e

Cuadrante aguas abajo
IR 078
o X =1852Ho y

140,78
X105 (ﬂ)
Ho dx

Eje de la cresta

Cuadrante Aguas Arriba

0.0000

0.0004

0.0000 [
0.0050 +
0.0100
0.0150
0.0200

0.0250

y/Ho

0.0300

0.0350

0.0400

0.0450

0.0500
0.000

0.020 0.040 0.060 0.080 0.100 0.120 0.140 0.160 0.180 0.200

-x/Ho

P
Fig. 19 Criterio USACE, para H 21 y talud aguas arriba 3:3, CFE, 1970
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En la fig. 20 se presentan graficas para obtener los valores de ky n para
cualquier talud del paramento. La forma del perfil aguas arriba se obtiene por
interpolacion de otros perfiles.

6.2.3. Velocidad de llegada considerable y talud 1 a 1. Criterio USACE

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

x'=k H“"_ly (12)
N TN 1]
) '\\ N\ 1
v ' j\*Curv h n | T
XY A |
3al Cufva k

A i

3 TN |

| -
R m e
| \ | : |
o 'l:vcrljnuul ‘L L E i\‘

170 1.75 180 185 100 105 20 208

Valores de n y k

J;[E, "=k Ho
}

-0

17

P
Fig. 20 Criterio USACE, para H 21 y para cualquier talud aguas arriba, CFE, 1970

o
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Los valores de k y n se pueden obtener de las figs. 21 y 22, tomando en
cuenta lo siguiente:

P .
Si0.3<—<0.58, puede considerar que L =0.12
H H
donde: ¢ ¢

h , la carga de velocidad de llegada.

o

Si 0.58<-5 <1, se acepta que ' = 0,08
H H

o 4

Cuadrante aguas arriba, ver grifica

Origen

Cuadrante aguas abajo

0.747

P=045H 1747
5 Ho x =1905 Ho y

Ejc dc la cresta

0.0000

D.0000 0,0004

oonso + - - - - - - oo o LT

00100 T - - T s - - - s - s s s s e e o

0.0150 + = =~ = 4 - = = =i - = = S h= = e .o oo e e e e NG5 - oo o - e e oo

00200 + - - - - - - - - - - -

y/H

00250 + - - - o - - - - - - -
00300 + - - - 4 - s oSl oo e e oo el o

0.0350 R T

o040 T - - - 5 - - - - - -

0.0450

0.000 0.020 ©.040 0.060 0.080 0.100 0.120 6.140 0.160 T 080 0.200

-x/Ho

Fig. 21 Criterio USACE, 0.3< P <0.58,talud 1:1, CFE, 1970
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0.250

[ ha=008 Ho
Y ]
— 1
Cuadrante aguas arriba . ver grilica
Hao
Origen
X
Cuadrante aguas abajo
17§ 0.75
P =0.75 Ho = X = 1869 Hoy
3
o o
43 o 110.75
x o= 1092 \’di
Ho MBS
Cuadrante aguas arriba
0,000 P -0.0004
Nm
\was
0.0050
.0064
0.0100 10101
0.0122
0.0150 0.0147
(o] 0.0174
<
> 0.0200 \0.0203
00219
0.0235
0.0250 0.0252
0.0270
0.0288
0.0300
0.0308
0.0328
0.0350 £:0349-
0.0372]
0.0400 { 95
00420
0.0450
0.000 0.050 0.100 0.150 0.200
- x/Ho

Fig. 22 Criterio USACE, (.58 < ,B,_ <1,talud 1:1, CFE, 1970
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P
Si los cimacios son bajos y estan sujetos a grandes cargas, es decir H <1

se recomienda que el paramento aguas arriba del cimacio se incline con un talud
1 a1 porrazones de estabilidad.

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

Gasto de disefio: O, = 6500.00 m%/s

Carga de disefio: H, =21.00 m

Coeficiente de descarga: C = 1.92

Longitud efectiva de la cresta: L, = 35.18 m

Paramento aguas arriba: vertical

Elevacién de la cresta: 500.00msnm

Coordenadas de la cresta: (205.00,500.00)

Elevacion del piso del canal de llegada: 496.50 msnm, ver fig. 23
Pendiente de la rapida: 0.45

Ho H
xe |
1 Elev. 500.00
Elev. 496.50

Fig. 23 Datos del ejemplo Num. 1
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El sector del cimacio aguas abajo de |a cresta se calcula con la ecuacion 3:

Para obtener los valores de k y nse emplea la fig. 13, pero antes es necesario
calcular la carga de la velocidad de llegada, ello puede hacerse resolviendo simul-
taneamente las ecuaciones 6y 7:

ql

T 2g (P+h)

[
Hl! = //lﬁ + h(l

Sabiendo que P = 500.00 m - 496.50 m = 3.50 m y que:

0 _ 6500.00

g=""-=-2 0L =184.76m' /s/m
L~ 3518

La solucion de este sistema de ecuaciones es:

h,=4.24m
h,=16.76 m

. h
ahora se puede calcular la relacion —«_

Hll
Dy 428 o
H, 2100

Con este numero y sabiendo que el talud es vertical se puede utilizar la fig. 13,
para obtener los valores de k y n que resultan ser:

k=047 n=1.84

Sustituyendo estos valores en la ecuacién 3, se puede conocer la férmula que
describe la forma del cimacio en el cuadrante aguas abajo, que es la siguiente:

1.837

Y o472
21.00 Lzmoo]
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desarrollando:
y =-0.0364x"84 (13)

Los valores de los parametros que permiten definir la forma del cimacio en el

7 delafig. 14y son los

o

cuadrante aguas arriba, se obtienen con la relacién
siguientes:

X,= 3.47m
y,= 1.01m
R,=7.79m
R,=4.12m

Para conocer la longitud del cimacio, de la cresta hacia aguas abajo, es nece-
sario definir el punto de tangencia, PT entre el cimacio y la rapida.

El PT se puede conocer derivando la ecuacion que define la forma del cimacio
de la cresta hacia aguas abajo, e igualando este valor con el de la pendiente de la
rapida.

Derivando la ecuacion (13) se obtiene:

V' = —0.06695 x08%7

Si esta ecuacion se iguala al valor de la pendiente de la rapida: s = 0.45 se
obtiene x = 9.74 my y = 2.38 m, teniéndose asi el punto de tangencia entre
cimacio y rapida:

P T=(214.74, 497.62)

Con estos datos es posible obtener el perfii del cimacio. En la tabla 6 se pre-
senta el calculo del sector aguas abajo de la cresta empleando la ecuacién 13:

Tabla 6 Calculo del perfil del cimacio aguas abajo de la cresta

Estacion 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 1074
X 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 210.00 211.00 212.00 213.00 214.00 214.74

y 50000 499.96 499.87 499.73 499.54 499.30 499.02 498.70 49834 497.94 497.62
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Elevacion (m.s.n.m)

499.50 -

499.00 -

498.50 -

49750 1 - - - - - - - [ A LT e e e e oo e e e

L Ao I e S T e

496.50 v - - -

496.00 T T T T T T
196.00 198.00 200.00 202.00 204.00 206.00 208,00 210.00 212.00 214.00 216.00

Distancia (m)

T T T

Fig. 24 Perfil del cimacio del ejemplo Num. 1

Ejemplo 2 Disefiar un cimacio sin control para un vertedor con las siguientes

condiciones:
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Gasto de disefio: Q, = 6500.00 m*/s

Carga de disefio: H,=5.00 m

Coeficiente de descarga: C = 1.92

Paramento aguas arriba: vertical

Elevacion de la cresta. 500.00msnm

Coordenadas de la cresta: (205.00,500.00)

Pendiente de la rapida: 0.80

Elevacién del piso del canal de llegada: 493.20 msnm, ver fig. 25

Solucion:
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Primeramente debe revisarse si puede considerarse despreciable la veloci-
dad de liegada. Para ello se calcula la relacién:

= 6.80 =1.36>1.00

P
H ~ 500

por lo tanto se considera despreciable la velocidad de llegada.
Para resolver el problema se utilizaran los dos criterios propuestos en el inci-
$0 6.2.1 de este capitulo.

Ho! H \
Elev. 500.00

|
\
|

Elev. 49320

7N NN \Va\) R

Fig. 25 Datos del ejemplo Ntim. 2

Criterio USBR

Como se recordard, el perfil del cimacio se traza como una curva compuesta,
donde los radios pueden obtenerse de la fig. 15. Los calculos se presentan en la
tabla Num. 7.
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Tabla 7 Calculo de un cimacio sin control para velocidad despreciable de
acuerdo al criterio del USBR. Ejemplo Num. 2

Curva  Radio Coordenadas centro PT Aguas arriba PT Aguas abajo
Num. X y X y X y -
1 0235x500 -0.082x500 -0.247x5.00 -0.284x5.00 -0.127x5.00 -0.147 x5.00 -0.021 x5.00
1.175 -.410 -1.235 -1.42 -0.635 -0.735 -0.105

2 053x500 0.00x500 -0.53x5.00 -0.147x5.00 -0.021x5.00 0.00x5.00  0.00x5.00
2.65 0.00 -2.65 -0.735 -0.105 0.00 0.00

3 0825x5.00 0.00x500 -825x500 0.00x500 0.00x5.00 0.217x5.00 -0.029 x5.00
4125 0.00 -4.125 0.00 0.00 1.085 -0.145

4 1.41x500 -0.154x500 -1.389x5.00 0.217x5.00 -0.029x5.00 0.583x5.00 -0.187 x5.00
7.050 -0.77 -6.945 1.085 -0.145 2.915 -0.935

5 280x500 -088x500 -2.575x500 0.583x5.00-0.187 x5.00 1.23x5.00 -0.734 x 5.00
14.00 -4.40 -12.875 2.915 -0.935 6.15 -0.935

6 6.50x500 -3668x500 -5007x500 1.23x500 -0.734x500 1.84x500 -1.556x5.00
32.50 -18.34 -25.035 6.15 -3.67 9.20 -7.78

7 12.00x5.00 -8.329x500 -7.927x5.00 1.84x500 -1.566x5.00 2758x5.00 -3.336x5.00

6000 -41.645 -39.635 9.20 -7.83 13.79 -16.68

La seccion del perfil se muestra en la fig. 26.

6.945

16.68

25.035

39.635

18.34

41.645

Fig. 26 Seccion del cimacio del ejemplo Num. 2
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Criterio del USACE

Primeramente se hara el calculo para el cuadrante aguas abajo usando la ecua-
cion 9
185 0.85
x'$=200H "y

Los resultados se presentan en la tabla Num. 8.

Tabla 8 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas abajo segun el
criterio del USACE

Estacion 1 2 3 4 5 6
% 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 209.23
y 50000 499.87 49954 499.03 498.35 49817

La seccion del cuadrante aguas arriba se calcula con la ecuacion 10, pero
antes es necesario determinar el punto de tangencia de la curva con el paramento
aguas arriba, para ello basta calcular los valores de x, y sefalados en la fig. 16

x=0270,H,=135m
y=0.126; H,=0.63m

Ahora se podra calcular el perfil en el cuadrante aguas arriba usando la ecua-
cién 10

R 185 B .
y=0.724 (x+0270 H,) +0.126 H ~0.4315 H,"""(x+0.270 H,)"**
H

0.85

0

Entre las estaciones (203.65, 499.37) y (205.00,500.00), los resultados se
presentan en la tabla Num. 9.

Tabla 9 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba segun el
criterio del USACE ’

Estacion 1 2 3 4 5 & 7
x 205.00 20470 20440 20410 20300 20370  203.65
y 50000  499.98  499.92  499.80  499.61  499.49 49937

La seccion del perfil se muestra en la fig. 27.
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49998  500.00

5B
8 8 B
:
8

n.m)

: de la cresta

N

,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,

Elevacion (m.s
S P

g8 B8 8
8 38 8

498.80 : : : : : : : : :
203.10 20330 20850 20370 203.90 204.10 20430 20450 20470 20490 205.10
Distancia (m)

Fig. 27 Perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba. USACE.

Ejemplo 3 Disefiar un cimacio sin control para un vertedor con las si-
guientes condiciones:

Gasto de disefio: Q, =6500.00 m°/s

Carga de disefio: H, =5.00m

Coeficiente de descarga: C=1.92

Talud aguas arriba: 3:1

Coordenadas de la cresta: (205.00,500.00)

Pendiente de la rapida: 0.90

Elevacion del piso del canal de llegada: 493.20 m s n m, ver fig. 28

Solucién:

De la relacion £ _ 680 _ 1.36 >1 Se puede considerar despreciable la velo-
H, 5.00

o

cidad de llegada. Ei problema se resolvera utilizando el criterio del USACE.

La ecuacion del cimacio en el cuadrante aguas abajo es:

xX"=kH, "y
con el auxilio de la fig. 20 se obtiene:
n=1.84
k=194
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Elev. 493.20

_.g_bpa EIRSE ..,

Fig. 28 Datos del ejemplo Nim. 3

Entonces la ecuacién toma la forma:
1.836 __ 0.836
X =1.936 H, y

La solucion de esta ecuacion se presenta en la tabla Num.10.

Tabla Num.10 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas abajo segun el
criterio del USACE

Estacién 1 2 3 4 5 6
X 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 209.70
y 500.00 499.87 499.52 498.98 498.29 497.70

La seccion del cuadrante aguas arriba puede obtenerse por medio de una
curva compuesta como se muestra en la fig. 17. Los resultados de los calculos se
muestran en la tabla Num.11.
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Tabla Num.11 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba
segun el criterio del USACE

Curva PT Aguas arriba PT Aguas abajo
Num. Radio X X
1 0.21 x 5.00 0.237 x 5.00 0.139 x 5.00
1.05 1.185 0.695
2 0.68 x 5.00 0.139 x 5.00 0.00 x 5.00
3.40 0.695 0.00

La seccion del perfil se muestra en la fig. 29.

501.00

49900 1 - -

49700 1 - -

49600 7 - -

Elevaciéon (msnm)

49500 1 - -

494.00 1

49300 1 - -

492,00 T ; . 7 ; 7
198.00 20000 202,00 204.00 206.00 208.00 210.00 212,00
Distancia (m)

Fig. 29 Seccion del cimacio del ejemplo Num. 3
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Ejemplo 4. Disenar un cimacio sin control para un vertedor con las siguientes
condiciones:

Gasto de disefio: Q = 6500.00 m¥s

Carga de disefio: H) = 13.00 m

Pendiente de la rapida = 0.50

Coeficiente de descarga: C = 1.92

Talud aguas arriba: 1:7

Coordenadas de la cresta: (205.00,500.00)

Elevacién del piso del canal de llegada: 493.20 m s n m, ver fig. 30

Solucion:
4 . P 6.80
Se calculara primero la relacion 1300 =(.52, que es menor que 1, por (o
H, 130
tanto no se puede despreciar la velocidad de llegada. Se utilizara el criterio dei
P

USACE. Ademas como la relacién H_ Se encuentra entre 0.30 y 0.58, se em-

pleard la ecuacién presentada en la fig. 21

x4 =1.905H "y

La solucién de la ecuacion se presenta en la tabla 12.

Elev. 500.00

Elev 493.20

Eje de la cresta

—

Fig. 30 Datos del ejemplo Num. 4
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Tabla 12 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas abajo segun
el criterio del USACE

Estacion 1 2 3 4 5 6 7
X 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 210.00 210.77
y 500.00 499.92 499.74 499.47 499.13 498.71 498.35

Utilizando la tabla presentada en la fig. 21 se puede calcular el perfil del cua-
drante aguas arriba. Los resultados del calculo se presentan en la tabla 13.

Tabla 13 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba segun
el criterio del USACE

Estacion 1 2 3 4 5 6
X
? 0.00 -0.06 -0.12 -0.15 -0.18 0.19
0
Y
H 0.00 0.0035 0.014 0.023 0.034 0.039
0
X 205.00 204.40 203.80 203.50 203.20 203.10
y B 500.00 7499.965 499.86 499.77 499.66 499.61

Nota: no se han utilizado los sentidos de los ejes xy, como se muestran en la fig.14

En la fig. 31 se presenta el perfil del cimacio calculado.
Problemas Propuestos

1. Disefar un cimacio sin control por el método del USACE, para un verte-
dor con las siguientes condiciones:

Gasto de disefio, Q, = 5500.00 m%/s

Carga de disefio, H) = 5.00 m

Talud aguas arriba, vertical

Coordenadas de la cresta, (205.00,500.00)
Pendiente de la rapida: 0.70

Elevacion del piso del canal de llegada, 493.20 msnm

2. A partir de los datos anteriores, variando Unicamente el talud aguas arriba
(3:2), disenar un cimacio sin control por el método del USACE.
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501.00 h

500.00

g 497.00 }

w

£ .

= .

9 .

S 4ss00

3 .

w .
495.00 '
494.00 :
493.00 .
492.00 J—* I

192.00 194.00 196.00 198.00 200.00 202.00 204.00 206.00 208.00 210.00 212.00
Distancia (m)

Fig. 31 Perfil del cimacio calculado. Ejemplo Nim. 4

3. Disefar un cimacio sin contro! por el método det USBR, para un vertedor
con las siguientes condiciones:

Gasto de disefio, Q, = 6500.00 m%/s

Carga de diseino, H, = 20.50 m

Longitud efectiva de la cresta: L, = 33.70 m

Talud aguas arriba, 3:1

Pendiente de la rapida = 0.45

Coordenadas de la cresta (205.00,500.00)

Elevacion del piso del canal de llegada, 494.00 msnm

4.Disefar un cimacio sin control por el método del USBR, para un vertedor
con las siguientes condiciones:

Gasto de disefio, Q, = 6500.00 m%/s
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Carga de disefio, H, = 5.00 m

Coeficiente de descarga, C = 1.92

Talud aguas arriba, 1:1

Pendiente de la rapida = 0.45

Coordenadas de la cresta (205.00,500.00)

Elevacién del piso del canal de llegada, 493.20 msnm

5.A partir de los datos anteriores, variando Unicamente el talud aguas arriba

(3:1), disefiar un cimacio sin control por el método del USBR.

6.Disefiar un cimacio sin control por el método de las curvas circulares com-

10.

puestas, ver fig. 15.
H,=6.00m

. Disefar un cimacio sin control por el método del USACE, para un vertedor

con las siguientes condiciones:

Pendiente de la rapida = 0.45

Gasto de disefio, Q, = 2000.00 m®/s

Carga de disefio, H, = 5.00 m

Coeficiente de descarga, C=1.95

Talud aguas arriba, 3:1

Coordenadas de la cresta (300.00,500.00)

Elevacién del piso del canal de llegada, 390.00 msnm

. A partir de los datos anteriores, variando el talud aguas arriba (1:1) y la

carga de disefio (H, = 9.00 m), disefiar un cimacio sin control por el método
del USACE.

. Disefar un cimacio sin control por el método del USACE, para un vertedor

con las siguientes condiciones:

Gasto de Disefio, Q = 6000.00 m®/s

Carga de Disefio, H = 5.00 m

Coeficiente de Descarga, C = 1.92

Talud aguas arriba, 3:3

Coordenadas de la Cresta (205.00,500.00)
Pendiente de la rapida = 0.85

Elevacion del piso del canal de llegada, 495.00 msnm

A partir de los datos anteriores, variando el talud aguas arriba (vertical),
disefar un cimacio sin control por el método del USACE.



7 DESCARGA SOBRE LA CRESTA DE UN CIMACIO
SIN CONTROL

La descarga sobre la cresta de un cimacio se calcula con la ecuacion:
(14)
— 3/2
Q=CLH,

donde:

Q, gasto de descarga

C, coeficiente de descarga

L., longitud efectiva de la cresta
H,, carga total sobre la cresta

Como puede observarse en la anterior ecuacién existen dos variables que no
han sido estudiadas: e! coeficiente de descarga y la longitud efectiva, a continua-
cion se analizara cada una de ellas.

7.1 Coeficiente de descarga

Existen una serie de factores que influyen sobre el coeficiente de descarga, los
principales son:

a) Profundidad de llegada

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

d) Efecto de ahogamiento

e) Efecto del nivel del piso aguas abajo

De esta manera el coeficiente ¢ se obtendra calculando un coeficiente ¢, afec-
tado por los otros factores, es decir:

¢,, Coeficiente de descarga para talud vertical y profundidad de llegada P

¢,, Coeficiente de correccion que considera cargas diferentes a la de proyecto

¢,, Coeficiente de correccion que considera la pendiente del talud aguas
arriba
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¢, , Coeficiente de correccion por ahogamiento

¢, , Coeficiente de correccion que toma en cuenta los efectos del delantal aguas
abajo del vertedor

¢ , Coeficiente definitivo

7.1.1 Efecto de la profundidad de llegada

La ecuacion general de descarga en un vertedor rectangular es la siguiente:

ngmw{ngk{iﬂh]] (15)

U h+p
donde :

Q, gasto de descarga

g, aceleracién de la gravedad
I, longitud de la cresta

h , carga sobre el vertedor

p , profundidad de llegada

[
!

-, es un término que considera el efecto de las contracciones laterales
h
h+p’
i, esun coeficiente de gasto que representa la relacién entre las distribuciones

real e hipotética de veiocidades

considera el efecto de la profundidad de llegada

Es comun agrupar en un solo coeficiente p los efectos de distribucién de
velocidades, efectos de contracciones laterales y de la profundidad de llegada,
reduciéndose la ecuacién a:

0= aguin (16)
Si:
c==12gu (17)
se obtiene:

Q= ¢l
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Toda esta deduccion, se ha hecho con el objeto de resaltar lo dificil que es
evaluar la influencia de las diferentes variables sobre el coeficiente de descarga c.

Asi como se han presentado dos criterios para el disefio de cimacios, se dan
a continuacién dos para estimar los coeficientes de descarga, debiendo tratar que
siempre los criterios seleccionados sean congruentes.

Criterio del USACE. En la fig. 32 se presenta una grafica que relaciona el
cociente de la carga de operacién Hey el de diseno, con la profundidad de llegada
y la carga de disefio.

El coeficiente k obtenido, se relaciona con el coeficiente de descarga ¢, me-
diante la ecuacion:

c=k/~3.28 (18)
Criterio USBR. De la fig. 33 se obtiene directamente el valor del coeficiente ¢,

P
para diferentes valores de ;-

7.1.2 Efecto de cargas diferentes a las de proyecto

Dificilmente un vertedor trabajara en condiciones de carga de disefno, es por eso
que es necesario revisar el comportamiento de la obra de excedencias bajo car-
gas diferentes. Una variacion en la carga implica un cambio en el coeficiente de
descarga. Se han obtenido valores experimentales que consideran este efecto, en
la grafica de la fig. 32, se presenta el criterio del USACE y en la fig. 34, el de
USBR.

7.1.3 Efecto de la pendiente del talud aguas arriba

Este efecto también ha sido estudiado experimentalmente, y los valores de los

P
coeficientes bajo estas condiciones en funcion de la relacion ;~, se presentan
en la figs. 35 (criterio USACE) y 36 (criterio USACE).

7.1.4 Efecto de ahogamiento y del delantal o lavadero aguas abajo

Este se presenta cuando las condiciones aguas abajo del cimacio son tales gue
se tienen tirantes capaces de afectar a la descarga en el vertedor. En {as figs. 37
y 38, se presentan graficas del USACE y del USBR respectivamente que permi-
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ten corregir el valor del coeficiente ¢ por efecto de ahogamiento y del lavadero
aguas abajo.

En la fig. 39, se muestra una grafica para corregir el coeficiente de descarga
debido al efecto del delantal o lavadero aguas abajo utilizando el criterio del USBR,
y en la fig. 40 se presenta una relacion de coeficientes de descarga debido al
efecto de ahogamiento. Estas dos ultimas son simplificaciones de ia fig. 37.
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Fig. 32 Coeficiente de descarga. Criterio USACE, CFE, 1970
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Fig. 33 Coeficientes de descarga. Criterio USBR. Design of Small Dams, 1960
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Fig. 35 Coeficientes de descarga para cimacios con paramento aguas arriba incli-
nado. Criterio USACE, CFE, 1970
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Fig. 39 Correccion del coeficiente de descarga debido al efecto del delantal o lava-
dero aguas abajo. Criterio USBR. Design of Small Dams, 1960
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Fig. 40 Correccion del coeficiente de descarga debido al efecto de ahogamiento.
Criterio USBR. Design of Small Dams, 1960
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Ejemplo 5 Calcular el coeficiente de descarga de un vertedor con una
carga de disefio de 6.80 m, y una profundidad de llegada de 5.00 m,
sabiendo que el talud del paramento aguas arriba es 3:3. Use el criterio
del USBR.

Solucién:

Puede notarse que el coeficiente de descarga esta afectado por la profundidad de
llegada y por el talud del paramento aguas arriba.
Se calculara primero la relacion entre la profundidad de llegada y la carga de
diseno
5.00

P _500_574
H, 6.80

De la figura 33, con el valor P/Ho = 0.74, se obtiene:
Co=2.13

Este valor debera corregirse por efecto de la inclinacion del talud. Empleando
la fig. 36 y con el valor de P/H, = 0.74, se obtiene:

C inclinado

C

=1.005

vertical

Entonces:

c

inclinado

=1.005 C 214

vertical =
Obteniendo:
C=2.14

Ejemplo 6 Calcular el coeficiente de descarga para un vertedor colocado en
un canal rectangular de 11.40 m de ancho, con una longitud de cresta de las
mismas dimensiones. El cimacio tiene una profundidad de llegada de 3.15m
y debera descargar un gasto Q = 150.00 m®/s. Aguas abajo del vertedor el
canal sera excavado en tierra con un factor de rugosidad de Manning n =
0.025 y una pendiente So = 0.0005, ver fig. 41. Las pérdidas por esfuerzo
cortante sobre el cimacio se consideran:
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2
29

Ademas se sabe que la carga de proyecto es Ho = 3.00 m. Use el criterio
del USBR.

Yy

777 7.

7777777277777 K73 777,

Fig. 41 Estrbctura/hidréulica del ejemplo No. 6

Solucién :

En este problema deben revisarse las condiciones aguas abajo del vertedor con
objeto de conocer si hay efectos en el coeficiente de descarga C, debido al aho-
gamiento o al lavadero aguas abajo. Para conocer las condiciones aguas abajo
es necesario calcular el tirante normal y los tirantes conjugados del resalto hi-
draulico.

El gasto unitario vale :

g=19000_4a16m3/s/m
1140

El tirante critico sobre el cimacio mide:
2 2
yo =3 L =3 1316 5 60m
g 9.81
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Y la velocidad critica:

Ve = 1316 _ =5.06m/s
2.60
Entonces la carga de velocidad mide:
2 2
Ve? _ 5.06 —1.30m
2g T 2x9.81

Aplicando la ecuacién de la energia entre la cresta del cimacio y la seccién 2,
ver fig. 41, se tiene que:

2
3.15+260+1.30= y2+V2 +010% (19)
29 29
Recordando que:
q
V,=—
2 Y2

Y sustituyendo en la ecuacion 19:

705=y,+ 1316 x1.10
2x9.81xy§
La solucién de esta ecuacién es:
¥,=1.30m

La velocidad, la carga de la velocidad, la energia y el nimero de Froude en la
seccion Num. 2 ;

V=9 1318 _4510m/s
y, 130
2 2
29 19.62

E,=h,+y,= 522+130=6.52m

v, 1012

gys +/9.81(1.30)

=2.83m

FI’2=
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El conjugado mayor del resalto hidraulico vale:

Vs = %(«/HB FZ -1)="20(f1+8(2.83) - 1)=4.60 m

T2

Por otro lado el tirante normal puede calcularse con la ecuacién de Manning:

15000 1 ( 1140y Y° (0.0008)"2
1140y 0.025\11.40+2y ’
Resolviendo:
y,=6.90m

Como y, > y,, el resalto se corre hacia aguas arriba ahogandose el pie del
vertedor. Se considera entonces que: y, = 6.90 m.

Conocidas las condiciones aguas abajo puede calcularse el valor del coefi-
ciente de descarga C.

Primeramente se calcularé el valor de C, para talud vertical usando la fig. 33,
con la relacion:

ﬂ = Ql? =1.05
H, 3.00
Se obtiene:
C,=2.13

Como puede observarse el vertedor trabaja con una carga diferente a la de
proyecto que afectara al coeficiente de descarga, obteniendo lo siguiente:

H,=2.60+1.30=3.90m

H,=3.00m
y la relacién:
He
—=1.30
H

o

Con el auxilio de la fig. 34 se obtiene:

¢
~1=1.04
C

[+
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es decir:
C,=1.04x213=2.21

C,
Como el talud aguas arriba es vertical la relacion '~~~ 1. y se tiene entonces:
1

C,=1.00x2.21=221
De acuerdo a los célculos hechos anteriormente se puede prever que el ver-
tedor trabajara ahogado y habra que corregir a C, por este efecto.
Empleando la fig. 40 y calculando h, como se ilustra en la misma se tiene:

hy=7.05-6.90=0.15

Por otro lado el grado de sumergencia es:

hy _ 015 _ 640
He 3.90
De la fig. 40
Cy
—2=0.35
G

C;=221x0.35=0.77

Por ultimo el efecto del lavadero se toma también en consideracion, y se utili-
za la relacion:

hd+d 0.15+6.90
He 3.90

=1.807

Con este valor con el empleo de la fig. 39, se obtiene que la relacién C,/C = 1
por lo tanto el valor final es:

C=0.77

Una recomendacion practica es que la sumergencia de la cresta s, no exce-
da del 30% de la carga sobre el vertedor. Para el vertedor del ejemplo se tiene
hd

He ™ 0.040, por lo tanto se puede considerar un buen funcionamiento para las

condiciones dadas.
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8 LONGITUD EFECTIVA O ANCHO EFECTIVO DE LA CRESTA

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

Le=L—-2(NKp+ Ka) He (20)

donde:

He , carga total sobre la cresta, en m

Ka, coeficiente de contraccion por estribos
Kp, coeficiente de contraccion por pilas

L , longitud total neta en la cresta, en m
Le, longitud efectiva en la cresta, en m

N , numero de pilas

Los valores de Kp dependen de la forma de la nariz de la pila, y de la relacion
de la carga real Hey la carga de disefio del vertedor H,. En la fig. 42, se muestran
estos valores. Vale la pena hacer notar que la pila nimero 4 es la mas favorable
desde el punto de vista de las contracciones pero induce presiones negativas, por
lo tanto se recomienda el empleo de los tipos 2 y 3.

El valor de Ka se puede obtener de las figs. 43 y 44, para el caso de cortinas
de concreto o estribos adyacentes a cortinas de enrocamiento.

Ejemplo 7 Calcular la longitud efectiva de un vertedor cuya carga de disefio
H, es de 6.18 m, su longitud de cresta L=82.26 my 8 pilas tipo 3, si la carga
de analisis He es igual a 4.14 metros.

Solucién:

Se debe emplear la ecuacion 20:

Le=L—-2(NKp+ Ka) He
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He

Fig. 42 Coeficiente de contraccion por pilas, USACE, CFE, 1970
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12.00 —

10.00 i a
Curva de disefio 1

Carga sobre ¢l vertedor

8.00 .
He —/1—0 He:

s R: Radio del estribo
6.00 =
& 0
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e
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Fig. 43 Coeficiente de contraccién por estribo, CFE, 1970
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- :
Seccion vertedora, con secciones adyacentes de enrocamiento

Fig. 44 Coeficiente de contraccién por estribo, CFE, 1970
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Con la relacion:
E 414

=2% 067
H, 6.18

y de la fig. 42 se obtiene: Kp=0.025

Por otro lado el radio de los estribos vale:
0.267x6.18=1.65m

Haciendo uso de la fig. 43 y la relacion:

Ho_at4_, o,

R 165
se obtiene: Ka=0.05

Si ahora se sustituye en la ecuacion 20:

Le =82.26 — 2 (8 x 0.025+0.05)(4.14)
Le=80.19m

Ejemplo 8 Calcular la curva elevaciones-gastos de un vertedor con las
caracteristicas generales siguientes:

Gasto de disefio: Q, = 6300.00 m¥s

Carga de disefio: H,=21.00 m

Paramento aguas arriba: vertical

Elevacién de la cresta: 500.00 msnm

Elevacién del piso del canal de llegada: 497.00 msnm
Pendiente de la rdpida Sr=0.35

Pilas:
Numero = 2
Ancho = 4.00m

Longitud = 371.50m

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

Ademas se considera Ka = 0
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Solucién:
La descarga del vertedor puede calcularse con la ecuacion 14:
Q= C Le He??

De esta férmula sélo se conocen Qy He, por lo tanto es necesario calcular Cy Le
para después proponer varios H,, H,, ... H,, para conocer sus gastos correspon-
dientes Q,, Q,, ... Q.

Calculo del coeficiente de descarga C:

Con la relacion

P _500.00 - 497.00 -0.143

Ho 21.00

y con la fig. 33, se puede calcular el coeficiente C

C=1.92

Este coeficiente debera modificarse para las diferentes cargas de analisis, no
asi por efectos de pendientes en el talud aguas arriba, pues es vertical, ni por
ahogamiento o efectos del lavadero aguas abajo, pues se considera que la pen-
diente y longitud de la rapida son suficientes para no afectar al coeficiente de
descarga.

Longitud neta del vertedor. Empleando la ecuacién 20 se tiene:

Le=L-2(NKp + Ka)He

Como se pretende colocar 2 pilas: N=2
He
De la fig. 42 y con la relacion o~ =1
o

se tiene : Kp=0.015

Para conocer Le se emplea la ecuacién:

Q, 6300.00

Le = =
CHY?  1.92x21.00%2

=34.10m
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Sustituyendo en la ecuacién 20

L=34.10+2(2 % 0.015+ 0) 21.00=35.36 m

La curva elevaciones-gastos se calcula como se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 4 Calculo de la curva elevaciones-gastos para el vertedor analizado

Elev. He i C He Kp ‘Le Q
(msnm) (m) He H, (m) (ms)
500.00 0.00 - - 0.00 - - 0.00
501.00 1.00 3.00 2.18 0.05 0.140 34.80 75.86
503.00 3.00 1.00 2.14 0.14 0.130 33.82 376.29
506.00 6.00 0.50 2.10 0.29 0.082 33.40 1029.62
509.00 9.00 0.33 2.06 0.43 0.052 33.50 1862.60
512.00 12.00 0.25 2.00 0.57 0.040 33.44 2780.15
515.00 15.00 0.20 1.96 0.71 0.028 33.68 3834.99
518.00 18.00 0.17 1.92 0.86 0.025 33.56 4925.88
521.00 21.00 0.14 1.92 1.00 0.015 34.10 6300.00
En la fig. 45 se muestra la curva elevaciones-gastos.
525.00 T
6300.00)
520.00 |
4925.88
£ 515.00 |
c
[2]
E
\C
€ 510,00 1
g 1862.60
(Y]
i
505.00 | 71029 62
376.29
500.00
495.00
0.00 1000.00  2000.00  3000.00  4000.00 5000.00  6000.00  7000.00

Gasto (m¥s)

Fig. 45 Curva elevaciones-gastos para el ejemplo Nim. 8
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Ejemplo 9 Disenar un vertedor con cimacio sin control para descargar
6,000.00 m*/s. El tirante del agua en la entrada del canal de acceso es de 26.00
m. Debido a condiciones geoldgicas y topogréficas se ha establecido que la
profundidad de llegada P debe ser 13.00 m. La longitud del canal de acceso
es de 150.00 m con seccion rectangular y con un coeficiente de Manning
n = 0.025, para garantizar su estabilidad el cimacio debe tener un talud 1:1.

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

En la fig. 46 se presenta la estructura hidraulica de este problema

\ Ho=13.00m
2600m |

13.00 m

150.00 m

Fig. 46 Estructura hidraulica del ejemplo No. 9

Solucioén:

Primero deben determinarse las pérdidas en el canal de acceso, para ello es
necesario conocer la velocidad de llegada; esto puede calcularse con la ecuacion

4, suponiendo en principio un coeficiente de descarga C = 2.00:

g= C He¥2 = 2,00 (26.00-13.00) 32 = 93.74 m%s/m
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La velocidad de liegada de acuerdo a la ecuacion 5 vale:

va=— 9 B _g60m/ss
He+P 26.00
Y la carga de velocidad de llegada ha:
2 2
ho= Va®  3.60 ~0.66m

7 2g 2.00x9.81

Con la ecuacion de Manning y considerando el radio hidraulico igual a la pro-
fundidad del canal de acceso, se puede calcular la “pendiente de rozamiento”.

2
_{ Van ] _[3.60x0.025
, _(3:60x0.025

2
= =0.0001051
/
273 26.00°"° ]

Las pérdidas por esfuerzo cortante en el canal valen:
h, =8, xL .. h,=0.0001051 x 150.00 = 0.0157 m

Ademas se acepta que las pérdidas por entrada al canal son 0.15 ha, enton-
ces:

he =0.15ha .. he=0.15x0.66=0.099 m
La pérdida total sera:
h,= h,+ he =0.099 + 0.0157 =0.1147 m
La carga de disefio H , valdra entonces:
13.00-0.1147=12.885m
Para obtener el valor de C, es necesario calcular la relacion P/H,:
1300

P/H,=——""=1009
12885

Y con la figura 33 se encuentra que:

C,=2.14
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Este valor de C, debe corregirse por efecto de la inclinacion del talud, asi de
la fig. 36 se obtiene:

Cinc
Cvert

=0.994

Y entonces:
Cc=0.994x214=2127=2.13

Como se establecié que no hay efecto de ahogamiento o del lavadero aguas
abajo, el valor final del coeficiente de descargaes C=2.13

Puede notarse que el valor C = 2.00 elegido inicialmente, no coincide con el
obtenido de 2.713, por ello el calculo debe repetirse hasta que el valor calculado
coincida.

Proponiendo un valorde C=2.13

q=CHe®%2 =213 (26.00-13.00) ¥2 = 99.84 m3/s/m

La velocidad de llegada de acuerdo a la ecuacion 5 vale:

Va=-— 9 _ 98 _o84m/s
He+P 26.00
Y la carga de velocidad de llegada ha:
2 2
h=VE o 384 75

7 2g ~ 2.00x9.81

Con la ecuacién de Manning y considerando el radio hidraulico igual a la pro-
fundidad del canal de acceso, se puede calcular la “pendiente de rozamiento”.

2/3 26.002/3

s (Va n jz (3.84x0.025
f = =
r

2
] =0.00011964

La pérdida por esfuerzo cortante en el canal vale:
h, =SxL .. h,=0.000119 x 150.00 = 0.018 m

Ademas se acepta que las pérdidas por entrada al canal son 0.15 ha, enton-
ces:
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he =015 .. ha=0.15x0.75=0.112m
La pérdida total sera:
h,=h+he=0.112+0.018=0.13 m
La carga de disefio H , valdra entonces:
13.00-1.75=12.87m

Para obtener el valor de C, es necesario calcular la relacion P/H_:

P/H _1300

A =1.010
1287

Y con la figura 33 se encuentra que:
C,=2.14

Este valor de C_ debe corregirse por efecto de la inclinacion del talud, asi de
la fig. 36 se obtiene:

Cine _ 0,997

vert

Y entonces:
Cc=0997x214= 213

No hay efecto de ahogamiento o del lavadero aguas abajo, por lo tanto, el
valor final del coeficiente de descarga es C=2.13.
Ahora se calculara la longitud efectiva de la cresta empleando la ecuacion 20:

Q 6 00000

- = 5 =61.010m
CH,S? 213x1287%2

e

Para calcular la longitud neta deben hacerse las siguientes consideraciones:
si los claros del puente no deben ser mayores de 10.00 m, se necesitaran siete
pilas. Ademas los coeficientes Kp y Ka pueden obtenerse de las figs. 42 y 43
respectivamente, empleando la relacién:
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Se obtiene entonces:

Asi la longitud neta vale:
L=L +2(NKp+K)H, ; L=61.010+2(7x0+0.17)12.87 =65.38 m

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

L;=65.38+7x3.50=89.88m

El calculo del perfil del cimacio, asi como de la curva elevaciones-gastos del
vertedor se dejan como ejercicio al lector.

Ejemplo 10 Determinar la elevacion de la cresta de un vertedor, si la longi-
tud efectiva es L, = 84.00 m. El gasto de disefio vale Q,= 6500.00 m%s, la
superficie libre del agua para el gasto de disefio no debe sobrepasar la ele-
vacion 953.00 msnm y la elevacion del piso del canal de llegada es 900.00
msnm,

Solucién:

Si se considera en un principio despreciable el efecto de la velocidad de llegada,
se puede conocer la carga sobre el vertedor con la ecuacion 14, ademas se supo-
ne un coeficiente de descarga C = 1.90

2/3 2/3
Hy=( Qo | o 850000 V™" _yqe4m
CLe 1.90x84.00

La velocidad de llegada vale:

_ 6500.00

=—— =146 m/s
53.00x84.00

La carga de velocidad:
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Elev. 953.00 ——

Ho

Elev. 900.007
J

IS /

AL 0 L011m
2g 2.00x9.81

Entonces la carga de disefio total sera:
H=H, + Ha=11.95m
La elevacion de la cresta es:
Elev. Cresta = 953.00 - 11.95 = 941.05 msnm
Y la profundidad de llegada P.

P =941.05-900.00=41.05m

P NPT, :
Como la relacién es H >1, se considera que la hipotesis inicial de conside-
o

rar despreciable la velocidad de llegada es acertada.
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9 PERFIL DEL AGUA SOBRE EL CIMACIO

Debido a la gran curvatura de los cimacios no es posible aplicar la ecuacion de
Bernoulli en esta zona, es por ello que para determinar el perfil del agua es nece-
sario recurrir a experimentos de laboratorio 0 al empleo de la teoria del flujo con
potencial.

En el primer caso puede recurrirse a las figuras 48 y 49 obtenidas por el
USACE, donde se muestran los perfiles para cimacios con pilas intermedias y sin
ellas, para diferentes profundidades del canal de acceso y cargas sobre el verte-
dor.

La segunda forma de calcuiar el perfil del agua, es considerando al flujo como
irrotacional, lo cual se ha demostrado es valido. Se supone un perfil o frontera
superior del flujo, se calcula la red del mismo y se analiza si la frontera inferior
coincide con el perfil del cimacio, de no ser asi se rectifica la frontera superior y se
procede de la misma manera.

En ia fig. 48 se muestran las gréaficas y ecuaciones para el célculo del perfil
sobre un cimacio. Donde x, es la relacién x /Ho con intervalo -1 <x/Ho < 1.8,
para todas las condiciones. Los resultados obtenidos con las ecuaciones, debe-
ran multiplicarse por la carga de disefio Ho.

Existe un gran numero de programas computacionales que permiten calcular
la red de flujo sobre un cimacio, o bien se pueden integrar las ecuaciones de flujo
con potencial para resolver este tipo de problemas

Ejemplo 11 Calcular el perfil del agua en un cimacio disefado con una car-
ga H_=5.00 m empleando el criterio de USACE.

Solucidn:

Como no se considerd necesaria la construccion de pilas, puede emplearse la fig.
48, para el calculo del perfil. Se debe primero obtener la relacion:

H _5.00 =1.00
H, 5.00

o

Entonces se tiene que de acuerdo a la fig. 48, las coordenadas del perfil seran
las que se presentan en la tabla Nom. 15
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Perfil del agua sin pilas
Sin pilas

T\ H/Ho=0.5
‘\ y=—0.0193x5 + 0.0082x* + 0.087x + 0.2471x2 + 0.3064x —0.3703
. \

WiHo =14y

H/Ho=1.0
y ==0.0116x% + 0.0223x* + 0.0596x% + 0.1949x2 + 0.345x —0.7574

Hifles L} Grigen e Covrdenadas
Wit = hsw

Loy
i

H/Ho=1.33
y=-0.077x% + 0.0235x* + 0.0405x° + 0.1622x2 + 0.3677x ~0.9963

X135 =20 Ho 0asY

Pilas tipo 2

. N'nflacu'm H/Ho=0.5
\\ T e y=—0.0088x5 — 0.0248x* + 0.0499x° + 0.2858x2 + 0.3019x -0.3822

Witk w L3

H/Ho=1.0
y =~0.0096x5 + 0.0106x* + 0.0824x3 + 0.2217x2 + 0.2955x —0.8062

H/Ho =1.33
y=-0.0452x5 + 0.0886x* + 0.1225x% + 0.0872x% + 0.2573x —1.0709

xiss = 20 Ho'My

Pilas tipo 2
‘ an;rion H/Ho=0.5
,,,,, § del vane y= ~0.0182x5 + 0.0307x% + 0.0458x3 + 0.2131x2 + 0.3405x ~1.3678

Wita = bst G wn pitares

LLIEERE Origen de Coordenadas |

H/MHo=1.0
y=-0.0211x5-0.0181x* - 0.0628x° + 0.279x2 + 0.46x —0.7863

H/Ho=1.33

X035 = 20 He ey y=—0.055x° — 0.0954x* + 0.1073x® + 0.3755x? + 0.499x -1.0773
145 = 2.0) Ho 045

Fig. 48 Perfil del agua sobre un cimacio para velocidades de llegada despreciables,
USACE, CFE, 1970

Tabla 15 Calculo del perfil del agua en el vertedor del ejemplo Num. 11

Estacion 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15
—I;,X: -1.00 -0.80 -0.60 -040 -0.20 0.00 020 040 060 080 1.00 120 140 1.60 1.80
Ti,/: 093 -092 -0.89 -087 -082 -0.76 -0.68 -0.59 -0.17 -0.32 -0.15 0.055 0.29 056 0.86
X -5.00 -400 -3.00 -2.00 -1.00 -0.00 1.00 2.00 3.00 400 5.00 6.00 7.00 8.00 9.00

y -4.67 -458 -447 -433 -411 -378 -3.41 -293 -2.33 -1.60 -0.73 0.28 147 282 4.29
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Fig. 49 Perfil del agua sobre un cimacio tomando en consideracion los efectos del
canal de acceso y los estribos, USACE, CFE, 1970
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Fig. 49a Perfil del agua sobre un cimacio tomando en consideracion los efectos del
canal de acceso y los estribos, USACE, CFE, 1970
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10 PRESIONES SOBRE EL CIMACIO DEL VERTEDOR

Frecuentemente los vertedores se disefian con cargas menores que la maxima
esperada con objeto de obtener un disefio mas econémico.

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

En la fig. 50 se presenta la distribucion de presiones para una carga de pro-
yecto de aproximadamente el 75% de la carga maxima.

ha

He=1.33 Ho

Fig. 50 Distribucion de presiones sobre un cimacio con carga He = 1.33 Ho, segtin el
USBR, Design of Small Dams, 1960






11 CIMACIO CONTROLADO POR COMPUERTAS

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

Cuando se coloca una compuerta todo el funcionamiento hidraulico cambia,
esto es, sila compuerta esta abierta parcialmente, la trayectoria del agua se ase-
mejara mas a la de un chorro libre que a la caida de un vertedor de pared delgada.
Es por eso que deben hacerse ajustes de disefio cuando se pretende emplear
compuertas para controlar el cimacio.

La curva de un chorro originado por un orificio vertical esta dada por la ecua-
cion: )

—y=2 (21)
4H
donde:

X,y , coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el centro del orificio.
H , carga sobre el centro del orificio.

Si el orificio esta inclinado un angulo, 8 la ecuacién 21, se transforma en:

-y =xtand+ X (22)
4Hcos?0

Puede notarse entonces que las trayectorias de la lamina vertiente y del cho-
rro son diferentes, y si por ejemplo, se disefla con la ecuacion de ia lamina vertien-
te y se emplean compuertas con aberturas pequefnas y cargas grandes, se
produciran presiones negativas en el cimacio en la zona aguas abajo de la com-
puerta.

Si por el contrario se disena con la trayectoria del chorro se tendra un cimacio
mas ancho, mas estable, pero menos eficiente. Entonces al disefar un cimacio
con control por medio de compuertas deberan analizarse los factores: eficiencia,
economia y estabilidad.

Existen sin embargo otras posibilidades. Asi, si se disefia con la trayectoria de
la lamina vertiente y se emplean compuertas, para reducir las presiones negati-
vas aguas abajo de ellas, se pueden colocar las compuertas después de la cresta
del cimacio, haciendo que el funcionamiento hidraulico sea el de un chorro inclina-
do, y la trayectoria del agua se parecera mas a la de la lamina vertiente.
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La descarga en un vertedor controlado por compuertas radiales se puede
calcular con la ecuacion:

o=§J’2§ CLe(H¥?-H}"?) (23)

donde:

H,, carga al fondo del orificio

H,, carga al labio inferior de la compuerta

Le, ancho efectivo de la cresta

C, coeficiente de descarga, que puede obtenerse de la fig. 51

Cuando se emplean compuertas de tambor, el coeficiente de descarga de-
pende de la carga, del radio de la compuerta y del angulo que forma la horizontal
y de la tangente al labio de la compuerta.

En la fig. 52 se presentan una grafica para obtener el valor de C.

- N RENE B INEE HEEEN
0.72} | K ] FH-H- 1o "XL‘”H*, D %:ﬁ%m
EEREN INEE " -
© 970 i %% EN
S |
8 REEEEER 2
'QU) 068 QZE\/TL’CL(HI T-f, )
Q
=] I
&L . | ]
g T i
g RN EE ihSumE.
S _ | L1 I
HENE |
0641 ENEEEER ]
0.00 010 020 030 0.40 0.50 0.60 070
Relacién %1

Fig. 51 Coeficiente de descarga para cimacios controlados con compuertas. USBR,
CFE, 1970
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Fig. 52 Coeficiente de descarga para compuertas de tambor, C.F.E., 1970
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12 DISENO HIDRAULICO DEL CONDUCTO DE DESCARGA

Los volumenes de agua descargados, después de pasar por la estructura de con-
trol, son enviados al rio aguas abajo de la presa, esto se hace por medio de los
conductos de descarga, exceptuandose este conducto en los vertedores de caida
libre (por ejemplo en una presa de arco). Los conductos de descarga son basica-
mente de dos tipos: en canal o en tunel.

Los canales pueden ser a cielo abierto, excavados sobre la superficie del te-
rreno, o colocados sobre el cuerpo de la presa. Los tlneles se construyen en el
cuerpo de la presa o en las laderas.

Las dimensiones de los conductos de descarga estan determinados por con-
sideraciones hidraulicas, pero la forma de la seccién transversal, su perfil
longitudinal, su longitud, ampliaciones, curvas, etc., estan influenciadas por ca-
racteristicas topograficas y geoldgicas del lugar. Es recomendable que enlos con-
ductos de descarga el flujo se mantenga uniforme y sin cambios en el tipo de
régimen.

Las secciones transversales de los conductos de descarga en canal mas co-
munes son la rectangular y la trapecial, con taludes que dependen del tipo de
presa o de la geologia de la zona. Si se trata de tineles, las secciones mas usua-
les son la circular y la herradura.

Para conocer la velocidad y los tirantes a lo largo del conducto se aplica la
ecuacion de la energia:

P, Vi A
Zi+—t+ =7, +- 2+ 2 + T Hf
Ty Tag T T (24)

donde:

Z, carga de posicion, en m.

P
v carga de presion, en m.

V2
2g " carga de velocidad, en m.

2. Hf, sumatoria de las pérdidas en el tramo, en m.

Las pérdidas pueden ser de dos tipos:
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a) Locales, son las producidas por entrada, transiciones, cambios de direc-
cién, etc.
b) Por esfuerzo cortante.

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

V2n?
hf = [R4/3 JL (25)
donde:

hf, pérdidas por cortante enm

v, velocidad media en la seccién transversal, en m/s
n, coeficiente de rugosidad

R, radio hidraulico de la seccién transversal en m
L, longitud del tramo considerado en m

Cuando la pendiente del canal es igual o mayor del 10%, la carga de presion
en la ecuacién de la energia debe corregirse asi:

=y cos?0 (26)

=dcos 9 (27)

<|lw =1v

donde:

< |

, carga de presién, enm

y, tirante del flujo vertical a la plantilla del canal, en m
d , tirante del flujo perpendicular a la plantilia del canal, en m
@ ; angulo de inclinacion de la plantilla.

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

r>0.215d v?2 (28)

donde:

r, radio de curvatura, enm
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d, tirante del agua, en m
V, velocidad del flujo, en m/s

La carga de presién en la ecuacion de la energia quedara corregida asi:

2
,E: 1iy— dcos6 (29)
Y gr

Si se trata de canales concavos se considera el signo positivo, y negativo para
canales convexos.

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

Otro problema gque se presenta en las superficies expuestas a flujos de alta
velocidad es la erosion, ésta se debe a la cavitacién y se puede presentar atras de
cualquier obstaculo, cambio de direccién o rugosidad de la conduccion.

12.1 Cavitacion

La cavitacion es un fendmeno que consiste en la formacién de cavidades llenas
de vapor de agua dentro del flujo, esto sucede cuando se presentan presiones
negativas iguales o menores que la presién de vaporizacion del fluido.

Existe una clasificacion de los niveles de cavitacion, desde el inicio de ia mis-
ma o cavitacion incipiente, hasta la supercavitaciéon que es la etapa en la que se
forman estelas huecas, Daily J. Harleman D., 1975.

Para el caso de obras de excedencia, es comun aceptar que ia cavitacién se
inicia cuando aparecen las primeras manchas blancas sobre la superficie expues-
ta a flujo de alta velocidad, Echavez G., 1979.

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

_hp-hv
° /2 (30)
donde:

o, indice de cavitacién
hp, carga de presién
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hv, carga de vaporizacién
V., velocidad del flujo
g, aceleracién de la gravedad

Una vez que las cavidades se han formando, existe la posibilidad de que se
separen burbujas llenas de vapor, que al pasar a una zona de mayor presion se
condensan repentinamente con reducciones de volumen de 100 a 1000 veces, si
ello sucede cerca de una frontera rigida inducira esfuerzos de hasta 10 000 kg/
cm?, siendo esto el origen de los dafios en las supetficies expuestas a este feno-
meno.

En una obra hidraulica puede presentarse erosion por cavitacion ante cual-
quier cambio de direccién, atras de un obstaculo, o debido a la rugosidad de la
superficie sobre la cual ocurre el flujo de alta velocidad. Este ultimo caso puede
ser el mas critico, debido a las grandes areas que seria necesario proteger si se
quieren evitar perjuicios, ademas debe tenerse en cuenta que una vez que el
dafno se inicia, €l mismo sirve de obstaculo para acelerar el proceso de erosion.

12.1.1 Métodos de prediccion

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

Sin embargo para efectos practicos es mas comun tratar de predecir en qué
zonas hay posibilidad de erosion por cavitacion debida a superficies rugosas. A
continuacioén se presenta el método de Echavez G.,1979, quien propuso valuar el
indice local de cavitacion, ¢,, para una superficie sujeta a ciertas condiciones
hidraulicas, y compararlo con el indice de cavitacion local incipiente, o, obtenido
en laboratorio para situaciones similares, si ¢, > c,, existe la posibilidad de
cavitacion.

En el caso de superficies rugosas el indice de cavitacion local 6,, segun el
mismo autor, puede calcularse con la ecuacion:

hp- hv
k=T (31)
2g
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donde:

k, rugosidad equivalente de Nikuradse de la supetficie
v, ,velocidad del flujo a una distancia k de la superficie

Las demas variables ya han sido definidas. La velocidad v, a su vez puede
calcularse con la formula:
Ve 1.68 (32)
V20h o334 /og%

donde:

h, caida vertical, medida desde la superficie libre del vaso a la superficie del
escurrimiento
x, distancia de la cresta del cimacio al punto de analisis.

Es importante hacer notar que Echavez sugiere hacer correcciones por cur-
vatura al indice local de cavitacion en el piso Ok considerando como piso a una
seccion transversal para un angulo con respecto a la vertical de +40°y con vértice
en el centro de la seccién, como se indica a continuacion:

6, = 0.760, (33)
donde:
Oy, indice de cavitacion local en el piso para curvas verticales concavas

Los valores de los indices de cavitacion incipiente ¢, se presentan en la fig.
53, y la variacion de los valores de hv, en la fig. 54.

12.1.2 Proteccion contra danos debidos a cavitacion

La mejor proteccion contra los dafios por cavitacién es el buen disefio y una ade-
cuada construccion de la obra. Sin embargo como ya se indicd anteriormente,
muchas veces al disefar contra cavitacion se llega a la proposicidon de acabados
imposibles de realizar en la practica, ademas el problema de los dafios por
cavitacion puede presentarse en obras ya construidas, y en este caso también
existen dos opciones, proteger las superficies afectadas incrementando su resis-
tencia o tomar medidas que inhiban el fendmeno de cavitacidon. En cuanto al incre-
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mento de la resistencia de las superficies, puede decirse que basicamente se han
usado concretos mejorados o recubrimientos epoxicos para proteger superficies
expuestas a cavitacion; pueden consultarse los trabajos de Colgate D.,1958; los
del USBR,1947, 1952; el de Nowothy H., 1942, y los de Echévez G.y Arreguin F.,
1976, entre otros. Aqui se citaran solamente para mostrar algunos resultados, los
obtenidos por Inozemtsev,1965, que en una revision bibliografica llegd a las si-
guientes conclusiones:

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

b) Las recomendaciones sobre el tamafio maximo de los agregados def con-
creto son muy variables. Griinw W.,1960, recomienda 5 mm; Govinda R.,
1961, 20 mm y Gainzburg T., 1959, 60 mm. Se considera ademas que el
mejor agregado para estos casos es el granito.
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Fig. 53 indices de cavitacién incipiente, Echavez G., 1979
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Fig. 54 Carga de vaporizacion del agua

c) Se puede proteger la superficie de concreto por medio de laminas de hule,
sin embargo no existe forma de lograr buena adherencia entre las dos su-
perficies, los recubrimientos se han hecho con base en pinturas que
incrementan la vida del concreto de tres a veinte veces, y su resistencia es
de diez a veinte veces menor que la de las laminas de acero.

d) La resistencia del concreto plastico hecho a base de resinas epdxicas y sin
agregados, o con agregados de acero, es de 1.8 a 2.0 veces menor que la
del acero al carbono, mientras que el concreto hecho a base de resinas de
cloruro de polivilino, PVC, fue 1.5 veces mas resistente que el acero dulce.

Los resultados experimentales de este mismo autor |o llevaron a las siguien-
tes conclusiones:

a) La resistencia del concreto a erosion por cavitacion se incrementa de cinco
a veinte veces si se hace una adecuada seleccion de materiales y el proce-
s0 constructivo es bueno.

b) Los concretos plasticos tienen de diez a doscientas veces la resistencia de
los concretos normales
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12.2 Aireacion natural

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

Straub F., y Anderson A., 1960, dividieron al flujo en dos regiones: superior e
inferior, en funcién de la concentracion de aire, ver fig. 55. La regién inferior con-
siste de burbujas de aire distribuidas en el flujo por las fluctuaciones turbulentas;
la regidn superior, consiste de una mezcla agua-aire en forma de rocio, el tirante
que separa a las dos se llama de transicion.

Por otra parte Keller R. y Wood |., 1974, dividieron el perfil del agua en la
direccion de la misma definiendo tres zonas: en desarrollo con flujo parcialmente
aireado, en desarrollo con flujo totalmente aireado y desarrollado, ver. fig 56. Esta
division es muy importante, pues permite conocer, una vez determinado el punto
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Fig. 55 Estructura del flujo aireado, Straub y Anderson, 1960
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Punto critico v——h

Capa limite

Fig. 56 Estructura del flujo aireado, Keller y Wood, 1974

critico, la distancia a la cual se tiene una concentracion elevada de aire en el
agua, que permitiera, por ejemplo, proteger en forma natural la obra contra
cavitacion.

Gangadharaiah T. y Rao L., 1970, desarrollaron las ecuaciones de continui-
dad, cantidad de movimiento y de energia para flujo aireado, y relacionaron la
concentracion media de aire con el nimero de Froude y las pérdidas de carga
para un flujo uniformemente aireado.

Keller R.yWood I., 1974, publicaron un importante trabajo que permite cono-
cer la concentracion de aire en la zona en desarrollo con flujo parcialmente airea-
do. Por otra parte Falvey T. H.,1979 , a partir de andlisis dimensional y utilizando
datos de modelo y prototipo, relacioné la concentraciéon media C, con el nimero
de Froude.

12.2.1 Modelo tedrico. Region inferior
Arreguin F.y Echavez G, 1984, formularon un modelo teérico tomando en cuenta

la experiencia adquirida en el fendmeno de arrastre de sedimentos de fondo en e!
flujo y la teoria de la longitud de mezcla de Prandti, Shames 1.,1967. Consideraron
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la regionalizacién propuesta por Straub y Anderson, 1960, y especificamente la
region inferior porque el interés se centro en los efectos de la aireaciéon en la
plantilla del canal.

La distribucion de concentracion de aire en un flujo turbulento depende de las
caracteristicas de las burbujas de aire incluido, de las condiciones hidraulicas del
flujo y de la geometria del canal. Una burbuja aislada en un flujo no turbulento, se
desplazara en direccién paralela a la plantilla del canal debido al arrastre del flujo,
pero también tiende a subir a causa de la flotacién. En este caso la trayectoria
depende de la distribucién de velocidades del flujo y de la velocidad de ascenso
de la burbuja. Cuando se trata de un conjunto de burbujas en un flujo turbulento,
se presentan dos efectos: un movimiento general de la masa de burbujas y una
difusion de ellas debida a la turbulencia.

Para explicar la transferencia de burbujas de un plano a otro se utilizé la teoria
de la longitud de mezcla de Prandtl, quien sustituye el término de viscosidad cine-
matica aparente propuesto por Boussinesq, por una magnitud que llamé longitud
de mezcla, que tiene la ventaja de tener una interpretacion fisica mas sencilla. De
esta manera puede obtenerse la concentracion media de aire en un flujo de agua, ¢ .

1

- “//l
¢=-— J- cdy
y do (34)

<m

donde:

¥, tirante de la mezcla
¢, concentracién de aire

y, tirante
Por otro lado el gasto de la mezcla Q,,, asi como el gasto de agua Q, valen:
Q,=V by (35)
Q,=(1-¢)Q, (36)
0 Q,=V, by, (37)

donde:

b, ancho de plantilla
V , Velocidad de la mezcia

m’
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Sustituyendo 36 en 35 y ordenando:

Q
Vo =7—\ 38
" G-ckby, 9
El numero de Froude para flujo aireado Fra valdra entonces:
v (39)
Fry=—">
" gy

Y la relacion entre el numero de Froude para un flujo no aireado F,_ y uno
aireado F,, con la concentracion media seran:

o 373 (40)

Fro=——— 533 (41)

La proporcionalidad de la velocidad media del flujo aireado y no aireado en la
region inferior se puede obtener de las ecuaciones 35, 36y 37:

%w« =(1-¢)lm (42)

El analisis tedrico fue complementado con mediciones en un canal de alta
velocidad con un gasto maximo de 0.50 m3/s, que permite alcanzar velocidades
de 42, 32 y 21 m/s, donde se construyé un aireador, en la toma del mismo se
colocd un tubo unido a un anemometro, de tal manera que se pudiera medir la
velocidad del aire V, que entraba al flujo, asi con la velocidad del aire y el drea del
aireador A,, se podia obtener el gasto de aire incluido Q.

Q,,=V,A, (43)

Por otro lado el gasto de la mezcla agua-aire QOm en la seccién medidora se
obtuvo con la siguiente ecuacién:

Q,=V, A, (44)

donde:
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V. velocidad de la mezcla
A,, area de la seccién medidora

Ademas de la definicidn de concentracién de aire:

C_ Qa — Qa
“a,+0, Q, (45)

donde:

Q,, gasto de aire
Q,,gasto de agua

se puede obtener el gasto de aire medido:
aQ,., = cdQ, (46)

Entonces se procedié a hacer una serie de mediciones de concentracién de
aire aguas abajo del aireador, desde la plantilla del canal hasta la profundidad
donde ya no se registraba aire en el flujo, obteniéndose relaciones c-yyc-Q, .
De esta manera si se integra la ecuacion 46 se obtiene el gasto de aire medido:

1,dQ,, =l[,cdQ, (47)

12.2.2 Zona en desarrollo con flujo parcialmente aireado

La regionalizacion en la direccion del flujo se hizo con base en el criterio de Keller
R.yWood I., 1974. Con objeto de delimitar y analizar las regiones de flujo aireado
se utilizaran las siguientes definiciones propuestas por Arreguin F.-Echavez G.,
1984.

Tirante limite de la region aireada y, _, corresponde al punto donde la con-
centracion es nula.

Tirante de concentracion 8.00%, ¥, _, 4s
Tirante de concentracion 2.00%, ¥, _ ;5.

Tirante de transicion y, es el limite entre la region superior e inferior.

106



DISENO HIDRAULICO DEL CONDUCTO DE DESCARGA

Tirante total y, es la profundidad total del flujo aireado, o sea la distancia de la
plantilla a la superficie libre del flujo.

Espesor de la capa aireada e,;, medida desde la superficie libre del flujo al
limite inferior de la regién aireada, es decir e, =y, —y._,

Espesor de la regién e_, considerada del limite inferior a la zona de transicion,

oseae, =Yy —Yc-o.

ar

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

De los perfiles medidos en cada estacion se seleccionaron aquellos que te-
nian como limite inferior la concentracién ¢ = 0, de esta manera se establecié una
relacion entre las profundidades y, _ , y la distancia x. El limite inferior de la region
aireada y,_, decrece en forma parabdlica de acuerdo a la ecuacion:

Yeo
y

1

2
=1.823-0.118-% +o.ooz(yi) (48)
:

donde:
y, tirante del flujo no aireado.
y,, tirante en el punto critico.

1.50
Relgién parcialmente
aireada :
(el —— g

| egion totalmente ai

J

r

y./y

=
)=
y
o
—|
S S

C=8¢%
o

0.50 — J )
\ A { l °
\ “ Significativas™ traci 7 d 11
ignificativas”™, concentraciones ona en desarrollo
C=0 -/ 1 evitan cavitacidn. Mediciones en presa Aviemore
presa Aviemore |
0.00 L— ‘ | L l
0.00 50.00 100.00 150.00 200.00
X/)’l 214.00

Fig. 57 Relacion entre tirantes y__ .., YV ¥, _ ¢0s €ON las condiciones de flujo no
aireado, Arreguin F., 1985
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Es importante hacer notar que para que el aire toque la plantilla del canal es
necesario que se cumpla la relacion x/y, = 35, ver fig. 57; es decir después del
punto de incepcion debe existir una distancia de x = 35 y,, para que el aire toque
el fondo del canal. Este dato indica que es dificil proteger una obra sélo con airea-
cion natural, a excepcion de obras en gue se tengan gastos pequefios, como lo
sefialan Kudriashov, Zharov, Rozanov y otros, 1983, quienes establecen esta po-
sibilidad para gastos unitarios menores de 9.00 m3/s-m.

También Keller R., Lai K. y Wood I., 1974, sefialan de las experiencias obteni-
das en un flujo aireado con velocidad de 7.00 m/s que “aparentemente la region
aireada nunca constituye mas de la mitad del tirante total”.

12.2.3 Zona en desarrollo con flujo totalmente aireado

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

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

Concentracion 8.00%. La relacion entre X/yy y, _, o5 / ¥ S€ establece median-
te la ecuacion:

; 2
y_cw:1,116—0_0061+0.000014(Xj (49)
y Y s

Si se utiliza el criterio de la primera derivada, puede obtenerse el punto donde
la pendiente de la curva se hace nula, es decir el punto a partir del cual la linea de
concentracién 8.00% ya no baja, esto sucede en:

X
— =217 (50)
Yi

y corresponde a una relacion:
Yoot — 046 (51)

y
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La ecuacion correspondiente a la concentracion 2.00% es:

2
Ye002 1294 -0.028 --’i+o.ooo12(xj (52)
y y1 .yT

y el punto donde la curva de concentracion 2.00% toca la plantilla es:

X~ 66 (53)

¥
Puede notarse, a partir de estos resultados, que proteger una obra contra
cavitacion mediante aireacion natural es muy dificil, pues sélo lograr que se tenga
una concentracion del 2.00% en la plantilla implica que después del punto de
incepcion, se tenga una longitud x = 66y,. La concentracion del 8.00% sdlo se da
hasta la relacion y, _, ./ y = 0.46, y no toca la plantilla.

12.3 Aireacion inducida

Se llama aireacion inducida el fenémeno de inclusion de aire, por medio de dispo-
sitivos artificiales construidos en la obra.

12.3.1 Antecedentes

Peterka A. J., 1965, estudié la relacion entre concentracion de aire y dahos por
cavitacion para flujo de alta velocidad (30.00 m/s), y encontré que para ¢ = 7.40 %
no se presentan danos en el concreto y que estos son pequefios para ¢ = 2.00 %,
ver fig. 58.

12.3.2 Geometria de los aireadores

Enlafig. 59 se presenta la geometria de los dispositivos aireadores, asi como los
principales tipos y algunas formas de ventanas de aireacion. Como puede obser-
varse la ranura, el escalén y el deflector o una combinacion de ellos, son las
formas mas comunes para lograr la separacién del agua de la superficie del
vertedor.

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

Los escalones producen pocos disturbios en el flujo, sin embargo el area ex-
puesta al cortante es pequefia con respecto al deflector.

109



OBRAS DE EXCEDENCIA

6.00 !

4.00 S S N —

W (kg)
Fig. 58 Pérdidas de concreto en peso debidas a cavitacién, en funcién de la concen-
tracién de aire, Peterka, 1965

Toma de aire

Elementos geométricos

Fig. 59 Geometria de los aireadores, Pinto N.L., 1982
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Tipos basicos: escalones y deflectores

Toma,

7

TR

Planta

Planta

Tomas de aire

Cont. Fig. 59 Geometria de los aireadores, Pinto N.L., 1982
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En cuanto a los deflectores puede decirse que introducen grandes cantidades
de aire, son Utiles para gastos considerables, pueden ser construidos facilmente
en obras en servicio y se han utilizado sobre todo en canales a cielo abierto. Una
desventaja es que producen ondas en el flujo.

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

12.3.3 Mecanismo de la aireacion

La mejor descripcion del funcionamiento de un aireador ta han hecho Volkart P.y
Rutchmann P., 1984; de acuerdo a su modelo, el flujo puede dividirse en cuatro
zonas:

a)De aproximacion. Es la zona inmediata al aireador, en ésta el flujo puede
ser o no aireado, dependiendo de las condiciones aguas arriba, ver fig. 60.

b)De transicidén. Que corresponde al flujo sobre el deflector del aireador. Esta
zona puede reducirse a cero en el caso de escalones o ranuras.

c)De aireacion. A su vez se subdivide en las siguientes zonas:

c.1) De cortante. En ésta los esfuerzos cortantes que actdan en las lineas
de corriente inferiores son pequenos y el flujo aun es acelerado, sin
embargo son suficientes para iniciar el movimiento del aire en la cavi-
dad formada bajo el chorro, se inicia en el labio de la salida del aireador
y su final depende de la geometria y de las condiciones de aproxima-
cién.

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

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

d) De desariacion. Es la zona donde el aire empieza a escapar del flujo debido

a la flotacién de las burbujas.

El comportamiento de la presién en la plantilla del canal bajo la cavidad, asi

como el cambio en la concentracion de aire en las diferentes zonas, se presenta
en la fig. 60.
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12.3.4 Demanda de aire

Hamilton, 1980, establecio que la demanda de aire de un aireador q,, puede cal-
cularse con la ecuacién:

q,= KVL (54)
donde:

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

V, velocidad media sobre la rampa

L, longitud de la cavidad

K, constante, cuyo valor segun Hamilton,1980, se encuentra entre 0.01 y 0.035

Diagrama de

presiones I\_’J/

Zona de mezcl:

Sl

~

Pérdida de aire

Presion del fondo

Punto de impacto

/

/

Diagrama de
concentraciones
de aire

Concentracion de al

Fig. 60 Funcionamiento de aireadores, Volkart P., Rutchmann P., 1983
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12.3.5 Espaciamiento de los aireadores

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

Asi, la concentracién de aire serd menor conforme el flujo se aleja del aireador,
disminuyendo con esto la proteccion que el aire brinda a las superficies expuestas
a cavitacion. Cuando esto suceda sera necesario colocar un nuevo dispositivo
aireador, que incluya aire en el flujo y asi sucesivamente.

En la presa Calacuccia, ver fig. 61, se colocaron ranuras aireadoras a cada
10.00 m, en una obra disehada para descargar 100.00 m3/s, con una carga de
61.40 m. En la presa Bratsk, ver fig. 62, los aireadores se colocaron con una
separacion de 471.40 m, funcionando aceptablemente para gastos unitarios de
29.00 m%/s-m. Aunque existen reportes, Pinto S., Neidert S.H.,1982, de que final-
mente no fue necesario construir el aireador aguas abajo, y que sélo con un dis-
positivo se protegen 100.00 m de vertedor. En la presa Nurek, ver fig. 63, los

85=0073

LOGm 093m

60"

1

e LMSm

Ranura de aireacién

10.00m 10.00 m

Ranuras de aireacién

Fig. 61 Ranuras de aireacién en la presa Calacuccia, Arreguin F., 1985
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aireadores se colocaron con separaciones de: 10.00, 12.00, 14.00y 15.00 m, y se
ha concluido después de algun tiempo de operacién, que el nimero de aireadores
es excesivo. En la hidroeléctrica Foz de Areia el espaciamiento de los aireadores
fue de 72.00 m y 90.00 m, habiéndose encontrado un funcionamiento adecuado.
En la presa Guri en Venezuela las distancias protegidas por aireadores varia de
5.00 a 150.00 m. Enla PH. San Roque el espaciamiento entre aireadores, fue de
50.00 m, para tramos donde las velocidades variaban entre 30.00y 40.00 m/sy

de 60.00 m para velocidades mayores.
7 \
/ Dellecior 2 \‘

Detalle

110.00

Dellector L

1500

A B Acotaciones ¢n m

S

Detalle de una ranura
de aireacién

Fig. 63 Aireadores de la presa Nurek, Arreguin F., 1985

Seccién A-A Seccién B-B
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12.3.6 Incremento de tirantes

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

Debe considerarse que el incremento del tirante no so6lo se debe a la inclusion
de aire, sino que el chorro al ser deflectado requerira un bordo libre o un diametro
mayor en el caso de un tunel, para contener al flujo dentro de la obra.

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

12.3.7 Impacto del chorro

Existen reportes del funcionamiento de la P. H. Yellow Tail, Gal'perin R.S.,1977, en
el sentido de que no se causan dafos por este efecto: “No se observaron danos
en la superficie de concreto del recubrimiento del tunel en la zona de impacto del
chorro”,

12.3.8 Fluctuaciones de presion provocadas por los aireadores

Las fluctuaciones de presion en el vertedor de la hidroeléctrica Bratsk medidas en
prototipo son relativamente pequefas. Las fluctuaciones estandar medidas en la
superficie del deflector son del orden de ¢ = 0.040 — 0.045 kg f / cm?2, con valores
méaximode 5a6o.

Ademas las fluctuaciones de presion medidas en diferentes puntos del verte-
dor tenian poca correlacion, Gal'perin R. S.,1977, concluye que para el caso es-
pecifico de esta presa, el efecto de los aireadores sobre la presa es “insignificante”.

12.3.9 Desaireacion

La pérdida de aire en el flujo se debe basicamente a los efectos de la fluctuacion
de las burbujas, de la difusién y en el caso de curvas cdncavas verticales de la
influencia de la fuerza centrifuga.
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Kudriashov G. V. y otros, 1983, reportan que en la hidroeléctrica Bratsk la
pérdida de aire es del 0.40% por metro lineal, en tanto que Prusza Z., Mantellini P.
y Semenkov V., 1983, proponen las siguientes relaciones:

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

12.3.10 Aireadores construidos

A continuacion se presentan algunas de las obras hidraulicas que actualmente
cuentan con sistemas de aireacién:

Obra de toma de la presa Grand Coulee. Tiene un cono al final de la tuberia
forzada que reduce el diametro de 2.59 m a 2.36 m, y trabaja con cargas de 61.00
a 76.00 m, ver fig. 64, ano con afo se presentaban fuertes dafios provocados por
cavitacion, en 1960 se decidié colocar el sistema de aireacién y desde entonces
no han ocurrido dafos.

Obra de toma de la presa Calacuccia. Esta obra disefada para un gasto de
100.00 m3/s, con una carga de 61.40 m, es controlada por compuertas radiales de
1.60 x 2.00 m, y fue construida con una serie de ranuras aireadoras aguas abajo
de las compuertas, ver fig. 61, después de 8,000 hr de operaciéon no se han
registrado dafos en el concreto.

Vertedor de la presa Yellow Tail. Este vertedor en tunel esta formado por dos
tramos, uno con una inclinacion de 559, unido por medio de una curva vertical con

/ Final dcl cono

D=259m

&
. )
Zona erosionada

Ranura de aireacién

Fig. 64 Ranura de aireacion en la presa Grand Coulee, Arreguin F.,, 1985
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un tramo horizontal que fue parte de |la obra de desvio. El diametro del tunel es de
9.75 my fue disefiado para un gasto de 2,600.00 m%/s, con una carga de 147.70
m pudiendo alcanzar velocidades de hasta 49.00 metros por segundo.

Después de sufrir grandes dafios por cavitacion, se colocaron aireadores de
0.90 x 0.90 m, ver fig. 65. Es importante notar el deflector y el desnivel entre las
superficies aguas arriba y aguas abajo del mismo.

Obra de toma de la presa Mica. Esta toma esta disefiada para un gasto de
1,000.00 m3/s, con una carga de 61.00 m, ver fig. 66. En este caso la aireacion se
logré por medio de escalones o sea por medio de grandes diferencias de nivel
entre dos tramos. Se construyeron dos aireadores, el primero después de las
compuertas con un desnivel de 2.75 m y el segundo aguas abajo de la curva
vertical, con una diferencia de niveles de 4.50 metros.

\
0.90 m «

—— D=975m

0.90 m

2.65m

30m

\ .15 m

0.15m

N
/

015 m

403 m

Fig. 65 Aireadores de la presa Yellowttail, Arreguin F., 1985
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Vertedor de la presa Bratsk. Esta presa de concreto de 100.00 m de altura,
tiene una rapida con pendiente de 1:0.80, ver fig. 62. En el vertedor existe un
aireador colocado 30.00 m aguas abajo de la cresta, es un deflector hueco y el
aire es incluido por la zona de separacion en las pilas.

Vertedor de la presa Nurek. Este vertedor en tunel con diametro de 10.00 m,
fue disefiado para un gasto de 2,400.00 m%s y el flujo puede llegar a alcanzar
velocidades de 42.00 m/s, ver fig. 63, cuenta con ocho aireadores cuya geometria
se presenta en la misma figura.

Elev. 754.40 r-Tnmu de aire

b

~

90 m
Aldrcador F ~—

Fig. 66 Sistema de aireacion en la presa Mica, Arreguin F., 1985

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

Vertedor de la presa Foz de Areia. Esta presa de enrocamiento de 160.00 m
de altura, tiene un vertedor de 400.00 m de largo por 70.60 m de ancho, disefado
para descargar 11,000.00 m3/s, el cual fue protegido con tres rampas aireadoras,
los resultados indican que la aireacién ha inhibido casi totalmente a la cavitacion.

La presa San Roque, Eccher L., Siegenthaler A.,1982, tiene un vertedor dise-
hado para descargar 12,800.00 m%/s, el canal de descarga mide 105.00 m de
ancho y 550.00 m de largo, con una pendiente maxima de 1:4, y pueden producir-
se velocidades de hasta 45.00 m/s. Para evitar erosién por cavitacion en el verte-
dor se construyeron tres aireadores con deflector.
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12.3.11 Comportamiento del aire después de un aireador

Para conocer el comportamiento de la concentracion de aire en el sentido del eje
del conducto, es necesario establecer relaciones que incluyan entre otras varia-
bles a la distancia x y el gasto de aire q, inducido por el aireador. Una forma de
atacar este problema es resolver la ecuacion de difusién.

Carshaw y Jaeger, 1947, propusieron una solucién para la ecuacién de difu-
sion, para calcular la distribucion de concentracién o temperatura aguas abajo de
una linea fuente dada, esta solucién es la siguiente:

cxy)=5- DX

T

2DXJ (55)

donde:

c(x,y),concentracion en el punto x,y
Dx, coeficiente de difusién

K, funcion modificada de Bessel de segunda clase y orden cero

Ademas K (x) se define asi:

(1+1/ )+ XG (1+1/2+1/3)+ (56)

K0 =—linx/2) 4 L0+ e X

donde:

v es la constante de Euler y vale 0.5772156
1, funcion modificada de Bessel de primera especie y orden cero, definida de la
siguiente manera:

[ ()= x2 X x5
W=t Gt gt T s

(57)

Como en este caso en particular interesa conocer la concentracion de aire
cerca de la plantilla, es decir los valores y/x son pequefios, la ecuacion 55 puede
transformarse de acuerdo con Hinze, J.0.,1975, como se muestra a continuacién:

1142
clxy)=— Y exp| - Y (58)
2D, Ux 4D,x
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1] v2
Dado que cuando y — 0,exp | — Uy —»1 entonces la ecuacion 58 se re-
duce a: 4D,x

q

cx,y)=—"2- (59)
2\/nD,Ux
Despejando D;
2
q

D, =—*%— 60
4 2rUx (60)

Para calcular los coeficientes de difusién se hicieron mediciones en la instala-
cion de alta velocidad mencionado anteriormente.

Con las mediciones hechas y con el auxilio de la ecuacién 60 se obtuvieron
los coeficientes de difusion D,, en la fig. 67, se presenta la relacién x/y = D, /q,,
donde x es la distancia del aireador a la zona de interés, y y es el tirante para el
flujo tedrico no aireado. En este caso D,/g, aumenta con x/y.

HHUHE 00

000,00

x  Mediciones

100 .00 /!

.00

Dx /qa ’/

100

010 "/

/

001 x

-

0.001

0.0 10.00 30.00 RITXY] 40.00 50.00 60.00 70.00 0.0

xly
Fig. 67 Relacién x/y — Dx/qa para el canal de alta velocidad, Arreguin F., 1985
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12.3.12 Método propuesto

Para conocer la concentracion e aire ¢ cerca de la plantilla a diferentes distancias
del aireador se propone el siguiente método:

1. Calcular el perfil tedrico del agua sin aire incluido.

2. Obtener la velocidad Vy la relacién x/y.

3. Con el auxilio de la fig. 67 obtener D,/ g,

4.Calcularg,=Q,/b.

5. Obtener D,

6. Con la ecuacion 59 calcular la concentracion ¢ en la seccion de interes,
considerando que D, es funcion de x, y por lo tanto es necesario calcularlo
en cada estacion.

Silo que interesa es calcular la distancia entre aireadores, se debe apiicar el
método hasta encontrar la concentracion prefijada para proteger la obra.

12.3.13 Perfil del conducto y borde libre

El perfil longitudinal del conducto de descarga en el caso de un canal a cielo
abierto debe adaptarse a las condiciones geologicas y topograficas del sitio.

Se recomienda que el canal siempre se haga en corte y de ser posible sobre
roca sana. El perfil del canal se define por medio de tramos rectos unidos por
medio de curvas verticales. Cuando sean necesarias las curvas verticales con-
vexas, estas deben ser bastante tendidas para evitar presiones negativas en la
plantilla y la separacion del flujo. Para que no se presente separacion en la plantilia
de la curva, ésta debe seguir la ecuacion de la trayectoria de un chorro inclinado:

X2

=X tan 6+ e
Y 6(d + hv)cos? 6

(61)
donde:

d+hv ,energia especifica del escurrimiento al principio de la curva.

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

8 , angulo de la plantilla del canal al inicio de la curva.
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En las curvas verticales concavas se recomienda que la plantilla del conducto
se defina por medio de un arco circular con radio R, o suficientemente grande
para reducir las fuerzas dinamicas que producen presiones positivas altas sobre
la plantilla. El radio R debe ser el valor mas grande de:

R>0.215 gv? (62)
R>10d (63)
donde:

d, tirante del flujo a la entrada de la curva
v, velocidad del flujo a la entrada de la curva
R, radio de la curvatura

Ademas se recomienda que la liga entre el pie del cimacio y el canal de des-
carga sea una curva circular con un radio no menor de cinco veces al tirante, y
que la plantilla del codo vertical entre ia rama inclinada y horizontal de un tunel de
descarga no tenga un radio menor que 2.5 veces el didametro del conducto.

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

BL = 0.60 + 0.037 vd?3 (64)
donde:

BL , bordo libre, en m
d, tirante,enm
v, velocidad, en m/s

Si el conducto de descarga es un tunel, se disefara para trabajar parcialmen-
te lleno en toda su longitud, por lo tanto, su pendiente debe garantizar que el area
hidraulica maxima sea el 75% del area total del tunel.

Es recomendable también evitar curvas horizontales en estos casos, pues los
flujos de alta velocidad provocarian trayectorias helicoidales en el fiujo.
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Ejemplo 12 Calcular el perfil del agua para el canal de descarga mostrado en
la fig. 68. Para un gasto de disefio Qo = 6300.00 m’/s. La seccion del canal es
trapecial con un ancho de plantilla b = 43.40 m y taludes 0.25:1.00. El coefi-
ciente de rugosidad de Manning es n = 0.014.

Qs 50 M

C A, SN

PT 414251, 498 i

Pi293.36.467 3

PLi624.43.437.26)

Pr(666.00.445.00)

[ S L | | I

14200 15442 256.52 336 19336 44336 49336 54336 9336 | 64122

164.90 11950 29336 62443 6600

Fip. 68 Datos del ejemplo Num.12

Solucion:

El calculo del perfil del agua se realizara utilizando el programa de cémputo
Hidrac, Martinez P. y Arreguin F., 1995, que integra la ecuacion dinamica de flujo
gradualmente variado, ver fig. 69. Una vez dentro del programa, se realiza el cal-
culo seleccionando la seccién correspondiente. El perfil calculado se presenta en
fa tabla Num. 16.

En los tramos comprendidos entre las estaciones, 164.00 a 256.20 y 642.22 a
660.00, ver fig. 71, existen curvas céncavas, que afectan los tirantes del flujo. Por
ello es necesario calcular el factor por correcciéon. Para tomar en cuenta este efec-
to se hace la correccidn correspondiente, considerando el signo positivo pues se
trata de curvas son céncavas.
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™ GWBASIC

o] ) @] B G5 A

PARA UN US0 CORRECTO DE ESTA SUBRUTINA SE REQUIERE CONOCER EL TIPFO DE PERFIL
A3T COMO EL TIRANTE NORMAL,CRITICO Y EL DE Li SECCION INICIAL

FUEDEN INTRODUCRSE DIRECTAMENTE LOS DATOS 0 UTILIZAR PREVIAMENTE LA TECLA Fl
DE ESTE 3UBPROGRAMA

UTILIZ0 LA TECLA Fl (S/N)* N
TECLEA LOS DATOS (T) O DESEA USAR Fl1 (F)2> T

DATOS

TIRANTE NORMAL (m)? 3.26

TIFANTE CRITICO (m)? la.é0

TIRANTE EN SECCION INICIAL (m)7 4.8l
GAZTD (w*3/s)? 6300

GAZTO (m*3/3)7 6300

PENDIENTE 2 .05081

COEFICIENTES DE RUGOSIDAD RECOMENDADQS FOR LA SARH:

Tepetates duros, tobas, pizarras,etc n = b.027
tierra n = 0.030
Roca n = 0.033
Revestimiento de mamposteria n = 0.020
Revestimienta de concreto n = 0,014

COEFICIENTE DE MANNING? .0l4

TIFO DE SECCION: FECTANGULAP(R), TRAPECIAL(T) 0 CIRCULAR(C}? T
REZULTADOS EN PANTALLA(P) 0O IMFRESORA(I}? F

ANCHO DE PLANTILLA (m)? 43.4

TALUD? .25

rDATUS FARA CONRDENADA X DEL PERFIL

COORDENADA ¥ DE LA SECCION INICIAL»? 293.36
DISTANCIA MAXIMA DE CALCULO(m)> 50
INTERVALO DE CALCULO EN X(m)? 650_

Fig. 69 Visualizacién del programa Hidrac, Martinez P., Arreguin F., 1995
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Tabla 16 Resultados del programa Hidrac, Martinez P,, Arreguin F., 1995

y (m) x (m)
4.81 293.36
4.642707 343.36
4.499693 393.69
4.376108 443.36
4.268379 493.36
4173767 543.36
4.090171 593.36
4.015915 643.36

Por ejemplo en la estacion 184.42 se tendra:

2 2
dv® ) _ 6.295x22.29° _ 053 m
gr 9.81x600.23

donde 1, radio de curvatura. Las correcciones en cada estacion se presentan en
la tabla Num. 17.

Tabla 17 Correcciones por curvatura

Estacion z d | dcost A P \'
142.00 - - - — - -
164.00 49352 | 747} 7.05 | 338.34 | 58.81| 18.62
184.42 486.35 | 6.29| 593 | 28267 ] 56.36| 2229
219.50 47410 [ 516 4.87 | 230.74 | 54.04 | 27.30
256.20 470.73 | 4.99| 4.97 | 222.95| 53.69 | 28.26
293.36 467.38 | 4.81| 4.79 | 214.47| 53.31| 29.38
343.36 46283 | 464} 4.62 | 206.81 | 52.97 | 30.46
393.36 45828 | 4501 4.48 | 200.28 | 52.67 | 31.46
443.36 45373 | 4.37| 4.36 | 19464 | 52.42| 32.37
493.36 44918 | 4.27| 4.25 | 189.73| 52.20| 33.21
543.36 44463 | 417 4.16 | 185.42 | 52.00 | 33.98
593.36 440.08 | 4.09| 4.07 | 181.63| 51.83| 34.69
624.43 43726 | 4.04] 4.04 | 179.49] 51.73| 35.10
642.22 43826 | 413 4.31 | 183.49| 51.91| 34.33
660.00 44500 | 441 4.07 | 196.44 | 52.50 | 32.07
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En la anterior tabla la energia H’ se calcula como:

2 2
H=Z+d+ i—di cos 9 (65)

29 gr

Con la carga H', se obtienen las pérdidas por cortante en cada tramo, ver
tabla Num. 18. En ésta la pendiente por cortante sf, se calcula con la ecuacion 66:

B n'v:
Sy = Rav (66)
Tabla 18 Correcciones por curvatura
R | R”(4/3) sf sf' E Dx hf H
- - - - - - -- | 521.00
5.751 10.31 ] 0.00659 - 25.15 2.33| 518.67

5.02| 8.59 0.01134 [ 0.00897 | 31.60120.42} 0.18] 518.48
4.27| 6.93 0.02110 | 0.01622 | 43.16 | 35.08 0.57 | 517.91
4.15] 6.67 ] 0.02345 | 0.02227 | 45.69 | 36.70] 0.82] 517.10
4.02( 6.40 0.02644 | 0.02494 | 48.79 [ 37.16]| 0.93 | 516.17
3.90] 6.15 0.02958 | 0.02801 | 51.94 [ 50.00| 1.40| 514.77
3.80| 5.93 0.03268 | 0.03113 | 54.93 [ 50.00} 1.56 | 513.21
3.71 5.75 0.03571 | 0.03420 | 57.77 | 50.00) 1.71] 511.50
3.63| 5.59 0.03867 | 0.03719 | 60.46 | 50.00} 1.86 | 509.64
3.57| 545 0.04153 | 0.04010 | 63.01 | 50.00 | 2.01 ] 507.64
3.50] 5.32 0.04430 | 0.04292 | 65.41 [ 50.00] 2.15] 505.49
3.471 5.25 0.04597 | 0.04514 | 66.83 1 31.07) 1.40 | 504.09
3.53| 5.38 0.04291 | 0.04444 | 64.21 | 17.79[ 0.79 | 503.30
3.74| 5.81 0.03471 | 0.03881 | 56.84 | 17.78] 0.69 | 502.61

Para verificar si los tirantes son los correctos, el valor de H’, obtenido en la
tabla Num.17, debera ser el mismo que el valor H, correspondiente a la tabla
Num.18. De no ser asi, se proponen otros tirantes.
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Ejemplo 13. Calcule el bordo libre de la estructura hidraulica del ejemplo
Num. 12

Solucion:

Se aplica ecuacion 64, y los valores obtenidos se ajustan de tal manera que la
unién de los mismos sea una linea paralela a la plantilla del canal. Los resultados
de este calculo se presentan en la tabla Num. 19.

Tabla 19 Calculo del bordo libre para el canal de descarga del ejemplo Num. 13

Estacion d 4 Bordo libre
m m mis m
142.00 -- -- --
164.00 7.47 18.62 1.95
184.42 6.29 22.29 212
219.50 5.16 27.30 2.35
256.20 4.99 28.26 2.39
293.36 4.81 29.38 2.39
343.36 4.64 30.46 2.48
393.36 4.50 31.46 2.52
443.36 4.37 32.37 2.56
493.36 427 33.21 2.59
543.36 417 33.98 2.62
593.36 4.09 34.69 2.65
624.43 404 35.10 2.67
642.22 413 34.33 2.64
660.00 4.41 32.07 2.55

128 .



DISENO HIDRAULICO DEL CONDUCTO DE DESCARGA

Ejemplo 14 Calcular el perfil del agua de un conducto de descarga en tunel
con las caracteristicas geométricas mostradas en la fig. 70. Si el gasto de
disefio es Q =2500.00 m*/s, y la pendiente S =0.14. Considere un coeficiente
de Manning. n=0.014 correspondiente a concreto.

Q= 2500.00 mi;

Elev. $16.00

Elev, 524 00

Eley. 49700

Caracletisticas
de la cubeta

R=70.00m

€ (210.00,500.00)

P1(321.95.456.16)

Elev. 420.00
v

Trayecwiia del chorro

P:(535.29.426 30)

P, (580.00,435 00)

l l | L1

210.00 321.95 3747 420.99 470.51 520,03 ) 557.8()1

53529 58000

Fig. 70 Datos del ejemplo Num. 14

Solucion:

Como se habia indicado, se recomienda que los tuneles en este tipo de obra
funcionen parcialmente llenos, con una relacion:

9 _075
D

Empleando la ecuacion del Manning con la relacion d/D = 0.75, se obtiene:

De las ecuaciones de continuidad y de Manning se tiene:

Qn -
AR2/3 = S1/2
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De las dos ecuaciones anteriores se obtiene:

an  Y* (2500.00x0.014 Y'® 884
D=\o8572 | | oosxoqaz | -o84mM
028S 0.28x0.14

Una primera revisién del diametro asi obtenido, se puede hacer calculando el
tirante al inicio del tunel con seccién constante, esto es al final de la primera curva
vertical, ver la fig. 70. Se puede aplicar la ecuacion de la energia entre el embalse
y la estacion 321.95. Se supone ademas que las pérdidas de energia son del
orden del 15% de la energia total. La ecuacién de la energia puede plantearse asi:

2

E=dcoso+ Q,
g A

Sustituyendo valores se obtiene:

(2500.00)

521.00 — 456.16)x0.85 = 0.9908 d B
( )X 19.62A2

Resolviendo esta ecuacion se puede ver que para un tirante de 9.00 m el
valor de la energia es de 87.62 m, mayor que (521.00 - 456.16) x 0.85 =55.11 m.

Proponiendo un nuevo didmetro de 12.00 m se resuelve la ecuacién propues-
ta, encontrando que la energia se satisface para un tirante de 8.20 m, y la relacion
de llenado:

d_ 0.68
D

De esta manera se acepta un diametro D=12.00 m.

Para calcular el perfil del agua se utilizara el programa Hidrac, ver tabla No.
20. Los tramos curvos se determinara en forma separada. Los resultados se pre-
sentan en la tabla Num. 21.

Nota: La seccion geométrica de la estructura terminal es rectangular, ademas
de gue en la dltima seccion se propone un ancho de plantilla de 16.00 m.
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Tabla 20 Perfil del flujo, programa Hidrac, Martinez P., Arreguin F., 1995

GWBASIC _ o] x]]

8.195001 321.95%
7.987579 346.95
7.801543 371.95
7.636133 396.95
7.487796 421.95
7.353822 446,95
7.232101 471.9%
7.120831 496.95
7.01834¢6 £21.95

Tabla 21 Perfil del Flujo con tramos curvos
Estacion Dx 4 d/d d dcost 6 calculado A P \

210.00 — — — — — —

32195 11195 456.16 0.683 8200 8.121 1.946220 82.345 23.355 30.360
37147 4952 44923 0650 7.805 7.730 1.876438 77.882 22517 21.100
420.99 4952 44229 0624 7493 7421 1.822355 74284 21.868 33.655
47051 4952 43536 0.603 7.239 7.169 1.778768  71.309 21.345 35.059
520.03 4952 42843 0586 7.030 6.962 1743318 68.848 20920 36.312

53529 1526 42629 — 5624 5570 1.508116  67.490 23.248 37.043
557.80 2251 42680 — 6210 6208 1.605721 74.514 24.419 33.331
580.00 2220 43500 — 4876 4.574 1.382403  78.021 25753 32.043

V2 av? 4

29 o H R B st S X ht H

— —  521.00 521.00
46.980 —  511.34 3526 5366 0.0337 — 11195 966  511.34
52517 — 50955 3459 5231 00386 0036 4952 179  509.55
57729  — 50752 3397 5106 00435 0041 4952 203  507.52
62.647 — 50525 3.341 4994 00482 0046 4952 227  505.25
67205 ~— 50266 3.291 4.895 00528 0051 4952 250 50275
69.936 —  501.85 2903 4.141 0.0649 0059 1526 090  501.85

57.373 10.179 500.56 3.051 4.426 0.0498 0.057 22.51 1.29 500.56
52.331 7.291 49950 3.030 4.384 0.0459 0.048 22.20 1.06 499.49

Al igual que en ejemplos anteriores, la columna H'y H, tendran que ser del
mismo orden de magnitud para garantizar una eleccion correcta en los tirantes.
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Ejemplo 15 Analizar la posibilidad de cavitacion en el piso del ttinel del ejem-
plo Num. 14.

Solucién:

Se empleara el método propuesto por Echavez G., 1979. Para hacer la descrip-
cién del mismo, se utilizara la tabla Nam. 22.

Tabla 22 indices de cavitacion en el fondo del tunel del ejemplo No. 14
1) 2 © (4) (5) {6) @) (8) {9) (10)

gﬁ ( X )1 03 Y Vlkz

X h hpi ar hp k Jegh  2g o, O
32195 56.64 8.121 — 8.121 53.658 0.332 6.245 2.86181129 2.1767445
37147 6397 7730 — 7.730 61.912 0.328 6.882 2.53983769 1.93184565
42099 71.21  7.421 — 7.421 70.165 0.325 7.502 2.28894138 1.74100947
47051 7840 7.169 — 7.169 78.418 0.322 8.107 2.0869731 1.58738881
520.03 8554 6.962 — 6.962 86.672 0.319 8.700 1.9209164 1.46108313
53529 80.08 5570 — 5570 89.215 0.318 9.017 1.69894297 1.2922462

557.80 89.99 6.208 10.179 16.387 92.967 0.317 8.847 2.95442687 2.24718955
580.00 8112 4574 7.291 11.865 96.667 0.316 8.104 2.66712748 202866453

A continuacion se explicaran cada una de las columnas.

Columna 1. x. Estaciones de estudio tomadas para el ejemplo de la tabla Num. 21.

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

Columna 3. hpi. Proyeccién vertical de d tomado para el ejemplo de la tabla Num. 21.
2
Columna 4. Ag? . Correccion de la presion por curvatura. Valores tomados de

calculos anteriores.
Columna 5. Hp. Carga de presion. Obtenida como la suma de las columnas 4y 5.

Columna 6. x/k. La rugosidad k, puede obtenerse en funcion del coeficiente de
rugosidad de Manning n. Para nuestro ejemplo k= 6 mm.

Columna 7. Vk /+/2gh . Esta relacién se obtiene con la ecuacion 32:
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Columna 8. ‘2? . Se obtiene elevando al cuadrado el valor de la columna 7, y

multiplicando por A de la columna 2.

Columna 9., Es el indice de cavitacion o numero de Thoma. Se obtiene restando
el valor de hp calculado en la columna 5; la carga de vaporizacion, que en este
caso vale hv = — 9.75 m para otras temperaturas, ver fig. 54, y dividiendo entre
Vk2/2g.

Conclusiones
El indice de cavitacion incipiente vale:
para 0<k<5mm:

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

para5 <k <10 mm:

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

Para este caso con k=6 mm, se tiene 6,,=1.50

Entonces en la tabla puede notarse que entre las estaciones 520.03 y 535.29
existe riesgo de cavitacion.

Columna 10. Oy Es un valor del indice de cavitacién corregido para tomar en
cuenta el aumento de velocidad por curvatura.

Conclusiones
El indice de cavitacion incipiente vale:

para 0<k<5mm:
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Superficie con acabado de concreto: 6,;= 1.30
Superficie con acabado de cimbra: 6,;= 1.80

para 5<k< 10 mm:

Superficie con acabado de concreto: ¢,;=1.50
Superficie con acabado de cimbra: ¢, = 2.20
Para nuestro caso con k=6 mm, se tiene 6,;=1.50

Entonces de la tabla No. 22 puede anotarse que entre las estaciones 520.03 y
535.29 existe el riesgo de cavitacion.

Ejemplo 16. Revisar la separacion de los aireadores de las siguientes pre-
sas, utilizando el método de Arreguin F.

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

Para el caso de la presa Foz de Areia se obtuvieron las concentraciones a
partir de los aireadores. En la fig. 71 puede observarse que de acuerdo al método
propuesto para un gasto de 3,300.00 m%/s el tramo entre el primer y segundo
aireador esta totalmente protegido, pues a este ultimo llega una concentracion
mayor del 2.00%, los tramos entre el segundo y tercer aireador, y entre éste y la
cubeta deflectora, tendrian algunos problemas de cavitacién en los dltimos me-
tros.

En la presa Guri se obtuvo la variacién de la concentracion, para aireadores
con diferente angulo de defiector, ver fig. 72, en esta puede observarse ademas,
como ya se habia anotado la influencia de dicho anguio sobre la cantidad de aire
incluido.

En el caso de la presa San Roque se hicieron mediciones de concentracion
de aire en modelo, estos son comparados con los obtenidos aplicando el método
propuesto, ver fig. 73. Como puede notarse en este caso la coincidencia no es
muy buena, sin embargo son dudosas las mediciones reportadas, pues existen
zonas donde la concentracién se incrementa sin razén aparente.
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Primer aircador Segundo aireador Tercer aircador

Qo =730.00m s Qo=941.00 m's Qo= 972.00m'/s.
10.00

| 1

¢ 050 —— — " J
0.00 . - ; - 9% - 31)(071) #Ld
12240 240.00 280.00 320.00 359.40
x (m)

Fig. 71 Concentraciones de aire ¢ contra distancia a partir de los aireadores. Presa
Foz de Areia. Brasil. Q = 3300.00 m3/ s, Arreguin F., 1985

0.90
0.80 ! T !
heanpa = 075 m
h rampa = 0.40 m _ Yo
070 \ Qu = 802.90 m s Qu = 844.34 m s
Qu= 83.58 m's Q= 5877(')02‘““
: v= 1701
v= 8§92°
0.60

SN N
4 N

AN N
N

020
Colocacion del aireador
0.10
0.00
0.00 1000 2000 3000 4000  50.00  60.00  70.00  30.00

x (m)

Fig. 72 Concentraciones para aireadores con diferente altura de rampa en el verte-
dor de la presa Guri, Venezuela, Arreguin F., 1985.
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090 ——— N —
1 N |

‘ h 1 o
080 — I 830 m /s ;
i ‘ |
|

=2
Fro=740
Qw = IZ(rﬁk‘% m/ s
Qa=641m/ls

X (m)

Fig. 73 Comparacion de las mediciones hechas en el modelo de la presa San Roque
y las obtenidas con el método propuesto, Arreguin F., 1985

Problemas propuestos

11. Calcular el coeficiente de descarga de un vertedor con una carga de
disefio H, = 5.00 my una profundidad de llegada P =6.65 m, sabiendo
que la carga de analisis sobre el vertedor He = 4.00 m. El talud del
paramento aguas arriba es 2:3. Use el criterio del USACE.

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

13. Calcular la longitud efectiva de un vertedor cuya carga de disefio H, =
5.00 m, su longitud neta de cresta L =100.00 m y 10 pilas tipo 3, la
carga de analisis es He =4.00 m.

14. Utilizando los datos anteriores, calcular Le si se quitan las pilas.

15. Calcular el coeficiente de descarga para un vertedor colocado en un ca-
nal rectangular de 27.40 m, con una longitud de cresta de las mismas
dimensiones. El cimacio tiene una profundidad de llegada de 7.00 m y
debera descargar un gasto @ = 1000.00 m%/s.
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16.

17.

Aguas abajo del vertedor el canal serd excavado en tierra con un factor
de rugosidad n = 0.025 y una pendiente de So = 0.0005. Las pérdidas

2

v
por cortante sobre el cimacio se consideran: hy :0'12—g . La carga de

proyecto H, = 6.00 m. Use el criterio del USBR. Ver fig. 41 como referencia.

Calcular la curva elevaciones-gastos de un vertedor con las caracteristi-
cas siguientes:

Gasto de disefio: Q= 5000.00 m%¥/s

Carga de disefio: H = 18.00 m

Paramento aguas arriba: vertical

Elevacion de la cresta: 400.00 msnm

Elevacion del piso del canal de llegada: 395.00 msnm
Pendiente de la rapida Sr=0.45

Pilas:

Numero =4

Ancho =6.00m

Longitud =31.50 m

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

Ademas se considera Ka =0

Disefiar un vertedor con cimacio sin control para descargar 5000.00
m?/s. El tirante del agua en la entrada del canal de acceso es de 15.00 m.
Debido a condiciones geoldgicas y topograficas se ha establecido que la
profundidad de llegada P debe ser 5.00 m. La longitud del canal de acce-
so es de 200.00 mcon seccion rectangular y con un coeficiente de Manning
n = 0.025, para garantizar su estabilidad el cimacio debe tener un talud 1:1.

Sobre la cresta se construira un puente y por razones de tipo estructural
las pilas deberan ser tipo 2y medir 4.00 m de ancho, los claros del puente
no deben ser mayores de 70.00 m. Los aleros de los estribos seran de
enrocamiento, se construira una rapida con pendiente s = 0.45 de 250.00
m de longitud, lo cual implica gue no hay efecto de ahogamiento. Tomar
He/Ho=1.
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138

18.

19.

20.

Con los datos del ejemplo No. 5, calcular el coeficiente de descarga para
un vertedor, variando el valor de la carga de diseno H,=8.00 my el gasto
de disefio Q, = 500.00 m%s. Use el criterio del USBR.

Calcular e! perfil del agua para el canal de descarga mostrado en la fig. 68,
para un gasto de disefio Qo = 5000.00 m3/s. La seccion del canal es
trapecial con una base b= 43.40 my taludes 0.25:1.00. El coeficiente de
rugosidad de Manning es n=0.014.

Determinar la elevacion de la cresta de un vertedor, si la longitud efectiva
es Le= 84.00 m. El gasto de disefo vale Q,=6500.00 m%s, la superficie
libre del agua para este gasto no debe sobrepasar la elevaciéon 953.00
msnmy la elevacion del piso del canal de llegada es 900.00 msnm. Sobre
la cresta se encuentran 7 pilas tipo 2, con un ancho de 4.00 m.



13 ESTRUCTURAS TERMINALES

Como su nombre lo indica son la Ultima parte de los vertedores y su funcion es
depositar el flujo en el rio aguas abajo de la presa.

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

13.1 Saltos de esqui

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

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

X2

=Xtan o -
Y 3.6(d + hv)cos? o

(65)
donde:

Xy, coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el labio de la cubeta
o, angulo que forma el labio de la cubeta con la horizontal

d, tirante a la salida

hv, carga de velocidad a la salida

Se recomienda que el dngulo de salida a no sea mayor de 30°. Ademas con
objeto de evitar presiones en la plantilla, los radios de la cubeta deben ser gran-
des, se sugieren las siguientes condiciones:

R>5d (66)

R>0.043 dv (67)
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donde:

R, radio de la cubeta deflectora, en m
d, tirante a la salidaenm
v, velocidad de salida en m/s

La profundidad limite del pozo de socavacion se puede calcular con la ecua-
cion de Veronese, 1983

ds=1.9 H$'225 qo.54 (68)
donde:

ds, profundidad maxima de socavacion abajo del nivel de aguas del remanso en m.
H., caida desde el maximo nivel del chorro hasta el nivel de remanso, en m.
g, gasto unitarioenm?/s

13.2 Cubetas disipadoras
13.2.1 Cubeta lisa tipo Lievi-Chertousov

Esta cubeta tiene como ventaja su extremada sencillez constructiva.

Para un gasto de vertido Q . se parte de las ecuaciones:

min’

2q° 5 2
—t(tcoscx—h):t —(p+hcos o) (69)

gh

Z =08./2g(Ho—-p-h) (70)

donde:

H,, carga total, ver fig. 74

h, tirante a la salida del deflector

p, elevacién respecto al fondo del labio del deflector
g, gasto unitario

t, tirante en el rio reducido en un 10%

o, angulo de salida se recomienda 8° > o < 20°
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0, coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga hasta el deflector, para
obtenerlo se puede utilizar la fig. 75.

De estas ecuaciones se obtiene py h.

Con el valor de p se determina la curva limite de ahogamiento para una serie
de gastos entre Q@ maxy Q min, utilizando las ecuaciones:

,_X._,‘

Ho

Tirante limite

Tirantes del rio

Fig. 74 Cubeta tipo Lievi-Chertousov
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2—?’3(% cos a—h)=t2 —(p+h cosa)’ ~ Ho(2p+h cosa) 71)
g
g=9Jg/2[(JH—h)—(JH—Ho)] (72)
Ho=\/H l262H - (H 7 q ) sen20/g| (73)

De aqui se obtiene Ios valores de h, t, Ho.

Sila curva de tirantes limites queda por encima de la curva de tirantes del rio,
se puede asegurar que el deflector no se ahogara y el disefio es correcto, en caso
contrario se repite el procedimiento con un angulo o diferente.

0.50

0.40

0.30

P
L

Hc
H

Hc = Energia
sobre la cresta

0.01
0.009]
0.008
0.007

0.006
0.005

0.004 /

0.003 /

0.002
000 010 0.20 030 040 050 060 070 080 090 1.00

Valores de @ Voea =642gH —1)

Fig. 75 Coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga hasta el deflector, CFE,
1970
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13.2.2. Cubetas tipo USBR

Este organismo ha disefiado y probado con modelos dos tipos de cubetas, Design
of Small Dams, 1960, una lisa y otra dentada, ver fig. 76.

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

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

0.6 R

Trampolin estriado

Fig. 76 Cubetas tipo USBR, Design of Small Dams, 1960
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La diferencia en el funcionamiento de las dos cubetas puede observarse en la
fig. 77. En efecto, puede verse que en el trampolin liso, todo el flujo se dirige hacia
arriba causando gran turbulencia en la superficie del agua y un remolino de fondo
con energia suficiente para erosionar el suelo aguas abajo del trampolin. Por otro
lado la cubeta estriada, so6lo parte del flujo es proyectado hacia arriba, lo cual
causa menor turbulencia en la superficie y un remolino con menor energia aguas
abajo de! trampolin, causando menos problema de erosion.

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

Turbulencia

Remolino del tram polin Rfcmo]im) de fondo

Trampolin liso

Onda estacionaria

Trampolin estriado

Fig. 77 Funcionamiento de las cubetas tipo USBR, Design of Smail Dams, 1960

13.2.2.1 Diseno hidrédulico de la cubeta dentada tipo USBR

Se determina el nimero de Froude F,en el vertedor a la elevacion del tirante del
rio aguas abajo de la presa, ver fig. 78. Con F.y el apoyo de la fig. 79 se obtiene el
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radio minimo de la cubeta. Se recomienda que la elevacién del labio del trampolin
no sea menor que 0.710 R respecto al fondo, asi mismo al angulo de salida debe
medir 16° aproximadamente.

Con el valor de R se determinan para varios gastos los tirantes 7 min con el
auxilio de la fig. 79.

De manera similar se calcula los tirantes maximos R max. Si la curva de los
tirantes del rio esta comprendida dentro de las curvas T mdx - T min, se considera
aceptable el disefio. Las dimensiones restantes se obtiene con la misma fig. 79.

Fig. 78 Parametros para el disefio de una cubeta tipo USBR, Design of Small Dams,
1960

13.3 Tanques amortiguadores

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

El funcionamiento de estas estructuras se basa en el principio del resalto
hidraulico, es decir, convertir las altas velocidades del flujo supercritico en veloci-
dades que no dafen a las estructuras o cauce aguas abajo, provocando una pér-
dida de energia.

La idea general del diseho de los tanques amortiguadores es la siguiente: a
partir del gasto de disefio Qo, se puede conocer el tirante normal en el rio aguas
abajo de la presa, ésta sera la elevacion del agua a la salida del tanque amorti-
guador. También con el gasto Qo y un ancho supuesto en el tanque, es posible
conocer t,y V,. Ademés se puede calcular el tirante conjugado del resalto hidrau-
lico t,. Si se resta t, el tirante tdel rio, se obtiene la elevacion del piso del tanque
amortiguador.
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Numero de Froude Fr,
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Fig. 79 Curvas para el disefio de cubetas tipo USBR, Design of Small Dams, 1960
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Sin embargo el tanque funcionara para una serie de gastos 0 <Q < Qo, esto
hara que el resalto se corra hacia aguas abajo; cuando los tirantes conjugados
sean mayores que los normales en el rio, y en caso contrario, el resalto se corre
hacia aguas arriba ahogando a la rdpida, perdiendo eficiencia en la disipacién de
energia.

Esto hace necesario encontrar una combinacion adecuada de las dimensio-
nes del tanque amortiguador, que es en lo que consiste precisamente el disefio
hidraulico de estas estructuras.

13.3.1 Tanque rectangular tipo SAF

Este tanque estudiado en el St. Anthony Falls Hydraulics Laboratory, Minnesota
University, es recomendable para obras de excedencia menores, como presas
derivadoras o caidas en canales donde Fr=1.70 a 17.00.

El procedimiento de calculo es el siguiente: se determina el tirante y,, con la
longitud L, ver ec. 74 y fig. 80:

L=45(y, /Fr’") (74)

La altura de los dientes de la rapida es la misma del tirante de llegada y,, y su
ancho y separacion iguala 0.75 y,
La altura del umbral de salida debe ser:

C=0.07y,

La profundidad de la plantilla del tanque respecto al nivel de descarga es:

y',=(1.10— Fr2 /120.00) y, para 1.70< Fr, <5.50 (75)
y,=0.85y, para5.50<Fr, <11.00 (76)
¥, =(1.00- Fr? /800.00) y para 11.00 < Fr, < 17.00 7

La altura de los muros laterales debe ser Z = y, /3 sobre el nivel maximo del
agua descargada.
Las demés caracteristicas geométricas del tanque se presentan en la fig. 80.
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13.3.2 Tanque rectangular tipo USBR (1)

Se recomiendan para grandes caidas en canales o presas derivadoras, cuando
los nimeros de Froude varian entre 2.50y 4.50. Es util para eliminar ondas en la
superficie del agua, esto lo logra mediante los chorros que son deflectados con
los dientes colocados en el tanque. El disefio de este tipo de tanque se hace
utilizando la fig. 81 a partir del nimero de Froude calculado.

Para mejorar su eficiencia se recomienda construir los dientes del tanque
mas angostos que los indicados en la fig. 81, ancho = 0.75 y, y fijar el nivel de la
plantilla a una profundidad respecto al nivel de descarga de 5 a 10% mayor que el
conjugado tedrico.

6.00 —
VVVVV — [
1 S
L. /[ L ™
Y, R ) [ S—— T
1 emolino .
/i ‘ P
5.00 1 | LT
— vt T
/
400 e Resalio  Resaito ] ! L1 , ] }
ondulir denil axcilante Resalto estable Resalto fuerte
e .
Solamente i ] Comportamiento Tanque amortiguador antieconémico
turbulencia superricial Conondas| Mejor Comportamiento aceptable i y superficie turbulenta :
3.00 i RENERNE LT NN T ;
0.00  1.00 2,00 300 400 500 6.00 7.00 ¥.00 9.00 10.00 11.00 12.00 13.00 14.00 1500 16.00 17.00 18.00 19.00 20.00
A

Fy =

oy,

Tanque rectangular, media planta

Ancho de los dientes

Fig. 80 Tanque tipo SAF, CFE, 1970
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Tanque trapecial, media planta

Muro Lateral

Dientes de la ripida

Dientes del tanque

Umbral terminal
Dentellon

Seccion sobre el centro del claro

Muro
lateral

Alero, la pendiente
en la parte més
altaes 1:1

Variable

Tanque trapecial Tanque rectangular

Elevacidn, vista aguas abajo

Cont. Fig. 80 Tanque tipo SAF, CFE, 1970
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13.3.3 Tanque rectangular tipo USBR (11)

Son recomendados para numeros de Froude mayores de 4.50 y velocidades de
llegada menores de 15.25 m/s. Su disefio puede hacerse siguiendo la fig. 82. La
profundidad de la plantilla esta dada por el conjugado mayor d,.

13.3.4 Tanque rectangular tipo USBR (Ill)

Recomendable para Fr,> 4.50 y velocidades mayores de 15.25 m/s. Se utilizan en
presas altas con velocidades de llegada mayores de 15.00 m/s, caidas hasta de
60.00 m y gastos unitarios de 50.00 m/s.

Su dimensionamiento se hace con la ayuda de fig. 83. La plantilia del tanque
debe disefarse de tal manera que se obtenga un ahogamiento del 5.00% del
conjugado mayor teoérico, con un ahogamiento menor el salto hidraulico tiende a
salirse del tanque.

Ejemplo 16. Calcular la trayectoria del chorro lanzado por la cubeta
deflectora del ejemplo Num. 12

Solucién

De la fig. 71 se obtiene:
a=30°
dcos @ +hv+dv¥/ gr =4.07 + 52.43+0.77 =57.27 m

Sustituyendo estos valores en la ecuacién 65 se tiene:

2

X
= x lan 30° —
Y 3.6(57.27)cos? 30°
2
Y =0577x——>
154.63

Si el sistema de coordenadas se coloca en el labio de la cubeta deflectorase
puede calcular la trayectoria del chorro, como se muestra en la tabla 23.

Tabla 23 Calculo de la trayectoria del chorro

y 10.00 20.00 30.00 40.00 50.00 60.00 70.00 80.00 90.00 100.00 110.00 110.26
y 512 895 1149 1273 1268 11.33 8.70 4.77 -045 -6.97 -1478 -15.00
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Fig. 81 Tanque amortiguador tipo USBR 1, Design of Small Dams, 1960
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Fig. 82 Tanque amortiguador tipo USBR Ii, Design of Small Dams, 1960
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Umbral dentado
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Ejemplo 18. Un vertedor rectangular con 15.00 m de longitud efectiva, un
coeficiente de descarga C=1.92 y una carga h = 5.00 m, vierte un gasto de
322.00 m°/s. Aguas abajo del vertedor se construira un canal rectangular
revestido de concreto, que descargara directamente al cauce del rio. Calcu-
lar la pendiente del canal y la longitud L donde se producira el resalto hi-
draulico, ver fig. 84

P=1000m

Fig. 84 Datos del problema Num.17

Solucion:

Como una primera observacion debe decirse que y, es el conjugado menor del
resalto hidraulico y y, el conjugado mayor. Para que el resalto hidraulico sea esta-
ble el tirante conjugado mayor debe ser igual al tirante normal en el canal, si Yo>Y,
el resalto se corre hacia aguas abajo, y si ¥,<Y, el resalto se ahoga.

El gasto unitario vale:

Q 322.00
== -=21.47 m?
9= " 1500 " 2MATM /s
La velocidad de llegada:
=9.2V47 4 samys

h  15.00
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La carga de velocidad:

2 2
ha=Y2" _ 14" _g10m

29 2x9.81

El tirante critico vale:

2 2
yo =39 =3/ @LA7) 5611
g 9.81

Aplicando la ecuacion de la energia entre la seccién préxima a la cresta del
cimacio y el pie del vertedor, y considerando como pérdidas por cortante sobre
el cimacio 0.15 V? /2g, se tiene:

V2 v,2
10.00+5.00+0.10 = y, + =—+0.15 "
2g 29
que es o mismo que:
2x1.15
15.10 = y; + 2 z o bien:
29 y1
2
15.10 = y, + (21.47) x21.15
29 ¥4
cuya soluciénes y, = 1.41 m.
La velocidad en la seccién 1 sera:
V=9 2147 4508 mys
yi 1.405
Y la carga de velocidad y la energia en la seccién 1:
2 2
= 1528 44 90m
2g 2x9.81

2
E, = V‘—+y, =11.90+1.41=13.31m
29
El nimero de Froude en 1 vale:

vV, 1528
Joy, +/9.81x1.405

Fr,= =411
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El tirante conjugado mayor vale:

Vs =%(x/1+8/¥2——1)=%(\/1+8x4.112 ~1)=7.49m

Y la velocidad, carga de velocidad y energia en la seccion 2 seran:
q _21.47

L, =—" = =286 m/s
y, 7.494
V,2 2862

= 2= 290 g0
2g 2x9.81

2
E, =‘;L+y2 =042+7.49=791m
g

La pérdida de energia en el salto vale:
Ah=E - E,=13.31-791=540m

El tirante normal en el canal aguas abajo del vertedor para que el resalto no
se corra debe valer:

Yo=Y, =7.49m,
A=by=15.00 x 7.49 = 112.41 n?

P=b+2y=15.00+2x7.49=30.00m

_A_124
P~ 30.00

RH23 = (3.75)23 = 2.41

=3.75m

Con la formula de Manning puede calcularse la pendiente del canal:

2 2
So = C?/27/3 _ §g2.00x0.015 —0.00032
AR, 112.41x2.41

Para calcular la longitud L donde se presenta el resalto se emplea la fig. 80
obteniéndose:

L_574
2
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Entonces la distancia L vale:

L=571x7.494=4279m

Ejemplo 19. Un vertedor como el que se muestra en la fig. 85, tiene una
descarga maxima de 400.00 m®/s, una longitud efectiva Le = 20.00 m y las
caracteristicas geométricas mostradas. Los niveles del agua abajo del ver-
tedor para diferentes descargas se muestran también en la figura.

Disefe un trampolin estriado ahogado.

Elevacion del
lecho del rio

625.00 msnm 1

1

Fig.85 Datos del ejemplo No.18

Solucion :

Elevacién de la cresta
640.00 msnm

Elev. 634.94 para Q = 400 m'/s

Elev. 633.88 para Q = 300 m¥s
Elev. 632.37 para Q = 200 m¥s

} Niveles del rio

En la tabla 24 se muestran los elementos hidrdulicos para cada descarga:

Tabla 24 Elementos hidraulicos para diferentes descargas

(1) 2) (3) (6) (7) (8) (9) (10) (1)
Q q He Elev.vaso Elev.rio H; h, Vi d, F,  dt+hvt
mé/s  m?/s m m m m/s m m
400.00 20.00 4.80 9.86 986 13.91 1.44 3.70 11.30
300.00 15.00 3.96 10.08 10.08 14.06 1.07 4.34 11.15
200.00 10.00 3.08 10.66 10.66 14.46 0.69 5.56 11.35

157



OBRAS DE EXCEDENCIA

A continuacion se describen las columnas de la tabia de céliculo.

Columna 1. Q. Gastos de descarga.
Columna 2. g. Gastos unitarios. Calculados como: g=Q/b.

Columna 3. He. Carga sobre el vertedor. He = (q / ¢/*°. En este ejemplo se consi-
deré C =1.90.

Columna 4. Elev. vaso. Elevacion del vaso calculado como: Elev. vaso = Elev. Cres-
ta + He.

Columna 5. Elev. rio. Elevacion del agua en el rio para cada descarga.
Columna 6. H;. Carga para cada gasto H, = Elev. vaso - Elev. rio.

Columna 7. h,,. Carga de velocidad en el nivel de descarga, despreciando pérdi-
das.

Columna 8. Vt. Velocidad del flujo al nivel de descarga. Vt = ./2ghv,
Columna 9. dt. Tirante del agua al nivel de descarga. d,= q/ V1.
Columna 10. £, Numero de Froude al nivel de descarga. F, = Vt./gd,
Columna 11. d, + h,,. Energia especifica del agua al nivel de descarga.
El radio minimo del trampolin se determina con el nimero de Froude al nivel

del agua de descarga para Q = 400.00 m%s , F,=3.70, usando la fig. 79, se
obtiene:

entonces:

R=(1.44+9.86) x 0.48 =5.424 m
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En este caso se supone que el cauce tiene pendiente hacia arriba, es decir,
se tiene un caso | en la fig. 79, de la cual con el numero de Froude 3.70 y

R/(dt+V? /2g)=0.48 se obtiene:

T mdx=7.00 q: 7.0x1.44=10.08 m
Tmin =5.6 0=56x144=8.06m

El tirante promedio sera:
Tmed=9.07 m
El fondo del trampolin estara colocado a la elevacion:
634.94 — 9.07 = 625.87 msnm

Es necesario revisar el comportamiento para otras descargas con el radio
R=5424m.
Para g =15.00 m?/s, se tiene F,=4.34, y con fig. 79 se obtiene:

R

> =0.42
d +iV, /2g)

R=(1.07+10.08) x 0.42 = 4.683 m

Este radio es menor que el calcuiado anteriormente de 5.424, por lo tanto se
sigue considerando valido el obtenido anteriormente.

. R 5.424
Para un nimero de Froude 4.34 y 5 ~ 1715 0.486
t vt .

Se tiene:

T mdx: 10.00 d,=7.00x1.07 = 10.70 m
T min: 6.90 d,=6.90 x1.07 = 7.383 m

Si se hace la diferencia: Elev. rio - Elev. fondo tramp = 633.88 - 625.87 =8.01 m.
Se puede garantizar buen funcionamiento hidraulico para los tirantes de

g =10.00 m?/s, obteniéndose los siguientes resultados.

Fr, = 5.56
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R
d, + hv,

=0.30

R=11.35x0.30=3.405m

R 5.424 0.48

d +hv, 1135

T méx. 15.20 d,= 15.20 x 0.69 = 10.488 m
T min: 8.70 d,= 8.70 x 0.69 = 6.00 m

Puede notarse que el valor de R propuesto inicialmente es aceptable. Como
una medida de seguridad puede tomarse un radio mayor, por ejemplo:

R=6.00m

El diseno final se presenta en la fig. 86.

0.30m

3.00m

Trampolin estriado

Fig. 86 Diseno final de la cubeta dentada
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Ejemplo 20. Disefiar un tanque amortiguador para la estructura mostrada

en la fig. 87 si se tiene Qo=6500.00 m°/s y un ancho b = 84.00 m

Elevacién: 974.23

|
I

Elevacién: 921.23

'

i
ZII77T7TTT7T 7777777777777 7777777777777

Fig. 87 Datos para el ejemplo Num. 19
Solucion:

El gasto unitario vale:

_ Q _6500.00
b 84.00

=77.38m?/s

La velocidad al pie del vertedor valdra:

V)= \/2gh = J2><9.81><53.00 =32.25m/s

El tirante y el nimero de Froude en la misma seccion vale:

y=9-7738 _oa0m
v, 32.25
V, 3205

Fr

~ oy, Jo8w240
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El conjugado mayor se puede calcular con la siguiente ecuacion:
- i’zi(ﬁs Fr? —1)=21.40 m
La elevacion de la plantilla del tanque se ubicara asi:

Elev. Plant. = Elev. Rio - y, = 921.93 — 21.40 = 900.53 msnm

Como se tiene un nimero de Froude de llegada Fr,= 6.65 > 4.50, y una velo-
cidad de 32.25 m/s es necesario disefiar un tanque USBR tipo lll.
De la fig. 83 se tiene que con Fr=6.65 se obtiene:

Lu
d;

=4.10
La longitud del tanque sera:
L,=410x21.40x1.05=92.13m

Nétese que el tirante se ha incrementado en un 5% como una medida de
seguridad. E! disefio final del tanque se muestra en la fig. 88.

Umbral dentado
\‘\ B]oqucs del Lﬂl]ﬂ] de descarga 043 \

A g —

= z%.z
~ A

L= 9203 m s

Fig. 88 Disefo final del tanque amortiguador tipo USBR ill
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14 VERTEDORES DE CAIDA LIBRE

Este tipo de vertedores se emplea en presas de arco o de contrafuertes, debido a
que las caracteristicas geométricas de estas cortinas son poco propicias para
construir un conducto de descarga. En general, si la roca de cimentacion es resis-
tente a la erosién, puede proyectarse la caida desde la cresta del cimacio hasta el
lecho del rio, en caso contrario debe construirse algin tanque amortiguador para
disipar la energia del chorro.

Asi, el problema de los vertedores de caida libre se reduce al disefio de la
seccidn de control y al del tanque amortiguador. El disefio de secciones de control
se estudid en la seccién 6, solo debe agregarse que se debe considerar una
adecuada aireacién debajo de la lamina vertiente para evitar su abatimiento por la
reduccion de presién debajo de ella.

El disefo del tanque amortiguador se hace en base a dos variables, la distan-
cia de caida Yy el gasto unitario g. Estas variables pueden relacionarse para
formar un parametro adimensional:

—_ q2
D= EYT (78)

Llamado nimero de caida, y en base al cual el USBR ha desarrollado crite-
rios de disefo para tanques amortiguadores.

Tanque para resalto hidrdulico. El procedimiento de disefio es el siguiente.
El apoyo basico es la fig.89, en la cual se definen también las variables del
problema. Para disefar un tanque de este tipo se procede asi:

a) En un primer tanteo se supone una altura de caida Y. Esto se logra si se
calcula el tirante conjugado mayor del resalto en el tanque y se fija el nivel
del piso del tanque. B

b) Con Y se calcula el nimero de caida D, y con este valor se entra a la fig.
89, con la cual puede calcularse el tirante conjugado mayor del resalto, se
fija un nuevo nivel del piso del tanque amortiguador, se calcula nuevamente
Y, se repite el proceso hasta que no hay variaciones apreciables en el con-
jugado mayor.
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Fig. 89 Ayudas de disefio para tanques en vertederos de caida libre, Design of Small
Dams, 1960
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VERTEDORES DE CAIDA LIBRE

c) Con el numero de caida seleccionado se calculan el conjugado menory su
correspondiente nimero de Froude con la ayuda de la fig. 89. A partir de
estos valores puede optarse si se usa un tanque USBR Il o Il, el cual se
combina con el disefo inicial del tanque amortiguador.

Como recomendaciones adicionales se dan las siguientes:

Longitud minima del estanque:

Loin=Lat Ly uom (79)
Distancia de los bloques a la presa de la cresta:
Lg=L,+0.80d, © (80)
Altura de los bloques:
h=1.60d, (81)

Tanques de bloques de impacto

Son (tiles para cargas pequefias y amplia variacion de los tirantes del agua. El
procedimiento de disefio es como sigue:

a) Seguir los incisos a) y b) del tipo de amortiguador anterior hasta fijar el
numero de caida D.

b) Calcular el tirante critico.

c) Calcular Lp /y, con la fig. 89.

d) Hacer el disefio con las recomendaciones siguientes:

Longitud minima del estanque:
Lg=Lp+2.554d, (82)

Longitud minima hasta la cara de aguas arriba del bloque amortiguador:

Lmin=Lp+0.80d, (83)

Tirante minimo de la descarga:
d,=2.154d, (84)

Altura éptima del bloque amortiguador:
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ho =0.80 d, (85)
Anchura 6ptima del bloque amortiguador:
a=0.40d, (86)
Altura 6ptima del umbral terminal

ho,=0.40 d, (87)

Ejemplo 21 Disefiar un tanque amortiguador para resalto hidraulico de un
vertedor de caida libre que descarga 450.00 m’/s, cuya longitud efectiva es
de 25.00 m y trabaja con una carga He = 4.48 m. El nivel del agua en el embal-
se es 1236.29 msnm y el del agua en el rio es 1210.79 msnm

Solucién:

El gasto unitario vale:

g=9-45900 g 00me /s

o |
N
o
o
(@]

La diferencia de niveles entre el embalse y el agua del rio es:
1236.29 - 1210.79 = 25.50 m
El tirante conjugado mayor d, para estas condiciones puede obtenerse con la
ecuacion: R —— .

% 1 s FR —1j

d, 2
Si se desprecian pérdidas, la velocidad puede evaluarse asi:

V,=.2gh =+2x9.81x25.5 =22.37 m/s

De la ecuacién de continuidad se obtiene el tirante.

Q 450.00

dy=——=-—2""" __-080m
' VL, 22.37x25.00

El numero de Froude vale entonces:
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VERTEDORES DE CAIDA LIBRE

Fr= Y -7.985

\gd;
Y finalmente el tirante conjugado mayor:

= 9% (Vi+8x7.9852 -1)=8.64 m

d,
La elevacion del piso del tanque amortiguador se ubica entonces en:
Elev. nivel del rio - y,=1210.79 — 8.64 = 1202.15 msnm

La caida total Ysera:
Elev. embalse — Elev. piso tanque = 1236.29 - 1202.15=34.14 m

y el ndmero de caida:

— 2 2
p-_9 _ 18007 _ ;50083

gY® 9.81x34.14°

Con este valor se entra a la grafica de la fig. 89, y se obtiene:
d—\f =024 ; d, =34.14x024=8.19 m

El nivel del piso del tanque debe ajustarse entonces a este nuevo valor:
1210.79 — 8.19 = 1202.60 msnm
La siguiente aproximacion de Y vale:

1236.29 - 1202.60 = 33.69 m

y el numero de caida es:

»

= q° _ 18.00?
gY' 9.81x33.69°

=0.00086

Con D= 0.00086, se obtiene de la fig. 89, d,/ Y = 0.25, valor muy aproximado
al anterior d, /Y, por lo que se acepta valido D = 0.00086.

= 25.50
D=0.00086 Y,hd/He= ——
Para 148

=5.69,
de la fig. 89 se obtiene:

—=0.65
Y
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Ld=0.65%33.69=21.90m

ademas se obtiene:
% =0.026;, d; =0.026x33.69=0.876 m

Fr,=6.60

Del andlisis de los valores Fr,=6.60, d, =0.876 m, d,=8.64 my V, = 19.38 m/s,
se puede hacer el disefio del tanque USBR tipo lI.
De la fig. 83 se tiene que

L,=4.01 d,=4.01x8.64=34.64m
La longitud total del estanque vale:
Ly=L,+L,=21.90+34.64=56.54 m

La distancia de los bloques amortiguadores a partir de a pared vertical de la
cresta vale:
Lg=L,+0.8 d,=28.81

La altura de los bloques amortiguadores sera:
h=1.50d,=1.50x0.876 =1.314 m

Se dan mayores detalles de disefo en la fig. 90.

Muros para producir contraccién
lateral que sobresalen de los estribos
/ q

Elev. 1236.29 L V.
He=ddsm | |
e =4 m
SO Bl 121099
y=33.69m (o
| : T8 m ‘
; E I k
! ;;:L:-3a“g.:--:;f.;;75‘75“"°-é“."~h Y E;&T‘--MWTQ:"Q!TL {: //I//,!//%/l‘/}?/
. Ld=21.10m Lw=3464m _

Fig. 90 Disefio final del tanque de resalto hidraulico
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Ejemplo 22 Disefiar un tanque de bloques de impacto para la estructura del
ejemplo No. 21.

El tirante critico vale:

l#  .[18.00° = hd
:3—:34?—3.21m =U. 08 Yl=569
Ye g 9.81 Con D=0.00086Y, He

Se obtiene:

Ltp =0.66
Y

Lp=0.66x33.69=2223 m
La longitud minima del tanque vale:
Lg= Lp+ 2.55 d,=22.23+2.55x3.21=30.41m
El tirante minimo de la descarga:
d,=2.15 d,=2.156x3.21=6.90m
Longitud minima hasta la cara aguas arriba del bloque amortiguador:
L min= Lp+ 0.80 d,=22.23+0.8x3.21=24.80m
Altura 6ptima del bloque amortiguador:
h=0.80 d,=0.80x3.21=257m
Anchura y separacién de los blogues:
0.40d,=0.40x3.21=1.29 m
Altura 6ptima del umbral terminal:
2.40d,=040x321=129m

El disefio completo se presentan en la fig. 91
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Muros para producir contraccién
. lateral que sobresalen de los estribos

Elev. 1236.29 -
1

He =448 m

7117777

}g;’ © Y =3369m

: R

E“} - 2.57 mT 17/”1 29

" 1 !

R R e T e e R XA NN 4

Lp=2223m 257 m

Fig. 91 Diseio final de los bloques de impacto
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15 VERTEDORES DE ABANICO

El disefio preliminar de este tipo de vertedores se hace con el auxilio de las figs.
92y 93 alas cuales se entra con la relacion L,/ ho, donde L, es la longitud efectiva
de la cresta y Ho la carga de disefio.

El radio R, se puede determinar con la formula:

Ly=aR, +2(B R, (88)

Ademas deben cumplirse las condiciones propuestas por Hiriart F.,1949:

1<a/2B<25 (89)
25<R,/R,<5.0 (90)
125<d/e<1.75 (91)

Sielvalorde L, no coincide con el ancho de plantilla deseado para el canal de
descarga, puede modificarse L, tratando de respetar la forma de la transicion.

Con objeto de evitar excavaciones en el colchdn del abanico, se permite que
el nivel del agua en éste pueda tener una elevacion de hasta un 20% de la carga
sobre el nivel de la cresta del vertedor.

Ejemplo 23. Disefar un vertedor en abanico con una longitud de cresta
, = 120.00 m y una carga Ho = 4.00

Solucién:

Con la relacion:

L, 120.00
Ho  4.00

=30.00
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Vertedor en abanico y geometria

Longitud de la cresta
R, Radio del arco central de la cresta
a  Angulo total del arco central
R, Radio de las dreas laterales de la cresta
B Angulo de los arcos laterales
h L, Ancho de la seccion de control b-b
L, Distancia de la cresta a la seccion de
control a lo largo del eje longitudinal
Distancia de la seccién de control al
final de la transicién
Ancho del canal de descarga
So Pendiente inicial de la rapida, en la
zona de transicion
H Carga maxima sobre la cresta vertedora
h  Altura del cimacio

Cresta
Vertedora

—So— L

.
| Presa e B, | | Rl B o] s, hH
I w 1 Ea—
| ALM 23.7 | 0273 | 76° | 0.763 | 24° | 0.487] 0.342 0.219]0.10 | 1.11
|Mocuzari | 53.8 | 0.197 | 80° | 0.952 | 20°30'| 0.467| 0.385 0.273/ 0.06 | 1.22
| Miguel Hidalgo | 65.8 | 0.218 | 80° | 0.568 | 32°30’| 0.544| 0.348 | 0.334 | 0.2230.06 | 1.32

Fig. 92 Geometria del vertedor en abanico, CFE, 1970
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........... 80
/
1.50L 70°
| B L‘ /
- H >/
) L —
j{j 1,00‘ — — 440
13
) I
<P o501+

Fig. 93 Parametros para el disefio de vertedores en abanico, CFE, 1970

Y de la grafica 93 se pueden obtener las siguientes relaciones:

L
L,

R
L

0.22

L, =26.40m
R, =30.00m
L, =39.60
L, =49.20m
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Le _gas . 1,=57.60m
L
B= 20°
hy11 . h=4.44m
H
o =78°

Ademas se puede calcular el radio A, con la ecuacion:

Li=0R+2 (R,
R,=113.39 m

Deben revisarse ahora las condiciones de Hiriart F., 1949

a) 1< = <25

26

X 105
2B

por o tanto se cumple.

o) 250 < 22 < 5.00
) A

Ay =3.78
R

1

también se cumple con la relacién

c)1.25<d/e<1.75

(Ver fig. 94).
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Vertedor en abanico y geometria

H = 4.00 m
¥
1
!
|

h=444m

Cresta
Vertedora ‘
Li=120.00 m *
[
Seccidn w
de Control 8o Ls=
L:=57.60m ‘
| J

x

Li=139.60 m L:=4920m

Fig. 94 Disefio final del vertedor de abanico

(3]

6.40 m
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16 VERTEDORES DE CANAL LATERAL

En este tipo de obras, la estructura de control la forma un cimacio cuya cresta es
paralela al tramo inicial del conducto de descarga, éste recibe el nombre de canal
colector.

Aunque el funcionamiento hidraulico de este tipo de vertedor es poco eficien-
te, debido a la gran turbulencia y vibraciones que produce, se recomienda cuando
la topografia no permite la construccion de otro tipo de vertedor; por ejemplo cuan-
do la boquilla es cerrada con laderas muy inclinadas y la cresta vertedora es muy
larga.

El cimacio se disefia con los criterios ya expuestos; aqui se tratara soélo sobre
el canal colector. Ei diseno de los canales de este tipo de vertedores se basa en la
teoria del flujo espacialmente variado, la cual a su vez cuando el gasto es crecien-
te se apoya en la ley de la conservacion de la energia.

Las hipdtesis que se hacen para la obtencién de la ecuacién diferencial de
flujo gradualmente variado son las siguientes:

a) El flujo es unidireccional.

b) La distribucion de velocidad en una seccion del canal es constante y uniforme.
c) La presion del flujo es hidrostatica.

d) La pendiente del canal es relativamente pequefa.

e) Se acepta la ecuacidén de Manning para evaluar pérdidas por cortante.

f) No se considera aireacion.

La ecuacion de flujo espacialmente variado sera deducida tomando en consi-
deracion la fig. 95
La cantidad de movimiento M, que pasa por la seccion 1 en la unidad de
tiempo es:
_yav
M=, (92)
donde:

Y, peso unitario del agua

Q, gasto

V, Velocidad

g, Aceleracion de la gravedad
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Fig. 95 Fiujo espacialmente variado
En la seccién 2 se tendra entonces:
M, = g(m dQ) (V +dV) (93)

donde:

dQ, Gasto que ingresa entre las secciones 1y 2
dV, Incremento de velocidad

El cambio de cantidad de movimiento sera entonces:
M, M, = é(m dQ)(V +dV)— -g Qv = T[QAdV + (V + dV)dQ] (94)
g

La componente del peso W entre las dos secciones en la direccion del flujo es:
W sen 6= ySo(A + % dA )dx = YSoAdx (95)

Noétese que en la anterior ecuacién se ha hecho So = sen 6 y se han despre-
ciado los productos de diferenciales.
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VERTEDORES DE CANAL LATERAL

Las pérdidas h,entre las dos secciones vale:
hy = S dx (96)

donde:

nv2 Q2n2
r= R4/3 = Az,:{m

n, coeficiente de Manning
R, radio hidraulico
A, drea hidraulica
La fuerza F, ver fig. 95 vale:

F,= (A+1/2dA)S, dx = AS,dx (97)

Notese que se han despreciado nuevamente los productos de diferenciales.
Las fuerzas de presion se pueden calcular con la ecuacion:

P =yzi A (98)
donde:
Z,, es laprofundidad del centroide de A bajo la superficie del flujo.
Similarmente en la seccion 2 se tendra:
P, =y(z+dy)A (99)
La resultante de estas dos fuerzas es:
P, — P, =—yAdy (100)

Igualando el cambio de cantidad de movimiento a todas las fuerzas externas
actuando sobre el cuerpo:

YiQav + (V + dV)dQ]= P, - P, + W sen 8- F, (101)
g

Sustituyendo valores y despreciando el producto dVdQ:
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dy=——;~(VdV+%de+(So—S,)dX (102)

Considerando que:
V:% (103)
vmv:cj:fg (104)

Sustituyendo 103 y 104 en 102:

|4 (2AdQ—QdA+dAdQ)+(SO S, )ax
- i

ay =
Y=y A% + AdA

(105)
despreciando dA en el numerador, dAdQ en el denominador, haciendo ¢ = dQ /dx
y considerando el coeficiente de energia ¢, la ecuacion 105 puede escribirse:

dy _So-S,-2aQq "/ gA?
dx 1-aQ? /gA2D

(106)

donde:
D, esla profundidad hidraulica
Integracion numérica de la ecuacién diferencial.

Si ahora se consideran incrementos finitos en lugar de diferenciales, la ecuacién
101 puede escribirse asi:

Ay AX AX o
—g [@AV +(V +AV)AQ]=~A [ Ady + So [ Adx— ySf | Adx =~y SoAAX (107)
0 0 0

donde 4 es el area promedio definida como:

Q+Q,

A= ViV, (108)

si ademas se hace:

Q=Q, (109)
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V+DV=V, (110)

Sustituyendo las ecuaciones 108, 109y 110 en la 107:

QW+ . Y%
=——11 20 AV 4+ 2 AQ |+ SoAx - SfAX 111
g(of*'oz)k Q (1)

El nivel de la superficie del agua entre las secciones 1y 2 vale:
dy’ = -dy + Sodx (112)
Con incrementos finitos la anterior ecuacién puede escribirse:
Ay =-Ay + SoAx (113)
sustituyendo la ec.113 en 111 e introduciendo el coeficiente de energia:

,_W%>[AV+(V5AQJ+SW (114

1

Localizacion de la seccion de control.

Con la ecuacion de flujo espacialmente variado en incrementos finitos, ec. 114, se
puede trazar el perfil del agua, sin embargo es necesario localizar la seccién de
control con objeto de definir el inicio del perfil. A continuacién se presenta el méto-
do del punto singular para localizar la seccion de control.

La ecuacion 106 puede escribirse por medio de dos funciones:

F.=So-S, —20Qq*/ gA?=0 (115)

F,=1-aQ,/gAD =0 (116)

La primera representa la condicion de flujo cuasinormal y la segunda de flujo
critico. En el punto singular y, =y =y, y se obtiene resolviendo simultaneamente las
ecuaciones 115y 116. De la ec.116.

Q=JAgD/a (117)
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que conviene escribir asi:

Q=AVD Jg/a (118)
sustituyendo 118 en 115:
SO—S,—2;:72*\/€A«/5=0 (119)
simplificando:
So—Sf—2q*\/ng4T=O (120)
Por otro lado de la ecuacion de Manning:
S = s (121)
Sustituyendo 120 en 119:
So=%+2q* ZJLT (122)

Esta ecuacion debe resolverse para y=y,, que esta asociada a Q = Q, hasta

que se obtenga So.Con Q, y dado queg* = —(j se obtiene x = %

De esta manera el canal puede funcionar en régimen subcritico, supercritico
0 en ambos, es decir, un tramo del canal funciona con régimen subcritico y la otra
con supercritico. El régimen supercritico implica tirantes pequefios y grandes ve-
locidades, por lo tanto una caida mayor desde la cresta a la superficie libre del
agua en el canal colector, por lo tanto mayor turbulencia y vibraciones en la obra;
por el contrario con régimen subcritico se tendran tirantes mayores, menores ve-
locidades, menor caida y menor turbulencia. Es por ello que se recomienda forzar
a que el canal trabaje en régimen subcritico, esto se puede lograr, obligando una
seccion de control al final del canal, por ejemplo, por medio de un estrechamiento
0 un escaldon. Ademas, la pendiente debe cumplir la condicion de Li,1955, para
garantizar el régimen subcritico:

Sol 2
—— <=1+ 2Fr?
3( 7) (123)

Yo
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donde:

So, pendiente del canal

L, longitud del canal colector

¥,, tirante del canal colector en la titima seccion
Fr,, nimero de Froude en la ultima seccion

Después debe revisarse la pendiente transversal de la supetficie libre del agua,
para ello puede usarse la ecuacion de Viparelli:

gy, (b+2Ky,)
donde:

b, ancho de plantilla

K, talud del canal colector

Px, pendiente transversal de la superficie libre del agua en cada seccion.
Esta pendiente debe ser menor del 8.00% para garantizar un funcionamiento
adecuado.

g, gasto unitario

¥, lirante en la seccion

desnivel entre la superficie del agua en el vaso y el nivel del agua en el canal

en la seccién de estudio.

'

El procedimiento de disefo es el siguiente:

a) Se establece una seccién de control.

b) Se calculan las caracteristicas hidraulicas en la ultima seccién del canal
colector.

c) Se determina la pendiente So del canal colector de acuerdo a la condicién
de Li,1955.

d) Se establecen las cotas del fondo del canal colector, considerando que se
permite en la seccién inicial un grado de sumergencia de 2/3 de la carga
maxima.

e) Se revisa la pendiente transversal del agua.

A continuacion se presentan dos ejemplos: con el primero de ellos se preten-
de indicar como se determina la seccién de control en un canal lateral, y cémo se
procede en el calculo en las dos direcciones (régimen subcritico y supercritico);
en el segundo ejemplo se presenta el disefio completo para un canal colector con
control aguas abajo.
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Ejemplo 24. Determine la seccion de control y el perfil de un canal colector
con las siguientes caracteristicas: L = 121.92 m, q* = 3.72 m*/s/m, b=3.05m,
K=0.50, S0 =0.1505, n = 0.015,  =1.0

Solucién:
Localizacion de la seccion de control.

Sustituyendo los valores conocidos en la ecuaciéon 122, y proponiendo tirantes
criticos y,, hasta que So = 0.1505, se obtiene:

y,=5.341m, ademas Q = 184.34 m3/s

De la relacién:

X = Q = Eﬂi“f =49.55m
qg* 372

Calculo del perfil

En la tabla Num. 25 se presenta el célculo, nétese que el perfil se determiné para
los dos tipos de régimen, subcritico y supercritico.

Tabla 25 Calculo del perfil del flujo para el ejemplo Num. 24
Flujo subcritico, calculo por pasos en la direccidon aguas arriba
X Dx Zo AY z Y A P Q

49.55 .. 15.00 20.34 5.34 30.55 14.99 184.33
30.48 19.07 2.87 17.87 222 2256 469 2531 13.54 113.39
15.24 1524 229 20.17 153 2409 393 1969 11.83 56.69
762 7.62 1.15 2131 063 2472 341 1622 168 28.35
3.05 457 069 2200 026 2498 298 1355 972 1135
0.00 3.05 046 2246 0.07 2505 259

\ Q1+Q2 V1+v2z  AQ AV R Sf ht AY

6.03

448 297.71 1051 7094 1.55 1.87 0.00196 0.0598 2.212
2.88 170.08 736 56.69 1.60 1.66 0.00095 0.0144 1.535
1.75 85.04 463 2835 1.13 1.52 0.00039 0.0030 0.634
0.84 3969 259 17.00 091 1.39 0.00010 0.0003 0.266
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Flujo supercritico, célculo por pasos en la direccién aguas abajo
X Dx Zo AY z Y A P Q

49.55 .. 15.00 20.34 534 30.55 14.99 184.33
60.96 1151 172 1329 136 1898 570 33.61 1579 226.77
76.20 1524 229 1099 192 17.06 6.07 36.94 16.62 283.46
91.44 1524 229 8.70 1.95 1511 6.41 4009 17.38 340.16
106.68 1524 2.29 6.40 1.98 13.13 6.72 43.08 18.08 396.85
121.92 1524 229 4.1 211 11.02 6.96 4545 18.61 453.54

V. Q1+Q2 VI+V2 AQ AV R St hf AY

6.03

6.75 41110 12.78 4245 0.71 2,13 0.00376 0.2280 1.367
7.67 510.24 1442 56.69 0.93 222 0.00457 0.3483 1.930
8.48 623.62 16.16 56.69 0.81 2.31 0.00531 04859 1.957
921 737.01 17.70 56.69 0.73 2.38 0.00600 0.6401 1.977
9.98 850.39 19.19 56.69 0.77 2.44 0.00681 0.8308 2.105

Ejemplo 25. Disefar un vertedor de canal lateral con una longitud de 150.00m,
para descargar 6000.00 m*/s, La elevacidn de la cresta del vertedor es Elev.
745.00 msnm 20.00 m aguas abajo se ha establecido una seccién de control,
donde el tirante critico vale 15.95 m, n= 0.015, ver fig. 96.

JASSAN
v vElev: 752.37 B’
- Elev: 745.00 Cresta
T
ye=1595m
So B
0+000 777 % = 04150 7 04170 7

150.00 m _2000m

T 1

T

b=4000m

Fig. 96 Estructura hidraulica del ejemplo Nim. 25

b=3000m
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Solucion:

De acuerdo a la metodologia propuesta se ha cumplido con el paso 1, es decir, se
ha calculado el tirante critico en la seccién de control correspondiente a la esta-
cién 1+70.

Paso 2. Calculo de las caracteristicas hidraulicas en la ultima estacién del canal.
Est. 1+50.

Aplicando la ecuacion de la energia entre las estaciones 1+70 y 1+50 y con-
siderando las pérdidas en la transicién de un 15% de la diferencia de cargas en
ambas estaciones se tiene:

2

Viso Ve 70
Yiso ég' =Yurnt 2797" + 0-15(h1+7o - h1+50)

La seccion del canal colector se propone trapecial con taludes 2 a 1y ancho
de plantilla B = 40.0 m, ver fig. 96

En la estacion 1 +70 se tienen las siguientes condiciones.

Y, = 1595 m
= Q = 6000.00 =200.00 m*/s/m
b~ 30.00
Vo= 9220000 scy /s
y. 1595
2 2
he=YC 1254 o050
29 2x9.81

L.a ecuacion de la energia quedara entonces asi:

2
‘/1+50

Vuso+ 3 =15.95+8.02+0.15x8.02—h,,.,

resolviendo se tiene:

Yisso=2474m, V, ., =270 m/s

1+50

hy,50=0.37m Fr, =017
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Comprobacién:
24.74 + 0.37 = 15.95+8.02+0.15 (8.02 — 0.37)
2511 =25.11
Ademas puede notarse que Fr,,.,=0.17, lo cual garantiza régimen subcritico.
Paso 3. Calculo de la pendiente:

De la inecuacion de Li, 1955:

?/OLSEO‘*'F"&O)

1+50

Sox15000 2 4 ¢ 172)
2474 "3

Se propone una pendiente So=0.001 que satisface la inecuacion anterior.

Paso 4. Calculo del perfil del agua. El calculo se presenta en la tabla No. 26. La
descripcién de cada columna se presenta a continuacién.

a) Columna 1. Estacién seleccionada.

b) Columna 2. Ax. Tramo de analisis. Se calcula como la distancia entre esta-
ciones.

c¢) Columna 3. Elevacion de plantilla. Se obtiene con la ecuacion: Elev. P = SoAx.

d) Columna 4. Ay. Valor supuesto que debe coincidir con el Ay’calculado en la
ultima columna de la tabla. De no cumplirse la igualdad se propone otro
valor de Ay.

e) Columna 5. Elevacion de la superficie libre del agua. Se calcula restando al
valor supuesto Ay el de la elevacion de la plantilla y sumando esta diferen-
cia a la elevacion de la superficie libre del agua en la estacion anterior.

f) Columna 6. y, Tirante del agua en la seccién de estudio.

g)Columna 7. A. Area en la seccion de estudio.

h)Columna 8. P, Perimetro hidraulico.

i) Columna 9. Q. Gasto.

j) Columna 10. V. Velocidad.

Las demas columnas se explican por s{ solas.
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Tabla 26 Perfil del agua para el ejemplo Num. 25

(1 (@) @3 (4) (5) (6) @) (8) (9)

Est x Ax Zo AY z y A P Q

1+50 0.000 24.740 2474 2213.74 150.64 6000.00
1+25 25 0.025 0.23 24945 2495 224231 151.56 5000.00
1+00 25 0.050 0.18 25.075 25.08 2260.51 152.14 4000.00
0+75 25 0.075 0.14 25.140 25.14 2269.64 152.43 3000.00
0+50 25 0.100 0.10 25.140 25.14 2269.64 15243 2000.00

0+25 25 04125 0.06 25.075 25.08 2260.51 152.14 1000.00

1) (1) (2) (13 (4 (5 (16) (17 (1§
_V QI+Q2 Visv2  AQ AV RS ht Ay
2.71

2.23 11000 4.94 1000.00 0.481 14.795 0.000031 0.000770 0.235
1.77 9000  4.00 1000.00 0.460 14.858 0.000019 0.000482 0.185
1.32 7000 3.09 1000.00 0.448 14.890 0.000011 0.000268 0.140
0.88 5000 220 1000.00 0.441 14.890 0.000005 0.000119 0.099
044 3000 1.32 1000.00 0.439 14.858 0.000001 0.000030 0.059

Paso 5. Calculo de las cotas de la plantilla del canal.

Las cotas se representan en la fig. 97

_ Elev: 75237 ~Eley: 749 91
w S I

J ye=13595m

¥

_cERvi 745000 Cresta

.13
5.08
493

-
—
-+

15.95

2
25,13
,

N

S

Elev: 72406 So=.00]
04000 04025 0+050 0+075 04100 04125 04150 04170

Fig. 97 Cotas y perfil del agua en el vertedor de canal lateral

Paso 6. Calculo de la pendiente transversal de la superficie del agua.

Aplicando la ecuacion de Viparelli se obtienen los siguientes resultados, ver tabla
Num. 27:

Elev. dei vaso 759.90
Elev. del piso (0+000) 724.06
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Tabla 27 Calculo de la pendiente transversal

Est x Px

1+50 0.0176
1+25 0.0172
1+00 0.0169
0+75 0.0168
0+50 0.0168
0+25 0.0169

Como puede observarse todos los valores son menores de 0.08, lo que ga-
rantiza un funcionamiento adecuado del vertedor de canal lateral.

Problemas propuestos

21. Calcular el perfil del agua de un conducto que descarga en tunel con las carac-
teristicas geométricas mostradas en la fig. 70. Si el gasto de disefio es Q_=2750.00
m3/s, y la pendiente S,=0.14. Considere un coeficiente de Manning. n = 0.014
correspondiente a concreto. (Las caracteristicas geométricas son idénticas al ejem-
plo No. 14).

22. Calcular el perfil del agua con los datos del problema anterior, considerando,
Q, = 5000 m%s, y la seccion geométrica de la estructura terminal trapecial, con b
=12my k = 0.50.

23. Calcular los indices de cavitacion para el problema Nam. 1.

24. Un vertedor como el que se muestra en la fig. 85, tiene una descarga maxima
de 500.00 m%/s, una longitud efectiva Le = 30.00 m v las caracteristicas geométricas
mostradas. Los niveles del agua abajo del vertedor para diferentes descargas se

muestran también en la figura. Las descargas para cada nivel seran 500.00 m%s,
400.00 m3/s, 300.00 m%s.

Disefie un trampolin estriado ahogado.

25. Disenar un tanque amortiguador para la estructura mostrada en la fig. 87 si se
tiene Qo =8000.00 m%/sy un ancho b = 100.00 m.
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26. Disenar un tanque amortiguador para resalto hidraulico de un vertedor de
caida libre que descarga 400.00 m°/s, cuya longitud efectiva es de 20.00 my
trabaja con una carga He = 4.50 m. El nivel del agua en el embalse es 1238.29
msnmy el del agua en el rio es 1215.79 msnm.

27. Disehar un vertedor en abanico con una longitud de cresta L, = 200.00 m, y
unacarga H, =7.00 m.

28. Disenar un tanque de bloques de impacto para la estructura del problema
Num. 6 propuesto.

29. Determine la seccion de control y el perfil de un canal lateral con las siguientes
caracteristicas: L =150.00 m, g* =4.00 m°/s/m, b=3.05 m, K= 0.25, So =0.130,
n=0.015 ¢=1.0.

30. Disenar un vertedor de canal lateral con una longitud de 150.00 m, para des-
cargar 7000.00 m?/s. La elevacion de la cresta del vertedor es Elev. 745.00 msnm
20.00 m aguas abajo se ha establecido una seccion de control, donde el tirante
critico vale 17.70 m, n = 0.014, ver fig. 96.
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En este tipo de vertedores la cresta es circular en planta. La descarga después de
pasar por la cresta vertedora se conduce a una lumbrera vertical o inclinada, que
a su vez se une a un tanel casi horizontal cuya plantilla de portal debe coincidir
con el nivel del agua en el rio en la zona de descarga, ver fig. 98

Condiciones de funcionamiento
Se pueden presentar tres formas de funcionamiento en un vertedor de embudo:

a) Trabajando como vertedor. En este caso la descarga se regira por la rela-
cion:
Q = f(He¥?) (125)

b)Trabajando como orificio o tubo parcialmente lleno, la relacién de descarga
correspondiente sera:

Q = f(Ha)'"? (126)
¢)Trabajando a tubo lieno. Cuya relacién de descarga sera:
Q=fH,) (127)

Estas tres condiciones se presentan en la fig. 98.

Puede notarse que aunque el vertedor sera mas eficiente trabajando como
tubo lleno, esto debe evitarse para limitar la posibilidad de funcionamiento como si-
fon, pues originaria la pérdida de control sobre la descarga, es por ello que se
recomienda que las relaciones maximas de llenado sean de 0.75.

Debera evitarse también la creacion de vértices a la entrada del vertedor,
para mantener un flujo convergente hacia la cresta, para lograr esto se recomien-
da que el canal de acceso sea el adecuado o que se usen pilas guiadoras norma-
les a la cresta.

La forma del cimacio de este tipo de vertedores en general se asemeja a la
superficie interior de una lamina de agua cayendo libremente desde un vertedor
de pared delgada, asi la ecuacion de la descarga sera:
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— Tubo de transicién
Garganta del twbo de (ransicién

Conducto inclinado i
/Tramo de descarga de) conduclo P

3

Flujo acelerado = o o =

Caso I. Funcionamiento com o vertedor

(xCrcsla

e Qrilicio de control en la garganta de uansici(m/.rl’dm” de descarga del conducto

Flujo acelerado

‘ Caso III. Funcionamiento a tubo lleno

Funcionamicnto a tubo tHleno Q = (b( HT- hL), condicién 3

Punio de cambio del control de orificio
a circulacion cn tubo —

Funcionamicento como orificio, Q = F (Ho J. condicidn 2

Carga con la que circula el tinel a 0.75 .
de su capacidad cn cf cxtremo de aguas abajo

'

Elevacién de la superficie del agua en el vaso

Ho

Carga de
proyecto

; 32 .
Vertedor, Q = f( Ho ),’u(mdlclén 1

4 1 -
Descarga -m /g

Fig. 98 Funcionamiento de un vertedor de embudo, USBR, Design of Small Dams,
1960
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Q=CL H¥ (128)
Como se trata de una seccion circular:
L=2nR (129)

Sustituyendo 129 en 128 se tiene:

3

Q=C2nRH? (130)

Es necesario ahora definir como se miden Ry H, pues se presentan varias
alternativas, el USBR, propone que se midan como se acota en la fig. 99, de tal
suerte que la ecuacién de descarga puede expresarse asi:

3
Q=Co 2rRsH,2 (131)

Cresta con forma
de una limina vertiente

MMM

N

N RS TS Sy

Garganta donde el chorro anular
se convierte en una columna llena

Fig. 99 Elementos de un vertedor de embudo, USBR, Design of Smail Dams, 1960
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Para calcular el valor del coeficiente Co, que es diferente a los coeficientes
para otro tipo de vertedores, ya que en este caso hay efectos de sumergencia y
contrapresiones debidas a la convergencia de las corrientes, el USBR, ha pro-
puesto las curvas presentadas en la fig. 100, obtenidas para relaciones de P/Rs
de 2.00,0.30 y 0.15.

Cuando se desea calcular los coeficientes para cargas diferentes a las de
proyecto se puede usar la fig. 101, aunque debe hacerse notar que nunca deben
aplicarse a relaciones He/Rs mayores de 0.40.

La determinacidn del radio si se tuvieran como datos de proyecto Hoy Qo se
hace en forma iterativa. Se supone un radio R, se determina Ho/Ry se obtiene el
coeficiente de descarga Co con el cual se verifica Qo. Si Ho/R > 0.30, existe la
posibilidad de que se desarrollen presiones negativas en el cimacio; para evitar
esto, el radio R se incrementa a un valor R’ utilizado la fig. 102.

420 : . I o
i — ; : il
380 ——— < A S N
- ; . : ‘ i
340 | - Rs=0-30,.v. ; i !
300 -
Coeficiente _ : N P 015
¥ RS P
k
260 NN .
P < NOTA: Lus lineas discontinuas =
_ son extrapolaciones de los datos
1 22.00 N
- Rs . S ‘
2.20 e J 1
N
L N
; N
1.80 ; ; - : \:
~ —
~FT
140 — NN
<
_ L
\ ‘ [
I |
100 ! L ! L ' A’ ’ . I i | Pl
0.00 040 %0 [l 16ty 200
Ho
Rs

Fig. 100 Coeficientzs de descarga para vertedores de embudo, USBR, Design of
Small Dams, 1960
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1.20

0.30

5

He
R

1.00 L T

0.80

Relacién del coeficiente de
descarga al coeficiente para

0.60
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50

He
Rs

Fig. 101 Coeficientes de descarga, para cargas diferentes a las dei proyecto, USBR,
Design of Small Dams, 1960

2.00 ]
/
/
R’s
Rs
1.00 L
0.00 1.00 2.00
Ho
Rs

Fig. 102 Incremento del radio de la cresta circular para disminuir presiones negati-
vas, USBR, Design of Small Dams, 1960
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Para calcular el perfil de la cresta vertedora se pueden emplear los valores de
las tablas 28, 29 y 30, para diferentes valores de P/Rs.

Para obtener los valores de Hs en funcién de Ho se puede emplear la fig. 103.

Entre el perfil del cimacio y la lumbrera vertical debe construirse una transi-
cion, que debe seguir la forma de un chorro vertical que cae de un orificio horizon-
tal. Asi el diametro del chorro proporcionara el diametro minimo de la lumbrera.

Si se acepta una pérdida del 10% de la carga disponible, la ecuacién del perfil
del chorro vertical es:

01/2
Ha1/4

R=0.276 (132)

donde:

Ha, diferencia en m, entre el nivel del agua correspondiente a la carga de dise-
Ao y la elevacién donde se calcula el radio R.

Q, gasto de disefio en m¥/s.

R, radio del perfil del chorro en m.

Para seleccionar el diametro de la lumbrera y el conducto de descarga, de tal
manera que se cumpla una relacién de llenado maximo del 75%, se sigue el si-
guiente método:

a) Proponer un diametro y localizar la elevacién en la transicion que tenga ese
didmetro; es una seccion de control.

b) Calcular la longitud L de la lumbrera y el conducto.

c)Calcular las pérdidas por cortante en el conducto, suponiendo una relacion
de llenado del 75%.

d)Calcular la elevacién de la plantilla del portal de salida, con la ecuacién:
Ep=EC+hC-—hv—h,—yp (133)
donde:

E,, Elevacién de la plantilla del portal de salida
E_, Elevacion en la seccién de control

h,, Carga de velocidad en la seccion de control
h,, Carga de velocidad en el conducto

h, Pérdidas por cortante en el conducto

Yy Tirante en el portal de salida
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Tabla 28 Coordenadas de la linea de corriente inferior de la lamina vertiente

. P .
para diferentes valores de H, , cuando e 2.00, USBR, Design of Small
Dams, 1960 R
Hs IR 0 0.1 02 [ 025 | 03 | 035 04 | 045 | 05 | 06 | 08 [ 1 1.2 ]1 1.5 ][ 2
| I I [
x/Hs y {Hs Parala porcion de la seccion situada arriba de la cresta del vertedor
0.000 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 9 Q 0 0 0
0.010 0.015 | 0.0145 { 0.0133 | 0.013 j 0.0128 | 0.0125 | 0.0122 | 0.0119 § 0.0116 | 0.0112 } 0.0104 | 0.0095 | 0.0086 { 0.0077 | 0.007
0.020 | 0.028 [ 0.0265 } 0.025 | 0.0243 [ 0.0236 | 0.0231 | 0.0225 | 0.022 | 0.0213 ] 0.0202 | 0.018 { 0.0159 [ 0.014 [0.0115 | 0.009
0.030 | 0.0395 [ 0.0365 | 0.035 | 0.0337 [ 0.0327 [ 0.0317 | 0.0308 | 0.0299 | 0.0289 | 0.027 ] 0.0231 { 0.0198 | 0.0168 | 0.0126 | 0.0085
0.040 | 0.049 { 0.046 | 0.0435 1 0.0417 | 0.0403 | 0.0389 | 0.0377 | 0.0363 | 0.0351 | 0.0324 | 0.0268 | 0.022 | 0.0176 | 0.0117 | 0.005
0.050 | 0.0575 | 0.0535 | 0.0506 | 0.0487 | 0.0471 | 0.0454 | 0.0436 | 0.042 | 0.0402 { 0.0368 § 0.0292 | 0.0226 | 0.0168 | 0.0092
0.060 0.065 | 0.0605 | 0.057 | 0.055 ] 0.0531 { 0.05t | 0.0489 | 0.047 | 0.0448 | 0.0404 | 0.0305 | 0.022 1 0.0147 | 0.0053
0.070 0.071 | 0.0665 § 0.0627 | 0.0605 | 0.0584 | 0.056 | 0.0537 | 0.0514 | 0.0487 | 0.0432 | 0.0308 | 0.0201 { 0.0114 | 0.0001
0.080 {0.0765 | 0.071 | 0.0677 | 0.0655 | 0.063 | 0.0603 { 0.0578 [ 0.055 [ 0.0521 | 0.0455 [ 0.0301 | 0.0172 { 0.007
0.080 0.082 | 0.0765 { 0.0722 | 0.0696 | 0.067 | 0.064 { 0.0613 | 0.0581 | 0.0549 | 0.0471 | 0.0287 | 0.0135 | 0.0018
0.100 0.086 0.081 | 0.0762 j 0.0734 | 0.0705 | 0.0672 | 0.0642 | 0.0606 | 0.0596 | 0.0482 } 0.0264 | 0.0089
0.120 0.094 | 0.088 | 0.0826 | 0.079 | 0.0758 | 0.072 | 0.0683 | 0.064 { 0.0599 } 0.0483 | 0.0195
0.140 0.1 0.0935 { 0.0872 | 0.0829 | 0.0792 | 0.075 [ 0.0705 | 0.0654 { 0.0585 | 0.046 [ 0.0101
0.160 | 0.1045 | 0.098 | 0.0905 ! 0.0855 | 0.0812 | 0.0765 | 0.071 { 0.0651 | 0.0559 | 0.0418
0.180 0.108 | 0.101 1 0.0927 | 0.0872 { 0.082 | 0.0766 | 0.0705 { 0.0637 [ 0.0521 } 0.0361
0.200 | 0.1105 | 0.1025 | 0.0938 | 0.0877 | 0.0819 | 0.0756 | 0.0688 | 0.0611 | 0.038 | 0.0292
0.250 0.106 | 0.1035 | 0.0926 | 0.085 | 0.0773 | 0.0683 [ 0.0596 | 0.0495 | 0.0174 | 0.0068
0.300 | 0.097 0.1 0.085 | 0.0764 | 0.0668 | 0.0553 | 0.0446 | 0.0327 |
0.350 [ 0.0845 | 0.093 | 0.075 | 0.065 | 0.054 | 0.041 0.028 | 0.0125 ™~ f_
0.400 007 0.083 | 0.062 005 §0.0365] 0.022 | 0.006
0.450 0.052 0.07 0.045 0.031 0.017 0 r
0:500 0.032 0.052 0.025 0.01
0.550 0.052 0.032 0.002
0.600 | 0.0320 | 0.0080
0.650 | 0.0090 RS AR
| I

yiHs x/Hs Paralaporcion de la seccion situada abajo de la crestadel vertedor
0.000 | 0.668 | 0.615 | 0.554 | 0.520 | 0.487 | 0.450 | 0,413 | 0.376 | 0.334 | 0.2620 | 0.1580 | 0.1160 | 0.0930 | 0.0700 | 0.0480
-0.020 | 0.705 | 0.652 | 0.592 | 0.560 | 0.526 | 0.488 | 0.452 | 0.414 | 0.369 | 0.2930 | 0.1850 | 0.1450 | 0.1200 | 0.0960 | 0.0740
-0.040 | 0.742 { 0.688 | 0.627 | 0.596 | 0.563 | 0.524 ) 0.487 ! 0.448 | 0.400 ] 0.3200 ] 0.2120 | 0.1650 } 0.1400 | 0.1150 | 0.0880
-0.060 | 0.777 { 0.720 | 0.660 | 0.630 | 0.596 | 0.557 | 0.519 | 0.478 | 0.428 ] 0.3420 ] 0.2320 | 0.1820 § 0.1550 ! 0.1290 § 0.1000
-0.080 | 0.808 { 0.752 | 0.692 | 0.662 | 0.628 | 0.589 | 0.549% | 0.506 | 0.454 10.36301 0.2500 ; 0.1970 | 0.1690 | 0.1400 | 6.1100
-0.100 | 0.838 [ 0.784 | 0.722 | 0.692 | 0.657 | 0.618 | 0.577 | 0.532 | 0.478 ] 0.3810 ] 0.2660 | 0.2100 | 0.1800 | 6.1500 | 0.1180
-0.150 [ 0.913 | 0.857 { 0.793 } 0.762 | 0.725 | 0.686 | 0.641 0.589 | 0.531 [0.4230 | 0.2990 | 0.2380 | 0.2040 | 0.1700 | 0.1320
-0.200 § 0.978 | 0.925 | 0.860 | 0.826 | 0.790 | 0.745 | 0.698 | 0.640 | 0.575 | 0.4580 | 0.3260 | 0.2800 | 0.2240 | 0.1840 | 0.1440
0.250 | 1.040 | 0.985 | 0.919 | 0.883 | 0.847 | 0.801 0.750 | 0.683 | 0.61 0.4900 ] 0.3480 | 0.2800 | 0.2390 | 0.1960 | 0.1530
0.300 | 1.100 1.043 0.97 0.941 0.900 0.852 0.787 0.722 0.64 0.5180 ] 0.3680 | 0.2960 | 0.2510 § 0.2060 | 0.1600
-0.400 | 1.207 1.150 | 1.07 1.041 1.000 § 0.944 | 0.880 | 0.791 0.70 0.5620 ] 0.4000 | 0.3220 | 0.2710 | 0.2200 | 0.1680
-0.500 | 1.308 1.246 117 1.131 1.087 1.027 | 0.951 0.849 | 0.75 0.5980 1 0.4270 | 0.3420 ) 0.2870 | 0.2320 | 0.1730
-0.600 | 1.397 1.335 1.260 1.215 1.167 1.102 | 1101 0.898 | 0.793 | 0.6270 { 0.4490 | 0.3590 | 0.3000 | 0.2400C § 0.1790
-0.800 | 1.563 1.500 1.422 1.369 1.312 1.231 1112 | 0.974 | 0.854 ] 0.6730 | 0.4820 | 0.3840 | 0.3200 | 0.2530 | 0.1840
-1.000 § 1.713 1.646 1.564 1.508 1.440 1.337 | 1.189 [ 1.030 | 0.899 § 0.7100 { 0.5080 | 0.4020 | 0.3320 [ 0.2600 | 0.1880
-1.200 ) 1.848 1.780 } 1.691 1.635 1.553 1.422 | 1.248 1.074 | 0.933 § 0.7390 § 0.5280 | 0.4170 | 0.3400 | 0.2660
-1.400 [ 1.970 | 1.903 1.808 1.748 1.653 | 1.492 1.203 | 1.108 | 0.963 | 0.7600 | 0.5420 | 0.4230 | 0.3440
-1.600 | 2.085 2.020 1.918 1.855 1.742 1.548 1.330 1.133 0.988 | 0.7800 { 0.5530 | 0.4300
-1.800 | 2.196 | 2.130 | 2.024 1.957 | 1.821 1.591 1.358 1.158 1.008 {1 0.7970 1 0.5630 | 0.4330
-2.000 302 234 2.128 2.053 1.891 1.630 1 1.180 1.02 0.8100 | 0.5720
-2.500 .557 475 [ 2.354 | 2.266 | 2.207 | 1.701 0 1 1.221 1.05 0.8380 | 0.5880 |
-3.000 718 700 [ 2.559 | 2428 | 2119 | 1.748 8 1.252 1.08 0.8530 -=~ ]
-3.500 916 1 2.749 | 2.541 2171 1.777 1 1.489 | 1.267 | 1.102 L
-4.000 3.1t4 § 2914 | 2.620 | 2.201 1.796 | 1.500 1.280 |
-4.500 3.306 | 3.053 | 2.682 | 2.220 1.806 | 1.509
-5.000 3.488 | 3.178 2.734 | 2.227 1.811
-5.500 3.653 | 3.294 2.779 | 2.229 1
-6.000 3.820 | 3405 | 2.812 | 2.232 ; _
Hs/R | 0.00 0.10 0.20 0.25 030 0.35 0.40 045 050 0.60 0.80 1.00 120 | 150 | 200
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Tabla 29 Coordenadas de la linea de corriente inferior de la lamina vertiente

para diferentes valores de %, cuandog =0.30, USBR, Design of Small

Dams, 1960

[Ws/m | o020 | o025 | o3 | o035 | o4 | o045 | oso | o060 | o080

x/Hs l y/Hs Para la porcidn de la seccién situada arriba de la cresta del vertedor

0.000 0.0000 0.0000 000090 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000
0.010 0.0130 0.0130 0.0130 0.0125 0.0120 0.0120 0.0115 00110 0.0100
0.020 0.0245 0.0242 0.0240 0.0235 0.0225 0.0210 0.0195 0.0180 0.0170
0.030 0.0340 0.0335 0.0330 0.0320 0.3000 0.0290 0.0270 0.0240 0.0210
0.040 0.0415 0.0411 0.0390 0.0380 0.0365 0.0350 0.0320 0.0285 0.0240
0.050 0.0495 0.0470 0.0455 0.0440 0.0420 0.0395 0.0370 0.0325 0.0245
0.060 0.0560 0.0530 0.0505 0.0490 0.0460 0.0440 0.0405 0.0350 0.0250
0.0790 0.0610 0.0575 0.0550 0.0530 0.0500 0.0470 0.0440 0.0370 0.0245
0.080 0.0660 0.0620 0.0590 00565 0.0630 0.0500 0.0460 0.0385 0.0235
0.090 0.0705 0.0660 0.0625 0.0595 0.0550 0.0520 0.0480 0.0390 0.0215
0.100 0.0740 0.0690 0.0660 0.0620 00575 0.0540 0.0500 0.0395 0.0190
0120 0.0800 0.0750 0.0705 0.0650 0.0600 0.0560 0.5100 0.0380 0.0120
0.140 0.0840 0.0790 0.0735 0.0670 0.0615 0.0560 0.0515 0.0355 0.0020
0.160 0.0870 0.0810 0.0750 0.0675 0.0610 0.0550 0.0500 0.0310

0.180 0.0885 0.0820 0.0755 0.0675 0.0600 0.0535 0.0475 0.0250

0.200 0.0885 0.0820 0.0745 00660 0.0575 0.0505 0.0435 00180

0.250 0.0855 0.0765 0.0685 0.0590 0.0480 0.0390 0.0270

0.300 0.0780 0.0670 0.0580 0.0460 0.0340 00220 0.0050

0.350 0.0660 0.0540 0.0425 0.0295 0.0150

0.400 0.0495 0.0370 0.0240 0.0100

0.450 0.0300 00170 0.0025

0.500 0.0090 -0.0060

0.550

y/Hs x/Hs Para la porcion de la seccion situada abajo de la cresta del vertedor

6.000 0519 0488 0455 0422 0.384 0.349 0.310 0.238 0.144
-0.020 0560 0.528 0.495 0462 0423 0.387 0.345 0272 0.174
-0.040 0.598 0.566 0532 0.498 0.458 0.420 0.376 0.300 0.198
-0.060 0.632 0.601 0.567 0.532 0.491 0.451 0.406 0.324 0.220
-0.080 0664 0.634 0.600 0.564 0.522 0.480 0.432 0.348 0238
-0.100 0.693 0.664 0.631 0.594 0552 0508 0.456 0.368 0.254
-0.150 0.760 0.734 0.701 0.661 0.618 0.569 0.510 0.412 0.290
-0.200 0.831 0.799 0.763 0.723 0677 0.622 0.558 0.451 0.317
-0.250 0.893 0.860 0.826 0.781 0.729 0.667 0.599 0.483 0.341
-0.300 0,953 0.918 0.880 0.832 0.779 0.708 0.634 0.510 0.362
-0.400 1.060 1.024 0.981 0.932 0.867 0.780 0.692 0556 0.396
-0.500 1156 1119 1.072 1.020 0.938 0.841 0.745 0.595 0.424
-0.600 1.242 1.203 1.153 1.098 1.000 0.891 0.780 0627 0.446
-0.800 1.403 1.359 1.301 1.227 1.101 0.970 0.845 0672 0478
-1,000 1.549 1.498 1.430 1.333 1.180 1.028 0.892 0.707 0.504
-1.200 1680 1622 1543 1419 1.240 1.070 0.330 0.733 0.524
-1.400 1.800 1.73¢9 1.647 1.489 1.287 1.106 0.959 0.757 0.540
-1.600 1.912 1.849 1.740 1.546 1.323 1.131 0.983 0.778 0.551

-1.800 2.018 1.951 1.821 1.590 1,353 1.155 1.005 0.797 0.560
-2.000 2,120 2.049 1.892 1.627 1.380 1.178 1.022 0.810 0.569
-2.500 2.351 2.261 2.027 1.697 1.428 1.218 1.089 0.837

-3.000 2557 2.423 2113 1.747 1.464 1.247 1.081 0.852

-3.500 2.748 2.536 2.167 1.778 1.489 1.263 1.098

-4.000 291 2.617 2.200 1.796 1.499 1.274

-4.500 3.052 2.677 2.217 1.805 1.597

-5.000 3.173 2.731 2.223 1810

-5.500 3.290 2.773 2228

-6.000 3.400 2.808

Hs /R 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40 0.45 0.50 0.60 0.80
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Tabla 30 Coordenadas de la linea de corr,i__snte inferior de la lamina vertiente
para diferentes valores de %_, cuandoﬁ =0.15, USBR, Design of Small

Dams, 1960

ﬁs /R I 0.20 0.25 | 03 | 035 { 0.40 0.45 [ 0.50 0.60 0.80
x /Hs I y/Hs Parala porcidén de la seccion situada arriba de la cresta del vertedor
0.000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 0.0000
0.010 0.0120 0.0120 0.0115 0.0115 0.0110 0.0110 0.0105 0.0100 0.0090
0.020 0.2100 0.0200 0.0195 0.0180 0.0185 0.0180 0.0170 0.0160 0.0140
0.030 0.0285 0.0270 0.0265 0.0260 0.0250 0.0235 0.0225 0.0200 0.0165
0.040 0.0345 0.0335 0.0325 0.0310 0.0300 0.0285 0.0265 0.0230 0.0170
0.050 0.4050 0.0385 0.0375 0.0360 0.0345 0.0320 0.0300 0.0250 0.0170
0.060 0.4500 0.0430 0.0420 0.0400 0.0380 0.0355 0.0330 0.0265 0.0165
0.070 0.0495 0.0470 0.0455 0.0430 0.0410 0.0380 0.0350 0.0270 0.0150
0.080 0.0525 0.0500 0.0485 0.0460 0.0435 0.0400 0.0365 0.0270 0.0130
0.090 0.0560 0.0530 0.0510 0.0480 0.0455 0.0420 0.0370 0.0265 0.0100
0.100 0.0590 0.0560 0.0535 0.0500 0.0465 0.0425 0.0375 0.0255 0.0065
0.120 0.0630 0.0600 0.0570 0.0520 0.0480 0.0435 0.0365 0.0220
0.140 0.0660 0.0620 0.0585 0.0525 0.0475 0.0425 0.0345 0.0175
0.160 0.0670 0.0635 0.0590 0.0520 0.0460 0.0400 0.0305 0.0110
0.180 0.0675 0.0635 0.0580 0.0500 0.0435 0.0365 0.0260 0.0040
0.200 0.0670 0.0625 0.0560 0.0465 0.0395 0.0320 0.0020
0.250 0.0615 0.0560 0.0470 0.0360 0.0265 0.0160 0.0015
0.300 0.0520 0.0440 0.0330 0.0210 0.0100
0.350 0.0380 0.0285 0.0165 0.0030
0.400 0.0210 0.0090
0.450 0.0015
0.500
0.550
y/Hs x/Hs Parala porcién de la seccién situada abajo de la cresta del vertedor
0.000 0.454 0.422 0.392 0.358 0.325 0.288 0.253 0.189 0.116
-0.020 0.499 0.467 0.437 0.404 0.369 0.330 0.292 0.228 0.149
-0.040 0.540 0.509 0.478 0.444 0.407 0.368 0.328 0.259 0.174
-0.060 0.579 0.547 0.516 0.482 0.443 0.402 0.358 0.286 0.195
-0.080 0.615 0.583 0.550 0.516 0.476 0.434 0.386 0.310 0.213
-0.100 0.650 0.616 0.584 0.547 0.506 0.462 0.412 0.331 0.228
-0.150 0.726 0.691 0.660 0.620 0.577 0.526 0.468 0.376 0.263
-0.200 0.795 0.760 0.729 0.685 0.639 0.580 0.516 0.413 0.293
-0.250 0.862 0.827 0.843 0.743 0.692 0.627 0.557 0.445 0.319
-0.300 0.922 0.883 0.947 0.797 0.741 0.671 0.594 0.474 0.342
-0.400 1.029 0.988 1.040 0.893 0.828 0.749 0.656 0.523 0.381
-0.500 1.128 1.086 1.129 0.980 0.902 0.816 0.710 0.567 0.413
-0.600 1.220 1177 1.285 1.081 0.967 0.869 0.753 0.601 0.439
-0.800 1.380 1.337 1.420 1.202 1.080 0.953 0.827 0.655 0.473
-1.000 1.525 1.481 1.537 1.317 1.164 1.014 0.878 0.696 0.498
-1.200 1.659 1.610 1.639 1.411 1.228 1.069 0.917 0.725 0.517
-1.400 1.780 1.731 1.729 1.480 1.276 1.096 0.949 0.750 0.531
-1.600 1.897 1.843 1.809 1.533 1.316 1.123 0.973 0.770 0.544
-1.800 2.003 1.947 1.879 1.580 1.347 1.147 0.997 0.787 0.553
-2.000 2.104 2.042 2.017 1.619 1.372 1.167 1.013 0.801 0.560
-2.500 2.340 2.251 2.105 1.690 1.423 1.210 1.049 0.827
-3.000 2.550 2.414 2.153 1.738 1.457 1.240 1.073 0.840
-3.500 2.740 2.530 2.180 1.768 1.475 1.252 1.088
-4.000 2.904 2.609 2.198 1.780 1.487 1.263
-4.500 3.048 2.671 2.207 1.790 1.491
-5.000 3.169 2.727 2.210 1.793
-5.500 3.286 2.769
-6.000 3.396 2.800
Hs /R 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40 0.45 0.50 0.60 0.80
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Fig.103 Relacion Ho/ Rsy H_/ Ho, USBR, Design of Small Dams, 1960

Esta elevacion debe coincidir con la plantilla impuesta por la topografia, si
esto no ocurre se repite el procedimiento con un nuevo diametro.

e) Calcular e! perfil del agua en el conducto

Ejemplo 26 Proyectar un vertedor de embudo para descargar Q_ = 101.90 m*/s
con una carga de 5.00 m. Los demas dalos se presentan en la figura 104.

Considere que se pueden tolerar presiones negativas a lo largo de la cresta
vertedora

Elev. 611.00

Elev. 608 00

Elev. 603.00

Elev. 581,00 Elev. 580.00

u

00 m |
[ - S
Fig. 104 Datos del ejemplo 26

PETTITI77
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Solucién:

P . . .
Suponiendo 5~ =200, el radio se puede calcular por aproximaciones.
s

12 propuesta: R,=4.00m
Ho = 500 =1.25
R, 4.00
Con este valor y la fig. 100, se obtiene:
1.63
K=163..C, =—~—=0.90
° 328

De aqui puede calcularse el gasto de descarga:

[SEES]

3
Q=C, 2nARs H,2 =0.90 x2r x4.00X5.002 = 252.90 m3 s

Como:

Q=252.90 > Qo = 101.90 m°/s, se debe reducir el radio:
Si se considera ahora Rs =2.50 m.

Ho_500 .00,  ¢,=0579
Rs 250

3
2

3
Q=C, 2nRs H,2 =0.579 x2n x2.50x5.002 =101.90 m® /s

Qo=101.90m*/s

Se puede emplear la tabla Num. 28, para disenar el cimacio del vertedor
obteniéndose los siguientes valores:

Tabla 31 Seccidn aguas arriba de la cresta del vertedor

x/ Hs y/Hs X y

0.01 0.007 0.05 0.035
0.02 0.009 0.1 0.045
0.03 0.0085 0.15 0.0425
0.04 0.005 0.2 0.025
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Tabla 32 Seccion aguas abajo de la cresta del vertedor

y /Hs x/ Hs X y

0.00 0.048 0.24 0.00
-0.02 0.074 0.37 -0.10
-0.04 0.088 0.44 -0.20
-0.06 0.100 0.50 -0.30
-0.08 0.110 0.55 -0.40
-0.10 0.118 0.59 -0.50
-0.15 0.132 0.66 -0.75
-0.20 0.144 0.72 -1.00
-0.25 0.153 0.77 -1.25
-0.30 0.160 0.80 -1.60
-0.40 0.168 0.84 -2.00
-0.50 0.174 0.87 -2.50
-0.60 0.179 0.90 -3.00
-0.80 0.184 0.92 -4.00
-1.00 0.188 0.94 -5.00

Calculo de la forma de la transicion. Este puede hacerse empleando la ecua-
cion 132. Los puntos calculados se muestran en la tabla Nam. 33.

Tabla 33 Caiculo de la transicién

Elevacion Ha Ha*(1/4) R
603.00 5.00 1.50 1.86
602.00 6.00 1.57 1.78
601.00 7.00 1.63 1.71
600.00 8.00 1.68 1.66
599.00 9.00 1.73 1.61
598.00 10.00 1.78 1.57
597.00 11.00 1.82 1.53
596.00 12.00 1.86 1.50
595.00 13.00 1.90 1.47
594.00 14.00 1.93 1.44
593.00 15.00 1.97 1.42
592.00 16.00 2.00 1.39
591.00 17.00 2.03 1.37
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Fig. 105 Cimacio de un vertedor de embudo y perfil de un chorro

Calculo del conducto de descarga. Supéngase un diametro de 2.88 m que

corresponde a la elevacion 594.00 msnm, ver tabla Nam. 33. La longitud del tdnel
sera:

L =113.00 m (longitud tomada dei plano)

Como se requiere que el conducto trabaje a una relacién de llenado del 75%
se tiene:

2
A= (l"i’ﬁ)ojs _4.88 m?

V= 101.90 =20.85m/s
4.88
2
hv = 20.85 =22.17m
2x9.81
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Para una relacion de llenado del 75%, con:

8
_0.28D°%

R
A

entonces el radio hidraulico vale:

n_ 0.28(2.88)s
4.88

=0.963m

Considerando un coeficiente n de Manning de 0.017 y empleando la ecuacion
del mismo autor se obtiene:

_V2p2

S=ga/s

<o (20.85)°x(0.017)

0963 " 0.132

Ademas:
hf=0132x113.00=14.93 m

La elevacion del fondo del portal sera:

Elev. portal =594.00 + 111 (608.00 — 594.00)— 14.93 — 22.17 — 0.70(2.88)

=567.61msnm

Como la elevacion del fondo del portal es inferior a la establecida (580.00), es
necesario proponer un diametro mayor, por ejemplo D = 3.18 m que corresponde
a una elevacion 599.54 msnm. Se obtienen los siguientes resultados:

A=595n7
V=17.11 m/s
h=14.915m
R=1.028 m
S$=0.081
/=118.54 m
h,=9.66 m

204



VERTEDORES DE EMBUDO

Pudiéndose establecer la ecuacién:
Elev. port. = 598.56 + 9.44/1.1 — 14,915 - 9.66 - 0.70 (3.18) = 580.30 msnm

Valor aproximado a la elevacion prefijada.
El diseno final se presenta en la fig. 106.

-

Elev. 611,00
_Eley. 60800 -
: Elev. 603 .00 SRS, S
Loy | -
e e
] // I
/ 4
N
(*”g =3l¥m
rEic\u S81.00 ‘ Elev. 580.00
\: * | $=0.081 \
Oy 7z ////!/////,'////ﬂf/////////x//// GJTTIII IS LS I, //f/’//’/’//?/’////////
e 100.00
I

Fig. 106 Disefo final del vertedor de embudo del ejemplo 26
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18 PROYECTO ESTRUCTURAL

Una vez se termina el proyecto hidraulico de los vertedores, es necesario
implementar el proyecto estructural que se puede dividir basicamente en los estu-
dios siguientes:

a)Analisis de estabilidad del cimacio.

b) Analisis de estabilidad de los muros de contencién.

c) Detalles de disefo.

d) Revestimiento de los canales.

e) Disefio estructural de tuneles. (Cuando esto sea necesario)

18.1 Andlisis de estabilidad del cimacio.

Este puede realizarse como si se tratara de una presa vertedora.
Los tres efectos que atentan contra la estabilidad del cimacio son:

a) El vuelco.
b) El deslizamiento.
c) Los esfuerzos excesivos.

Vuelco. Bajo la accion de las fuerzas externas el cimacio tiende a girar alrede-
dor de su pie, fig. 107. Antes de que el cimacio llegara a voltearse como cuerpo
rigido, tendrian que haber fallado sus materiales por tensién en el talén o por
agrietamiento en el pie.

Giro

Vuelco

i —

Taldon Pie

Fig. 107 Tendencia al giro alrededor del pie del cimacio debido a fuerzas externas
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Deslizamiento. La fuerza horizontal £H, tiende a desplazar en direccién hori-
zontal al cimacio, las fuerzas resistentes son las producidas por la friccion y por la
resistencia al cortante del concreto o la cimentacion, ver fig. 108.

Antes de que el cimacio deslizara como cuerpo rigido, habrian fallado sus
materiales (o la liga con la cimentacidn, o esta ultima) por esfuerzo cortante.

Deslizamiento

Friccién

Fig. 108 Deslizamiento del cimacio

Esfuerzos excesivos. La estabilidad de la estructura ird asociada siempre a la
ruptura de sus materiales por esfuerzos excesivos, por Io que la atencién debe
enfocarse a mantenerlos dentro de limites aceptables. En general, al menos en lo
que respecta a la compresion, es relativamente facil cumplir con esa condicién,
pues los esfuerzos en el concreto de los cimacios, inducidos por fuerzas externas
son normalmente muy bajos si el disefio se ha elaborado con el suficiente cuida-
do.

Cargas que actuan en el cimacio
Peso propio. El peso propio se calculara con la ecuacion:

W=y, V (134)
donde:

W, peso propio
Y., peso volumétrico del material
V, volumen de la estructura

Siendo v, = 2.40 ton/m® para el concreto y 2.20 ton/m?® para la mamposteria
(dependiendo de la densidad de la piedra usada). Se deben tomar en cuenta el
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peso de las pilas, puentes, compuertas y sus mecanismos considerando cada
uno en su linea de accion.

Empujes hidrostaticos

Se consideran dos niveles de analisis: el NAME y el NAMO, bajo dos hipétesis:

a) El peso especifico del agua es de 1.00 ton/m?

b) Es valida la ley de Pascal: “La presién actua en cada punto con igual mag-
nitud en todas las direcciones y sentidos, los empujes resultantes son nor-
males a las superficies sobre las que actian”.

Sismo. L.os sismos comunican aceleraciones a los cimacios que pueden au-
mentar las presiones del agua sobre ellas, asi como los esfuerzos dentro de ellos
mismos. Asi, se produciran fuerzas horizontales que actuaran en el paramento
aguas arriba y se produciran también fuerzas verticales que se traducen en cho-
ques de la cimentacion hacia abajo. Entonces el sismo debera analizarse en la
masa de concreto y la masa del agua.

Subpresion. Cuando se construyen drenes, el diagrama original de subpre-

siones se abate como se muestra en la fig.109.
—

Hi

Dragramas de
subpresiones sin dremaje

YH:

Diagramas de Y
subpresiones con drenaje h

YH

Fig. 109 Diagramas de subpresion
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El valor de Hi,segun el USBR, 1960 se calcula con la ecuacion:
Hi= H, + 0.33(H,— H,) (135)

También en este caso la revision se hara al NAMO y al NAME.

Combinaciones de cargas

En el andlisis de cargas deben considerarse las siguientes combinaciones:
a) Condiciones ordinarias

Presa llena al NAMO.
Empuje hidréstatico.

Peso propio y de accesorios.
Subpresién.

b) Condiciones extraordinarias
Presa llena al NAME.
Empuje hidrostatico.

Peso propio y de accesorios.
Subpresién.

¢) Condiciones extremas

Presa llena al NAMO.
Empuje hidréstatico.
Peso propio y accesorios.
Subpresién.

Sismo de disefio.

d) Agua abajo del nivel del piso del canal de llegada

Con sismo, 0
sin sismo.

e) Otras condiciones de carga especiales a juicio de proyectista
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Condiciones de seguridad

Se deberan analizar los siguientes conceptos:

a) Esfuerzos maximos de compresion (principales) que deben ser menores
que los permisibles.

b) Esfuerzos minimos (principales) (pueden ser negativos, tensiones en algu-
nos casos) mayores que los permisibles.

c) Resistencia al deslizamiento que debe ser superior a las fuerzas deslizantes.

Esfuerzos permisibles. La resistencia a la compresién que desarrolla el con-
creto en forma definitiva, no es alcanzada a los 28 dias, sino que oscila entre los
90 dias y los dos afos. Esta resistencia viene a ser del orden de 1.75 f'c. donde f'c
representa la resistencia a los 28 dias, medida en pruebas tipo A.C.I.

El USBR recomienda para esfuerzos de compresion:

Resistencia ultima
F.S.

Resistenciadediseno=

Siendo:

F.8.=3.00 Para combinaciones de carga ordinarias.
F.S.= 2.00 Para combinaciones de carga extraordinarias.
F.S.= 1.00 Para combinaciones de carga extremas.

Considerando para condiciones iniciales f'cy para condiciones finales 1.75 f'c.
Para el calculo de esfuerzos minimos se emplea la siguiente ecuacion:
f't
G — " n H -
w="P"YH- == (136)
donde:

6,, Esfuerzos minimos

yH,  Subpresién maxima

“p”", Término de reduccion de subpresidn: igual a uno si no hay drenes y 0.40 si
los hay.

f»  Resistencia ultima a la tension en el concreto. f, = 0.05 de la resistencia
ultima a con presion: f,= 0.05 x 1.75 f'c en condiciones finales.

F.S. factor de seguridad igual a 3 para condiciones ordinarias, a 2 para condicio-
nes extraordinarias y a 1 para condiciones extremas.

211



OBRAS DE EXCEDENCIA

Deslizamiento. Para que no haya deslizamiento debe cumplirse que:
FC>FS

Donde FS es un factor de seguridad que vale:

3 para combinaciones de carga ordinarias
2 para combinaciones de carga extraordinarias
1 para combinaciones de carga extremas

Calculandose FC con la ecuacion:

c A+ Nian ¢

FC.= :
>, fuerzas horizontales

(137)

donde:

n

C, coeficiente de friccién — cortante.

cohesion del concreto (del orden de 0.70 f'c) o de la liga con la cimentacion.
angulo de friccion interna del concreto 45° o de la liga en la cimentacion.
area de la superficie de desplante o de la seccion horizontal a un nivel Z
cualquiera al que se esta realizando el analisis.

>E O

Agrietarniento. Cuando la subpresién es mayor que los esfuerzos efectivos en
el extremo aguas arriba del cimacio se formara una grieta horizontal que llegara
hasta el punto en que los esfuerzos efectivos y la subpresién son iguales, a partir
de este punto hacia aguas abajo se delimitara la seccién donde se apoya el cimacio,
ver fig. 110.

Grieta Zonade apoyo de la cimentacidén

’E

4

Fig. 110 Grieta y zona de apoyo de la cimentacién en una presa de gravedad
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Ejemplo 27 Hacer el analisis de estabilidad del cimacio presentado en Ia fig.
111, si se ha construido de concreto, y_ = 2.4 ton/nm’°. Se colocarén drenes a
1.50 m del paramento aguas arriba. Suponer un coeficiente sismico ot = 0.20

Solucién:

NAME Flev. 218.27 200m  200m 200m 200m 2416n-1

NAMO Elev.212.12

4.60 m

Elev. 207.00

10.16 m

r

|
e
Fig. 111 Seccion del cimacio

Como puede observarse en la figura 111, la seccién del cimacio se ha dividido en
cinco dovelas cuyas dimensiones se acotan en la misma. Ademas se establece el
siguiente sentido de los ejes: abscisas hacia la izquierda, ordenadas hacia abajo
y el momento se considera antihorario.

a) Calculo de cargas

Se considera que el ancho de la seccién mide 1.00 m. Asi, con esta consideracion
y las dimensiones de la fig. 111, se pueden hacer los siguientes célculos.

Dovela 1

(4.60 +5.30)x2.00
2

Area = =9.90 m?

Peso W, = Vv, = 9.90 x 1.00 x 2.40 = 23.76 t
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Posicién del centro de gravedad respecto al trapecio:

L h2b+B_2 (2x4.6)+53

= = =0.9764 m
3 b+B 3 46+53

Para fijar la posicion del centro de gravedad del trapecio con respecto al del
cimacio es necesario hacer la siguiente operacion:

X= 19él§—2+0.9764 =4.056 m

El momento del peso propio con respecto al C.G. del cimacio vale:
M=23.76 x 4.056 = 96.38 -m
El calculo para todas las dovelas se presenta en la tabla No. 34

Tabla 34 Calculo de fuerzas y momentos producidos por peso propio

Dovela Area Wi X M
(no)  (m? (t) (m)  (tm)
1 9.90 23.76 4.056 96.38
2 10.00 24.00 2.100 50.40
3 8.30 19.92 0.124 2.47
4 5.70 13.68 -1.832 -25.06
5 2.27 544 -3.640 -19.80

Total 36.17 86.80 104.39

b) Calculo de empujes hidrostaticos

Nivel al NAMO
2 2
E, = vh2b _ 1.00 x5.122 x 1 - 1341t
2 2
El momento vale:
m=g 5.12

==13.11x ———=-2242t-m
3 3

Nivel al NAME para hacer este calculo considérese la fig. 112.
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NAME | Elev.21827 | .

NAMO  Elev.212.12 - 6.15 ym

Elev. 207.00 TL270m ' 0 T e e T —
T, T T
A '/ T, Y 7 7
7 L/

Fig. 112 Presiones sobre el cimacio al NAME

El empuje vale:

_1x(6.15+1.27)x5.12

E, =—-44.60 ¢
2
El punto de aplicacion se encuentra en:
h= 5.12(2 x6.15+11.27 —=231m
3 6.15+11.27

Y el momento:

M=-4460 x2.31=-103.02t—-m

c) Subpresion :

Considerando que se colocaran drenes, se tienen las siguientes situaciones:
Nivel al NAMO, ver fig. 113.
Calculo de SP,y SP,.

_1x(5.12+1.707) (150)=
==,

SP, ~512t

sp, - 1x(1.707X8.66) _ _, oo

2
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Linea de dren@
10.16 m

' —
1.50 m L 5.08 m ﬁ{
[1.50m |
|
: ﬁ//lmm m

yh=512m

SP.

SPi
Fig. 113 Diagrama de subpresiones, nivel al NAMO

Tabla 35 Momentos con respecto al centro de gravedad

Fza x M
(ton) (m) (t-m)
-5.12  4.455 -22.81
-7.39 0.694 -5.13
Totales -12.51 -27.94

Nivel al NAME, ver fig. 114.

i d
Linea de drenes 1016 m

1.50 m! 5.08m

SP[
Fig. 114 Diagrama de subpresiones, nivel al NAME
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_ IX(11.27+376) 5
e

_1x(3.76x8.66) _
- TR

SP, ~11.27 t

SF, -16.28 t

Tabla 36 Momentos con respecto al centro de gravedad:
Fza X M
(ton) (m) (t-m)
-11.27 4455  -50.208
-16.28 0.694 -11.30
Totales -27.55 -61.508

d) Sismo
d.1) Sismo en la masa del concreto

Para la dovela 1 se tiene:

=9.90 m?

A (5.30 + 4.60)2
- 2

El punto de aplicacién se ubica con el auxilio de la fig. 115.

0.70
(9.20x2.30)+ 0.70| 4.60 + e
y = =2.48m

9.20+0.70
Los datos para las demas dovelas se presentan en la tabla Num. 37.

!

—
A =070m N 7'T "
4 ﬁ‘” m

A=920m
L__ 2,00 m

Fig. 115 Diagrama para la ubicacién del punto de aplicacion de la fuerza producida
por el sismo
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Tabla 37 Puntos de aplicacion. Sismo

Dovela Area Yi AiYi

(no) (m?) m M2 x m

1 9.90 2.48 24 .55

2 10.00 2.50 25.03

3 8.30 2.09 17.32

4 5.70 1.46 8.31

5 2.27 0.700 1.59

Totales 36.17 76.80

El punto de aplicacién de toda la seccion sera:

- 76.80
=-""=-2123m
Ye=3617

La fuerza sismica vale:

Ws = Wo=-86.80x0.20=-17.36 ¢

Y el momento respectivo:

Ms=Way, =-17.36x2.127 = -36.85 ¢

d.2) Sismo en la masa del agua
Para calcular el empuje del agua el USBR, recomienda emplear la ecuacion:
P = Cayh? (138)
Para este caso particular C = 0.53, por lo tanto el empuje vale:
Es=0.53x0.20x1.00x5.122=-2.78 t/m

El punto de aplicacién segun este mismo organismo vale:

I/: 0412 h=0.412x5.12=2.11m
Entonces el momento debido a sismo es:

M=0.412x5.12(-2.78) = -5.86 t-m
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Con los datos obtenidos se pueden hacer las combinaciones de carga ante-

riormente citadas como se muestra en la tabla Num. 38:

Tabla 38 Combinaciones de carga

Condicién Ordinaria Extraordinaria Extrema Vacia
Fza Mom Fza Mom Fza Mom Fza Mom

Peso propio 86.80 104.39 86.80 104.39 86.80 104.39 86.80 104.39
Empuje

hidrostatico  -13.11  -22.42 -4460 -103.02 -13.11 -22.42
Subpresion -12.51  -27.94 -2755 -61.51 -1251 -27.94
Sismo concreto -17.31 -36.82 17.31 36.82
Sismo Agua -2.78 -5.86
Fy (ton) 74.29 59.25 74.29 86.80
Fx (ton) -13.11 -44.60 -33.20 17.31
Mz (ton m) 54.03 -60.15 11.35 141.11

Revision de esfuerzos: para ello se aplicara la formula de la escuadria:

donde:

G[},A

Cpga=

a0
A

M

si se considera el signo negativo.

Cargas normales
Area de contacto entre la cimentacién y el cimacio
Momento actuante

, Momento de inercia

Ymae Distancia maxima al punto de andlisis

En este caso se tiene:

,_ bi® _1x10.16°

=15 =

Y max

12

Yma'x'

A=1.00x10.16 m?

=87.40 m*

=10.16/2=5.08 m

(139)

Esfuerzos. o, de compresion si se considera el signo positivo, ¢, de tension
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Condiciones ordinarias

De la tabla Num. 38 se tiene:

Fy= 74291t
Mz =54.03 t-m
Entonces:
g = w29 5408, hg 1045 t/m? =1.045 kg/cm?
10.16  87.40
O4= 7429 5403508 4.09 t/m? =0.417 kg / cm?
10.16  87.40

Como los dos valores son positivos, no hay tensiones, ver fig. 116.

Fig. 116 Distribucion de esfuerzos en la cimentacion
Con un factor de seguridad FS = 3, los esfuerzos que se tendrian son:

Op = 3 1.045 = 8.135 kg/n?

o, =3x0.417 = 1.251 kg/cm?
Por lo tanto se recomienda un concreto con f'c = 70.00 kg/cm?, con ello se
garantiza durabilidad, no disgregacion y buen aspecto. Enlas partes expuestas al

flujo se colocara un concreto de mayor resistencia para evitar erosién.
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Andlisis de deslizamiento. El coeficiente de friccién se calcula con la ecuacion
siguiente:
_2Ntan ¢+CA

FC.
2F

(140)

Y entonces se tiene:

IN=74.041t
ZF =-13111t
C=0.12 - f'c =84 t/n?
Tan ¢ = 0.80

Sustituyendo en la ecuacion anterior:

_ 74.29%0.80+84.00x10.16
- 13.11

FC =69.631

Para condiciones ordinarias FS = 3.00.

Como puede verse 69.63 > 3.00, por lo tanto tampoco hay problemas en este
aspecto tampoco.

Anadlisis de agrietamiento. Para hacer este analisis es necesario calcular los
esfuerzos de compresion minimos con la ecuacién:

' 05x700.00
5, ="p" yh—g:0.40x1.00x5.12—%—xa——-
S

G, =~9.62 t/m?

Como la resistencia a la tensién en concreto vale 7,=0.05 fc = 0.05 x 700 =
35 /P

Entonces —9.62 < 35.00 t/m?, por lo tanto es aceptable esta condicion.

Si se taparan los drenes y fallaran, p = 1.00, entonces:

0.05x700.00

6, =1.00x1.00x5.12 =-654t/m?,

es decir, también se permiten tensiones en estas condiciones.
El esfuerzo compresible aguas arriba sin considerar subpresion en condicio-
nes normales vale (ver tabla No. 38).

F,=86.80 t
M,=141.11 t-m
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86.80 141.11
Og=—"—--+

= 5.08 =16.79 t / m?
10.16  87.40

como 16.79 > —6.50 no se presenta agrietamiento.
La revision para las demas combinaciones de carga se presenta en la tabla
No. 39.

Tabla 39 Combinaciones de carga

Combinaciones de carga

Esfuerzos Ordinaria Extraordinaria Extrema Vacia
Compresién s, 3.14<70.00 1.86<70.00 1.59<70.00 1.671
Tensién s, 1.25<70.00 0.47<70.00 1.33<70.00 0.034
Deslizam. FC 69.63>3.00 20.20>2.00 27.49>2.00

Agrietamiento 16.79>-6.20 16.78>-6.50

En el andlisis por agrietamiento se acepté el valor calculado bajo condiciones
ordinarias, el cual es negativo y por lo tanto cualquier valor calcutado seria mayor
que él.

Como puede notarse para condiciones extremas se ha considerado FS§=2.00,
en vez de FS = 1.00, debido a que no se conoce el «sismo maximo» posibie.

Ya que no se sobrepasan los esfuerzos permisibles y factores de seguridad al
deslizamiento y no existe agrietamiento, el cimacio se considera estable.

18.2 Andlisis de estabilidad de los muros de contencion del canal de llamada

Cuando el canal de llamada se ha excavado en roca sana o material resistente, el
revestimiento se coloca sobre los taludes excavados, si es que estos son esta-
bles. En caso contrario es necesario construir muros de estabilidad cuyo compor-
tamiento es semejante al de las presas de gravedad y habra que revisar su
estabilidad contra el vuelco, el deslizamiento, asi como la reaccién de la cimenta-
cion.

Cargas actuantes. Las cargas que actlan sobre un muro de estabilidad son
las siguientes; ver fig. 117.

a) Peso propio, W,

b) La presion de la tierra contra el respaldo del muro. £,

c) La presion de la tierra contra el frente del muro. £,

d)Las fuerzas de los pesos de los accesorios que hubiera sobre el muro. W,
e)Los empujes hidrostaticos. H,
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Fig.

W

U,

117 Cargas actuantes sobre un muro de contencién

f) La subpresion. U,

g) Las vibraciones que pudieran ser inducidas sobre el muro, por ejemplo el
transito de vehiculos o ferrocarriles

h) Los sismos

i) Las expansiones debidas a cambios de humedad en el relleno

j) Las sobrecargas en el relleno

El empuje del suelo sobre el muro puede calcularse con la teoria de Rankine,

de esta manera el empuje activo ejercido por un relleno de suelo friccionante, de
superficie horizontal contra un muro de respaldo vertical se calcula con la ecua-

cion:

Ea=_' yH?=1KayH? (141)

2N 2
donde:
Ea, Empuje activo del relleno
N¢, Numero adimensional que relaciona el esfuerzo principal mayor con el
menor, N = Al
Gy

Y, Peso volumétrico del material de relieno
H,  Altura del muro sobre la que actua el relleno
Ka, Coeficiente activo de presién de tierras
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Ademas se tiene que:

Ka=Ni¢=tan2(45°—gj (142)
donde:
o, Angulo de friccién interna
El empuje pasivo para las mismas condiciones se calcula con la ecuacion:
E, = % H? = % Kpy H? (143)
donde:

Ep, Empuje pasivo del relleno
Kp, Coeficiente pasivo de presidn de tierras.

Ademas se debe considerar que:

Kp=N, = tan? (45°)+ 7 (144)

Es importante recordar que los empuijes activos pueden relacionarse con los
empujes del suelo sobre 10s muros, en tanto que los pasivos se relacionan con los
empujes de los muros contra el relleno.

En la teoria de Rankine se acepta que el punto de aplicacion de las fuerzas
calculadas anteriormente estd a un tercio de la altura del muro a partir de la base.

Si la superficie de relleno forma un angulo 3 con respecto a la horizontal, los
empujes se calculan asi:

1 cos B—+/cos B-cos? ¢}
Ea=—vy H? cos — T
2! [ Bcos[3+ cos?B—cos? ¢ (145)

(146)

Ep- Y Hz[cos Bcos B+-/cos B-— cos‘°— ¢J

cosP —+/cos? B —cos? ¢

Cuando se trata de suelos cohesivos, los empujes pueden calcularse con la
ecuacion:

Ea=_ yH? —2cH (147)

N[ =

Ep=— yH?+2cH (148)

N =
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donde:
¢, cohesidn del material

Los puntos de aplicacién pasan por el centroide de la cuia de presiones
Para suelos con cohesién y friccion los empujes valen:

1 2c
Ea=— yH?--—H
a 2N¢Y N, (149)
1 2c
Ep=— H? +2c——-H
P 2N¢Y JNo (150)

Los puntos de aplicacion coinciden con el centroide del area total de presiones.

Condiciones de carga

Las condiciones de analisis para los muros de estabilidad son:

a) Combinacidn ordinaria
Canal vacio
Relleno participando como empuje activo
Sobrecarga

b) Combinacién extraordinaria
Canal vacio
Relleno participando como empuje activo
- Accidn del sismo en sentido desfavorable
Sobrecarga.

c¢) Otras que considere el proyectista.

Factores de seguridad para muros de contencidn

a) Volteo

S= Momentos resistentes
Momentos actuantes

Condicion ordinaria FS > 2.00
Condicion extraordinaria FS>1.20
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b) Deslizamiento (friccion cortante)

SNitan¢+CA

FC.=
2F

(151)
c) Revisién de esfuerzos
Se hace en la cimentacion con la férmula de la escuadria para condicion
ordinaria y extraordinaria.

Ejemplo 28 Calcular la estabilidad de un muro de contencion con las carac-
teristicas geométricas sefaladas en la fig. 118. Ademas las condiciones del
suelo de relleno son las siguientes:

Peso volumétrico seco = 1674.00 kg/m°®

Peso volumétrico a la humedad 6ptima = 2000.00 kg/m?®
Cohesién C =4.50 /m?

Angulo de friccién interna ¢ = 52

Ademas el coeficiente sismico vale o= 0.20
Sobrecarga y=1 t/m?®

11.50 m

Fig. 118 Datos para el ejemplo No. 27

Solucién:

a) Calculo de cargas

a.1) Empuje activo de Rankine. De la ecuacién 142:
T fan®| 45.00 - 5.00 =0.84
N, 2.00
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No=1.19

Sustituyendo valores en la ecuacion 149:

e (2)4.5)
T2, 19)( L T

Ea=0.84 H#-8.25H

El punto de aplicacién estara ubicado a la altura:

- H
Yi=o

Y el momento debido al empuje activo:
H H? H?
M., =Ea—=084—-825—
£ 3 3 3
a.2) Empuje debido a la sobrecarga, se calcula con la ecuacion:

Es= Niq)yH = (0.84)(1)(H)=0.84 H

El punto de aplicacién se encuentra a:

H

Y2=5

Y el momento provocado por este empuje vale:

M, -EsT-98% e 042 1
2" 2

a.3) Empuje total debido al relleno:

E,=E,+Es=0.84 H2-8.25 H+ 0.84 H
E,=084 H2-7.41H

El material empieza a presionar cuando el empuje vale cero, entonces:

0.84 H2-7.41 H=0
H=882m

El momento total actuante vale:

227



OBRAS DE EXCEDENCIA

He H?
My =M, +M,, =0.84" ~8.25° - +0.42 H*
M,=0.28 H3-2.33 H?

a.4) Sismo en el relleno

Si se considera sismo en su forma mas critica, el momento debido a empuje
activo se incrementa en un 20%, es decir:

M,g=1.20 M,
a.5) Peso propio
Area; A= 0.25 H2+0.50 H
El peso W, vale (se considera y, = 2.30 t/m°):
W= yV=0575H2+1.15H
Punto de aplicacién:

Si se hace uso de la siguiente figura 119.
b

-

=

>|
! |

Fig. 119 Elementos geométricos del muro de contencién
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Centroides:

)7 _afd+2b
3L d+b
La ecuacion en el sentido x puede escribirse en funcién de H asi:

x=HHo 1 4y
3 2H+4

El momento debido al peso (es un momento resistente) vale:

Mg =Wx

a.6) Sismo en el muro:
Fx=0.20 W

La ecuacion en el sentido y en funcién de H puede escribirse:

=ﬂ H+3
3LH+2

Y su respectivo momento valdra:

=<

My, =F xy

Revisién al volteo

Para hacer este andlisis se compararan los momentos actuantes contra los resis-
tentes para cada altura H.

Momentos actuantes. Se consideran los siguientes:

M;=(0.28 H3-2.33 H?)(2) Debido al empuije del relleno

Noétese que se ha multiplicado por dos que es el factor de seguridad para condi-
ciones ordinarias.
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Para condiciones extraordinarias se tiene que multiplicar Mg, por 1.2y 1.2,
estos Ultimos valores se deben al sismo en el relleno (o = 0.20) y al factor de
seguridad FS =1.2

M., =F x y (Debido al sismo en el muro)

Momentos resistentes
M, = W x (Debido al peso propio)

Se hara el calculo para H=10.00 m, para otros valores de H los resultados se
presentan en la tabla No. 40.

H=10.00 m
M, = [0.575(10.00)’ +1.15(1o.oo)][1 1000~ ——— 41 ]
3 2x10.00 + 4.00
M, = 252.04 t-m
Considerando FS =2.00, se tiene:
2M,, = 2|0.28(10.00)° ~2.329(10.001 |
2M, =94.00 t —m

Para condiciones extraordinarias:

1.44M =1.2x1 .2[0.28(1 0.00)° — 2.329(10.00) J= 67.82t-m
Momento por sismo en el muro:

10
Mgy = 0.20[0.575(1 0.00)2 +1.15(1 o.oo)]—[

3

10+3
10+2

M,, =49.80 t-m

Y la suma para esta condicién sera

1.44 M, + Mg, = 67.68 + 49.80 = 117.65 t - m
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Tabla 38 Momentos actuantes y resistentes

H Mg oM, 1.44 M, Mg,  1.44 M+Mg,
(m) (t-m) (t-m) (t-m) (t-m)
10.00  252.04 94.00 67.82 49.83 117.66
12.00 41745 296.64 213.79 82.80 296.59
1400  642.66 623.28 449.04 127.73 576.77
16.00  936.87  1100.8 792.94 186.45 979.40
18.00  1309.27  1756.08  1264.84 260.82  1525.66

Estos valores pueden graficarse como se muestra en la fig. 120.

19— e e e e

' 144 Ma + Msm i

——Mr
~a-2 Ma
——1.44 Ma
—t— Msm

H {m)

—u— 144 Ma + Msm

0 200 400 €00 800 1000 1200 1400 1600 1800
M (lon-m)

Fig. 120 Comparacion de momentos actuantes y resistentes

Como puede notarse el muro es estable hasta una profundidad aproximada
de 14.00 m, por lo tanto se acepta como estable.

Revision al deslizamiento

No se revisaran las condiciones ordinarias, pues son mas desfavorables ias ex-
traordinarias con H = 14.00 m. Utilizando la ecuacion:
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LN tang+cA

FC.=
XF,

que debe ser mayor o igual que 1.50

>N =0.575 (14.00)° +1.15(14.00) = 128.80 ¢
tan ¢ = 0.55
¢ =140.00 t/n?

A=[(14.00x0.50)+0.50]x1.00 = 7.50 m?
3. F, = {(0.84)(14.00)? - 8.247(14.00)]+ (0.84)(14.00) x1.20}+
+{(0.575)(14.00)% +(1.15)(14.00)}x0.20}=89.05 ¢

_128.80(0.55)+140.00(7.50)
B 89.054

F.C. =12.586>1.50

Por lo tanto es aceptable el disefio bajo esta revision.
Revision de esfuerzos: se utiliza la ecuacion de la escuadria:

N M
o=—+— )
A / ymax
Se tiene:
N=128.80t
A=7.50 m?

_ bh® _ 1.00x7.50°
12 12.00

Se hara uso de la fig. 121 para ilustrar el desarrollo matematico:

/ =35.16m*

w

’ MO

Fig. 121 Elementos geométricos del muro
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Asi:
W=W=0.575 (14.00)2 +1.15 (14.00)=128.80 ¢

Con la ecuacién obtenida:

x=[14.00- ! +
3 (2.00x14.00)+ 4.00

1]: 499 m

El momento debido al peso propio sera:

M, =128.80 (x—3.75)=128.80 (4.99 - 3.75)
Mg =-159.71 t—m
El momento debido al sismo en el muro vale:

Fx=0.2 W=0.20 x 128.80 = 25.76 t
— 14(14+3
-

=4.96m
3\14+2

Mg, =F, y =25.76x4.96 =127.77 t - m
El momento debido al empuje activo se calcula asi:
M= 0.28(14.00)3 - 2.33(14.00)2 = 311.64 t - m
Considerando sismo se tiene:
1.2M;=12x311.64=374.16t-m
Asi la suma de momentos vale:
XM =12 M, + Mg, + M, =373.97 +127.77 -159.712=342.026 t - m

Sustituyendo en la ecuacion de la escuadria:

_128.80 342.026,.. _ 53.65t/m?
87 750 © 3516 5.37 kg/nm?
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5 1288 342026, ~—19.307 t/m?
A7 750 3516 ~-1.93kg/m?

El acero de refuerzo por temperaturas para concretos masivos se calculara
considerando un espesor de concreto de 37.50 crn (15") médximo, y para revesti-
miento de concreto reforzado se caiculara considerando todo el espesor del con-
creto.

En el caso de los vertedores, el espesor minimo considerado es de 25.00 cm
y el mas comun de 30.00 centimetros.

18.3 Revestimiento de los canales

Los canales de descarga se revisten para formar una superficie protectora imper-
meable que evite la erosién o dafios a la cimentacién. Durante las descargas del
vertedor, el revestimiento queda sujeto a fuerzas hidrostaticas debidas al peso del
agua contenida en el canal, a fuerzas de arrastre producidas por el flujo, a fuerzas
dinamicas producidas por el agua y a fuerzas de subpresion producidas por el
agua bajo el canal.

Cuando no hay escurrimiento, el revestimiento esta sujeto a la accién de los
elementos naturales, incluyendo la dilatacién y contraccion debida a las variacio-
nes de la temperatura, al deterioro quimico y al producido por el intemperismo, a
los efectos de los asentamientos y del pandeo, y a las subpresiones producidas
por las filtraciones subterraneas o por elevados niveles freaticos. Normaimente no
es posible evaluar las diferentes fuerzas que puedan estar presentes, ni construir
el revestimiento lo suficientemente grueso para que las resista; su espesor se
determina generalmente con un criterio méds o menos arbitrario y se utilizan drenes
subterraneos, anclajes, dentellones, etc., para estabilizar el revestimiento.

El espesor variara también con el tipo de cimentacién, no es [o mismo colocar
una losa sobre una superficie rocosa, que sobre una arenosa. Asi Creager P,
1929, afirma que “no hay un método racional para determinar el espesor del re-
vestimiento de los canales de descarga de los vertedores... el espesor variara de
acuerdo a las condiciones de la cimentacion y de la experiencia del disefiador”.
Sin embargo establece que se han usado espesores de 4 pulgadas a 5 pies,
aunque los primeros no se recomiendan en climas extremosos.

El USBR,1960, recomienda que el espesor minimo nominal sea de 8 pulga-
das. Las losas y el revestimiento se disefiaran de acuerdo a la teoria estructural
correspondiente. En México existen especificaciones propuestas por la entonces
Secretaria de Agricultura y Recursos Hidrauiicos, SARH, como las siguientes:
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El revestimiento de los taludes, asi como el de la plantilla, se colara
alternadamente en losas de las dimensiones indicadas en la fig. 122. Los colados
de las losas contiguas deberan hacerse a intervalos de cinco dias minimo. Col6-
quese el esfuerzo continuoc a través de las juntas de construccion.

El acero de refuerzo por temperaturas para concretos masivos se calculara
considerando un espesor de concreto de 37.50 cm (15") médximo, y para revesti-
miento de concreto reforzado se calculara considerando todo el espesor del con-
creto.

En el caso de los vertedores, el espesor minimo considerado es de 25.00 cm
y el mas comun de 30.00 centimetros.

El recubrimiento del acero en superficies sujetas a la erosién por flujo del
agua sera de 13.00 mm para velocidades hasta de 3.05 m/s, y se aumentara este
recubrimiento en 13.00 mm por cada 3.05 m/s de incremento de velocidad.

Colado de losas en médulos de 5.00 x 10.00 m
distribucion de anclas y lloraderos

500.00 500.00
+ + |+ + o o
o 5 +
+ + | + + o a 0.5:1
3 o o 1000.00
= + + | + -+
= o o
= o] + +
+ + |+ + ° °
+ + o+ + o o f
e g + + 500.00
= + + -+ + a o L
g | |
s T
= + + A+ + o o
o R N . 500.00
+ + + -+ o 0 l
Anclas @ 250 en dos direcciones Anclas @ 500 en dos direcciones
Horaderos @ 500 en dos direcciones| loraderos @ 500 longitudinal-
en plantilla y en el talud @ 500 mente y @ 250 transversalmente
longitudinalmente y @ 250 trans-
versalemente

Fig. 122 Juntas de construccién
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Sila velocidad en el canal de descarga de un vertedor alcanza la velocidad de
30.50 m/s.

30.5m/s

=10.00 veces; recubtimiento =13.00 mm x 10.00 =13.00 cm
3.05m/s

18.4 Detalles de disefio

En esta seccion se presentaran detalles complementarios al disefio de los cana-
les de descarga.

Drenaje del canal
Causas de la necesidad el drenaje

Con frecuencia existen capas freaticas altas que, en caso de que el canal se
vacie, pueden producir el levantamiento del revestimiento y su rotura. Estas capas
freaticas estan originadas por la lluvia que se infiltra por el terreno o por las pro-
pias filtraciones del canal a través del revestimiento, de las juntas o de las grietas
del concreto. Debe anotarse que el drenaje no sélo debe preverse para la plantilla
del canal, sino también para los taludes.

Tipos de drenaje

Los tipos de drenaje son diversos e incluyen todos aquelios elementos destinados
a conseguir la evacuacion del agua antes de que pueda infiltrarse en el terreno, asi
como todos aquellos otros que tratan de eliminarla después de haberse infiltrado.

Los drenajes exteriores para aguas supefficiales son los mas econémicos y
los mas faciles de conservar. Son capaces de eliminar volumenes de agua muy
superiores a los que pueden eliminar los drenes interiores.

Los drenes superficiales estan formados por cunetas, que pueden estar si-
tuadas en la ladera donde esta ubicado el canal y a mayor altura que éste, en cuyo
caso, se llaman cunetas de coronacién. También se colocan cunetas en el mismo
nivel del canal, pudiendo estar también en las bases de los terraplenes o inclusive
en la ladera a cotas inferiores a la del canal, para eliminar las filtraciones de éste.

Los drenajes enterrados, destinados a la proteccién del revestimiento del ca-
nal, son fundamentalmente tubos porosos situados bajo del revestimiento y a lo
largo del canal, o bien capas de material filtrante, situadas entre el revestimiento
propiamente dicho y el terreno de la cimentacion.
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Entre los elementos del drenaje interior, destinados a estabilizar el canal, se
encuentran los sondeos drenantes, en cualquiera de sus mdltiples formas y paten-
tes, asi como las capas filtrantes colocadas en la base o en medio de los terraplenes.

También pueden preverse a veces filtros en el pie de los taludes.

Drenes longitudinales con tubos porosos bajo la plantilla

Los drenes formados por tubos porosos bajo la plantilla del canal tienen como
misién fundamental recoger el agua y transportarla a algun punto donde puedan
ser desaguados.

Su caracteristica fundamental es la facilidad de transporte del agua en el sen-
tido del dren, mas que en sentido transversal.

El mayor caudal que debe ser evacuado normalmente por los drenes
longitudinales bajo la plantilla es precisamente el caudal filtrado a través del re-
vestimiento.

Aceptando que las mayores pérdidas permisibles en un canal sean del orden
de 25.00 a 50.00 //m?/dia; este es precisamente el caudal de célculo que debe
preverse en un drenaje de estas caracteristicas.

Ahora bien, todo este caudal, producto de esa pérdida unitaria por el perime-
tro de la seccién tipo del canal, debe ser admitido por unidad de longitud del dren,
lo que exige que el perimetro del tubo del dren, multiplicado por su permeabilidad,
tenga valores adecuados.

Si se desea que el tubo drenante sea capaz de eliminar la mayor filtracién
admisible en un canal o sea 50.00 /m?/dia, equivalente a 1/1730/crm/s o bien
equivalente a 0.035 //min/m?, resulta que un tubo drenante de 8.00 cm de diame-
tro interior es capaz de absorber por filtracion las fugas de un canal cuyo perime-
tro no se supere los 10.00 m de longitud en su seccion transversal o 20.00 m
como maximo si se reduce la filtracion maxima admisible en el revestimiento a
s6lo 25 I/m?/dia. Con el mismo razonamiento resulta que el diametro comercial
inmediatamente superior para tubos porosos, que es de 125.00 mm, esta indica-
do para canales comprendidos entre 15.00 y 30.00 m de perimetro en su seccién
transversal.

Para secciones de canal mas grande sera necesario, 0 aumentar proporcio-
nalmente el didmetro o el nimero de tubos drenantes de forma tal, que entre
todos ellos alcancen la superficie adecuada.

Existen otros tubos comerciales que se aplican para drenajes. Los mas fre-
cuentes entre ellos son los formados por plastico y que pueden admitir el agua en
su interior o bien por perforaciones existentes, o sencillamente por admisién a
través de las juntas de unién entre cada dos consecutivas.
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Los tubos drenantes suelen colocarse en una zanja rellena a su vez de mate-
rial filtrante. Este material es indispensable cuando los tubos admiten el agua a
través de las juntas, ya que la trayectoria que ésta sigue es la de entrar primero al
relieno filtrante y a continuacién escurrir a través de él, paralelamente al tubo,
hasta alcanzar la junta mas préxima.

Segun la clase de los tubos, serd necesario que este material permeable
tenga una granulometria adecuada, como un filtro para evitar la entrada del mate-
rial dentro del tubo y, al mismo tiempo, evitar la colmatacién del material con el
propio terreno circundante.

Para cierto tipo de tubos fabricados con hormigén poroso, el tamafio de los
poros es tal que el relleno no puede ser sencillamente arena, sin exigir una clasi-
ficacion especial.

Pero aun en estos casos puede ser necesario la existencia de material de
relleno, para evitar la colmatacion del tubo con el terreno circundante.

El lugar para la ubicacion del dren debajo de la plantilla es el centro de la
plantilla siguiendo el eje del canal, de esta forma se evita a que el tubo tenga que
soportar los empujes producidos por un posible deslizamiento del revestimiento
del talud. Sin embargo, si el canal es ancho y hay que poner mas de un dren, debe
colocarse uno a cada lado de la plantilia, a pesar del inconveniente mencionado.

Es fundamental que el relleno del material granular de la zanja donde va alo-
jado el tubo se compacte perfectamente, de otra forma la plantilla trabajaria como
una viga y podria fracturarse.

La aportacién de las filtraciones al tubo se realiza de una forma aproxima-
damente continua, desde el comienzo del dren hasta su desembocadura. Ello
hace que el caudal a lo largo del dren comience por un valor nulo y acabe con un
valor maximo.

En ocasiones se ha utilizado el mismo procedimiento, combinado con una
valvula de cierre automatico, que se abre cuando {a subpresién supera en un
cierto valor a la presién interior, fig. 123.

También deben colocarse drenes transversales que incrementen la capaci-
dad de desagle, formandose asi una cuadricula bajo la plantilla del canal.

Lloraderos

Consisten en filtros de grava y arena colocados en la parte posterior de los muros,
ver fig. 124, del revestimiento o en la plantilla del vertedor. Cuando se colocan en
los respaldos de los muros o atras del revestimiento se evita el empuje del agua
sobre ellos; cuando se colocan en la plantilla alivian la subpresién. Su distribucién
debe ser tal que en todos tengan la misma area de captacion. Los filtros se comu-
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nican con tubos de acero, generalmente de unos 5.00 cm de diametro, que atra-
viesan los muros para comunicarse con el exterior. En la fig. 125, se presentan
varias clases de lloraderos y su colocacién en un muro de contencion.

Detalle A

Fig. 123 Tubo drenante (detalle)

Lloraderos L
. SD= 002 .

g T e < " R . .
. - C e L. .. . . et L,

Dren

rig. 124 Lloraderos en el respaido de un muro
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En México, la SARH, hizo las siguientes recomendaciones: los lloraderos se
pondran solamente en el canal colector de los vertedores y estaran formados por
un tubo de lamina galvanizada de 6.35 cm (212"¢) llevando ademas un filtro cénico
con grava cribada. En el caso de tener una cimentacién rocosa se elimina el filtro
conico invertido dejandose Unicamente el lloradero de 6.35 cm (2")¢.

De acuerdo a las dimensiones del colado de las losas del revestimiento, se
hara la distribucion de los lloraderos y de las anclas, alternandolos.

Si el colado de las losas se hace en médulos de 5.00 m x 10.00 m, la distribu-
cién de lloraderos y anclas serd 2.50 m 0 5.00 metros.

Tubo de
acero

@=5.00cm

50.00

Grava cribada
Jad

Tubo de
acero

Grava cribada
172y a (3/4)
0.50

7~\/L5

Tubo de
acero

@=500cm

Se=0.02

Fig. 125 Detalles de diferentes tipos de lloraderos

Para el colado de losas con otras dimensiones, se hara una distribucién se-
mejante a la mostrada en la figura 126, pero adecuada a las dimensiones corres-
pondientes.

En cuanto al sistema de drenaje se anota lo siguiente: para el canal de des-
carga del vertedor con plantilla hasta de 10.00 m, se usara tuberia de 45.00 cm
(18")¢ para el dren longitudinal y de 20.00 cm (18")¢ para los transversales.

Para canales de descarga con plantillas mayores de 10.00 m y menor de
15.00 cm, llevara un dren central longitudinal de 50.00 cm (207)¢, alternados des-
cargando en el dren longitudinal central.
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Para plantillas de 15.00 m y menores de 40 m, se pondran més drenes
longitudinales con sus correspondientes drenes transversales diagonales, ver fig.
126.

10.00 -

@

Hasta 10.00 m de longitud, un dren longitudinal de 45.00 cm ¢ , 20.00 cm o
8.00" ¢ (drenes transversales).

15.00

B

(@]

Hasta 15.00 m de longitud, un dren longitudinal de 50.00 cm ¢ (drenes
longitudinales), 25.00 cm 0 10.00" ¢ (drenes transversales).

20.00

@) (@) O

De 16.00 a 19.00 m, tres drenes longitudinales de 45.00 cm ¢ (18.00")
De 20.00 a 40.00 m, tres drenes longitudinales de 50.00 cm ¢ (20.00")

Fig. 126 Colocacion de drenes en canales de descarga
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Juntas de construccion

Las juntas de construccion son espacios vacios practicados en el revestimiento
de concreto de los canales para romper su caracter monolitico y, de ese modo,
permitir su libre movimiento, con esto se evita la presencia de grietas nocivas a la
estructura del canal.

Al mismo tiempo la junta de construccion debe impedir el paso de agua a
través de la misma (debe ser impermeabile).

La junta de construccion puede considerarse como una grieta proyectada de
forma adecuada, en un lugar previamente elegido para evitar grietas indeseables
e incontrolables.

Los cambios volumétricos de la masa de concreto se producen por dos cau-
sas distintas:

a)Los efectos del fraguado que tienen solamente un caracter transitorio, ya
que no se presentan al terminar éste.

b) Los cambios de temperatura ambiental que por el contrario tienen un ca-
racter permanente.

En la primera causa influye la accién quimica de los elementos del concreto,
el calor motivado por la hidratacién del cemento, etc.; en la segunda influyen los
coeficientes de contraccién y dilatacion del concreto debido a los cambios de
temperatura o pérdidas de humedad.

Para dar una idea de lo anteriormente sefialado, con un coeficiente de dilata-
cion del concreto de 1/100000y una diferencia de temperatura de 40°, la contrac-
cién de un tramo de 6.00 mde largo sera:

6000.00x40.00

=2.40 mm
100000

Lo que quiere decir que en canaies cuya longitud llega a ser de varios kiléme-
tros, se presentaria una serie de grietas a lo largo de él, que reduciria la eficiencia
de esta estructura.

Tipos de juntas

Los principales tipos de juntas de construccion son los siguientes:

a) Las que rellenan su espacio vacio con un material impermeable.
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b) Las que utilizan de una banda permeable, empotrada dentro del revesti-
miento de concreto, la cual forma una barrera impermeable a través de la

junta.

Como material de relleno, se emplea normalmente una emulsion asfaltica de
aplicacién en frio, otras menos frecuentes son emulsiones a base de productos
sintéticos tipo caucho de polisulfuro, resinas epoxicas, y como bandas impermea-
bles se usan las de hule, butilo, neopreno, estireno, poliuretano y P.V.C,, ver fig. 127.

o 4
3 6

Capa bituminosa

Fig. 127 Diferentes tipos de juntas

243



OBRAS DE EXCEDENCIA

Clases de juntas

Las principales clases de juntas de construccion son:

Juntas de contraccidn transversales.
Juntas de contraccién longitudinales.
Juntas de dilatacion.

Las juntas de contraccién transversales se instalan para combatir el agrieta-
miento transversal.

Las juntas longitudinales sirven para combatir el agrietamiento longitudinal
irregular de las losas no armadas en las que el perimetro de revestimiento es de
9.00 mo mas y su separacion entre si es de 2.50 a 4.50 metros.

Los revestimientos de concreto no requieren por lo general de juntas dilata-
ciéna no ser que estos revestimientos estén en contacto con estructuras fijas o se
encuentran en otras condiciones extremas.

La experiencia ha demostrado que el empleo de juntas de dilatacion implica
siempre un aumento del nimero de aberturas en las juntas de contraccion cerca-
nas, lo que conviene en los revestimientos de canales, porque hace mas dificil
mantener estancas las juntas.

Separacion entre las juntas de construccion

Se ha pretendido establecer por medio de calculos la distancia permisible entre
las juntas de construccion, pero por falta de los datos necesarios y la diversidad
de condiciones que se presentan en la realidad se aconseja basarse en los resul-
tados empiricos.

En canales antiguos sin juntas de construccién o en algunos que tienen estas
juntas pero excesivamente separadas, se han observado separaciones de grietas
a cada 6.00 m aproximadamente; en la mayoria de los casos, se cree que es
recomendable adoptar esta medida como separaciéon entre las juntas bajo cir-
cunstancias normales y con espesores de revestimiento no mayores de 15.00 cm,
para espesores mayores se puede aumentar la separacién.

Por otro lado, existe informacién de que en canales que forman parte de obras
de toma en centrales hidroeléctricas tienen una separacién de 8.00 m entre las
juntas, siendo el espesor el revestimiento 20.00 cm (dichos canales se encuen-
tran en Espanfa).

El USBR, recomienda el siguiente espaciado de las juntas en el concreto sin
armar:
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Espesor del revestimiento Separacién de las juntas
(valores aproximados)
5.00-6.50 cm unos 3.00 m
7.50-10.00 cm 3.50-4.50m

La separacién media es cincuenta veces el espesor de la losa.

El uso de bandas hechas con materiales como el hule, butilo, neopreno,
estireno, poliuretano y PVC, ha aumentado en forma notable en los ultimos afios,
cabe aclarar que el material que mas aceptacién ha tenido es el PVC, esto se
debe a que el citado material absorbe los movimientos de la junta y es completa-
mente impermeable, a diferencia de los elementos metalicos. Las bandas de PVC
son faciles de cortar, asimismo son sumamente faciles de unir; el anico problema
gue presentan es el de su fijacién correcta a lo largo de la junta ya que la banda
cambia de posicidn con frecuencia por el impacto y presion del concreto al reali-
zarse el vaciado, desplazamiento que trae como consecuencia la mala colocacién
de la banda y ia posibilidad de filtraciones.

Es muy importante establecer que todo producto que se vaya emplear en la
obra se le compruebe la calidad, asimismo que se analice el ancho para ver si es
el adecuado al sitio de su colocacién.

Finalmente se hacen las siguientes recomendaciones para el empleo ade-
cuado de las bandas.

a) Elancho de la banda no debe ser mayor que el peraite del elemento en que
se colocara.

b) Para lograr un correcto anclaje en el concreto, el ancho de la banda no
debe ser menor a seis veces el tamafo maximo del agregado grueso, mas
el ancho de la junta especifica, por ejemplo:

Una junta de 3" de ancho, donde el agregado maximo del concreto es de
1 2", el ancho minimo de la banda debe ser igual a:
g 3
6.00xt12 +==9 4
4
¢) La distancia de la superficie al punto donde se coloca la banda no debe ser
menor que la mitad de!l ancho de la banda.

d) La distancia minima entre el acero de refuerzo y la banda debe ser igual a
dos veces el tamafio maximo del agregado.

Los productos especiales fabricados para el sellado impermeable de jun-
tas de contraccién comprenden los tres grupos siguientes:
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Emulsiones asfalticas.
Masillas a base de materiales sintéticos.
Bandas prefabricadas de materiales sintéticos.

Las caracteristicas de estos productos determinan el tipo de la junta a em-
plear. A continuacion se indica su composicion y principales condiciones que de-
ben cumplir.

Emulsiones asfalticas

Son compuestos de consistencia plastica, fabricados normalmente a base de as-
faltos oxidados, con adicidn de plastificantes especiales resistentes al envejeci-
miento; contiene como refuerzo fibras de amianto y microminerales. Las masillas
se presentan listas para el uso, se aplican en frio y su peso especifico oscila
alrededor de 1.50.

Estas masillas deben reunir las condiciones siguientes

Adherencia. Se realiza este ensayo segun la Norma D.1.191-52T de la ASTM.
Después de cinco ciclos de ensayos a —10.00 °C, en las condiciones descritas en
las citadas normas, no deben observarse grietas ni separaciones en el material,
ni en fa interfase entre éste y los bloques de mortero.

Penetracion. Se realiza utilizando un cono de disefio especial con punta de
acero. Las penetraciones se realizan a dos temperaturas diferentes y con peso y
tiempos distintos:

a 25 °C:pesode 150 gry tiempo de 5 s.
a 0 °C: peso de 200 gry tiempo de 60 s.

Las penetraciones obtenidas en el ensayo anterior deberan tener, los valores
siguientes:

para la penetracion a 25 °C: de 2.20 cm.
para la penetracién a 0 °C : mayor de 1.00 m.

Fluencia. El ensayo consiste esencialmente en la exposicién de una probeta
de masilla colocada sobre una placa metalica dispuesta en un soporte con una
inclinacién de 75°. Las condiciones que debe tener una influencia maxima de 0.50
cmdespués de una exposicion de 5.00 hrs. a 65° centigrados.

246



PROYECTO ESTRUCTURAL

Envejecimiento. En los ensayos de envejecimiento acelerado no debe obser-
varse ninguna pérdida aparente de plasticidad o adherencia, admitiéndose sola-
mente una pérdida de brillo y un ligero endurecimiento de la capa superficial.

Para el sellado de juntas en los cajeros es preciso emplear una masilla de
consistencia semidura con un valor minimo de la fluencia, con el fin de evitar su
desprendimiento. En cambio, en las soleras y sobre todo al realizar la separacion
de sus juntas, puede resultar ventajosa la utilizacién de una masilla de consisten-
cia blanda, cuya fluencia sobrepase los limites.

Debido a su mayor fluencia, la masilla se introduce con mayor facilidad dentro
de la junta, rellenando las irregularidades de su superficie y taponando los huecos
y poros que puedan existir. Ademas, la masilla de consistencia blanda es mas
facilmente aplicable que la semidura, sobre todo en tiempo frio.

Masillas a base de materiales sintéticos

Se emplea normalmente masilias a base de caucho de polisulfuro THIOKOL, que
se fabrican también en colores claros, 10 que representan una ventaja estética en
comparacion con los productos asfalticos.

Se presenta como un compuesto formado por dos componentes, que una vez
mezclados, vulcanizan a temperatura ambiente, obteniéndose una masilla suma-
mente eldstica. Su alargamiento a la rotura puede alcanzar un 450 por 100, vo!-
viendo a su estado normal al cesar el esfuerzo. Posee una excelente resistencia al
envejecimiento, asi como al desgaste. Las masillas a base de THIOKOL se em-
plean en frio.

Bandas prefabricadas de materiales sintéticos

Para la fabricacion de bandas destinadas al sellado de juntas de contraccion, se
emplean dos clases distintas de productos sintéticos, los termoplasticos y los
elastomeros.

Para el sellado propiamente dicho de las juntas de contraccion, su papel es,
en cierto modo, secundario, por lo que no ha parecido necesario detallar sus
caracteristicas dentro del marco de este trabajo.

Referente a las laminas asfalticas, se recomienda la utilizacién de una lamina
asfaltica con armadura de fibra de vidrio, por ser éste un material imputrescible,
debiendo ser suficiente el tipo mas ligero, o sea, la lamina L 18 de unos 1.80 kg/
P, y un espesor de unos 1.8 milimetros.
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Cubre juntas de metal y empaques de hule

Cuando es necesario que el revestimiento sea impermeable a las cargas hidrau-
licas exteriores se instalan cubrejuntas de metal o empaques de hule para cerrar
las juntas.

Dichos cierres se colocan en las losas de revestimiento aguas arriba de la
estructura de control, sila impermeabilidad se desea para aumentar la trayectoria
de las filtraciones debajo de la estructura. Generalmente se colocan en las juntas
transversales a lo largo de las porciones curvas céncavas del canal de aguas
abajo, donde las presiones dinamicas sobre el revestimiento producen una carga
elevada para introducir el agua en la junta.

Los cierres pueden ser convenientes a lo largo de las juntas longitudinales en
los estanques amortiguadores que se construyen sobre una base permeable. Las
cargas diferenciales que resultan en la superficie inclinada del agua del resaito,
pueden producir la circulacion del agua debajo de la losa si se permite que las
filtraciones atraviesen la junta en el extremo de aguas arriba.

Los materiales basados en cloruro de polivinilo (PVC}) pertenecen al grupo de
los termoplasticos. Son sensibles en cierto grado a los cambios de temperatura, y
su consistencia depende de la misma. Se reblandecen con temperaturas eleva-
das, por lo que, por medio de calentamiento, es relativamente facil tograr la unién
de las distintas piezas de PVC. Sin embargo, retienen cierta deformacién per-
manente.

Las bandas de PVC no deben estar normalmente en contacto con materiales
asfaiticos, ya que los aceites contenidos en éstos emigran dentro del PVC, modi-
ficando sus propiedades.

Al grupo de elastémetros pertenecen los cauchos sintéticos a base de butilo y
los basados en policloropreno. No son sensibles a los cambios de temperatura,
y no estan sujetos a deformacién permanente, ni a la accion de los aceites conte-
nidos en los materiales asfalticos.

Para la unién de las distintas piezas es preciso emplear adhesivos sintéticos
especiales.

Ambas clases de lo citados materiales tienen una muy elevada resistencia al
envejecimiento y debe cumplir segun las normas alemanas las siguientes condi-
ciones:

Alargamiento a la rotura: min 350.00 por 100.00
Resistencia a la rotura: min 100.00 kp/cm?
Dureza Shore A: 60.00 - 70.00
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Otros materiales

Aparte de las masillas y de las bandas que hemos indicado anteriormente para el
sellado de las juntas de contraccién y de acuerdo con el tipo de las mismas, el
empleo de laminas y pastas asfalticas, de pintura imprimible y de fibra de vidrio.

Se trata de materiales que se utilizan en forma usual en los trabajos de
impermeabilizacién.

Dentellones

Cuando se excava en tierra el canal colector, la losa debe colocarse directamente
sobre la superficie excavada, o puede ser necesario usar un colchén intermedio
impermeable, segln la naturaleza de la cimentacién con respecto a la permeabi-
lidad, susceptibilidad a hincharse por efecto de las heladas, y su heterogeneidad
que en un momento dado pueda afectar los asentamientos diferenciales. Debido a
gue la losa no esta unida a la cimentacion, esta sujeta a los movimientos produci-
dos por la dilatacién y la contraccion, y debera evitarse que se corra cuando lo
construyen en un talud. Esto se puede lograr por medio de dentellones, que po-
dran mantenerse en una posicién mas o menos fija con respecto a la losa y la
cimentacién.

Los dentellones se pueden usar también para interceptar el escurrimiento en
los estratos permeables de la cimentacion, para disminuir las filtraciones y evitar
la formacion de subpresiones debajo del vertedor o de las areas adyacentes. Cuan-
do la zanja para el dentellén de la presa se prolonga al vertedor, generalmente se
une al dentellén de aguas arriba del vertedor para disponer de una barrera conti-
nua entre las laderas.

Generalmente se dispone un dentelldn en el extremo de aguas abajo del ver-
tedor, como una medida de seguridad contra la erosién y la socavacion del extre-
mo de la estructura. Algunas veces, se construyen dentellones en puntos
intermedios para que sirva de barreras contra el agua que corre a lo largo de las
superficies de contacto entre la estructura y la cimentacién, y para alargar el reco-
rrido de las filtraciones debajo de la estructura.

Cuando el vertedor es un conducto debajo de la presa, el dentellén toma la
forma de collares, colocados a intervalos alrededor del cafién del conducto. Siem-
pre que existe la posibilidad, se colocan dentellones en las cimentaciones de roca
en zanjas verticales. En las cimentaciones de tierra donde los dentellones deben
formarse en una zanja con sus costados en talud, debe tenerse cuidado en com-
pactar cuidadosamente el relleno, usando material impermeable para obtener una
barrera razonablemente impermeable.
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Los dentellones se pueden construir de madera, concreto, de cortinas de con-
creto o cemento, de ataguias de tablestacas de acero o de tierra impermeable en
una zanja.

Anclas

La SARH, recomiendd lo siguiente: se pondran anclas en el canal colector, canal
de descarga y tanque amortiguador. Las anclas estaran formadas por varillas de
1.91 cm (3/4”)¢ alojadas en perforaciones de 7.62 ¢cm (3”)¢ rellenas con mortero
de cemento 7:3y un aditivo expansor. La profundidad de estas anclas sera de
1.50 ma 3.00 m en el canal de descarga dependiendo del tamafio de la seccion
por el canal.

Para el canal colector y tanque amortiguador deben verificarse las anclas
aumentando el peso propio del revestimiento, el peso del volumen de la cimenta-
cion incorporado por el anclaje.

De acuerdo a la cimentacién que se tenga, las anclas se podran reducir en
namero y longitud o suprimirse, a juicio del ingeniero residente de la obra, si existe
muy buena roca o se tiene un talud mayor de 0.5:7; en taludes iguales o mayores
de 7.5:1 no se consideran anclas. En la fig. 128 y 129 se presentan los revesti-
mientos tipicos sobre cimentaciones de roca y de tierra.

Junta de contraccién

R

Drenes de tubo
en zanjas llenas
de grava

Varillas de anclaje

Fig. 128 Revestimiento tipico sobre cimentaciones de roca. Design of Small Dams,
1960
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‘Tunta de contraccién

Dentelién lateral

Cimentacién
Varilla de 1
anclaje
N

N Bulbode 7~

anclaje ~
s

Fig. 129 Revestimiento tipico sobre cimentaciones de tierra. Design of Small Dams,
1960
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Problemas propuestos

31. Proyectar un vertedor de embudo para descarga Qo = 210.00 m®/s con una
carga de 6.60 m. Los demas datos se presentan en la figura siguiente. Considere
que la forma del radio de la cresta, tiene la forma de una torre separada de la
ladera y se pueden tolerar presiones negativas a lo largo de la cresta vertedora
n=0.017.

Elev. 610
Elcv, 608 00

Elev. 603 00

Elev. 580.00

7 7. il

150.00 m

X

e

32. Hacer el analisis de estabilidad del cimacio presentado en la fig. siguiente, si
se ha construido de concreto, y, = 2.4 /m* Se colocaran drenes a 1.00 m del
parametro aguas arriba. Suponer un coeficiente sismico o = 0.20.

200m 200m 200m 200m 2.16m

4.60 m

Elev. 207.00

10.16 m
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33. Calcular la estabilidad de un muro de contenciéon con las caracteristicas

geomeétricas sefaladas en la fig. siguiente. Ademas las condiciones del suelo de
relleno son las siguientes, omita la sobrecarga

Peso volumétrico seco = 1674.00 kg/m?

Peso volumétrico a la humedad dptima = 2000 kg/m?®
Cohesion C = 4.50 t/m2

Angulo de friccién interna ¢ = 5°
Ademads el coeficiente sismico vale o. = 0.20

0.50 m







Solucidn de los problemas propuestos

1.

Cuadrante aguas abajo

1 2 3 4 5 6 7 8 9
X 206.00 205.50 206.00 206.50 207.00 207.50 208.00 208.50 208.60
¥y 500.00 499.96 499.87 499.73 499 54 499.31 499.03 49871 498.64
Cuadrante aguas arriba
estacion 1 2 3 4 5 6 7
X 205.00 204.70 204.40 204.10 203.80 203.70 203.65
y 500.00 499.98 499.92 499.81 499.61 499.49 499.37
Cuadrante aguas abajo
estacién 1 2 3 4 s 6 7 ) [
x 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 210.00 211.00 212.00 213.00
y 500.00 499.96 499.86 499.71 499.51 499.26 498.97 498.64 498.26
Cuadrante aguas arriba
X,=3.58m;y,=092m; R, =850m;R,=4.00m
Cuadrante aguas abajo
estacién | 1 2 3 4 5 6
X | _205.00 20550 206.00 206.50 207.00 207.11
[ y [ s00.00 499.96 499.87 499.72 499.53 499.26 |
Cuadrante aguas abajo
Xo=120m;y =043 m; R, =275m;R,=0.88 m
7.
Cuadrante aguas abajo
[estacion 2 3 4 5 6
x | 300.00 300.50 301.00 301.50 302.00 | 302.05
[ y [ s00.00 499.96 49987 499.72 499.52 499.50
Cuadrante aguas arriba
X, =1.185m y =0.695m; R‘ =3.40m; R2= 1.05m
9.
Cuadrapnte aguas abajo
[estacién | 1 2 3 ] 5 6 ]
x | 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 209.27 |
Ly ] s00.00 499.85 499.47 498.91 498.18 497.96 |
Cuadrante aguas arriba
[Lestacién 2 3 | a 5 I | ) I
x 1 208 204.9 2048 | 2047 | 2046 | 2045 | 20445 | 2044 | 20435 |
[ y 1 500 499.998 | 499.992 | 499.982 | 499.9675 | 499.0465) 499.9375| 499.925 | 499.9115] 499.8965 499 8885
[Cestacion] 12 | 43 14 15 T 18 7] | | I
x | 20425 | 204225 | 2042 | 204.175 | 204.15 | 204.125 | 2041 | 204.075 | 204.05 | 204.025 | 4]
Yy 4998805 499.8715] 499.8625| 499.8535) 499.8435| 499.8335| 499.823 | 409.812 [ 499.8005] 499.788 | 499.775 |

11. C=2.162
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13.Le=98.62m

15. C,=2.13;C, =2.26; C, = 2.26; C, = 1.40; Gy, = 1.40

17. g=63.245 m?/s/m; C,=2.10; C

final

=2.12;Le=77.11m; Lt=110.26 m.

19.

™ GWBASIC
Ot ~

4,

4,026108

3.949702

3.879835

3.81572z

3.756712

3.702237

3.651823

3.605066

3.561608

3.521136

3.483384

3.448121

3.415125

Estacién b4 d |dcost A P \) v2/2g | dvr2/gr
142.00 -~ -- -- -- -- -- -- -~
164.00 493.52 | 7.47 7.05 338.34 | 58.81 | 14.78 | 11.13 --
184.42 486.35 | 5.69 5.37 25517 | 55.14 | 19.59 | 19.57 0.37
219.50 474.10 | 4.45 4.20 198.30 | 52.58 | 25.21 | 32.40 0.48
256.20 470.73 | 4.28 4.27 190.55 | 52.23,| 26.24 | 35.09 0.50
293.36 467.38 | 4.11 4.10 182.73 | 51.88 | 27.36 | 38.16 --
343.36 462.83 | 3.95 3.4 175.42 | 51.55 } 28.50 | 41.41 --
393.36 458.28 | 3.82 3.80 169.32 | 51.27 | 29.53 | 44.45 --
443.36 453.73 | 3.70 3.69 164.16 | 51.03 | 30.46 | 47.29 --
493.36 449,18 | 3.61 3.59 159.75 |1 50.83 | 31.30 | 49.93 --
543.36 444,63 | 3.52 3.51 155.94 | 50.66 | 32.06 | 52.40 --
593.36 440.08 | 3.45 3.43 152.63 | 50.51 | 32.76 | 54.69 --
624.43 437.26 | 3.41 4.04 150.80 | 50.43 ] 33.16 | 56.03 --
642.22 438.26 | 3.49 4.31 154.37 | 50.59 | 32.39 | 53.47 0.62
660.00 445.00 | 3.76 4.07 166.86 | 51.16 | 29.97 | 45.77 0.57
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H R |R*(4/3) sf sf’ E [E2-E1| Dx | hf H
521.00 | -- - -- - - -- 521.00
512.13 | 5.75} 10.31 | 0.00415 -- 18.61 -- 8.87 ] 512.13
511.98 1463 7.71 0.00976 | 0.00696 | 25.26 | 6.66 | 20.420.14] 511.98
511.44 | 3.77| 587 |0.02123 | 0.01549 | 36.86 | 11.60 | 35.08 | 0.54 ] 511.44
510.61 | 3.65]| 5.62 | 0.02403 ] 0.02263 | 39.38 | 2.52 | 36.70 | 0.83 ] 510.61
509.65 [3.562 | 5.36 ] 0.02738 | 0.02571 | 42.27 | 2.90 [37.16]0.96 | 509.65
508.19 1340 5.12 |0.03111 ] 0.02925 | 45.36 ] 3.09 | 50.00 | 1.46 ] 508.19
506.54 1 3.30] 4.92 ]0.03476 | 0.03293 | 48.26 ] 2.90 ] 50.00 ] 1.65] 506.54
504.72 1322 | 475 ]0.03830 | 0.03653 | 50.99 ] 2.72 | 50.00 | 1.83 ] 504.72
502.72 1314 4.60 | 0.04172 { 0.04001 | 53.54 | 2.55 | 50.00]2.00| 502.72
500.55 | 3.08 ] 4.48 | 0.04500 | 0.04336 { 55.92 ] 2.38 | 50.00{2.17 ] 500.55
498.22 1 3.02| 4.37 [ 0.04814 | 0.04657 | 58.14 | 2.22 | 50.00 [ 2.33 | 498.22
496.70 1 2.99 ] 4.31 0.05001 | 0.04907 | 59.44 [ 1.30 ] 31.07 [1.52]| 496.70
49584 1 3.05| 443 ]0.04646 | 0.04823 | 56.96 | 2.48 | 17.79|0.86 | 495.84
49510 1326 ] 484 | 0.03638 ] 0.04142 | 49.53 | 7.43 | 17.78|0.74 | 495.10

21,

Programa Hidrac

M eWBASIC

9.038 321.95
8.773766 346,95
8.545231 371.95
8.344601 39¢.95
8.16643 421.95
8.006755 446.95
7.862566 471.95
7.731531 496.95
7.611817 521.95%

Estacién Dx z oD d dcost 9 calculado A P v
310.00
321.85 111.95 45616 0.75. .038 .95 . 101706 91.380 26.220 0.094
37147 49.52 449.23 0.7t .549 .46 . 009552 86.189 24.115 907
420.9: 49.52 442.29 0.68 172 .08 -941262 82.035 23.295 522
4705 49.52 435.36 0.65 870 .79 887710 78.618 22.653 4.979
520.0: 49.52 42843 0.635 .620 .546 844179 75.749 22.130 6.304
535.29 15.26 426.29 - .188 129 .602188 74.260 24.377 7.032
557.80 2251 426.80 .890 .888 719663 82.679 25.780 3.261
580.00 2220 435.00 .390 .056 468910 86.236 26.779 1.889
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5 br H R % st 5, x ht H
- - 521.00 521.00
46.160 - 511.36 3.623 5.565 0.0319 - 111.95 9.64 511.36
51.88 - 509.66 .574 5.465 0.0365 0.034 49.52 1.69 509.66
57.27 — 507.74 .522 5.358 0.0411 0.039 49.52 1.92 507.74
62.36! - 505.59 .471 5.266 0.0456 0.043 49.52 2.15 505.59
67.178 - 503.22 3.423 5.159 0.0501 0.048 49.52 2.37 503.22
69.897 - 502.38 3.046 4.416 0.0609 0.055 15.26 0.85 502.38
56.387 11.100 501.18 3.207 4.730 0.0458 0.053 22.51 1.20 501.18
51.831 7.982 500.20 3.220 4.755 0.0419 0.044 22.20 0.97 500.20
23.
dv’
X h P hp
321.95 55.80 8.951 8.951
371.47 63.22 8.466 B.466
420.99 70.53 8.093 8.093
470.51 77.77 7.794 7.794
520.03 84.95 7.546 7.546
535.29 88.52 6.129 6.129 ]
557.80 87.31 6.888 11.100 17.988
580.00 80.61 5.056 7.982 13.037 |
X\ V v}
~yo k 3 O, O,
[k }/ J2gh 28 kp
53.658 0.332 6.152 3.03966445 | 2.31202277
61.912 0.328 6.802 2.67794117 | 2.03688961
70.165 0.325 7.430 2.40144578 | 1.82658231 .
78.418 0.322 8.042 2.18160784 | 1.65936967
86.672 0.319 8.640 2.00187655 | 1.52266286
89.215 0.318 8.960 1.77212363 | 1.34790871
92.967 0.317 8.778 3.15988981 | 2.40346831
96.667 0.316 8.053 2.82969203 | 2.15231402
25.
Umbral dentado
Blogues dek canal de descarga
/ E . h‘ e kra L4
/ 124
N /ﬁ!'“ 3.258
. 2.48
Peadienie 2:1
4.345
¥ ]
Lin=92.84m
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SOLUCION A LOS PROBLEMAS RESUELTOS

27. Vertedor en Abanico y geometria

Hﬂ.m
d

h=791m

Cresta e‘JV
Vertedora
Li=200.00m
Seccién
de Control  — S0 Ls=52.00m
L= 98.00 m
a
Li=70.00 m Li=86.00 m _l
~ ]
29,

X Dx desnivel 2o AY Z Y A P Q
10701 1 ... 8.55 18.21 9.661 52.80 22.97 428.04
98.90 |8.1084739] 1.05 9.60 0.829 19.04 9.436 51.04 22.50 395.60
80.00 [18.900581} 2.46 12.06 |1.8849268 20.92 8.864 46.68 21.32 320.00
60.00 20 2.60 14.66 11.9213759 22.85 8.185 4171 19.92 240.00
40.00 20 2.60 17.26 11.7756514] 24 .62 7.361 36.00 18.22 160.00
20.00 20 2.60 19.86 |1.5164493] 26.14 6.277 29.00 15.99 80.00

0.00 20 2.60 22.46 10.7758854] 26.91 4.453 18.54 12.23 u.00

v Q1+Q2 V1+V2 AQ AV R St hf AY'

8.11

7.75 823.64 15.86 32.43 0.36 2.27 0.00454 0.4486 0.829
6.86 715.60 14.61 75.60 0.90 2.19 0.00372 0.2976 1.886
5.75 560.00 12.61 80.00 1.10 2.09 0.00278 | 0.1668 1.922
4.44 400.00 10.20 80.00 1.31 1.98 0.00179 0.0718 1.776
2.76 240.00 7.20 §0.00 1.69 1.81 0.00077 0.0155 1.516
0.00 80.00 2.76 80.00 2.78 1.52 0.00000 | 0.0000 0.776
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Flujo supercritico, clculo por pasos en la direccién aguas abajo

X Dx desnivel 20 AY’ 4 Y A P Q
107.01 8.55 18.21 9.66 52.80 22.97 428.04
110.00 12.9909451] 0.39 8.94 0.293 17.92 9.74 53.42 23.13 440.00
120.00 10 1.30 10.24 1.042 16.87 10.00 55.50 23.67 480.00
130.00 10 1.30 11.54 1.060 15.81 10.24 57.45 2416 520.00
140.00 10 1.30 12.84 1.070 14.74 10.47 59.34 24.63 560.00
150.00 10 1.30 14.14 1.080 13.66 10.69 61.17 25.09 600.00

v Q1+Q2 | V1+V2 AQ AV R Sf hf AY'

8.11

8.24 868.04 16.34 11.96 0.13 2.31 0.00500 | 0.5499 0.310

8.65 920.00 16.88 40.00 0.41 2.35 0.00540 | 0.6482 1.041
9.05 1000.00 17.70 40.00 0.40 2.38 0.00581 [ 0.7552 1.061
9.44 1080.00 18.49 40.00 0.39 2.41 0.00621 [ 0.8689 1.071
9.81 1160.00 19.25 40.00 0.37 2.44 0.00660 [ 0.9893 1,081

31.

604

602

A

596

Elevacion (msnm)

594

592

590 Rs=340m

0 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2 22 24 26 28 3 32 34
x{m)
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Elev. 610.00
Elcv. 608.00
Elev. 603.00
A
— @ =462m
_Elev. 581,00 Elcv. 580.00
§=0.055
1
| 150,00 m |
il 1
33.
Revisién al volteo
My = 252.04 t-m
M,=10.00 t-m
Mgy, = 49.80 t-m
H MR 2 Ma 1.44 Ma Msm 1.44 Ma + Msm
m t-m t-m t-m t-m t-m
10.00 252.04 10.00 7.20 49.83 57.03
12.00 417.45 175.68 126.49 82.80 209.29
14.00 642.66 458.64 330.22 127.73 457.95
16.00 936.87 885.76 637.75 186.45 824.20
18.00 1309.28 1483.92 1068.42 260.82 1329.24

H (m)

1.44 Ma + Msm

—wr
—=—2 Ma
——144Ma
—=—Msm
—a—1.44 Ma + Msm

800 1000 1200
M (1on-m)

1400 1600

1800
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Muro estable = 14.00 m

Revisién por deslizamiento

X Fh=89.054t
FC.=12.58 > 1.50 es aceptable el disefio

Revision de esfuerzos

Mg =159.71 t-m
Mgy, = 127.77 t-m
M, = 229.51
Sg=4.31 kg/crm?
s, =-0.88 kg/cr?
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