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Introduccidn

Un vertedor en abanico es una estructura constituida por un cimacio en
curva concava con relacion a fa direccién media del escurrimiento y viene en el
sentido del mismo, el cual descarga a un tanque de una geometria que reduce su

ancho y propicia un salto hidraulico al pie del cimacio y un escurrimiento lento en
al.

El nombre de vertedor en abanico se debe a que el cimacio y el tanque, asi
como las partes restantes de la estructura en planta, tienen una forma similar a un
abanico. En el extreme del tanque se tiene una seccion de control y una transicién
en donde se va acelerando el escurrimiento que llega a un canal de seccion
constante con régimen rapido.

Este tipo de vertedores se emplea generalmente cuando se requiere
descargar un gran gasto con poca carga y un canal no muy ancho, esto es un
gasto por unidad de longitud de cresta pequefio, su geomelria requiere de un
espacio amplio y se adapta a la topografia en que exista un puerto o una boquilla
abierta. Esto permite una cresta de longitud vertedora grande ¢on un canal de
descarga de menor ancho que ayuda a economizar grandes volimenes de
excavacion en comparacion de los logrados con vertedores de cresta recta de
transicion y canal de descarga.

La geometria del vertedor proporciona una reduccion considerable en las
dimensiones horizontales de la estructura y construila en un espacioc mas
pequefio que €l necesario si tuviera cresta recta y con el minime de problemas de
ondas cruzadas por efecto de la contraccion en el canal. De esta manera es
factible que el escurrimiento continie a una gran velocidad en un canal de
dimensiones menores y gran pendiente.

A fin de impedir ondas cruzadas en la transicidn es necesario que el
cimacio descargue a una plataforma horizontal llamada colchdn, conectando con
el perfil del cimacio mediante una curva circular para disminuir el impacto de la
corriente. Lo anterior provoca un cambio a régimen subcritico mediante un resalto
que se extiende sobre todo el colchon. Después de una seccidn de control donde
cambia nuevamente de pendiente y de régimen, el agua sigue por la transicion
donde se va acelerando desde la velocidad critica, para después continuar en un
canal de seccion constante y pendiente supercritica que normalmente mantiene
su geometria hasta la estructura terminal.

Existen muchos ejemplos en México de presas con vertedores en abanico
siendo las siguientes: Lazaro Cardenas, El Azdcar, Valle de Bravo, Sanalona,
Endo, El Cuarenta, Alvaro Obregén v El Bosque; también en otros paises se han
construido con éxito, a veces con algunas variantes en su geometria.
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Los abanicos en México se han usado con bastante frecuencia en
comparacion con los de otro tipo, sobre todo en presas cuyo principal objetivo es
el riego.

Cuando un vertedor de abanico se divide en dos siguiendo el eje de
simefria, se obtienen dos vertedores conocidos con €l nombre de medio abanico,
con capacidad cada uno con la mitad del caudal. Este tipp de vertedor se ha
empleado en pocas ocasiones, si bien su funcionamiento es satisfacforio y en
general resultan mas economicos que los vertedores de canal lateral cuando las
condiciones topograficas 1o permiten. Para su disefio se siguen las reglas de los
vertedores de abanico, utilizando ia misma carga sobre la cresta pero el doble del
gasto por evacuar.
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1.1. ANALISIS DIMENSIONAL.
1.1.1. Introduccion.

En este punto se presentan los concepios basicos para efectuar la
experimentacion en hidraulica, asi como los criterios que ayudan a solucionar
problemas en madelos hidraulicos de fonido fijo, que es el caso que interesa. Se
complementara este resumen con ia adicion de teoria de mediciones y manejo de
datos, ya que los resuitados que se obtengan no dependeran solamente de la
exactitud del modeio si no también de la calidad con que se efectien las
mediciones.

Una de las herramientas que se utilizaran para llevar a efecto lo anterior
sera el andlisis dimensional; el cual se puede definir comc una técnica
encaminada a proporcicnar informacion valiéndose para ello de las dimensiones
de las variables que se presentan en un determinado problema, siende uno de
sus usos el lograr reducir el niimero de variables del problema en cuestion.

Para que una ecuacion pueda describir un fendémeno fisico, es necesario
que las variables que la forman, representen las propiedades del fenomeno.
Dichas variables estaran ligadas entre si por medio de simbolos matematicos y
constantes tratando de lograr una igualdad.

Ademas de contar con un valor numérice, cada variable tiene una
dimensidn, o sea una combinacion de unidades llamada de referencia del tipo de
exponentes que muestra la forma en que fue definida la variable.

1.1.2. Sistema de unidades.

Las magnitudes fisicas se cuantifican en términos de las dimensiones
fundamentales, utilizandose dos sistemas de unidades de medida: absoluto vy
gravitacional. En el primer sistema las dimensiones fundamentales son masa,
longitud y tiempo [M,L,T]; en segundo, fuerza, longitud y tiempo [F.L.T].

El sistema gravitacicnat [F,L,T], flamado también técnico es el mas utilizado
en los problemas de ingenieria, a pesar de que el peso de un cuerpo representa
una fuerza que varia de un lugar a otro de acuerdo con la aceleracion de la
gravedad. Por el contrario, la masa del cuerpo es siempre constanie y por ésta
razon el sistema absoluto [M,L,T] ha sido elegido como el sistema cientifico
internacional (ref. 1).

L.as actuales ciencias de la ingenieria se basan en la mecanica newtoniana
y con base en la segunda ley de Newton del movimiento
F=ma
se establecen las unidades basicas que satisfacen esta ecuacion, es decir fas
unidades de longitud, tiempo, masa vy fuerza {ref. 7).
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1.1.3.Sistema internacional de unidades, Si.

Entre los sistemas de unidades, se ha generalizado el denominado sistema
internacional de unidades Sl, adoptado en la Xl conferencia general de pesas y
medidas, celebrada en Paris en Octubre de 1960. Este sistema toma como
magnitudes fundamentales: la longitud, la masa, el tiempo, la infensidad de
corriente eléctrica, la temperatura termodinamica, y la intensidad luminosa, a las
cugles asigna respectivamente las unidades llamadas: metro, kilogramo masa,
segundo, amperio, grado Kelvin y candela.

Unidad fundamental ]
[Magnitud Fundamental [Nombre ! Simbolo |
[Masa Kilogramo kg.
Longitud Metro
Tiempo Segundo s
(nfensidad de corriente
eléctrica Amperio A
Temperatura Kelvin K
Intensidad luminosa Candela od |

Tabila 1.1 Magnitudes y Unidades Fundamentales en
el 8I, {ref.1).

1.1.4. Sistemas M.K.S. gravitacional y absoluto.

En diversos paises que originalmente adoptaron a partir de 1960 el sisterna
S.., se sigue utilizando en forma general el sistema MKS (metro, kilogramo-
fuerza, segundo) gravitacional, tanto para transacciones comercigles como en
asuntos ingenieriles y técnicos, debido a que la utilizacion del Newion como
unidad de fuerza, requeriria hacer un cambio de escalas de las basculas usadas
en actividades comerciales, evento que por ser de caricter econdmico-social ha
impedido su generalizacion (ref. 1), el sistema absclute maneja dimensiones de
[M,L, T} cambiando la denominacion de kilogramo-fuerza al de kilogramo-masa.

[ Unidad fundamental
Magnitud Fundamental |Nombre [ Simbolo
[Longitud Metro m
Fuerza Kilogramo kg
Tiempo Segundo T s

Tabla 1.2 Sistema MKS gravitacional (ref. 1)
Expresion dimensional [L F. T]
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1.1.5. Sistema CGS absoluto y gravitacional.

Este sistema ha caido en desuso y no es sinoc el manejo de submuliiplos
decimales de las respectivas unidades del sisiema M.K.S., siendo centimetros,
gramo (masa o fuerza) y segundos sus unidades fundamentales.

1.2. SIMILITUD DINAMICA.

Los modelos hidraulicos han encontrado creciente aplicacion para controlar y
modificar disefos analiticos de estructuras hidraulicas. Mediante ¢! uso de
modelos fisicos es posible experimentar a costos relativamente bajos y con
economias substanciales de tiempo, hasta obtener condiciones éptimas.

La adecuada combinaciéon del andlisis matematico y la verificacion
experimental permite superar escs obstaculos, restringiendo las hipotesis a
aquellas cuya experiencia y razonamiento fisico han mostrado no tener serios
efectos sobre las caracteristicas esenciales del fendmeno.

1.2.1. Similitud geométrica.

La similitud geométrica implica, de un modo estricto, que sea igual la
relacion de todas las longitudes homologas en los dos sistemas. Esto es, si dentro
dei fluido ciertas dimensiones se seleccionan y, ademas se designan con p al
prototipo y con m al modelo, la similitud geométrica significaria, por ejemplo, que:

H B S
L =_p_=_p=_p::
¢ H B S
m m m

donde L, es la escala de lineas que cuantifica el tamafio relativo de los dos
sistemas,

Una consecuencia de la similitud geometrica exacta es que la relacion de
areas y volimenes en ambos sistemas se puede expresar en términos del
cuadrado y del cubo de 1, esto es:

A
A =-"--
e 4 e
m
v
v = Py
e v e
m

En algunos casos, es factible que la similitud geometrica exista solo a lo
que se refiere a las dimensiones sobre planos horizontales y ias dimensiones
verticales pueden quedar distorsionadas con ofra escala de lineas (como es el
caso de los modelos de rios o puertos) donde el conservar 1a misma escala de

&
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lineas en las tres direcciones significaria tener tirantes muy pequeriios en los
modeios. Se tendrian asi por ejemplo, escalas de lineas de dimensiones verticales
y horizontales, como sigue:

H Ay
L =-—p=———p—-=
e H hY
m m
BP
Leh:?:

La similitud geométrica se extiende también a la rugosidad superficial de las
paredes que limitan al flujo, pues si el modelo tiene un tamaiio igual a un décimo
del prototipo ( L, = 10 ), enfonces la altura de ias proyecciones de las rugosidades
deben de estar en la misma relacion. Esto es difici de lograr en la practica, por lo
que en ocasiones es necesaria una distorsion geométrica en la dimensién
longitudinal de [a conduccion respecto a las otras dos dimensiones, con objeto de
lograr la misma relacion de pérdidas de energia en ambas estructuras.

1.2.2. Similitud cinematica y dinamica.

La similitud cinematica entre dos sistemas de flujo se interpreta como la
semejanza geometrica entre las lineas de corriente de ambos flujos, sin distorsion
o con ella. La similitud dinamica implica que haya similitud geométrica, o bien
distorsionada, ademas de que sea la misma relacion de las fuerzas dinamicas en
puntos homdlogos.

En la similitud dindmica, al igual que en la similitud geométrica (ref. 1)},
existen escalas de velocidades, de fuerzas, tiempos, densidades, viscosidades,
etc., que miden la relacidn entre las caracteristicas de los flujos o propiedades de
los fluidos utilizades en los mismos, que se designaran con el simbolo hasta ahora
utilizado, pero afiadiendo el subindice e. Por ejemplo, u,, p,, v, se refieren a las
escalas de los fluidos que se utilicen en el prototipo y en el modelo. Estos fluidos
pueden ser distintos en ambos sistemas. La escala g, se refiere a las
aceleraciones de la gravedad que pueden considerarse distintas entre el sitio
donde se localiza el prototipo vy el lugar donde se prueba el modelo; sin embargo
se acepta en general que g,=1 debido a la poca variacion de g con la latitud
geogriafica y la elevacidn sobre &l nivel del mar. Ademas, por definicion:

~3
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Qe=A_v, 1.3
Le
ae =t7 ..................... 14
e
Y
P, = s 1.5
&
p
v = e, 1.6
Pe

El desplazamiento de un fluido se explica por las ecuaciones del
movimiento que consideran a las fuerzas, por unidad de masa, mas importanies
que intervienen en el flujo. No obstante, de acuerdo con el problema particular gue
se desee estudiar, cada fendmeno se caracteriza por la importancia de una fuerza
determinada cuya influencia es preponderante en el movimiento y practicamente
elimina a las resultantes, ejerciendo (a accidn sobre la fuerza de inercia.

En general, la importancia de la fuerza se compara con la inercia, o que da
origen a fres parametros sin dimensiones y otto mas que no relaciona
propiamente fuerzas, si no los efectos de la aceleracion local substancial. Estos
parametros se pueden obtener de las ecuaciones de los movimientos de los
fluidos o directamente de la segunda ley de Newton.

Los distintos términos de la ecuacion (1.7) del movimiento representan las
fuerzas por unidad de masa que intervienen en un flujo; esta ecuacion es,
obviamente, vdlida para los dos sistemas. Substituyendo en dicha ecuacién al
esfuerzo tangencial (1}, en términos de la viscosidad absoluta y del gradiente de
velocidades en la direccion normal (ec. 1.8), y suponiendo que p es constante,
para el modelo se tiene la ecuacion 1.9.

2
_ P 4 ds db - pgds dn dbE = —p¥_ds dn db o 1.7
on on r
v

B e eeeeesees et se s seen e e e e sen e meeserme 1.8
T “an )

av 0z v ov
AP ol e o[ Ee s
P on_ P On mds asm 2 atm
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Con las definiciones de escala antes dadas, la ecuacion equivalente para el
prototipo es:

2
| _Pe Japm+i.'3_ve l—lmavm __( ] 6zm=
p l lp on p 20 p 2 £e gmas
ee m m eIe manm

m

VvV 2 2
oY v 7l
= £ m R QL R .. R USRI B 14

) & 2
m

e

Si se divide cada témnino entre v, L, , que es el que corresponde a la
fuerza de inercia, se obtiene:

o _pe [_Lipm) +[._P'e_) Bmdvy ] (8oL, [g .afm} -
pevez Pm on,, PeveLe)| Pm 6nm2 \«"3'2 masm

o’ 1) i

s

m

v
ete

m
Los términos entre paréntesis, de esta ecuacion, relacionan las diferentes
escalas utllizadas y es igualmente valido utilizar los reciprocos (exceptuando el

altimo}. Y, por definicion de escalas, resulta o siguiente:
2

Pe¥e _Pa'm_ 112
P p

4 m

Esto es, para que haya similitud dinamica, por lo que respecta a la fuerza
de presion, es necesario para que el parametro de Euler (Eu=pv¥/p) sea el mismo
en el modelo y en el prototipe. En general, p representa la diferencia de presiones
Ap, entre dos puntos del flujo o entre un punto y la presién atmosférica. Este
parametro es adimensional y es la relacién entre la fuerza de inercia y la debida al
gradiente de presiones.

1.2.3. Leyes de similitud.

El primer parAmetro se llama namero de Euler y rige en aquellos
fendmenos donde son preponderantes los cambios Ap de las presiones. con p=ylg
y h=Aply , se escribe cominmente asi:

EUS " oot eeesee st ereereeseeneene 1.13

gh




Parametro que tiene importancia en fenémenos de flujo ocasionados por
gradientes de presiones donde la densidad y ta aceleracion del fuido
primordialmente en el fendmeno y las fuerzas viscosas pierden importancia, el
movimiento depende de la forma del flujo. Esto ocurre en problemas de flujo a
presién como en las tuberias, orificios, valvulas, compuertas, distribucion local de
presiones sobre un obstaculo.

El segundo ndmero se llama de Reynolds y se acostumbra escribir asi:

Es valido en aguellos flujos a poca velocidad donde las fuerzas viscosas
son las mas importantes. Un nimero de Reynolds grande indica una
preponderancia marcada de las fuerzas de inercia sobre las viscosas.

El tercer nimero se llama de Froude y en generat se representa como fa
raiz cuadrada de la relacion de fuerzas, es decir:

El nimero de Froude tiene importancia en flujos con velocidades grandes
que ocufren por la accidn exclusiva de la gravedad; tal es al caso del flujo
turbujento a superficie libre, donde los efectos viscosos son despreciables. A
medida que aumenta el namerc de Froude, mayor es la reaccién inercial de
cualquier fuerza; en tanto disminuye, mayor es el efecto de la fuerza gravitacional.

Finalmente, en aquellos problemas de flujo no permanente en los que la
periodicidad del fenémeno es importante, el nimero llamado Strouhal caracteriza
su accion es =14, se tiene que:

donde L representa una dimensién tipica del cuerpo obstruyenda el flujo y v una
velocidad tipica dentro del flujo. Este nimero es importante en ftujos relacicnados
con la formacidn de vortices, movimiento de ondas, efectos de vibracion en
cuerpos colocados en flujos, y representa la ralz cuadrada de la relacion de una
fuerza hidrodinamica y la fuerza de inercia de la masa oscilante del fluido.

Sistemas a presion. En este caso, los cambios de presién se deben a una
combinacion de los efectos dindmicos producidos por la aceleracion, viscosidad y
gravedad.
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En el case comin de un flujo de densidad constante, el efecto de gravedad
es una distribucion de presiones hidrostaticas superpuestas a una presion variable
debida a otros efectos, de ahi que el nimero de Reynolds sea el mas importante y
deba ser igual en el modelo y el prototipo, esto es:

R =I___vpr = mem

e v v

donde v, es la escala de velocidad y v, de viscosidad cinematica; resulta entonces
lo siguiente (ref. 1):

A
v =—S%= B e 1.18
© 13 pe]e
La escala de ftiempos es
2
Ie 12
L m e B e e s re e ae e r e e s seaniver v en e rran 1.18
€ v v
13 ]
La de aceleraciones:
2 2
v \Z n
a, = t—" = T et s 1.20
e le P, le
La de fuerzas viscosas:
2 2
1L K
F=ma =p B T T e en e e e 1.21
[ e e ee ] p
pe e ¢
y, por dltimo, la de presiones:
2
F
T 122
‘ ¢ pcle

Al utilizar el criterio de semejanza de Reynolds puede demostrarse que las
fuerzas gravitacionales se anulan y no tienen por tanto, efectos sobre las
caracteristicas del flujo.

Sistemas a superficie libre. En este caso, la presion relativa {medida a partir
de la atmosférica en un punto cualquiera) no se puede modificar arbitrariamente
sin afectar la geometria de la superficie libre. Como la fuerza de gravedad es la
mas importante, el numero de Froude debe serigual en el madelo y el prototipo, o

sea’
4

F =——f =]

re 8oLl
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La escala de velocidades, considerando que: gp =g, es
v, = }Le ..................................................................................... 1.23

Si las fuerzas viscosas tuvieran importancia (simultaneamente el nimero de
Reynolds}), se pueden igualar las ecuaciones 1.18 y 1.23, entonces la escala de
lineas seria:

Para [(a similitud dinamica de las fuerzas de gravedad y viscosas,
simultineamente, la escala de lineas queda sujeta a la seleccion de los fluidos en
ambos sistemas o viceversa.

En la mayoria de los flujos a superficie libre (canales, vertedores, salto
hidraulico, compuertas, vélvulas, ondas superficiales, modelos marifimos,
etcétera) los efectos viscosos carecen de importancia y el efecto de friccion
provoca pequefios cambios en el aspecto dinamico del flujo. Puede ser asi que el
nimero de Froude se la ley de similitud escogida, cuidando tan solo de que el
Reynolds se encuentre dentro def intervalo necesaric para que se tenga el mismo
tipo de flujo en ambos sistemas. En algunos casos debe procurarse reproducir la
rugosidad en el modelo para que haya similitud en los efectos de friccion; por
ejemplo, cuando se trata de canales, rios v estuarios (en los que es necesario
producir grandes rugosidades para lograr esa similitud) se requiere gran
experiencia y buen juicia para interpretar los resultados.

Si conforme al nimero de Froude Unicamente se necesita ia similitud, la
ecuacion 1.23 es vélida y ta escala de tiempo es:

L L L
V=-—_=1="- = ="t

t e v e I

€ € €

la de gastos sera:

Q=m0 A 2L T ettt ettt 1.25
e ee e
de las aceleraciones:
a =g,= I
y de fuerzas:
_ 3, . 3
P =P 8, =Ly o 1.26




El nimero de Euler se utiiiza frecuentemente asi:
o 22

2 T e T AT YT T YA eer e T e T E e e e o yanrnanroren
p ov Eu

En este caso recibe ei nombre de coeficiente de presion. El nimero de cavitacion
es una forma del coeficiente de presién cuando se utiliza un origen de referencia
para medir la misma. Es factible que la presién de referencia sea la de

vaporizacion o la de cavitacion; esto se puede representar como:

p—p
SO 1.28
pv
2
Si la presion de vaporizacién es el origen de referencia, entonces:
p-p
B TR et e b st e een s 1.29
¥
LAM
2

El nimero de cavitacion se emplea como parametro adimensional para
establecer la semejanza en las maquinas hidraulicas rotatorias (bombas y
turbinas). Es frecuente suponer que la semejanza existe si el nimero es el mismo

para dos condiciones de flujo cavitante.

La fuerza debida a fa tension superficial no se incluye normalmente en (a
derivacién de las ecuaciones del movimiento. Sin embargo, si dicha fuerza es

importante, puede obtenerse el nimero flamado de Weber.

2
W = e e s e 1.31a
pl
o bien:
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La ley de Weber raramente se emplea en las pruebas con modelos.
Aquellos casos en que [as fuerzas de tension superficial gobiernan el movimiento
{como las ondas capilares en pequefios canales y el movimiento capilar en los
suelos) no tienen trascendencia en los problemas de ingenieria hidraulica.

Los efectos de la tension superficial algunas veces interfieren como
factores indeseables en los modelos; sin embargo, en la mayoria de los flujos de
liquidos de la tension superficial raramente afecta el flujo y en los modelos de rio
por ejemplo, estos deben ser lo suficientemente grandes para minimizar la
influencia de dicha fuerza. El papel de la tension superficial en la cavitacion no ha
sido completamente estudiado (ref. 1).

£n el caso de sistemas a superficie libre con poco tirante y baja velocidad,
en que llegara a tener importancia la tension superficial, la ley de similitud seria:

2
VC pele =
Ge
y la escala de velocidades es:
o
Vo e e et e b e s e et et e e e ars e aae s 1.32
¢ pele
{a de tiempos
3
B L LR 133
¢ ¢ a
<
Y por alitimo. la de fuerzas.
F o O ettt e ettt ee ettt et vt rreaen e s e e seen annrane 1.34

La validez simultanea de las leyes de Froude y Weber no es posible; esto
es, no se puede fograr semejanza dindmica en fendmenos - por ejemplo - de la
descarga de un vertedor o de un orificio con cargas muy pequefias.

1.3. TECRIA DE MODELOS.
1.3.1. Modelos con superficie libre.

Los modelos con superficie libre, se pueden agrupar en tres categorias:
1. Domina la geometria;

2. flujo laminar e hidraulicamente liso;

3. flujo de transicién e hidraulicamente liso.
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Para esta tesis, Unicamente se veran a detalle los modelos con superficie
libvte en los cuales domina la geometfria; dandose, ademas, los criterios
cuantitativos, las condiciones generales, criterios de semejanza vy
recomendaciones.

1.3.2. Flujo a superficie libre.
1.3.2.1. Domina la geometria.

Condiciones generales.

a) Se presenta en modelos con superficie libre;
b) no es un factor predominante la rugosidad;
c) el flujo en que se desarrolla es turbulento;
d) el fluido con et que se trabaja s agua.

1.3.2.1.1. Ejemplos.

Casi tados los modelos de este tipo, interesan al ingeniero Hidraulico, como
vertedores, obras de toma, rapidas, pilas, fransicion en canales, salto hidraulico,
tanques de amortiguamiento, cubetas deflectoras, salios de esqui, tineles,
alcantarillas y en general, conductos a superficie libre.

1.3.2.2 Criterios de semejanza.

Se debe escalar la geometria y mantener el mismo nimero de Froude, o
sea:
Fr = Fr = Fr =1
" 7 e

La rugosidad interpreta un papel secundario, es conveniente escalarla Io
mejor posible, de tal forma que:

K :LI
e e

o de una manera mas comuan en escurrimientos a superficie libre:

116
n_=1]
e ‘e

donde n es el coeficiente de rugosidad de Manning.
1.3.2.3. Recomendaciones.
La rugosidad minima que se puede dar en un modelo es n= 0.01 o cuando

menos n= 0.008, no es conveniente hacer el modelo demasiado chico (que trae
como consecuencia el tener una L, y n, grandes).
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1.3.2.3.1. Escalas recomendables.

10 <L, < 100 vertedores;
10 < L, < 60 tanque amortiguadores;

3 <L, <20 estructuras en canales y caidas;
50 < L, < 100 obras de torna y excedencias.

Reproducir o mejor que se pueda e flujo de llegada que se espera. Para
lograr lo anterior, puede ser conveniente construir en el modelo una zona amplia
aguas arriba, asi como tratar de tranquilizar y llevar el agua por medio de
tranquilizadores (enhuacalados), mallas, muros, vanos, etc.

Los tirantes en el modelo deben ser mayecres de 3 cm, en el caso de que se
tenga régimen subcritico o lento (Fr < 1) y mayores de 1 cm. si es supercritico o

rapido (Fr > 1) pues en tirantes menores el efecto supefficial se considera
importante.

En ocasiones no es posible lograr esta condicion en tode el modelo, por lo
que se tendrd hecho un modelo parcial, esperando que se tenga semejanza
dinamica sdlo en algunas zonas del modelo, es decir aquellas en los que los
tirantes que se presentan sean mayores, y no en |a totalidad del modelo.

Cuando se tenga régimen subgritico, en las zonas donde el perimetro dei
agua que esta en contacto con las paredes del modelo, no se estaran escalando

los efectos: debido a que el menisco no se presentard aurentando el prototipo
(ref. 1).

1 3.2.3.2. Gasto en el modelo

R . /2 .
Una de las limitantes en escala de lineas dada es que el Qe = Les sil,

es pequefia el gasto en el modelo es muy grande, por eso es conveniente elegir
una escala adecuada en el disefio y construccion del modeio.

1.3.3. CONSTRUCCION Y OPERACION.

1 3 3.1. Componentes basicos
L os componentes de un modelo y sus obras accesorias son:
1. Carcamo de bombeo
2. Bombas
3. Tanque de carga constante
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Obra de acceso (conduccion mediante tuberias)
Estructuras aforadoras
Modelo

Canal de retormo

Nos s

1.3.3.2. Carcamo de bombeo.

Es un deposito, generalmente subterréneo, en donde las bombas extraen el
agua. Debe tener una capacidad adecuada con el fin de que no quede vacio al
operar los modelos. Es conveniente que su fondo tenga pendiente hacia un

colector de lodos, asi como un facil acceso para poder hacer su fimpieza ¥
vaciado.

El volumen de! carcamo puede variar de los 20 m® a 800 m® & mas
dependiendo del nimero de estructuras que se tengan y del gasto que consuma
cada una de ellas, las cuales pueden estar trabajando al mismo tiempo.

1.3.3.3. Bombas.

Su funcion es elevar el agua desde el nivel del carcamo hasta el tanque de
carga constante o hasta la obra de acceso del modelo. Usualmente elevan el nivel
de 3 a 8 m con gastos en conjunto de 50 a 2000 litros por sequndo (ref. 10).

1.3.3.4. Tanque de carga constante.

Es un tanque elevado seccionado en dos partes mediante un vertedor.
Opera en tal forma que a pesar de que haya grandes variaciones en el gasto que
van de las bombas hacia el o los modelos, solo hay pequefas variaciocnes en ia
carga del flujo que va al experimento. Esto se logra haciendo que la cresta del
vertedor sea muy larga. Se tiene que verificar que el tubo de retorno tenga la
suficiente capacidad para descargar ef gasto total de todas las bombas, aungue
no haya agua en los modelos, con el fin de evitar derrames.

1 3.3.5. Canal de retorno.

Una vez que el agua ya pasd por el modelo, cae dentro de este canal para
regresar al carcamo de bombeo. Debe tener la seccion y pendiente necesaria
para que sea suficiente su capacidad atn cuando el carcamo este a su ruvel
maximo. Es comun que el canal de retorno este enterrado en el piso, cubierto por
rejillas, de tal forma que también facilite la recoleccion del agua que se llegue a

salir del modelo, aungue también en areas descubiertas trabaja como
alcantarilade pluvial,
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1.3.3.6. Estructuras aforadoras.

Son aquellas estructuras que sirven para medir el gasto que se utiliza en el
ensayo. Se pueden colocar antes o después del modelo.

1.3.3.7. Modelo, seleccion y construccion.

El primer paso que hay que dar para construir un modelo es establecer su
tamafio, o sea la escala de longitudes:

De aqui se puede hacer el razonamiento de que a mayor tamano se tendra
una menor escala y un gaste grande, con el consigulente incremento de precio de
fa estructura e instalacion, no obstante que las mediciones daran mejores
resultados; por el contrario, a menor tamario, escala mayor, el modelo serd mas
econdmice, pero los resultados que se obtengan tendran menor precisiéon. En la
seleccidn de Ia escala, aparte del factor economico, habra otros factores
importantes, como son: el tamafo del lugar donde se va a construir el modelo, fa
capacidad del equipo de bombeo y, eventualmente, |la rugosidad de lo que se va a
modelar; como una guia se pueden usar las escalas recomendadas por la
experiencia (tabla 1, de la referencia 1), para cada tipo de situacion, no olvidando
que, en ocasiones, las condiciones particulares pueden hacer deseable no
ubicarse en estos tamarios.

1.3.4 1 Modelos a superficie libre.
1.3.4.1.1. Seleccidén del modelo.

En este tipo de modelos se aplica el criterio de semejanza de Froude y
comunmente se hacen las consideraciones siguientes:

1. Determinacion tanto en planta come en elevacion del espacio donde se va a
construir el modelo, ajustando la escala de longitudes preliminar en forma que
quepa el modelo. Es de impor.ancia la consideracién de las obras accesornas
al modelo, como: canal de llegada y retorno, ademas de tener un acceso facil
al mismo para el personal que trabajara en el, asi como para las visitas. Se
deben prever eventuales ampliaciones del modelo dejando espacios libres en
esa direccion.

2. Con la escala seleccionada se obtienen las escalas de gasto y de rugosidades
con la ayuda de la tabla I (ref. 10), y se verifica que el gasto maximo con que
operara el modelo se puede dar con las instalaciones del laboratorio, en este
tipo de modelo el gasto maximo es frecuéntemente una limitante en el tamafo
del modelo.
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3. Es recomendable hacer un croquis en efevacion del modelo (ref. 1) vy
representar en el nivel del agua considerando las diferentes pérdidas y caidas.
Cuando se utilizan vertedores de cresta delgada para aforar los gastos, s
conveniente dejar un desnivel de 10 cm. entre la creta del vertedor y el nivel
del agua inmediatamente después de el. Asi por cada vertedor, se debe
considerar una pérdida de nivel hidraulico igual a fa carga del vertedor para
gasto maximo, mas 10 cm.

En modelos de estructuras como: vertedores, obras de toma, canales de
ilamada, etc., aunque la rugosidad de las paredes no sea un factor primordial hay
que simularlo {o mejor posible. Esto implica que, en los modelos, la escala de
longitudes no debe ser menor de 70 ni mayor de 100, es decir: 70<L_ <100

ya que si se tiene una escala de longitudes mayor de 100, se obtendrd un modelo
muy chico que no puede hacerse tan liso como para satisfacer la escala de
rugosidades, ya que la n de Manning minima se puede dar en superficies
metalicas es de 0.009, y ademas, los elementos de interés guedan tan pequefios
que no se pueden estudiar adecuadamente.

Los modelos donde hay que reproducir la rugosidad, se limita fuertemente
{a escala de longitudes maxima posible.

1.3.4.1.2. Construccion del modelo.

En la mayoria de los casos se comienza la construccion levantande los
muros perimetrales del modelo, asi como las obras de acceso y aforo. Una vez
hecho el cajon, se rellena lo suficiente con el objeto de dar los niveles topograficos
{para esto se pueden usar varillas) y de la obra. Se recomienda usar un rellenc
formado por arena en 85% y arcilla 15%, aunque también se puede usar tierra
compactada.

La obra en si debe construirse cuidadosamente a partir de planos
actualizados usando para ello cinta y nivel.

Para reproducir las caracteristicas del prototipo, se pueden fabricar tarrajas
de lamina o madera cortades conforme a la geometria de la seccion en prototipo y
con escala correspondiente (ref. 10). Se puede utilizar lamina del nimero 48 o 24,
y en el caso de madera, triplay de 3 a 6 mm. De espesor y sujetarlas firmemente,
en la posicién que corresponda. Dependiendo del tamafio del modelo y de la
precisién necesaria, las tarrajas pueden colocarse muy retiradas o muy proximas
entre si. Una sugerencia es colocarlas a una separacién méxima de 40 cm.,
aunque en la reproduccion de la topografia se pueden usar distancias mayores,
de hasta 1 m. En el caso de que se usen tarrajas de madera es conveniente
retirarlas y resanar el hueco dejado, pues con la humedad se deterioran e
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introducen irregulatidades. Si se emplean iarrajas de lamina, estas pueden quedar
enterradas.

Cuando no se requiera de mucha precision se pueden colocar pedazos de
varilla, que una vez nivelados den puntos de la topografia.

Colocadas fas tarrajas o las varillas se rellena el modelo de 3 a 7 cm. por
debajo del nivel que se desea, se compacta y se humedece la superficie y se
procede a darle el acabado final rellenando estd dltima capa con mortero de
cemento.

Los detalles topograficos o de la obra se dan a mano, de acuerdo a los
planos correspondientes.

Para hacer modificaciones rapidas cuya duracién no sea excesiva, se
puede usar yeso o una revoltura de una parte de cemento con una de yeso, que
tiene un fraguado rapido aunque con el tiempo se descompone. Un material
recomendable en estos casos, es la arcilla para moldear, ia cual debe pintarse
para impedir que al secarse se agriete.

20




2.1. INTRODUCCION.

Las presas de tierra son las estructuras de suelo y roca mas importantes
que el hombre consfruye y, en muchos casos, las de mayor responsabilidad, por
los graves dafios que su destruccion puede acarrear aguas abajo de ia obra. En
este capitulo se exponen sus rasgos mas generales, el comportamiento del cuerpo
de la presa y los principios basicos de su disefio.

La gran variedad de tipos de suelo y roca existentes en la naturaleza, la
cantidad de material disponible para la construccion, las condiciones de los
yacimientos o canteras, las meteorolgicas y sismolégicas y la diversidad de los
contornos, cerrada y valle, del emplazamiento, tienen como consecuencia una
amplisima gama de morfologias y dimensiones para !a seccion tipo de la presa.

2.1.1. Clasificacién segun el uso.

Las presas se pueden clasificar de acuendo con ia funcion mas general que
van a desempefiar, como almacenamiento, derivacion y control de avenidas. Se
pueden precisar mas las clasificaciones cuando se consideran sus funciones
especificas.

2.1.1.1. Presas de almacenarniento.

Se construyen para embalsar el agua en los periodos que sobra, para
utilizarla cuando escasea. Estos periodos pueden ser estacionales, anuales o mas
largos. Muchas presas pequedias almacenan los escurrimientos de primavera para
usarse en la estacion seca del verano. Las presas de almacenamiento se pueden
a su vez clasificar de acuerdo con el objeto del almacenamiento, como para
abastecimiento de agua, para recreo, acuacuitura, para la generacion de energia
hidroeléctrica, irrigacion, etc.

2.1.1.2. Presas de derivacion.

Las presas de derivacion se construyen ordinariamente para proporcionar la
carga necesaria para desviar ¢l agua hacia las zanjas, canales u otros sistemas de
conduccion al lugar en que se van a usar. Se utiliza en los sistemas de riego, para
la derivacidn de una corriente natural hacia un vaso de almacenamiento fuera del
cauce natural de la corriente, para usos municipales e industriales, o para una
combinacién de los mismos.

2.1.1.3 Presas de control de avenidas.

Las presas reguladoras se construyen para retardar el escurrimiento de las
avenidas y disminuir el efecto de las ocaSionales. Las presas reguladoras se
dividen en dos tipos. En uno de elios, el agua se aimacena temporalmente, v se
deja salir por una obra de toma, con un gasto que no exceda de 1a capacidad del
cauce de aguas abajo. En el otro tipo, el agua se almacena tanto tiempo como sea

[a¥]
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posible y se deja infilirar en las (aderas del valle o por los estratos de grava de la
cimentacion. A este Uitimo tipo se le llama algunas veces de distribucion o digue,
porgue su principal objeto es recargar acuiferos. Las presas reguladoras también
se construyen para detener los sedimentos. A menudo e estas se le llama presa
de arrasfres.

2.1.2. Clasificacion segiin su proyecto hidraulico.
Las presas se pueden clasificar como presas vertedoras y no vertedoras.
2.1.2.1. Presas vertedoras.

Las presas vertedoras se proyectan para descargar sobre sus coronas.
Deben estar hechas de materiales que no se erosionen con tales descargas. Es
necesario emplear concrefo, mamposteria, acero y madera, excepto en las
estructuras vertedoras muy bajas de unos cuantos metros de altura.

2.1.2.2. Presas no vertedoras.

Las presas no vertedoras son las que se proyectan para que no pase el
agua por su corona. Este tipo de proyecto permite ampliar la eleccion de
mateniales incluyendo las presas de flerra y las de enrocamiento.

2.1.3. Clasificacion segiin los materiales.

La dlasificacion mas comin de los procedimientos de construccion se basa
en los materiales que forman la estructura. En esta clasificacion también se
mencionan el tipo basico de proyecto como por ejemplo, presa de concreto de
gravedad, o presa de concreto del tipo de arco.

2.1.3.1. Presas de tierra.

Las presas de tierra constituyen el tipo de presas mas comin,
principalmente porque en su construccién intervienen materiales que en su estado
natural que requieren el minimo tratamiento. Es probable que las presas de tierra
continien prevaleciendo sobre los demas tipos para fines de almacenamiento,
parcialmente, debido a que el nimero de emplazamientos favorables para las
estructuras de concreto esta disminuyendo como resultado de fos numerosos
sistemas de almacenamiento de agua que se han emprendido, especialmente en
ias regiones aridas y semiaridas en las que la conservacion del agua para riego es
una necesidad fundamental.

Las presas requieren  estructuras complementarias que sirvan de
vertedores de demasias. La principal desventaja de una presa de tierra es que, si
no tiene suficiente capacidad, el vertedor de demasias puede dafiarse y aun
destruirse por el efecto erosivo del agua que llegue a rebasarla. También estan
sujetas a sufrir serios dafos y aun a fallar debido a las perforaciones hechas por
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animates cavadores (roedores), a menos que se tomen precauciones especiales.
A menos que el emplazamiento de la presa quede fuera dei cauce de Ia corriente,
se deben tomar medidas para desviar la corriente durante la construccion a traves
del emplazamiento por medio de un conducto, o alrededor del mismo por medio de
un tanel. De ofra manera, se deben incorporar en el proyecto medidas especiales
que permitan que el agua pase sobre el terraplén durante la construccion. Este
tipo de derivacion solamente debe usarse cuando se disponga de personal
experimentado en este trabajo.

2.1.3.2. Presas de enroccamiento,

En las presas de enrocamiento se ufiliza roca de todos los tamafios para
dar estabilidad a una membrana impermeable. La membrana puede ser una capa
de material impermeabie del lado del talud mojado, una losa de concreto, un
recubrimiento de concreto asfaltico, placas de acero o cualquier otro dispositivo
semejante; o puede ser un nacleo interior delgado de tierra impermeable.

Como los terraplenes de tierra, los de roca estén sujetos a dafios y
destruccidon si los rebasa el agua vy, por lo tanto, deben tener un vertedor de
demasias de la capacidad adecuada para evitar que esto suceda. Una excepcion
la constituyen las presas derivadoras en las que el enrocamiento est3
especialmente proyectadc para soportar los derames. las presas de
enrocamiento requieren cimentaciones que no estén sujetas a asentamientos de
magnitudes suficientes para romper la membrana impermeable. Las (nicas
cimentaciones adecuadas, por lo general, son la roca, arena compacta y la grava.

El tipo de enrocamiento se adapta al sitioc donde abunda la roca buena,
donde no se encuentra tierra buena para una presa de tierra, y donde la
construccién de una presa de concreto resultaria muy costosa.

2.1.3.3. Presas de concreto del tipo de gravedad.

Las presas de gravedad de concreto se adaptan a los lugares en que se
dispone de una cimentacion de roca razonablemente sana, aunque las estructuras
bajas se pueden establecer sobre cimentaciones aluviales si se construyen
adecuadamente. Se adaptan bien para usarse como cresta vertedora y, debido a
esta ventaja, a menudo se usan formando la parte vertedora de las presas de
tiera y de enrocamiento o de una presa derivadora. Las presas de gravedad
pueden tener planta curva o recta. La planta curva puede proporcionar algunas
ventajas en [o que respecta al costo y a la seguridad. Ademas ocasionalmente, la
curvatura hacia aguas arriba puede situar esa parte de la presa en una
cimentacion mas elevada de roca.

2.1.3.4. Presas de concreto del tipo de arco.

Las presas de concreto del tipo de arco se adaptan a los lugares en que la
relacion de la distancia entre los arranques del arco a la altura no es grande y
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préximas a los estribos en cualquier caso, el efecto de las deformaciones en
direccién normal al rio es mas importante.

Los factores mas importantes que influyen preponderantemente en el
espectro de tensiones y deformaciones son los siguientes:

+ [Los materiales del cuerpo de la presa y de su cimentacion, la relacion tension
deformacion de los mismos y sus propiedades reoldgicas.

+ La morfologia y altura de la presa. De una manera aproximada se puede
considerar que las tensiones unitarias son proporcionales a la altura y los
movimientos al cuadrado de ésta.

e Lasecuencia y la velocidad de construccion, y del embalsado.

4

2.2.2. Movimientos generales de una presa.
2.2.2.1. Debidos al peso propio.

Una presa se construye normalmente en tongadas (ref. 11}, con un ancho
decreciente hacia ia corona.

Si se fija el interés en una capa en particular las siguientes originan un
estado de tensiones y deformaciones de fipo edométrico, Con movimientos nulos
o casi nulos en direccion horizontal; solamente la zona situada hacia los extremos
puede tener corrimientos apreciables hacia el exterior. A medida que progresa la
obra se presentaran presiones tangenciales en planos horizontales, lo que induce
una deformacidon y unos movimientos en esta direccidon. En consecuencia la
trayectoria que sigue un punto en el espacio integral de las deformaciones de la
masa del suelo situada por debajo es vertical en su comienzo, derivando
paulatinamente hacia el paramento mas cercano al progresar la construccion.

El maximo de los maovimientos tiene lugar a media altura de la presa, en e!
centro para los verticales y hacia los paramentos en lo que respecta a los
horizontales.

Si la presa tiene un nicleo vertical, y el material de este es mas deformable
que los espaldones, como es el caso mas normal, los movimientos en aquel estan
mas acentuados . Ello tiene como consecuencia la existencia de un corrimiento
Telativo entre ambas partes de la obra. La zona de contacto experimenta unos
esfuerzos tangenciales considerables lo que se traduce en:

= Existencia de una zona en el material mas débil, el nicleo, que a agotado su
resistencia, a través de la cual el gradiente de deformaciones es importante.

+ Transferencia por rozamiento, de una parte del peso del nicleo hacia los filtros
o espaldones. La tension vertical sobre planos horizontales es inferior a la que
coresponderia si nicleo y espaldones fuesen iguaimente deformables. La
descarga del nicleo tiene importancia, tanto para la magnitud de las presiones
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intersticiales gue se originan durante la construccién, como para la eventualidad
de una fracturacion hidraulica.

Las deformaciones diferidas, tienen también importancia en la zona alta de
la presa. Al terminar la construccion las tensiones en la coronacion son las
resultantes de la compactacion. Pero incluso antes de embaisar, tiene lugar unos
movimientos adicionales, efecto de dos causas méas importantes: la consolidacion
primaria en el nicleo de la presa, si este es el caso y Ia consolidacion secundaria
de todo ¢l cuerpo de la presa, cuyo efecto se acumula y se reflefa en la
coronacion.

Las deformaciones diferidas no han recibido el interés que merecen en los
estudios de presas, pero es indudablemente una de las principales causas de
grietas. En direccién longitudinal, los movimientos y {ensiones inmediatas o
diferidas dependen en gran manera de la forma de la cerrada. En general los
movimientos son verticales en el centro de! valle si este es ancho o simétrico. En
las cercanias de las laderas se advierte una componente hacia el cauce del rio,
cuya magnitud depende de la pendiente de aquellas. Si los estribocs son muy
tendidos el corrimiento herizontal es muy pequefic o nulo. Es maximo para
pendientes intermedias, cuando existe un corrfimiento relativo entre presas y
contornos.

2.2.3. Movimientos debidos al embalse.

La presion del agua sobre la pantalla o el nicleo acentla, por una parte, los
movimentos verticales del conjunto de la presa, y por otra induce unos
movimientos horizontales, poco importantes en el eje de la construccion.

Los movimientos horizontales son mas erraticos que los verticales. Ef
embalse acenia también los movimientos verticales de la coronacion, con un
mayor riesgo, por lo tanto, por la aparicién de zonas de traccién en las cercanias
de los estribos, los alargamientos unitarios en traccion alcanzaron fisuraciones
transversales

En la presa e! Infiemillo se originaron también grietas transversales. Otro
efecto del embaise es el asiento por inundacién del espaldén aguas arriba del
ntcleo o pantalla interfor. £l colapso por inundacion de un suelo granular es un
fendmeno bien conocido cualitativamente, pero mal explicado fisica o
cuantitativamente. En el caso de escolleras es el entallamiento de los puntos de
contacto entre piedras, muy tensionados o reblandecimients por disipacion de
tensiones capilares.

2.2.3.1. Debidos a la compresibilidad de la cimentacion,

Las deformaciones propias del cuerpo de la presa imponen en su base, no
solo unas fuerzas verticales, también unos esfuerzos tangenciales cuyo maximo

27




se ehcuentra hacla la parte media de los espaldones. Si en el valle del rio existen
unos acarreos de mayor o menor compresibilidad (ref. 11) y potencia, su
deformacion sigue el mismo sentido que los propios del terraplén, por lo gue fos
movimientos de este quedan acentuados. Los asientos son maximos en el centro
de Ia presa, pero los corrimientos horizontales se desarrollan en las cercanias de
los pies de los paramentos. En estas zonas el cuerpo de la presa queda
descomprimido, e incluso, traccionado, si el material es cohesivo, con el
consiguiente peligro de agrietamiento, si en efios se sitla ef ndcleo.

Por ofra parte, si la permeabilidad de los depdsitos del valle es baja, su
consolidacion {ref. 11) puede diferirse al periodo constructivo. En consecuencia
todos los movimientos de la cimentacién quedan reflejados en la totalidad de 1a
obra y especialmente en coronacion. Presas de pequefia altura cimentadas sobre
terrenos compresibles, a las que se ha prestado poca atencidn por su escasa
importancia, han experimentado agrietamientos de gran cuantia que han
inutilizado la obra.

2.3. ESTABILIDAD ESTATICA DE LA PRESA.
2.3.1. Generalidades.

La estabilidad estatica de una presa o del conjunto presa-cimentacion, es
un clasico problema de deslizamiento de taludes.

Es habitual considerar dos circunstancias de la obra:
i. Al final de la construccion.
ji. A embalse lleno.

Estos estados se examinan teniendo en cuenta o no el efecto eventual de
un sismo {ref, 11). Es poco frecuente considerar ofras accicnes extracrdinarias,
come puede ser la de una lluvia persistente sobre 1a estabilidad de la coronacion
de la presa. Solamente en el caso de que los espaldones fueran de un materiat
semipermeable tipo arena o limo, durante una lluvia io suficientemente duradera,
podrian [as presiones intersticiales llegar a tener una cuantia apreciable.

Si la cimentacion es arcillosa, segun sea su permeabilidad, ia velocidad de
construccion y los dispositivos, si existen para acelerar su consolidacion, puede
darse la circunstancia de una menor estabilidad en etapas intermedias de la
construccion. No es este un caso frecuente (ref. 11).

El analisis de la estabilidad (ref. 11) puede efectuarse en presiones
efectivas, una vez evaluadas |a presidn del agua intersticial. Solamente en el caso
de que el apoyo de la presa sea arcillose y saturado, y no haya tiempo para una
disipacion siquiera sea parcial de la presidén intersticial, los célculos pueden
hacerse en presiones totales.

[
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2.3.2. El coeficiente de seguridad y los métodos de calculo.

Dentro de la problemética de la estabilidad de taludes, el dimensionamienio
de una presa de materiales sueltos es habitual llevarla a cabo aceptando un
coeficiente de seguridad frente a Ia rotura. Ahora bien, (a busqueda de la forma vy
situacion de lineas de deslizamiento y de la distribucién de tensiones sobre tal
linea, que cumple las condiciones de equilibrio estatico y la de agotamiento de la
resistencia minorada del material, ha conducido a la existencia de varias decenas
de métodos de calculo o variantes, cuyos resultados no son similares (ref. 11). No
se puede, por lo tanto, desligar estos meétodos del coeficiente de seguridad
aceptabie. '

2.3.3. Presion del agua intersticial.

La presion del agua en las zonas arcillosas poco permeables del cuerpo de
la presa, o de su cimentacién, juega un papel esencial en la estabilidad de la obra.

Se estudia la presion del agua en el interior del terraplén. Si la cimentacion
es también arcillosa, la presion intersticial creada por el peso de la presa, y su
disipacion hacia los contomos més permeables puede ser evaluada a través de
ias siguientes etapas:

. Calculo de las presiones totales en el terreno de apoyo originado por el peso de
la obra.

Il. Determinacion de las presiones del agua, en funcion de las presiones totales
calculadas en | mediante los coeficientes A y B de Skempton (ref. 11), o
formulaciones similares. -

Ill. Consolidacion del terreno y disipacion de tales presiones.

2.3.3.1. Presiones intersticiales durante la construccisn.

No es facil predecir las presiones del agua intersticial en el nlicleo o en las
zonas de la presa poco permeables, debido a la gran cantidad de variables que
intervienen en el problema. Las etapas por las que atraviesa la presa podemos
agruparia en fres fundamentales:

l. Las presiones iniciales resultantes de la compactacién

N. Las que se van originando durante la construccion al aumentar ia carga sobre
cada una de las tongadas vertidas y compactadas.

lll.La disipacién de las presiones hacia los contornos mas permeables de la presa,

2.3.3.2. Presiones intersticiales a embalse lleno.

A embalse lleno las presiones intersticiales se deducen del calculo de la
red de filtracién para los contornos particulares de la presa.

Si la presa es homogénea o el niclec de una de tipo zonado es mucho
menos permeable que los espaldones, lo cual es el caso mas usual, la geometria
de la red de filtracidon es independiente del valor del coeficiente de permeabilidad,
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si por otra parte, el material es isdtropo en lo que respecta a esta caracteristica
(ref. 11). Sin embargo puede existir duda en la fase de proyecto sobre esta
circunstancia, por diversas causas tales como:

[. Si el suelo es arcifloso, por la anisotropia inducida en particutar laminares, por la
propta compactacion.

il. La mayor compactacion de las zonas superficiales de una tongada, lo que se
puede traducir en una estratificacion de permeabilidades.

lll.Las heterogeneidades de la cantera pueden hacer alternar capas de diferente
permeabilidad con el efecto anélogo indicado en il

Estas tres causas abocan a un mismo efecto. La permeabilidad global en
direccién horizontal es mayor que la vertical, fo que modifica la red de filttracidon y la
distribucion de isobaras en la seccidn fransversal. La causa | puede ser
investigada en laboratorio mediante ensayos de permeabilidad especiales, pero no
asi las otra dos, sobre las que en el proyecto debe adoptarse un prudencial
margen de seguridad (ref. 11).

2.3.3.3. Presiones intersticiales en el desembalse.

La estabilidad del paramento aguas arriba y en consecuencia su
dimensionamiento y morfologia queda condicionado a numerosas ocasiones por
los desembalses del periodo de explotacion de la obra. Tal es el caso de las
presas con ndcleo inclinado hacia aguas artiba, con espaldones poco permeables,
o en cualquier caso cuando las presiones intersticiales al final de la construccion
s0 pequefias. En estas circunstancias el proyecto del paramento esta supeditado a
las presiones intersticiales residuales despues de un descenso del nivel def agua
del embalse.

El proceso fisico es complejo. Simultaneamente con la variacion de la
presion del agua del embalse sobre el paramento, se origina una descompresion
en gran parte de la obra, en especial en las zonas elevadas, lo que provoca una
disminucion de la presién del agua en las mismas. Las nuevas condiciones del
potencial derivan hacia una red de filtracién constantemente variable con la bajada
del nivel del embalse. Se trata de un régimen transitorio de condiciones de
contorno e internas no fijas (ref. 11).

2.4. ESTABILIDAD INTERNA.
2.4.1. Generalidades.

La eventualidad de una fisuracién, como primer paso de un sifonamiento o
la aparicion de este fenémeno sin agrietamiento previo a través del elemento de la

obra es uno de los temas que preocupa al proyectista de presas de materiales
sueltos.
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La previsién de la aparicion y alcance dei sifonamiento permite al ingeniero
adoptar las medidas morfologicas y constructivas, que puedan evitar o aminorar
fos efectos subsiguientes. No es facil esta tarea ya que en gran parte de los casos
la apertura de las fisuras se cofresponde con la existencia de unas tracciones y
elongaciones en un campo tridimensional de contornos irregulares y muy
relacionados con las propiedades reolagicas de los materiales constituyentes,
sobre los cuales |la mecanica de suelos no ha encontrado una respuesta
satisfactoria. Son muchos los factores que pueden conducir a este tipo de
inestabilidad. No obstante si se conoce el riesgo, siquiera sea una forma
cualitativa, la postura inicial es favorable para que el posible efecto de [a fisuracion
o sifonamiento no ponga en peligro la estabilidad interna del elemento de
estanqueidad de la obra.,

2.4.2. Fisurabilidad de niicleos de presas.
24.2.1. Tipos de fisuras y sus causas.

Son dos tipos fundamentales de posibles fisuraciones. Las paralelas al eje
de la presa, que se llaman longitudinales; las normales al mismo, que
denominaremos transversales. Existen ofras sin orientacion preferencial, de menor
importancia a efectos de estabilidad,

A) Fisuras longitudinales.

Pueden aparecer en coronacién, en el nicleo, en el contacto nacleo filtros o
en el interior de la presa.

a) En coronacion: Las causas pueden ser diversas.

- La deformacidn instantanea de la presa, que tiene tendencia a descomprimir o
traccionar la parte alta del terraplén. Esta es una circunstancia derivada de los
movimientos generales de la seccidn transversal por pesoc propio © debido al
embalse.

- La deformacion instantanea o diferda de la cimentacidn, cuando su
compresibilidad no es despreciable por tratarse de acarreos arcillosos ©,
limosas por consistentes.

- Una mayor de la deformabilidad de los espaldones o recubrimientos del niicleo
arcillosos en relacidn con este ditimo.

- El colapso del material de Ja presa de aguas arriba, como consecuencia de fos
primeros embatlses.

. Un comienzo de corrimiento en el presa de aguas arriba, en especial al
comienzo de embalses parciales.

b) En el interior del cuerpeo de la presa.

- En la parte inferior de nicleos inclinados siia cimentacion es compresible.
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En la parte media de ndcleos inclinados, si la c¢imentacion rocosa tiene
espolones o salientes acusados sobre los que se apoya el nlcleo.

La fracturacion hidraulica que puede presentarse en nlcleos verticales o
subverticales delgados, cuando por efecto silo del material del nicleo entre los
espaldones menos compresibles, 1a presidn total vertical sobre los planos
horizontales es inferior a la presion del agua en el embalse (ref. 11).

El efecto arco puede también tener lugar en direccion iongitudinal en nlcleos

delgados o medianos, si las laderas de la cerrada estan proximas y tienen una
fuerte pendiente.
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Figura 2.1. Causas de fisuras longitudinales en
coronacion.
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Figura 2.2, Causas de fisuras longitudinales internas
en nucleos de presas zonadas.

Bj Fisuras transversales y despegues entre presas y cimentacion. Son debidos a

las deformaciones que experimenta la presa en direccion longitudinal por el
peso propio o por la compresibilidad de la cimentacion. Casi todos se
manifiestan en coronacion poco después de concluida la construccion o en las
primeras etapas del embalse. Las causas mas importantes son las siguientes:




- La deformacion instantanea o diferida de la cimentacion en el centro del cauce
si su espesor €s grande o muy compresible. Las fisuras suelen aparecer a
medio camino entre el centro de la presa y los estribos.

- El colapso o asiento de |la cimentacién como consecuencia del embalse.

- La diferencia de asentamientos diferidos entre estribos y centro de la presa,
debido al peso propio del terraplén, cuando las laderas son escarpadas. Si
existe deslizamiento entre Ia presa y los estribos en la parte alta, esta queda
colgada respecto a la inferior.

- Fuertes cambios de altura o pendiente de las laderas. El agrietamiento se
manifiesta en las proximidades del vertical de! quiebro.

- Existencia en las cercanias de la coronacién de fuertes irregularidades en el
perfil del estribo, que pueden provocar despegues entre presa y terreno,
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Figura 2.3. Causas de fisuras transversales,

C} Otros tipos de fisuras.

Fisuras por retraccién de nicleos compactados con una humedad muy por
encima de la éptima. Una disminucion del contenido de humedad de un 10%
puede producir unas tracciones masicas, segin el tipo de suelo vy su estado inicial,
hasta 10 kg/cm?, cifra muy superior a la resistencia a la traccion. Estas grietas se
reparten en la masa del suelo, sin una orientacion preferencial y pueden
profundizar bastantes metros a partir de la superficie.

2 4.2.2. Factores que influyen en la fisuracion.

Ademas de las causas que se han senalado, al describir los tipos de fisuras,
como son la geometria de la cemrada, la compresibilidad del terreno de
cimentacién, la diferencia de compresibilidad entre nicleo y espaldones, etc., son
de destacar otros factores que contribuyen a la eventualidad de la fisuracion, que
estan relacionados intimamente con las deformaciones o tensiones en traccion

que pueden producirse en el cuerpo de la obra y que puedan agotar la capacidad
del material.

a) Eltipo de suelo.

b) Resistencia y deformabilidad en rotura por traccion del suelo.
¢} Propiedades reoldgicas de los materiales.

d) Colapsabilidad del terraplén compactado.
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e) Velocidad de construccidn de fa presa o del embailsado.
fy Altura de la presa.

g) Magnitud de los efectos sismicos.

h) Lluvias intensas y prolongadas sobre presas zonadas.

2.4.3. Sifonamiento en presas.

La erosion del nicleo o del cuerpo de la presa por arrastre de los materiales
que lo componen hacia e| exterior de la obra o hacia la zona mas permeables de
los espaldones o filtros ha sido la causa de un elevado nimerc de accidentes de
muy diversa gravedad. En unos casos ha supuesto solamente un aumento de las
pérdidas de agua, pero en casos extremos ha producido la ruina total de la obra
con importantes dafios y pérdidas de vidas humanas. La rapidez con la que se
presenta la erosidn también es muy diversa. A veces se ha puesto de manifiesto
durante el primer embalse. Otfras, sin embargo, el proceso ha sido lento y ha
tardado mas de 10 afios en apreciarse la eresion de una forma confundente. Son
muchas las causas y grande la variedad de contornos y factores que influyen, pero
si el ingenierc conoce los fundamentos de este fendmeno sus motivaciones mas
importantes, es facil su prevencion, desde la etapa de proyecto v, por supuesto,
durante la construccion.

() risvascion Prrvie

(3) 20M13 maL COMPACTADIS O DCCOAPAINIDAS
@ sifonanigero

Figura 2 4. Sifonamiento en el interior de la presa
2 4.3.1. Causas y tipos de sifonamiento.
En el nterior de la presa:

a) Existencia de una fisuracion que afecte total o parcialmente al nicleo, como es
el caso de la fracturacion hidraulica. Aunque aquella no afecte al espesor
completo del elemento impermeable, el gradiente hidraulico entre el extremo
de la grieta y los filtros puede ser muy grande, por lo que la presidn de
corriente en Ia zona de contacto llega a forzar la migracion de particulas finas.

b) Presencia de conducciones permanentes o temporales, no adecuadamente
impermeabilizadas o selladas.

c) Defectos de compactacion del nicleo o de la naturaleza del material colocado
en zonas extensas, abarcando o no a ia totalidad del espesor.
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d)
e)

f)
g)

h)

Rotura previa de la pantalla de impermeabilizacion, cuando el material de ia
presa es erosionable.

Existencia de filtros ¢ drenes inadecuados para evitar el movimiento de las
particulas finas del nicleo.

Existencia de fisuraciones del nicleo en el contacto.

Filtracion o corrientes de agua en la roca o terreno de apoyo que pueda
arrastrar el matetial del niclec hacia las zonas permeables del cimiento.
Despegues entre el nlcleo y obras de fabrica anexas, bien sean muros de
aliviadero sobre los que se apoya la obra de tierra, recintos de obra de toma,
etc.

Zanjas o rellenos entre terreno natural y conductos o galerias de hormigon, mal
compactados.

trregularidades en las laderas, por un defecto similar al indicado en i), que
dejan zonas de la presa al abrigo de los movimientos generales del terraplén.
Rotura o defectos de pantaifas de impermeabilizacion de las cimentaciones en
las cercanias del ndcleo.

Si el apoyo de la presa es relativamente permeable, o tiene alguna capa
horizontal que lo sea, la salida del agua al pie de aguas abajo puede socavar
esta zona y sus contornos. En el paramento aguas abajo.

m) En presas homogéneas, cuando la filtracion de agua emerge fuera de los

drenes o filtros previstos.
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Figura 2.5. Sifonamiento a través de zonas
descomprimidas c mal compactadas.




2.4.3.2. Tipos de fisuras y sus causas.

Los dos factores que dominan en este fendmeno son, por una parte la
erosionabilidad del material y, por otra, la capacidad de los filtros o de las zonas
de salida de la filtracion de agua para detener el movimiento de las particulas bajo
los gradientes impuestos por las muy diversas causas del sifonamiento que se han
enunciado anteriormente (ref. 11).

La erosionabilidad del suelo depende fundamentalmente de su naturaleza y
en menor cuantia de su densidad y de la ‘direccidn y situacion de la eventual
coriente de agua. Todos los suelos incoherentes de granoc pequefio son
sifonables. Limos no cohesivos o arenas son arrastradas cuando el gradiente
hidraulico que equivale a una fuerza mésica en la direccion de la corriente, es
superiar a la reaccion disponible por el entorne de filtracién.

2.4.4._ Filtros.

En las presas cuyo elemento de estanqueidad es arcilloso o cuando son de
esperar filtraciones a través del cimiento, el filtro es un elemento esencial para la
estabilidad de la obra. Varias son las misiones de las capas de trancision entre
nicleo o cimientos y el cuerpo del terraplén.

a) Impedir el arrastre de las particulas arcillosas hacia los espaldones mas
permeables o fuera del cuerpo de la presa en cualquier circunstancia de la
obra. ]

b) Que la presidén del agua sea nula en el conjunto de las capas de transicion,
para asegurar que aquella tenga unas condiciones de conforne fijas,
establecidas en el proyecto.

c) Evitar una penetracidn o clavamiento de elementos gruesos en zonas de
particulas mas finas y menos consistentes.

Para cubrir estos objetivos es usual proyectar de una a tres capas de filtro
enfre el nicleo o cimientos y el espalddn, o entre éstos y la zona mas permeable
del dren.

La morfologia y la situacion de las capas que funcionanan como drenaje

dentro del cuerpo de la presa pueden ser muy variadas, segin sea la seccién fipo
de la presa y las condiciones de cimentacion.
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2.5. ESTABILIDAD DINAMICA.

2.5.1. Comportamiento dinamico de presas de materiales sueltos y efectos
sismicos.

El comportamiento de una presa de materiales sueltos frente a las
solicitaciones de tipo dinamico, impuestas por un sismo, ha recibido en los Gitimos
tiempos una considerable atencién por parte de los técnicos. Los dafios, e incluso
roturas, ocurridos en algunas presas como consecuencia de los terremotos, han
impulsado numerosos estudios de tipo tedrico y experimental, asi como un notable
incremento en Ja observacion de la respuesta real de obras construidas, mediante
la instalacion de sismografos y acelerografos (ref. 11).

Un suelo bajo una solicitacién dindmica puisatoria reacciona en sus lineas
generales como un sélido elasto-visco-plastico, dominando uno u otro campo
tenso-deformacional segln el tipo de suelo y ef nivel de ios esfuerzos. Los
modelos que han sido utilizados dependiendo el grado de aproximacion deseado y
¢l caso particular estudiado.

Una masa de suelo, como es una presa de materiales sueltos, de seccion
esenciaimente triangular o trapecial, constituye una estructura que al recibir en su
contorno un impulso dinamico de tipo sismico, presenta un comportamiento, cuyos
aspectos mas destacables, bajo el punto de vista de estabitidad general de |a obra
son los siguientes:

a) La presa vibra. Su periodo natural de vibracién depende de la altura, taludes,
materiales, zonificacion de la seccidn transversal, magnitud del impulso
dinamico recibido, etc.

b} La aceleracion y la amplitud de las oscilaciones sismicas que recibe la base de
la presa aumenta hacia la coronacion. L% energia total recibida en la amplia
base se transmite hacia zonas cada vez mas estrechas, y aunque en el camino
la amortiguacidn interna absorbe parte de la misma, la remanenete es
suficiente para mover mas enérgicamente la zona alta de |a presa.

a) La reflexion de las ondas sismicas en los parametros de la presa y en su
coronacion, origina tracciones en las proximidades de los tafudes.

b) La absorcién de energia en el suelo debida a los incrementos tensionales
ciclicos, se traduce en deformaciones, parte de las cuales quedan como
remanentes después de terminada la solicitacion.

¢} Las deformaciones pulsatorias indicadas en d) modifican la presién del agua
intersticial. Si se trata de suelos arenosos saturados no bien compactados, el
nivel creciente de aquellas puede llegar puede llegar a incrementar de tal
manera la presion del agua que seta sea superior a la presion total y se
produzca el fenémeno de licuefaccion, que puede originar, y asi ha sucedido la
rotura completa de la presa.

d) Siel terreno de cimentacion entre el estrato rocoso y la base de la presa tienen
una deformabilidad igual o menor que los materiales de ésta , las oscilaciones
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sismicas que llegan a la base rocosa se amplifican y en el contacto presa-
cimiento su amplitud vy periodo dominante son mayores,

e) Otros efectos desestabilizadores pueden ser debidos a los corrimientos de

fallas activas que crucen la cimentacién de [a presa; los deslizamientos de las
laderas en las proximidades de la obra, el oleaje sismico inducido en el
embalse, etc.

La enumeracion anterior hace referencia de los principales efectos que un

terremoto puede ocasionar a una presa de materiales sueltos, lleva implicita las
diferentes formas en que pueda afectar ésta:.

1.

Fallas en los taludes de la presa, en especial en su parte mas elevada, en
donde la aceleracion sismica es mayar

. Colapso por licuefaccion en el caso de materiales propicios a éste efecto por

naturaleza y compactacion.

Deslizamientos debidos a un material déhil en Ia cimentacion.

Rotura por erosion interna a través de zonas descomprimidas o fisuracione,
consecuentes a los asientos y movimientos inducidos por la deformacion
permanenie después del sismo.

Pérdida del resguardo debido a deslizamientos o deformacién permanente del
material.

Desbordamiento de la presa por:

a) Oleaje excesivo en el embalse.

b) Ondas producidas por deslizamiento en el embalse.

Rotura de la presa por movimientos tectonicos en el terreno de ¢imentacion.
Rotura de aliviadero, obra de toma, etc.




hidrolégi

3.1. Introduccion.

La avenida que se ulilice se le llamaré avenida de proyecto. En mayor parte
de los casos, especialmente para las estructuras que tienen un gran volumen de
almacenamiento, la avenida de proyecto es la maxima avenida probable que se
define como la mayor avenida que puede esperarse razonablemente en una
corriente determinada en un punto que se elija. La adopcién de una avenida de
proyecto menor que la avenida maxima probable es una decisién administrativa,
que debe hacer el propietario, la dependencia oficial o la organizacion responsable
del proyecto.

La determinacion de la avenida maxima probable se basa en la
consideracion racional de las probabilidades de la ocurrencia simultanea de los
diferentes elementos o condiciones que contribuyen a la formacion de la avenida.
Uno de los factores méas importantes es la determinacion del escurrimiento que
puede resuitar de la ocurrencia de una tormenta maxima prebable basada en
factores meteoroldgicos.

3.2. Datos sobre los gastos de la corriente.

los datos hidroloégicos mas directamente utilizables para determinar los
gastos en fas avenidas son ios registros directos de los aforos durante un largo
tiempeo en el lugar donde se va a construir la presa. Rara vez se pueden disponer
de estos registros. El ingeniero debe obtener registros de aforos que puedan
conseguir para la region en general donde se vaya a construir la presa.

Con respecto al caracter de los datos disponibles sobre los gastos de la
corriente, los gastos de las avenidas en el lugar en que se propone construir la
presa, pueden determinarse bajo una de las siguientes condiciones:

Registros de aferos en o cerca del emplazamiento de la presa. Si se
dispone de este registro y cubre un periodo de 20 afios 0 mas, se pueden analizar
las avenidas que tenga el registro para determinar los valores de fas frecuencias
de las avenidas. Los hidrografos de las avenidas més notables se puaden analizar
para determinar factores de escurrimiento que se emplean en el calculo de la
avenida maxima probable.

Si se dispone del registro, pero solamente cubre unos cuantos afios, puede
suceder que no cubra ninguna avenida de mayor magnitud dentrc de sus limites v,
si se usa una sola, dard una falsa indicacidn de la potencia de las avenidas. Su
analisis puede, sin embargo, dar alguno o todos los factores del escurrimiento
necesarios para calcular la avenida maxima probable. Los valeres de la frecuencia
obtenidos de un registro de corta duracién no se deben usar sin analizar los datos
de las cuencas vecinas, de caracteristicas de escurrimiento comparabies.
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3.3. Avenida de disefio.

Para disefiar una obra de excedencias se necesita determinar las avenidas
con las que supuestamente va a trabajar, ya sea fas gque se presentan Unicamente
en condiciones extraordinarias, o las que frecuentemente se tendran que manejar.

Para determinar tales avenidas se requiere, en primer término definir las
avenidas que pueden ocurrir en el rio, independientemente de la posible presa que
regule su comportamiento.

Una vez determinadas las avenidas en el rio, en particular la de disefio, se
procede a calcular el efecto regulador que la presa ejerce sobre ellas, para
obtener el gasto maximo que descargard la obra de excedencias, esta ultima
operacion implica un proceso de aproximaciones sucesivas, puesto que para
estudiar la regulacion en el vaso se requiere suponer conocidas las dimensiones
del vertedor.

La determinacion de la avenida de disefio requiere de informacion
hidroldgica. Brevemente, puede decirse que esta informacion consiste en registros
de la variacion en el tiempo de la altura de lluvia en la cuenca que drena hacia ese
sitio, esto es, de hidrogramas e hietogramas, de preferencia obtenidos
simultaneamente (ref. 12). ' )

En la figura 3.1. se muestran esquematicamente grafica de los registros
descritos anteriormente y se indica la nomenclatura que se emplea para designar
a los elementos que los constituyen.

Existen dos metodos fundamentales para la determinacion de la avenida de
disefio, uno es el estadistico y proporciona informacion solamente sobre el pico de
la avenida, de manera que el volumen se tiene que estimar multiplicando cada una
de las ordenadas de la mayor de las avenidas registradas en el pasado, por una
constante igual a la relacion entre el valor del pico obtenido estadisticamente y el
de dicha avenida,; el otro es el de refacidn lluvia-escurrimiento, segin e cual fija el
hidrograma modelo que puede modificarse segan las lluvias que puedan llegar a
ocurrir. Una variante de esie segundo tipo estd constituida por los métodos
llamados empiricos, los cuales constituyen el (itimo recurso en que se acude en
ausencia total de informacion hidrolégica.
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Estudios hidroldgicos
3.3.1. Método estadistico de Gumbel.

Los métodos estadisticos permiten ajustar una funcion de distribucion de
probabilidades a los gastos maximos registrados en el pasado, para determinar

(extrapolando dicha funcion) el gasto que corresponde a una probabitidad deseada
(ref. 12).

Dentro de estos métodos &l de Gumbel es el de uso méas frecuente en
México; en el cual se parte de la hipotesis de que los valores de los gastos
maximos anuales pueden representarse estadisticamente con una funcion de
distribucion de probabilidad de la forma:

(%)
Fygy=¢ € i, et eas bt ettt eeeremeennenen (3.1)

q variable que representa a los gastos maximos anuales.
Folg) funcidn de distribucion de probabilidades de los gastos maximos anuales.

a,c  pardmetros de la funcidn. Se estima a partir de los gastos miximos anuales
registrados.

e base de los logaritmos naturales.

Al tomar dos veces logaritmos naturales en la ecuacién (3.1.) se tendra que:

donde :
Ln: Logaritmo natural
o bien (ref. 12)

T
Lnln m —] . VNSOV USSR UUROURURRSORT d: 29
[Tm -]

Tm : periodo de retorno en aros, asociado al gasto q, cuyo reciproco es la probabidad

de en un afio cualquiera ocurra ese gasto 0 uno mayor.

La ecuacion (3.2.) se puede escribir de la siguiente manera:

T
g=a+clnln Tm] (3.3)

m
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La solucion de la ecuacién (3.3.) se resuelve por minimos cuadrados
conocido como método de Nash (ref. 12).

3.3.2. Método de relacion lluvia-escurrimiento utilizando el hidrograma
unitario. '

Los diferentes modelos de Huvia-escumimiento, y en particular el del
hidrograma unitario para la obtencién de la avenida de disefio, para obras
pequeiias se describe a continuacion:

Una vez determinadas las curvas intensidad-duracion-periodo de retomo y
los hidrogramas unitarios correspondientes, se determina la frecuencia deseada
para la avenida de disefio, utilizando los lineamientos que se exponen en e}
subcapitulo 3.4.

Fijada la frecuencia, se determinan las intensidades correspondientes a
varias duraciones comprendidas entre la mitad del periodo concentracion y el
doble del mismo. A [a intensidad se le resta la infiliracién y al resultado se le
multiplica por fa duracion para obtener [a altura de uvia efectiva.

La multiplicacion de las ordenadas del hidrograma unitario de la duracion
correspondiente por la altura de iluvia efectiva obtenida en el paso anterior, da
como resultado la avenida de disefio. A esta avenida se le agrega el escurrimiento
base. Al repetir el procedimiento para ofras duraciones se obtienen en realidad
varias avenidas para una misma frecuencia, de manera que se puede estudiar
toda una gama de condiciones de funcionamiento del vertedor, y considerar la
mas desfavorable.

Si se disefia una obra mediana o grande el procedimiento es semejante,
solo que en lugar de considerar una sola intensidad para cada duracién, se tiene
que calcular una tormenta de diserio definida por su hietograma.

3.3.3. Método de envolventes de creager.

Este método es un caso particular de los llamados métodos empiricos. Para
determinar el pico de la avenida de disefo con este método, se procede a
seleccionar de acuerdo con los lineamientos descritos en el subcapitule 3.4, 1a
envolvente regionat 0 mundial para hacer ¢l disefio. La curva envolvente
proporciona coeficientes unitarios para cada valor del area. El proeducto de ese
coeficiente por el drea de la cuenca dara como resultado el gasto de pico buscado.

3.4. Seleccion del métado.
Los principales factores que influyen en la seleccidon del método o los

métodos mas apropiados para calcular la avenida de disefio son la informacion
disponible, las caracteristicas de la obra y la magnitud de los daiios que podrian
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causarse en caso de que se presentara una avenida mayor a la de disefio (ref.
12).

Si la obra se disefia con una avenida con gasto maximo de periodo de
retomo igual a Ty, afios, la probabilidad de falla o de ser sobrepasado durante la
vida dtil de la estructura seria:

L
p- 1..[14-}
T
m

P  probabilidad de tener al menos una fallas durante la vida (it de la estructura.
Tw periodo de retorno del gasto de disefio, en afios.
L vida dtil de la obra, en afios.

Donde:

El costo esperado por falla seria aproximadamente:
C=PD

C costo esperado debido a una posible falla.
D costo del dafio en caso de falla, incluyendo el costo de la presa.

En presas medianas o pequefias en las que el dafic causado por una falla
de la presa no sea catastréfico y el costo D pueda ser cuaniificado, aunque sea
aproximadamente, el periodo de retorno para el disefio se selecciona de manera
de minimizar [a funcidn:

CT(rm)=C+CC
Donde:
CTamy: costo esperado total.
C: costo esperado del ano por la falla de la estructura.
CC: costo de construccion de la obra de excedencias.

En caso de que el dafo no sea catastrofico pero no pueda valuarse, pueden
utilizarse las recomendaciones de ia tabla siguiente (ref. 12):

45




Estudios hidrolégicos

Categoria | Almacenamiento | Altura | Pérdidas de Dangs Avenida de disefio
1E6 m® (m) vidas
Grande > 60 >18 [Considerables |[Catastrdficos [ Relagion luvia

escurrimiento usando la
precipitacion maxima
probable

Intermedia 1.2a60 12~30 | Pequefia 5 a 10 veces | Relacion lluvia

el costo de la|escurrimiento basada en
presa la tormenta mas severa
registrada en el pasado
maximizada por punto de
rocio o periodo de
retorno de 1000 aiios.

Pequena <12 <15 |Ninguna Mismo orden | Periodo de retorno de 50
- |de magnitud |a 100 afios.
que el costo
de [a presa

En presas grandes cuya falla por rebasamiento resultaria catastréfica, se
recomienda calcular dos avenidas de disefio: la primera, con un periodo de retomo
finito, para la que el funcionamiento hidraulico del vertedor debe ser normal, y la
segunda, calculada a partir de la tormenta maxima probable y un modelo fuvia-
escurrimiento, para el cual se admite un funcionamiento anormal de la obra de
excedencias, siempre que la presa no falle en su conjunto.

Una vez definido el periodo de retorno conviene saber si ademas defl valor
del pico de la avenida, son de importancia su volumen y su forma. Par ello se
transita por el vertedor la avenida maxima registrada, suponiendo descarga libre,
y se obtiene el valor de la relacion:

QE_'
Qs

K:

Donde:

Qg: gasto maximo de la avenida de entrada al vaso.
Qs: gasto maximo de la avenida transitada.

Si la regulacion es importante, es necesario estimar la forma y el volumen
de la avenida de disefio y, por 1o tanto, es preferible utilizar un método de relacion
lluvia-escurrimiento.

Otra forma de estimar el pico y la forma del hidrograma de disefio consiste

en definir el valor del pico mediante un método estadistico suponer que la forma
es semejante a la de la avenida maxima registrada en el pasado; para ello se
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multiplica cada una de las ordenadas de la avenida méaxima registrada por ia
relacion entre el gasto pico de disefio y el de dicha avenida.

Ademds cuando la avenida de disefio tiene poca probabilidad de
presentarse, es necesario revisar el funcionamiente hidraulico del vertedor con
avenidas que, de acuerdo con el registro histérico, representan condiciones
usuales de trabajo del vertedor.

La avenida de disefic se controla destinando una parte de! volumen de
almacenamiento de la presa (superalmacenamiento) para regularia (esto es, para
disminuir el valor pico) y dando a la obra de excedencias capacidad para conducir
el gasto regulado. Entre mayor sea el volumen destinado a regular avenidas,
menor sera la capacidad de la obra de excedencias y viceversa (ref, 12).
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4.1. METODO PROPUESTO POR LA SECRETARIA DE AGRICULTURA Y
RECURSOS HIDRAULICOS (S.A.R.H.}.

4.1.1. Introduccion.

Debido a que no existia ninguna teoria para el calculo dei flujo en este tipo
de estructuras, con las ideas anteriores comenzaron a realizarse estudios, en
modelos  hidraulicos, del comportamiento del mismo. Dichos estudios consistieron
en observar el funcionamiento de los modelos para, posteriormenie, realizar
modificaciones en su geometria, con el fin de lograr una formacion minima de
vértices y ondas estacionarias, ademas de verificar el funcionamiento del modelo
para diferentes gastos.

Ei calcuio del canal de descarga serd dado por la determinacion de los
tirantes en ¢l mismo, de acuerdo a los métodos usuales para el caloulo de perfiles
de flujo gradualmente variado, a partir de la seccién de control.

De acuerdo con el Ing. Hiriart (ref. 7), el problema principal del vertedor de
cresta libre consiste en disefiar una fransicion, lo mas brusca posible, desde la
cresta del vertedor hasta el canal de descarga. Desde el punto de vista
econémico, conviene que la cresta tenga una longitud lo mas grande posible para
reducir la altura de 1a cortina y que el canal de descarga sea angosto, con ef objeto
de ahorrar excavaciones y revestimientos. La practica usual en el disefio de
transiciones en canales indica que el angulo de convergencia no debe ser mayor
de 22° (ref. 7).

La red de flujo de un orificio en un vaso semi-infinito (bidimensional} sugirié
la posibilidad de lograr transiciones que convergieran rapidamente si a la cresta
del vertedor se le daba la forma de una de las equipotenciales de la red (fig. 4.1.),
y el canal de descarga se limitaba en planta por dos lineas de corriente simétricas.
Con esta idea, el Ing. Hiriart, se decidié a estudiar en modelos hidraulicos el
comportamiento de este tipo de estructuras, ademas de que no se disponia de
ninguna teoria para calcular el escurrimiento, en un vertedor el fiujo es rotacional e
irrotacional considerado en la red.

El vertedor de abanico también sustituye ventajosamente, en muchas
ocasiones al vertedor del canal lateral.

A continuacidn se presenta un breve resumen de los experimentos con

modelos hidraulicos, ejecutados para disefiar ocho vertedores importantes y se
proponen métodos para el disefio tedrico de este tipo de vertedores.
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Cresta vertedora

Figura 4.1. Lineas equipotenciales de la red de flujo
del vertedor en abanico.

4.1.2. Experimento con modelos hidraulicos.

En la tabla 4.1. se dan las caracteristicas principales de los vertedores de
abanico ensayados con modelos. Los tres primeros vertedores requirieron para su
diseno final un gran nimerc de experimentos, ya que por faita de antecedentes en
el disefio preliminar se hizo en forma tentativa, modificando los modelos
hidraulicos casi sin ninguna guia hasta llegar a una solucion aceptable. Para el
disefio en los ultimos cinco se hicieron célculos hidraulicos basados en la
experiencia adquirida y no fue necesario hacer medificaciones de importancia en
{os modelos hidraulicos.

Los modelos hidraulicos se construyeron con una linea de escalas [ =50-
75, geométricamente semejantes a los prototipos; la escala de gastos se fijo de tal
modo que los numeros de Froude fueron iguales en el modelo y en el prototipo,
siendo en todos los casos el ndmero de Reynolds mayor que 8 000.

En la construccion de estos modelos se empleo mamposteria de tabique y

revestimientc de mortero de cemento pulido, y en algunos casos yeso. Las
superficies se acabaron con una rugesidad de = 0.5 mm.
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Para la medicion de tirantes se usaron limnimetros de punta y para la de
velocidades tubos de Pitot y micromolinetes. Todos los experimentos se
registraron fotograficamente.

La experimentacidn consistid en observar el funcionamiento de los modelos
y modificar su geometria hasta lograr un minime de vortices y de ondas
estacionarias. En todos los casos se verificod el funcionamiento del modelo para
diferentes gastos.

Durante los ensayos con el modelo del vertedor de la presa Lazaro
Cardenas, se notd que no era conveniente proyectar una transicion brusca si todo
el escurrimiento era en régimen rapido o supercritico. En este caso, el flujo en la
parte alta del escurrimiento era correcta, pero al final de la transicion y en la zona
del canal se formaban ondas estacionarias de gran altura. En vista de lo anterior
se decidié formar un salto hidraulico al pie de la cresta vertedora con objefo de
que en la zona de transicion se tuvieran velocidades bajas. La formacion del salto
hidraulico se consigui6é colocando un plano a nivel al pie de la cresta, terminando
en una seccién de control {cambio de pendiente) con longitud adecuada.
Simultaneamente se vie la conveniencia de cambiar [a planta de la cresta, trazada
seg(n una equipotencial, o un arco parabélico, con el objeto de reducir el ancho
del corte de accesc y del revestimiento en el abanico. Por sencillez,
posteriormente se sustituyo el arco parabdlico por uno circular de tres centros.

Verledor de la Estado Gasto | Longitud ] Carga | Ancho del Notas
presa de canal de
cresta descarga
m’fs) (m) (m) (m)
Lazaro Cardenas | Durango 600G0 | 230.91 5.85 29 Terminado:
ng ha funcionado
El Azicar Tamaulipas 12000 300.00 8,70 50 { Terminade. ha funcionado
Valle de Bravo Toluca 1000 96.88 2.95 8 ! Terminado: ha funciohado
Sanalona Sinaloa 6200 2158.03 5.8 40 | Terminado: ha funcionade
Endé Hidaige 1100 183 00 2.00 20 | Terminado: ha funcienado
Ef Cuarenta Jalisco 2000| 18240 3.20 8 | No se construys
Alvaro Qbregén | Sonora 11100] 3155 6.70 70 | Se comstruyd
El Bosque Durango 750 140.00 2.00 50 | Se construy6

Tabla 4.1. Datos de los vertedores en abanico
estudiados por Ja S.A.R.H.

Después de infinidad de pruebas y modificaciones, se llego al disefio
mostrado en la fig. 4.2, y de acuerdo con el se construyo el vertedor de la presa
Lazaro Cardenas. Este proyecto ha servido de base para los disefios de los
demas vertedores en abanico, en lo que se refiere en la forma de [a cresta y de la
transicién.
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4.1.3. Métodos de céicuio.

Antes de proponer los metodos de calculo hidraulico de vertedores en
abanico, conviene describir brevemente el método que se siguid para disefiar €l
vertedor de la Presa Endd, ya que puede ser atit en muchos casos particulares.

El método consiste en aplicar las leyes de semejanza dinamica para
medelos distorsionados. Se toma como modelo distorsionado del vertedor en
proyecto otro vertedor cuyo funcionamiento sea satisfactorio y se determinan las
escalas a partir de las relaciones siguientes:

longitud decresta del vertedor
longitund decresta del mod elo

escala honzontal =

cargasobreel vertedor
cargasobreel vertedor delmod elo

escala vertical =

En estas relaciones se considera como prototipo al vertedor en proyecto
cuya longitud de cresta y carga son datos del problema. :

Una vez determinadas las escalas, se conocen todos los datos geomeétricos
e hidraulicos de! vertedor en proyecto. Sila forma que resulte para el prototipo se
adapta a las condiciones topograficas del sitio, se puede dar por terminado €l
disefo del vertedor.

En el caso de la Presa Endo, resulto una relacion de escala horizontal a
vertical del orden de 5; ademas, para adaptarse a las condiciones topograficas del
sitio resultaba conveniente utilizar solo medio abanico. A pesar de que la relacidon
de escalas es grande, e! modelo hidraulico del vertedor Endé funciono
perfectamente ¥ no fue necesaric hacer ninguna modificacién. Se hace notar que
algunos elementos del vertedor, tales como el perfil de la cresta vertedora, se
disefiaron independientemente, sin tomar en cuenta las relaciones de escalas.

Los vertedores de las presas de Sanalona, El cuarenta, El bosque y Alvaro
Obregdn se disefiaron con el método que se expone a continuacion.

4.1.3.1. Disefio en planta.

Se supone que el gasto maximo del vertedor y la carga son datos del
proyecto; la longitud de cresta se calculd considerando un coeficiente de gasto € =
2 (m" /s) (promedio de muchas observaciones en modelos) con la formula
siguiente:
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En planta la cresta debe estar formada por tres arcos de circulo, cuyos
radios y angulos centrales cumplan con las relaciones indicadas en la fig. 4.2.
{condiciones de Hidart, ref. 7). El vertedor se limita lateralmente por curvas
compuestas, cuyos angulos y radios centrales llenen las especificaciones de la fig.
2.2. En lugar de curvas compuestas pueden trazarse arcos de elipse para limitar el
vertedor lateralmente, en este caso la relacién de los ejes de las elipses estara
comprendida entre 1.25y 1.75.

4.1.3.2. Perfil del vertedor.
4.1.3.2.1. Céalculo de la elevacion del plano a nivel al pie de la cresta.

La elevacion de la cresta del vertedor es dato del proyecto. A la cresta
puede darsele cualquier perfil que garantice que la lamina de agua no despegue
del paramento; la practica usual es proyectar un perfil tipo Creager. La altura del
cimacio depende de las condiciones topograficas del sitio; si toda la estructura
esta en excavacion conviene hacer un corte de acceso, cuya plantilla quede 2 m.
abajo de la cresta del cimacio, y el plano a nivel, localizado cuando menos 2 a 3
metros mas abajo que la cresta. Si la cota del terreno es inferior a la cota de
cresta, no se requiere corte de acceso y conviene fijar el plano a nivel de modo
que {os muros que limitan al abanico no sobresalgan mucho del terreno natural.

4.1.3.2.2. Determinacién de la seccion de control,

Se determina el ancho de la seccidn de control considerando que en esta
se presenta el tirante critico y que la energia especifica mas las pérdidas por
friccion en el abanico deben ser igual a la energia especifica correspondiente al
tirante conjugado en régimen subcritico al pie del cimacio. Las perdidas de carga
en el abanico pueden estimarse en 0.2 de la carga de velocidad en ta seccién de
control (dato experimental).

Para la altura de los revestimientos en la zona del abanico conviene
considerar un tirante uniforme igual al conjugado en régimen subcritico al pie del
cimacio mas un bordo libre de 1.5 m. La traza de la seccién de control es
conveniente que sea un arco de circulo de angulo central comprendido entre los
valores indicados en la fig. 4.2.

4.1.3.2.3 Célculo del canal de descarga.

La determinacién de los tirantes en el canal de descarga, se hace por los
métodos usuales de calculo de curvas de remanso a partir de ta seccién de
control.

Los vertedores disefiados con el método descrito han funcionado bien; al
verificar su comportamiento hidraulico por medio de modelos no ha sido necesario
hacer ninguna modificacion importante. Puede considerarse que el método de
cdlcuto propuesto da resultados tan aproximados, cuando menos, como los
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obtenidos al calcular un vertedor de canal lateral por el método propuesto por
Hinds.

Perfil

Figura 4.2. Croquis en planta y perfil del vertedor en
abanico.
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4.2. METODO PROPUESTO POR LA COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
(CF.E). '

4.2.1. Aspectos generales.

La recomendacion mas importante en este tipo de vertedores, es el realizar
los calculos suponiendo que el escurrimienfo que se presenia es bidimensional,
aunque el escurnimiento sea tridimensional (ref. 4).

Mediante el método de calculo descrito a continuacién, se llegan a obtener
buenos resultados en el disefio hidraulico de vertedores de abanico, sin embargo,
es recomendable construir un modelo hidraulico en el que se podrd apreciar mas
eficazmente el comportamiento del prototipo y, de esa maneta hacer las
correcciones pertinentes para eptimizar su funcicnamiento,

4.2.2. Longitud de cresta, L.

Como se conocen el gasto de disefio, Qq, la carga real sobre la estructura,
H, vy, por lo tanto también el coeficiente de descarga C ( que es funcion de la
relacion P/H, ), se calcula la longitud de cresta L4 (figura. 4.5) utilizando la formula
general para vertedores {ref. 4):

por lo tanto:

donde:

C: coeficiente de descarga, en m’/s;

He: carga real sobre la cresta, en m;

Ly longitud de cresta, en m;

Qq: gasto de disefio, en m¥/s:

P: profundidad del canal de acceso, en m.

4.2.3. Altura del cimacio.
Proponiendo una altura del cimacio h, se verifica lo siguiente (ref. 4):

a) Aplicar la ecuacién de energia entre el vaso y una seccion al pie del cimacio
para un gasto unitario g=Q/L, para obtener el conjugado menor Y, {figura 4.3.)

b} Utilizando la ecuacion 4.2. del salto hidraulico para canales rectangulares, se
obtiene el conjugado mayor Y2.




¢)
d)

e)

b)

VI.

V.

(VIFBET = 1) ottt 42

1
2

ST

Se obtiene la elevacion del agua comrespondiente 2 Yz .
Calcular la diferencia de elevacion del agua en el vaso y la que corresponde a

Comprobar que el nivel del agua despues del salto no sobrepase el nivel de la
cresta mas del 20% de la carga, es decir:

a) ¥,-hs02H

Donde 20 es el porcentaje de ahogamiento.

En caso de que no se cumpla con el paso (e} se debe modificar la altura h,
siendo el procedimiento siguiente:

Suponer una altura h y un valor d4.
Se calcula el valor Z=H+h-d; y con el, la velocidad ¥, = ,/2gZ .

Con calcular dl, = %

Si dl' es diferente del d, supuesto inic1alme’nte, proponer otro valor de d y
volver al paso Y,

Si d; es igual dI supuesto se calcula el conjugado mayor d .

Si d, difiere de la h supuesta, se aumenta o disminuye la altura h hasta que
se cumpla que d2 =h.

d2 =h, la altura h se reduce en un 20% y con ello queda definida la altura
del cimacio definitiva.

Figura 4.3. Perfil del cimacio y seccion de control del
vertedor en abanico.
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4.2.4. Recomendaciones.
a) Pendientes de las plantillas de la transicién y del canal de descarga.

Transicion: 0.05 - 0.06
Canal de descarga: 0.03-0.04

b) Longitud def canal de descarga.

Depende de las caracteristicas topograficas y geologicas del lugar.
¢} Talud en la transicion y en el canal de descarga.

Varian entre 0.5:1 y 1:1 (depende de ia geologia). Se recomienda que se
fenga el mismo talud en las secciones transversales del canal de descarga y defa
transicion.

d} Altura de revestimiento.

Se calculan los tirantes con el valor de estos para el gasto de disefio Qq, se
agrega un bordoe libre entre 1.0y 1.5 m,

g} Canal de acceso.

Si existe P debe variar eéntre 2.0 vy 2.5 m., ya que profundidades mayores
provocan excavaciones mas costosas.

4.2 5. Seccion de control.

Lo mas importante es el de definir [a longitud L3 a la que debe ubicarse la
seccién de control.

a) Esta longitud L3, se calcula de una manera preliminar con la figura 4.5. en la
cual se entra con la relacion L+/H y se obtiene el valor de La/l.; con el cual
gqueda determinada la dimensidn L.

Para la determinacion del ancho de la seccién de controi, L, deben
satisfacerse simultaneamente la condicién de régimen critico en la seccion de
control y la ecuacién de la energia, establecida entre una seccidn después del
salto y la seccion de control, es decir (figura 4.3.):

donde:
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=13

Un procedimiento recomendable es el que se menciona a continuacion.

i Se conoce Ez, que es la energia correspondiente al conjugado mayor, Yo,
donde:

E =V +K‘-
2g
1. Se calcula ef tirante critico de la ecuacion de condicidn critica.
Q4
g B
. Se calcula la energia critica, considerando las pérdidas despreciables.

IV.  Se compara E> con Eg, si son iguales, la L; encontrada es la correcta, si no
hay que modificar la L..

b} Para un disefio preliminar, como L inicio, se le da un valor entre 3 y 5 metros
aguas abajo del punto extremo del arco del cimacio {figura 4.4.), y cumpliendo
con las siguientes condiciones:

£= 132 @83 et v 4.5.
L
Lz se mide en el dibujo.

B 053 e e et e 4.6
L,
F Al A SOOI 47

-% =240 (no debe ser igual a 1, la seccion de control no debe ubicarse al

5

principio del canal de descarga, ya gue el cimacio es costoso).

L.. que es el ancho de la seccion de control se calcula al resolver
simultaneamente la ecuacion (4.3.).

172

I, Q

B
ey, (Yc + }-fgmz-n)
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Canal de
descarga

Eje de {
refarencia

L+

L+: Longitud de cresta, en m.

R1: Radio del arco central de la cresta, en m.
o - Angulo total del arco central, en grados.
R»: Radio de los arcos laterales, en grados.
B : Angulo de los arcos laterales, en grados.
Lz: Ancho de la seccidon de control b-b, en m.

La: Distancia de la cresta a la seccidn de control a lo largo del eje longitudinal, en

m.
Ly Distancia de la seccidn de control al final de la transicion, en m.
Ls: Ancho del canal de descarga, en m.
S : Pendiente inicial de la rapida en la zona de transicidn.
H : Carga maxima sobre la cresta vertedora, en m.
: Longitud de |a transicién medida sobre el eje del vertedor, en m.
e : Ancho de la transicién, en m.

o

Presa Li/ [Ry/L.] © [Rz/L,] P

iiglLl EJ/LliL4/L1|L5f?1[ § h/H

ALM. 123710273 [76°| 0.76|24°00'[0.487 |0.342 | 0 46
Macuzari [53.8[0.197 lspf’ 0.95{ 20° 30'[}).467 | 0.385 033
0

Miguel Hpo658]0.318 | 80°| 0.57]32°30'|0.544 (0348 033

0.21

0.27370.06°| 1 22
0.223(0.06 | 1.32

91 0101 11

Figura 4.4. Geometria de un vertedor de abanico
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c) Comprobaciones adicionales.

l. Se aplica la ecuacién de la energia en diferentes secciones de la zona de
transicion, para comprobar que en el canal de descarga no se tenga otro
control a la entrada ya que cambian de ancho (ref. 4).

11 La pendiente de la plantilla en la zona de transicion debe ser mayor de
0.05. Esto se hace con el objeto de garantizar que no se forme una seccioén
de control que ahogue el vertedor.

Ademas el escurrimiento debe ser supercritico e ir aumentando el nimero
de Froude. En el casa en que el teorema de la ecuacion de la energia no
tenga soltcion al aplicarlo en alguna seccion se deberd a la aparicién de
una seccion de control, por lo que la pendiente que se supuso en un
principio, debera incrementarse.

Hi. La pendiente del canal de descarga, puede hacerse menos fuerte que la de
transicion, si las condiciones topograficas lo permiten.

d) Formacion del Salto hidraulico.

Como no siempre se fiene el gasio de disefio y, como consecuencia de
esto, &l salto no se presenta al pie del cimacio, presentandose por el contrario,
aguas abajo de el (se barre el salto), se debe colocar en la seccién de control un
bordo entre 40 y 60 cm. de altura para ayudar a la formacién del salto hidraulico.
Sin embargo, debe revisarse quée para el gasto de disefio Qq4, no se vaya a ahogar
el salto para la altura del escaldn elegida (ref. 4).

4.2.6. Geometria en planta de la cresta vertedora y de la transicion.

Para poder determinar las dimensicnes preliminares puede usarse la figura
4.5. Entrando con {a refacién L./H y se obtienen [as dimensiones siguientes:

R.L.L.L.L.hap

Acerca de algunas de ellas ya se mencionaron algunas caracteristicas que
deben cumplir, quedando por definir algunos detalles de otras, como:

286481, - 05aR,
R, = oo
;i

donde:
ayp en grados.
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4.2.7. Condiciones de Hiriart.
En cualquiera de los casos se tiene que cumplir que:

a) Comprobacion de las condiciones de Hiriart {ref. 7).

o
LO<E<25

2.5<~R—’<5.0
R

125 <g <17
e

La primera condicién obtenida con los valores ayp calculados mediante la
figura 4.5, siempre se cumple.

La segunda condicion —% , presenta io siguiente:

Si no se cumple, se supone una refacion f}fi se calcula Ry a partir de ella y

con este valor se vuelve a calcular Ry a partir Ry , teniéndose que verificar gue se

. R " . .
cumpla la condicion F‘ en el rango antes sefialado. Si nc es asi, se vuelve a
1

repetir hasta lograr lo indicado.

Se caloula d y e con las ecuaciones (4.9 y 4.10):

d=1L +L, - R,(cos(%] —cos(%+ﬁ)) - Rl(l —cos(%]} .49,
e= %((R,sen(% + ﬂ) ~(R, - R,)sen(%)]Z - L,J ................. 4.10,

Si no se cumple que d y € estén dentro del rango establecido, se modifican
Ls y L5 hasta que se cumpla con ello.

b} Planta de la transicién.

Se utiliza la ecuacion de |a elipse con centro en el origen:




¢)

Localizacion de la seccion de control.
Se ubica en planta L; sobre et eje del vertedor y se observa lo siguiente:

La Lz medida se ajusta a la L, calcutada v por {0 tanto el disefio es correcto.
La longitud L, medida no se ajusta con la L, calculada, respetando ia relacion

d .
’ calculada, se ubica el vaior de L calculado y a partir de el se miden Lz y Lg.

_________ o o 809

™ ;

70°

\u )

i a0°

_J‘—‘
ME o°8

3 : 209
)
sl

Figura 4.5. Relaciones entre elementos geométricos
de un vertedor de abanico.
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4.3. METODO PROPUESTO POR EL GRUPO HIDRAULICO NACIONAL DE
CUBA (D.A.P.).

4.3.1. Introduccion.

Se analizan investigaciones realizadas para establecer cuestiones
fundamentales respectc a las practicadas sobre vertedores mexicanos (de
abanico). Se busco precisar en el disefio de ellos una forma practica y sencilla
para calcular los tirantes y la manera expedita para el trazado geométrico. Con
ese objeto se construyo un vertedor a escala, en el cual se observo el
funcionamiento hidraulico, llegandose a conclusiones que los autores sefalan
explicitamente con las ecuaciones y tablas correspondientes (ref. 8).

En el iaboratorio de modelos hidraulicos, del Grupo Hidraulico Nacicnal de
Cuba (D.AP.), los ingenieros Evio Alegret y Alberdc Porto, realizaron
investigaciones sobre vertedores conocidos como dei tipo “mexicano’, para
precisar dos cuestiones fundamentales en el disefio de estos:

1. Determinacion de los tirantes normales; y
2. 8i se pueden interpolar los valores en Jas tablas propuestas por los
investigadores mexicanos.

Respecto a 1o primero, $i se supone el firante critico en la seccién de
cantrol, se observa que para tener un buen resultado con los métodos numericos
es necesaria la pendiente de la transicion de alrededor del 10% o mayor.

Al construir el medelo y ponerle distintas pendientes, se vio que las que
tenian entre 5 y 10%, el tirante de circulacién, en la seccion de control, era
siempre mayor que el tirante critico de c¢alculo. Este fendmeno aclara la razdn por
lo cual los métodos de calculo de curvas superficiales no daban resultados.

Visto en el sentido hidraulico, el funcionamiento de estos vertedores es
inmejorable cuando la pendiente es menor de dicho minimo porciento, el vertedor
no es capaz de evacuar el gasto de calculo producto del ahogo. Por esto, no
resulta recomendable que la transicion tenga una pendiente inferior al 5%. Cuando
las condiciones topograficas exijan una pendiente de la transicion mayor al 6%,
hay que ponerle rugosidades aconsejables para estos casos. Asi podran evitarse
las olas cruzadas estacionarias que, inexorablemente, se forman cuando [a
transicion sobrepasa el 6% de la pendiente (ref. 8).

4.3.2. Investigaciones.

El propdsito de resolver dos incdgnitas fundamentaies en el disefio de estos
vertedores, plantea lo siguiente:

1. Dar una forma y sencilla a &l calculo de los tirantes;
2. Buscar una manera adecuada para el disefio geométrico.
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Se construyo un vertedor de 223 m%fs, a una escala 1:30, a fin de observar
el funcionamiento hidraulico, los firantes vy la curva de capacidad de servicio.

Posteriormente se procedid a realizar el calculo con los datos obtenidos en
este modelo, variandose la escala. Como este representaba un prototipe a escafa
1:35, 1:40,....,1:100, eftc.,, se obtuvo un grupo de vertedores, con sus
correspondientes tirantes y sus dimensiones geométricas.

4.3.3. Carga de disefio.

El prototipo construido era capaz de desalojar 223 m%s con una escala de
lineas (L) igual a 30, al suponerse que la escala de lineas cambia a L¢=50,
representando un modelo para 800 m%s pudo observarse que todas las
dimensiones transformadas al prototipo que se multiplicaban por la escala lineal,
eran proporcionales. Esto indico que todas [as dimensiones geométricas de un
vertedor para un gasto estimado Qy, tienen que ser proporcionales a la de otro de
gasto Qy. Al surgir esta conclusion, se generalizaron todas las investigaciones.

Las dimensiones geométricas del vertedor y los tirantes obtenidos se
dividieron por la por la carga de agua sobre el cimacio (Hy} de un vertedor
disefiado para un gasto dado, obteniéndose tablas universales, que al aplicarse a
otro vertedor darian los mismos resultados, como consecuencia de ia
proporcionalidad antes mencionada.

De esta forma, solo es necesaria una ecuacidn que relacione el gasto de
calculo con la carga sobre el cimacio. Esta ecuacion fue determinada con los
datos del laboratorio (ref. 8) y se realizd el trabajo por medio de minimos
cuadrados, obteniéndose las siguientes ecuaciones:

Ecuacién para muros verticales:

H, = 014140 i 4.13.
Ecuacion para muros inclinados (k =1.5).
Hy = 0.13840%% L errcre e s 4.14,

4.34. Limitaciones.

Como las investigaciones fueron realizadas en un solo modelo, construido
con material de rugosidad dada, y la escala de rugosidades no es lineal, a medida
que el gasto va aumentando, esta rugosidad comienza a jugar su papel, 0 sea a
medida que el gasto aumenta comienza a acentuarse el porciento de error en ios
tirantes, aunque es bueno destacar que de este modo se esta del lado de la
seguridad; no obstante no se cree conveniente usar esta formula de calculo para
valores de 1500 m¥/s.
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En las tablas se ponen pendientes Cnicas de la transicion y ia rapida. En
caso que la rapida ienga pendiente distinta, los tirantes deben ser calculados por
los métodos conocidos. Debido a la experiencia sobre el disefio de veriedores de
abanico, tanto por las tablas como adaptados, es factible sefialar que un alto
porcentaje de estos Ultimos trabajan en inferiores condiciones a los delineados por
tablas. Ademas por lo general, estan en desventaja econdmica respecto a los
ofros, pues al adaptarlos a un gasto mayor o menor dejan de cumplir con su
postulado fundamental, en el sentido de que el cimacio ya no puede ser de altura
minima.

4.3.4.1. Para el estudio de ios vertedores mexicanss, estos se dividieron, en
cuatro grupos segun la inclinacién de los muros y las pendientes de plantilla.

1. Muros verticales y pendientes menores del 6%.
2. Muros verticales y pendientes mayores del 6%.
3. Muros con talud k =1.5 y pendientes menores del 6%.
4. Muros con talud k =1.5 y pendientes mayores del 6%.

4.3.4.2. Determinacion de las dimensiones y tirantes.

1) Conociendo el gasto de disefio y con la ecuacion 4.13. se calcula He.

2) Todos los valores de la tabla 4.2 se multiplican por H, (con excepcion de o) y
se obtendran las dimensiones del vertedor.

3) Todos los valores de la tabla 4.3. se multiplican por H, vy se obtendran los
tirantes.

Las ecuaciones 4.13 y 4.14 solo son validas para gastos menores de 1500
m®/s en prototipo.

En la figura 4.6 se muestra la nomenclatura utilizada para disefiar el
vertedor de abanico.

L, b [P R, Ra | G L, L.
68 69841173.80952 | 1.20634 | 14.07698 [37.54523 | 23.18968 3568015] 22 28615

R, ’ Ry f Ly Lg ( A, o B o, B
330634[29.59444@4.54125 10.71] 0 119 {80° 00'{37° 13" 42" 30° 00° | 42° 30°

Tabla 4.2. Obtencion de las dimensiones del Vertedor
en abanico.
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Criterios de disefio

Canal de
descarga

Eje de
referencia

L1

Ly Longitud de cresta, enm.

R1: Radio del arco central de la cresta, en m.

a : Angulo total del arco central, en grados.

R, Radio de los arcos laterales, en grados.

B : Angulc de los arcos laterales, en grados.

La: Ancho de la seccidn de contro] b-b, en m.

L;: Distancia de la cresta a fa seccién de control a lo largo del eje longitudinal, en
m.

L4: Distancia de la seccion de control al finaf de la transicion, en m.

Ls: Ancho de! canal de descarga, en m.

S : Pendiente inicial de la rapida en la zona de transicién.

H : Carga maxima sobre la cresta vertedora, en m.

d : Longitud de la transicion medida sobre el gje del vertedor, en m.

e ! Ancho de la fransicién, en m.

Figura 4.6. Geometria de un Veriedor de abanico
{Nomenclatura utilizada).
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Criterios de diseio

Distancia Tirantes por
tornada Tirantes por | la mitad entre | Tirantes por
desde la eleje elejeyla la margen
cresta det margen derecha
cimacio derecha
0.00 - - - "“{
4.76 1.76 - -
9.52 1.90 - -
11.23 1.83 - -
19.04 1.78 - -
23.19 1.30 1.47 1.04
25.57 1.49 145 147
27.95 1.59 1.54 i.54
30.33 1.57 154 1.61
32.71 1.66 1.66 1.66
35.09 1.66 1.64 1.64
37.47 1.66 1.58 1.59
38.85 1.66 1.66 1.54
42.23 1.54 1.64 142
44.61 1.52 1.47 1.28
49.38 1.82 1.23 1.23
54.14 1.35 1.26 1.49
58.90 1.14 1.11 1.16
63.68 1.1 1.09 1.16
68 42 1.14 0.97 1.04
73.19 1.09 0.95 1.09
77.95% 1.16 0.95 1.1
82.71 0.99 0.95 0.95
87.41 0.95 091 1.07
| 9223 0.85 0.95 1.03

Tabla 4.3. Obtencion de los tirantes en la seccién de

control y una pendiente del 6%.
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5.1. DISENO DEL MODELO.

El disefio del modelo se efectuard mediante la utilizacion de dos méfodos
los cuales fueron descritos en el capitulo V. Ei método del Grupo Hidraulico
Nacional de Cuba y el propuesto por fa Comisién Federal de Electricidad. Con el
primero se calcularon las dimensiones las dimensiones de! vertedor en abanicoe,
transicién y canal de descarga. Con el segundo se calculd el perfil def cimacio,
tanque amortiguador y la comprobacion del perfl del agua como las
comprobaciones de Hiriart.

La razon por la cual se utilizo el método del Grupo Hidraulico Nacional de
Cuba es el de comprabar si los resultados obtenidos se ajusten a valores reales
obtenidos con las mediciones ya que con este método se puede hacer bastante
rapido de las caracteristicas del abanico y canal de descarga, asi como los
tirantes en los mismos (nicamente teniendo como datos la carga del vertedor y a
partir de esta, entrar a las tablas propuestas de acuerdo a las caracteristicas que
tiene el modelo.

La construccion del modelo se hara de acuerdo a las necesidades de
espacio, eligiendo una escala de lineas de 70 {(Le=70) gue &s recomendada para
este tipo de estructuras. El gasto maximo para el modelo serd de 30 Ifs, el cual
esta dentro de la capacidad del laboratorio.

El método utilizado por el Grupo Hidrautico Nacional de Cuba tiene como
limitante para sus formulas el usar gastos de prototipo de 1500 m®*s o menores,
habiéndose comprobado esto con el gasto en el modelp, y utilizando la escala de
gastos se pudo comprobar que se encontraba dentro del rango establecido
anteriormente.

La pendiente en la zona de transicion come en el canal de descarga es del
6%, siendo las condiciones adecuadas para obtener un mejor funcicnamiento
hidraulico.

5.2. CALCULD DE LA CARGA DE DISENO.

La carga de disefio sobre el cimacio para un vertedor en abanico se obtuvo
de acuerdo con varios experimentos realizados por el Grupo Hidraulico Nacional
de Cuba tomando en cuenta paramento vertical, para o cual se realizo un ajuste
por minimos cuadrados dando como resultado la siguiente ecuacion.

2

H, = 014140°
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5.2.1. Caleule del gasto en el prototipo.

0.-%
0.
Donde:
5
Q. =Lz
Susfituyendo valores:
L =70

0, =0.030 m’/s
5
0, = 702 (0.030) =1229.89 /s < 1500 m*/s

Por io tanfo se puede utilizar la siguiente ecuacién:

2

H, =014140°

2

H, = 01414(0030)" =00347m

El vertedor, segin la clasificacion hecha por el Grupo Hidraulico Nacional
de Cuba, perienece al primer grupo (ref. 8) mencionado en el inciso del capitule
4.3.4.2, debido a que el talud aguas arriba del cimacio es vertical y se tienen
pendientes menores e iguales al 6%.

5.3. DIMENSIONAMIENTO DEL VERTEDOR DE ABANICO.

Para un gasto Q, =0.030 »’/s y una carga de agua sobre el vertedor de
H, =00347m ; hay las siguientes dimensiones:

P=0042m f=0.567 m
Az=0,004 m L4=2.263m
[2=1.24Tm b3 =D.806 m
Le=0.775m Ls=0.516 m
R;=0.490m Rz=1.306 m
R =0.382m Ri=1033 m
o = 80° 00" B =34°45%"
Bi=42° 30
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Calculo de tirantes para una pendiente del 6% utilizando la tabla 4.3.

Distancia Tirantes por
tomada |Tirantespor| lamitad | Tirantespor| Tiranies
desde la el eje entre el eje | la margen promedic
cresta del ylamargen | derecha
cimacio derecha
{m) (m) (m} (m} {m)
0.000 - - - -
0.166 0.061 - - 0.061“
0.331 0.066 - - 0.066
0.391 0.064 - - 0.064
7.662 3.062 - - 0.062
0.806 0.045 0.051 0.051 0.044
0.889 0.052 0.050 0.054 0.051
0.972 0055 0.054 0.056 0.054
1.055 0.055 0.054 0.058 0.055
1.138 0.058 0.058 0.057 0.058
1.220 0.058 0.057 0.055 0.057
1.303 0.058 0.055 0.054 0.056
1.386 0.058 0.058 0.049 0.056
1.469 0.054 0.057 0.045 0.053
1.851 0.053 0051 0.043 0.049
1.717 0.063 0.043 0.052 0.050
1.883 0.047 0.044 G.04G 0.048
2.048 0.040 0.039 0.040 0040
2.214 0.039 0.038 0.040 0.039
2.379 0.040 0.034 0.036 0.037
2.545 0.038 0.033 0.038 0.038
2711 (4.040 0.033 0.G39 0.037
2.876 0.034 0.033 0.033 0034
3.042 0.033 0.032 0.037 0.034
3208 | 0033 | 0033 | 0036 | 0034
P ——
& 61
8 i
s ° ’
B 2l
g |
2 s
8 ,. ;
I |
A
= 1
0 \ e e v e e e -

g8 SE 8883 =
-— L — - 0NN N NN NN ™
distancia tomada desde la cresta del cimacio {m)
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5.3.1. Condiciones de Hiriart.

Para el calculo de las dimensiones de! abanico se deben cumplir las
condiciones propuestas por el Ing. Hirlart (ref. 7).

o

Qe-—<«25
10<2B<
20

o
— = ———— = 11511 cumple
28 2(34° 45) 3

25« & <50
R,

1.306

& _ L1306
R 0490

= 2.6671 cumple
125 < j{ <1.75
e
Se calcula d y e con las ecuaciones (4.9 y 4.10):

o O o
d=03806+0.775-1 .306[(:05( 82 ]#_ cos(% + 34"45')) - 0.362{1 - cos( 82 D =0.8099

e= %[[1.306&»{53— +34° 45) ~{1.306— 0.49)56?:[-82—)]2 -05 16J = 04771

125 < ﬂ <175
e
d
—=16979 cumple
&

De acuerdo a los parametros calculados se observd que los valores
obtenidos estan dentro de los limites establecidos.

cumple con las condiciones de Hiriart.

5.4. GEOMETRIA DEL CIMACIO.
Velocidad de llegada considerable, cualquier talud y g— <1
d
En este caso se recomienda usar el perfil propuesto por el U.S.B.R. {ref. 9)
mostrado en la figura 5.1.

Para el perfil del cuadrante aguas abajo del origen se recomienda la expresion:

Yookl * “
w, "\ H,
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o bien:

y = k((Hid”Hd ..................... 5.4.1

donde x v y son coordenadas de un sistema cartesiano, como se muesira en la
figura 5.1.

El U.5.B.R. recomienda los valores de n y k obtenidos de la figura 5.2 b y ¢ {ref.
9), en funcion de la relacidon carga de velocidad de llegada entre carga de

h L
operacién E‘L y talud del paramento aguas arriba del cimacio.

Nivel de o superficla

Z/_—’r‘* dal cgua

Cresto y origen de!
sistema de gjes

yiHa =k G/HY
plang aguas
abao BT,

Figura 5.1. Elementos de los perfiles Creager tipo
U.$.B.R. para velocidad de llegada considerable y
paramento vertical.

El U.S8.B.R. considera que el perfil en la zona del cuadrante aguas arriba se
puede asimilar a dos arcos de circulo tangentes, cuyos radios y restante
geametria se pueden cbtener de la figura 5.3 (referencia 9).

donde :

X, V. representan las coordenadas del punto donde inicia el perfil del cimacio.

R; ¥R, son dos radios con los que se traza el perfil aguas arriba del origen (ver
figura 5.4).




n, ___ Nwvel ge lo superficie
gy e A = - def aguo
......................... P
== Créssta y origen de
sisterna dé ejes
Hi h,
<Ay X,
L d T - P
X
Y
plano aguas w/H, =k (eH"
armba
P plono aguas
abajo

y
hg
) 004 0.08 oz Hd oae 0.20
0.56 4} j } : J] % 10.56
K 1 1:3 1 K

o.52f 1 51 0.52

Vertical ]

)—‘1'.3l
0.4B T+ 48

B) valor de K
0.44 T T 1T T aq
1.88 T } ‘I 1.88

n n
AL
1.80 [ Vertica] 1.84
L - — LEES ]
1.80 b Toug » } 1.80
i vag . _
~-9fibo 2 horirGntal o 3 vertigal
1.76 b—] I3 l—‘r T — 1.76
{C) valor de n

.72 T T 1 ¥ ¥ .72
o 0.04 008 a2 0.16 0.20

Figura 5.2. Factores k y n para el disefio del perfil de
un ¢imacio con el paramento aguas arriba de cualquier
inclinacion, U.8.B R.
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Dit I i H r.

0.23 ) . 1 dd x:
Cresta —
0.26 I
. S E= T oguos orfiba
X¢ 02 Telug ca';:ﬁ:s €l centro de curvalu-
. ! < 72 poro Ry se locg
Hd hor @ Svereis Srrigs ™~ Nza c: ks Infer-
W seccion de.
0.22 ] orcos gb
: y cd
0.20 33 14C - i
- e "
0,12 SRy =) vaeres e X T
l’,,.” ~t—— 5
Yo Cay B i\\
.H.._. 0.1¢ 1 o e
d 1 T
'3 N S -
008 — L NO% VR S !
t (e} Volores de Y,
22 olores de Yo
0-06 ——
:3 - P,
0.04 —F —
[ L 3] L
0.55 fR P9
5t — =
0.50 _....TJI'L'?“_ ot
oty Tpord 3 -
045 Rg paro 3:3= %
R 040 =
Hq IS
035 AN
0]
72
0.30 ‘f)‘lo
kY —
N B
0.25 -
Repar,
rg
0.20 ALT]
- {1} Velores Ryy Ry ]
0.15 z P =t t
b4 h — 1 T
0 0.04 008 012 06 Q.20
ha
Hd
. x. ¥y, R e
Figura §.3. Valores —=%-,=% —  para el disefio del
HOH,H,

perfil tipo U.S.B.R., con paramento aguas arriba de
cualguier inclinacion
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Procedimiento propuesto por el U.S.B.R. (ref. 9) para disefiar el perfil aguas arriba
del origen (ver figura 5.4),

1. Haciendo origen en el sistema de coordenadas (cresta deif perfil), trazar un
arco de circunferencia de magnitud R,, que cruce al eje y, formando el punto A.

2. Haciendo origen en el punio {x. y.), trazar un arco de circunferencia de
magnitud R,.

3. Trazar un arco de circunferencia de radio R, — R, haciendo centro en el punto
A, interceptando al arco del punto 2 y formando el punto B.

4. Trazar una recta a partir del punic A que pase por el punto B.

5. Haciendo origen en el punto B, trazar un arco de circunferencia de magnitud R,
del punto (x,, v} hasta gue corte la recta del punto 4.

6. Haciendo centro en el punto A, trazar un arco de circunferencia de magnitud
R,. del origen hasta que corte la recta del punto 4.

Perfil aguas

artba X REARGI
. C— %
\ .
Ye N\
" R
T
ReR, )
/
A

Figura 5.4. Método grafico para dibujar el perfil aguas
arriba del origen.

H,=00348 m
£ _ 00420 06351
H, 00348

il >1 La carga de velocidad no se considera por o que &, =0
d

. k .
De la figura 5.2., entrando con una relacion }; =0, considerando
d

paramento vertical aguas arriba y talud aguas abajo 1:1 se tiene:

n=1.872; K=0.500
Substituyendo valores en la ecuacion 5.4.1.




Diseng hdra

y

1872
= 0.03048(0.50) [(003"048) }

¥=93532x"%"?

5.4.1. Calculo del punto de tangencia.

De la ecuacion 5.4.1.

.

! )’ ' 200375m
(1.872)(0.50)(0.0348)' ' ¥ o

De la ecuacidn 5.4 1. se despeja x:

1872 - =-0.020m

V= ;

(030) ¥ (00348) 117

P.= (0.0375, 0 020)

i structural
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5.4.2. Disefio del cuadrante aguas abajo.
El disefio del cuadrante aguas abajo se realizara con la ecuacion,

y = 9.3532x'*" para lo cual se proponen los valores de x y se obtienen los
valores correspondientes a y.

Y X
(m) (m)
0.000 0.6000
0010 | -0.0017
0.012 -0.0024
0014 | -00032
0016 -0.0041
0018 -0.0051
0.020 -0 0062
0022 -0.0074
0024 | -0.0087
0.026 -0 0101
0.028 -0.0116
0030 -0.0132
0032 -0.0149
0034 -00187
0.036 -0.0185
0038 -0 0200
0038 -0.0205
0.040 -0 0226

0.042 -0.0247 J

5 4.3. Disefio del cuadrante aguas amba

El disefio del cuadrante aguas arriba se realizara de acuerdo a la figura 5.3

. - LN -
y tomando en consideracion la relacion F =0, se obtiene |o siguiente-
o

R

— =033 R =00184 m
Hd

R,

—= = (235 R, =00082 m

H, :

‘7 =0.283 X, = 00098m
Ty

L2012 V= 0.0044 m

H,

ol
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5.4 4. En esta parte se pretende comprobar {as dimensiones obtenidas mediante
las tablas del Grupo Hidrawtico Nacional de Cuba, cumplen con la teoria dei
Manua! de disefio de obras civiles de 1a Comision Federal de Electricidad (ref. 4).

Aplicando la ecuacion de Bernoulli entre el vaso y una seccidn al pie del
cimacio, para un gasto unitario

3
q=g= 0.03 _00i ™ /s

L[ 2.2633 m
0.0133) gt
0042 +00348 = Y; + (2—) Sdia$ ﬁ
Y 2g E -
Y =00752m 3
Y, =00118 m = A
Considerando una seccion rectanqular. "
0=V =b¥¥ = =2 > r=1% B,
b Y W3

oo
v 200133 51762 2
00752 5 é
00118 5

F, = L. =0.2052 = F <1 . Elrégimen es subcritico
JORI(G0752)

- = ~T”_'EL~:: =332 = F >1 . Elrégimen es supercritico
J981(0.0113)

.. Se elige el tirante para régimen supercritico y se calcula el conjugado mayor Y.
Y, = 9%3§(,/1+8(3.3121)-’ - 1) — 0.0496 m

Se debe comprobar que en la seccion 2 exista régimen subcritico, ya que el
salto solo ocurre para estas condiciones.
v o= ¢0133 m

= =0.2673 —
T 0.0496 s

C = miz_é_lﬁ = 003833 = F </ . Elrégimen es subcritico
" J9.81000496)

i
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El nivel del agua después del salto no debe sobrepasar del nivel de la cresta mas
del 20% de la carga, esto es:
Y,-p<0.20H,
Esto implica aceptar un 20% de ahogamiento en el vertedor.
Substituyendo tenemos:
0049 - 0042 < 0.20(0.0348)}

0.007 <0007 .. .cumple con esta condicion,
5.5. ESTRUCTURA DE CONTROL.

La descarga puede efectuarse mediante una seccion de control constituida
por un simple umbral, un cimacio vertedor, un orificic o una tuberia. que puedan
descargar libremente o sumergidos y estar controlados o no por compuertas o
valvulas. Las estructuras de conirol pueden tomar varias formas tanto en su
posicidn como en su forma. En planta ios vertedores pueden ser rectos, curvos,
semicirculares, en forma de " U “ o redondos; de pared delgada, con seccion de
cimacio, de pared gruesa, o de seccién irregular. En cualquier caso, es muy
importante lograr la mayor eficiencia de la estructura de control, con un coeficiente
de descarga lo mas grande posible para la descarga maxima y evitar el despegue
de la lamina vertiente para evitar que se presenten presiones negativas y con ello
la cavitacion.

Se deben satisfacer simultaneamente la condicion de régimen critico en la
seccién de control y el teorema de Bernoulli, establecido entre una seccion
después del salto hidraulico y la seccién de control, esto es:

E.=E +Az

5.5 1. Calculo del tirante critico con la ecuacion de condicion critica.

0.03°  (124IY .+ Y’ )
9.81 1241+ 2Y,

Despejando numéricamente el tirante critico (Y.).

Y, = 0.0386 m
A = 004945 m’
P. = 13503 m
3
v, =09 _gs066 "
004945 5
Vel — 00182 m

I.,l{

g

hit




Aplicando la ecuacion de energia entre las secciones 2 y 3 se observa que:

0.2673*

0049 + = 0.0386 + 0.606 ;
1962 + 6 +0.004

005264 =0.06135
Calculando ef porceniaje de error tenemos:

006135
0.05264

= 11653

Hay un error del 16.55%, lo cual se puede atribuir a que en realidad se trata
de un flujo tridimensional y se esta tratando como bidimensional por lo que se
consideran aceptables los valores propuestos.

5.5.2. Transicion.

5.5.2.1. Céicuito del tirante al final del tramo de la transicion.

E. =00386+0.0187 = 0.0574m

S; = 0.00593
6 = ang tan 0.06 = 3.4336°
Lo 0775

=07763m

= cos® cos3.4336°
Az = 5,Ax = 0.06(07763)=0.0466m

Las pérdidas en la transicion se calculan de la siguiente manera:

VZ
h, = Ke-L
2g

donde:
Kc: coeficiente de contraccion, para este caso se trata de una confraccion
redondeada.

Kc=0.06 (ref.)

Ax
E -8, S+S,0=E xS,

vl B

&1
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Ax Ax

E, —-f;r‘“——-+-5;llx = f;f 4—éir ‘15"
Ax

E+SAx E +Sf +Sff7

E +88x+z,~z, =Ef+Sf—2—+h

pif
! Ax
Ec+~2~Schx+Z,-—zf =K +Sf—2—+kw_)r

!
00573~ —2—(0.00593)(0.7763)+ 0.0466 =0.1016m

2

2 :
01016 =Y. + __i‘73_2_+§(0 7763 0.03(0.014) | 4o 06———0—03~2—
(0.5‘!6}’ +7 -’) 2 (0 SIS ¥ J (0.5!6?’ +F 9) 22
r7 [0 SI6Y . +7Y, ) f ! o
LT 4 oS+ 27, J2

Despejando numéricamente los tirantes:

Y, =0.064m = F, =106>1 Regimenessupercritico
Y, =0.077m = F, =0.8I>1 Regimenessubcritico

Y, = 0.064m
5.6. CANAL DE DESCARGA.,

Permite conducir los volimenes que han pasado por la estructura de
control, hasta el ric aguas abajo de la presa. Dicho conducto puede ser. el
paramento de aguas abajo del cimacio, un canal a cielo abierto, conducto cerrado
a través de la seccién longitudinal de la presa o tanel por las laderas. La seccion
transversal puede variar de rectangular a trapecial, circular o ser de cualguier otra
forma; puede ser ancho o angosto, largo o coro. La seleccion del tipo y
dimensiones estan regidos por consideraciones hidraulicas, economicas,
topograficas y geoldgicas del sitio. Debido a la gran velocidad del agua que puede
desarrollarse, es necesario revestir las paredes del conducto de descarga y lograr
un escurrimiento lo mas satisfactorio posible.

Funcicnamiento hidrautico del canal de descarga.
La descarga, generalmente, pasa con el tirante critico en la estructura de control
del vertedor y entra en el canal de descarga con régimen supercritico. Para evitar

ta formacion de un salto hidraulico aguas abajo del control, el régimen debe
permanecer en régimen supercritico en toda la longitud del canal. El flujo en el

32
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canal puede ser uniforme o gradualmente variado, segin las pendientes vy
dimensicnes del canal y de la caida total.

La energia en cualquier seccion a lo largo del canal dependera de la energia

v .
especifica, v+ E disponible en el vaso menos [a pérdida de carga hasta el punto

considerado.
5.6.1. Perfil de flujo en el canal de descarga.

£l flujo que se presenta en el canal de descarga es gradualmente variado
se refiere a un flujo permanente cuyo tirante varia gradualmente en la direccion
del canal, de tal manera que las lineas de corriente son recfas y practicamente
paralelas y, por lo misme, la distribucion hidrostatica de presicnes prevalece en
cada seccidon, Debido a que e! flujo gradualmente variado involucra cambios
pequefios de tirante, dicho flujo se refiere a longitudes grandes de canal.

5.6.1.1. Calculo del tirante normal, con fa ecuacion de Manning para una seccidn
trapecial.
F
Q—? = ARh?
52
donde:

0=003"; b=0516m; n=0014-; K =1 s,=0.06
5 ]

ml

0.03(0014) ( 0.516Y +y* ] 2
203055, _

0516Y +y° [——~—-
) 0516 +2Y\1 +1

0.062

Despejando numéricamente el tirante normal es: ¥'= 0.0345m

5.6.1.2. Calculo del tirante critico con [a ecuacion de condicion critica.

2 E)
0.03° (0.516I'C+1’C )
981 0516+2Y,

Despejando numéricamente el tirante critico es: Y, =0.067 m




5.6.1.3. Calculo de la pendiente critica.

0.03(0.014)

2 2
(05160.067) +0.067°) [ 0.316(0.067) +0.067 } :
0516 +2(0067 )\ 1% .1

S =

= 0.0034

5.6.1.4. Clasificacion del perfil.

d_y_So_Sf o+

& 1-F?  —

d
EJ:E <0, El perfil de la superficie libre del agua converge con la plantilla

8,>8
Por la zona y las condiciones donde se presenta el flujo de agua el perfil
clasificado es un S.,.

5.6.1.5. Calculo del perfil.

Para el calculo del perfil se empleara el método del paso directo. Este
metodo se caracteriza por dividir el canal en tramos cortos desde un extremo a
otro utilizando la ecuacion Ax = AE/(So ~sf), para su solucién es necesario hacer

una serie de célculos resumidos en la tabla que se presenta a continuacion:
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T

Rh

Rh*®
m

Vv
m/s

V42g

m

5

Stm

AX

ZAX

0.067
0.065
0.064
0.063
0.061
0.060
0.059
0.057
0.056
0.054
0.053
0.052
0.050
0.048
0.047
0.046
0.044
0.043
0.042
0.040
0.039
¢.037

tirantes (m)

La longitud del canal de descarga es de:

0.039
0.038
0.037
0.036
0.035
0.035
0.034
0.033
0.032
0.031
0.030
0.029
0.028
0.028
0.027
0.026
0.025
0.024
0.023
0.022
0.022
0.021

0.706
0.702
0.698
0.694
0.690
0.686
0.682
0.678
0.674
0.670
0.666
0.662
0.658
0654
0.650
0.646
0.642
0.638
0.634
0.630
0.626
0.622

0.036 | 0.020 | 0.618

0.055—| 0.145

0.054
0.053
0.052
0.031
0.050
0.049
0.048
0.047
0.046
0.045
0.044
0.043
0.042
0.041
0.040
0.039
0.038
0.037
0.036
0034
0.033
0.032

Q.144
0.142
0.140
0.138
0.136
0.135
0.133
0.131
0.129
0.127
0.125
0.123
0.121
0.11¢
0.117
0.115
0.113
0.110
0.108
0.106
0.104

0.768
0.786
0.806
0.826

0.847 |

0.869
0.882
09186
0.942
0.969
0.997
1.027
1.058
1.092
1.127
1.165
1.205
1247
1.283
1.341
1.394
1.450

0.101 | 1.511

0.030
0.032
0.033
0.035
0.037
0.039
0.041
0.043
0.045
0.048
0.0581
0.054
0.057
0.061
0.065
0.069
0.074
0.079
0.085
0.092
0.099
0.107
0.116

0.097
0097
0.097
0098
0.098
0.098
0.099
0.100
0.101
0.102
0.104
0.105
0.107
0.108
0.112
0.115
0.118
0122
G.127
0.132

0.138
0.145
0.152

0.006
0.006
0.006
0.007
6.007
0.008
¢.009
0.009
0.010
0.011
0.012
0.013
0.015
0.018
0.018
0.020
0.022
0.024
0.027
0.030
0.034
0039
0.044

r

0.006
0.006
0.007
0.007
0.008
0.008
0.008
0.010
0.011
8.012
0.013
0.014
0.015
0.017
0.019
0.021
0.023
0.026
0.029
0.032
0.036

0.001
0.003
0.005
00067
0.010
0.013
0.016
0.020
0.024
0.029
0.035
0.042
0.050
0.060
0672
0.087
0105
0.130
0.163
0211
0.284

0.041 | 0.410

0001
0.004
0.009
0016
0.026
0.039
0.055
0.075
0.099
0.129
0.164
0.206
0.256
0316
0.388
0475
0.580
0.710
0873
i.084
1.368
1.778

0.08
0.07
006
0.05
004
0.03
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Figura 5.5. Perfil del flujo en el canal de descarga.

L=1.778 m,
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Disefio hidrauli tructural

5.7. ESTRUCTURA DISIPADORA.

Se ubica al final del conducto de descarga y permite la restitucion de las
descargas del vertedor al rio, disipando la energia cinética excedente que
adquiere el agua en su descenso desde el embalse hasta el rio aguas abajo, o
bien lanzar el agua directamente al rio para lograr la disipacidén, aunque ésta
realmente ocurra fuera de la estructura terminal. Por lo tanto, generalmente deben
disponerse medios que permitan descargar el agua en el rio sin erosiones o
socavaciones peligrosas en el talon de la presa y que no produzcan dafios en las
estructuras terminales. En el primer caso se utilizan tanques amortiguadores ©
cubetas disipadoras y en el segundo cubetlas de lanzamiento, pero en cualquier
caso el objetivo es alcanzar una disipacion eficaz de la energia y eliminar la
erosion en la zona de restitucion.

Cuando la energia del flujo en una obra de excedencias debe disiparse
antes de la descarga al cauce del rio aguas abajo, los tanques para la formacion
de un salto hidraulico son un medio efectivo para reducir la velocidad de salida.

Tipos de tanques amoriiguadores.

El U.S.B.R., ha estudiado el salto hidraulico como medic para disipar la
energia en las descargas de vertedores u obras de toma, los resultados de ese
estudio relacionando el salto hidraulico con el nimero de Froude, son los
siguientes:

l.a forma del salto y las caracteristicas de su régimen se relacionan con el

v
parametro del nimero de Froude: Fr = J_—g~7

donde :

Fr numero de Froude,

v velocidad en m/s,

g aceleracién de la gravedad en mv/s’,

y tirante hidraulico calcuiado con el conjugado menor, en m.

El disefio del tanque amortiguador para un canal de seccion trapecial se
hace con base a las normas para un tanque de seccion rectangular.
Considerando un tirante de: ¥ = (.0395

= ___._0__0_3__ = J4718 m
0.516(0.0395) 5
147187 . 0.03°

0.05+.0395 + B A
2g (05167} 22

Y =0.032m = F,=3.2>1;Régimen supercritico.
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Disefio hidraulco y estructural

Y, =0195m = F, =021 <!;Régimen subcritico.

.. el conjugade menores: ¥, =0.032m

Calculo del conjugado mayor:

¥ = 9%(,/14 8(32) -1)=01327m

=~ el conjugado mayor es: ¥, =0.J327 m
Tanque amortiguador para nimeros de Froude entre 2.5y 4.5,

Los fenémenos del salto cuando los factores de la corriente de llegada
tienen nimeros de Froude que varian de 2.5 a 4.5 se designan como regimenes
de transicién, formando un salto con flujp oscilante, presentandose ondas
supefficiales que no llegan a ser controladas con los dispositivos convencionales
del tanque. El tanque amortiguador de [a figura 5.6, que se designa con el nombre
de tanque tipo 1, ha demostrado ser relativamente efectivo para disipar la mayor
parte de |la energia de 1a corriente.

Longitud del tanque amortiguador:

=54

=~

L, = 5.4(0.

P

327)=07166m
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5.8. CANAL DE ENTREGA.

Continlia después de la estructura terminal v permite que el agua llegue al cauce
del rio sin producir remansas hacia aguas arriba que afecten el funcionamiento de
la propia estructura terminal o de otras estructuras que tambien descarguen al rio.
No siempre se requiere construir el canal de salida, esto depende de las
condiciones topograficas, de la calidad de [a roca, de la disposicion de otras
estructuras, etc.

Proponiendo los datos siguientes datos:
Longitud del canal de entrega =040 m
Az {Altura del escalén) =0.03 m

0.3 0.03°
=Y+ >+
1327(0.516)2¢g (0516Y) 2¢

Y, =01327m; 01327+
Resolviendo numéricamente:

Y=0092m = F, =066 <I;Régimen subcritico.
Y, =0054m = F, =145 > 1;Régimen supercritico.

coeltfirantees: ¥ =0092m
El tirante critico en el canal de enfrega es: ¥, =0.067 m
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Modelo hidraulico

6.1 Descripcion del modelo.

LLa esfructura consiste en un vertedor del tipo de abanico, con cresta libre
curva en planta y cimacio Creager normal, convergiende a un canal de descarga.
En los extremos del cimacio se construyeron muros hasta la longitud del canal de
acceso.

Tuberia de alimentacion

Valvula de control

Tranquilizadores

Vertedor

Estructura aforadora: 1.0 x2.0x 1.5

Longitud de cresta: 2.23 m.

Canal de descarga con eje recto de 0.40 m de ancho.
Talud 1:1 y longitud del canal de descarga de 1.3679 m.
Tanque amartiguador del tipo 1de seccion trapecial de 0.7166 m de longitud.
Elevacion de la cresta: 0.042 m.

Carga de agua sobre la cresta del vertedor: 0.0347 m
Capacidad maxima: 0.030 m%s.

Pendiente de transicion: 0.06

Pendiente del canal de descarga: 0.06

Al final de este capitulo se presenta el plano de ia Obra de Excedencias y
sus estructuras que lo integran.

6.2. Procedimiento constructivo.

La estructura aforadora se construira antes del modelo, el vertedor a utilizar
sera de cresta delgada con bisel hecho de lIamina de 2 mm de espesor. Como el
gasto que va a pasar por & modelo es mencr de 200 I/s es recomendable colocar
un vertedor triangular de 90° de vértice.

Para poder realizar la construccidon del modelo, primero se obtienen los gje
mediante perpendiculares, para lograr tener centros tanto del abanico como del
eje longitudinal del vertedor, posteriormente se llevara a cabo la construccién de
tarrajas de lamina para lograr [as diferentes secciones en el canal, es decir,
tarrajas para el cimacio (cresta vertedora}, tarrajas transversales en la seccion de
contral, en el inicio y terminacién del canal de descarga y dos tarrajas
longitudinales del cimacio y del tanque amortiguador,

Los materiales e instrumentos de frazo, medicion y construccién a utilizar
en este proceso son: ldmina negra calibre 20, cemento, mertere, arena, grava,
varilla de 3/8, alambron, alambre recosido, tabique rojo recocido, nivel de mano,
nivel fijo o topografico, transito, transportador, flexémetro v elementos propios de
albafileria.




Modelo higraulico

Una vez construidas las tarrajas, se comenzara la colocacion, primero en f
vertedor, colocando inicialmente una tarraja en el cimacio que coincida con el
punto de la perpendicular anteriormente obtenida. Dicha tarraja servira como
banco de nivel para de ahi trazar los arcos que componen el abanico e ir
colocando a una determinada distancia las demas tairajas en todo lo largo de la
cresia vertedora.

Para el trazo de los angulos que componen el abanico se colocara una
plataforma gue servird de apoyo. Se marca el radio R,, apoyandose en la linea del
eje vertedor, a partir del centro de la perpendicular, que es la altura maxima del
vertedor y €l lugar donde se colocara la tarraja central que servira para niveles
como para [a distribucién del abanico.

Para la distribucion y colocacion de tarrajas que componen el radio R,, se
utiliza un escantillén el cual se apoya en el eje del vertedor a la distancia R,. La
distancia entre cada una de las tarrajas es de 5 cm.

Se procede a realizar la nivelacién de las farrajas de radio R, tanio vertical
como horizontal, utilizando para ello transporiador, escantillon, nivel de mano,
nivel topografico, flexdmetro y material de aportacidn (mezcla gruesa).

Para el trazo del radio R,, se proyecta del radio R, con el escantillén hasta
obtener [a dimension del radio R, y mediante el transportador se traza el angulo p,
para asi complementar |a colocacion de la tarraja final del vertedor.

Ya colacada la dltima tarraja de radic R2 y tornando de referencia el radio
R1, se procede a distribuir las tarrajas a cada 3 cm a lo largo del vertedor. Esta
operacion se realizara fanto del lado derecho como del izquierdo del eje
transversal del vertedor.

Una vez hecho [0 anterior se procede a nivelar tanto vertical como
horizontal [as tarrajas ya colocadas.

El siguiente paso es obtener los niveles del piso del tanque amortiguador,
del abanico y del escalén en la seccién de control, dandose la longitud de la
tarraja central.

Para colocar Ia tarraja al inicio del canal de descarga, se coloca una cama
de arena, y después se procede a nivelar dare la distancia a partir de la seccidn
de control. Una vez logrado lo anterior se da una pendiente del 6% levantandose
a su vez los muros de contencidn de [a cama de arena que posteriormente se
utilizaran para levantar los muros perimetrales que iran a todo lo large dei
vertedor.




Modelo hidraulico

Al colocar la segunda tarraja al final del canal de descarga, siguiendo los
pasos anteriores y una vez levantados los muros perimetrales se comenzé a
rellenar con material de aporte la zona de transicion y ef canal de descarga.

La seccion de control se ajustara perpendicularmente al gje del canal, asi
como todas y cada una de [as {arrajas de la rapida de descarga. Con las tarrajas
longitudinales del! cimacio y del tanque amortiguador ya nivelados se procede a
levantar los muros faltantes rellenandose esta zona con material de aporte.

Desde la seccion de control hasta el tanque amortiguador se realizara [a
colocacién de mezcla gruesa para el firme, dejando 2 cm para recubrimientos.

Los recubrimientos se realizaran con mortere de cemento-arena fina en
proporcién 2:2, para posteriormente seguir afinando con pasta de mortero para los
canales.

Al vertedor en abanico se le hard un canal de ilamada de 10 ¢m de longitud
a lo largo de toda la cresta.

Para finalizar con la estructura ya terminada se colocaran dos limnimetros
de gancho, tanto en el vertedor de cresta delgada, como el del canal de acceso.
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Angtisis de resultados

7.1. Descripcion general.

La relacion de miitiples problemas de Ingenieria hidraulica, se lleva a cabo
mediante diversos procedimientos, enire ellos destacan los modelos matematicos
e hidrauficos. Los primeros representan los fendémenos fisicos de una manera mas
o menos simplificada, por medio de ecuaciones matematicas las cuales describen
el comportamiento del fenomeno. En el segundo se esfudia a escala y con ayuda
de un modelo fisico las caracteristicas del flujo, generaimente ambas técnicas se
complementan.

El gasto calculado por el modelo es muy pequerio, por lo que €s necesario
aumentario.

La carga de disefio calculada para un gasto de 30 i's es muy pequefia, por
lo que se propone tener 10 a 15 cm de agua sobre el cimacio.

Para poder tener una carga de agua sobre el cimacio 10 < Hp < 15 cm es
necesario que el modelo aporte 80 litros por segundo y que la escala para
construir el modelo se distorsione, esto quiere decir que el modelo tendra un valor
para la escala harizontal y otro para la escala vertical. El objetivo de hacer esto en
el modelo es representar y medir con precision distancias verticales.

La escala harizontal en el modeio debe ser 1:200, lo cual quiere decir que
se construird a la mitad de lo que se habia disefiado originaimente y que de

acuerdo a los calculos realizados a continuacion la carga de agua scbre el cimacio
debe ser:

0=CLH 2 (nr° 7 5)

2/3
H=(_g)
CL

3
Sioriginalmente se tiene : Q = 0.03 m—; L=2263m; C=2.05
5

2/3
gl 20 VT 00347 m
(2.05)(2.263)

il 2

3

Si se cambia dnicamente la escala horizontal 1. 200 se wene -

3
se propone un Q = 0.08 m—; L =11315m
5

2/3
el — %% 1 01059 m = H =10.59 em
(2.05)(1.1315)
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Analisis de resultados

Las condiciones propuestas por el Grupo Hidraulico Nacional de Cuba para
vertedores tipo abanico no se cumplen para ia construccion del modelo (ref. 8).

Para poder llevar a cabo 1a construccion del modelo se sugiere no cumpli
con las especificaciones propuestas por el Grupo Hidraulico Nacional de Cuba y
alterar el gasto que es de 30 lis a 80 Ifs:

_ 0.080
2.05(2.263)
con esto la carga de agua sobre el vertedor es de 6.67 cm siendo menor a la que
se habia sugerido anteriormente {10 < Hy < 15 ¢m) lo cual hace mas factible un
buen disefio sin reducir la longitud de cresta del mismo y ademas se puede
apreciar mas claramente el perfil del agua en el modelo, ya que con esto
Unicamente se aiteran ias calculos realizacos en el capitfulo 5.

/3
] =0.0667 m

Otra propuesta es que la escala vertical se debe construir al doble de lo que
se disefio la estructura original para que sea mas representativo, ya que hace
algunos afios en el laboratorio se construyo un modelo similar y tanto el cimacio
como los tirantes vy las estructura de control se veian muy pequefias por haberse
construide a la misma escala (1:1); y, no era muy representativo para poder
realizar una practica de laboratorio.




Practica de laboratorip

8.1. OBJETIVO.

Observar y analizar el funcionamiento hidraulico de las estructuras que
integran una obra de excedencias con vertedor en abanico.

8.2. ANTECEDENTES.

La teoria basica para el disefio de estructuras hidraulicas ha sido estudiada
principalmente en la asignatura de hidraulica de canales vy obras hidraulicas. El
objeto de esta practica, es el de presentar ai alumno, las aplicaciones de dicha
teoria al disefio de una obra de excedencias con vertedor en abanico, teniendo
presente {a dificultad que conlleva la generalizacion de conceptos y criterios
aplicados a una obra determinada.

El nombre de vertedor en abanice se debe a que el cimacio y el tanque, asj
como las partes restantes de la estructura en planta, tienen una forma similar a un
abanico. Este tipo de vertedores tiene la desventaja de requerir una gran area
para su construccion.

. En el extremo del tanque se tiene una seccién de control y una transicidn
en donde se va acelgrando el escurrimiento que llega a un canal de seccidn
constante con régimen rapido.

Para el desarrollo de esta, se realizaran mediciones en el modelo de obra
de excedencias con vertedor en abanico, en la que el alumno puede observar el
funcionamiento del conjunto de estructuras que lo  integran y analizar su
funcionamiento hidrdulico para conocer qué controles pueden interferir 0 adn
dominar fa forma del perfil longitudinal del fiujo del agua.

El modelo de [a obra de excedencias esta integrado por:

canal de llamada

cimacio vertedor de cresta en abanico
seccioén de control

zona de transicién

canal de descarga

tanque amortiguador

canal de entrega.

8.3. PROCEDIMIENTO O DESARROLLO DE LA PRACTICA.

1. Realizar las mediciones geométricas correspondientes en el vertedor trianguiar
de aforo.

2. Abrir la valvula que alimenta al modelo, establecer un gasto y medir la carga
sobre el vertedor de aforo.
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Prégfica de taboratorie

3. Medir la longitud de cresta dei vertedor en abanico.

4. Con el limnimetro de punta medir los tirantes de las secciones 0 a la 8 del
modeio (como se muestra enia fig. 8.1.)

5. Medir las longitudes entre cada seccion, de acuerdo a la figura 8.1.

6. Al terminar las mediciones anteriores cerrar la valvula que alimenta al modelo.

8.4. MEMORIA DE CALCULO.

1. Calcule ef gasto que pasa por el vertedor triangular con la ecuacion siguiente:
3
0=cit (%)

donde:

C es el coeficiente de descarga en {m* /s), y se puede calcular con la
expresion de la Universidad Catélica de Chile:

8 8
= — 2g tan — uk
15 VB GH

donde # y & estan en funcion de (0,8,h,} (ref. 1).
cdleule del angulo 8 del vertedor triangular:

Dividiendo a la mitad el vertedor, se calcula el dngulo 6/2 con la relacion
trigonométrica seno:

[atvd

h esla carga sobre el vertedor enm

hy=!hlm_hmml

2. Caloular la carga de disefio sobre el cimacio con la ecuacién propuesta por el
Grupo Hidraulico Nacional de Cuba, utilizando el gasto aforado en el vertedor
triangular.

H, =01414 O
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Préctica de laboratotio

3. Para el gasto vy la carga calculada dimensionar el vertedor en abanico, y
caicular los tirantes para una pendiente del 6% utilizando la tabla 4.6.

4. Disefie et perfit del cimacio aguas arriba y aguas abajo utiizando el criterio
U.S.B.R. {ref. 9).

5. Aplicar la ecuacidn de energia entre el vaso y una seccidn al pie dei cimacic
para un gasto unitario g=Q/L, , el tirante al pie del cimacio sera el conjugado
menor (y,) del salto hidraufico que se provoca en la seccién de control.

qz

yi2g) 00

6. Calcule el conjugado mayor (y,) antes del escaldn con la ecuacion de salto
hidraulico para un canal de seccion rectangular.

v, _ 1 _ -V
y—j—2(111+8F,2 1) F \/==g v

7. Calcule el tirante critico en la seccion de control con la ecuacion de condicion
critica en e escaldn,

P+H, =y, +

Q4
g - A
8. Con el tirante critico (en la seccion 2) se calcula el tirante y, al final del tramo

de la transicion; con la expresidn siguiente.
E: +Su Ax= E: + %(sz + st)+ ZhP!-J

Zh =kﬂ—
By_y 2g

donde:
k=0.086 (coeficiente de correccion)

9. Clasificar y calcular el perfl que se presenta en el canal de descarga,
calcuiando ! tirante en la seccidén (y,). Se recomienda emplear el método de
incrementos finitos.

10.Calcule la curva vertical de 4-5 con la expresion de tiro parabdlico.

%2

2
I{4[d + v—~] cosz B]
2g

11.Para el y; calcule el namero de Froude e indique el tipo de tangue
amortiguador adecuado a esa estructura de acuerdo al criterio U.S.B.R.

12.Aplique la ecuacién de salto hidraulico y caleular el conjugado mayor (v,).

13.Aplique la ecuacion de la energia entre las secciones 6-7 y calcular el tirante
Yz

Y=xtan8t




Practica de Iaboratorio

14.Dibuje en papel milimetrico (dos hojas tamafio carta) ia obra de excedencias
en planta y en perfil con una L,=70 (L.:Linea de escalas).

15.Reaslizar el croquis del perfil del agua, medido y calculado en el planc del punto
anterior. p

Perfit

Tangque Canal de

Canal de descerga smortiguador | “antreda

Figura 8.1. Croquis en planta y perfil del vertedor en
abanico.

8.5. CONCLUSIONES.

1. Como conclusién general, la experiencia que he adquiride en el Laboratorio de
Hidraulica durante un periodo de 5 anos los alumnos hacen notar 1o practico y
objetivo que resufta ser la realizacion de [as practicas al aplicar la teoria de
Hidraulica de Canales en el disefio de obras hidraulicas y al manejar la
similitud hidraulica en modelos. Otro punte importante que despierta gran
interés es el uso del salio hidraulico como disipador de energia.
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9.1. Modelos.

Los modelos hidraulicos han encontrado creciente aplicacion para controlar
y modificar disefios analiticos de estructuras hidraulicas. Mediante el uso de
modelos fisicos es posible experimentar a cosios relativamente bajos y con
economias substanciales de tiempo, hasta obtener condiciones 6ptimas.

Casi todos los modelos de este fipo, interesan al Ingeniero Hidraulico, como
vertedores, obras de toma, rapidas, pilas, transicién en canales, salto hidraulico,
tanques de amortiguamiento, cubetas deflectoras, saltos de esqui, tuneles,
alcantarillas y en general, conductos a superficie libre.

9.2. Geometria del abanico.

Respecto a la geometria en planta del cimacio y del abanico, se considera
que dar angulos o radios exactos como base para el diseiio, puede conducir a
efrores que, precisamente por la exactitud con que se debe disefiar, son faciles de
cometer y pueden ocurrir, con frecuencia, durante el proceso constructivo.

Se observd que el método propuesto por la Grupo Hidraulico Nacional de
Cuba, proporcicna caracteristicas geométricas del abanico que cumplen con las
relaciones estabiecidas para el buen funcionamiento de fa estructura (ref. 7). Estas
caracteristicas, como se pudo comprobar, se obtienen de una manera sencilla, ya
que con este método, se puede hacer un disefio bastante rapido de las
caracteristicas del abanico y el canal de descarga, asi como los tirantes en los
mismos, teniendo Unicamente como dato el gasto con el que se desea trabajar,
obtener la carga y a partir de seta, entrar a las tablas propuestas, lo que no ocurre
asi con |la grafica de Comision Federal de Electricidad, que pueden resultar en
ocasiones poco exactas, sin embargo, resultan ser eficientes.

Por lo que respecta a los tirantes en las diferentes secciones, los valores
obtenidos por el metodo propuesto por la Grupo Hidraulico Nacional de Cuba,
resultaron un poco mejores, en este case, que los obtenidos por lcs obtenidos por
los propuestos por fa Comisidn Federal de Electricidad.

Se recomienda por lo tanto, efectuar el disefio como se menciono en el
capitulo 5, es decir, las dimensiones del abanico, transicién, canal de descarga,
asi como los tirantes en los mismos, se calculan con el métedo propuesto por la
Grupo Hidraulico Nacional de Cuba; el perfil del cimacio, tanque amortiguador vy la
comprobacion tanto del perfil del agua, como de las condiciones de Hirart (ref. 7),
se calcularon con el método propuesto por la Comision Federal de Electricidad.

Partiendo de la experiencia adquirida en este estudio, se puede llegar a la
solucion final, es lograr un eficiente funcionamiento del vertedor, que consiste en
conducir el agua hacia el vertedor de tal manera que las lineas de corriente sean
normales a la cresta, que el salto hidraulico se forme al pie del cimacio o ahogado
hasta un 20%, que haya un minimo de vértices y ondas estacionarias en la zona
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de transicidn, que el tirante en la seccidn de control sea el adecuado, es decir,
que la seccion de control funcione como tal y que el agua sea desalojada
rapidamente por el canal de descarga sin elevar ios tirantes por encima de los
valores permisibles para esa seccion, por lo que de acuerdo a los resultados
obtenidos, se puede considerar aceptable el disefic efectuado.

Oftra de las consideraciones hechas y una de las mas importantes, &s la de
mencionar que debido a la escala es dificil lograr exactitud, la influencia de la
escala de rugosidad, ya que es un gran problema el escalaria, ademas, hacer este
tipo de trabajos no es tan facil y para un modeio de prototipo real, hay que hacerlo
con dimensiones que sea factible de trabajar, ya que un error pequefio en este
modelo, causa muchos problemas de apreciacién en el comportamiento del
modelo, no ocurriendo asi en el modelo mas grande,

9.3. De la obra de excedencias se puede decir lo siguiente:

1. Son un conjunto de estructuras hidraulicas con fines de defensa, cuyo objetivo
principal es la descarga del volumen excedenfe que se presente en el vaso de
almacenamiento para llevaras al cauce aguas abajo de 1a presa, sin causar
dafos a otras estructuras.

2. Las estructuras hidraulicas que componen una obra de excedencias son por lo
general: canal de llamada, cimacio vertedor, transicion, canal de descarga,
estructura terminal y canal de entrega, estas pueden variar dependiendo de las
caracteristicas topograficas y geoldgicas del sitic donde se realice la obra.

3. De acuerdo al nimero de Froude calculado en el capitulo 5.7 se recomienda
un tanque amortiguador tipo 1.

Los vertedores de tipo abanico en la actualidad no se construye porque el
nivel del NAMO no se puede incrementar debido a que s$e necesitaria una
compuerta de grandes dimensiones siendo esto imposible y ademas es
incosteable.

En México se construyeron varios vertedores en abanico (ver tabla 4.1) los
cuales se estudiaron por parte de la SARH y cuyos principios estan basados en
leyes hidraulicas perfectamente definidas y aprovechadas.

Para un estudiante es muy importante que se aborde este tema, por eso es
necesario que cconozca el disefic y funcionamiento hidraulico de este tipo de
estructuras.

En particutar se puede concluir que es de gran importancia contar con
buenas bases hidraulicas para poder llevar a cabo el disefio tidraulico de
cualquier tipe de estructura que se presente, siendo esto muy imporante en ta
formacion de un buen un Ingeniero Civil.
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