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Prélogo

Desde las primeras civilizaciones se observé la necesidad de construir infraestructura
que permitiera protegerlas contra inundaciones, paliar las sequias y aprovechar el
agua en diversas actividades, incluso en regiones alejadas de los cuerpos de agua. Sin
lugar a dudas, las presas han demostrado ser las obras hidraulicas que mejor permiten
aumentar la resiliencia y disminuir la vulnerabilidad de las poblaciones.

El primer registro de este tipo de estructuras data del afio 3,000 antes de Cristo y
se ubica en la antigua Mesopotamia. A partir de este momento, practicamente todas
las civilizaciones han construido presas, sumando en la actualidad mas de 58,000 alre-
dedor del mundo.

De acuerdo con el Comité Internacional de Grandes Presas, México ocupa la posicion
14 entre los paises con el mayor nimero de este tipo de estructuras, con 571 grandes
presas registradas. En realidad, este nimero es mayor. Hasta el momento se tienen
inventariadas Unicamente 5,600 presas de diferentes alturas, sin embargo, se estima
que pueden haber mas de 8,000 en todo el pais. Todas estas infraestructuras requieren
una minuciosa evaluacion.

La Organizacién Meteorolégica Mundial estima que la temperatura global ha
incrementado 1.1 °C desde entre 1850 y 2019. Por su parte, la National Oceanic and
Atmospheric Administration sefiala que ese parametro anualizado ha aumentado su
tasa de crecimiento a mas del doble a partir de la década de los 80. Ademas, el Panel
Intergubernamental sobre Cambio Climatico advierte que el impacto de este fenémeno
genera ya precipitaciones y temperaturas extremas.

El aumento de temperatura, en conjunto con el crecimiento poblacional y el cambio
en la cobertura y uso del suelo, impactaran en la disponibilidad, la calidad y la cantidad
de agua necesaria para garantizar la seguridad hidrica de millones de habitantes y la
conservacion de los ecosistemas.

Las proyecciones de los modelos del impacto del cambio global sobre el ciclo hidro-
légico obligan a un replanteamiento general de las formas de abastecer de agua a las
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poblaciones y protegerlas de los eventos hidrometeorolégicos extremos. En esta labor
sera necesario garantizar la seguridad de las presas existentes y construir nuevas bajo
criterios mas estrictos de sustentabilidad econdmica, ambiental y social. Para alcanzar
este objetivo, es imperativo fortalecer las capacidades técnicas de las y los ingenieros
mexicanos que, en este momento y en un futuro, seran los responsables de disefar,
construir, operar y evaluar las obras hidraulicas. Este libro es una pequefia contribucién
a este desafio.

La obra integra la experiencia acumulada durante 35 afios en la imparticion del
curso Obras Hidraulicas, principalmente en el Posgrado de la Facultad de Ingenieria de
la Universidad Nacional Auténoma de México, y retoma las ideas centrales de dos libros
de presas de almacenamiento y derivacion V2 ; uno de obras de excedencia®, otro de
disefio hidraulico de vertedores* y, finalmente, uno de cavitacion y aireacién en obras
de excedencia®. Los contenidos se nutren, ademas, con la experiencia del autor en la
supervision de obras de este tipo durante su paso por la administracion publica federal
en la Comision Nacional del Agua.

El texto presenta un repaso de los principales temas relacionados con las presas de
almacenamiento y derivacion para centrarse después en las obras de desvio, de exce-
dencias y de toma. Debido a suimportancia y transversalidad en las obras descritas, se
plantea también un apartado sobre cavitacion y aireacion.

El libro pretende facilitar el proceso de ensefianza y aprendizaje en un tema central
de la ingenieria, de ahi que se incluyan respuesta a problemas comunes en la materia
y mas de 220 referencias clasicas y actualizadas que permitiran al lector interesado
extender sus conocimientos.

Felipe Ignacio Arreguin Cortés

. Vega R, Arreguin F, “Presas de Almacenamiento y derivacién”, publicacion D/32, DEPFI, UNAM 6a. Ed, México,
D.F., México, junio 1987.

N

. Arreguin F, “Presas de almacenamiento y derivacion”, en “Planificacion, disefio, modernizacion y operacion de
la red principal en zonas de riego”. Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua, Segunda Edicion, México, 2001.

w

. Arreguin F, “Obras de Excedencia”, Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua, México 2000.

4. Arreguin F.y Alcocer V., “Disefio Hidraulico de Vertedores”, Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua, Cuer-
navaca, Mor., México, 241 pp. 2071.

vl

. Arreguin F. “Cavitacion y aireacion en obras de excedencia”, Asociacion Mexicana de Hidraulica e Instituto
Mexicano de Tecnologia del Agua, México, mayo de 2005.
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Presas de almacenamiento y derivacion
(Repaso)

La infraestructura hidraulica es un valioso activo nacional que permite el aprovecha-
miento del recurso hidrico, el manejo de las avenidas para proteccién de la poblacién
y la reserva de volumenes para las épocas de estiaje o de sequia prolongada, Ortega C.
(2013). Conocer la informacion relevante sobre las obras de almacenamiento, control de
avenidasy derivacién en el pafis, es decir el inventario de las presas es fundamental para
Meéxico. Se recomienda ver Arreguin F. et al (2013).

Una presa es un conjunto de estructuras (cortina, obra de toma, obra de exce-
dencias, desagtlie de fondo) que se emplea para almacenar el agua que escurre de una
cuenca de captacion (presas de almacenamiento), o para desviar dicho recurso (presas
derivadoras), de acuerdo con los objetivos establecidos en el aprovechamiento hidrau-
lico, (Arreguin F. et al, 1987; USBR 1960), ver Figura 1.1.
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Elevacion de la corona 1640.10
? 8
8

Figura 1.1. Planta de una presa de materiales graduados.
Disco compacto: Grandes presas de México. Tomos 1a 19. (Comisidén Nacional del Agua, 2009)
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1.1. Objetivos de las presas

En general los objetivos de una presa se pueden agrupar en dos grandes areas: apro-
vechamiento y defensa. A continuacién, se presentan una serie de objetivos, debiendo
notar que no son excluyentes, es decir una presa puede estar disefiada para el logro de
varios de ellos a la vez.

1.1.1. Aprovechamiento

a) Riego,

b) abastecimiento de agua para consumo humano y servicios municipales,
¢) usos industriales,

d) produccion de energia eléctrica,

e) navegacion,

f) esparcimiento,

g) acuaculturay/o

h) mejoramiento y conservacién del medio ambiente.

)
)

1.1.2.Defensa

a) Control de avenidasy
b) control de azolves

1.2. Elementos de un aprovechamiento hidraulico superficial

Los componentes naturales de un aprovechamiento hidraulico son los siguientes:

1.2.1. Cuenca

Es el area tributaria que capta y conduce el agua hasta un determinado punto sobre
una corriente, y esta separada de las cuencas adyacentes por el parteaguas, ver
Figura1.2.

1.2.2. Vaso de almacenamiento o embalse

Es el espacio fisico aguas arriba de la cortina, en donde es almacenado el recurso
agua, ver Figura 1.3.

1.2.3. Boquilla

Es el estrechamiento topografico en donde se ubica la cortina, ver Figura 1.4.
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——Limite de la Cuenca

C del Ocote

Figura 1.2. Cuenca hidrolégica. Disco compacto: Grandes
presas de México. (Comisidén Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Figura 1.3. Vaso de una presa. Disco compacto: Grandes
presas de México.(Comisidn Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Figura 1.4. Boquilla de una presa. Disco compacto:
Crandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a19.)

1.3. La presay sus estructuras auxiliares

La presa esta integrada por una serie de estructuras, entre las que destacan la cortina, la
obra de toma, la obra de excedencias y el desagiie de fondo.

1.3.1. Cortina

Es una estructura construida al paso de la corriente para almacenar y/o derivar el
agua que fluye hacia la misma, ver Figura 1.5.

1.3.2. Obra de toma

Permita la extraccién de agua del embalse de acuerdo con una ley de demanda esta-
blecida, ver Figura 1.6.

1.3.3.0bra de excedencias

Es la estructura que permite que los excedentes de agua del vaso de almacena-
miento regresen a la corriente, sin peligro para la presa, ver Figura 1.7 y Figura 1.8.
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Figura 1.5. Planta de una cortina de gravedad. Disco compacto:
Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a19)

Parapeto Elev. 1834.00 —1 40

Corona Elev. 1933.00
Vastago l_

s

NAME Elev. 1832.40 = s
Elev. 1829.50
Embalse Elev. 1828.40 -
Tubo de venlacién de 8" Elev. 1826.50 40 150 40

Ree)

4
Compuertas deslizantes PT-112
Elev. 182235 \

Elev. 1820.60 —/

\[ Elev. 1820.506

Est 0+002.00 \

0+009.40

R 9
k=3 o
8 g
g ;
e z
& &

Figura 1.6. Obra de toma en una presa seccion gravedad.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Figura 1.7. Planta de un vertedor de excedencias.

Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, Tomos 1a 19. 2009)
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Figura 1.8. Seccién de una obra de excedencias.

Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, Tomos 1a 19. 2009)
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Cuando en las presas se desarrollan altas velocidades existe el riesgo de que se
presente el fendmeno llamado cavitacion, que puede causar grandes problemas de
erosion en las obras, una forma de evitarlos es el empleo de aireadores como el
mostrado en la Figura 1.8.

1.3.4. Desaglie de fondo

Contribuye a la seguridad de la cortina al ubicarse por debajo de la obra de tomay
permitir el vaciado de la presa si fuera necesario, cumple ademas otras funciones
como dar paso al gasto ecoldgico o extraer sedimentos del fondo del vaso, “flus-
hing”, ver Figura 1.9.

1.3.5. Estructura de limpia o desarenador

En las presas derivadoras, se construyen estructuras con el objeto de proveer una
limpieza periddica a la obra de toma. La estructura consiste en un canal llamado
desarenador, que se forma por dos paredes verticales paralelas, una separa el cauce
del rio del desarenadory la otra el desarenador de la margen del rio, es precisamente
en ésta Ultima pared donde se localiza la obra de toma, ver Figura 1.79.

1.3.6. Obra de desvio

Son obras normalmente de caracter temporal, que tienen por objeto controlar
adecuadamente la corriente durante la construccion de la cortina. Sin embargo,
muchas veces pueden integrarse a la obra definitiva como parte de la obra de exce-
dencias (canal o tunel), o pueden utilizarse (el canal) para formar la trinchera en el
caso de presas de tierra y enrocamiento, como se muestra en la Figura 1.10.

1.4. Estudios y proyectos

Durante las etapas de planeacion, factibilidad, anteproyecto y proyecto, se deben
realizar una serie de estudios que son Utiles en todas las etapas del proceso, variando en
cada una de ellas su profundidad, de acuerdo con los objetivos y la magnitud de la obra.
A continuacion, se citan algunos de ellos.

1.4.1. Objetivo, disponibilidad y concesién

Aun cuando pudiera parecer una obviedad establecer claramente el (los) obje-
tivo(s) de la obra, es fundamental para el desarrollo de los proyectos de todas las
estructuras de la presa y de las obras anexas: campamento, caminos de acceso,
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Figura 1.9. Desagtie de fondo en una cortina de gravedad. Confederacion Hidrografica del Duero.
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Figura 1.10. Integracién de una obra de desvio en tajo,
a una cortina de materiales graduados como la excavacién de una trinchera.
Disco compacto: Grandes presas de México. .(Comision Nacional del Agua, Tomos 1a19. 2009)
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reforzamiento de infraestructura existente como carreteras o puentes y apoyo al
desarrollo de poblaciones cercanas; asi como para la obtencion de permisos, finan-
ciamiento y estudios ambientales.

El analisis de la disponibilidad de agua es otro estudio fundamental, la existencia
fisica de una cantidad de agua en el sitio donde se pretende construir una presa no
es suficiente para pretender utilizarla, pues puede ser que el agua ya esté compro-
metida para usuarios ubicados aguas abajo, por ello es necesario atender a toda la
normatividad y a los volumenes disponibles publicados por la autoridad correspon-
diente en cada pais.

La concesién o asignacion del agua y de las areas de suelo necesarias para el
proyecto seran requisitos indispensables para poder construir la presa, definiendo
perfectamente donde y como se hara el aprovechamiento, las garantias de cémo se
conservara la calidad del agua, pagar los derechos que correspondan e incluso las
condiciones particulares de descarga en caso de que las hubiera.

1.4.2.Estudios hidrologicos

Los objetivos de los estudios hidrolégicos son determinar la avenida de disefio
del vertedor y la obra de desvio, el gasto de disefio para los periodos de retorno
de 10,000 afios y 25 afios respectivamente, seran fijados por la autoridad del agua,
(CONAGUA, 2019); asi como las dimensiones de la cortina, y los periodos para el
cierre del cauce y de la presa.

Los analisis que habra que realizar son la estimacion de los volumenes de escu-
rrimiento, el funcionamiento del embalse y el calculo del volumen de azolves, con
ello se podra determinar:

a) NAMO (Nivel de Aguas Maximas Ordinarias): a veces es llamado también N.
A. N. (Nivel de Aguas Normales), es el maximo nivel en que se puede operar
el embalse para satisfacer las demandas, coincide con el nivel de la cresta en
vertedores de cresta libre.

b) NAME (Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias): es el nivel maximo que
debe alcanzar el embalse bajo cualquier condicion.

c) NAMINO (Nivel de Aguas Minimas de Operacion): es el nivel minimo en el
que la obra de toma opera sin problemas.

d) NAMIN (Nivel de Aguas minimo): es el nivel que se espera alcancen los
azolves del embalse en toda su vida Util.

e) BL, Bordo Libre: es la distancia entre el NAME y la cresta de la cortina que
permite tener un margen de seguridad, durante emergencias, condiciones de
oleaje y para compensar asentamientos.
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f) Volumen muerto o de azolves: es el volumen considerado para almacena-
miento de azolves durante toda la vida Util de la obra, sin que la operacion del
embalse se vea afectado, también puede incluir un volumen para otros fines
sin embargo este es el mas importante. Se encuentra debajo del NAMINO.

g) Volumen o capacidad Gtil: almacenamiento entre el NAMINO y el NAMO,
destinado al o los usos para los que fue disefiado el embalse.

h) Volumen de superalmacenamiento o capacidad de retenidas: volumen
comprendido entre el NAMO y el NAME.

1.4.3. Topografia

Una vez hecho un reconocimiento, preferentemente satelital y aéreo complemen-
tado con apoyo terrestre, se fijaran los monumentos para apoyar los levantamientos
topograficos, y los controles horizontales y verticales establecidos por cualquier
sistema de triangulacion. La longitud de los lados, y las escalas de los planos deberan
establecerse de acuerdo con el tipo de terreno y las dimensiones de éste, también
sera importante construir un sistema de coordenadas de la region en estudio.

La forma de la boquilla influye en la seleccion del tipo de presa, una boquilla
amplia con taludes muy tendidos, en forma de U, sera propicia para la construccion
de una cortina de materiales graduados, gravedad o contrafuertes, ver Figura 1.17,
cosa que no sucede en una muy estrecha, en forma de V, ver Figura 1.12, ya que, debido
a que parte de la cortina estara construida sobre los taludes de la boquilla, estara
sujeta a hundimientos diferenciales debido a la heterogeneidad de la compresibilidad
de los materiales de la cortina y los taludes, pudiendo provocar tensiones y como
consecuencia fisuras en la cortina. La topografia permitird determinar la capacidad
del vaso, por medio de sus curvas de dreay capacidades, ver Figura 1.13.

If Corona cortina elev. 288.34

300
\ |~ Puente I Cresta vertedor | NAME clev. 286.22
[Perfil terreng| natural 270
perfilldesol Obra de toma elev. 2637
er esplante . L
\% paldos |  Porfido Granitico
Porfido Granitico —— :‘_‘% 240
%— > Perfil prohable del desplante
17
: g
S 8 210
01000 04100 04200 0+300 0437850

Eje de la obra de toma

Figura 1.11. Boquilla de una presa de materiales graduados.
Disco compacto: Grandes presas de México. . (Comision Nacional del Agua, Tomos 1a19. 2009)
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Figura 1.12. Boquilla de una presa en arco. Disco compacto:
Grandes presas de México. . (Comision Nacional del Agua, Tomos 1a 19.2009)
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Figura 1.13. Curvas de areas capacidades de una presa.
Disco compacto: Grandes presas de México. . (Comision Nacional del Agua, Tomos 1a19. 2009)
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1.4.4. Geologia

Simultaneamente a los estudios topograficos es conveniente iniciar los geologicos,
algunos de ellos son los siguientes:

a) Obtencion de secciones transversales geoldgicas en el sitio, ver Figura 1.14,
analisis de las formaciones geoldgicas, poniendo especial atencién en

b) zonasde calizas cavernosas, gravas, depdsitos glaciales permeables, depo-
sitos de sal o cualquier otra que pueda afectar la viabilidad de la presa,

) determinacion del nivel freatico en el embalse y la boquilla,

) ubicacion de manantiales en la zona de estudio,

e) localizacién de afloramientos de roca,

) sondeos con posteadora o pozos de prueba, y/o perforaciones con broca
de diamante y recuperacién de corazones, en la zona de cimentacién, ver
Figura 1.15,

g) muestras del suelo y subsuelo en el vaso,
h) ubicacién de fallas, fracturas, echado de las rocasy
i) localizacion de los materiales con que se va a construir la cortina.

El flujo del agua y las fallas en la cimentacion, transmiten esfuerzos a la cortina e
influyen directamente en la seleccién del tipo de presa. En general, se puede decir
que una cortina de arco requerira una mejor calidad de terreno que una de contra-
fuertes, y ésta que una de gravedad y finalmente, la de gravedad necesita mejores
condiciones que una de materiales graduados, debido en parte a que la primera
tiene una menor area de apoyo. La direccién de los echados (sentido de las capas de
roca) también es determinante para efectos de seleccién. Ademas, se deben consi-
derar aspectos geoldgicos que puedan ser factores que influyan en la ubicacion de
sitios de posibles fugas o deslizamientos de taludes.

1.4.5. Efectos sismicos en las cortinas

El analisis sismico de las cortinas de las presas es sumamente complejo pues se
debe considerar la interaccion presa-agua-cimentacion, ver Figura 1.16. Las acciones
dindmicas que se presentan son las fuerzas sismicas horizontales y verticales en la
cortina, las fuerzas hidrodinamicas en el agua, la posibilidad de excitacion multiple
en la base, los efectos sismicos en los sedimentos y terreno, la disipacién de energia
mediante histéresis del concreto, la radiacion y la absorcion de ondas.

El analisis sismico se puede hacer mediante métodos pseudo-estaticos, dina-
micos, pseudo-dindmicos o espectrales y temporales. El tratamiento de un tema
tan especifico sale de los alcances de este libro, se recomienda consultar, (Alva ). et
al,1999; Botero E. et al, 2011).
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Figura 1.14. Corte geoldgico de la boquilla de una presa.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, Tomos 1a 19. 2009)
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Figura 1.15. Perfil de exploraciones geoldgicas para una cortina.
Disco compacto: Grandes presas de México. . (Comision Nacional del Agua, Tomos 1a19. 2009)
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Figura 1.16. Fuerzas actuantes por efectos sismicos en una cortina

Donde:
P Peso propio
V. Componente vertical de la fuerza sismica
H, Componente horizontal de la fuerza sismica
p,  Presion hidrodinamica de Westergaard
E,  Empuje hidrodinamico de Westergaard
S Subpresién
P, Presion hidrostatica
H Carga hidraulica

1.4.6. Tipo, cantidad y localizacidn de materiales

Dentro de los reconocimientos geoldgicos, debe incluirse la localizacion y descripcion
con detalle de los materiales que se propone usar. Una vez seleccionados los bancos,
evaluando las caracteristicas de los materiales, ver Figura 1.17, y otras posibles fuentes
de materiales, debe realizarse un estudio econdémico comparativo, donde se consideren
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distancias de acarreo y costos de obtencion (compra o extraccion y proceso de mate-
riales), y seleccionar la opcion de costo minimo. Otro aspecto importante a considerar
es la factibilidad de obtener mano de obra en la regidn de construccion.

PROPIEDADES MECANICAS
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Figura 1.17. Propiedades de los materiales para la construccion de una cortina de materiales graduados.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

1.4.7. Acceso a la obra

Se deben localizar los caminos de acceso a la obra, ver Figura 1.18, el campamento
para trabajadores, la posibilidad de llevar hasta el lugar la energia requerida por la
magquinaria y el campamento, determinar distancias a estaciones de ferrocarriles o
a cualquier otro punto de interés para los fines constructivos.

1.4.8. Climatologia

Conocer las condiciones climatoldgicas es importante para el correcto disefio de la
presa, asi como para la programacion de las etapas de construccion. La lluvia, por
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ejemplo, puede afectar al disefio de las obras de desvio y a la construccion de presas
de tierra o enrocamiento, ya que dificulta el control del contenido del agua durante
la compactacién; ademas de que esto mismo originaria grandes aumentos de la
presién de poro. En una presa de concreto, influiria sobre el revenimiento, y asi se
podrian citar muchos problemas mas ocasionados por la lluvia. En algunas regiones
donde el clima es extremoso, las presas de concreto no disefiadas adecuadamente
podrian sufrir desintegracién por intemperismo.

2 Trojes
° @)
-u%o Arroyo a
2, pocitos
Riodelas ‘o
Animas C Aguascalientes
<
9;,&/
<

Rio de San Francisco

Boquilla

Figura 1.18. Localizacion de un sitio para la construccion de una presa.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

1.4.9. Evaluacion del impacto ambiental

“La evaluacion de impacto ambiental es un instrumento de la politica ambiental,
cuyo objetivo es prevenir, mitigar y restaurar los dafios al ambiente, asi como la
regulacién de obras o actividades para evitar o reducir sus efectos negativos en el
ambiente y en la salud humana. A través de este instrumento se plantean opciones
de desarrollo que sean compatibles con la preservacion del ambiente y manejo de
los recursos naturales.
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El objetivo de la evaluacién del impacto ambiental es la sustentabilidad, pero
para que un proyecto sea sustentable debe considerar ademas de la factibilidad
econdmicay el beneficio social, el aprovechamiento razonable de los recursos natu-
rales”, (SEMARNAT, 2019).

Esta evaluacion la realiza la autoridad ambiental, y hay tres opciones: Informe
preventivo, Manifestacion de impacto ambiental modalidad particular y Mani-
festacién de impacto ambiental modalidad regional. Normalmente en el caso de
presas se debe hacer una Manifestacién de Impacto Ambiental modalidad parti-
cular, que “es un documento con base en estudios técnicos con el que las personas
(fisicas o morales) que desean realizar alguna(s) obra(s) o actividad (es), analizan y
describen las condiciones ambientales previas a la realizacion del proyecto con la
finalidad de evaluar los impactos potenciales que la construccién y operacion de
dichas obras o la realizacién de las actividades que pudieran causar al ambiente,
defineny proponen las medidas necesarias para prevenir, mitigar y/o compensar los
impactos ambientales generados por el proyecto que incluya actividades altamente
riesgosas.”, (SEMARNAT, 2019).

Otros estudios que deben hacerse son aquellos que justifiquen el cambio de
uso del suelo en terreno forestal, que se definen como la remocion total o parcial
de la vegetacion de esos terrenos para destinarlos a actividades no forestales. Esto
requerird ubicar y delimitar el conjunto de predios en los que se pretenda realizar
el cambio de uso del suelo, definir los elementos fisicos, biologicos (fauna y flora),
climaticos, topograficos e hidrologicos. La estimacion del volumen por especie de
las materias forestales a remover. El tiempo y la forma en que se ejecutaran las
acciones de cambio de uso del suelo. La vegetacion que deba respetarse o esta-
blecerse para proteger tierras fragiles. Las medidas de prevencion y mitigacion de
impactos sobre recursos de la flora y fauna durante el desarrollo del cambio de uso
del suelo. Los servicios ambientales que se puedan poner en riesgo y la justificacion
técnica, econdmica y social que motive la autorizacién de cambio de uso del suelo, y
finalmente la estimacidén econdmica de los recursos bioldgicos sujetos al cambio de
uso del suelo y el costo de las actividades de restauracion.

1.4.10. Andlisis socioecondmicos

Este analisis compara los beneficios que se esperan para la sociedad, es decir el
impacto que tendra en el bienestar de los habitantes de la regién. Es necesario
realizar un estudio econémico de las alternativas técnicamente factibles y escoger
la que tenga un costo total minimo esperado, si todas ellas pueden producir los
mismos beneficios. Usualmente, la comparacion se hace sobre la base de los presu-
puestos de construccion y equipo, adicionando las indemnizaciones.

17
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1.4.11. Aspectos legales

Aungue no compete directamente al ingeniero hacer consideraciones de tipo
legal, es muy conveniente que sepa que existe un conjunto de leyes que rigen la prio-
ridad en el uso del agua, las zonas federales en rios y en playas de lagunas y océanos,
asi como las areas susceptibles de ser empleadas como vaso de almacenamiento.

1.4.12. Estudios arqueoldgicos

Las investigaciones arqueoldgicas permiten registrar la presencia de floray fauna
de diferentes eras geologicas, como osamentas de mamut, caballo, garza o bisonte.
También se registraran basamentos piramidales, obras hidraulicas, unidades domés-
ticas, esculturas, figurillas, vasijas y otros objetos que datan de épocas antiguas, asi
como monedas, armas, municiones, botellas, osamentas humanas, y materiales
organicos de diferentes periodos que se han conservado hasta la actualidad. Los
bienes recuperados seran catalogados y resguardados por la autoridad competente,
en donde ademas seran sometidos a procesos de restauracién y consolidacién que
aseguren su preservacion y estabilidad, y se sefialarad a quien va a construir la obra,
los procedimientos correspondientes para su preservacion.

1.5. Clasificacion de las cortinas

Las cortinas se pueden clasificar de varias formas: atendiendo a su altura la ICOLD
denomina grandes presas a las que miden mas de 15 metros desde su desplante, otra
clasificacion llama presa grande a la que mide entre 5y 15 metros de altura y alma-
cena mas de tres hectometros cubicos de agua, (Murillo, 2012); pueden hacerse otras
atendiendo a sus funciones: de almacenamiento y derivacion; de aprovechamiento y
defensa; o a otras caracteristicas, sin embargo, la clasificaciéon mas comun responde a
sus materiales de de construccién y a su concepcion estructural, ver Figura 1.19

Nota: Existen muchos otros tipos de cortinas, como las de las presas de jales, utilizadas
para depositar el material de extraccion de las minas junto con el agua del proceso;
las cortinas rastrillo, utilizadas para el control de arrastre de material producto de los
deslaves en las montafas; las cortinas con corazén hueco, con filtros reticulares, de
gaviones, de concreto, combinadas, y varias mas que no se trataran porque son variantes
de los temas aqui tratados. Se recomienda consultar (USBR, 2011), para ver otra clasifica-
cion de cortinas.
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Figura 1.19. Clasificacién de cortinas atendiendo
a sus materiales de construccion y su concepcion estructural.
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1.6. Cortinas flexibles

Como su nombre lo indica estan construidas con materiales que no tienen ninglin cemen-
tante, y existen tres grupos basicamente: de tierra, de enrocamiento y subterraneas.

1.6.1. Cortinas de tierra
A su vez se dividen en cortinas de seccion homogénea y de materiales graduados.
1.6.1.1. Cortinas de seccion homogénea

Esta clase de cortinas se construyen con un sélo tipo de material, normalmente
arcilla, a excepcion de las partes que necesitan proteccion, como los taludes o
la corona. Son recomendables donde existe la cantidad necesaria de un material
suficientemente impermeable para retener el agua, y si resultan mas econd-
micas que otras, ver Figura 1.20.

El talud aguas arriba de este tipo de presas debe ser lo suficientemente
tendido para evitar su deslizamiento cuando se presente un vaciado rapido; el
talud aguas abajo debe garantizar la estabilidad de la presa.

A través del cuerpo de la presa pasaran filtraciones que apareceran en el
talud aguas abajo, ocasionando ademas de la pérdida de agua, posibilidades de
tubificacién. Debido a este problema se debe controlar el sitio donde pudieran
aflorar las filtraciones; esto se logra construyendo filtros que proporcionen el
drenaje deseado, ver Figura 1.21.

NAME 86.68

[ Cambio de talud elev. 84.80

NAN 84.00
Material arcilloso

compactado al 95%
prueba proctor

Enrocamiento semiacomodado _,

Azolves 75.50
Perfil probable después
de la limpia

Dentellén de 100 x 50 de concreto simple
de fc=125 kg/cm2

Figura 1.20. Seccion homogénea de una presa.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisidén Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19.)
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Elev. corona 96.40
NAME 94.40 r

NAN 92.70 ~

Material impermeable compactado al 95%

_/ /g / / _ / — o z _/-Eerﬂterreno

Enrocamiento semiacomodado

Dentellén de concreto simple —" Filtro de
arenay grava

Figura 1.21. Colocacion de un filtro de arena y grava para reducir riesgos de tubificacion. Disco compacto:
Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a19)

1.6.1.2. Cortinas de materiales graduados

Este tipo de presas consta de un nucleo central impermeable y de zonas de
permeabilidad creciente del centro hacia los taludes. La zona permeable de
aguas arriba proporciona estabilidad en los vaciados rapidos y la zona permeable
aguas abajo actla como dren para abatir el limite superior de las filtraciones y
como respaldo estabilizante, (USBR, 2012). Este tipo de presas son de las que
mas se han construido en México, ver Figura 1.22. A continuacion, se presentan
los principales elementos de este tipo de cortinas.

1.6.1.3. Cortinas con corazon de asfalto

En la década de los afios sesenta en paises con climas gélidos donde el viento
y el frio limitaban la construccién de nucleos tradicionales de arcilla, optaron
por construirlos de concreto asfaltico, esta tecnologia se ha extendido a otros
paises con climas de todo tipo.

El concreto asfaltico tiene la ventaja de que sus propiedades viscoelas-
ticas-plasticas y de ductibilidad facilitan los procesos constructivos, es muy
flexible y entonces se adapta facilmente a las deformaciones por asentamientos
o las provocadas por sismos, es practicamente impermeable y no requiere
juntas, (Pujol A., 2010).
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[ NAME Elev. 18.37.76

’—N.A.N Elev. 1836.00

ENROCAMIENTO

SEMIACOMODADO
ENROCAMIENTO

SEMIACOMODADO—\ P

TERRENO
NATURAL

BASALTO
-~ DEL TERRENO

P
«—— BAsALTO DESPUES DE LA LIMPIA

TAPETE DE INVECCIONES -

PANTALLA
“— PROFUNDA DE CORTINA
INYECCIONES

SECCION MAXIMA

Figura 1.22. Seccién de una cortina de materiales graduados.
Disco compacto: Grandes presas de México. . (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a19)

1.6.1.4. Elementos de las cortinas tierra

Las cortinas de seccidn homogénea, materiales graduados, con corazén de arcilla,
con pantallas modularesy otras, contienen uno o mas de los siguientes elementos.

1.6.1.4.1. Corazon impermeable de arcilla

Es el elemento de la cortina que cierra el paso al agua contenida en el vaso.
Existen varios criterios para el disefio del nucleo impermeable, aqui se
presenta el propuesto por el United States Bureau of Reclamation, USBR.
Esta institucion hace las siguientes definiciones:

a) Nucleo minimo
Es aquél construido sobre una cimentacion impermeable, o sobre una
permeable atravesada completamente por una trinchera de tierra
impermeable.

b) Nticleo minimo para las cimentaciones permeables
Es el que se construye sobre una cimentacién permeable parcial-
mente atravesada por una trinchera de tierra impermeable.

c) Nucleo maximo
Se construye sobre una cimentacion permeable sin dentellon, ver
Figura 1.23.
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3.00 como minimo

5

PERMEABLE [

EF——— Nicleo maximo

% Nucleo minimo para presa en cimentacion permeable sin
dentellon

Nucleo minimo para presa sobre cimentacién impermeable a
cimentacion permeable con dentellén efectivo

Figura 1.23. Variacion de tamanos de los nucleos impermeables en los terraplenes compuestos. (USBR, 2012)

El ancho minimo de tres metros (10') en la corona se eligié tomando en
consideracion la factibilidad de maniobra del equipo de construccion y la
posibilidad de transitar sobre la cortina, también se considera que el espesor
del ntcleo a cualquier elevacion no puede ser menor que la altura del terra-
plén a ese nivel, para que el promedio de la pendiente hidraulica a través
del nucleo sea menor que la unidad, pues un valor mayor produce grandes
fuerzas de filtraciéon lo cual implica la construccion de filtros de mejor
calidad. Por otro lado, si el nticleo fuera mas delgado, existiria el peligro de
que se rompiera debido a agrietamiento por distintas causas.

Independientemente de este criterio existen varios factores que deben
tomarse en cuenta para el disefio del ndcleo impermeable. Se preferira un
corazoén impermeable delgado porque generalmente serd mas econémico,
ademas las cantidades de material impermeable pueden llegar a ser escasas
en el lugar de construccion; las condiciones climatolégicas y disponibilidades
de tiempo también son factores que influyen en la seleccion del nucleo.
Existe la posibilidad de colocar el corazén en forma vertical o inclinada, ver
Figura 1.24 y Figura 1.25.
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Eje de la cortma 4[7|$ |
:— Corona cortina elev. 167.10

N.A.M.E elev. 164.64 '\

LIMPIA FILTRO Elev. 94.00 BASALTO GRIS

Figura 1.24. Colocacion vertical del corazéon impermeable. disco compacto:
Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a19)

Grava, arenay
rezaga del tinel

Enrocamiento y rezaga de roca

7 , Elev. 214.00 £

Limpia

—" 600 }‘ Filtro

<100

Filtro —
Enrocamiento y rezaga de roca N Tﬁy_

7 Grava, arenay

rezaga del Perfil probable
Perfil del terreno natural > __ tanel - N _[iel desplante
Material Impermeable
1 Acarreo fluvial - Limpia
—{ 900 I—

Figura 1.25. Ejemplos de la colocacion inclinada del corazén impermeable.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)



1. Presas de almacenamiento y derivacion (Repaso)

El corazdn colocado verticalmente brinda mayor proteccion contra el agrie-
tamiento en la zona de contacto con la cimentacion, debido a que ahi existen
mayores presiones, por otro lado, para un mismo volumen de material, el
ancho de un corazén vertical es mayor que el de un corazon inclinado. EL
corazén inclinado tiene la ventaja de que permite construir primero la parte
del talud aguas abajo, esto es bueno en lugares donde la época seca nece-
saria para la compactacion es corta.

1.6.1.4.2. Filtros

Cuando el agua fluye a través de un medio poroso, ejerce un empuje dina-
mico sobre las particulas sélidas, éste se representa como la fuerza de
filtracion. Esta tiende a provocar un desplazamiento de las particulas, que
al ser arrastradas formaran tubos, presentandose asi el fenémeno llamado
tubificacién; éste es un problema que puede presentarse en el nicleo imper-
meable, por lo que debe colocarse un material adecuado aguas abajo y aguas
arriba del corazon para evitar que las particulas se desplacen, (USBR, 2011),
ver Figura 1.26.

1000

1.8007]
Eje de la cortina— | | Te 5
|6°°| [‘Corona Elev. 288.00
NAME Elev. 285.50 Enrocamiento
— procedente de—,

banco Carro Prieto

2 é@ Filtro
-~

Limite entre los 2 Yo
tipos de enrocamiento'\

Enrocamiento

Enrocamiento i
producto de excavacién

producto de excavacién
~

Terreno natural—y

Aluvion

| Avisn
=

Material 2 Desplante

Terracerias de la ataguia elev. 238.00
Impermeable

Formacién San Felipe

Figura 1.26. Filtros en una presa de materiales graduados.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Un buen filtro debe cumplir dos requisitos:

1. Que sea mas permeable que el material por proteger, para que le
sirva como dren, y que sea lo suficientemente fino para evitar que el
material protegido pase a través de sus vacios. Esto sucede cuando se
cumple la ecuacion:

15filtro

5<—m8M ———— (1.1)

15 material protegido

Donde:

Es el diametro tal, que el 15 % en peso de las parti-
culas del material del filtro son menores que él.

D 15filtro

Es el diametro tal, que el 15 % en peso de las parti-
culas del material protegido son menores que él.

15 material protegido

Esto garantiza que la permeabilidad del filtro sea cien veces mayor que
el material por proteger.

2. Que sea lo suficientemente fino para evitar que el material protegido
pase a través de sus vacios. Esto sucede cuando se cumple la ecuacion:

15filtro

<5 (1.2)

85material protegido

Ambas condiciones garantizan la imposibilidad de arrastre de finos.

Cuando el material por proteger tiene un alto contenido de grava, las
reglas anteriores deben aplicarse a la porcion de material menor que la
malla de 2.54 cm, y debe cumplirse que el material que constituye el filtro
tenga menos de un 5% en peso de particulas menores que la malla no. 200, y
su curva granulométrica sea parecida a la del material por proteger, siempre
y cuando éste no sea muy uniforme.
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Se han establecido espesores minimos para los filtros, limitados por los
problemas constructivos. Lo usual es especificar un espesor minimo de 1.00
m, y tender el material en capas horizontales. Si se trata de arena el espesor
de las capas sera del orden de 15 cm y si es grava de 30 cm.

1.6.1.4.3. Transiciones

Muchas veces la diferencia de tamafios de los materiales en contacto, por
ejemplo, en la frontera entre el enrocamiento y un filtro, es tan grande que
puede suceder que los vacios del enrocamiento sean de tal tamafo, que
permitan el flujo del material del filtro a través de ellos, entonces sera nece-
sario colocar materiales de transicién que eviten dicha fuga de materiales.
Las transiciones, en su caso deberan cumplir con los requisitos de los filtros,
ver Figura 1.27.

1000
Foo“
H - Corona elev.440.00

ENAME Elev. 437.68 Revestimiento

Banqueta Elev. 371.00

“"Rocay rezaga Banqueta Elev. 371.00

Rocay rezaga

——Meterial,
impermeable

.y
N Rocayrezaga
Filtro '

Filtro

Material
Impermeable

Limpia
P / Granito sano Acarreo
Granito alterado Granito alterado

Figura 1.27. Transicion colocada en una presa de materiales graduados.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

1.6.1.4.4. Respaldos de enrocamiento

Los respaldos de una cortina tienen por objeto darle estabilidad, ademas
proporcionan proteccién a los paramentos, sobre todo al de aguas arriba,
al defenderlo de los efectos de oleaje, ver Figura 1.27. Existen tres formas de
colocar el material:

a) Enrocamiento colocado a volteo
Consiste en descargar los fragmentos de roca o piedra a volteo desde
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una altura determinada. La eficacia de estos enrocamientos depende
de varios factores: la calidad, peso, tamafio y forma de las rocas; y el
talud de la cortina.

b) Enrocamiento acomodado a mano
En este caso las piedras son colocadas a mano siguiendo un patrén
determinado que ofrezca el minimo de huecos, este procedimiento
es costoso y a veces se emplea en los paramentos de los respaldos.

¢) Enrocamiento compacto

El enrocamiento a volteo tiene algunos inconvenientes debido a que
forma una masa suelta, muy segregada y susceptible de deforma-
ciones por reacomodamiento; debido a esto el enrocamiento debe ser
colocado en capas de 1a 2.5 m, “bandeadas” con tractor pesado; en
algunos casos, la limitacion del tamafio maximo del enrocamiento a
valores comprendidos entre 30 y 60 cm, reduce el espesor de la capa
de 50 a 100 cm, permitiendo incrementar la energia de compacta-
cién por unidad de volumen con equipos menos pesados. Ademas,
se han usado con bastante éxito vibradores mecanicos para llevar a
cabo la compactacion, debido a la influencia de la vibracion sobre los
“suelos” granulares.

1.6.1.4.5. Trincheras

Cuando el material de la cimentacion es muy permeable y ademas su
espesor no es demasiado grande, puede llevarse el corazén hasta el estrato
impermeable, por medio de una trinchera, ver Figura 1.28.

Una trinchera es una excavacion de gran magnitud, que trae aparejados
otros problemas que pueden influir en el criterio de seleccion de la cortina,
por ejemplo, el bombeo de las filtraciones y la estabilidad de los taludes.
El material de relleno y su colocacién deben cumplir las mismas especifica-
ciones que las del corazén impermeable.

Otro tipo de trinchera es la llamada pantalla de lodos, ésta es una exca-
vacion de una zanja de 1a 3 m de ancho y la profundidad requerida para
llegar a la roca. El relleno es una mezcla de arena, grava y bentonita, con
una buena graduacion, el principal problema que se puede presentar es la
segregacion del material de relleno.
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r NAM Elev. 1615.70

l— NAM Elev. 1613.40

Respaldos de grava-arena

Respaldos
grava-arena

Perfil terreno
natural

/ .
/ Y
| Material |

permeable
4

L

Respaldos
grava-arena,

Acarreos y/o

Acarreos y/o
L d conglomerados

Filtros grava-aren: TOBA ARENOSA

Figura 1.28. Trinchera en una cortina de materiales graduados.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

1.6.1.4.6.Delantales

Cuando la profundidad desde la base de la presa a la roca impermeable es
grande pero la permeabilidad es baja, una solucién al problema de filtraciones
y como consecuencia de tubificaciones, es la construccion de delantales
impermeables, que son la prolongacion del corazén impermeable hacia aguas
arriba, ver Figura 1.29. La longitud del delantal dependera de la altura o carga
del embalse, y de la permeabilidad y espesor de la cimentacion.

Coronadela
cortina Elev. 2568.50

NAM 2566.92 @

Cresta vertedora Enrocamiento

Material impermeable Filtro de Gravay Arena

compactado

SECCION MAXIMA

Figura 1.29. Presa con delantal. Disco compacto:
Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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1.6.1.4.7. Tablaestacados

Cuando la cimentacion es permeable y no contiene boleos o materiales de
gran tamanfio, se pueden usar tablaestacas (las mas usuales son las de acero).

1.6.1.4.8. Pantallas rigidas

Cuando el estrato permeable es muy grande se pueden usar pantallas
rigidas, que son obstaculos que parten de una zona impermeable de la presa,
hasta la regién impermeable de la cimentacion. Las pantallas se pueden
formar inyectando materiales impermeables, o colando pilotes o tableros
de concreto.

1.6.1.4.9. Pantallas de inyeccidn

En depdsitos de aluvidn hasta profundidades de mas de 100 m se pueden
usar pantallas de inyeccion, ver Figura 1.30 y Figura 1.31, para impermeabi-
lizar las cimentaciones. Una cortina de inyecciones se inicia haciendo varias
filas de barrenos a distancias de 2 a 3 m, encamisadas para evitar derrumbes.
Una vez hecho se procede a inyectar el producto seleccionado a presion.

Los productos inyectables son de tres tipos: liquidos y suspensiones
estables e inestables. Los primeros son soluciones de silicato de sodio con
un reactivo, resinas sintéticas o hidrocarburos; los segundos son mezclas de
arcilla, cemento, arenay agua; y los Ultimos son lechadas de agua y cemento.

Las lechadas inestables se usan para tratar rocas fracturadas, las suspen-
siones estables se emplean para tratar depositos de aluvidn grueso, y los
productos quimicos se utilizan para llenar huecos de arenas finas, conglo-
merados o areniscas.

1.6.1.4.10. Pozos de alivio

En casos en que la cimentacién de una presa esta constituida por estratos
donde se alternan capas impermeables con otras permeables, pueden
presentarse subpresiones que dafian a las capas impermeables superiores,
para evitar este fendmeno se hacen perforaciones verticales de 50 a 100
cm de didmetro, con objeto de evitar derrumbes se introducen tubos con
perforaciones, los cuales se rodean de un filtro para impedir que el mate-
rial externo los tape, éstos son los llamados pozos de alivio que se colocan
aguas debajo de la cortina.
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Eje de la cortina | 1000

N.AME. elev. 252.50 3
:Corona cortina elev. 256.00

Cambio de talud

Enrocamiento a volteo Enrocamiento a volteo

Banqueta Elev. 177.00

Material de transicién ™~ Carpeta de inyecciones

Perfil del terreno natural

- Par!talla )
de inyecciones
profundas

Figura 1.30. Pantalla de inyeccion.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Perfil del terreno natural

Perfil después
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ELEVACIONES EN METROS
/

ESTACIONES EN KILOMETROS

Figura 1.31. Pantalla de inyeccion.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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1.6.1.4.11. Ataguias

Son presas pequefias o simplemente barreras que se construyen para
impedir que el agua penetre en la zona de construccion de la cortina. Las
ataguias pueden tener caracter temporal como es el caso usual de las de
acero, concreto o madera, pero muchas veces estas obras son construidas
con caracter permanente al integrarse al cuerpo de la cortina, ver Figura 1.32,
donde las ataguias estan sefialadas con el nUmero cuatro.

1000

Eje de la cortina —| |l—

NAM Elev. 1919.12

Cresta vertedora Elev.
1914.50

Banqueta Elev. 1901.50

Terreno natural
Enrocamiento

Gravay Arena

Material o . . . . . . . . . o . . . . . Lravay Arena o .
Impermeable Gravay Arena
e o e+ & e o o o o |la—_oPantallade , ., . .
LUTITAS Inyecciones LUTITAS
Material e o o o o o o ol o peofundas . o e
Permeable
SECCION MAXIMA

Figura 1.32. Presa con ataguias integradas.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19))

1.6.1.4.12. Conductos a través de la cortina

Los conductos a través de una cortina (generalmente pertenecen a la obra
de toma), pueden ocasionar grandes problemas; algunos de ellos son los
siguientes:

1. Fugas a través de juntas o fisuras,

2. fallas del ducto por deformacion diferente al cuerpo de la cortinay

3. formacidn de vias para el agua entre la pared del tubo y el terreno o el
terraplén de la presa.
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Por todos estos problemas debera evitarse hasta donde sea posible la colo-
cacién de ductos a través del cuerpo de la cortina, debiendo colocarlos en
una trinchera situada sobre el terreno natural, ver Figura 1.33.

Umbral 2301.00 Eje de la cortina Perfil del terreno natural por el eje del tanel

Tajo de Lumbrera
Elev. 2295.00 2 Compuertas de 2 Compuertas de
emergencia de 100 x 200 emergencia de 100 x 200

“tr 5=0.01 ] "’E

[~ Compuerta de 100 x 100

Banqueta Elev. 2297.50

Figura 1.33. Colocacién aceptable de un conducto bajo el terraplén.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

1.6.1.4.13. Cresta o corona

La anchura de la corona de una presa de materiales graduados debe ser tal
que mantenga la linea superior de filtraciones dentro de la presa, cuando
el vaso esté lleno. La seleccion del ancho minimo puede estar regida por
factores como la posibilidad del paso de carreteras o ferrocarriles sobre ella,
la factibilidad de construccion, el tipo de material del cuerpo de la cortina
o de la altura de ésta. Basado en este ultimo factor el USBR propone la
siguiente ecuacion:

/Zd
B=—"+305 (1.3)
5
Donde:
B Anchura de la coronaen m
h, Altura de la presaen m
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NAM elev. 2352.80

La corona debe cubrirse con algin tipo de material para evitar la posibi-
lidad de erosién, y debe tener bombeo con inclinacion hasta el talud aguas
arriba, a menos que el talud aguas abajo tenga proteccién contra erosion
tan eficiente como la del talud aguas arriba. Deberan colocarse barandales
protectores, alumbrado si es necesario, un retorno en caso de que uno de
los extremos de la corona no tenga salida, y todo aquello que sea necesario
atendiendo a los objetivos de la obra, ver Figura 1.34.

Generalmente a las cortinas de tierra se les dan contraflechas, para que
después de los asentamientos de la cimentacién y de la estructura se siga
conservando el bordo libre. No existe un criterio definido, la practica mexi-
cana utiliza la siguiente formula propuesta por el USBR para presas sobre
cimentaciones relativamente incompresibles.

C = 0.01h (1.4)
Donde:

Cf Contra flechaen m

h Altura de la presaenm

E;e de la cortina

L Arena de tezontle

Tepetate compactado

Fantasmas de tubo de
asbesto cemento de 6" de diam.

NAM elev. 2363.35

S 4

O of C P s :
+ o+ o+ o+ -+ 4 i \
d“?"o L Bed
:"O C I e R S T 5
Enrocamiento a volteo Enrocamiento a volteo

Figura 1.34. Detalle de la corona de una presa de materiales graduados.

Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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1.6.1.4.14 Bordo libre

Se define como la distancia vertical del NAME al punto mas bajo de la corona.
Es importante la correcta seleccion del bordo libre en una presa de tierra, ya
que éstas no pueden en ningin momento trabajar como estructuras verte-
doras, salvo pequefias presas disefiadas especificamente para ello, pues
corren el riesgo de falla por erosion, (USBR, 2012). Por lo tanto, el calculo de
la avenida de disefio debe ser muy cuidadoso, asi como la consideracién del
oleaje en el vaso. El bordo libre puede calcularse con la siguiente ecuacion:

BL =H,+H,+H, (1.5)

Donde:

BL Bordo libre

H Sobreelevacién del agua por efectos del viento

T

Altura de rodamiento de las olas sobre el talud de la presa

H, Altura adicional de seguridad

Las sobreelevaciones H1y H2 se pueden calcular con la teoria de T. Saville,
Campos D., (1993).

1.6.2.Cortinas de enrocamiento

En este tipo de cortinas, como su nombre lo indica, el material del cuerpo es rocoso
(agrupando en este término material granular grueso, desde gravas y arenas hasta
rocas grandes). Para evitar el paso del agua existen varias opciones: colocar un
nucleo de material impermeable (arcilla, asfalto) en el centro de la seccién, o cons-
truir losas de concreto en el paramento aguas arriba, ver Figura 1.35. Vale la pena
sefialar que a partir de la década de los sesentas las presas de enrocamiento con
cara de concreto y con nucleo de asfalto han sustituido a las presas con nucleo de
arcilla, por ser mas econémicas.
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Figura 1.35. Seccion de una presa de enrocamiento con cara de concreto

Desde el primer tercio del siglo pasado se construyeron grandes presas de enroca-
miento con nucleo de arcilla en varios paises, en particular en México se construyeron
algunas como el Infiernillo con una altura de 157 metros en el afio 1964, Malpaso
de 138 metros en 1966, ver Figura 1.36, La Angostura de 162 m de altura en 1976, y
Chicoasén-Manuel Moreno Torres de 262 m de altura, en 1980.

Figura 1.36. Presa Malpaso-Nezahualcoyotl
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Una de las ventajas de este tipo de cortinas es que se puede aprovechar el volumen
de excavacion en las obras de desvio, de excedencias y de la misma cortina. Su cons-
truccién se incrementd en la medida en que se mejoraron las técnicas de explotacion
de larocay de los bancos de materiales, cuando los sistemas de transporte se hicieron
mas eficientes; y cuando los equipos de compactacion (vibrocompactadores) alcan-
zaron los parametros de seguridad requeridos en este tipo de cortinas.

El disefio de este tipo de cortinas con corazon de arcilla o de asfalto es muy
similar al de las de materiales graduados. En el caso de cortinas con cara de concreto
se pueden resaltar tres conceptos: el plinto, las secciones de enrocamiento (zonifi-
cacion) y la cara de concreto.

1.6.2.1. Plinto

El plinto es la liga entre la losa de concreto y la cimentacién, es una zapata
construida en forma perimetral, su trazo estad definido por la topografia y la
geologia del sitio con un ancho entre 5y 8 metros, y un espesor de 40 a 80 cm,
ver Figura 1.37. El contacto entre la losa y el plinto se llama junta perimetral,
y debe garantizarse un buen sellado mediante inyecciones de consolidacién e
impermeabilizacién de la roca para evitar fugas una vez que la presa se llene.

Figura 1.37. Plinto de una cortina de enrocamiento con cara de concreto, (Marengo, 2015)
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1.6.2.2. Enrocamiento

Es el cuerpo de la cortina propiamente dicho, le da estabilidad y sirve de apoyo
a la losa de concreto. La seleccion de la roca, la compactacion y en general el
proceso constructivo debe preverse para evitar o reducir al maximo los asenta-
mientos. Los materiales que conforman la cortina son:

a) Material 2, que sirve de respaldo a la losa,

b) Material 2F, se coloca a todo lo largo de la junta perimetral para reducir
filtraciones,

c) Material 3B, es el principal material del cuerpo de la cortina, en general
debe colocarse el de mejor calidad en la seccién aguas arribay

d) Material 4, es el enrocamiento grueso que se coloca en el talud aguas
abajo para brindar proteccion a la cortina.

1.6.2.3. Cara de concreto

Es la losa que le da estanqueinidad al vaso de almacenamiento, y debe disefiarse
para adaptarse a las deformaciones del enrocamiento sin perder su impermea-
bilidad. Para que no se agriete la losa ante las deformaciones de la cortina, se
construye con juntas que absorben los movimientos, y es necesario entonces
que estas juntas tengan sellos que eviten el paso del agua.

Una férmula empirica recomienda el siguiente espesor de la losa:
También sera necesario colocar acero de refuerzo para reducir los efectos de

e=030+0.002H (1.6)
Donde:
e Espesor de la losa

H Altura de la cortina

cambios de temperatura y deformacién de la cortina. Se recomienda un 0.4 %
de refuerzo de acero en el sentido longitudinal y 0.3 % en el sentido paralelo al
eje vertical.

En México se han construido las presas Aguamilpa de 187 m, en el afio 2006;
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ELl Cajén de 189 m, en 2007; y la Yesca de 210 m, en el afio 2012. Todas ellas con
excelente comportamiento.

1.6.3. Presas subterraneas

Una presa subterranea es una pantalla impermeable dentro de una excavacion o
zanja que se rellena con material deformable para contener el agua que se alma-
cena en un acuifero, ver Figura 1.38. Este tipo de cortinas pueden tener dos objetivos
almacenar aguas arriba de la cortina o impedir la intrusién salina.

almacenamiento

Agua Dulce

+ 4 + +
Basamento
rocoso

Figura 1.38. Esquema de una presa subterranea

Este tipo de presas han tenido gran desarrollo en paises que no cuentan con terri-
torio para construir presas superficiales como Japon, en la Tabla 1.1y Tabla 1.2, se
presentan las principales caracteristicas de varias de ellas.

39



40

Obras Hidraulicas

Kabashima
Tsunegami
Tengakuma
Waita
Nakajima
Ayasatogawa

Miko

Tabla 1.1. Presas subterraneas en abanicos aluviales, Japon

Localizacién Altura  Longitud Capacidad

Afio de de la de la total de Ol

construccién | pantalla = pantalla | almacenamiento Jdi
(m?/dia)

Prefectura  Municipalidad (m) (m) (m?)
Nagasaki Nomozaki 1974 24.8 59 9,340 300
Fukui Mikata 1982-1984 18.5 202 73,000 400
Fukuoka Umi 1987-1988 12.5 129 17,500 900
Nagasaki Toyotama 1991-1992 7.5 105 12,000 280
Ehime Nakajima 1991-1992 26.1 87 27,000 500
Twate Sanriku 1991 452 120 30,000
Fukui Mikata 1996 39.3 196 23,000 460

Nombre

de la presa

subterranea

Minafuku
Sunagawa
Fukusato
Kikai
Komesu
Giiza

Kanjin

Tabla 1.2. Presas subterraneas en calizas, Japén

Localizacion Altura | Longitud Capacidad

N Caudal
Afio de de la de la total de _
oz A de diseno
construccion | pantalla = pantalla | almacenamiento

(m?/dia)

Prefectura  Municipalidad (m) (m) (m?)
Okinawa Gusukube 1979 16.5 500 720,000 7,000
Okinawa Gusukube 1987-1994 50 1,677 9,500,000 24,000
Okinawa Gusukube 1993-2000 27 1,790 10,500,000 30,000
Kagoshima Kikai 1993-2002 36 2,190 1,681,000
Okinawa Itoman 1993-2003 80 2,489 3,457,000 8,900
Okinawa Gushikami 1998-2003 Bl gbb) 389,000 1,200
Okinawa Gushikami 1996-2003 52 1,088 1,580,000
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Las presas subterraneas tienen varias ventajas, entre ellas se pueden citar:

a) Pueden permanecer sin un soporte estructural adicional,

b) es posible almacenar agua sin inundar terrenos,

¢) no dafia el medio ambiente, ni afecta estructuras superficiales,
d) aun fallando la cortina no habria dafios humanos ni materiales y
e) las pérdidas por evaporacion son minimas,

Algunas desventajas son las siguientes:

a) La construccién requiere de un buen control de calidad,

b)se requiere un costo adicional por bombeo,

) laseleccidn del sitio idoneo es mas dificil que en el caso de un aprovecha-
miento superficial,

d)es dificil conocer con precision el volumen de almacenamiento.

Las condiciones naturales requeridas son:

a) Debe existir un valle subterraneo,

b) el acuifero debe tener una porosidad efectiva y una conductividad hidrau-
lica alta,

c) elnivel fredtico debe tener la profundidad adecuada pues la retencion del
flujo provocara una sobreelevacién del nivel freatico,

d) en el caso de que se utilice para detener la intrusion salina debe tratarse
de que la cufia salina sea lo mas pequeia posible.

Ademas, deben considerarse posibles efectos sociales como los siguientes:

a) Al construir una presa subterranea, aguas abajo del cuerpo de la cortina
disminuird el agua subterranea aprovechable,

b) es necesario obtener un consenso entre el total de la poblacién local con
relacion a los propodsitos de construccion de la presa subterraneay

c) el almacenamiento de agua subterranea no debera afectar de manera
considerable a las estructuras existentes.

En México la Comision Nacional del Agua elabord en el afio 2005 el proyecto de una
presa subterranea en el Acuifero La Misién en Baja California, en la Figura 1.39 se
presenta la localizacion del eje de la cortinay en la Figura 1.40, una seccidn de ésta.
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Figura 1.39. Ubicacion del eje de la cortina de la presa subterranea en el acuifero la Misién, B. C.
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Figura 1.40. Seccion de la cortina de la presa subterranea en el acuifero la Mision, B. C.
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Algunas caracteristicas del proyecto son:

a) La presa subterranea seria del tipo bloqueo a la intrusién marina,

b) la pantalla impermeable tendria una longitud de 500.00 m, una profun-
didad maxima de 60 m, un ancho de la cortina de aproximadamente 0.80
m, y una seccion de 21,000 m?,

c) la elevacion de su cresta (corona) seria de .00 msnm y tendria una
seccion abierta de 1.60 m entre la cresta y la superficie del terreno (la
elevacion mas baja del terreno natural sobre el eje de la presa sera de 2.60
msnm) y

d) la obra tendra una capacidad de almacenamiento total del orden de 8.50
Mm? (Considerando una porosidad efectiva de 0.15).

1.7. Cortinas rigidas

Dentro de este grupo se clasifican todas aquellas cortinas que utilizan un cementante
para darle rigidez a la estructura.

1.7.1. Cortinas de gravedad

Son estructuras cuya estabilidad frente a las fuerzas externas actuantes sobre ella,
se debe fundamentalmente a la fuerza de su peso propio, (Sparrow E., 2009; USBR,
1960). La Figura 1.41, muestra una seccion de una cortina de gravedad.

1.7.1.1. Factores que afectan la estabilidad de una cortina de gravedad

Los tres factores que atentan contra la estabilidad de una presa de este tipo de
estructuras son:

1.7.1.1.1. El vuelco

Bajo la accion de las fuerzas externas las cortinas de gravedad tienden a girar
alrededor de su pie, ver Figura 1.42. Es de notarse que antes de que llegara a
voltearse como cuerpo rigido, tendrian que haber fallado sus materiales por
tension (en el talén) o por aplastamiento (en el pie).
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Figura 1.41. Seccion de una cortina de gravedad.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Figura 1.42. Tendencia al giro alrededor del pie de la presa debido a fuerzas externas



1. Presas de almacenamiento y derivacion (Repaso)

1.7.1.1.2. El deslizamiento

La resultante de la fuerza horizontal Y /, tiende a desplazar en direccion hori-
zontal a la cortina, las fuerzas resistentes son las producidas por la friccion y
por la resistencia al corte del concreto en la cimentacion. Ver Figura 1.43. Antes
de que la presa se deslizara como cuerpo rigido, habrian fallado sus materiales
(o la liga con la cimentacidn, o esta uUltima) por esfuerzo cortante.

Figura 1.43. Deslizamiento de la cortina

1.7.1.1.3. Esfuerzos excesivos

La falla de la estabilidad de la estructura ira asociada siempre a la ruptura
de sus materiales por esfuerzos excesivos, por lo que el proyecto debe enfo-
carse a mantenerlos dentro de limites establecidos por la normatividad
correspondiente. En general, al menos en lo que respecta a la compresion,
es relativamente facil cumplir con esa condicion, pues los esfuerzos en el
concreto de las presas, inducidos por fuerzas externas son normalmente
muy bajos si el disefio ha sido elaborado con el suficiente cuidado.

1.7.1.2. Talud minimo que garantiza la estabilidad de la cortina

El talud que garantiza la estabilidad y la ausencia de tensiones en una cortina
de seccion gravedad, puede obtenerse considerando el peso de la estructura,
el empuje hidrostatico que tiende a arrastrar al muro hacia aguas abajo y a
voltearlo alrededor del pie de la cortina, y la subpresion.
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Sino hay liga entre la cortinay la cimentacion, la tendencia al volteo inducira
una posibilidad de levantar el taléon de la estructura, lo que facilitaria la intro-
duccion del agua entre ella y la cimentacion, esta agua producird un empuje
hacia arriba (flotacion o subpresién) que tendria también momento volteante
respecto al pie de la cortina empeorando sus condiciones de estabilidad del
muro. Serd entonces conveniente, en principio, evitar toda separacion de la
cortina de la cimentacion, es decir, evitar toda posible tensidn (traccion) en el
talén. Esto puede lograrse si el peso de la cortina produce esfuerzos de compre-
sion tales que contrarresten la tensién en el talén, bajo esta condicién el talud
minimo serd &£ = 0.645.

Si se permitiera que el agua produjera subpresién al filtrarse, y considerando
que la variacion de la subpresiodn es lineal, pues corresponde al gradiente hidrau-
lico debido soélo a pérdidas por cortante, que son proporcionales a la longitud del
camino recorrido por el agua, se obtendria un talud £ = 0.845.

Puede notarse entonces la importancia de reducir la subpresién, pues al
actuar como se ha supuesto, ocasionaria la necesidad de incrementar el volumen
de la cortina en un 31%, ver la siguiente ecuacion:

0.845 - 0.645

=0.31 (1.7)
0.645

1.7.1.2.1. Ejemplos

Ejemplo No. 1.1

Deduzca el talud que garantiza la estabilidad de una cortina de gravedad
considerando la subpresién. En la Figura 1.44 se presenta el diagrama de
cuerpo libre.

H kil
WJ 2
—
/ by
4 yH G .
kH
yH

Figura 1.44 Diagrama de Cuerpo Libre
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Utilizando la férmula de la escuadria se obtiene:

6M
YN-——=0
kH

Fuerzas normales actuantes:
> N =W - U (mayor diferencia)
Peso propio de la Cortina (Ton):

1
W= ——9 kP
2

Fuerza de subpresion (t):
1 1

U= ——H({EH) (1) =—— ki
2 2

Momento que provocan las fuerzas, con respecto al centro de la base (L/2)
(t*m)

YM=0

=, () w5 o)
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Empuje hidrostatico (Ton):

1
E,=——— )P
5!

H

Sustituyendo:

6M
kH

l;; /f]—lz—l;;kH'?-i l);H?E -l); kHP AH +i);kH?kL_1 =0
2" 2 kH | 2 3/ 2" 6 2 6

1 1 2
N 32 (IR 5 5 LI kR N
o T K2

W-U- 0
ymkﬂz-%ykﬂzz 0
-9k -p=0

B@,-7)=7

Talud que garantiza la estabilidad considerando la subpresion:

Talud para una Presa de Gravedad hecha de Concreto:

k= 0.845

Talud para una Presa de Gravedad hecha de Concreto:

k,=0.913
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1.7.1.3. Medidas para reducir la subpresion

Es importante reducir las filtraciones a través de la cortina, entre ella y la cimen-
taciéon y a través de ésta, por medio de impermeabilizacién, lo cual produce
grandes pérdidas de carga (y la consiguiente reduccidn de presion) en el agua
que llegara a filtrarse; o por medio de sistemas de drenaje.

Se recomienda cuidar la calidad uniforme del concreto para evitar huecos,
grietas o disgregaciones que faciliten el paso del agua a través del cuerpo de la
cortina. En presas de mamposteria es necesario controlar la calidad y coloca-
cion de la piedra; y de la mezcla de junteo. En caso necesario puede inyectarse
lechada de cemento en las zonas que resulten permeables.

Sin embargo, el concreto no es totalmente impermeable, y el agua puede
filtrarse a través de él, aunque tarde un tiempo muy largo. Recuérdese que una
grieta o una caverna originan subpresion. Debe cuidarse la calidad de la union
presa-cimentacion; para esto debe limpiarse perfectamente la superficie de
desplante, tratando de que quede rugosa y controlando la primera capa de
concreto colocado.

Generalmente se usa una pantalla profunda de inyecciones, que se lleva a
una profundidad de entre 0.5y 0.7 H, siendo H la altura del nivel maximo aguas
arriba, salvo que se hayan detectado posibles vias de agua a mayor profundidad;
la pantalla se complementa con una carpeta de inyecciones de consolidacién.

Para aliviar la presion del agua se utilizan sistemas de drenaje en la cortina,
ver Figura 1.45, donde se presentan detalles de estos arreglos.

1.7.1.4. Cargas sobre una cortina de gravedad

Para analizar la estabilidad de una cortina de gravedad es necesario conocer
todas las cargas que actuan sobre ella, sus magnitudes, direcciones, y las fuerzas
y momentos que generan sobre la cortina.

1.7.1.4.1. Peso propio

El peso propio de la cortina se calcula con la ecuacion W= ym V, para el caso
del concreto ym = 2.4 ton/m?; para la mamposteria el valor de ym es cercano
a 2.2 ton/m® (dependiendo de la densidad de la piedra usada). Generalmente
se desprecian en el calculo las galerias y los volados de la corona, pero si
se toman en cuenta el peso de las pilas, puentes, compuertas y sus meca-
nismos, considerando cada peso parcial en su linea de accion.
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Drenes
verticales

0129

Drenes verticales

Mamposteria
de3a

l’Cauce elev.121.50

. o
«— Drenes verticales de 4” -
~Desplante elev. i}(9.50

oDes

450 450 450 450

Piedras ancladas
en el concreto del
desplante.

Perforaciones con broca
para inyecciones de lechada—
de cemento

Perforaciones para el inyectado
del tapete con broca de 80 mm
en ambos sentidos.

Figura 1.45. Sistema de drenaje en una presa de gravedad.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

1.7.1.4.2. Empuije hidrostatico
En el calculo de estos empujes se hacen dos hipotesis:

a) El peso especifico del agua es de 7 ton/m’y
b) Es vélida la Ley de Pascal: “La presion actua en cada punto con igual

magnitud en todas las direcciones y sentidos, y los empujes resul-
tantes son normales a las superficies sobre las que actian”

1.7.1.4.3. Empuje de azolves

Los azolves que acarrea la corriente se depositan en el vaso y ejercen
empujes en el paramento aguas arriba de la presa, que son mayores que

los empujes hidrostaticos.
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Cuando el paramento aguas arriba tiene algin talud, el empuje hori-
zontal D/ serd el producido por el suelo, y el empuje vertical Dv serd el peso
del suelo y se calculan con las siguientes ecuaciones:

yh, 1-s5n0
D/! = (1.8)
2 1 + sen@
Donde:
y’ Peso del material sumergido
0 Angulo de friccién interna
h, Profundidad de la capacidad de azolves

Para disefios preliminares el USBR recomienda:

Con 3 /= 0.36 ton/m’®

Por otro lado, Dy es el peso de la cufia y se calcula con = 0.92 ton/m?®.

1.7.1.4.4. Empuije por hielo

El hielo (en los sitios en que puede ocurrir el congelamiento de la super-
ficie libre del agua) produce un empuje debido a su dilatacion. En general se
considera que actua en la superficie libre del agua, con un valor de 15 ton por
metro de espesor de la tajada de cortina que se analiza.

1.71.4.5. Sismo
Se recomienda ver el inciso 1.4.5. No cabe dentro del alcance de este libro

discutir los métodos que se utilizan en estos casos, se sugiere ver referencias
especializadas, (USBR, 2015).
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1.7.1.4.6.Subpresion

Cuando se construyen drenes, el diagrama original de subpresiones se abate
como se muestra en la Figura 1.46.

e
Hl
“H,
. I Diagfama de
Dlz:)grarr)a de 7.H, | subpresiones
subpresiones H
241 sin 2z I Pt
drenaje i
Il
Figura 1.46. Diagramas de subpresion con y sin sistema de drenes
Elvalor de H, segun el USBR, (1975), se calcula con la siguiente ecuacion:
= - 1.10
H =H, +033(H, -H,) (1.10)

1.7.1.5. Combinaciones de carga

En el analisis de cargas deben considerarse las siguientes combinaciones:
1.7.1.5.1. Condiciones normales
En este caso se consideran las siguientes cargas:

a)Presa llena al NAMO,
b)empuje hidrostatico,
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) peso propio y de accesorios,

d) subpresion,

e) azolves,

f) carga por cambios de temperatura (sélo si la presa va a ser monolitica)

y
g) hielo

1.7.1.5.2. Condiciones extraordinarias

a) Presa llena al NAME (o presa al NAMO + SISMO considerado con
métodos pseudoestaticos),

b) empuje hidrostatico,

) peso propio y de accesorios,

d) subpresion,

e) azolvesy

f) carga por cambios de temperatura (sélo si la presa va a ser monolitica)

1.7.1.5.3. Condiciones extremas

Presa llena al NAMO,
empuje hidrostatico,

a

b

) peso propio y de accesorios,

d) subpresion,

e) azolves,

f) cambios de temperaturas (presa monolitica) y

g) sismo de disefio (sismo maximo creible y métodos dindmicos de
analisis)

)
)

1.7.1.5.4. Otras condiciones de carga especiales
ajuicio del proyectista

1.7.1.6.Condiciones de seguridad
Se deberan analizar los siguientes conceptos:

a) Esfuerzos maximos de compresién (principales) que deben ser menores
que los permisibles,
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b)esfuerzos minimos (principales), (pueden ser negativos, tensiones en
algunos casos), mayores que los permisibles (en valores absolutos,
menores) y

) resistencia al deslizamiento, que debe ser superior a las fuerzas desli-
zantes.

1.7.1.7. Esfuerzos permisibles

La resistencia a la compresién que desarrolla el concreto en forma definitiva no
la alcanza a los 28 dias, sino con una edad que oscila entre los noventa dias y los
dos afios. Esta resistencia vale del orden de 1.75 f.

EL USBR recomienda para esfuerzos de compresion:

Resistencia iltima

Resistencia de disefio = 1.11
S (111

Donde:

ES factor de seguridad
FS=3 Para combinaciones de carga ordinarias
FS=2 para combinaciones de carga extraordinarias

FES=1 para combinaciones de carga extremas

Considerando para condiciones iniciales f¢’y para condiciones finales 7.75 f¢’.

Para el calculo de esfuerzos minimos se emplea la siguiente ecuacion:

B

g,
= pyH- —— 112
7., =Py 7S (1.12)

Donde:

yH  Subpresién maxima
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Y4 Término de reduccién de subpresién: igual a uno si no hay
drenesy 0.4 si los hay

St Resistencia Ultima a la tensidn en el concreto, [t = 0.05 x
1.75 f¢’ en condiciones finales.

Para que no haya deslizamiento se debe cumplir que:

FC>FS

Donde:

FC Coeficiente de friccion cortante

Donde:

FC, coeficiente de friccion cortante

cA + Ntan©O
FC =
> fzas . horizontales
Donde:
¢ Cohesion del concreto (del orden de 0.1f'c), o de la liga con
la cimentacion.
A Area de la superficie de desplante o de la seccién horizontal
a un nivel z cualquiera, al que se esté realizando el analisis.
0 Angulo de friccién interna del concreto (452), o de la liga en

la cimentacién.

Los valores de los factores de seguridad recomendados son:

3, para condiciones de carga ordinarias,
2, para combinaciones de carga extraordinariay
1, para combinaciones de carga extremas.

(1.13)

(1.14)
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1.7.1.8.Ejemplo

Ejemplo No. 1.2
Analice la estabilidad de una dovela de ancho unitario de la cortina mostrada
en la Figura 1.47, considerando los siguientes datos:

+ Peso volumétrico del concreto (3, ): 2.40 t/m?®

+ Peso volumétrico de la mamposteria (3, ): 2.20 t/m3

» Elevacion a la capacidad de azolves: 1824.00 msnm
« Peso volumétrico sumergido de los azolves (j,): 0.36 t/m*

« Coeficiente sismico para la cortina £=0.1

«» Coeficiente sismico para el agua £k=0.15

Parapeto elev. 183400 | 300
——

Corona elev. 1833.00
NAME elev. 1832.40 4 -I ’- {
I 0
| Elev. 1829.50
50, !
Elev. 1828.00
- 1

Elev. 1826.50
o

e
clase “C Mamposteria de 3a.

con mortero de cemento 1:5

Perfil original

o
°O€O“ del terreno

PREPEYC0C 0 S

Perforaciofes para inyectar en las grietas de la roca
del Eesplante

Perforaciones a través del concreto y roca para inyecciones de
80 lechada de cemento en la cimentacién

Figura 1.47 Dovela del ejemplo No. 1.2
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Calculo de las cargas actuantes y momentos resultantes.

1.- Peso propio (W)
Peso propio de la cortina, en toneladas, t:

WZQ;m V

Donde:

7, Peso volumétrico del concreto = 2.4 ¢/m’

7, Peso volumétrico de la mamposteria = 2.2 t/m’

Momento de fuerza con respecto al centro de la longitud de la base (t-m):
M= Wy
Donde x brazo de palanca de la dovela analizada (m).

2.- Fuerza de sismo en el cuerpo de la presa (F)

El sismo origina fuerzas en el cuerpo de la cortina, en este ejemplo solo se
considera la componente horizontal (de izquierda a derecha).

F=pW
Coeficiente sismico:

B=0.1

Momento de la fuerza con respecto al centro de la longitud de la base:
M=F

Donde vy es el brazo de palanca de la fuerza horizontal provocada por el

sismo. Para hacer los calculos de fuerzas y momentos del peso propio y el sismo,
se utilizard la Figura 1.48.
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o [P |

0.6 * (0] 0.3
| 3.2
44 \3|
] K=0.5 3.0
@
8.0 K=0.6
7.0
4
® ®
{ |
WOy © los
|
- |
30 25 15 45
v Dentelldn

L]
ot
'
f

o
=]
(=]

Figura 1.48. Elementos para el analisis del peso propio
y la componente horizontal de la fuerza provocada por el sismo en la cortina.

En la Tabla 1.3 se muestran las fuerzas y momentos provocados por el peso
propio y la componente horizontal del sismo en el cuerpo de la cortina.

Tabla 1.3. Fuerzas y momentos provocados por el peso propio
y la componente horizontal del sismo en el cuerpo de la cortina.

Elemento = A (m?) 40 xfm) | (M@Erm)  E()
1 0.500 1.200 -4.720 | -5.664 0.12 0.500 0.060
2 4.000 9.600 -4.460 | -42.816 0.96 5.000 4.800
3 2.500 6.000 -3.730 | -22.380 0.6 11.500 6.900
4 3.840 8.448 -3.820 | -32.271 | 0.845 3.667 3.098
5 0.488 1.073 -3.988 | -4.277 0.107 0.749 0.080
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Elemento y(m) M @& *m)

6 0.750 1.800 -2.250 -4.050 0.18 13.850 2.493
7 33.000 72.600 -2.250 -163.350 7.26 7.100 51.546
8 12.500 27.500 0.294 8.088 2.75 5.794 15.934

9 15.790 34.738 2.000 69.476 3.474 2.833 9.842

10 4.668 11.202 0.183 2.050 1.120 0.249 0.278

11 0.3 0.72 -3.85 -2.772 0.072 14.5 0.957

12 0.3 0.72 -1.15 -0.828 0.072 1145 0.957
Dentell6n 3.450 8.280 -4.407 -36.491 0.828 -1.348 -1.116
183.881 93520 | 18388 96.003
> 81.486 vertical, sentido inan > Sentido

. . X . acia la .
hacia abajo antihorario horario
derecha

3.- Empuje hidrostatico.

yH b
E,=—
2
Donde:
7y Peso volumétrico del agua = 1.0 t/m’

H Carga hidrostatica = 13.4 m

b Ancho de la dovela=1.0m

1(13.4)
E=———"—=289.781
2
H 13.4

M=FE|—|]=289.78 5 =401.0173 ¢ 'm
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Peso del agua sobre el talud inclinado aguas arriba de la cortina, ver Figura 1.49:

P=yV

Donde:

P Peso del agua
» Peso volumétrico del agua = 1.0 t/m*

|14 Volumen del agua, en m’ = A(b)

Momento provocado por el peso del agua (t-m):

M= Tx

En la Tabla 1.4, se presenta el calculo de fuerzas verticales y momentos sobre el
paramento aguas arriba de la cortina.

Tabla 1.4 Calculo de fuerzas verticales y momentos sobre el paramento aguas arriba de la cortina

Elemento A (m?) M (*m)
1 0.030 0.030 -4.980 -0.149
2 4.320 4.320 -4.659 -20.127
3 4.488 4.488 -4.49 -20.151
8.838 -40.427
> vertical sentido
hacia abajo antihorario
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1.02

4.4 3

Figura 1.49 Elementos para el analisis del empuje del agua
en forma vertical (peso del agua) sobre el paramento aguas arriba de la cortina.
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4.- Empuje por Azolve, ver Figura 1.50.

0.48

4
e
0.06

Figura 1.50. Elementos para el analisis del empuje del azolve
en forma vertical (peso del azolve) sobre el paramento aguas arriba de la cortina.

4.1 Horizontal (£, )
Empuje horizontal del azolve (t):

p2
b
E =
2
Donde:
] Peso volumétrico sumergido del azolve = 0.36 ¢/m’
h Altura maxima del azolve = 5m
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M =E (—|=45(—|=75¢tm
3 3

4.2 Vertical (E, )
Empuije vertical o peso del azolve (t):

E=W,
W=7
Donde:

V Volumen del azolve = 4b

B Ancho de ladovela =1.0m
y,’=0.92

Momento debido al peso del azolve (t-m):
M=FE x

Donde x es la distancia o brazo de palanca (m), ver Tabla 1.5 :

Tabla 1.5 Calculo de fuerzas y momentos producidos por el azolve

Elemento A (m?) W) x (m) Mt *m)

0.0276 -0.137

1.104 -5.323

1.132 hacia
abajo

-5.46 sentido
antihorario
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5.-Sismoen el Agua
Se considera solo la componente horizontal del sismo en el agua en direc-
cion del cuerpo de la cortina.

Fuerza ejercida debido al sismo en el agua (ton):

P=CkyH b

C Coeficiente del agua = 0.53

k Coeficiente sismico del lugar o de la presa = 0.15
» Peso volumétrico del agua =1.0 t/m’

H Carga hidrostatica =13.4 m

b Ancho de la dovela =1.0 m

P=0.53(0.15)(1) (13.4)? (1)=14.275 ¢

Momento debido a la fuerza por sismo (t-m):

M=P

Distancia al cual esta aplicada la fuerza provocada por sismo en agua (m)

y=0.412H

Carga hidrostatica (H = 13.4 m)

M = 14.275(0.412)(13.4) = 78.8095 t'm
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6.- Subpresion (U)

La obra tiene inyecciones de lechada de cemento en la cimentacion, esto
constituye una pantalla en la cimentacion razonablemente eficiente. Se supone
que la subpresién se reduce a la mitad, ver Figura 1.51.

-

Figura 1.51. Elementos de apoyo para el analisis de la Subpresion

Subpresién con gasto igual a la mitad del total (ton):

1 1
sp= — pHLb=S8P’= __ yHLb
2 4

Peso volumétrico del agua (y) = 1.0 t/m’
Carga hidrostatica (4) = 13.4 m
Longitud de la base (L) = 10.0 m

Ancho de la dovela (4) = 1.0m

P i (1) (13.4) (10) (1) = -33.5 ¢
4
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L 10
M=SP|—]=335 —
6 6

=055.8333 t'm

Las fuerzas y momentos actuantes sobre la cortina se presentan en la Tabla 1.6.

Tabla 1.6. Fuerzas y momentos actuantes sobre la cortina del Ejemplo No. 1.2.

Momento Momento

Fuerza Fuerza Momento

66

Peso Propio
Sismo en Concreto
Empuje de Agua
Empuje de Azolve
Sismo en Agua

Subpresion

Vertical

t

183.881

8.838

1.132

-33.5

Horizontal

t

18.388

89.78

4.5

14.275

(Fuerza

vertical)
t*m

-235.29

-40.427

-5.46

55.8333

(Fuerza
horizontal)

t*m

96.003

401.017

7.500

78.8095

Total
t*m

-235.29

96.003

360.590

2.04

78.810

55.833

La suma de fuerzas y momentos con y sin considerar la subpresion se presentan
en la Tabla 1.7.

Tabla 1.7. Suma de fuerzas y momentos con y sin subpresion

Sin Subpresion

Con Subpresiéon

193.85

160.35

126.799

126.799

-281.18

-225.344

581.2415

581.2415

305.485

361.318

La combinacion de cargas para condiciones extraordinarias y de presa vacia se

presentan en la Tabla 1.8



Tabla 1.8. Combinacién de cargas para condiciones extraordinarias y de presa vacia

Fuerza
Vertical
(¢)

Peso Propio 183.88

Sismo en Concreto

Empuje del Agua 8.838

Azolve 1.132
Sismo en Agua

Subpresion -33.5

Fuerza

Horizontal

(1)

89.78
A

1. Presas de almacenamiento y derivacion (Repaso)

Extraordinarias

Momento

Total
(t*m)

-235.29

360.59
2.04

55.833

Fuerza
Vertical

©)
183.88

Vacia

Fuerza
Horizontal
(t)

-18.388

Momentos
(t*m)

-235.29

-96.003

La resultante de estas combinaciones con y sin subpresién se presentan en la

Tabla 1.9
Tabla 1.9 Resultante de estas combinaciones con y sin subpresion
Con Subpresién 160.35 94.28 183.173 183.88 -18.388 -331.293
Sin Subpresién 193.85 94.28 127.34 183.88 -18.388 -331.293

Condiciones de estabilidad

a) Vuelco

Se evita pasando la resultante dentro de la base, se aconseja que caiga
dentro del tercio medio de ella, y esto se calcula con la excentricidad.

Excentricidad (m):

M
XF,

x
Il
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Donde:

>M  Suma de momentos provocados por la fuerza vertical y la
fuerza horizontal sin considerar la subpresion (t-m).

Y F  Sumatoria de las fuerzas verticales sin considerar la
subpresién (t).

305.485

— =1.576m
193.85

Longitud a partir del centro de la base hacia los costados que determina el
tercio medio:

10
x =——"——=%1.666m
6

Se puede notar que bajo esta condicidn (excentricidad) no hay vuelco, ya que
la resultante estaria dentro del tercio medio de la base.

xX>e

Si cumple

Por otra parte, se pueden comparar los esfuerzos en el taldn de la cortina sin
considerar la subpresién contra el esfuerzo provocado solo por la subpre-
sion, extrayendo también la parte del sismo, ya que como se estd analizando
para un nivel de aguas maximas extraordinarias y es poco probable que se
presenten ambos fendmenos al mismo tiempo.

Ecuacién de la Escuadria (¢/m? 6 kg / em? ):



1. Presas de almacenamiento y derivacion (Repaso)

YE, > Mx
Ji= )
A 1
193.85 127.34(10/ 1o
f = - 27341072 = 11.745L= 1.1745 kg/em?
4 10*1 1 ; m’
— (1) (10Y
- (1) (10)

Esfuerzo o presion en el punto A provocado por la subpresion: (i./m?> 6 kg
/om’)

1
2
1
B = o 1(13.4)=6.7 Ton/m* = 0.67 kg / em’
S5,
Si cumple

Momentos provocados por el efecto de sismo:

183.88 -331.293(10/2)
= - = 38.266 Ton/m* = 3.8266 kg/cm’

i "
0= 1y oy

12

~]Z>ﬂ/l
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Si cumple
b) Deslizamiento

Para su analisis se considera la resistencia al esfuerzo cortante, la condi-
cion que se debe cumplir para evitar la falla, estd dada con la siguiente

expresion.
F tang +CA
EC= 2bytan g >F S
2,
Donde:

YF  Suma de las fuerzas verticales
Tangp  Coeficiente de friccion =0.80
Y)SF, Suma de las fuerzas horizontales

C Relacién de esfuerzo cortante medioy la resistencia unitaria
al esfuerzo cortante del material = 0.12 f (Se considera
esta cantidad porque el dentellon le da mayor resistencia al
corte (/) = 250 Kgtm? ).

A Area de la seccion analizada

ES. Factor de seguridad cuyo valor se recomienda que esté
comprendido entre 4y 5.

FES.= 4 para este caso.

160.35(0.8) + 0.12(250)(10)
EC = = 4.543

94.28

EC. > ES.

Si cumple
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Revisién de esfuerzos efectivos
Ecuacién de la Escuadria para calcular los esfuerzos en la base (t/m? 6
kg/cm?)

a) Presa Llena
Si se considera la subpresion se tienen los siguientes esfuerzos:

En el pie de la cortina:

160.35  186.173(6)
/= - = 4.865 Ton/m? = 0.4865 Kg/cm?
‘ 10 102

En el talon de la cortina:

160.35 186.173(6)
f= + = 27.205 Ton/m? = 2.7205 Kg/cm’
10 102

Ver Figura 1.52.

0.487 kg/cm?

2.721kg/cm?

10

Figura 1.52. Esfuerzos en la base considerando la subpresion.
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Si no se considera la subpresidn se tienen los siguientes esfuerzos:

En el pie de la cortina:

193.85  127.34(6)
5= - = 11.745 Ton/m? = 1.1745 Kg/cm?
10 102

En el taldon de la cortina:

193.85  127.34(6)
1= + =27.954 Ton/m? = 2.7254 Kg/cm’
10 10°

Ver Figura 1.53

1175 kg/cm?

2.725 kg/cm?

10

Figura 1.53. Esfuerzos en la base sin subpresion

b) Presa Vacia

Con sismo
En el taldn cortina:

183.88  -331.293(6)
f=- - = 38.266 Ton/m’ = 3.8266 Kg/cm’
) 10 102




1. Presas de almacenamiento y derivacion (Repaso)

En el pie de la cortina:

183.88  -331.293(6)
/= + =-1.49 Ton/m’ = -0.149 Kg/cm’
10 10?

Ver Figura 1.54.

—1 -0.149 kg/cm?

3.827 kg/cm?

Figura 1.54. Esfuerzos en la base con la presa vacia.

Sin sismo

En el taldon de la cortina:

183.88  -235.29(6)
fi=- - =32.505 Ton/m* = 3.2505 Rg/cm?
10 102

En el pie de la cortina:

183.88 -235.29(6)
/= + =4.271Ton/m? = 0.4271 Kg/cm*
10 102
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1.7.1.9. Cortinas de Concreto compactado con rodillo. CCR

A principios de la década de los afios ochenta se empezaron a utilizar tecnolo-
gias de las carreteras para construir cortinas de presas en Japén (USBR, 2017),
es decir, se emplearon rodillos vibratorios para compactar capas sucesivas de
mezclas con menos cemento y agua que el concreto convencional, con un reve-
nimiento muy bajo, que hacian las obras mas econdémicas y que requerian menos
tiempo para concluirlas.

Los procedimientos de disefio son muy similares a los de las presas de
gravedad de concreto, con taludes 0.8 a 0.85 a1 (horizontal-vertical). El acabado
escalonado aguas abajo puede incluso utilizarse para colocar el vertedor, y de
esta forma disipar energia y prescindir en su caso de la colocacion de aireadores
para evitar la cavitacion. La construccion de las obras de toma y desaglies de
fondo se disefian con los mismos principios de las cortinas de concreto.

Un proceso tan delicado como el que se menciona requiere que se construya
un bordo de prueba en el sitio, para que se hagan las pruebas de campo y de
laboratorio en las condiciones donde se construira la cortina.

La Comision Internacional de Grandes Presas, ICOLD, por sus siglas en inglés,
recomienda tres tipos de mezclas atendiendo a la composicion de la cantidad de
cementantes (cemento mas puzolanas y cenizas volcanicas), por metro cubico:
mezclas pobres con menos de 100 kg/m?, intermedias con cantidades de cemen-
tantes entre 100 y 150 kg/m?, y mezclas ricas con mas de 150 kg/m?3. Con estas
mezclas se logran resistencias f'c de 20 a 25 MPa a los 90 dias, con coeficientes
de permeabilidad de 10 a 10-° cm/s, bastante adecuados para trabajar con bajos
riesgos de flujo de agua a través de la cortina. En general no sera necesario colocar
juntas de contraccién, en todo caso las investigaciones en el bordo de prueba
determinaran si son necesarias.

La cantidad de agua recomendada para la mezcla es aquella que permita la
maniobrabilidad de ésta, y se recomienda que los materiales gruesos no rebasen
los 50 mm.

El transporte de la mezcla se hace con camiones de volteo o bandas, colo-
cando las capas de 30 0 40 cm de espesor, compactadas con rodillos vibratorios
de diez toneladas. El nUmero de pasadas lo define la investigacion que se haga
en el bordo de prueba.

En México se han construido varias presas de este tipo como Las Blancas de
16.00 metros de altura, Trigomil de 100.00 m, El Realito de 90.00 m, El Zapotillo
de 80.00 m, Picachos de 80.00 m, ver Figura 1.55,y la MUjica de 98.00 m.
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Figura 1.55. Planta de la cortina de la presa Picachos

1.7.2. Cortinas de contrafuertes

Las presas de contrafuertes surgen basandose en el mismo principio de las presas de
gravedad, y como una oposicion al “desperdicio” del material de construccién que se
hace en éstas uUltimas. En efecto, los esfuerzos de compresién a que se ve sometido
el concreto de una presa de gravedad son generalmente muy inferiores a los que
podria soportar; esto se debe al efecto estabilizante necesario que proporciona el
peso del concreto, para no tener la presencia de tensiones (tracciones) inadmisibles.

Una cortina de contrafuertes obliga al concreto a trabajar a mayores esfuerzos
reduciendo su volumen y su area de apoyo (disponiendo huecos convenientemente
elegidos). De esta forma se aminora en gran parte la subpresién, por otra parte, al
inclinar su paramento aguas arriba, se aprovecha el peso del agua sobre él para darle
estabilidad a la cortina, ver Figura 1.56.

1.7.2.1.Estabilidad de una cortina de contrafuertes

Su estabilidad puede analizarse de manera similar a la de una cortina de
gravedad. El talud necesario para este tipo de presas esta en funcién del ancho
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de los contrafuertes, es decir de la cantidad de concreto de la estructura, y de la
inclinacién del paramento aguas arriba.

Figura 1.56. Comparacion de las cortinas de contrafuertes y de gravedad.

1.7.2.2. Cargas en una cortina de contrafuertes

Las cargas que actlan en una presa de contrafuertes son las mismas que se
consideran para una presa de gravedad:

a
b

Empuje hidrostatico,
empuje de azolves,
C) peso propio,

d) subpresion,

e) hieloy

f) sismo

)
)

El calculo se hace para cada elemento (o bloque). Se debera garantizar que no
haya vuelco ni deslizamiento. El factor de seguridad al volteo debe ser mayor de
dos, lo que equivale a no admitir tensiones en el talon. Para cumplir con el requi-
sito de no deslizamiento, generalmente se considera que la suma de fuerzas
horizontales Y H no sea mayor que el 75% de la suma de fuerzas verticales, o se
utiliza el criterio del coeficiente de friccion-cortante EC. comentado al tratar las
presas de gravedad.



1. Presas de almacenamiento y derivacion (Repaso)

1.7.2.3. Cortinas de contrafuertes tipo Ambursen

Este tipo de cortinas, estan formadas por losas planas, que se apoyan sobre los
contrafuertes, ver Figura 1.57. El espaciamiento de éstos varia con la altura de la
presa. Los contrafuertes muy pegados pueden ser menos masivos, y sus losas
mas delgadas, pero requeriran mayor cantidad de cimbra. El mejor espacia-
miento de contrafuertes es el que da el costo minimo.

ﬁerlro fundido

|
]
j"_‘

|

|

|
_:L__
il

PLANTA

Valvulas -+ OBRA DETOMA

Figura 1.57. Cortina de contrafuertes tipo Ambursen.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisidén Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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El calculo de la losa se hace tomando en cuenta que se apoya libremente
(articulacion) sobre los contrafuertes, esto con el objeto de que trabajen inde-
pendientemente y no haya transmisidn de esfuerzos. La junta entre la losa y el
contrafuerte se rellena con asfalto o con algiin compuesto para juntas flexibles.
Este tipo de cortinas son construidas en valles amplios, si la cimentacion no
fuera buena, se adaptarian zapatas amplias, aunque esto puede incrementar la
subpresién. En estudios preliminares, es comun considerar que la losa consiste
en una serie de vigas paralelas que trabajan independientemente una de la
otra, como las vigas estan simplemente apoyadas se calculan por los métodos
normales de disefio de concreto reforzado.

El disefio del contrafuerte se puede hacer en forma simplificada consi-
derando que consta de un sistema de columnas independientes. La carga en
cada columna es una combinacion de carga estructural con carga de agua, las
columnas se consideran curvas para evitar carga excéntrica.

1.7.2.4.Cortinas de contrafuertes de arcos multiples

Estas cortinas estan formadas por una serie de arcos o bévedas que permiten
mayor espaciamiento entre contrafuertes, Figura 1.58.
Las primeras cortinas de este tipo fueron construidas con contrafuertes sepa-
rados a cortas distancias, lo cual implica espesores pequefios de las bévedas y
contrafuertes esbeltos, con el peligro de falla por pandeo o por efectos sismicos.
Este tipo de cortinas requerian mayor cantidad de acero de refuerzo, mayor
complicacion en los colados y gran cantidad de cimbra, entonces se opté por
construir contrafuertes masivos y bévedas, un mayor espesor, y el empleo de
concreto de mayor calidad.

Debe cuidarse que las bévedas trabajen a compresion simple, aunque en
realidad hay flexién debida a:

a) Diferencias de presiones entre la clave y los atraques,
b) peso propioy
c) efectos sismicos

1.7.2.5. Cortina de machones masivos

En este tipo de presas se elimina por completo el acero de refuerzo (como en
las presas de gravedad); esto se logra ampliando el extremo aguas arriba del
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contrafuerte, de acuerdo con la forma de la cabeza este tipo de cortinas se clasi-
fican de la siguiente manera:

a) Machones de cabeza redonda, ver Figura 1.59,

b) Machones de cabeza de diamante, ver Figura 1.60 y
¢) Machones de cabeza en T, ver Figura 1.61

| Ejes de machones

1070 535

Ejes de arcos

00
95
Est. 0+033.65
Est. 0+044.55

Est. 0+022.95

Tos
N

— 0
o

T
o
o
s
o
o
Arroyo El Yeso
N
— O
o
95

oo

Corona elev. 106.55

Eje de machones

Est. 0+000.00

100
95
Est. 0+068.00

Figura 1.58. Cortina de contrafuertes de arcos multiples.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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[EI. 261.80 [El- 265.80 El. 257.38

A1 OO0 A Ijl’:II:If/

Calizas, Margas y Pizarras

VERTEDOR - ELEVACION

2.00
—

Figura 1.59. Cortina de machones con cabeza redonda.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Figura 1.60. Machones con cabeza de diamante
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Figura 1.61. Machones con cabezaen T
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1.7.2.6. Cortina de machones tipo Marcello

Este tipo de cortinas se construyen haciendo los contrafuertes dobles por medio
de cavidades dentro de los mismos, ver Figura 1.62. Con esto se logra una rigidez
transversal importante, Util para resistir sismos y evitar pandeos.

Presion
del
agua

Figura 1.62. Machones tipo Marcello

1.7.2.7. Diferencias entre las cortinas de contrafuertes y las de gravedad

a) El volumen de una cortina de contrafuertes es menor que el de una de

gravedad,

b) la excavacién para la cimentacion de una cortina de contrafuertes es
menor que el de una de gravedad,
c) el tiempo de ejecucidon de una cortina de contrafuertes puede ser menor

que el de una de gravedad equivalente, por lo que se pueden empezar a

obtener beneficios antes con la primera, pero en ese caso, se requiere
mayor intensidad de inversiones,

d) el costo del m?® de concreto para una cortina de contrafuertes es mayor
que el de una de gravedad,

e) hay mayor facilidad de inspeccion en una cortina de contrafuertes,

f) es mas sencillo perforar drenes u orificios para inyeccién en una cortina
de contrafuertes, después de la construccion,
g) una cortina de contrafuertes requiere mejores condiciones de cimentacion,
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h) en las cortinas de contrafuertes hay mayor disipacion de calor de
fraguadoy
i) laesbeltez de los contrafuertes puede hacerlos sensibles al pandeo.

1.7.3. Cortinas de arco

Son apropiadas para boquillas estrechas y con una buena cimentacién en las laderas
y el lecho del rio. Una cortina de arco es curva en planta, y transmite la mayor parte
de la carga del agua horizontalmente hacia los atraques o laderas de la boquilla por
la accion del arco.

1.7.3.1. Cortinas de arco delgado

En este caso el peso propio tiene poca importancia, y todo el trabajo lo hace
el arco, ver Figura 1.63. Las paredes de la boquilla deben ser competentes para
soportar los esfuerzos transmitidos por los arcos. Generalmente el ancho de la
base es de 0.1 a 0.3 de la altura, lo que significa una reduccién muy grande de
concreto en comparacion con una presa de gravedad.

En boquillas en forma de U, los arcos bajos de la seccion seran casi de la
misma longitud que los superiores, y se pueden disefiar con espesor variable
logrando asi una distribucion uniforme. Por ello se recomienda que el disefio de
la cortina considere un radio o centro constante.

Generalmente tienen el paramento aguas arriba vertical, aunque algunas
han sido construidas con cierto talud cerca de la base. Las curvas del extradds
generalmente son concéntricas con las de intradds, de esta manera pueden
transmitir cargas a la base de la boquilla.

En boquillas en forma de V, los arcos inferiores son mas cortos que los
superiores, y para lograr el equilibrio de tensiones se recomienda incrementar
la curvatura en ellos. De alli que se recomiende el disefio de las cortinas con
angulo constante.

En este caso tienen un radio del extradds decreciente desde la corona hasta
el fondo, en tal forma que el angulo incluido es casi constante para asegurar una
maxima eficiencia de arco en todas las elevaciones.

1.7.3.2.Cortinas de arco gravedad

Este tipo de presas combina las ventajas del arco para transmitir los esfuerzos
hacia las laderas del caiidn, pero ademas aprovecha el peso de la cortina para
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darle mayor estabilidad, ver Figura 1.64, emplea menos concreto que una presa
de gravedad, pero mas que una de arco delgado.

1.7.3.3. Cortinas de arco-boveda (Bévedas de doble curvatura)

En este caso se busca el efecto de cascardn en la cortina mediante la inclusion de
doble curvatura, ver Figura 1.65.

1.7.3.4. Cargas

En las presas de arco se considera que actUan las mismas cargas que en las
presas de gravedad, pero su importancia relativa es diferente. Las subpresiones
son de menor relevancia que en aquéllas, en cambio seran importantes las
fuerzas originadas por presién del hielo y los cambios de temperatura.

S80T
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Figura 1.63. Planta de la cortina de la presa derivadora Pabelldn.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Figura 1.64. Cortina de arco gravedad.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

Figura 1.65. Cortina de arco-boveda.
Disco compacto: Grandes presas de México(Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a19)
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1.7.3.5. Calculo de las cortinas en arco

Los métodos mas usuales son el de las ecuaciones diferenciales de esfuerzos de
una béveda, el método del elemento finito tridimensional y el método de arco
muro (recomendado por el USBR).

Este ultimo método consiste en idealizar la estructura dividida por una serie
de planos horizontales y verticales, que delimitan arcos horizontales y ménsulas
verticales, compartiendo el empuje hidrostatico en cada punto entre la ménsula
y el arco que se cruzan en él, de forma que los desplazamientos y giros sean
iguales para ambos.

Para el calculo se reparte el empuje hidrostatico H entre arcos y ménsulas, y
las fuerzas verticales sobre las ménsulas.

1.8. Cortinas plasticas

Los diques inflables o “rubber dams”, estan construidos con tubos plasticos inflables con
aire o conagua, que se oponen al paso de una corriente para almacenarla o derivarla. Fueron
inventadas por Mesnager M., Rubber dams en 1955, Dandekar M. y Sharma K., (2013), y la
primera obra de este tipo fue instalada como parte del sistema de abastecimiento de agua
potable de la ciudad de los Angeles, California, EUA, en 1959. A partir de esa fecha se han
construido en forma masiva en varios paises del mundo, Soni S. et al, (2019).

En México se han construido algunos diques inflables de este tipo, uno de ellos se
encuentra ubicado sobre el vertedor de la presa La Cangrejera, en Coatzacoalcos, Ver.,
Figura 1.66, forma parte del sistema Acueducto Uspanapa-La Cangrejera que suministra
agua en bloque a las industrias asentadas en la margen derecha del rio Coatzacoalcos,
entre ellas a algunos complejos petroquimicos de PEMEX, fue construido en 1999 para
sustituir a las agujas de madera que se usaban tradicionalmente.

La presa La Cangrejera se encuentra ubicada sobre el arroyo Teapa, afluente del rio
Coatzacoalcos, en el Estado de Veracruz. Recibe los escurrimientos captados por cuenca
propia de la presa, y las aportaciones del rio Uspanapa, las cuales se ingresan al vaso por
medio de un acueducto.

La cortina es de seccién homogénea, con geometria trapecial, ancho de corona de
10.00 m. El vertedor de cresta libre y eje recto esta ubicado en la margen izquierda, cuenta
con un tanque amortiguador en la descarga. Con objeto de incrementar la capacidad de
almacenamiento del vaso, se instalaron agujas de madera en el cimacio, las cuales reque-
rian de maniobras dificiles para su instalacion y retiro, con el correspondiente riesgo de no
hacerse en forma oportuna. Por esta razon se decidio colocar una estructura eficaz, de facil
instalacion y operacion, y de poca inversion, caracteristicas propias de un dique inflable.
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Figura 1.66. Dique inflable, “ruber dam” de la presa La Cangrejera, Veracruz

El dique de 1.90 m de altura, una longitud de 29.05 m, construido de una sola pieza, ver
Figura1.67y Figura 1.68, usa aire como elemento de inflado. Cuando esta vacio adopta la
forma de la estructura que lo sustenta, es decir sin bolsas de aire o agua, con objeto de
evitar obstaculos al paso del agua y sedimentos que reduzcan la eficiencia de la estruc-
tura vertedora, evitdndose igualmente flotacion del dique.

Para la condicién de vertido de agua, con las rubber dam completa o parcialmente
infladas, no deben presentarse vibraciones, lo cual se logra aireando la zona inferior a
la descarga.

El material de cuerpo del dique tiene incorporado EPDM (Ethylene propylene diene
monomer) en su cara externa, como proteccion contra rayos ultravioleta, ozonoy calor.

Para proteger el dique contra el arrastre de sedimentos del Arroyo Teapa, la cubierta
superior del dique inflable tiene un recubrimiento externo minimo de 10 mm sobre el
plano del refuerzo de nylon y un espesor total no menor de 15 mm.

Para ligar el dique inflable con la estructura vertedora, se realizd una preparacion
previa en el cimacio que consiste en una rebaja en la cresta y reperfilamiento de la misma
con concreto reforzado, ver Figura 1.69. En la capa de concreto nuevo que forma la cama
horizontal del dique, se embebieron los pernos de anclaje para su sujecion, mientras
que, para las paredes laterales, se colocaron anclas de sujecion.

El sistema de operacién y control tiene como funcién regular y registrar el nivel del
agua en el vaso por encima de la cresta vertedora, lo cual se logra mediante el inflado y
desinflado del dique, requiriendo para el efecto, el empleo de un compresory de valvulas
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de expulsion de aire controlados por actuadores mecanicos, cuya operacién se lleva a
efecto por medio de un control légico programable. El sistema puede ser operado en
modos manual y automatico, ya sea con control de presiones interna del dique o con
control del nivel exterior del agua en el vaso.

Figura 1.67. Colocacién del dique
inflable de una pieza en la presa La Cangrejera

Figura 1.68. Colocacion del dique inflable de una pieza en la presa La Cangrejera
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Figura 1.69. Placa embebida del dique inflable
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La versatilidad del dique inflable mejoré el control de niveles de almacenamiento por
medios computarizados; en avenidas extraordinarias, permite facilmente el vertido de
la presa mediante su desinflado. Por ello, en cualquier época del afio se puede almacenar
un mayor volumen de agua, y restituir la capacidad del vertedor en s6lo 25 minutos, sin
riesgo de disminuir el bordo libre de la presa.

La presa Francisco |. Madero cuenta con dos diques inflables sobre los vertedores
rectoy curvo de la presa, el primero mide 3.00 m de altura por 112.30 m de longitud, y el
segundo 3.00 m de altura por 148.60 m, ver Figura 1.70 y Figura 1.71.

1.8.1. Presas derivadoras

Como su nombre lo indica su objetivo es desviar el agua desde un punto donde se eleva
su nivel para que tenga suficiente energia (carga), para llevarla a otro punto donde se
pueda utilizar, normalmente en riego, aunque también se utilizan en el sector eléctrico.

Es muy importante sefialar que la diferencia entre una presa de almacenamiento
y una derivadora obedece mas a su funcioén que a su altura, longitud de la cresta,
o tipo de cortina. Asi, por ejemplo, la presa derivadora General Felipe Angeles (El
Recodo), en el estado de Hidalgo, tiene una altura de 33.5m, y la presa San Andrés
en Nayarit s6lo mide un metro. Por otro lado, la presa derivadora General Toribio
Ortega (Tarahumara) en el estado de Chihuahua mide 650 m de longitud en su
cresta y la presa derivadora Rio Grande de Aporo en Michoacan, sélo diez metros.
Con relacion al tipo de cortina, existen presas de materiales graduados como la de
la presa derivadora Las Pilas en el estado de Oaxaca, o la de la presa derivadora
Esteban Baca Calderdn (Las Gaviotas), que tiene una cortina tipo Indio muy usada
en nuestro pais, ver Figura 1.72. También existen cortinas tipo gravedad como la ya
mencionada General Felipe Angeles. Por otro lado, también es comun encontrar
cortinas en arco, como la de la presa derivadora Pabellon en Aguascalientes, ver
Figura1.63, o de contrafuertes como la presa Jocoqui en el mismo estado, Figura 1.73.

1.8.1.1. Estructuras de las presas derivadoras pequeias
En este capitulo se presentan algunas estructuras o detalles de las cortinas que
son usuales en las presas derivadoras pequefias, como las cortinas vertedoras,
los desarenadores, las tomas laterales o los disipadores de energia.

1.8.1.1.1. Cortinas vertedoras

En el disefio y construccion de las presas derivadoras pequefias es comun

considerar cortinas vertedoras, es decir aquellas en las que el agua pueda
escurrir sobre la estructura, ver Figura 1.74.
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Figura 1.70. Dique inflable, “rubber dam” sobre el vertedor de eje recto de la presa Francisco I. Madero, Chih.

Figura 1.71. Dique inflable, “rubber dam” sobre el vertedor de eje curvo de la presa Francisco I. Madero, Chih.
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Figura 1.72. Seccion de la cortina de la presa derivadora Esteban Baca Calderon, Las Gaviotas, (2009)
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NAME.| 68.50

Deflector

Polea

Compuerta

Figura 1.74. Cortina vertedora.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

1.8.1.2. Desarenadores

Para tener un adecuado control de la derivacion son recomendables bajas velo-
cidades del agua, esto origina que los materiales acarreados en suspension por
la corriente se sedimenten, sin embargo, esta situacion ocasiona un problema
ya que los azolves se acumulan en la obra de toma. Ello provoca una baja de
eficiencia en el sistema de aprovechamiento y un aumento en los costos de
operacion y mantenimiento. Si se considera ademas que los azolves puedan
pasar a los canales de riego, la importancia de establecer sistemas de control o
de limpia es notoria.

El proceso de azolvamiento es el siguiente: con la construccion de la presa,
se eleva el nivel del agua y se aumenta la seccidn transversal de la vena liquida,
esto origina que la velocidad disminuya y como consecuencia la capacidad de
arrastre del agua decrezca, por lo que el material conducido por el rio se depo-
sita en el vaso o en el canal desarenador. El problema se incrementa, pues la
cortina en si es un obstaculo que detiene grandes cuerpos, incluso los flotantes.

El tipo y cantidad de azolve estan determinados por la geologia y tipo de
vegetacion en la cuenca y cauce, por la velocidad de la corriente, y por la zona
donde se ubique la obra, entre otros factores.
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Una corriente transporta material en tres formas; arrastrandolo, en suspen-
sidon o como cuerpo flotante, el primero que generalmente esta constituido
por arenas, gravas y cantos rodados, es el que ocasiona mayores problemas al
funcionamiento de las presas derivadoras; el material en suspensién debido a su
finura, en general no perjudica a las estructuras y en muchos casos llega a bene-
ficiar a los terrenos al proporcionarles sustancias fertilizantes; y los cuerpos
flotantes pueden causar problemas, aunque éstos son menores que los origi-
nados por el material de arrastre.

El problema de azolves puede resolverse de dos formas: quitandolo en forma
periddica o destinando un determinado volumen del vaso para que sea ocupado
por este material durante la vida Util de la presa, generalmente esto ultimo se
hace en presas de almacenamiento.

En las presas de derivacion pequefias, se construyen estructuras con el objeto de
proveer una limpieza periédica a la obra de toma. La estructura consiste en un canal
llamado desarenador, que se forma por dos paredes verticales paralelas, una separa
el cauce del rio y el desarenador, y la otra al desarenador y a la margen del rio, es
precisamente en ésta Ultima pared donde se localiza la obra de toma, ver Figura 1.75.

Es recomendable que el desarenador sea paralelo al eje del rio, y la obra de
toma perpendicular al mismo, para evitar el paso del azolve hacia los canales de
conduccién. Cuando la cantidad de este material es grande y las caracteristicas
topograficas e hidroldgicas del rio lo permiten, los desarenadores pueden cons-
truirse muy amplios para utilizar la energia de la corriente y desarenar parcial o
totalmente el canal, ver Figura 1.76.

Compuertas de la toma

“«— Compuertas radiales (pueden ser deslizantes)

Ba2 B Ba2B Plantilla del desarenador S > Sc

g £l

Figura 1.75. Perfil longitudinal de un canal desarenador
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Figura 1.76. Planta de un desarenador

El desarenador funciona de la siguiente manera: al cerrar las compuertas, se
impide el paso del agua hacia abajo, si se abren las compuertas de la obra de
toma, el agua se encauza hacia el canal de conduccién, esto traerd como conse-
cuencia que los materiales se decanten aguas arriba del sistema de control
del desarenador y dentro del canal debido a la baja velocidad del agua. Para
desalojar el azolve, se cierran las compuertas de la obra de toma, se abren las
del desarenador y se produce el flujo del agua de manera que su velocidad sea
suficiente para arrastrar el azolve y depositarlo en el rio aguas abajo de la deriva-
cion, generalmente esta operacién se hace en tiempo de avenidas.

Las caracteristicas geométricas del desarenador dependen de las condi-
ciones de funcionamiento de éste. Para este analisis generalmente se consideran
dos formas de operacion.

a) Canal del desarenador cerrado y obra de toma abierta.

En este caso el tramo del desarenador ubicado frente a las compuertas de
la obra de toma funciona como un tanque de sedimentacién, deberan existir
velocidades bajas que permitan que los acarreos del rio se depositen aqui. La
seccion del canal tiene forma rectangular, pues se aprovechan las paredes
de los muros laterales y ademas esta seccion facilita instalar las obras de
control del desarenador y la obra de toma.
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Con objeto de contar con espacio para el deposito de sedimentos en el canal
desarenador, la cota de su plantilla debe ser inferior a la del umbral de la obra de
toma, evitando ademas el paso de material de arrastre al canal de riego.

No existe un criterio definido para determinar esa diferencia de cotas, sin
embargo, debe considerarse que dependera del tamafio y cantidad del mate-
rial de acarreo. De acuerdo con la experiencia se ha llegado a proponer que
como minimo esa diferencia sea de 80 cm. De lo anteriormente expuesto,
se puede ver que el disefio del canal se reduce a calcular su ancho, dadas la
velocidad del agua y la elevacion de esta, que corresponde a la de la cresta
de la cortina vertedora.

Cuando la obra de toma opera parcialmente, se tendra un gasto menor
que el normal de derivacion, en este caso en el canal desarenador dado que
la seccion hidraulica es la misma, la velocidad disminuye, presentandose asi
una condicién favorable para su limpieza.

b) Canal del desarenador abierto y bocatoma cerrada

Esta condicion se analiza para conocer la capacidad de autolimpieza del
desarenador. Se considera que los azolves se han acumulado frente a la obra
de toma y entonces se cierran las compuertas de ésta, y se abren las del
desarenador, asi se trata de provocar un régimen rapido para que el agua
incremente su capacidad de arrastre. Sin embargo, la velocidad no debe ser
tan alta que provoque erosion en el canal, y ocasione socavaciones al pie de
la estructura. Una variable que puede controlarse para garantizar una velo-
cidad de arrastre suficiente pero no erosiva es la pendiente. En todo caso se
puede calcular la pendiente y revisar las velocidades del escurrimiento.

La pendiente calculada sera la correcta cuando la velocidad se encuentre
en el intervalo de velocidades definidas como maxima y minima en el desa-
renador. Las velocidades recomendadas con capacidad de arrastre, pero
que no causan erosion en el desarenador, varian de 2.50 m/s a 4.00 m/s, se
aceptan valores medios de 1.50 m/s.

1.8.1.2.1. Obras de toma

Para derivar el agua hacia los canales de distribucién se utilizan obras que
pueden ser de grandes dimensiones, ver Figura 1.77 y Figura 1.78, y que no estan
dentro de los alcances de este trabajo. En lo que sigue se tratan las obras de
toma de presas derivadoras pequefias, generalmente disefiadas para riego.
Para desviar el agua del rio hacia los canales de riego o de distribucién, se
hacen orificios en el muro que divide al desarenador y la margen del cauce,
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este orificio recibe el nombre de obra de toma, ver Figura 1.79. Ademas, esta
pared divisoria sirve como muro de contencion en la ladera del rio y evita el
paso del agua hacia el canal en época de avenidas.

Compuertas de la toma

“— Compuertas radiales (pueden ser deslizantes)

Ba2B  BBaB Plantilla del desarenador S > Sc

Figura 1.77. Obra de toma tipica en una presa de gravedad.
Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)

Canal de derivacion

Muro

s Desarenador

Presa

)
Ve'e

Figura 1.78. Detalle de una obra de toma, notese la estructura
de medicion. Disco compacto: Grandes presas de México. (Comisién Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a 19)
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Figura 1.79. Planta de obra de toma

El gasto de extraccion en la obra de toma se controla mediante compuertas
generalmente deslizantes, operadas con mecanismos elevadores desde la
corona del muro. Cuando el gasto es grande se pueden emplear compuertas
radiales, y si se pretende el aprovechamiento de aguas broncas mediante
entarquinamiento o inundacién, las obras de toma pueden dejarse sin
ningun obstaculo. El calculo hidrdulico de la toma comprende:

Dimensiones del orificio y conductos,

determinacién del gasto maximo que puede pasar por las compuertas,

determinacion de la capacidad del mecanismo elevadory

disefio de la transicion que une la salida de la toma con el canal de
riego.

a
b
C
d

= — = —

1.8.1.2.2. Disipadores de energia

Al sobreelevar el agua en un rio, se provoca un incremento de energia poten-
cial, que se transformara en energia cinética al derramarse el agua sobre la
cortina vertedora, asi puede decirse que este incremento de energia depende
directamente de la altura de caida provocada por la cortina.

Los dafios mas comunes debidos al escurrimiento sobre la presa son la
socavaciony la erosion al pie de las estructuras, lo que ocasiona que la esta-
bilidad de éstas peligre. Fendmenos parecidos pueden presentarse en otros
elementos como los muros de encauce.
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Sin embargo, no siempre se presentaran estos dafios, por ejemplo, si
la caida es pequefia o el lecho del cauce es resistente, las medidas que se
tomen tenderan a amortiguar o resistir la velocidad del agua, por ejemplo,
con zampeados o revestimiento de corta longitud después de la cortina
vertedora.

Otra forma de evitar la socavacion y la erosion es por medio de la cons-
truccién de un dispositivo integrado a la cortina, cuya funcién principal
es disipar la energia cinética del agua y hacer que ésta vuelva al cauce del
rio con velocidades permisibles que no ocasionen dafos aguas abajo de la
estructura.

Existen varios tipos de amortiguadores, cuyo disefio dependera de las
condiciones particulares de cada presa. En general estos dispositivos, con
muchas variantes, se pueden agrupar en:

a) Tanques amortiguadores,
b) estructuras deflectoras y
) estructuras de impacto

1.9. Falla de presas

De acuerdo con el Comité Internacional de Grandes presas, ICOLD, por sus siglas en
inglés, existen mas de 58,000 grandes presas (mayores a 15 m de altura o que alma-
cenan mas de 3 Mm3). El pais con mayor nimero de presas es China, con el 40% de las
registradas a nivel mundial; en segundo lugar, esta Estados Unidos, con poco mas de
9000 embalses; a estos les siguen paises como India, Japon, Brasil y Corea entre otros.
En el lugar niUmero catorce esta México, con 571 grandes presas registradas.

Los motivos de las fallas en las presas son muchos y pueden suceder durante su
construccion, en el primer llenado o en la operacién, (Murillo R., 2012; Chanson H.,
2014). El mayor nimero de casos registrados son los asociados a la insuficiencia del
vertedor. Cuando no se ha estimado correctamente el gasto de disefio y se sobrepasa,
el agua puede verter sobre la cortina, dafiando el talud aguas abajo e incrementando el
riesgo de falla.

En el caso de las cortinas de seccion homogénea y de materiales graduados debera
evitarse el fenomeno de tubificacion, ver Figura 1.80. Cuando el agua fluye a través de
un medio poroso disipa su energia al vencer las fuerzas cortantes que le oponen las
particulas del suelo y las empuja en la direccion del flujo; en el momento en el que son
arrastradas se produce el fenémeno de tubificacién, cuyo nombre proviene de los tubos
que se forman a través del suelo. Una caracteristica de este fendmeno es que se inicia
en el talud aguas abajo de la presa, pudiendo ocasionar el colapso.
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Figura 1.80. Tubificacién en una presa de seccién homogénea.

Otra causa potencial de falla es el agrietamiento de las cortinas, que puede tener su
origen en una construccion deficiente, condiciones topograficas y geoldgicas malas,
consolidaciones del material al primer llenado y a largo plazo, asentamientos dife-
renciales debido a irregularidades de compactacion en la cimentacion, conductos
enterrados; deformaciones por su propio peso, llenados rapidos, sismo, etc.

Otro tipo de fallas es el que se produce por el deslizamiento de los taludes. General-
mente se han presentado cuando la cimentacion esta formada por arcillas blandas sobre
las que se forman las superficies de falla. Normalmente son lentas cuando el material es
homogéneo, y rapidas cuando existen estratificaciones que favorecen el movimiento. La
solucion a estos problemas se logra abatiendo las presiones de poro de la cimentacion.

La falla por licuacion del suelo se presenta cuando éste pierde su resistencia al
esfuerzo cortante, temporal o definitivamente. Este fenémeno se presenta en arci-
llas saturadas, en arenas sueltas secas y en las arenas finas saturadas. La licuacion se
presenta cuando actua una solicitacion brusca sobre el suelo, por ejemplo, un sismo,
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un impacto, vibraciones, etc. Cuando se presenta licuacién en una presa de tierra, sus
taludes se derrumban volviéndose muy irregulares y tendidos.

En la Tabla 1.10 se presenta una relacién de fallas en cortinas en los paises que
cuentan con el mayor nimero de presas.

Tabla 1.70. Fallas registradas en los paises con mayor nimero de presas.

Grandes
presas
(ICOLD)
1 China 23842
2 | e | o
3 India 5102
4 Japon 3113
5 Brasil 1411
6 Corea 1339
7 Canada 1170
8 Sudafrica 1114
9 Espana 1063
10 Turquia 972
11 Iran 802
12 Francia 712
5| K|
14 Mexico 571
15 | Australia 570
16 Italia 542

Fallas en

grandes

presas

1799-2017

3498

250

25

Afio de

. Presa con falla mas Altura Volumen
falla mas 3 6
g reciente (m) (10°m3)
reciente
2017 Hunan Province Dam - -
2017 Oroville 235.0 59.3
2010 Gararda Dam 31.8 48
2011 Fujinuma 17.0 1.5
2010 Bom Conselho 15.0 0.6
2002 Dongmak Dam 22.0 1.138
1980 Hinds Lake 12.0 275
1988 Spitskop 18.0 61
1987 Fonsagrada 20.0 0.06
2012 Képri Dam 139.0 93.2
1959 Malpasset 66.0 47
2007 Ulley 16.0 0.58
1969 La Laguna 16.0 4.3
1963 Flagstaff 15.7 277
1963 Vaiont 267.0 240

La relacion del nimero de fallas entre el nimero de grandes presas en China, indica que
hay 15 fallas por cada 100 presas construidas, mientras que, en Coreay Turquia falla una de
cada 1000. México por su parte presenta una relacion de cinco fallas por cada 1000 presas.

En la Tabla 1.17 se presentan 190 casos de fallas de los ultimos 20 afos (1997 - 2017),
clasificados en tres causas: desbordamiento, desastres y baja calidad de materiales
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y procesos constructivos. También se agruparon segun la altura de cortina. De estos
casos, la primera categoria por nimero de fallas es la baja calidad en los materiales o
procesos constructivos, que se subdivide en: filtraciones o tubificaciones, 70%; deficien-
cias en el vertedor, 20%; fallas estructurales, 7% y deficiencias de operacion, 2%.

La segunda categoria por nimero de casos fue desbordamiento, el 11% de estos se
asocié a una capacidad insuficiente del vertedor, el 6% a bloqueo de éste y el 82% no
esta especificado.

Tabla 1.11. Causas de fallas y altura de cortina en el periodo 1997 -2017

Altura de cortina Total

fo H<15 H>15 H no definida
ausas

Bloqueo del vertedor

Capacidad insuficiente
Desborda- del vertedor
miento

5 8% 2 67% 2 13% 9 11%

No especificado

Ataque biologico

Ataque terrorista 1 17% 1 5%

Falla de embalse aguas

. 4 36% 1 25% 5 24%
arriba

Desastres

Sismo

Deficiencias

9 20% 4 25% 2 8% 15 18%
en vertyedores

Deficiencias en
alcantarillas y taneles o 5) 20% 5] 6%

Baja calidad conductos
gl | osion por filtraciones | gy | g0 | g | 560, |17 | 68% | 57 | 67%
0 proceso / tubificacién
tructi
M e Fallas estructurales 3 7% 3 | 19% | 1 4% 7 8%
Deficiencia en el sof- 1 2% 1 1%

tware de operacién

Errores de operacion 2 2

Otras 3 3
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1.10. Problemas propuestos
Problema No. 1

Deduzca el talud que garantiza la estabilidad de una cortina de gravedad sin considerar
la subpresion.

Solucién:
En la Figura 1.81, se presenta el diagrama de cuerpo libre

Y
Eq |
H
c X

Figura 1.81. Diagrama de cuerpo libre
Talud para una Presa de Gravedad hecha de Concreto:
k=0.645
Talud para una Presa de Gravedad hecha de Mamposteria:

k= 0.674
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Problema No. 2.

Revise los esfuerzos efectivos en el taldon de la cortina de la Figura 1.82, e indique si se
presenta una grieta y diga cual es su longitud. Considere:

« Drenes cerrados (P) = 1.0
« EL 5% del esfuerzo cortante del material (f%) = 0.05 /¢

e FS=3
Parapeto elev. 183400 |._3°°_.|
E— Corona elev. 1833.00
NAME elev. 1832.40 1 [| =
1 i
b Elev. 1829.50
so - L
Elev. 1828.00
1
Elev. 1826.50
e
Concreto simple
daserc Mamposteria de 3a.
con mortero de cemento 1:5
Corona elev. 1820.00
|

Perfil original
W&O delvamene

Rerforacion€ds para inyedtar en las grietas de la roca
del desplante

Perforaciones a través del concreto y roca para inyecciones de
80 lechada de en la cil i6

Figura 1.82.Seccion de una cortina de gravedad para el problema
No. 2. Disco compacto: Grandes presas de México. (Comision Nacional del Agua, 2009:Tomos 1a19)
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Solucion:

o, =1(1)(13.4) - % =9.233 Ton/m’

St>a,

Se satisface la inecuacion, por lo tanto, si cumple, y no hay agrietamiento.
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Obras de desvio

Las obras de desvio normalmente tienen caracter temporal, y su objetivo es mantener
en seco el recinto de construccién de la cortina y de sus obras auxiliares durante el
tiempo que éstas lo requieran, (Vegas S., 2002), (Alvarado-Ancieta C, 2008).

Aun cuando la obra se utiliza durante la época en la que es necesario desviar el rio,
las estructuras que la integran o algunas de ellas pueden usarse en la obra de toma, en
la de excedencias o en el desagtie de fondo, e incluso ha habido casos en que las ataguias
se integran a las cortinas de materiales graduados, mediante una adecuada planeacion,
construccién y operacién conjunta.

2.1. Factores que influyen en la seleccion de la obra de desvio

La eleccidon del método de desvio depende de diversas variables, entre las que se
pueden citar:

2.1.1. Régimen del escurrimiento y magnitud y frecuencia de las avenidas

Para llevar al cabo este analisis es necesario revisar los hidrogramas del rio, procu-
rando que estos correspondan a las estaciones hidrométricas mas cercanas al sitio de
la boquilla, y con el mayor registro posible de datos hidrométricos. El conocimiento
del régimen de escurrimiento, los periodos de avenidas y estiaje, asi como los gastos
maximos y minimos instantaneos permiten definir las etapas constructivas.

Por ejemplo, en México es comun que la época de avenidas en los rios del centro
y sur del pais se presente en la época de primavera y verano, mientras que en los del
norte y noroeste ocurren en verano e invierno. Especial atencion debe ponerse a las
avenidas provocadas por ciclones tropicales o deshielos, se debera tener en cuenta
su influencia en el hidrograma correspondiente.
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1.4 | Zonas urbanas
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2.1.2. Periodo de retorno del gasto de disefio

En teoria las obras de desvio deberian proyectarse para derivar la mayor avenida
observada, esto no es posible desde el punto de vista econdmico, y se selecciona una
avenida menor de acuerdo con el riesgo que se desee adoptar, (Abbas Afshar, et al,
1994). Para ello deben considerarse los siguientes factores.

a) Programa de construccion de la presa,

b)costo de los dafios provocados por la eventual inundacién en el recinto de
construccion de la cortina,

c) costo en el retraso del avance del programa de construccion ante una inunda-
cion casual, Marengo et al (2013), y

d)riesgo de pérdida de vidas humanas y afectaciones en areas ubicadas aguas
abajo, por ejemplo, poblaciones o zonas de riego.

En México la Comisién Nacional del Agua, (2019), ha establecido los periodos de
retorno para la estimacion del gasto de disefio para diferentes obras hidraulicas, sefia-
lados en la Tabla 2.1y Tabla 2.2. Sin embargo, pueden presentarse avenidas mayores
a las calculadas con estos criterios, por ejemplo, durante la construccién de la presa
Nezahualcoyotl (Malpaso), se presentd una avenida mayor que la maxima obser-
vada, y mas recientemente sucedié lo mismo en el Proyecto Hidroeléctrico El Cajon,
(Marengo 1998; Marengo et al., 2006), por ello debera considerarse siempre la posibi-
lidad de que esto ocurra, y tomar las medidas de atencién a una posible emergencia.

Tabla 2.1 Recomendacién de periodos de retorno para la estimacion
del gasto maximo de disefio en las obras hidraulicas, Comisién Nacional del Agua

Tipo de obra hidraulica Tr (afios)

Drenaje pluvial

1.1 | Lateral libre en calles de poblados 2

donde se tolera encharcamiento de corta duracién

1.2 | Lateral libre en calles de poblados 2

donde no se tolera encharcamiento temporal

1.3 | Zonas agricolas 5

a) Poblados pequetios con menos de 100,000 habitantes 2-5
b) Poblados medianos entre 100,000 y 1 000,000 habitantes 5-10
c) Poblados grandes con mas de 1 000,000 de habitantes 10-25




2.1

2.2

2.3

4.1

4.2

Tipo de obra hidraulica
Aeropuertos, estaciones de ferrocarril y autobuses
Estructuras de cruce
Puentes carreteros en:
a) caminos locales que comunican poblados pequenios
b) caminos regionales que comunican poblados medianos
¢) carreteras que comunican poblados grandes (ciudades)
Puentes canales o tuberias de conduccion de agua para:
a) riego area menor de 1,000 ha
b) riego area de 1,000 a 10,000 ha
¢) riego area mayor de 10,000 ha
d) abastecimiento industrial
e) abastecimiento de agua potable
Puentes para tuberias de petroleo y gas:
a) abastecimiento secundario local
b) abastecimiento regional
c) abastecimiento primario
Tipo de obra hidraulica
Alcantarillas para paso de corrientes pequenas
a) En caminos locales que comunican poblados pequenos
b) En caminos regionales que comunican poblados medianos

¢) En caminos primarios que comunican poblados grandes

(ciudades)
Delimitacion de zonas federales
Corrientes libres en:

a) zonas semiaridas a himedas

b) zonas aridas con régimen de escurrimiento erratico

c) zonas de desbordamiento

Corrientes con obras de control:
Ademas del tramo libre debe tenerse en cuenta el gasto regulado

Delimitacién de zonas de proteccién en obras hidraulicas

2. Obras de desvio

Tr (afios)

25-50
50-100
500-1000

10-25
10-25
50-100
50-100
100-500

25-50
50-100
100-500

Tr (afios)

10-25
25-50
50-100

5-10

o mayor. Con base en
la capacidad del cauce
natural cavado

5 010 en ambos, o el
regulado de diseno de la
obra si es superior

A juicio de la Conagua

m



12

Obras Hidraulicas

6.2

9.1
9.2
9.3

Tipo de obra hidraulica
Encauzamiento de corrientes
Corrientes libres en zona:
a) agricola de pequena extension, menor a 1,000 ha
b) agricola de extension mediana, de 1,000 a 10,000 ha
c) agricola de extension grande, de 10,000 ha en adelante
d) para proteccion a poblaciones pequenas
e) para proteccién a poblaciones medianas
f) para proteccién a poblaciones grandes
Tipo de obra hidraulica
Corrientes controladas

Existe un tramo libre

No existe un tramo libre

Presas derivadoras

a) Zona de riego pequena (menor de 1,000 Ha)
b) Zona de riego mediana (1,000 a 10,000 Ha)
¢) Zona de riego grande (mas de 10,000 Ha)
Obras de desvio temporal

Presas pequenas

Presas medianas

Presas grandes

Cauce de alivio en corriente

Presas de almacenamiento
De Jales (lodo del procesamiento de minerales en minas)

Azolve del acarreo del suelo en cuencas

De agua para abastecimiento a poblaciones, riego, energia, etc.

Tr (afios)

10-25
25-50
50-100
50-100
100-500
500-1000
Tr (afos)

Tramo libre idem
que (6.1) mas el gasto
regulado para ese
periodo de retorno

o gasto de diseno del
control si es superior

Igual a el gasto
de diseno del control

50-100
100-500
500-1000

10-25
25-50
50-100
25-50,

0 mayor, segun impor-
tancia

500-1000
500-1000

Se presentan en el
siguiente cuadro
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Tabla 2.2 Recomendacion de periodos de retorno para la estimacion
del gasto maximo de disefio en las obras hidraulicas, Comisién Nacional del Agua, (2019)

, Alrn.ace- Altura Pérdida Daiios . .~
Categoria namiento . : Avenida de disefio
(m) de vidas materiales
Pequena Menor de Menor de | Ninguna Menor que Basada en estudios
1.5 15 costo de de probabilidad
la presa Tr = 500 anos
Moderada Del orden Basada en estudios
del costo de de probabilidad
la presa Tr = 1000 afos
Considerable | Mayor que Basada en estudios
el costo de probabilidad
de la presa Tr = 10000 afios.
Mediana Entre 1.5 Entre 12 | Ninguna Dentro de Estudio
y 60 y 30 la capacidad de probabilidad
financiera Tr = 1000 a 10000
anos
Moderada Ligeramente Estudio
mayor que de probabilidad
la capacidad Tr = 10000 anos
financiera
Considerable | Mayor que Tormentas severas.
la capacidad Tormentas
financiera maximizadas. Trans-
posicién
de tormentas:
Tr 210000 anios
Mayor Mayor de Mayor de | Considerable | Excesivos Miéxima posible
No se 60 18 0 como con base en analisis
tolera falla norma politica | hidrometeorolégicos
establecida Analisis
de maximizacién
de tormentas locales
y transposicion de
tormentas con
Tr 210000 anios

13
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2.1.3. Caracteristicas topograficas y geoldgicas de la boquilla

La topografia es uno de los factores que mas influyen en la seleccién del tipo de
desvio, en general las boquillas abiertas (en forma de U) son propicias para cons-
truir tajos o canales, y las cerradas (en forma de V) para la construccion de tuneles,
(Arreguin, 20071).

La geologia adquiere relevancia sobre todo en el caso de los tuneles, debera revi-
sarse que se garantice la estabilidad, laimpermeabilidad y la resistencia a la erosion,
de los materiales en contacto con el agua.

2.1.4. Compromisos de abastecimiento aguas abajo

Este factor obliga a que el dimensionamiento de la obra de desvio se rija no solo por
las condiciones hidrolégicas aguas arriba, sino también por las de aguas abajo de la
presay los derechos adquiridos por los usuarios, por ejemplo, compromisos de abas-
tecimiento de agua para consumo humano, riego, usos industriales o conservacion
del medio ambiente, lo que puede hacer necesario instalar sistemas de bombeo o
sifones para satisfacer la demanda cuando es pequefia, 0 a combinar tajos y tuneles
durante el proceso constructivo.

2.1.5. Aspectos ambientales

Toda obra de desvio debe contar con una manifestacién de impacto ambiental,
donde se garantice la no afectacion a los pobladores que necesiten transitar por el
rio, ni a los que habitan aguas abajo de la obra; garantizar el paso de faunay flora
acuatica, y considerar el paso de cuerpos flotantes como arboles, troncos y material
de la limpieza del vaso. La calidad del agua en sus caracteristicas fisicas y quimicas
también se vera afectada por la obra y deberdn tomarse las previsiones correspon-
dientes.

2.1.6.0peracién y mantenimiento de la obra de desvio

La operacion de la obra de desvio puede ocupar largos periodos de tiempo y sera
necesario considerar el mantenimiento del o de los canales, por ejemplo, cuidar que
no crezca maleza en los bordos, reponer el material de las ataguias que haya sido
arrastrado por el flujo del agua o retirar el azolve de los canales o tuneles.

Debe existir un plan de operacién del canal o tunel, sobre todo en situaciones
de avenidas superiores a las de disefio, que incluya todo un procedimiento de alerta
temprana.
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2.1.7. La opinion publica

Debe hacerse una consulta publica, sobre todo con los posibles afectados por las
obras a construir, para llegar a acuerdos y en su caso a las medidas de compensacién
y mitigacion correspondientes, (Jihn-SunglLai, et al, 2011).

2.1.8.Planeacion de la obra y procesos constructivos

En la seleccion de la obra de desvio influyen la planeacion general de la presa y los
procesos constructivos que se utilizaran, la posibilidad de usar total o parcialmente
la obra de desvio en la toma, el vertedor o el desagiie de fondo, incluso se han inte-
grado las ataguias a las cortinas de materiales graduados, o los tajos como parte
de las trincheras de las cortinas; y desde luego el costo de todas las estructuras
involucradas.

2.2. Métodos de desvio

Las obras de desvio pueden ser de varios tipos, (Liscia S., 2012):

a
b
c
d

Desvio con tajo o canal,

desvio con tuneles en las laderas de la boquilla,
desvio a través y sobre cortinas de concreto y
desvios mixtos.

= — = =

2.2.1.Obras de desvio con tajos o canales

Un tajo es un canal ubicado dentro de la boquilla, para abrir uno o dos frentes de
trabajo para construir la cortina, (Comision Federal de Electricidad, 1983). Normal-
mente se emplean en presas de materiales graduados.

Para el disefio del tajo, una vez ubicado dentro de la boquilla, sera necesario
determinar su longitud L, pendiente .S, geometria de la seccién y ancho de plantilla
by el coeficiente de rugosidad de Manning .

Se recomienda que la pendiente del tajo coincida en la medida de lo posible
con la del rio, con objeto de evitar procesos erosivos aguas arriba y aguas abajo del
canal, que pudieran causar la acumulacion de azolve en el tajo en el primer caso, y
problemas de estabilidad en el segundo.

Cuando se utiliza una sola ataguia longitudinal la seccién del canal es trape-
zoidal, pues un talud puede ser la ladera de la boquilla y el otro una de las caras de

15
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la ataguia, si se utilizan dos ataguias para abrir dos frentes de trabajo la seccién del
canal puede ser trapecial, en ambos casos los taludes deben garantizar su estabi-
lidad y soportar los esfuerzos cortantes a que seran sometidos por el flujo de agua
en el canal.

2.2.1.1. Ataguias

Las ataguias son estructuras de tierra, materiales graduados, enrocamiento,
metal, concreto o madera, que se oponen al paso del rio para desviarlo hacia
el o los tuneles (se colocan en forma transversal o esviajadas en el cauce), o
para encauzarlo al tajo, del cual pueden formar parte, al colocarse en forma
paralela al eje del cauce, es decir en forma longitudinal. Cuando se requiere que
la ataguia tenga controles de calidad altos puede ser necesario construir aguas
arriba de ella otra auxiliar llamada preataguia.

Aguas abajo, e inmediatamente antes de la salida del desvio es comun
construir otra ataguia para evitar que se inunde el recinto de construccion
por retroceso del flujo, a ella se le llama contraataguia, ésta es de menores
dimensiones que la ataguia de aguas arriba, e incluso puede no construirse si
la pendiente del rio es grande y no hay posibilidades de que el flujo retroceda.

Las ataguias tienen dos caracteristicas principales: una gran parte de ellas se
construye sobre el agua, y deben soportar el paso del agua sobre ellas durante
este proceso y aun cuando ya se encuentren terminadas.

En general las ataguias tienen un caracter temporal, pero en algunas
ocasiones pueden integrarse a la cortina, ver Figura 2.1, estructura No. 4,
(CONAGUA, 1999), entonces el proceso de construccion de estas estructuras
sera el mismo que el de la cortina a la que se integraran.

Otro caso en el que pueden tener caracter definitivo es cuando se cons-
truyen obras de desvio en presas con vertedores de caida libre, (Arreguin, 2000),
por ejemplo, en presas de arco delgado, arco gravedad y contrafuertes, pues en
estos casos sirven para formar colchones de agua para amortiguar la caida del
chorro desde el vertedor.

La altura maxima de las ataguias se determinara por medio del calculo del
perfil del agua en el tajo (lo mismo procede para otros tipos de desvio) para el
gasto de disefio, al cual se le agrega un bordo libre. El programa de construc-
cion puede obtenerse por medio del calculo de diferentes perfiles del agua para
los gastos que ocurren en el tiempo (hidrograma), para ello se pueden elaborar
las curvas gasto-altura de ataguia, y la mejor opcién econdmica se obtiene por
medio de la curva costo de los tajos o tuneles-costo de las ataguias.
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' ESCALA GRAFICA

SECCION MAXIMA T— — e —
0

Figura 2.1 Seccién de una cortina de materiales graduados,
con ataguias integradas, (Comision Nacional del Agua, 1999)

2.2.1.2. Casos de desvios con tajos

A continuacion, se presentan varios casos en los que se emplearon fundamental-
mente obras de desvio con tajos, aunque en varios de ellos se complementaron
con tuneles.

2.2.1.2.1. Obra de desvio de la presa Alvaro Obregén (Oviachic)

“Consistio en un tajo construido en la margen izquierda para dar paso a una
avenida de 2,500.00 m?/s, ver Figura 2.2, (CONAGUA, 1999). Mientras se
manejé la avenida por el tajo se construyeron tres tUneles por la margen
derecha. En una segunda etapa el rio se desvid por los tuneles mediante el
cierre del tajo, y finalmente en una tercera etapa, se terminé la cortina y
se hizo el cierre de los tuneles”, para aprovecharlos después como obra de
toma, (Arreguin F., 2006).
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PLANTA GENRAL C)\

OBRA DE
DESVio
Tanel N°1

Tanel N°2
TinelN"3

VERTEDOR %

Figura 2.2 Obra de desvio de la Presa
Alvaro Obregén (Oviachic), Sonora, (Comisién Nacional del Agua, 1999)
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2.2.1.2.2. Obra de desvio
de la presa Adolfo Lopez Mateos (El Humaya)

“Se hizo por medio de un tajo de 30.00 m de ancho de plantilla, localizado
en la margen izquierda del cauce, con una reduccion posterior a 20.00 m, ver
Figura 2.3, (CONAGUA, 1999). El talud izquierdo de 0.5:1, lo formé la ladera
de la boquillay el de la margen derecha fue de 2:1, como parte de una ataguia
de 14.50 m de alturay 600.00 m de longitud”, ver Figura 2.4 En una segunda
etapa, durante el cierre de la cortina, el desvio se hizo a través de los dos
tuneles de la obra de toma.
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Figura 2.3 Obra de desvio de la Presa Presidente
Adolfo Lépez Mateos (EL Humaya), Sinaloa, (Comision Nacional del Agua, 1999)

19



Obras Hidraulicas

1450 m

Figura 2.4 Tajo de la obra de desvio de la presa Presidente Adolfo Lopez Mateos (El Humaya), Sinaloa
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2.2.1.2.3. Obra de desvio con tajo
de la presa Adolfo Ruiz Cortinez (Mocuzari)

“Se construyé un tajode 60 m de ancho de plantilla, en la laderaizquierda, ver
Figura 2.5, (CONAGUA, 1999), desviando la corriente mediante dos ataguias,
mientras se construia la cortina en dos frentes de trabajo a ambos lados del
tajo”, ver Figura 2.6. En la época de estiaje se cerro el tajo, desviando el rio
por la obra de toma.
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Figura 2.5 Obra de desvio con tajo de la Presa Adolfo
Ruiz Cortinez (Mocuzari), Sonora, (Comision Nacional del Agua, 1999)

Frente de trabajo 1 Frente de trabajo 2

Figura 2.6 Obra de desvio con tajo de la Presa Adolfo Ruiz Cortinez (Mocuzari), Sonora.
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2.2.1.3. Disefio hidraulico de las obras de desvio con tajo

Para disefiar la obra de desvio se requiere la curva de gastos del rio. En general se
recomienda que los tajos funcionen con flujo subcritico, cuando se alojan sobre
cauces granulares o cuando las ataguias son de materiales graduados o tierra
con poca proteccién en sus taludes. Cuando los tajos se excavan en roca sana, se
revisten o se utilizan ataguias que soporten grandes velocidades podran trabajar
con flujo supercritico. Aunque debe recordarse que velocidades altas pueden
provocar erosion en el cauce aguas arriba y aguas abajo del tajo.

El disefio consiste en hacer una propuesta de geometria del tajo o canal,
incluidos la longitud L, la cual se integra por el ancho de la base de la cortina
a la profundidad de la cimentacién, mas los taludes de la excavacion de la
cimentacion, mas un espacio entre la cortina y las ataguias para movilidad de
la maquinariay los trabajadores, mas el ancho de la base de las ataguias; el tipo
de seccion hidraulica, el ancho de plantilla by el coeficiente de rugosidad n. Con
ello se determinan las condiciones de frontera, que incluyen los tirantes: normal
Yn, y critico Yc, en el tajo y en el rio, y en particular la seccion de control, con
objeto de calcular el perfil del agua, agregar un bordo libre y con ello determinar
la altura de las ataguias e incluso el programa de trabajo para la construccién
de éstas.

El perfil del agua en el tajo puede calcularse resolviendo la ecuacion de flujo
gradualmente variado:

dy SO-S)’
i d(2/2 =0
X 1+a (/%)
d
i
Donde:

- Es la variacion del tirante y en la direccidn x,
S Es la pendiente de la plantilla del tajo

S, Es la pendiente de energia del flujo

a Es el coeficiente de Coriolis

{22 Es lavariacion de la carga de velocidad en la direccion y.
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2. Obras de desvio

Calculado el perfil del agua, deben revisarse las velocidades, para asegurar que
no se presentaran efectos erosivos en el tajo.
El tirante aguas arriba del tajo en el rio, se puede calcular con la ecuacion (2.2):

h=1+h +kh, (2:2)
Donde:

3 Tirante en el rio

r Tirante a la entrada del tajo

h, Carga de velocidad en el tajo

k Coeficiente de pérdidas por entrada

2.2.1.4. Bordo libre

El bordo libre es una sobreelevacion de las ataguias sobre el perfil del agua, con
objeto de tomar en cuenta los efectos del oleaje del flujo. La recomendacion
general es aumentar 1.50 m al tirante determinado con el calculo del perfil del
agua, aunque en algunos casos de presas grandes se ha aceptado un bordo libre
de 2.00 metros.

La altura de las ataguias puede ser constante tomando como referencia el
tirante correspondiente al gasto maximo o de disefio, o variable tomando en
cuenta el tirante a la entrada y salida del tajo.

2.2.1.5. Ejemplos

Ejemplo No. 2.1

Calcular la altura de una ataguia en forma de U, de una obra de desvio con
tajo de seccion trapecial con taludes 3:1, ancho de plantilla b = 30.00 m, longitud
de 398.00 m y coeficiente de rugosidad de Manning de n = 0.025, ver Figura 2.7.
El gasto de desvio es de Q = 170.00 m3/s.

La pendiente media del rio es S = 0.0015, el coeficiente de rugosidad del
cauce vale n = 0.030, la seccién transversal es aproximadamente trapecial con
taludes 3:1y ancho de plantilla b = 170.00 m.
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Figura 2.7 Datos del tajo del ejemplo No. 2.1. HEC-RAS 5.0.7

Solucién

Se propone en una primera aproximacion una altura de la ataguia de 3.50 m,
con una corona de 7.00 my taludes 3:1.

El tirante normal en el tajo y , se calcula con las ecuaciones:

1

V=—R"S" (2.3)
n
A

Q=— RV $" (2.4)
n

Sustituyendo y resolviendo:

r,=2.09m



El tirante critico en el tajo se obtiene con las ecuaciones:

AC = bY;t + k&; = 307‘{[ + 3Y‘[t2

T=b+2),=30+23)1

ct

Donde:

A, Eselareacritica
T Eslasuperficie libre del agua para condiciones criticas

k  Eseltalud de la ataguia

Sustituyendo y resolviendo la ecuacién (2.6):

Y =1.43m

ct

2. Obras de desvio

Procediendo de la misma forma los tirantes normaly critico aguas arribay aguas

abajo del tajo (en el rio) valen:

Y =0.97m

nr

Y =047m

cr

Como Yut > Yet > Yar, se tiene en el tajo un perfil M2, ver Figura 2.8.
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e Seccién a la
_____________ S N /_salidadeltajo

¥, =0.97m

Figura 2.8 Seccion del tajo

Para conocer el tirante a la entrada del tajo, se procede a calcular el perfil del
agua (M2), como se muestra en la Tabla 2.3, mediante el software HEC-RAS 5.0.7
(USACE, 2019). Esta y versiones anteriores del programa de cémputo pueden
descargarse en www.hec.usace.army.mil/software/hec-ras/. Se supuso una
elevacion de la plantilla del tajo de 0.00 msnm para el extremo aguas abajo y
0.597 msnm para la seccidén aguas arriba, y se establecieron estaciones a cada
20 metros, ver Figura 2.9.

Tabla 2.3 Calculo del perfil M, dentro del tajo

Reach River Sta Profile y (m)
Tajo 398.00 PF 1 2.02
Tajo 380.00 PF1 2.02
Tajo 360.00% PF1 2.01
Tajo 340.00% PF 1 2.01
Tajo 320.00* PF 1 2.00
Tajo 300.00* PF1 2.00
Tajo 280.00* PF1 1.99
Tajo 260.00* PF1 1.98
Tajo 240.00* PF1 1.97
Tajo 220.00* PF 1 1.96
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Reach River Sta Profile y (m)
Tajo 200.00* PF1 1.95
Tajo 180.00* PF1 1.94
Tajo 160.00* PF1 1.92
Tajo 140.00* PF1 1.91
Tajo 120.00* PF1 1.89
Tajo 100.00* PF1 1.87
Tajo 80.00* PF1 1.84
Tajo 60.00* PF1 1.81
Tajo 40.00* PF1 1.77
Tajo 20.00* PF1 1.70
Tajo 0.00 PF1 1.41

2. Obras de desvio

Elevation (m)

Ejemplo1 Plan: Plan 01 12/05/2019
Desvio_1 Tajo

3.0 1

Legend

EG PF1
WS PF 1
Crit PF 1

[ —

Ground

0 100 200 300 400
Main Channel Distance (m)

Figura 2.9. Perfil del ejemplo 2.1, tomado de la pantalla que genera el software
HEC-RAS 5.0.7, donde se presentan ademas los perfiles de energia y de tirantes criticos.
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Considerando un bordo libre de 1.50 m, la altura de la ataguia aguas arriba es
igual a:

h=2.02+1.50=3.52m

Como se supuso al principio una h=3.50m, puede aceptarse el valor inicial
propuesto.
Para la altura de la ataguia de aguas abajo se tiene que:

h=72Yct+BL=143+ 1.50=2.93m

Mediante un andlisis econdmico deberd decidirse si la altura de la ataguia se
establece constante con el valor maximo de la misma, en este caso el de la
entrada al tajo, o variable tomando en cuenta el perfil del agua y agregando el
bordo libre.

El tirante aguas arriba de la ataguia A resulta ser:

}lr = Ye‘ + ket + k}ld <28>

Donde:

h  Eslacarga develocidad en el tajo

ot

K Es el coeficiente de pérdidas por entrada, para este caso £ = 0.05,

entonces:
0 170.00
V=—=———=233m/
A 72.84
(2.33)"
}l. = =
" 19.62



2. Obras de desvio

Sustituyendo en la ecuacion (2.8):

h=2.02 +0.28 + 0.05 (0.28) = 2.31m

Ejemplo No. 2.2
Calcular las curvas ancho de plantilla 4 contra altura de ataguia /a, y gasto Q.
contra altura de ataguia /a, para un desvio con tajo de 360.00 metros de largo,
con seccién trapecial y taludes 3:1, coeficiente de rugosidad » = 0.030, pendiente
$§=10.001, yun gasto Q de 150.00 m*/s.

El rio tiene una seccion aproximadamente trapecial con un ancho de plantilla
b de 150.00 m, talud de 3:1, coeficiente de rugosidad n de 0.030, y una pendiente
de §=0.001.

Solucion:
Curva b - ha

La curva se elaborara para plantillas de 5.00, 8.00, 15.00, 18.00, 23.00, 25.00 y
30.00 m. Primero se determinara el tipo de perfil del canal, al cual se le agregara
un bordo libre de 1.50 my con ello se obtendra la altura de la ataguia fa.

Para un ancho de plantilla 4 = 5.00 m, utilizando HEC-RAS 5.0.7, ver Figura
2.10, y con los datos del tajo se obtiene que el tirante critico vale ¥, = 2.76 m, con
una pendiente critica S, = 7.80819 E-03 y un tirante normal ¥, = 4.36 m, por lo
tanto, se trata de un perfil M,

= Cross Section Data - G1.bS_E2 = E=Sey X

Exit

Rover: g|[= +mm| BotOptons [ KeepPrevXSPhts Cear Prev| [ Piot Teman (F avalaby
Reach: [Tajo ] Rver staz[o ~] 31 Ejemplo2  Plan Plan 02 12/05/2019
Description ‘Fxrremo aguas abajo G

al
s Row s o ; - 3
100 | chamel [ RoB _

Edit Options Plot Help

] Extrema aguas abajo

Legend

EGPF1

EEREEHEEE

=3

=4

Station Bevaton | [0 o o

,|
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LoB Channel ROB ;
fo.03 l0.03 [o.03
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0 53.
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=l
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Y
=
® oo m

g
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[Select river for cross section editing

Figura 2.10. Carga en HEC-RAS 5.0.7, de los datos del ejemplo No. 2.2.
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Para los otros anchos de plantilla 4, desde 8.00 hasta 30.00 m se procede de la
misma forma, ver Tabla 2.4.

Y en la Tabla 2.5, se presentan los perfiles del agua calculados con HEC-RAS
5.0.7,y las alturas de las ataguias para cada estacion desde 0.00 hasta 360.00 m.
En todos los casos en la estacion inicial (0.00 m) se anota el tirante critico, y el
calculo se hace de aguas abajo hacia aguas arriba.

Tabla 2.4 Tirantes y pendientes criticas, y tirantes normales, para diferentes anchos de plantilla

Ancho de plantilla Tirante critico Pendiente critica Tirante normal Ynt
b (m) Yct (m) Sct E-0.3 (m)
8.00 2.44 7.823616 3.98
15.00 1.90 7.97494 3.29
23.00 1.52 8.245303 2.75
25.00 1.45 8.318659 2.65
30.00 1.30 8.50378 2.47

Tabla 2.5 Tirantes del agua en el tajoy, y alturas de ataguia ha, para diferentes anchos de plantilla b

Ancho de plantilla b(m)

Estacion
x (m)

15 18 23

y(m) | ha(m) | y(m) | ha(m) | y(m) | ham) | y(m) | ha(m) | y(m) | ha(m) | y(m) | ha(m) | y(m) | ha(m)

0.00 276 | 4.26 | 244 | 394 | 1.90 | 340 | 1.73 | 3.23 | 1.52 | 3.02 | 1.45 [ 295 | 1.30 | 2.80
25.00 3.18 | 4.68 | 285 | 435 | 228 | 3.78 | 2.11 | 3.61 | 1.88 | 3.38 | 1.80 | 3.30 | 1.64 | 3.14
50.00 3.32 | 4.82 298 | 448 | 241 | 391 | 223 | 3.73 | 1.99 | 349 | 1.92 | 342 | 1.75 | 3.25
75.00 342 | 492 3.08 | 458 | 250 | 4.00 | 2.32 | 3.82 | 2.07 | 3.57 | 1.99 | 3.49 | 1.82 | 3.32
100.00 3.50 | 5.00 3.15 | 465 | 257 | 4.07 | 2.38 | 3.88 | 2.14 | 3.64 | 2.05 | 3.55 | 1.88 | 3.38
125.00 3.56 | 5.06 3.22 | 472 | 262 | 412 | 244 | 3.94 | 2.19 | 3.69 | 2.10 | 3.60 | 1.93 | 3.43
150.00 3.62 | 5.12 3.27 | 477 | 267 | 4.17 | 248 | 3.98 | 2.23 | 3.73 | 2.15 | 3.65 | 1.97 | 3.47
175.00 3.66 | 5.16 3.15 | 465 | 2.71 | 4.21 | 252 | 4.02 | 2.27 | 3.77 | 2.18 | 3.68 | 2.00 | 3.50
200.00 3.71 5.21 3.36 | 4.86 | 2.75 | 4.25 | 2.56 | 4.06 | 2.30 | 3.80 | 2.21 | 3.71 | 2.03 | 3.53
225.00 3.74 | 524 | 339 | 489 | 2.78 | 428 | 2.59 | 4.09 | 2.33 | 3.83 | 2.24 | 3.74 | 2.06 | 3.56
250.00 3.78 | 528 3.42 | 492 | 281 | 4.31 | 262 | 4.12 | 2.36 | 3.86 | 2.27 | 3.77 | 2.08 | 3.58
275.00 3.81 531 345 | 495 | 2.84 | 434 | 264 | 4.14 | 2.38 | 388 | 2.29 | 3.79 | 2.10 | 3.60
300.00 3.84 | 534 | 348 | 498 | 2.86 | 4.36 | 2.67 | 4.17 | 240 | 3.90 | 2.31 | 3.81 | 2.12 | 3.62
325.00 3.86 | 536 | 3.51 | 501 | 2.89 [ 439 | 2.69 | 419 | 242 | 3.92 | 2.33 | 3.83 | 2.14 | 3.64
350.00 3.89 | 5.39 353 | 5.03 | 291 | 441 | 2.71 | 4.21 | 244 | 394 | 235 | 3.85 | 2.16 | 3.66

360.00 3.89 | 5.39 3.54 | 5.04 | 291 | 441 | 2.71 | 421 | 245 | 3.95 | 235 | 3.85 | 2.16 | 3.66
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ha

Altura de ataguia (m)

2. Obras de desvio

La curva, ancho de plantilla 4 contra altura de ataguia /q, se presenta en la Figura
2.1,

5.60

5.40
5.20
5.00
4.80
4.60

4.40
4.20
4.00
3.80
3.60

5 10 15 20 25 30

Ancho de plantilla(m) b

Figura 2.11 Curva ancho de plantilla b contra altura de ataguia ha

Curva Q-ha

Para un tajo con un ancho de plantillab =25.00 m, y un gasto Q = 3.00 m3/s,
el tirante critico calculado con HEC-RAS 5.0.7, ¥ vale 0.11 m, la pendiente critica
S esigual a1.837129 E-02, y el tirante normal 7, = 0.27 m, por lo tanto, se trata
de un perfil M2. El calculo de estas variables para los otros gastos se presenta en
la Tabla 2.6,y en la Figura 2.12 se puede ver la pantalla de HEC-RAS 5.0.7, para los
gastos de 6 a 150.00 m?*/s.

Los tirantes del agua en el tajoy, y las alturas de ataguia ha, para diferentes
anchos by gastos Q, calculados con el mismo programa se presentan en la Tabla
2.7,y en la Figura 2.13, la curva alturas de ataguia ha - gastos Q

La simulacién para gastos de 3.00 a 150.00 m®/s, se hace también con
HEC-RAS 5.0.7, ver Tabla 2.6 y Figura 2.12
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Tabla 2.6 Tirantes y pendientes criticas, y tirantes normales, para diferentes gastos

Q (m?/s) Yct (m) Sct E-03 Ynt (m)

6.00 0.18 1.581919 0.41
9.00 0.23 1.450886 0.52
15.00 0.33 .0130313 0.70
20.00 0.40 1.227767 0.83
25.00 0.46 1.172918 0.95
35.00 0.57 1.095929 1.15
45.00 0.67 1.042667 1.33
65.00 0.85 9.708412 1.65
85.00 1.01 9.227438 1.92
100.00 1.12 8.952878 2.11
115.00 1.23 8.726092 2.28
130.00 1.33 8.53438 2.44
140.00 1.39 8.421429 2.55
150.00 1.45 8.318659 2.65

File Options  Help
Descrpton [Curvaa- il

e Namberof roes 32000 w5 _Reach Budary ot . |
I T T LT T Lo E—
Add Mg |

w ] Add A Fow Change Location

Figura 2.12. Pantalla de HEC-RAS 5.0.7, para gastos de 6.00 a 150.00 m?/s
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Tabla 2.7 Tirantes del agua en el tajoy, y alturas de ataguia 4a, para diferentes anchos gastos Q (3-45 m*/s)

Gasto Q (ms)

Estaciéon

15 20

x (m)

yim) | ham) | ym) | ham) | y(m) | ham) | y(m) |ha(m) | y(m) | hafm) | y(m) | ham) | y(m) | ham) | y(m) | ha(m)

0.00 0.11 1.61 0.18 1.68 0.23 1.73 0.33 1.83 0.40 1.90 0.46 1.96 0.57 2.07 0.67 2.17
25.00 0.22 1.72 0.32 1.82 0.40 1.90 0.52 2.02 | 0.60 | 2.10 0.68 2.18 0.81 2.31 0.93 243
50.00 0.24 1.74 0.35 1.85 0.43 193} 0.56 2.06 | 0.65 2.15 0.74 2.24 0.88 2.38 1.00 2.50
75.00 0.25 1.75 0.36 1.86. 0.45 1.95 0.69 2.19 | 0.69 | 219 0.77 2.27 0.92 242 1.05 2.55
100.00 0.25 1.75 0.38 1.88 0.47 1.97 0.61 2.11 0.71 2.21 0.80 2.30 0.96 246 1.09 2.59
125.00 0.26 1.76 0.38 1.88 0.48 1.98 0.63 2.13 0.78 2.23 0.82 2.32 0.98 2.48 L12 2.62
150.00 0.26 1.76 0.39 1.89 0.49 1.99 0.64 2.14 | 074 | 224 0.84 2.34 1.00 2.50 114 2.64
175.00 0.26 1.76 0.39 1.89 0.49 125 0.65 2.15 | 076 | 2.26 0.85 2.35 1.02 2.52 1.16 2.66
200.00 0.27 1.77 0.40 1.90 0.50 2.00 0.66. 2.16 | 0.77 2.27 0.86 2.36 1.03 2.53 118 2.68
225.00 0.27 1.77 0.40 1.90 0.50 2.00 0.66. 2.16 | 0.78 | 2.28 0.87 2.37 1.05 2.55 1.20 2.70
250.00 0.27 1.77 0.40 1.90 0.50 2.00 0.67 2.17 0.78 2.28 0.88 2.38 1.06 2.56 1.20 2.70
275.00 0.27 1.77 0.40 1.90 0.51 2.01 0.67 2.17 0.79 | 229 0.89 239 1.07 2.57 1.22 2.72
300.00 0.27 1.77 0.40 1.90 0.51 2.01 0.68 2.18 | 0.79 2.29 0.90 2.40 1.08 2.58 1.23 P2N75]
325.00 0.27 1.77 0.40 1.90 0.51 2.01 0.68 2.18 | 0.80 | 2.30 0.90 2.40 1.08 2.58 1.24 2.74

350.00 0.27 1.77 0.41 1.91 0.51 2.01 0.68 2.18 | 0.80 | 2.30 0.90 2.40 1.09 2.59 1.25 2.75

360.00 0.27 177 0.41 1.91 0.51 2.01 0.68 2.18 | 0.80 | 2.30 0.91 241 1.09 2.59 1.25 2.75

Gasto Q (ms)

115

ym) | ha(m) | ym) | ham) | ym) | ham) | ym) | ham) | ym) | ham) | ym) | ham) | y(m) | ha(m)

0.00 0.85 2.35 1.01 251 112 2.62 1.23 2.73 133 2.83 1.39 2.89 1.45 2.95
25.00 L14 2.64 1.32 2.82 I 2.94 1.56 3.06 1.67 3.17 173 3.23 1.80 3.30
50.00 1.22 2.72 1.41 291 1.54 3.04 1.66 3.16 .77 3.27 1.85 3.35 1.92 3.42
75.00 1.28 2.78 1.48 2.98 1.61 3.11 1.73 3.23 1.85 3.35 1.92 3.42 1.99 3.49

100.00 1.32 2.82 1.52 3.02 1.66 3.16 1.79 3.29 1.91 3.41 1.98 3.48 2.05 3.55

125.00 1.36 2.86 1.56 3.06 1.70 3.20 1.83 3.33 1.95 3.45 2.03 3.52 2.10 3.60

150.00 1.39 2.89 1.60 3.10 o6k 3.24 1.87 3.37 1.99 3.49 2.07 3.57 2.15 3.65

175.00 1.41 2.91 1.62 3.12 1.77 3.27 1.90 3.40 2.03 3.53 2.22 3.61 2.18 3.68

200.00 1.43 2193} 1.65 (3815) 179 3.29 1.93 3.42 2.06 3.56 114 2.64 2.21 3.71

225.00 1.45 2.95 1.67 3.17 1.82 3.32 1LL255) 3.45 2.08 3.58 2.16 3.66 2.24 3.74

250.00 1.47 2.97 1.69 3.19 1.84 3.34 1.98 3.48 2.11 3.61 2.19 3.69 2.27 3.77

275.00 1.48 2.98 171 3.21 1.86 3.36 2.00 3.50 2.13 3.63 2.21 3.71 2.29 3.79

300.00 1.49 2190] 1.72 3.22 1.87 3.37 2.01 351 2.15 3.65 2.23 3.73 2.31 3.81

325.00 1.51 3.01 173 3.23 1.89 3.39 2.03 3.53 2.16 3.66 2.25 3.75 2.33 3.83

350.00 1.52 3.02 1.75 BLb) 1.90 3.40 2.05 3.55 2.18 3.68 2.27 3.77 2.35 3.85

360.00 1.52 3.02 1.75 3.25 1.91 3.41 2.05 3.55 2.19 3.69 2.27 3.77 2.35 3.85
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La curva gasto Q contra altura de ataguia /a, se presenta en la Figura 2.13.
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5 20 40 60 80 100 120 140 150
Gasto (m3/s) Q

Figura 2.13 Curva alturas de ataguia ha - gastos Q
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2. Obras de desvio

2.2.2. Obras de desvio con tuneles
Este método es el mas utilizado en las obras de desvio de presas grandes, dado que
para su construccion requieren grandes recintos, y entonces es mejor utilizar las
laderas para alojar los tuneles del desvio.
2.2.2.1. Casos de obras de desvio con tuneles
2.2.2.1.1. Obra de desvio con tuneles de la presa Solis
Se construyeron dos tuneles de 6.00 m de diametro, localizados en la

margen derecha, donde posteriormente se alojo la obra de toma, ver Figura
2.14.

CORTINA

,I’/ \% TOMA J PLANTA GENERAL
= 7 \

Figura 2.14 Obra de desvio con tunel de la presa Solis, Guanajuato. (Comision Nacional del Agua, 1999)
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2.2.2.1.2. Obra de desvio de la presa Marte R. Gomez (El Azucar)

En esta presa se construyeron los dos extremos de la cortina fuera del
cauce del rio hasta la corona. Al mismo tiempo se excavd un tunel de
bdveda de medio punto de 6.00 m de anchoy 6.00 m de alto, con pendiente
$=0.001 y 424.00 m de longitud alojado en la margen izquierda, ver Figura
2.15. El cierre de la cortina se realizé mediante un tapdén de concreto de
18.00 m de longitud.

YS /7%{/

¢ 7 / DESV ACION

| HedelaCorting

—_—
CORTINA

PC3umsay

S,

3 382,00
J

Figura 2.15 Obra de desvio con tlnel de la presa Marte R. Gémez (EL Aztcar), T
amaulipas. (Comision Nacional del Agua, 1999)



2. Obras de desvio

2.2.2.1.3. Obra de desvio de la presa Sanalona

Durante la época de estiaje el rio se manejo por el cauce en tanto se cons-
truian los extremos de la cortina situados fuera del rio, al mismo tiempo
se construyeron dos tuneles por la margen izquierda, que después serian
utilizados como obra de toma, ademas se construyé un tajo en margen
derecha, ver Figura 2.16.

PLANTA GENERAL
o 100 200

Figura 2.16 Obra de desvio con tinel de la presa Sanalona, Sinaloa, (Comisidén Nacional del Agua, 1999)
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2.2.2.1.4. Obra de desvio de la presa de El Tintero

Primero se construyd una ataguia longitudinal al cauce del rio para iniciar
la limpia y tratamiento de la cimentacion de la cortina en la margen
izquierda. Al mismo tiempo se construyo el tunel de desvio, por medio del
cual se manejé el rio mediante la construccién de dos ataguias transver-
sales al cauce, ver Figura 2.17.

PLANTA GENERAL / /

VERTEDOR

Figura 2.17 Obra de desvio con tunel de la presa de El Tintero, Chihuahua, (Comision Nacional del Agua, 1999)
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2.2.2.1.5. Obra de desvio de la presa Nezahualcoyotl (Malpaso)

“Se perforaron cinco tuneles de 16.00 m de didmetro en las laderas: tres en la
margen derecha y dos en la izquierda, con una longitud total de 4,125.00 m,
de los cuales 1,858.00 m se revistieron con concreto simple en las zonas en
que la roca no era compacta, reduciendo su didmetro a 14.00 m. Se constru-
yeron dos ataguias, una aguas arriba y otra aguas abajo del sitio de la cortina.
Para el cierre de los tuneles, una vez terminado el desvio, se construyeron
tres estructuras de obturacién provisional en el extremo aguas arriba, y a
uno de ellos se le coloco una estructura de cierre final. El cierre definitivo de
los mismos se logré mediante tapones de concreto, de 40.00 m de longitud,
alojados en la zona central de los tuneles”, ver Figura 2.18.

Las ataguias son de enrocamiento, con zona impermeable inclinada de
arcilla colocada sobre un filtro de material arenoso que se apoya en el cuerpo
principal, formado con roca y rezaga y protegida del lado del agua, por una
cubierta de roca. Tiene seccién irregular como resultado de las condiciones
en que fue ejecutada su construccion.

PLANTA

SIGNOS CONVENCIONALES

ESCALA GRAFICA

/ CASADE N B
MAQUINAS e ——— —
mernos

Figura 2.18 Obra de desvio con tuneles de la presa Nezahualcoyotl
(Malpaso), Chiapas. (Comision Nacional del Agua, 1999)
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2.2.2.2. Disefio hidraulico

Para hacer el disefio hidraulico de la obra de desvio se requiere el hidrograma del
rio. Dependiendo de las caracteristicas geologicas los tuneles pueden trabajar a
superficie libre, a presién o en ambas condiciones, y estar revestidos o no.

En general los tuneles se ubican en un nivel superior al lecho del rio, sobre
todo cuando se usaran después como obras de toma o de excedencias. El disefio
consiste en hacer una propuesta de geometria del o los tuneles, incluidos la
longitud Z, la seccién (circular, medio punto, herradura), el coeficiente de rugo-
sidad #, la cual incluso puede ser compuesta. (Marengo, 2004 y 2005; Marengo,
Cortés, Arreguin, 2006).

Se debera cuidar que las velocidades no rebasen las maximas permisibles, las
cuales se estableceran de acuerdo a los materiales que constituyan las paredes
del tunel, eventualmente se deberan revisar los riesgos de zonas expuestas a
cavitacion y en todo caso los sistemas de aireacion que pudieran ser necesarios,
sobre todo cuando la obra de desvio se integre a la obra de excedencias donde se
podrian desarrollar flujos de alta velocidad, (Arreguin, F. et al, 1984, 1985, 1986,
1988,1990y 1991).

El analisis inicia con la determinacién de las condiciones de frontera, que
incluyen los tirantes normal Yn y critico Yc, en el tunel y en el rio, y en particular
la seccion de control, con objeto de calcular el perfil del agua, con éste se puede
conocer el tirante de entrada Ye al tunel, para después, mediante el empleo de
la ecuacion de la energia, calcular el tirante en el rio, que al agregarle un bordo
libre, BL, es posible determinar la altura de las ataguias e incluso el programa de
trabajo para la construccién de éstas.

El perfil del agua en el tunel puede calcularse resolviendo la ecuacién de flujo
gradualmente variado:

4 S-S
SEA ) 2.9)
N d (/20
l4+g—20
d,

Las variables ya fueron definidas anteriormente.

Con el perfil del agua se puede conocer entonces el tirante a la entrada del
tunel Ye. Deben revisarse las velocidades, para asegurar que no se presentaran
efectos erosivos en el tunel.
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El tirante en el rio aguas arriba /&, se calcula mediante la ecuacion:

% %

ht ——— =7+ (1 +k)—— (2.10)
r QgArZ 3 e QgAez

Donde:
h Es el tirante en el rio

Q Es el gasto de desvio
g Es la aceleracion de la gravedad
Ar Es el drea hidraulica del rio

Es el tirante a la entrada del tunel

~

Es el coeficiente de pérdidas por entrada

Finalmente, la altura de la ataguia ha se calcula con la ecuacion:

ha = hr + BL 2.11)

2.2.2.3. Calculo hidraulico de una obra de desvio con varios taneles

Sea la obra de desvio mostrada en la Figura 2.19, donde pueden observarse dos
tineles T, y T,, de longitudes L, y L,, respectivamente y dos ataguias. Ademas
de las longitudes, existen otras caracteristicas geométricas que se conocen de
antemano en el proyecto como las curvas horizontales: B, B, B, y B,,, la geome-
tria de las entradas y las salidas: G, G,,, G,y G,,, la pendiente de los tuneles que
incluso puede cambiar dentro de los tuneles S,y S,, estoes: S, S, S, vS,,; vy la
rugosidad expresada por medio del coeficiente de Manning n, y n_, la cual puede

ser compuesta como ya se anotd, (Marengo H., Cortés C., Arreguin F., 2006).
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Ataguia aguas abajo

Tdnel 2 Tdnel 1
LZ' DZ’ QZ Ll’ D]’ Ql
521’ nZ SH' nl

Ataguia aguas arriba

Figura 2.19 Distribucién de una obra de desvio con dos tuneles

En el caso de que el problema sea de revisidn, se pueden proponer los diametros
D DWZ' D21 y DZZ'
De la ecuacion de continuidad, se tiene:

n

0=0,+0, 2.12)

Aplicando la ecuacién de la energia entre una seccion en el rio y la salida:

Q’iQ niQQiQ
—— -SL (2.13)

[
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Donde:

H Es la carga hidrdulica medida aguas arriba de la entrada al tunel
T, Es el tirante en los tUneles

Q, Es el gasto de desvio en los tuneles

A, Es el area mojada de los tuneles

R, Es el radio hidraulico de los tuneles

i Es el nUmero de tuneles

a es el coeficiente de pérdidas locales, incluye las provocadas por cambios
de direccion, ampliaciones, reducciones, entradas, salidas, por eemplo las

pérdidas por entraday de salida, G, y G, se pueden calcular como @G =

perdidas por curvatura B, y B, como B = 1{2—
g

Aplicando la ecuacién (2.13) a los dos tuneles:

2 1+a Ln? 2 1+a Ln?
ﬂ+le L S R = 2, i e BN
A? Zg Rl-'l/S 2 4 b2

1

Simplificando:

Agrupando:

2 2
l+a Ln l+a, Lp,

+
9 RY 9 RV
2 2 —
-r)+Qr -Q, +8,,L,-8,L,=0
N

1{— y las

2.14)

(2.16)
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Simplificando:

EQ - FQ 2+ G+ (=0 2.17)
EQ-Q,)-FQ+G+(C=0 (2.18)
(E-HQ)-2EQQ ,+H=0 2.19)
H=G+C+EQ (2.20)
Finalmente:

EQ + [E°Q- H(E-F]'"

= (2.21)
< E-F

Con la ecuacién (2.21) se pueden proponer didmetros y obtener el funciona-
miento hidraulico de los tuneles.

2.2.2.4. Ejemplos

Ejemplo No. 2.3

Calcular las curvas gastos Q - tirante critico en el tunel Yc, y gastos Q - altura
de ataguia ha de un tunel de desvio, que se construira a 5.00 m del fondo del
cauce del rio. Los datos del tunel y el rio son los siguientes:

Rio (aguas arriba y aguas debajo del tunel)

$=0.0016

Seccidn trapecial con taludes 3:1



Ancho de plantilla = 170.00 m

Q = 200.00 m*/s

n=0.030

Solucion:

Tunel (condiciones geométricas propuestas):

D=714m

Revestido, n = 0.017
Vmax = 5.00 m/s
Longitud L = 539.25 m

$=10.0016

a) Curva de descarga del tinel (Q - 1)

Los tirantes normal y critico en el rio para Q = 200.00 m*/s, son:

Y =0.93m

nr

Y =0.52m

or

2. Obras de desvio

Los tirantes critico en el tunel, y normal en el rio respectivamente, para varios
gastos se presentan en la Tabla 2.8.

Tabla 2.8 Tirantes critico en el tinel y normal en el rio respectivamente para varios gastos

Gasto (m?/s)

 comet (112)

25.00
50.00
75.00
100.00
125.00
150.00
175.00

200.00

1.70

2.42
2.99
3.48
3.91
4.30
4.66

4.99

0.93
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Como la plantilla del tunel se encuentra 5.00 m sobre el cauce, y el tirante
normal en el rio para un gasto de 200.00 m3/s es de 0.93 m, la descarga del tunel
sera libre con perfil M2. En la Figura 2.20 se presenta lacurva Q - 1.

6
= 5
= 4
[
c
3
-]
e 3
v
o
U
£ 2 //
=1 2
v
3
c 1
[}
e
E

0

25 50 75 100 125 150 175 200

b) Curva Q-ha

Gasto (m3/s) Q

Figura 2.20. Curva Q-Yc. Ejemplo No. 2.3

La altura de las ataguias se puede calcular con la ecuacién de la energia:

Y+
e QgAez
2
h
" 2047

0?2 Vo 2
=7+ L - Sol (2.22)
¢ QgA[Q Rm2/5
2
=LAk 2.23)
&4,



2. Obras de desvio

Donde los subindices e se refieren a las condiciones hidraulicas a la entrada
del tunel, los subindices ¢ a las condiciones criticas y los subindices r al rio.
Se propone un coeficiente de pérdidas £ = 0.15y un bordo libre BL. = 1.50 m. La
altura de la ataguia sera entonces:

ha = hr+ BL+ 5.00 m

Resolviendo simultaneamente ambas ecuaciones se obtienen los resultados
presentados en la Tabla 2.9, ver Figura 2.21:

Tabla 2.9 Curva gastos Q versus altura de ataguia ha

Q (m’fs) Ye (m) ha (m)
25.00 2.25 9.09
50.00 3.16 10.02
75.00 3.91 11.12
100.00 4.58 11.94
125.00 5.22 12.73
150.00 5.85 13.51
175.00 6.50 14.33
180.00 6.64 14.51
190.00 6.95 14.91
200.00 7.13 15.12
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ha (m)

13

12

1 /

10

25 50 75 100 125 150 175 190 200

Q(m?/s)

Figura 2.21 Curva Q-ha. Ejemplo No. 2.3

Ejemplo No. 2.4

a)Calcular la curva: diametro del tanel de desvio D contra altura de ataguia
ha, para un gasto Q de 350.00 m?®/s. EL tunel tiene una longitud de 511.20 m, y se
ubicara 4.00 m por arriba del lecho del cauce, su pendiente es St = 0.0013, tiene
una rugosidad n = 0.014 y la velocidad maxima permisible es de 5.00 m/s.

b)Calcular la curva Q contra altura de ataguia ha, para un tunel de 6.00 m,
para gastos de 50.00, 150.00, 250.00 y 350.00 m®/s.

La pendiente del rio Sr es de 0.0013, con un coeficiente de rugosidad de Manning
den =0.030, se acepta una seccidén aproximadamente trapecial con un ancho de
plantillab = 150.00 m y un talud 3:1. Para la ataguia se propone un bordo libre
de BL = 1.50 m.



2. Obras de desvio

Solucion:

a) Curva D-ha
a-1) Calculo con D =10.00 m

Con los datos proporcionados se calculan el tirante normalyy critico en el rio
Y, yY . yeneltinelY yY_respectivamente:

nr

r, =2.59m
Y =1.50m
r,=7.70m
r,=6.03m

Con estos datos puede deducirse que el tunel no se ahogara y sabiendo
ademas que la pendiente critica Sc vale 2.50035 E-03, se desarrollara un
perfil M,, cuyo calculo se presenta en la Tabla 2.10, (para el calculo hidraulico
en tuneles con seccidn baul se recomienda consultar Marengo 2004y 2005),
tomando como seccion de control el tirante critico a la salida del tunel, ver
Figura 2.22.

Tabla 2.10 Perfil del agua dentro del tinel con D =10.00 m

X (m) Y (m)
0.00 6.03
49.00 6.43
98.00 6.57
147.00 6.67
203.00 6.76
252.00 6.82
301.00 6.88
350.00 6.93
378.00 6.95
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399.00 6.97
448.00 7.01
497.00 7.04
511.00 | 7.05

$=0.0013

$=0.0013
L=5112m

Figura 2.22 Perfil del agua en el tunel, condiciones hidraulicas aguas
arribay aguas abajo del mismo, y altura de la ataguia, para el tinel con D =10.00 m

Del calculo del perfil se obtiene el tirante de entrada al tunel Ye = 7.05 m, asi:

Q&

hr= Yo+ ———— (1.00 + Ke)+4.00 (2.24)
2.00g4 *

Donde:

h, Tirante del agua en el rio

A Area hidraulica a la entrada del tunel

k Coeficiente de pérdidas por entrada al tunel igual a 0.015
y se agregan 4.00 m, que es la distancia de la plantilla del
tunel al fondo del cauce, asi:
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(350.00)2

hr=175+ — (1.015) + 4.00
9.00 * 9.81(59.22)?

hr =12.86 m

Ademas, se comprueba que:

Se =0.0025 > So = 0.0013

Y la altura de la ataguia sera:

ha=12.86 +1.50 = 14.36 m

a-2) Calculo con D =9.00 m

El tirante normal y criticoen el rio Y y Y _respectivamente, y en el tdnel
Y, _ valen:

Y =2.59m
Y =1.50m
Y, =6.22m

Ci

Con estos datos puede deducirse que el tunel no se ahogara y sabiendo
ademas que la pendiente critica Sc vale 2.965544 E-03, se desarrollara un
perfil M,, cuyo célculo se presenta en la Tabla 2.11, tomando como seccién de
control el tirante critico a la salida del tunel, ver Figura 2.23.
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Tabla 2.11 Perfil del agua dentro del tinel con D = 9.00 m

X (m) Y (m)
0.00 6.22
49.00 6.71
98.00 6.89
147.00 7.02
203.00 7.14

252.00 7223
301.00 7.31
350.00 7.38
399.00 7.45

448.00 7.51

497.00 7.57

511.00 7.58

Figura 2.23 Perfil del agua en el tunel, condiciones hidraulicas aguas arriba
y aguas abajo del mismo, y altura de la atagufa, para el tinel con D = 9.00 m
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Del calculo del perfil se obtiene el tirante de entrada Ye = 7.58m, utilizando
la ecuacion (2.24), hr = 7.58 my la altura de la ataguia ha = 15.02 m.

a-3) Célculocon D =750 m

El tirante normal y critico en el rio Ynr y Ync respectivamente, y en el tunel
Yctvalen:

Y =259m
Y =1.50m
Yd = 6.43m

La pendiente critica Sc vale 4.952331 E-03, se desarrollara un perfil M2, cuyo
calculo se presenta en la Tabla 2.12, tomando como seccién de control el
tirante critico a la salida del tunel:

Tabla 2.12 Perfil del agua dentro del tunel con D = 7.50 m

X (m) Y (m)
0.00 6.43
26.00 6.92
50.00 7.11
74.00 7.26
100.00 7.39
108.00 7.43

Del calculo del perfil se observa que de aguas abajo hacia aguas arriba el
tunel trabaja a superficie libre hasta una distancia aproximada de 108.00 m,
el resto trabaja a presion, ver Figura 2.24, entonces la ecuacion de la energia
se puede plantear asi:
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0? Vin
h=7t+(1.00 + K’¢) +

2
]I-Sol+4.00 (2.95)
2.00g42 LR

L=5112m

Figura 2.24 Perfil del agua en el tunel, condiciones hidraulicas aguas arriba
y aguas abajo del mismo, y altura de la ataguia, para el tinel con D = 7.50 m

Donde el subindice ¢ se refiere a las caracteristicas geométricas del tunel, /es
la distancia donde el tunel trabaja a presién, y el coeficiente de pérdidas por
entrada ke vale 0.5, sabiendo que At = 44.18 m? Vt = 7.92 m/s, Pt =23.56 m
y Rt = 1.88. Sustituyendo en la ecuacion (2.25):

hr = 7.50 + (1.00 + 0.50) 7927 [(7'92)@’91)] —(403.00> - (0.0013)(403.00)
19.62 (1.88)23

=7.50+4.80+2.14-0.52 + 4.00 = 17.92m

Agregando el bordo libre la altura de la ataguia es:

ha =19.42 m
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a-4) CalculoconD =750 m

El tirante normal y critico en el rio Ynr y Ync respectivamente valen:

Y =2.59m

nr

Y =1.50m

cr

En este caso los tirantes normal y critico en el tunel no existen porque todo
el tunel trabaja a presion, ver Figura 2.25.

Figura 2.25 Perfil del agua en el tinel, condiciones hidraulicas aguas
arriba 'y aguas abajo del mismo, y altura de la ataguia, para el tinel con D = 4.00 m

Utilizando la ecuacion (2.25) con:

At =12.57 m?
Vt=27.85m/s
Pr=1257m
Rt =1.00
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Se obtiene hr = 144.35 m, y la altura de la ataguia serda ha =145.85 m.
La curva D — ha, se construira con los valores obtenidos para cada diametro
D, ver Figura 2.26.

160
140
120
100
80
60
40
20 A

ha(m)

D(m)
Figura 2.26 Curva D - ha para el ejemplo No. 2.4
Solucién:
b) Curva Q-ha para un diametro D de 6.00 m

b -1) Calculo para un gasto Q = 50.00 m*/s

Con los datos proporcionados se calculan el tirante normal y critico en el
tunel Ynty Yct respectivamente:

Y. = 3.09m
Y =2.55m

Del calculo del perfil se obtiene el tirante de entrada Ye = 3.03 m, y aplicando
la ecuacién (2.25) con ke = 0.015:
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%

h=2%+———
7 2.00gA 2

(1.00 + K2) + 4.00

Ademas, Ae = 14.34 m?y Ve = 3.49 m/s, se obtiene:

(3.49)?
h=3.03 + ——— (1.015) + 4.00
, 19.62

hr = 7.66 m

y la altura de la ataguia es, ha =9.16 m

b-2) Calculo para un gasto Q = 150.00 m3/s

Con los datos proporcionados se calcula el tirante critico en el tunel Yct:
Y ,=451m

Del calculo del perfil se obtiene que el tirante de entrada Ye = 5.94 m, y
aplicando la ecuacién (2.25) con ke = 0.015, considerando que Ae = 28.27 m?
y Ve =5.30 m/s:

(5.30)2
hr=5.94+—— (1.015) + 4.00
19.62

hr=11.37m

y la altura de la ataguia es, ha = 12.87 m
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b -3) Calculo para un gasto Q = 250.00 m®/s

Con los datos proporcionados se calcula el tirante critico en el tunel:

Yet =554 m

Del calculo del perfil se obtiene que una distancia L del tunel igual a 497.00
m trabaja a presion, asi utilizando la ecuacion (2.25), con At = 28.27 m?,
Vt=8.84m/s, Pt=18.85myRt=1.5:

hr=6.00 +

(8.84)2 8.84(0.014)2
1.05) +
19.62 (1.50)/3

} 497.00 - 0.0013(497.00) + 4.00 = 19.76 m

y la altura de la ataguia serd ha =21.26 m.
b -4) Calculo para un gasto Q = 350.00 m®/s

Con los datos proporcionados se calcula el tirante critico en el tunel:
Yc=5.87m

Del calculo del perfil se obtiene que una distancia L del tuneligual a 505.00 m
trabaja a presidn, asi utilizando la ecuacién (2.25), y con Ae = 28.27 m?,
Vt=12.38 m/s, Pt = 18.85 my Rt = 1.5:

2
(12.38)2 (12.38)(0.014)
hr = 6.00 + —— (1.50) + |————— [ 505.00 - 0.0013(505.00) + 4.00
19.6 (1.50)2/3

Entonces hr = 29.89 m, y la altura de la ataguia ha = 31.39 m. En la Figura
2.27 se presenta la curva Q — ha.
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50 150 250 350
Q(m3/s)

Figura 2.27 Curva Q - ha para el ejemplo No. 2.4

Ejemplo No. 2.5

Calcule los gastos y las velocidades en cada uno de los dos tuneles, para las
condiciones geométricas sefialadas en la Tabla 2.13, considerando que los
dos tienen pérdidas acumuladas al = a2 = 0.4, longitudes L1 = 444.00 m
y L2 = 332.00 m, y pendientes S1 = 0.007261 y S2 = 0.008421 respectiva-
mente. El gasto de desvio es de 120.00 m?/s.

Tabla 2.13 Didmetros y rugosidades de los tineles del ejemplo No. 2.5

Diametro D1 (m) Diametro D2 m Rugosidad n
8.00 8.00 0.015
8.00 8.00 0.017
8.00 8.00 0.013
8.00 8.00 0.014
8.00 7.75 0.015
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Diametro D1 (m) Diametro D2 m Rugosidad n
8.00 7.50 0.015
8.00 7.75 0.014
8.00 7.50 0.014
7.50 7.40 0.014
7.40 7.40 0.014
7.40 7.40 0.015
7.00 7.40 0.015

Aplicando la ecuacién de la energia para el Tanel T1 y T2 simultanea-
mente, esto es utilizando las ecuaciones 2.17 a 2.21, se obtiene la solucion
mostrada en la Tabla 2.14:

Tabla 2.14 Resultados del ejemplo No. 2.5

Diametro Diametro Rugosidad Gasto Gasto Velocidad Velocidad
D1 (m) D2(m) n Q2 (m?%s) QI (m?%s) VI (m/s) V2 (m/s)
8.00 8.00 0.015 609.90 590.10 11.74 12.13
8.00 8.00 0.017 612.75 587.25 11.68 12.19
8.00 8.00 0.013 606.94 593.06 11.80 12.07
8.00 8.00 0.014 608.43 591.57 11.77 12.10
8.00 7.75 0.015 590.99 609.01 12.12 12.53
8.00 7.50 0.015 571.10 628.90 12.51 12.93
8.00 7.75 0.014 589.79 610.21 12.14 12.50
8.00 7.50 0.014 570.16 629.84 12.53 12.91
7.50 7.40 0.014 602.18 597.82 13.53 14.00
7.40 7.40 0.014 610.69 589.31 13.70 14.20
7.40 7.40 0.015 612.16 587.84 13.67 14.23
7.00 7.00 0.015 613.56 586.46 15.24 15.94
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2.2.3. Obras de desvio a través y sobre cortinas de concreto

En este caso la cortina puede construirse por medio de bloques (monolitos) alter-
nados, de tal forma que el agua pueda verter sobre la parte mas baja de la presa o
através deella.

2.2.3.1. Casos de obras de desvio a través o sobre la cortina
2.2.3.1.1. Obra de desvio de la presa Luis Donaldo Colosio (Huites)

En un principio el rio se manejé por medio de un tajo con capacidad de
7500.00 m3/s excavado en la ladera derecha de la boquilla, con seccién
rectangular, ancho de plantilla 28.00 m y una longitud de 700.00 m, ver
Figura 2.28. A la entrada y salida del tajo, se construyeron dos ataguias
transversales de materiales graduados, la de aguas arriba de 35.00 m de alto
y la de aguas debajo de 25.00 m, integrandoles una pantalla flexible hasta
la roca basal, para evitar el paso de filtraciones a través de la seccién y del
aluvién del cauce del rio.

Después se cerrd el tajo, y mediante la operacién de dos conductos
rectangulares, de 6.00 m de ancho por 12.00 m de altura, ubicados en el
cuerpo del monolito No. 8, con una capacidad de 2300.00 m?/s, ver Figura
2.29, se manejaron las avenidas. Los conductos operaron hasta que se
efectud el cierre definitivo. Ademas, se habia considerado la posibilidad de
manejar las avenidas juntamente con la parte superior del monolito No 8,
sin embargo, no se presentd tal situacion.

2.2.3.1.2. Obra de desvio
de la presa Ing. Juan Guerrero Alcocer (Vinoramas)

En este caso se construy6é un tajo con dos ataguias longitudinales con
pantalla plastica, y un canal revestido de concreto lanzado en el lado
izquierdo del cauce. Después, se construyeron cuatro conductos de desvio
rectangulares de concreto reforzado con una seccién de 6.00 por 7.00 m,
coincidiendo con el desplante de la cortina en la zona del cauce, ver Figura
2.30. En el cierre de la presa los ductos se llenaron con concreto simple.
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Figura 2.28 Tajo de la obra de desvio de la presa
Luis Donaldo Colosio (Huites), Sinaloa, (Comision Nacional del Agua, 1999)
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Figura 2.29 Obra de desvio mediante conductos en la cortina en la presa
Luis Donaldo Colosio (Huites), Sinaloa, (Comision Nacional del Agua, 1999)
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2.2.4. Obras de desvio mixtas

Como se ha visto en los casos de obras de desvio presentados, en muchas ocasiones
se utiliza una combinacién de desvios, que se proyectan de acuerdo con las condi-
ciones hidrolégicas, topograficas, geoldgicas y de planeacion general de la obra. Asi,
se utilizaron desvios con tajos y después con tuneles en los casos 2.2.2.1.1,2.2.2.1.2
y 2.2.2.1.3. En los casos 2.2.3.1.1y 2.2.3.1.2, se combinan tajos con conductos a través
de la cortina.

GRAFICA DE AREAS Y CAPACIDADES

PRESA ING. JUAN GUERRERO ALCOCER
VINORAMAS EDO. DE SINALOA.

SECCION TRANSVERSAL DE LA OBRA DE DESVIO

Figura 2.30 Obra de desvio mediante conductos en la cortina en la presa
Ing. Juan Guerrero Alcocer (Vinoramas), Sinaloa, (Comisidén Nacional del Agua, 1999)

164



2. Obras de desvio

2.2.5. Cierre del cauce

Se llama cierre del cauce al proceso por medio del cual el flujo del rio se orienta
hacia los tajos (canales) o tuneles, y el cierre de la presa consiste en cerrar la obra de
desvio e iniciar el llenado del vaso.

El cierre del cauce del rio se realiza en época de estiaje y se hace colocando rocas
de gran tamafio a volteo, que puedan resistir el arrastre de la corriente del rio, en
algunas ocasiones se han utilizado rocas de hasta una tonelada de peso. Cuando
se ha logrado bloquear el rio de esta manera, se coloca en el paramento aguas
arriba rezaga con granulometria cada vez mas fina, para reducir las filtraciones. Es
probable que el agua se filtre bajo la ataguia y sea necesario colocar pantallas bajo
la misma para reducir al minimo el nimero de bombas que deberian utilizarse para
el achique de las filtraciones.

Existen tres métodos de cierre:

2.2.5.1. Cierre frontal.

En este método el material de la ataguia se coloca uniformemente a lo largo de
toda la seccién transversal del cauce, desde una grua, un puente o una barcaza,
segun sea el tamafo y peso del material. Debe tenerse en cuenta que en la
medida en que se deposita el material en el cauce se reduce la seccién hidraulica
y por lo tanto se incrementa la velocidad del agua y su capacidad de arrastre,
ello provoca que la seccién de la ataguia no sea triangular, sino que adopte una
formairregular de acuerdo con el material arrastrado hacia aguas abajo, en todo
caso funcionara como un vertedor de cresta ancha. Este método ha caido en
desuso en los ultimos tiempos.

2.2.5.2. Cierre lateral

La construccion de la ataguia se hace desde las margenes del rio colocando a
volteo el material de cierre, mediante camiones ver Figura 2.31, o maquinaria
pesada. Pueden distinguirse tres fases en este tipo de cierre:

2.2.5.2.1. Preparacion

Es elinicio de la construccion del dique y normalmente inicia en las margenes
secas del rio, porque lo que es relativamente facil esta etapa. El control de
los materiales es menos riguroso, aunque debe tener la capacidad para
soportar la maquinaria que se movera sobre él para colocar los materiales
de las siguientes etapas.
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2.2.5.2.2. Estrechamiento del cauce

En esta etapa los materiales de cierre van ocupando el cauce y reduciendo
la seccién hidraulica, acelerando el flujo y aumentando la capacidad de
arrastre del agua, sera necesario ir colocando material cada vez mas pesado
conforme se avanza.

2.2.5.2.3.Cierre final

En esta tercera y Ultima etapa dos variables son importantes: el empleo de
los materiales de mayor tamafo y la velocidad con que son colocados, esto
Ultimo es clave en el cierre final para lograr la obturacidn total del cauce.

Figura 2.31 Cierre lateral mediante el empleo de camiones a volteo
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2.2.5.3. Cierre mixto
Es una combinacion de los dos métodos citados anteriormente.
2.2.5.4. Cierre de la presa

El cierre definitivo de un tUnel de desvio se hace cuando se ha llevado la cortina
a un nivel superior a la obra de excedencias, colocando un tapén de concreto.
Si la totalidad o una parte del tunel se usara en forma permanente como obra
de toma, de excedencias o de desaglie de fondo, el tapdn se coloca inmediata-
mente aguas arriba de la interseccion.

El cierre del tunel se planea con anticipacién pues debe disponerse de las
adecuaciones necesarias en el portal aguas arriba del tunel para detener la
corriente derivada. Estos medios pueden ser desde agujas en presas muy chicas,
hasta compuertas deslizantes accionados por mecanismos hidraulicos con
guias maquinadas para las compuertas en obras grandes. Estos trabajos deben
planearse cuidadosamente, pues han ocurrido varios casos en los que una
pequefia abertura en la compuerta (del orden de cm) trabajando con grandes
cargas han provocado serias complicaciones en el cierre de los tuneles, deben
evitarse casos como el de las presas Cupatitzio en Michoacan Mex., o el de la
presa Guri, Venezuela.

Para garantizar la adhesion entre el tunel y el tapon, se deben construir
espigas en la roca, e inyectarse una lechada de cemento en esta zona por medio
de tubos previamente colocados para estas funciones.

La longitud del tapdn de acuerdo con la experiencia obtenida es del orden de
dos a dos veces y media el diametro del tunel, esto da una idea de los problemas
de caracter estructural y constructivo, cuando los tuneles son de gran diametro
(mayores de 10.00 m). Si se considera ademas que generalmente el tiempo
disponible para su construccion es corto, es clara la necesidad de una adecuada
planeacion de este tipo de obras.

En México la CFE construyd un tapon hueco para el tunel No. 3 de la presa
Nezahualcoyotl (Malpaso). En este caso se ahorraron 4000.00 m3 de concreto,
en relacion con un tapon macizo. En la presa El Infiernillo, los tapones se
ubicaron en el codo de la obra de excedencias, y también son huecos.

Con objeto de mostrar las etapas de cierre de una presa, se transcriben
a continuacion algunos comentarios de la memoria descriptiva de la presa
Nezahualcoyotl (Malpaso). (Comisidén Nacional del Agua, 1999).

“La construccién de la presa se hizo en cuatro etapas principales, desvian-
dose integramente el rio por los tuneles localizados en ambas laderas:
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Primera Etapa: Construccion de los cinco tuneles de desvio y de sus estruc-
turas de obturacion. Durante esta etapa se construyd también el puente de
acceso a la margen derecha.

Segunda Etapa: Cierre del cauce del rio mediante la construccion de ataguias
auxiliares de enrocamiento que formaron parte, posteriormente, de las ataguias
principales y desvio del rio por los tuneles. Construccion de las ataguias princi-
pales, para confinar en forma segura la zona de construccion de la cortina.

Tercera Etapa: Con el rio pasando por los tuneles de desvio, se efectuaron los
trabajos de excavacién limpia y tratamiento de la cimentacion de la cortina y se
colocaron terracerias de esta, continuandose la construccién de los vertedores
de servicio y emergenciay los diques auxiliares. Durante esta etapa, en el estiaje
de principios de 1964, se cerraron los tuneles Nos. 2 y 5 mediante la construccion
del tapdn central en el mismo y se construyd la estructura de cierre final del
tunel No. 1. Durante la siguiente época de avenidas se conservaron funcionando
los tuneles Nos. 1,3y 4.

Cuarta Etapa: Terminadas la cortinay los vertedores de servicio y emergencia
se cerré en el estiaje de principios de 1965 el tunel No. 4 y a fines del mismo afio
el tunel No. 3, mediante los obturadores de la entrada y colando los tapones
centrales de los tuneles. Por Ultimo, en mayo de 1966, se cerrd el tunel No. 1
mediante las compuertas de cierre final y el colado del tapdn de la zona central.”

2.2.6. Modelos fisicos, matematicos y compuestos

En el estudio de algunas estructuras hidraulicas como las obras de desvio entre
otras, intervienen fendmenos como la turbulencia, el transporte de sedimentos o
la topografia, y condiciones geométricas del rio, canal o tunel, incluida la rugosidad,
que son de tal complejidad que no cuentan con suficientes teorias desarrolladas y
obligan a utilizar modelos fisicos (Vega S., 2005), y/o matematicos (Liscia S. et al,
2012; Zamorano R., 2014), que siempre seran de gran utilidad en el disefio y revisidn
del desvio. Finalmente, la tendencia actual es emplear modelos compuestos utili-
zando las ventajas de los dos tipos citados anteriormente.

2.2.7. Efectos de escala

En el caso de los modelos fisicos deben reducirse al minimo los efectos de escala,
es decir aquellos que no pueden ser transformados del modelo al prototipo por la
dificultad de cumplir con la semejanza mecanica, asi por ejemplo la capilaridad,
la tension superficial o las fuerzas viscosas pueden ser muy importantes en el
modelo pero no en el prototipo, otro caso es el de la cavitacidn, que solo puede
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ocurrir con velocidades mayores a 15.00 m/s, y que es muy dificil de lograr en un
modelo. Existen consideraciones para reducir estos efectos de escala, por ejemplo,
lograr que los nimeros de Weber y de Reynolds sean suficientemente grandes.

2.2.8. Problemas propuestos

1. Calcule la curva Q —ha del ejemplo No. 2.1, para los gastos Q = 25.00, 50.00, 75.00,
100.00, 125.00 150.00 y 170.00 m®/s

Solucién:

Ejercicio_1 Plan: Plan 01 12/05/2019
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2. Después de analizar las condiciones de erosionabilidad del rio del ejemplo No. 2.1,
se contempld la posibilidad de revestir el tajo, y en consecuencia variar su rugosidad.
Calcule la curva n — ha para las rugosidades n = 0.017, 0.020 y 0.025.

Solucion:
n-ha

34
B

= 32
T
=

3

0.015 0.017 0.019 0.021 0.023 0.025 0.027
n

3. Calcule la curva b — ha, si el ancho de plantilla del ejemplo No. 2.1, varia como se
indica a continuacion: b = 10.00, 15.00, 20.00, 25.00 y 30.00 m.

Solucion:
b -ha
5
4.5
4
35
3
5 10 15 20 25 30 35
b (m)
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4. Elabore un juego de curvas b — ha para el caso del ejemplo No. 2.2, para coefi-
cientes de rugosidad n = 0.017, 0.020, 0.025 y 0.030.

Solucion:
b-ha
5.5
5
45
4
35
3
0 5 10 15 20 25 30 35
b (m)

5.- Calcule un juego de curvas Q — ha para el ejemplo No. 2.2, con los coeficientes de
rugosidad sefialados en el ejemplo anterior.

Solucion:
Q-ha

4

35
—_

e 3
=

o 25

& 2

15

0 20 40 60 80 100 120 140 160
Q (m/s)
n=0.030 n=0.025 n=0.020 n=0.017
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6. Calcule las velocidades maximas V,_, para los diferentes revestimientos del
ejemplo anterior.
Solucion:

n=0.030 n=0.025 n=0.020 n=0.017

Reach Rsi::r Profile Q&I;;;i;l v v v v

m/ (m/s) (m/s) (m/s)
Tajo 398 PF 1 3 0.46 0.51 0.58 0.64
Tajo 398 PF 2 6 0.60 0.67 0.77 0.84
Tajo 398 PF 3 9 0.70 0.78 0.89 0.99
Tajo 398 PF 4 15 0.85 0.95 1.09 1.20
Tajo 398 PF 5 20 0.94 1.06 1.21 1.34
Tajo 398 PF 6 25 1.03 1.15 1.32 1.46
Tajo 398 PF 7 35 1.17 1.3 1.50 1.66
Tajo 398 PF 8 45, 1.28 1.43 1.64 1.82
Tajo 398 PF9 65 1.48 1.64 1.88 2.08
Tajo 398 PF 10 85 1.63 1.82 2.07 279
Tajo 398 PF 11 100 1.73 1.93 2.20 2.43
Tajo 398 PF 12 115 1.83 2.03 2.31 2.55
Tajo 398 PF 13 130 1.91 2.12 2.42 2.67
Tajo 398 PF 14 140 1.96 2.18 2.48 2.74
Tajo 398 PF 15 150 2.01 2.23 2.54 2.80

7. Calcule la curva D — ha para el ejemplo No. 2.3, para un gasto de 450.00 m*®/s
8. Calcule la curva Q — ha para un tunel con diametro D = 7.50 m.
9.- Resuelva el ejemplo No. 2.4, para un gasto de 1000.00 m3/s.

10. Resuelva el ejemplo No. 2.4, para todas las condiciones planteadas si el diametro
deltunel No.1,D1 =9.00 m
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Obras de excedencia

3.1. Introduccion

Las obras de excedencia o vertedores de demasias se construyen con objeto de dar paso a
los volumenes de agua que no pueden retenerse en el vaso de una presa de almacenamiento
para su aprovechamiento, ver Figura 3.1. En general se tratara de reducir al minimo su uso,
pues debido al alto valor del agua siempre serd mejor emplearla para abastecer poblaciones,
zonas de riego o generar energia eléctrica, en lugar de devolverla al cauce sin aprovecharla.
En el caso de presas derivadoras, por el vertedor pasan las aguas que no se han desviado para
su uso, y su funcionamiento puede ser frecuente y en algunos casos permanente.

PLANTA GENERAL -

0 50 100 150
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)

Figura 3.1 Obra de excedencias de la presa El Tintero, Chihuahua.
(Comisién Nacional del Agua, 1999).
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Un vertedor mal proyectado, construido y/u operado, puede originar que el nivel del
agua sobrepase la corona de la cortina y derrame sobre ella, lo que podria ocasionar su
falla, sobre todo si se trata de presas de tierra, materiales graduados o de enrocamiento.

En la Tabla 3.1, se presentan 171 casos de falla por desbordamiento, clasificados en
funcion de la altura de la cortina, edad de la estructura y afo de ocurrencia; distribuidos
segun el tipo de presa.

En esta Tabla 3.1 puede notarse que en las ultimas tres décadas las fallas por desbor-
damiento se han reducido sustancialmente debido a la mayor cantidad y mejor calidad de
los datos hidrologicos, al progreso de los métodos de disefio, al empleo de estandares y
controles mas estrictos, y a politicas de operacidon mas racionales.

Cabe destacar que, de los 171 casos de falla por desbordamiento analizados, el 82 %
ocurrio en cortinas de tierra y enrocamiento, y de éstas, el 57% se presento en presas con
altura menor a 15.00 m; ademas el 34% de las fallas ocurrieron en obras con una anti-
gliedad de 11a 49 afos.

El siguiente tipo de cortinas con mayor numero de fallas, son las de concreto y
mamposteria, con 24 casos, equivalente al 14% del total de desbordamientos, de ellos el
44 % sucedio6 en presas menores a 30.00 m, y con un 29% de incidentes en obras con una
antigliedad entre 50 y 100 afios.

Los casos mas severos por desbordamiento se han presentado en la India, Estados
Unidos, Japén y Corea. La falla en la presa Machhu-Il (India, 1979) causé 2500 muertes; la
de la presa South Fork (EUA, 1889), ocasion6 2200 fallecimientos; la de la presa Irukaike
(Japdn, 1868), provocd 1200 decesos; y la de la presa Hyogiri (Corea, 1961), dio lugar a 250
defunciones.

Entre 1970 y 1979, ocurrio el 21% de los casos de falla por desbordamiento, un total de
36 casos; a partir de entonces estos incidentes han disminuido. Una de las mas recientes
fue la falla de Oaky River Dam en Australia en febrero de 2013, que tiene una cortina de
concreto y enrocamiento, de 18 m de altura y capacidad de 2.7 Mm3, construida en 1956.

La falla por desbordamiento en una presa tipo rubber dam, incluida en la Tabla 3.1, se
presentd en la presa Francisco |. Madero, también conocida como Las Virgenes, localizada
en Chihuahua, México, ver Figura 3.2. Esta presa fue construida entre 1941y 1949, tiene una
altura total de 57 my una capacidad de almacenamiento original de 425 Mm3, posee una
cortina de contrafuertes de cabeza redonda.

En 2004 la capacidad del vaso se habia reducido en un 34%, debido a la acumulacion
de azolves. Por esta razdn, las dos crestas de los vertedores (una recta y la otra curva) se
sobreelevaron 3.00 m mediante dispositivos inflables (rubber dams). Su falla tuvo lugar
en 2006, cuando el material fallé por intemperismo.
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Tabla 3.1 Fallas en presas por desbordamiento, durante el periodo 1799-2017

Material
Clasificaciones ng:;zz:zza eanoice:;:Znto Madera Plastico
No. % No.
<l5 10 42% 81 57% 5 100% - - 96 56%
15-29.9 10 42% 40 28% - - - - 50 29%
Altura (m) 30-49.9 8 13% 17 12% - - - - 20 12%
50-100 1 4% 3 2% - - 1 4% 5 3%
Total 24 100% 141 100% 5 100% 1 4% 171 100%
Construccién 5 21% 28 20% - - - 133 19%
<5 afios 3 13% 25 18% 1 20% - - 29 17%
il 5a 10 aflos 3 13% 13 9% - - - 16 9%
de la presa 11 a 49 anos 6 25% 48 34% 2 40% - - 56 33%
cuando fallo
50 a 100 afios 7 29% 17 12% 1 20% 1 100% | 26 15%
>100 afios - - 10 7% 1 20% - - 11 6%
Total 24 100% 141 100% | 5 100% 1 100% | 171 | 100%
<1900 2 8% 12 9% - - - - 14 8%
1900-1909 4 17% 15 11% - - - - 19 11%
1910-1919 2 8% 15 11% 1 20% - - 18 11%
1920-1929 3 13% 10 7% 1 20% - - 14 8%
1930-1939 1 4% 7 5% - - - - 8 5%
1940-1949 1 4% 3 2% - - - - 4 2%
Afiode 1950-1959 2 8% 6 % | - - - - 8 5%
ocurrencia
de falla 1960-1969 2 8% 16 11% - - - - 18 11%
1970-1979 4 17% 31 22% 1 20% - - 36 21%
1980-1989 1 4% 12 9% - - - - 13 8%
1990-1999 0% 7 5% 2 40% - - 9 5%
2000-2009 0% 5 4% - - 1 100% 6 4%
2010-2017 2 8% 2 1% - - - - 4 2%
Total 24 100% 141 100% | 5 | 100% 1 100% | 171 | 100%
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Como se sefialo, la mala operacion de las compuertas de los vertedores ha sido también
causa de graves accidentes. A continuacion, se presentan varios casos que provocaron
inundaciones aguas abajo por esta situacion, de 1975 a 2006, International Rivers, 2007:

En 1992, la presa Mangla en Pakistan, provocé una avenida que inundé varias locali-
dades causando la muerte a 500 seres humanos; en 1999, fallecieron mil personas aguas
abajo de las presas Kainji, Jebba y Shiori, ubicadas en los rios Niger y Kaduna, Nigeria;
en el afo 2001 en ese mismo pais murieron 200 residentes aguas abajo de las presas
Tiga y Challawa; en 2005, en la India, aguas abajo de la presa Sagar ubicada sobre el
rio Narmada, murieron 62 personas; y en el afio 2006 se reporta la falla de la presa
Makheda ubicada en el rio Sind, debido a la operacién inadecuada de sus compuertas,
causé la muerte a 39 personas.

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

Vale la pena analizar con mas detalle las fallas en los vertedores, pues varias de ellas
estan relacionadas con causas que van mas alla del disefio o la operacién. Por ejemplo,
es comun que los usuarios del agua bloqueen los vertedores en su afan de almacenar
mas agua, ver Figura 3.3.

Figura 3.2 Presa inflable plastica, “rubber dam” sobre la presa Francisco I. Madero Chihuahua, México.
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Figura 3.3 Obturacion parcial del vertedor mediante la colocacion de agujas metalicas y mamposteria.

En la etapa de planeacién de una presa siempre se deben considerar rutas de evacuacién
y ubicacion de refugios ante eventuales fallas, Ahmad Fadhli Mamat, (2019).

3.2. Avenida de diseio y capacidad del vertedor

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

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

Los criterios estadisticos ajustan una distribucién estadistica conocida por ejemplo
la Gumbel, la lognormal, o la Pearson tipo Ill, Aparicio J. (1996), a un registro de datos
de una estacion hidrométrica determinada. Finalmente, los criterios hidrometeorolo-
gicos utilizan la Precipitacion Maxima Probable (PMP), asi, con la tormenta de disefo, se
genera un hidrograma unitario mediante el auxilio de la relacion lluvia-escurrimiento, y
al descontar las pérdidas se obtiene la avenida de disefo.

Como se sefiald anteriormente la seleccion de la avenida de disefio esta asociada al
riesgo, el cual se relaciona con factores como la capacidad y altura de la presa; y con los
requerimientos de evacuacién de personas y dafios potenciales aguas abajo de la obra,
Marengo H., (2000).
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Varias instituciones han clasificado los riesgos en funcion de distintas variables.
El United States Army Corps of Engineers, USACE, (1976), lo hizo tomando en conside-
racion la altura de la presa, su capacidad de almacenamiento; y las pérdidas de vidas y
econdmicas, ver Tabla 3.2. En tanto que otras instituciones lo relacionan con la avenida
maxima probable, ver Tabla 3.3.

En resumen, puede decirse que la seleccion de la avenida de disefio tiene implicaciones
técnicas, econdmicas y sociales, y que del andlisis de la combinacién mas ventajosa
podra determinarse la avenida de disefio.

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

Cabe hacer notar que estos andlisis deben considerar el estado futuro de las condi-
ciones aguas abajo de la presa, sobre todo para efectos de riesgo, ver capitulo 6. Para
determinar la capacidad 6ptima del vertedor se transita la avenida de disefio por el vaso
suponiendo éste lleno hasta la capacidad util. Debido a que parte del volumen de la avenida
transitada sera almacenado temporalmente en el vaso entre el Nivel de Aguas Maximas de
Operacion, NAMO, y el Nivel de Aguas Maximas Extraordinarias, NAME, a esta capacidad
parcial del vaso se le llama superalmacenamiento o capacidad de retenidas Cr.

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

Tabla 3.2 Clasificacion del riesgo potencial de falla en presas segin
el Programa Nacional de Inspeccién de Presas de los EUA.

Categoria Almacenamiento (m?) Altura de la presa (m)

Tamano de la presa

Pequenia 61,600 a 1,233,500 7.6al2

Intermedia 1,233,500 a 61,600,000 12 a 30

Grande mas de 61,600,000 mas de 30

Categoria Pérdida de vidas Pérdidas econémicas

Riesgo potencial

Bajo No esperadas (no hay estructuras Minimas (sin desarrollo alguno o estructuras
permanentes para habitacion humana) para agricultura)
Significativo Pocas (no hay desarrollo urbano y no hay | Apreciable (industria agricola importante o
(intermedio) mas que unas cuentas pequenas estructuras | estructuras)
habitables)
Alto Mas que algunas Excesivo (comunidad extensiva industria o
agricultura)
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Tabla 3.3 Comparacion de la capacidad de vertedores de acuerdo ¢
on el riesgo potencial y tamafo de la presa segun varias agencias. (Marengo H., 1994).

Clase de Riesgo

Significativo
Tamaiio de la Presa

Grande Intermedia Pequefa Grande Intermedia Pequefia Grande Intermedia Pequeia

50
L ~
A A /2 Amp Am Y2 Amp | 100 anos /2:mp 1(1)/0 :IOS anos a
P mp a Amp P a Amp /2 Amp AAMP | & 2 ATP 00 afios
0.5 Amp 6 la mayor de las 0.3 Amp 6 la mayor de
Hop Loy Ao avenidas de Tr=10,000 afios las avenidas de Tr=1,000 afios
de Londres
Sociedad
Americana
de Ingenieros [EaNi Amp Amp Amp Amp Amp
Civiles
(ASCE)
Comision
Internacional
de Grandes Amp Amp Amp Amp
Presas
(ICOLD)
Comité
de Grandes
Presas de No ha emitido criterio
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3.3. Vertedores de servicio y auxiliares

Se llama vertedor de servicio a aquel que funciona para avenidas de pequefio periodo
de retorno, es decir aquellas que se presentan mas frecuentemente. El vertedor auxiliar
estara disefiado para operar cuando las avenidas citadas anteriormente sean rebasadas.

Cuando la topografia del lugar lo permita, o cuando un analisis técnico-econdmico
lo demuestre, debe considerarse la posibilidad de emplear una combinacién de verte-
dores de servicio y auxiliares, pues esto muchas veces repercute en reduccion de costos,
y en una mejor operacién de la obra de excedencias, ver Figura 3.4.

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

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

——\

\ ) 7 -W /Z
\ 2 200 P‘:ZE::OF De Emergencia /////////////
' de opercacién X \° >
7 e g

N

Figura 3.4 Vertedores de servicio y emergencia de la presa Netzahualcoyotl (Malpaso)
Chiapas, México. (Comision Nacional del Agua, 1999).
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3.4. Elementos de los vertedores de demasias
Las estructuras que forman un vertedor de demasias son las siguientes:
3.4.1. Canal de Acceso o de llamada.

Estos canales conducen el agua del vaso de la presa a la estructura de control, ver
Figura 3.5.

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

El disefio de canales de llegada debera considerar que:

a) Las curvas y transiciones sean graduales,

b) las velocidades no sean mayores de 3.00 m/s,

) no existan zonas de aguas muertas,

d) la longitud del canal sea la minima posible,

e) el desnivel que haya entre la plantilla del canal de acceso y la cresta del
vertedor sea la adecuada para lograr un flujo uniforme, y

f) no se formen vortices, ondas o remolinos, y en general procurar que se den
las condiciones para obtener un flujo uniforme a todo lo ancho de la obra
de control.

Estructura
2375 ~2\_// Terminal = _———— 2370

~————

nal de
2380 Descarga

2] )
ej}f N

Figura 3.5 Elementos de un vertedor, (Comision Nacional del Agua, 1999; Arreguin).
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Para definir la geometria del canal de llegada conviene realizar estudios en modelos
hidraulicos, y si esto no fuera posible, se debe determinar la red de flujo sobre una
geometria propuesta, la cual se modificara de acuerdo con el comportamiento del
sistema.

3.4.2. Estructuras de Control.

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

Las crestas vertedoras pueden ser libres o sin control, ver Figura 3.5, y con
control, ver Figura 3.6. De los dos tipos de crestas, es el primero el que ofrece mayor
sencillez tanto en su construccién como en su operacién, pues automaticamente
da paso a las avenidas cuando la elevacién de la superficie libre del agua es superior
al nivel maximo de la cresta, ademas no es necesario operar, mantener ni reparar
mecanismos de regulacién.

Corona de la cortina

«+«—— Ejedelacortina
Elev. 1863 msmm
o~—"r 1

Cresta vertedora
Elev. 1847.75 msmm

Figura 3.6 Compuertas Radiales (Comision Nacional del Agua, 1999).
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3.4.2.1. Compuertas deslizantes.

Generalmente son rectangulares de acero colado que se deslizan sobre guias
formadas por perfiles estructurales tipo canal, apoyadas sobre las pilas de los
vertedores, ver Figura 3.7. Estas compuertas son accionadas mediante meca-
nismos elevadores a través de una flecha de acero.

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

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

Figura 3.7 Compuerta deslizante, sobre el vertedor de la presa Abelardo L. Rodriguez, B. C.
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3.4.2.2. Compuertas radiales.

Las compuertas radiales estan formadas por un sector de cilindro, general-
mente de acero, apoyado en brazos radiales a través de los cuales se transmite
el empuje hidrostatico hacia un perno de apoyo, ver Figura 3.6.

3.4.2.3. Agujas y presas plasticas inflables, “rubber dams”.

Las primeras son un conjunto de vigas que se colocan verticalmente sobre la
cresta del vertedor, se apoyan en postes verticales anclados sobre la cresta. ver
Figura 3.8 y Figura 3.9.

Las agujas deben ser quitadas cuando es necesario incrementar la descarga,
sinembargo, la principal objecién a suuso es ladificultad deinstalarlasy quitarlas
cada vez que sea necesario. Su colocacion puede ser manual o empleando meca-
nismos elevadores.

Otra forma de incrementar la capacidad de almacenamiento es colocar
una sobreelevacion sobre la cresta vertedora por medio de una presa plastica
inflable, normalmente conocida como “rubber dam”, ver Figura 3.10.

Figura 3.8 Colocacion de agujas en la presa Marte R. Gomez, EL Aztcar. Tamaulipas.
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Figura 3.9 Agujas en la presa Marte R. Gdmez, EL Azlcar. Tamaulipas.

Figura 3.10 Presa inflable plastica, “Rubber Dam”, sobre la presa Francisco |. Madero Chihuahua
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3.4.3. Conductos de descarga

El conducto de descarga sirve para llevar los volimenes excedentes hacia el rio aguas
abajo de la presay puede ser un canal ver Figura 3.5 o un tdnel, ver Figura 3.11.

Est. 0+634.70
Est. 0+000.00
90.00

Figura 3.1 Tdnel de descarga del vertedor de la presa Infiernillo, Michoacan, Méx.

Las dimensiones del conducto estaran determinadas por las condiciones hidrau-
licas, pero el perfil y las secciones dependerdn de la topografia y las condiciones
geologicas del lugar.

3.4.4. Estructura Terminal.

La estructura terminal tiene por objeto disipar la energia cinética del agua para
evitar dafios en la zona de descarga que pudieran repercutir en la seguridad de la
presa. Para lograr el objetivo citado anteriormente se usan saltos de esqui, deflec-
tores o tanques amortiguadores, ver Figura 3.12, o cualquier otra geometria que
disipe la energia del agua.
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3.5. Tipos de vertedores

Existen varias clasificaciones de vertedores atendiendo a diversas caracteristicas de
estos, una de ellas atiende a la forma de control y los clasifica como de cresta fija, ver
Figura 3.5, y de cresta controlada, Figura 3.6.

Atendiendo al eje de la cortina se pueden clasificar asi:

a) Vertedores con cimacio de eje recto, ver Figura 3.13.
b) Vertedores con cimacio de eje curvo, ver Figura 3.5

———— X0 Erﬂ:rad/aﬂgel sifon Wy

= \

0 50 100 150
L1 1 ]
Metros

Figura 3.13 Vertedor con cimacio de eje recto,
Comision Nacional del Agua, 1999.

De acuerdo con el tipo de conducto se clasifican asi:

a) Vertedores con canal de descarga, ver Figura 3.5.
b) Vertedores con tunel de descarga, ver Figura 3.11.

Atendiendo a la orientacion del eje del canal con respecto al eje de la cresta del vertedor,
destacan los vertedores con canal lateral, pues en este caso ambos son paralelos, ver
Figura 3.14.
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\ertedma

Banqueta de acceso
Elev. 1830.00 msnm
N
Longitud = 5,500.00 m
Elev. = 1830.60 msnm

Elev. de la Corona = 1834.50 msnm

//
Seccidn de control, termina canal colector

"a
;

nicia canal de descarga Est. 0 + 050.00

I
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Figura 3.14 Presa Cuacuala. Vertedor con canal lateral,
(Comision Nacional del Agua, 1999).

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

a) Vertedores de caida libre.

b) Vertedores con conducto de descarga.
) Vertedores en rapida.

d) Vertedores de embudo.

e) Sifones vertedores.

3.5.1. Vertedores de caida libre.

En este tipo de vertedores como su nombre lo indica no existe una estructura que
guia el agua del embalse al cauce, sino que se deja caer desde la cresta del vertedor
hasta el lecho del rio, se construye generalmente en presas de arco, ver Figura 3.15 0
de contrafuertes, ver Figura 3.2.
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3.5.2. Vertedores con conducto de descarga.

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

Vertedor

esesiiies T v.mtmtw.mv.s\":. SECCl O N TRANSVERSAL
Cortina - Perfil desarrollado

Vista de aguas abajo

Figura 3.15 Presa Derivadora De Pabellén. Vertedor con caida libre,
(Comisién Nacional del Agua, 1999).
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3.5.3. Vertedores de embudo.

Estas obras tienen una entrada en forma de embudo que se conecta a un tunel por
el cual se conducen los excedentes de la presa hasta el cauce aguas abajo de la obra,
ver figura 3.16.

Figura 3.16 Vertedor de embudo. (USBR, 1987).

3.5.4. Vertedores en rapida.

Estos vertedores se construyen sobre el paramento aguas abajo de las presas de
concreto, ver Figura 3.17 y las de contrafuertes, ver Figura 3.18.

Vertedor con rapida

E’-

ﬁ

Figura 3.17 Vertedor con caida rapida sobre una presa de gravedad,
( Comision Nacional del Agua, 1999).
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/

/ | \Rio7 J%ﬁﬂ ~
ﬂ&&@l 0 r

Vertedor
AN T \v
Tol éna g Cortina Vm& ‘

PLANTA GENERAL

0 50 100 150
e 1r 1
Metros

Seccion de gravedad Junta de cobre
\

SECCION DE UN
CONTRAFUERTE DEL VERTEDOR

ELEVACION - VISTA DE AGUAS ARRIBA

Figura 3.18 Vertedor en rapida sobre una presa de contrafuertes,
(Comisién Nacional del Agua, 1999).
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3.5.5. Sifones vertedores.

Este tipo de vertedores trabajan de acuerdo con el principio del sifén. En general son
poco econémicos, pero tienen la ventaja de dar paso a las descargas maximas de
disefio con pequefios aumentos de carga, ver Figura 3.19.

Cresta

Figura 3.19 Sifén vertedor. (2011).

3.5.6. Vertedores de laberinto

Asi como los vertedores de embudo fueron concebidos para incrementar la longitud
de la cresta del cimacio, pues la descarga de la obra es funcion de ella, existen otros
tipos de vertedores que buscan el mismo objetivo, como los vertedores de laberinto,
USBR, (2014), ver Figura 3.20, o las derivaciones de éste presentadas por Iiguez-Co-
varrubias, et al denominadas en México Pico de pato, Figura 3.21; o los vertedores
tipo tecla de piano, F. Laugier (2017), Figura 3.22. En la Figura 3.23 se presenta una
comparacion de las curvas de descarga de un vertedor de embudo, uno de laberinto
y uno de cresta recta (para una longitud de 60.96 m), publicado por el USBR, (2014),
donde puede observarse la mayor eficiencia del vertedor de laberinto.
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Figura 3.20 Vertedor de laberinto, Ute Dam, New Mexico. (USBR, 2014).

Figura 3.21 Modelos de los vertedores “pico de pato” (Hay y Taylor, 1970).
Reportado por Ifiiguez-Covarrubias, et al. El flujo va de abajo hacia arriba.
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T \;
|

l‘\

?

T

upyl
;f‘lb:

j

i

>

Llave de entrada Llave de salida

Figura 3.22 Planta y perfil del vertedor “tecla de piano” (Ribeiro et al., 2012).
Reportado por ifiiguez-Covarrubias, et al.

I I
2
l Embudo | I Creager I /
Laberinto >
A
/ i
/ 3
S Q Embudo
/
7
Laberinto
/]
b/ — Creager
Nota: Para cargas hidraulicas
/ mas grandes, los vertedores

de laberinto y embudo son menos
eficientes que los Creager.

Carga sobre la cresta

| | D!escarga

Figura 3.23 Comparacion de las curvas de descarga Para cargas mayores los vertedores de laberinto y de embu-
do son menos eficientes que los de cresta libre (para una longitud de 60.96 m), (USBR, 2014).
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3.5.7. Vertedores escalonados

A partir de la década de los 80°s se empezaron a construir las presas de Concreto
Compactado con Rodillo, CCR, Portland Cement Association, (2002), en las cuales
el material de construccion (mezclas pobres de concreto) se coloca en capas suce-
sivas, logrando con ello una superficie escalonada en el talud aguas abajo, ver Figura
3.24. El ubicar el vertedor sobre esta superficie permite la disipacion de energia del
agua, logrando con ello economias en la construccion del vertedor y en el tanque
amortiguador correspondiente.

Figura 3.24 Vertedor escalonado de la presa Las Blancas, Tamaulipas
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3.6. Disefio hidraulico de cimacios

Diversos investigadores se han preocupado por estudiar la forma que debe darse a las
crestas vertedoras, Creager W.P, (1929), basado en mediciones hechas por Bazin H.E. en
1890, y otras realizadas por él mismo en 1917, sugiri6 darle la forma del perfil inferior de
una vena liquida cayendo de un vertedor de pared delgada con ventilacién.

Con esto se pretende evitar depresiones sobre el cimacio, reducir la erosién en
el mismo y aumentar su eficiencia. Creager encontré el perfil que cumplia con estas
condiciones, sin embargo, existian diferencias en zonas alejadas de la cresta, entre el
perfil propuesto y el del agua, debido a que el autor realiz6 mediciones Unicamente en
regiones cercanas a la cresta.

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

9 1.85
= 05— (3.1)
Ho Ho

Donde:

H Carga de disefio

%y  Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el punto superior del
vertedor de cresta delgada, y sentidos positivos de los ejes hacia la derechay
hacia arriba respectivamente.

Aflos mas tarde Lazzari E., (1954), obtuvo una ecuacion para definir el perfil inferior de
una vena libre de agua en vertedores de pared delgada y planta circular:

D X ‘
— = S (3.2)
H, 3.4H
o
Donde:
¢ Coeficiente en funcion de la relacion H, / Ry
R Radio de la curvatura de la planta del vertedor
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El United States Bureau of Reclamation, USBRy el United States Army Corps of Enginee-
ring, USACE, (1990), han desarrollado una serie de criterios que son los que generalmente
se usan para disefio en México.

Levi E. y Aldama A.,(1979), desarrollaron un criterio de disefio basado en la teoria
del potencial complejo, ver Figura 3.25, que no se ha utilizado en el disefio de cimacios,
pero que tiene la ventaja de fijar las bases para el calculo de presiones y velocidades del
agua sobre la obra.

W=(cte

R4

Parametro
vertedor

Figura 3.25 Representacion grafica de la parte imaginaria ¢ del potencial complejo.
(Levyy Aldama, 1979).

Donde:

y funcién de corriente de un potencial complejo dado

MyN  Ramas correspondientes a una de las lineas de corriente hiperbélica sobre
el paramento del vertedor

Aqui se presentara primeramente el criterio general del USBR y después algunos casos
particulares que permiten simplificar los procedimientos de disefio.
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3.6.1.Criterio General del USBR
Este criterio recomienda dividir a la seccion del cimacio en cuadrantes, utilizando el

cuarto, es decir, el que se encuentra aguas abajo de la cresta, y el tercero que se ubica
aguas arriba de la misma, ver Figura 3.26.

Superficie del agua antes del remanso

4
hv4 - A K
L 3|
h, |H, | Cargade D%
disefio Origery cima de la cresta
X .
g _ » X
73]
D
P 2
R

Parametro aguas arriba

Figura 3.26 Division del cimacio en cuadrantes,
criterio general del (USBR, 1987).

La ecuacion que define la forma del cimacio en el cuadrante aguas abajo de la
cresta es:

D X
R (3.3)
HO Ho
Donde:

kyn Constantes que dependen del talud del paramento de aguas arriba y de la

carga de velocidad de llegada: :\2/_
‘2
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Siendo:

v velocidad de llegada 'y

a

g aceleracién de la gravedad

Los valores de ky n para diferentes taludes del paramento aguas arriba se presentan
graficados, ver Figura 3.27.

hu
HD
0] 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20
0.56 T 0.56
3:3

I ——

0.52 5.3 — 0.52
k [ —— | — — k
Vertical y 1:3 — ~
048 0.48
Valores de &

0.44 [ T 1 044
1.88 1 T 1.88

-

= Vertical

— —
1.84 i T 1.84
| —
n ' — n
1.80 I 180
2:3
——
176 = 33 — F——1 176
Valores de n
172 — 172
0 0.04 0.08 / 0.12 0.16 0.20
0
H

0

Figura 3.27 Constantes para determinar
la forma de los cimacios. (USBR, 1987).
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Para obtener los valores de £y n, es necesario conocer la carga de velocidad de

llegada para ello se utilizan las siguientes ecuaciones:

q:CHD%
q
V=
“ P+h
H=h+h
qQ

Donde:

q Gasto por unidad de ancho
4 Velocidad de llegada

P Profundidad de llegada

Las demas variables ya han sido definidas.

(3.4)

(3.5)

3.7)

La seccion del cimacio ubicada aguas arriba de la cresta (origen del sistema x, »), se

puede dibujar como una curva compuesta o como una curva simple y una tangente.

Esta parte del cimacio puede dibujarse auxilidndose de la Figura 3.28.

. o
Para usar esta grafica se emplea la relaciéon -, con ella se calcula xc y yc, con

las cuales puede definirse el punto de tangencia entre la seccion y el talud del para-

mento aguas arriba, ver Figura 3.28.

A continuacion, se calcula R, radio de la curva 1, y se traza sobre el eje de las

ordenadas a partir del origen y hacia abajo, esto permite conocer el centro de la

curva 1. Con las mismas graficas se calcula R, radio de la curva 2. Haciendo centro

en el punto de coordenadas (x, ») se traza el arco ab de radio R,.
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Desde el centro de la curva 1se traza el arco «d de radio R, - R, que intercepta al
arco ab, por el punto de intercepcion de los dos arcos se pasa R, a partir del centro
de la curva,y se puede definir asi el sector de la curva 1.

El sector de la curva 2 estard definido haciendo centro en el punto de intercep-
cion de los dos arcos, y trazando desde el punto (xc, yc) hasta unirse con la curva 1,
ver Figura 3.28.

&m
HD
0 0.04 0.08 o2 016 0.20
38 i L PP
I Talud - —l
0.26 F 7\1/@’}‘/2‘___: aguas arriba H 0.26
. Tolug g [ N2 I 1 ]
X e Zelpargpe T TN para R, se localiza en 4 ]
— 024 ) I : 0.4
H, ' "rio.>1_34 arcosaby S [l
T~—] Centrode R, ]
022 - 022
2:3
33
0.20 i Valores de X | 0.20
Vo e I
——

012 ] o1
T N
=t

Pag o S

3 —
. = ey I
7 0.08 ™~ » [ - 0.08
TR ' Valoresde ' ||
H, — f e,
0.06 = 2 0.06
U —
33 —
0.04 [ ——— 0.04
i i \\\ .
"
055 -—mj:"’qfi i L oss
< T
M"Wﬁw ~ ~
0.50 3 =t 0.50
?@‘“;IR_ para3:3
045 £ R para33= 045
b
R 40 B 040
H, o,
0 SR,
R Gy
035 PN ] 035
)
030 o 030
0.25 S 0.25
:
= ‘JPEI’E vertica|
0.20 t SSSSsm—— 0.20
I 2 2 T
e T
015 LR Valores de R, y &, 015
—— o o
Y I | S A [ I |
0 0.04 0.08 012 016 0.20

h
H\l

Figura 3.28 Constantes para calcular el sector aguas arriba en
un cimacio de acuerdo con el criterio general del USBR (1987).
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3.6.2. Criterio USACE

Los criterios derivados del general toman en consideracién la velocidad de llegada al
cimacioy el talud aguas arriba.

3.6.2.1. Velocidad de llegada despreciable y talud aguas arriba vertical.

Una velocidad de llegada se considera despreciable cuando:

P

- > 1.00 (3.8
HG

Donde:

P Profundidad del canal de acceso

H  Cargadedisefio

ELUSACE recomienda para el disefio del cuadrante aguas abajo emplear la ecuacién:
1.85 — 0.85
X = 2H "%y (3.9)

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

2 =0.724 <T +0.126H - 0.4315H %™ (x + 0.270H )**  (3.10)

0

x+ 0.270H )“‘5

Las variables de esta ecuacion ya han sido definidas y puede usarse como auxiliar
para disefio la Figura 3.29.
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Superficie del agua antes del remanso

b,
— - f

x

0.270 H,
Origen

012677, _h \

v / ¥ =900 1_100.35_)}

X

1.85
+0.270H - .
y=0.724 (‘%) +0.126H - 0.4315H %" (x + 0.270H )"

Figura 3.29 Criterio de disefio de cimacios para P / HO =1, segin el USACE (1990).

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

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

x'=FkH 'y (3.11)

Las variables de esta ecuacion ya han sido definidas, y los valores de £y n para
taludes 3a1,3a2y3a3sepueden obtener de la Figura 3.30, Figura 3.31y Figura
3.32, respectivamente, donde también se anotan los valores necesarios para
calcular la seccién del cuadrante aguas arriba.
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Carga de o
proyecto

F_F'a/ Or}gen

H86=1.936 H"o.x.u;~ y

Eje de la cresta

Figura 3.30 Criterio USACE, 1990, para P / HO = 1.00, y talud aguas arriba 3:1.

k, l
=
Cargade 77 |y
proyecto ‘ 0.214 H,
-
0113 H,
X
i
R,=0.220 H, 2
2 E
5 % X810=1939 H"U.isly
.:’?
R=0480H Y

Figura 3.31 Criterio USACE, 1990, para P / HO> 1.00, y talud aguas arriba 3:2.
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H,
Y d baj
4y Cuadrante aguas abajo
©
+ (178 = < 0.78
P>H, 3 o dy x 1.852 H *7%y
< = 1/0.78
’ 5 052 =
= — =1.052 —
L o dx
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w
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T I 0.0008
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0.0065
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Figura 3.32 Criterio USACE, 1990, para P / Ho =2 1.00, y talud aguas arriba 3:3.
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En la Figura 3.33 se presentan graficas para obtener los valores de k y n para
cualquier talud del paramento, segiin el USACE (1990). La forma del perfil aguas
arriba se obtiene por interpolacién de otros perfiles.

3a3

0.9 \

0.8

07 \ \

3a2 \ Curva k

0.6 \
\

0.5 I

Tangente de

0.4

0.2

\
|
paf 2] |
|
|
\

01 \

vertical

0
1.65 1.70 175 1.80 1.85 1.90 195 200 205

Valoresdekyn

o=k 1_1”1‘-1 'y

v

3\%:

Figura 3.33 Criterio USACE, 1990, para P / HO > 1 y cualquier talud aguas arriba.
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3.6.2.3. Velocidad de llegada considerable y talud 1a 1. Criterio USACE,
(1990).

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

¥ = kH "y (3.12)

Los valores de ky n se pueden obtener de la Figura 3.34 y la Figura 3.35, teniendo
en consideracion lo siguiente:

a

P
si 0.3 57 < 0.58 , se puede considerar que I7;

0 0

=0.12

Donde:

h, La carga de velocidad de llegada

P h
si 0.58 < F < 1, se consider que ]_; =0.08

0 0
L h,= 0124,
=
We aguas arriba, ver figura 3.28
H
’ Origen
" g X
}; Cuadrante aguas abajo
P=0.45H, g A = 1.905H “74y
o
2= = 1123(dy/ d) 07
H - oW

Figura 3.34 Criterio USACE (1990),0.3 < P/ HO < 0.58, talud 1:1.
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Figura 3.35 Criterio USACE, (1990), 0.58 < P / HO <1, Talud 1:1, CFE.

! h,=0.08H,
=1
= E—
u Cuadrante aguas arriba, ver figura 3.28
o
X
Y Cuadrante aguas abajo
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v o
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L
© X
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& 0002
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. R ) o P
Si los cimacios son bajos y estan sujetos grandes cargas es decir —-<1, se reco-
mienda que el paramento aguas arriba del cimacio se incline con un talud 1a 1,

por razones de estabilidad.

3.6.3. Ejemplos

Ejemplo No. 3.1 Disefiar un cimacio sin control utilizando el criterio general del
USBR, con las siguientes condiciones:

a) Gasto de disefio: Q ; =6,500.00 m*/s

b) Carga de disefio: H, = 21.00 m

) Coeficiente de descarga: (' = 1.92

d) Longitud efectiva de la cresta: L = 35.18 m

e) Paramento aguas arriba: vertical

f) Elevacion de la cresta: 500.00 msnm

g) Coordenadas de la cresta: (205.00, 500.00)

h) Elevacion del piso del canal de llegada: 496.50 msnm, ver Figura 3.36
i) Pendiente de la rapida: 0.45

1K

Elev. 500.00 msnm
X

17 .

Elev. 496.50 msnm

1

Figura 3.36 Datos del ejemplo No. 3.1.
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El sector del cimacio aguas abajo de la cresta se calcula con la ecuacion (3.3):

o (=)
vy

4

Para obtener los valores de £y n se emplea la Figura 3.27, pero antes es nece-
sario calcular la carga de la velocidad de llegada, ello puede hacerse resolviendo
simultaneamente las ecuaciones (3.6) y (3.7):

H=h+h

2

_r
“ 9 (P+ho

sabiendo que P = 500.00m - 496.50m = 3.50 m , y que:

Q 6500.00
q= = = 184.76m*/s
L 35.18

la solucién de este sistema de ecuaciones es:
/Za =4.24m
h,=16.76m

ahora se puede calcular la siguiente relacion:

h, 424 090
H 2100
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con este numero y sabiendo que el talud es vertical se puede utilizar la Figura
3.27 para obtener los valores de £y n que resultan ser:

k= 0.466
n=1.837

sustituyendo estos valores en la ecuacion (3.3), se puede conocer la formula que
describe la forma del cimacio en el cuadrante aguas abajo:

1.837
y X
— = 0466 (—— (3.13)
91.00 91.00

desarrollando:

= -0.0364x'7
Los valores de los parametros que permiten definir la forma del cimacio en el

. . o h .
cuadrante aguas arriba se obtienen con la relacion o de la Figura 3.28 y son los
siguientes: ’

x = 3.47m
».= 1.0lm
R =7.79m
R,=4.12m

Para conocer la longitud del cimacio, de la cresta hacia aguas abajo, es nece-
sario definir el punto de tangencia, P7, entre el cimacio y la rapida, éste se puede
conocer derivando la ecuacion que define la forma del cimacio de la cresta hacia
aguas abajo, e igualando este valor con el de la pendiente de la rapida.
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Derivando la ecuacién (3.13) se obtiene:

y = -0.06695x"7

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

PT = (214.74,497.62)

Con estos datos es posible obtener el perfil del cimacio. En la Tabla 3.4 se
presenta el calculo del sector aguas abajo de la cresta empleando la ecuacion
(3.13), y en la Figura 3.37, el trazo del cimacio.
Ejemplo No. 3.2 Disefiar un cimacio sin control para un vertedor mediante el
criterio del USACE, con las siguientes condiciones:
a) Gasto de disefio: Q = 6500.00 m?/s
Carga de disefio: H = 5.00 m
Coeficiente de descarga: C = 1.92
Paramento aguas arriba: vertical
Elevacion de la cresta. 500.00 msnm
Coordenadas de la cresta: (205.00, 500.00)
Pendiente de la rapida: 0.80
Elevacion del piso del canal de llegada: 493.20 msnm, ver Figura 3.38.

>0 o a N o
= = _ = — = =

Tabla 3.4 Calculo del perfil del cimacio aguas abajo de la cresta

Estacion 1 10.00 10.74

500.00 | 499.96 | 499.87 | 499.73 |499.54 | 499.30 | 499.02 | 498.70 | 498.34 | 497.94 | 497.62
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500.50

JANRERE

500.00 10—
Ak ] 49973
499.80 A

499.50 = ! 499.53

499.00 98.99

V4

498.50 N

498.00 49794 _|
f

497.62

Elevacion (msnm)

497.50

497.00

496.50

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

Distancia (m)

Figura 3.37 Perfil del cimacio del ejemplo No. 3.1.

Elev. 500.00 msnm

Elev. 493.20 msnm

Figura 3.38 Datos del Ejemplo No. 3.2.
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Solucién:
Como primer paso debe revisarse si puede considerarse despreciable la velo-
cidad de llegada. Para ello se calcula la relacion:

P60 =1.36 > 1.00
H 500 '

por lo tanto, se considera despreciable la velocidad de llegada.
Para el calculo del cuadrante aguas abajo se utilizara el criterio del USACE
(1990), empleando la ecuacién:

1185 = 2_00]_]00.85))

el punto de tangencia se determina de la siguiente manera:

X1'85

2.00 (5.00)"5

'y_

dy 1.85x"%

dx 2.00 (5.00)%

igualando la derivada con la pendiente de la rapida:

0.80 = 0.235x"%

Si se despeja x, se obtiene:

x=4.23
entonces:
(4.23)'
2.00 (5.00)04
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asi, las coordenadas del punto de tangencia aguas abajo son (209.23, 498.17).
Los resultados del perfil aguas abajo se presentan en la Tabla 3.5.

Tabla 3.5 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas abajo segun el criterio del USACE, (1990).

Estacion
X 205.00 206.00 207.00 208.00 209.00 209.23
y 500.00 499.87 499.54 499.03 498.35 498.17

La seccion del cuadrante aguas arriba se calcula con la ecuacién (3.10), pero
antes es necesario determinar el punto de tangencia de la curva con el para-
mento aguas arriba, para ello basta calcular los valores de x, y, sefialados en la
Figura 3.28.

x=0.270; H = 1.35 m

»=0.126; H = 0.63 m

Ahora se podra calcular el perfil en el cuadrante aguas arriba usando la ecuacion
(3.10)

(x + 0.270H )+ ‘
»=0.724 o +0.126H - 0.4315H "% (x + 0.270H )*%»

0

En la Tabla 3.6 se presentan los resultados entre las estaciones (205.00, 500.00)
y (203.65, 499.37).

Tabla 3.6 Calculo del perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba segun el criterio del USACE, (1990).

Estacion
X 205.00 204.70 204.40 204.10 203.80 203.70 203.65
y 500.00 499.98 499.92 499.80 499.61 499.49 499.37

La seccion del perfil se muestra en la Figura 3.39.
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Figura 3.39 Perfil del cimacio en el cuadrante aguas arriba. Ejemplo 3.2, (USACE, 1990).

3.7. Descarga sobre la cresta de un cimacio sin control

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

Sea el vertedor de la Figura 3.26, en la cual se aplica la ecuacion de Bernoulli entre la
seccion O (cero) y la cresta, entonces se tiene:

7)02 »?
H0:h0+ :y+ (3.14—)
28 2
Donde:
H, Carga total en la seccion 0 (m), ver Figura 3.26
h, Carga de posicion en la seccion 0 (m),
v, Velocidad en la seccién 0 (m/s),

g Aceleracion de la gravedad (m/s?)
y Carga de posicién sobre el vertedor (m)
V

Velocidad sobre el vertedor (m/s)
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Es despreciable, la velocidad en cualquier punto de la seccion sobre el vertedor vale:
V=~ (2, -)) (3.15)

y el gasto en un area unitaria sera:

dQ = 2N 9g uxh - ydy (3.16)
Donde:
u Es un coeficiente que considera el efecto de contraccion de la lamina vertiente,

el gasto total valdra entonces:

ho 1

Q=22 [ (h-2)d 317)

para un vertedor rectangular:

(3.18)

sustituyendo 3.18 en 3.17:

1

Q= VUL [ th-y) () 519
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integrando:

ho

3
=-é?{%g[wij]o (3.20)

Ordenando:
9 3
Q=5 uN2LH> 3.21)

es comun agrupar (£) u \ 2¢, en un coeficiente C, de tal manera que la ecuacién
(3.21) se reduce a:

o]

Q= CLH, (3.2

Donde:

Q Gasto de descarga

C Coeficiente de descarga
L Longitud efectiva de la cresta
H,

Carga total sobre la cresta

Como puede observarse en la anterior ecuacion existen dos variables que no han sido
estudiadas: El coeficiente de descarga y la longitud efectiva, a continuacion, se analizara
cada una de ellas.

223



224

Obras Hidraulicas

3.7.1. Coeficiente de descarga

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

a) Profundidad de llegada.

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

d) Efecto de ahogamiento.

De esta manera el coeficiente (' se obtendra calculando un coeficiente (; afectado
por los otros factores, es decir:

C;,, Coeficiente de descarga para talud vertical y profundidad de llegada 7.
C,, Coeficiente que considera cargas diferentes a la de proyecto.

C,, Coeficiente corregido por el efecto de la pendiente del talud aguas arriba.
C,, Coeficiente que toma en cuenta el ahogamiento.

C, Coeficiente definitivo.

3.7.1.1. Efecto de la profundidad de llegada

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

Criterio del USACE, (1990). En la Figura 3.40 se presenta una grafica que rela-
ciona al cociente entre la carga real, Hd y la de disefio, Ho, con la profundidad de
llegaday la carga de disefio.

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

K

C=—— (3.23)
V3.28
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Figura 3.40 Coeficientes de descarga, criterio USACE (1990).
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3.7.1.2. Efecto de cargas diferentes a las de proyecto

Dificilmente un vertedor trabajara en condiciones de carga de disefio, por ello
es necesario revisar el comportamiento de la obra de excedencias bajo cargas
diferentes. Una variacion en la carga implica un cambio en el coeficiente de
descarga. Se han obtenido valores experimentales que consideran este efecto,
en la Figura 3.40, se presenta el criterio del USACE, (1990), y en la Figura 3.41y la
Figura 3.42, el del USBR, (1987).

2208

2153 =

2.098
o 2042
£ 1988 /
ﬁ -3 h,
5 1932
8 / H=4,
S 1877
4
5 P
3 182 /

1767 [

171

1656

00 05 10 15 20 25
P
Valoresde —
H
Figura 3.41 Coeficientes de descarga, criterio USBR, (1987).
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Figura 3.42 Coeficientes de descarga para cargas diferentes
a las de proyecto, criterio USBR (1987).
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3.7.1.3. Efecto de la pendiente del talud aguas arriba

Este también ha sido estudiado experimentalmente, y lostalores de los coefi-
cientes bajo estas condiciones son funcion de la relacién 3, se presentan en la
Figura 3.43 (Criterio USBR) y la Figura 3.44 (Criterio USACE).

1.04 -
— . Angulo
V2 h, |Talud | simbolo con la vertical
N 3:3 o 13 - 18°26’
102 53 e P \ 23 |—e—e— 33°41"
. - 33 45°00°
N
N, ,
T3 | T i
1.00 ® ——
\'\\%—
0.98
0.00 0.50 1.00 150

ISR

Figura 3.43 Coeficiente de descarga para cimacios
con paramento aguas arriba inclinado, criterio USBR (1987).
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Figura 3.44 Coeficiente de descarga para cimacios
con paramento aguas arriba inclinado, criterio USACE.
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3.7.1.4. Efecto de ahogamiento

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

En la Figura 3.45, se muestra el criterio del USBR para hacer la correccién del
coeficiente de descarga debido al efecto de ahogamiento.

1.00

:
\
\

0.80 /]

0.60 / I ’ h,

0.40 / v
, LN

0.20

Relaci6n del coeficiente modificado ¢
al coeficiente de descarga libre
o~

0.00
0.00 010 0.20 0.30 040 0.50 0.60 0.70 0.80

.k
Grado de sumergencia —%
H

Figura 3.45 Relacion de coeficientes de descarga debido
al efecto de ahogamiento, criterio USBR (1987).
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3.71.5. Ejemplo

Ejemplo No. 3.3. Calcular el coeficiente de descarga de un vertedor con una carga
de disefio de 6.80 m, y una profundidad de llegada de 5.00 m, sabiendo que el
talud del paramento aguas arriba es 3:3. Use el criterio del USBR.

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

Se calculard primero la relacion entre la profundidad de llegada y la carga
de disefio:

P .
P50 _
H ~ 6.80

de la Figura 3.41, con el valor Hi = (0.74, se obtiene:
C=213

este valor debera corregirse por efecto de la inclinacion del talud. Empleando la

Figura 3.43y con el valor de HL = 0.74, se obtiene:

0

o
inclinado — 1 ) O 4

vertical

entonces

C . =213(1.04)

inclinado

el valor final de C'sera:

¢=2.16
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3.7.2. Longitud o ancho efectivos de la cresta

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

L=L-2Nk +K)H, (3.24)
Donde:

L Longitud efectiva en la cresta, en m

L Longitud total neta en la cresta, en m

N Numero de pilas

K Coeficiente de contraccién por pilas

K Coeficiente de concentracién por estribos

H Carga total sobre la cresta, en m

Los valores de Kp dependen de la forma de la nariz de la pila, y de la relacion de la
carga real H_vy la carga de disefio del vertedor H . En la Figura 3.46, se muestran
estos valores. Vale la pena hacer notar que la pila nimero 4 es la mas favorable
desde el punto de vista de la contraccion, pero induce presiones negativas, por lo
tanto, se recomienda el empleo de los tipos 2y 3.

Elvalor de K _se puede obtener de la Figura 3.47 y la Figura 3.48, para el caso de
cortinas de concreto o estribos adyacentes a cortinas de materiales graduados y
enrocamiento.
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Figura 3.47 Coeficiente de contraccién por estribo, USACE (1990).
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3.7.2.1. Ejemplos
Ejemplo No. 3.4. Calcular la longitud efectiva de un vertedor cuya carga de
disefio HO es de 6.18 m, su longitud neta de cresta es L. = 82.26 m, tiene 8 pilas

tipo 3, una carga H_igual a 4.14 m, y radio de estribo R = 1.65 m.

Solucion:
Se empleara la ecuacion (3.24):

L=L-2(NK+K)H

con la relacion:

H 4.14
-=——=0.67
H 6.18

y de la Figura 3.46 se obtiene:
1{/] =0.015.

Para el calculo del coeficiente por estribo se usara la Figura 3.47 y la relacion:

H 414
=——=251

R 1.65

se obtiene:

I{a = (.05, si ahora se sustituye en la ecuacion (3.24)
Le =82.26-2[8(0.015) + 0.05] (4.14)

L =80.85m

(4
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Ejemplo No. 3.5 Calcular la curva elevaciones-gastos de un vertedor con las
caracteristicas siguientes:
a) Gasto de disefio: Q = 5900.00m’/s
b) Carga de disefio: H = 21.24m
c) Elevacion de la cresta: 472.00msnm
d) Elevacion del piso del canal de llegada: 466.10msnm
)
)

)
)

e) Pendiente de la rap|da 0.53

f) Nimero de pilas =

g) Ancho de la pila = 7 08m

h) Longitud de la pila = 37.17m

i) Altura maxima a partir del piso del canal = 33.04m
j) Longitud de la nariz, inclinacion 9° adelante = 8.50m
k) Tipo de la pila: 2

1) Correccion por estribo (K = 0.05) =0

Emplear el criterio propuesto por el USACE

Solucién: ,
De la ecuacién (3.22), Q = CL H?, se conocen Q y H, por lo que hay que
calcular losvalores de Cy I, y después proponer varias cargas H ,H,,...H , y sus

correspondientes Q ,Q ,,...Q .
Calculo del coeficiente de descarga:

Con la relacién:

P 472.00 - 466,
P _ 472.00-466.10 _
H 21.24

H
de la Figura 3.40, con F =1.00, se obtiene:

k=3.90
con la ecuacion:

ko _ 390
V3.28 V3.28
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el coeficiente C, vale: ¢ = 2.153.

Este coeficiente debera modificarse para diferentes cargas de analisis no asi
por efectos del talud aguas arriba dado que es vertical, ni por efecto de ahoga-
miento puesto que se considera que la pendiente y la longitud de la rapida son
suficientes para no afectar al coeficiente de descarga.

La longitud neta se puede calcular con la ecuacion (3.24):

L=L-2(NKE+K)H

Como se pretende colocar dos pilas, N =2,y con % = 1.00, de la Figura 3.46
se obtiene: ‘

I{p =0.014
despejando para L, de la ecuacion (3.22) y sustituyendo, se obtiene:

Q,
L=—"

e 3
CH?

y la longitud neta sera:

L=L-2(NE+EK)H

despejando Ly sustituyendo:

L=130.37m

en la Tabla 3.7, se presenta el calculo de la curva elevaciones-gastos, ver Figura
3.49.
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Tabla 3.7 Resultados del Ejemplo No. 3.5. Elevaciones-gastos.

Elevaciéon He(m) He/Ho
(msnm)
472.00 0.00 — -— -— -— -— 0.00
474.00 2.00 0.09 3.18 1.75 0.12 28.51 141.60
476.00 4.00 0.19 3.28 1.81 0.10 27.23 394.57
478.00 6.00 0.28 3.36 1.85 0.08 26.77 729.89
480.00 8.00 0.38 3.44 1.90 0.06 26.34 1131.93
482.00 10.00 0.47 3.53 1.95 0.05 26.61 1640.08
484.00 12.00 0.57 3.63 2.00 0.04 26.53 2210.35
486.00 14.00 0.66 3.70 2.04 0.03 26.67 2854.48
488.00 16.00 0.75 3.76 2.08 0.03 26.79 3558.94
490.00 18.00 0.85 3.83 2.12 0.03 26.77 4323.16
492.00 20.00 0.94 3.87 2.14 0.02 27.65 5284.41
493.24 21.24 1.00 3.90 2.15 0.01 28.00 5900.00
495 T T
| 49324 ] | |
o
292
490 —* 490
488
= .
S 485 A
g A a4
C
§ 480 A 480
& 478
g
475 AYS
FZ
o
470 H
0 1000 2000 3000 4000 5000 6000 7000

Gasto (m?/s)

Figura 3.49 Curva elevaciones - gastos del Ejemplo No. 3.5.
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Ejemplo No. 3.6. Disefiar un vertedor con cimacio sin control para descargar
6000.00 m?/s. El tirante del agua en la entrada del canal de acceso es de 26.00
m. Debido a condiciones geoldgicas y topograficas se ha establecido que la
profundidad de llegada P debe ser 13.00 m. La longitud del canal de acceso es
de 150.00 m con seccion rectangular y con un coeficiente de Manning n = 0.025,
para garantizar su estabilidad el cimacio debe tener un talud 1:1.

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

En la Figura 3.50 se presenta la estructura hidraulica de este problema.

26.00m
P=13.00m

150.00 m

-

Figura 3.50 Estructura hidraulica del ejemplo 3.6.

Solucion:

Primero deben determinarse las pérdidas en el canal de acceso, para ello es
necesario conocer la velocidad de llegada, antes se calculara el gasto unitario
empleando la ecuacién (3.22), suponiendo en principio un coeficiente de
descarga C'=2.00:

3
2

ro oo
1]

g = CH %> =2.00(26.00 - 23.00) 2> = 93.74m?*/s

e
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la velocidad de llegada de acuerdo con la ecuacion (3.5) sera:

¢ 9374
H+P  26.00

Va = = 3.60m/s

y la carga de velocidad de llegada 7

V? 2
h = . = 3.60 = 0.66m
9% 2.009.81)

con la ecuacion de Manning y considerando el radio hidraulico igual a la profun-
didad del canal de acceso, se puede calcular la pendiente de energia:

Vn 3.60(0.025)
S=(_"_|= = 0.0001055

2 2
Rs 26.00 3

la pérdida por esfuerzo cortante en el canal es:

h,= (S)L) = (0.0001055)(150.00) = 0.0158m

ademas, se acepta que las pérdidas por entrada al canal son 0.15 %, entonces:
h = 0.15( 4 ) = 0.15(0.66) = 0.099m
la pérdida total sera:

h,= }zf+ h,=0.0158 + 0.099 =0.115m

la carga de disefio A valdra entonces:

H;=13.00-0.115 = 12.885m
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Para obtener el valor de C, es necesario calcular la relacion HL

0

P 13.000
= =1.009
H,  12.885

con ayuda de la Figura 3.40 y con He —] 00, se conoce el valor de £:

K=3.99

asi, el valor de C se obtiene con la ecuacidn (3.23):

K 399
398 3.28

este valor de (i debe corregirse por efecto de la inclinacion del talud (USACE), asi
de la Figura 3.44 se obtiene:

Factor de correccion = 0.999

y entonces:

C_=0.999(2.203) = 2.201

me

como se establecié que no hay efecto de ahogamiento, el valor final del coefi-
ciente de descarga es ¢ = 2.201.

Puede notarse que el valor ¢ = 2.00 elegido inicialmente, no coincide con el
obtenido, C'=2.201, por ello el calculo debe repetirse, hasta igualar la magnitud
de ambos valores.

Proponiendo ahora el valor de ¢'=2.201

N

2 2
3

qg=CH*=2.001(12.885) 3 = 101.753m"/s
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la velocidad de llegada es:

q 101753

= =3.933 m/s
H +P 25.885

I/a:

y la carga de velocidad de llegada /. ;

12 3.933?
h=——= =0.788 m
© 2g¢  2.0009.81)

con la ecuacion de Manning y considerando el radio hidraulico igual a la profun-

didad del canal de acceso, se puede calcular la pendiente de energia:

Vn 3.933(0.025)
S=(—5 )= =)= 0.000125
R 96.00°

la pérdida por esfuerzo cortante en el canal es:
h.= (S)(L) = (0.000125)(150.00) = 0.0188m

S

ademas, se acepta que las pérdidas por entrada al canal son 0.15 /qa, entonces:
h=0.15(k )= 0.15(0.788) =0.118 m

e a
la pérdida total sera:

hy=h,+h=0.0188 +0.118 = 0.137 m
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la carga de disefio /7 valdra entonces:

H,=12.885-0.137 = 12.748m

para obtener el valor de C, es necesario calcular la relacion HL y con ayuda de la
Figura 3.40 se conoce el valor de K: ’

P 13.000
= = 1.020
H, ~— 12.748

de la figura mencionaday con %: 1.00:
0
K=3.99

asi, el valor de C se obtiene con la ecuacién (3.23):

k 3.99

C e e
V3.28 V3.28

¢=2.20

este valor de C debe corregirse por efecto de la inclinacién del talud:
Factor de correccién = 0.999

y entonces:

C. =0.999(2.203) = 2.200

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

¢ =2.200.
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Ahora se calculara la longitud efectiva de la cresta empleando la ecuacién:

Q, 6000.00
L= = —=59.920 m
CHO% (2.20)(12.748%)

Para calcular la longitud neta deben hacerse las siguientes consideraciones: si
los claros del puente no deben ser mayores de 10.00 m, se necesitaran 7 pilas.
Ademas, los coeficientes EyK pueden obtenerse de la Figura 3.46 y la Figura
3.47 respectivamente empleando la relacién:

K,=0
K =0.170

asi, la longitud neta es:
L=L+2(NK +K)H,

sustituyendo:

L=59.92 + 2(0(7) + 0.170)12.748 = 64.254m

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

L,=64.254 +7(3.50) = 88.754m
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El célculo del perfil del cimacio, asi como de la curva elevaciones-gastos del
vertedor se deja como ejercicio al lector.

Ejemplo No. 3.7.

Determinar la elevacion de la cresta de un vertedor, si la longitud efectiva es
L, =84.00 m. Elgasto dedisefio es Q = 6500.00 m*/s, la superficie libre del agua
para el gasto de disefio no debe sobrepasar la elevacion 953.00 msnmy la eleva-
cion del piso del canal de llegada es 900.00 msnm, ver Figura 3.51. Considere un

coeficiente de descarga C = 1.90.

Elevacion: 953.00 msnm

il

Elevacion: 900.00 msnm P

Figura 3.51 Estructura hidraulica del ejemplo No. 3.7.
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3. Obras de excedencia

Si se considera en un principio despreciable el efecto de la velocidad de

llegada, se puede conocer la carga sobre el vertedor:

2 2
P [ 6500.00 \’
H, %)) =11.837m
CL, 1.90(84.00)

La velocidad de llegada vale:

6500.00
V=———=1.46m/s
“ 53(84.00)

la carga de velocidad:

| 1.460?
H=—% =
"2 2.009.81)

=0.110m

entonces, la carga total de disefio sera:

H=H+H =119mn

la elevacion de la cresta es:

Elev.Cresta = 953.00 - 11.837 = 941.163 msnm
y la profundidad de llegada P:

P =941.16 - 900.00 = 41.163 m

Como la relacién es — >1.00, se considera que la hipdtesis inicial de considerar

despreciable la velocidad de llegada es acertada.
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3.8. Perfil del agua sobre el cimacio

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

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

Otro camino es utilizar curvas obtenidas en laboratorio como las mostradas en la
Figura 3.52, obtenidas por el USACE, para cimacios con pilas y sin ellas, para diferentes
cargas sobre el vertedor. A continuacion, se presentan las ecuaciones de las curvas
mostradas en esa figura.

Perfil del agua sin pilas:

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

He
= 1.
= 1.00

0

9/H =-0.0116(x/H, ¥+ 0.0223(x/ H,)* + 0.0596(x/ H, )’
+0.1949(x/H, > + 0.345(x/ H,) - 0.7574



H

[4

H

0

=1.33

9/H =-0.077(x/H, ¥+ 0.0235(x/ H,)* + 0.0405(x/ H )}
+0.1622(x/H, * + 0.3677(x/ H,) - 0.9963

Perfil del agua al centro del claro:

HE
HO

=0.5

»/H =-0.0088(x/H ) + 0.0248(x/H )"+ 0.0499(x/ H )’
+0.2858(x/H,, )’ + 0.3019(x/H ) - 0.3822

3

H
=1.
IT; 00

0

»/H =-0.0096(x/H, )+ 0.0106(x/H )"+ 0.0824(x/ H )’
+0.2217(x/H,, )’ + 0.2955(x/H ) - 0.8062

4

H

0

=1.33

9/H = -0.0452 (x/H, )+ 0.0886(x/ H,)* + 0.1225(x/ H, )}
+0.0872(x/H, )+ 0.2573(x/H,) -1.0709

3. Obras de excedencia
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Perfil del agua a lo largo de las pilas:

9/H =-0.0182(x/H, '+ 0.0307(x/ H,)* + 0.0458(x/ H,)?
+0.2131(x/H, 2+ 0.3405(x/ H,) -1.3678

4

H

0

=1.00

9/H =-0.0211(x/H, P+ 0.0181(x/H)* + 0.0628(x/ H,)*
+0.279(x/H, 2+ 0.46(x/H,) - 0.7863

H

4

=1.33
H

0

9/H = -0.055(x/H, )+ 0.0954(x/ H,)* + 0.1073(x/ H)?
+0.3755(x/H, >+ 0.499(x/H,) - 1.0773



H/H = 1.33

H/H =1.00

Sin pilas
Origen de coordenadas

Eje de cresta

8= 9ff 045y

Pilas tipo 2

Notacién
Origen de — @ delvano
coordenadas  ------ @, sin pilas

H/H, =

1
1y, =1.00_] _
l H/H'= 050

+

Figura 3.52 Perfil del agua sobre un cimacio para velocidades
de llegada despreciables. (USACE, 1990).

38 =2

Eje de cresta

</H,
W = 908y

Eje de cresta

X185 = O 083y

Pilas tipo 2 |
Notacion
Origende  —— % Alolargode las pilas
coordenadas - C delvano

3. Obras de excedencia
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Ejemplo No. 3.8.
Calcular el perfil del agua en un cimacio disefiado con una carga H, = 5.00 m
empleando el criterio de USACE. No se construiran pilas sobre el vertedor.

Solucién:
Para el calculo del perfil del agua, se emplean las ecuaciones vistas al inicio de este
capitulo. Donde ademas se considera la siguiente relacion:

Con elvalor anteriory teniendo en cuenta que no se construiran pilas sobre el vertedor,
se puede determinar la ecuacion que se va a utilizar.
Finalmente, las coordenadas del perfil seran las que se presentan en la Tabla 3.8.

Tabla 3.8. Célculo del perfil del agua en el vertedor del ejemplo No. 3.8.

x/H, -1.00 -0.80 -0.60 -0.40 -0.20 0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20 1.40 1.60 1.80

J/H, -0.93 -0.93 -0.90 -0.87 -0.82 -0.76 -0.68 -0.58 -0.47 -0.32 -0.15 0.06 0.29 0.56 0.86

 (m) -4.67 -4.63 -4.52 -4.34 -4.10 -3.79 -3.40 -2.92 -2.33 -1.60 -0.74 0.29 1.47 2.81 4.29

3.9. Presiones sobre el cimacio del vertedor

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

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

En la Figura 3.53 se presenta la distribucion de presiones tipica en un vertedor con
unacarga H =133 H,
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Figura 3.53 Distribucion de presiones sobre un cimacio
con carga He = 1.33 HO, segtin el USBR, (1987).

251



252

Obras Hidraulicas

3.10. Cimacios controlados por compuertas

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

Sin embargo, en muchas ocasiones, por ejemplo, cuando se desea conservar una
carga mayor para generar energia, o almacenar agua para riego o abastecimiento
urbano; o cuando es necesario un manejo mas cuidadoso de las avenidas aguas abajo de
la presa, se colocan compuertas, ver Figura 3.6 y Figura 3.7.

Los tipos de compuertas mas comunes son las radiales y las deslizantes descritas
anteriormente, siendo las primeras las mas usadas en grandes obras. Existen ademas
otras como las de tambor, las Stony (debido al apellido de su inventor F. G. M. Stony),
Erbisti P. (2014), que casi no se usan en la actualidad, o algunas otras que toman el
nombre de las empresas que las fabrican.

Colocar compuertas obliga a plantear criterios de disefio y de operacion del vertedor
diferentes a los de cresta libre. En el primer caso y sefialando solamente los relacio-
nados con los aspectos hidraulicos, se pueden citar los relativos al disefio de las pilas
y su efecto sobre el perfil del agua, el coeficiente de descarga y las presiones sobre el
cimacio. En el segundo, los problemas estan asociados al funcionamiento del vaso, del
cual se derivan las politicas de operacién de las compuertas.

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

La curva de un chorro originado por un orificio vertical esta dada por la ecuacion:

- 3.25)
-y = 3.25
4H
Donde:
X,y Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el centro del orificio
H Carga sobre el centro del orificio
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Si el orificio estd inclinado un angulo 6, la ecuacion (3.25), se transforma en:

x?
-y =X tanf + m (3.26)

Puede notarse entonces que las trayectorias de la lamina vertiente y del chorro son
diferentes, y si, por ejemplo, se disefia con la ecuacion de la primera y se emplean
compuertas con aberturas pequefias y cargas grandes, se produciran presiones nega-
tivas en el cimacio en la zona aguas abajo de la compuerta.

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

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

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

2 3 3
0= E\/ZgCLe (H1” - H2") (3.27)

H Carga al fondo del orificio

H, Carga al labio inferior de la compuerta
L Ancho efectivo de la cresta
¢ Coeficiente de descarga, que puede obtenerse de la Figura 3.54

253



Obras Hidraulicas

h
0.72 e [~
" u V
ol

N d
S 070 S
& ™ :
] 3
3 Q=% /2gcr, 1> - 1,
g 068 < :
3
‘GEJ N
S N
1] N
S 066 N

\
N
0.64
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70
Relacion .
H

1

Figura 3.54 Coeficiente de descarga para cimacios
controlados con compuertas (USBR, 1987).

En resumen, para ubicar una compuerta sobre la cresta vertedora, es necesario:

1. Determinar la evolucion de las subpresiones sobre el cimacio en funcion de la
carga hidraulica, considerando constante la posicién de la compuertay las carac-
teristicas de ésta.

2. Determinar la evolucion de las subpresiones sobre el cimacio en funcién de la
posicion de la compuerta sobre el mismo.

3. Determinar la descarga con respecto a las caracteristicas de la compuerta.

Del analisis de estas condiciones y las correspondientes pruebas de laboratorio se podra
hacer la seleccion del mejor tipo de compuertas. Como se anotd anteriormente, se
puede demostrar que las presiones negativas o subpresiones decrecen conforme el labio
de la compuerta se ubica aguas abajo de la cresta del cimacio.
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3.11. Disefio hidraulico del conducto de descarga

Los volumenes de agua descargados, después de pasar por la estructura de control, son
enviados al rio aguas abajo de la cortina, esto se hace por medio de los conductos de
descarga, exceptuandose éste en los vertedores de caida libre (por ejemplo, en una presa
de arco). Los conductos de descarga son de dos tipos: canales o tuneles.

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

Las dimensiones de los conductos de descarga estan determinadas por conside-
raciones hidraulicas, pero la forma de la seccién transversal, su perfil longitudinal, su
longitud, ampliaciones, curvas, etc., estan influenciadas por las caracteristicas topogra-
ficas y geoldgicas del lugar. Es recomendable que en los conductos de descarga el flujo
se mantenga uniforme y sin cambios en el tipo de régimen.

Las secciones transversales de los conductos de descarga en canal pueden ser:
rectangulares, trapeciales o trapezoidales, con taludes que dependen de la geologia de
la zona. Si se trata de tuneles, las secciones mas usuales son la circulary la de herradura.

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

2 2

Pl 1 2 2
Z+—+—=7Z+—+—+3Hf (3.28)

1 2

y 2 y 2

H Carga de posicion (m).
Carga de presion (m).
Carga de velocidad (m).

r
y
.
2%
IHf  Sumatoria de las pérdidas en el tramo (m).

Las pérdidas pueden ser de dos tipos:

a)Locales, son las producidas por entrada, transiciones, cambios de direccion, etc.
b)Por esfuerzo cortante, “de friccion”.
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Las que mas influyen en la pérdida de energia son las segundas y en el caso de canales
pueden evaluarse con la ecuacion de Manning:

V2n?
hf = < >L (3.29)

R~
Donde:
hf Pérdidas por cortante en (m).
V Velocidad media en la seccidn transversal (m/s)
n Coeficiente de rugosidad
R Radio hidraulico de la seccidn transversal (m).

Longitud del tramo considerado (m).

Cuando la pendiente del canal es igual o mayor del 10%, la carga de presién en la ecua-
cion de la energia debe corregirse asi:

P
= cos’f (3.30)
)
P
— = dcosl (3.31)
)
Donde:
% Carga de presion
d Tirante del flujo perpendicular a la plantilla del canal
6 Angulo de inclinacion de la plantilla
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Cuando el canal tiene perfil longitudinal curvo, la fuerza centrifuga incrementa las
presiones, por lo tanto, es necesario modificar la carga de presion, esto se hace cuando:

r>0.21541? (3.32)
Donde:
r Radio de curvatura (m).

d Tirante del agua (m).
V Velocidad del flujo (m/s).

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

={1+—)dcosB (3.33)

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

Cuando las velocidades en el conducto de descarga exceden a los 15.00 m/s, existe
el riesgo de que se presente inclusién de aire. Esto ocurre porque al desarrollarse la capa
limite en el conducto e interceptar a la superficie libre del flujo, se desarrolla gran turbu-
lencia que atrapa a las moléculas de aire en contacto con el agua, iniciandose asi la
inclusion de aire, este fendmeno es facil de observar en un conducto de descarga pues
se forman las llamadas "aguas blancas”.

Otro problema que se presentan en las superficies expuestas a flujos de alta velo-
cidad es la erosion, ésta se debe entre otros fenomenos a la cavitacion y se puede
presentar atras de cualquier obstaculo, cambio de direccién o rugosidad de la conduc-
cion, ver capitulo 4.
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3.11.1. Perfil del conducto y bordo libre

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

32
y = xtanf + —————— (3.34)
6(d + hv)cos*d
Donde:
d+h Energia especifica del escurrimiento al principio de la curva
Xy Coordenadas de la curva referida a un sistema cartesiano con origen en
elinicio de la curvay el eje Y dirigido hacia abajo
d Angulo de la plantilla del canal al inicio de la curva

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

R =>0.215dV* (3.35)

R =10d (3.36)
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Donde:

d Tirante del flujo a la entrada de la curva
V Velocidad del flujo a la entrada de la curva

R Radio de la curvatura.

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

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

L
3

BL=0.60+0.037Vd (3.37)

Donde:

BL Bordo libre (m).
d Tirante (m).
Vv Velocidad (m/s)

Es recomendable también evitar curvas horizontales en estos casos, pues los flujos
de alta velocidad provocarian trayectorias helicoidales, cuando esto no sea posible
se recomienda analizar la posibilidad de utilizar peraltes en el fondo del canal, esto
es construir una pendiente transversal en el fondo para generar una fuerza lateral
que contrarreste la accion centrifuga del flujo, Moran Ch. (2019).

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

Ejemplo No. 3.9.

Calcular el perfil del agua para el canal de descarga mostrado en la Figura 3.55.
Se tiene un gasto de disefio de Q , = 5000.00 m*/s. La seccién del canal es trape-
cial con una base b = 43.40 m y taludes 0.25:1.00. El coeficiente de rugosidad de
Manning es n = 0.014. El cimacio fue disefiado con el criterio del USACE, con talud
aguas arriba vertical. El tirante d, en la estacion 164.00 es 5.964 m.

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

P, (134.36, 499.73)

Caracteristica

de la curva vertical

R=600.23m Caracteristica
Desnivel =74.16 m de la cubeta

a =14 R=600.00m
a =34.2° X

Elev. 497.00 mnsm

P,=(293.36, 467.36) .

Trayectoria

del chorro

I
|
1
[
[
|
|
|
I
| P,(624.43, 437.26)
! P,(600.00, 445.00)
|

|| | |
| I | I I I 1
142.00 184.42 | 256.52 | 34336 | 443.36 | 543.36 |624.43 | 660.00

164.00 219.50 293.36 39336 49336 59338 524.22

Estacién (m)

Figura 3.55 Datos del ejemplo No. 3.9.

Solucién:

El calculo del perfil del agua se realizé a partir de la estacion 164.00, haciendo las
correcciones por curvatura, en los tramos comprendidos entre las estaciones 164.00
a256.52y 642.22 a 660.00, como se aprecia en la Figura 3.55, el calculo se presenta
en laTabla 3.9
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164.00

184.42

219.50

256.52

293.36

343.36

393.36

443.36

493.36

543.36

593.36

624.43

642.22

660.00

470.76

467.41

462.86

458.31

453.76

449.21

444.66

440.11

437.28

435.66

443.66

3.87

&7

3.64

3.48

3.41

5830

3.66

Tabla 3.9 Calculo del perfil con correcciones por curvatura. Ejemplo 3.9.

4.86

4.12

4.15

4.02

3.85

3N73]

3.63

3.46

3.40

3.38

3.34

184.97

179.24

171.49

166.06

161.43

157.45

154.01

151.00

150.17

149.23

162.15

52.71

52.43

52.04

51.55

51.35

51.18

51.03

51.00

50.94

51.58

3.62

3.52

3.42

3.30

3.21

3.132

3.01

2.96

2.95

2293}

3.14

17.78

24.78

34.86

37.24

39.66

43.38

46.21

48.89

51.40

53.72

55.89

56.51

57.22

48.47

23.74

29.63

39.46

41.90

44.21

47.18

49.94

52.52

54.94

57.19

59.28

60.52

61.22

52.34

0.00864

0.01432

0.02424

0.02685

0.02961

0.03398

0.03757

0.04103

0.04437

0.04756

0.05059

0.05148

0.05249

0.04047

0.01148

0.01928

0.02555

0.02823

0.03180

0.03577

0.03930

0.04270

0.04596

0.04907

0.05103

0.05199

0.04648

0.50

0.52

0.64

0.59

514.29

513.59

512.66

511.62

510.03

508.25

506.28

504.15

501.85

499.39

497.81

496.88

496.00
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0.00

20.42

35.01

37.31

36.84

50.04

50.00

50.00

50.00

50.00

49.99

31.00

17.79

17.88

hf(m)

0.23

0.68

0.95

1.04

1.59

1.79

1.97

2.30

245

1.58

0.83

514.52

514.29

513.61

512.66

511.62

510.03

508.24

506.27

504.14

501.84

499.39

497.81

496.88

496.05
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Ejemplo No. 3.10.

Calcule el bordo libre de la estructura hidraulica del Ejemplo No. 3.9.

Se aplica la ecuacién (3.37), y los valores obtenidos se ajustan de tal manera que
la unién de estos sea una linea paralela a la plantilla del canal. Los resultados de
este calculo se presentan en la Tabla 3.10.

Tabla 3.10 Célculo del bordo libre para el canal de descarga del Ejemplo No. 3.10.

Estacion (m) V (m/s) Bordo libre (m)
164.00 5.96 18.68 1.85
184.42 5.08 22.05 2.00
219.50 4.30 26.15 2.17
256.20 4.16 27.03 2.21
293.36 4.04 27.90 2.24
343.36 3.87 29.16 2.29
393.36 3.75 30.11 2.33
443.36 3.64 30.97 2.36
493.36 3.56 31.76 2.39
543.36 3.48 32.47 2.42
593.36 3.41 33.11 2.45
624.43 3.39 33.30 2.45
642.22 3.37 33.51 2.46
660.00 3.66 30.84 2.36

Ejemplo No. 3.11. Calcular el perfil del agua en un conducto de descarga en tunel de
herradura, con las caracteristicas geométricas mostradas en la Figura 3.56. El gasto de
disefio es Q= 3000.00 m*/s y una carga de disefio de // = 21 m. Considere un coefi-
ciente de Manning de n = 0.014 correspondiente al concreto.



3. Obras de excedencia

Elev. 154.0
Elev.148.9
Elev.139.9

Elev. 186.3 R=250m

Elevacion (msnm) —— 7{ Elev. 60.3
B

Cadenamiento (km)

Elev. 633

N N
s

0+96.0 —
0+118.8 —
0+172.2 —
0+189.2 [
0+2075 |-
0+2235 |-

0+3015 |-
0+490.8 —
045521 |
0+593.9 -
0+596.0 |-
0+616.0 |—

Figura 3.56 Datos del ejemplo No. 3.11.

Solucion:

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

d
—=0.75
D

Para obtener el didametro del tunel se puede calcular el tirante al inicio de la primera
curva vertical, ver la Figura 3.56. Se puede aplicar la ecuacion de la energia entre el
embalse y la estacién 0+172.2. Se supone ademas que las pérdidas de energia son del
orden del 15% de la energia total. La ecuacién de la energia puede plantearse asi:

2
E=d+cosa+——
2¢4?

sustituyendo valores se obtiene:

(3000.00)?
6242

(175.00 - 86.30)(0.85) = 0.747d +
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(3000.00)2
9.6242

75.395 = 0.747d +

Resolviendo por aproximaciones sucesivas esta ecuacion, se encuentra que para un
diametro de 11.00 m se obtiene un tirante de 8.20 m, se propone entonces el diametro
de 9.00 m, y la relacién de llenado:

d
—=10.747
D

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

El calculo del perfil del agua a partir de la estacion 172.20, haciendo las correc-
ciones por curvatura, se presenta en la Tabla 3.11, en las cuales se obtiene el valor del
tirante por iteraciones para cumplir que H = H".

Nota: La seccién geométrica de la estructura terminal es rectangular, ademas de
que en la Ultima seccién se propone un ancho de plantilla de 11.00 m.

Tabla 3.11. Perfil del flujo con tramos curvos

E (m) S —(m) d hfim)

172.20 | 86.30 | 8.20 8.20 90.20 | 27.40 | 3.29 56.38 64.58 | 0.04427 0.04427 0.00 155.

189.20 | 72.28 | 7.88 6.08 86.63 | 26.75 | 3.24 61.12 77.81 | 0.04906 | 0.04667 | 13.75 150.09 17.00 0.79 150.09

207.50 | 65.15 | 7.71 7.19 84.83 | 2642 | 3.21 63.74 84.01 | 0.05175 | 0.05041 | 14.05 149.17 18.30 0.92 149.17

223.50 | 63.30 | 7.73 7.68 85.03 | 2646 [ 3.21 63.44 85.04 | 0.05145 | 0.05160 | 14.01 148.34 15.99 0.83 148.34

301.50 | 62.70 | 7.16 7.16 78.72 | 25.31 | 3.11 74.03 81.19 | 0.06272 | 0.05708 143.89 298] Az 143.89
409.80 | 61.26 | 7.43 4 81.70 | 25.86 | 3.16 68.72 76.15 | 0.05699 | 0.05985 137.41 | 108.30 6.48 137.49
552.10 | 60.79 | 7.87 7.87 86.58 | 26.74 | 3.24 61.19 69.07 | 0.04913 | 0.05306 129.86 | 142.30 255} 129.86

593.90 | 53.90 | 10.36 | 10.22 [ 113.98 | 31.72 [ 3.59 35.31 7441 | 0.02467 | 0.03690 | 29.27 128.31 41.80 1.54 | 128.31

596.00 | 54.50 | 10.32 9.93 113.54 | 31.64 | 3.59 35.58 73.76 | 0.02491 | 0.02479 | 29.38 128.26 2.10 0.05 128.26

616.00 | 60.00 | 11.10 [ 10.71 [ 122.12 | 33.20 | 3.68 30.76 67.80 | 0.02083 [ 0.02287 | 27.32 127.80 | 20.00 0.46 | 127.80




3. Obras de excedencia

Donde:

Sf Pendiente de friccién

Sfm Pendiente de friccién media

Aligual que en el Ejemplo No. 10, la columna H 'y H, tendran que ser del mismo orden
de magnitud para garantizar una eleccién correcta en los tirantes.

3.12. Estructuras terminales

Como su nombre lo indica son la ultima parte de los vertedores y su funcién es depo-
sitar el flujo en el rio aguas abajo de la cortina, con el régimen que menos dafio pueda
ocasionar al cauce aguas abajo. Otra forma de disipar la energia es mediante los verte-
dores escalonados, la colocacién de obstaculos (dientes, dados, piedras, etc) en el canal
de descarga, FoSumpaur P, (2019), e incluso la colocacion de estructuras de gaviones
para disipar la energia mediante el impacto del chorro, Fawzy A., (2019).

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

3.12.1. Saltos de esqui

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

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

XQ

y = xtana -
3.6 (d + hv) cos* a

(3.38)
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Donde:
X,y Coordenadas de un sistema cartesiano con origen en el labio de la cubeta
a Angulo que forma el labio de la cubeta con la horizontal, en grados
d Tirante a la salida
ho Carga de velocidad a la salida de la cubeta

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

R>5d (3.39)
R >0.043d4V? (3.40)
Donde:

Ra Radio de la cubeta deflectora (m).
d Tirante a la salida en (m).

|14 Velocidad de salida en (m/s).

Como el chorro puede causar un pozo de socavacién, en calculos preliminares se
puede utilizar alguna de las ecuaciones de la Tabla 3.12, propuesta por Hermosa D.,
(2014), o los resultados obtenidos por Moghadam M., (2019).
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Tabla 3.12. Ecuaciones para el calculo del pozo de socavacion aguas abajo de un vertedor. (Hermosa D. 2014).

Investigador

Schoklitsch

Veronesse A.

Veronesse B.

Damle

Zimmerman y Maniak

Chee y Padiyar

Martins

Chian Min Wu

Machado

Mason y Arumugam A

Mason y Arumugam A

Afio

1932

1937

1937

1966

1967

1969

1973

1973

1980

1985

1985

3. Obras de excedencia

Ecuacion

0.57 HO.202

0.32
d90

y,+y,=0.521-

ys +y0 — 1_90q0.54 HO.225

0.54 HO.225

Y +y,= 0.55¢%50 H 5

qO.QOy 0.93
y.+y,=059 y 0(_)23
85
q0.54-H0.225
ys+y0=0202 T

y 4y, = 1.50q0.60 7010

ys +y0 — 1.18q0'51 H0.235

q0‘50H0.3145
Y. +y,= 1.35 7 0068
90
0.60 0.05 ,, 0.15
_ g H"™y,
Y.ty = 3.27 F 4 010

ys + yo = 22.88q0‘60 H0~50 d900.4()
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Donde:

53 Profundidad del pozo de socavacién, m

Do Tirante original, diferencia entre el nivel del agua y del lecho en el cauce, m
q Caudal unitario, m*/s/m

H Diferencia entre la superficie libre en el embalse y la superficie libre en el

cauce, m

d Didmetro medio de material suelto en el pozo de socavacion, m
g Aceleracién de la gravedad, m/s?

dy, Didmetro 90 de las particulas del material del pozo de socavacion, m
z Diferencia entre el nivel del embalse y el labio del esqui, m

dy Didmetro 85 de las particulas del material del pozo de socavacion, m

3.12.2. Cubeta lisa tipo Lievi-Chertousov

Esta cubeta tiene como ventaja su extremada sencillez constructiva. Para un gasto
minimo de vertido Q  dado, se parte de las ecuaciones siguientes:

2
—Z% (tcosa - h) = £~ (p + heosa)? (3.41)

— =0 2h(H,-p-1) 342)

Donde:

H, Diferencia entre el nivel de agua en el embalse y la cota del fondo, ver Figura 3.51
d Tirante a la salida del deflector
Y/ Elevacion del labio del deflector respecto al fondo del rio
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q Gasto unitario del gasto minimo considerado

t Tirante en el rio reducido en un 10%.

a Angulo de salida, se recomienda 8° < ¢ < 20°

v Coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga hasta el extremo del

deflector, para obtenerlo se puede utilizar la Figura 3.57 y la Figura 3.58.

De estas ecuaciones se obtiene py /.
Con el valor de p se determina la curva limite de ahogamiento para una serie de
gastosen Q yQ  utilizando las ecuaciones:

2

Z/lt (tcosa-h)=17-(p+ heosa)’- H, (2p + h cos a) (3.43)

Ly \/E (N(H-h)+ (NH-H)) (3.44)

2 2
H = <H [QQQH- <£> senz 2 ]) (3.45)
q g

Donde:
H Diferencia de nivel entre la superficie libre del agua en el embalse y el labio
del deflector
A Tirante tedrico mayor en el rio con el que se ahoga la cubeta
H, Carga de sustentacion al limite del chorro, con la que estara a punto de

ahogarse la cubeta
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De las ecuaciones anteriores se obtienen los valores de /, £,

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

Tirante limite

Tramite del rio

Q

Figura 3.57 Cubeta tipo Lievi-Chertousov.

X

o
ge
838
™

°
3
g
g
™

°
g
a

™

o.

.002
000 010 020 030 040 050 060 070 080 090 100
Valores de n

Va=nJ 2 (H, -h)

Figura 3.58. Coeficiente que toma en cuenta la pérdida de carga
hasta el deflector, (CFE., 1970).
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3.12.3. Cubetas tipo USBR

Este organismo ha disefiado y probado con modelos dos tipos de cubetas, Design
of Small Dams, (1960), una lisa y otra dentada, ver Figura 3.59. Este tipo de cubetas
funcionan ahogadasy se emplean cuando el tirante del agua del conducto de descarga
es demasiado grande para formar un resalto hidraulico.

Trampolén liso

45

R
%{
N 0.05R,

0125R,

0.50R,

Trampolén estirado

Figura 3.59 Cubetas tipo USBR (1960).

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

La diferencia en el funcionamiento de las dos cubetas consiste en que, en el tram-
polin liso, todo el flujo se dirige hacia arriba causando gran turbulencia en la superficie
del agua y un remolino de fondo con energia suficiente para erosionar el suelo aguas
abajo del trampolin. Por otro lado, en la cubeta estriada, solo parte del flujo es proyec-
tado hacia arriba, lo cual causa menor turbulencia en la superficie y un remolino con
menor energia aguas abajo del trampolin, causando menos problemas de erosién.
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Sin embargo, la cubeta estriada tiene como problema que su funcionamiento es
mas sensible a la variacion de tirantes, si estos son pequefios los remolinos se corren
hacia aguas abajo, y si el tirante es mayor se produce un chorro ahogado. Dado que
generalmente el problema de control de los tirantes puede establecerse, se reco-
mienda usar la cubeta dentada.

3.12.3.1. Disefio hidraulico de la cubeta dentada tipo USBR

Se determina el nimero de Froude I, en el vertedor a la elevacion del tirante del
rio aguas abajo de la presa, ver Figura 3.60. Con Fy el apoyo de la Figura 3.61 se
obtiene el radio minimo de la cubeta. Se recomienda que la elevacion del labio
del trampolin no sea menor que 0.10R respecto al fondo, asi mismo al angulo de
salida debe medir 162 aproximadamente.

Con el valor de R se determinan los tirantes 7 para varios gastos con el
auxilio de la Figura 3.61.

De manera similar se calcula los tirantes maximos 7, . Si la curva de los

tirantes del rio esta comprendida dentrode las curvas 7 - 7., se considera acep-

min’

table el disefio. Las dimensiones restantes se obtienen con la misma Figura 3.61.

1K

=

Figura 3.60 Parametros para el disefio de una cubeta tipo USBR, (1960).
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Figura 3.61 Curvas para el disefio de cubetas tipo USBR (1960).
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3.12.4 Tanques amortiguadores

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

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

Laidea general del disefio de los tanques amortiguadores es la siguiente: a partir
del gasto de disefio Q) , se puede conocer el tirante normal en el rio aguas abajo de
la presa, esta sera la elevacion ideal del agua a la salida del tanque amortiguador.
También con el gasto Q _ y un ancho supuesto en el tanque, es posible conocer t,
y V.. Ademas, se puede calcular el tirante conjugado del resalto hidraulico t,. Si se
restaat, el tirante tdel rio, se obtiene la elevacion del piso del tanque amortiguador.

Sin embargo, el tanque funcionara para una serie de gastos 0 < Q < Q , esto
hard que el resalto se corra hacia aguas abajo; cuando los tirantes conjugados sean
mayores que los normales en el rio, y en caso contrario, el resalto se corre hacia
aguas arriba ahogando a la rapida, perdiendo eficiencia en la disipacion de energia.
Esto hace necesario encontrar una combinacién adecuada de las dimensiones del
tanque amortiguador, que es en lo que consiste precisamente el disefio hidraulico
de estas estructuras.

3.12.4.1. Tanque rectangular tipo St. Anthony Falls (SAF)

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

El procedimiento de calculo es el siguiente: se determina el tirante con la
longitud Z,, ver Figura 3.62, el cual se obtiene con la ecuacion:

b . F 0.76 (34'6>



3. Obras de excedencia

La altura de los dientes de la rapida es la misma que la del tirante de llegada y ,
y suanchoy separacion igual a0.75y .
La altura del umbral de salida debe ser:

¢=0.07y,

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

2
v, = <1,10 B )y pam170<F <550 647
120.00

’,=0.85, para 5.50 < Fr <11.00 (3.48)

7

2
1.10 - L J,para 11.00 < Fr, < 17.00  (3.49)
800.00

La altura de los muros laterales debe ser ' = ‘y—”, sobre el nivel maximo del agua
descargada. ’

Las demas caracteristicas geométricas del tanque se presentan en la Figura
3.62y Figura 3.63.

Esto hace necesario encontrar una combinacion adecuada de las dimensiones
del tanque amortiguador, que es en lo que consiste precisamente el disefio hidrau-
lico de estas estructuras.
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Figura 3.62. Tanque tipo Saint Antony Falls.
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Muro Lateral

L, Variable

Dientes de la rapida / \\ !
TN Variable

Dientes del tanque Umbral terminal
Dentellon

Seccién sobre centro del claro

Muro
Lateral

Alero, la pendiente
en la parte mas

alta 1:1 \

— &
Variabl:e
T

Tanquetrapecial | Tanque rectangular

Elevacion, vista aguas abajo

Figura 3.63 Tanque tipo SAF. (CFE, 1970).
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Donde:
Ls Longitud del resalto hidraulico (m).
n, Distancia entre los bloques extremos del muro (m).

Distancia entre los bloques extremos (m).
Ancho total para la ubicacién de los dientes del tanque (m).
Distancia entre los dientes extremos del tanque (m).

B Ancho total del tanque (m).

3.12.4.2. Tanque Rectangular tipo USBR (1)

Se recomiendan para grandes caidas en canales o presas derivadoras, cuando
los nimeros de Froude varian entre 2.50 y 4.50. Es Util para eliminar ondas en
la superficie del agua, esto lo logra mediante los chorros que son deflectados
con los dientes colocados en el tanque. El disefio de este tipo de tanque se hace
utilizando la Figura 3.64 a partir del niUmero de Froude calculado.

Para mejorar su eficiencia se recomienda construir los dientes del tanque
mas angostos que los indicados en la Figura 3.64, ancho = 0.75 y , y fijar el nivel
de la plantilla a una profundidad respecto al nivel de descarga de 5 a 10% mayor
que el tirante conjugado mayor tedrico.

3.12.4.3. Tanque Rectangular tipo USBR (II)

Son recomendados para numeros de Froude mayores de 4.50 y velocidades de
llegada menores de 15.25 m/s. Su disefio puede hacerse siguiendo la Figura 3.65.
La profundidad de la plantilla esta dada por el tirante conjugado mayor d,.
3.12.4.4. Tanque Rectangular tipo USBR (lIl)

Recomendable para F, > 4.50 y velocidades mayores de 15.25 m/s. Se utilizan en

presas altas con velocidades de llegada mayores de 15.00 m/s, caidas hasta de
60.00 my gastos unitarios de 50.00 m2/s.
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Su dimensionamiento se hace con la ayuda de la Figura 3.66. La plantilla del
tanque debe disefiarse de tal manera que se obtenga un ahogamiento del 5.00%
del conjugado mayor tedrico, con un ahogamiento menor el resalto hidraulico
tiende a salirse del tanque. Se han hecho estudios comparativos del comporta-
miento de este tipo de tanques en vertedores lisos y escalonados, encontrando
un mejor funcionamiento en el caso de estos ultimos. (Valero D. et al, 2018).

Dientes de la rapida

Umbral terminal

/:‘ Separacion fraccional
w = Ancho maximo de dienge =,

Espacio = 2.5w

Umbral opcional

2D

Superficie superior ‘<
con pendiente de 5°

Dimensiones del estanque tipo 1

Numero de Froude

2.00 3.00 4.00 5.00
7.00 7.00
6.00 £1—6.00
< e
e LSBT
2 5.00 4 o 5.00
_fe/ _E_ 3 /|/ A 3
B v
% '/[
E| 400 d —4.00
3 2 =—1-8F7% - 1)
4 2 3
3.00 3.00
A {Finante thinimpaguas abajo
2.00 2.00
6.00 — 6.00
~N| <" 500 5.00
4.00 4.00
2.00 3.00 4.00 5.00

NUmero de Froude

Figura 3.64 Tanque amortiguador tipo I. (USBR, 1960).
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Blogues del canal Umbral terminal

Diente
de larapida

ﬁcarga Dlente del tanque \
0 4, ﬁ > 0 375 h,
0.

75 h,
0.75 h,

Dimensiones del estanque tipo Il

Numero de Froude
400 6.00 8.00 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00

24.00 24.00
A
20.00 vd 20.00
©
© T
2 110 g
2| 1800 d, 18.00
'3 ~ |/,
5 |
c 12.00 s 12.00
= d 1, 1A
yd L =—W1-8F-1) T
d, 2 / T
8.00 -1 8.00
V T l T
Pro undldad minima
[T

4.00 T T [ 4.00
| i e
<"~ g
o> 200 NH ==y 2.00
Lt et
Altura del umbral y de los dientes del tanque
OO0 T T T T T TTTIIITITITITITITT] 0.00
3.00 I 3.00
e ~
\]:“ ~ 1 L .I T rrrrr
Longuitud del tanque
200 T I T Y |

2.00
400 600 800 10.00 1200 14.00 16.00 18.00

Numero de Froude

Figura 3.65 Tanque amortiguador tipo II. (USBR, 1960).




3. Obras de excedencia

Donde:

d Tirante conjugado menor (m).

d, Tirante conjugado mayor (m).

L Longitud del estanque tipo | (m).

L, Longitud del estanque tipo Il (m).
h, Altura del diente del tanque (m).
w Ancho méximo del diente (m).

Umbral dentado
Bloques del canal de descarga

Pendiente 2:1

Dimensiones del tanque tipo Il

Figura 3.66a Tanque amortiguador tipo Ill. (USBR, 1960).
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Tirante de salida
dl

o

\15 =

282

Numero de Froude

4.00 7.00 8.00 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00
24.00 A4 2400
. /, .
20.00 71 20.00
™ ~

7 = 1.05 A
2 P 1
7
18.00 "’d 1\ 18.00
A i:—(\/l-S F
" 4 ,
d 2
12.00 77 12.00
8.00 Wz 8.00
JZP I Trantes minimos del agua de descarga
v HEEEEEEEEEEEEEEEEN
4.00 NN EEEEEE 4.00
5.00 5.00
ol
4.00 4.00
Longitud del Resalto
3.00 EEEEEEEEE 300
4.00 7.00 8.00 10.00 12.00 14.00 16.00 18.00
Para numeros de Froude mayores de 4.5
Figura 3.66b. Tanque amortiguador tipo Ill. (USBR, 1960).
Donde:
L, Longitud del estanque tipo Il (m)
W Tirante de agua (m).



3. Obras de excedencia

3.12.5. Ejemplos

Ejemplo No. 3.12.

Calcular la trayectoria del chorro lanzado por la cubeta deflectora cuyo
angulo que forma con la horizontal es de 30°, el tirante del agua perpendicular
a la cubeta equivale a 4.07 my la carga de velocidad en la cubeta vale 52.43 m.
Ademas, el tirante debe corregirse por la curvatura con un valor previamente
calculado de 0.77 m.

Solucién:

Con los datos enunciados en el ejemplo se tiene:

a=30°
dcos 8+ ho+ dv*/ gr =4.07 + 52.43 +0.77 = 57.27m

sustituyendo estos valores en la ecuacion (3.38) se tiene:

X2

3.6 (57.27) cos® 3 0°

= x tan 30° -

2

0577 — 2
7’ Y 5463

si el sistema de coordenadas se coloca en el labio de la cubeta deflectora se
puede calcular la trayectoria del chorro como se muestra en la Tabla 3.13.

Tabla 3.13 Calculo de la trayectoria del chorro.

10.00 20.00 30.00 40.00 50.00 60.00 70.00 80.00 90.00 100.00 | 110.00 | 110.30

5.13 8.96 11.50 12.75 12.70 11.36 8.73 4.80 -0.42 -6.94 -14.74 | -15.00
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Ejemplo No. 3.13.

Un vertedor rectangular con 15.00 m de longitud efectiva, un coeficiente de
descarga C = 1.92 y una carga £ = 5.00 m, vierte un gasto de 322.00 m?/s. Aguas
abajo del vertedor se construird un canal rectangular revestido de concreto, que
descargara directamente al cauce del rio. Calcular la pendiente del canal y la
longitud Z donde se producira el resalto hidraulico, ver Figura 3.67.

P=10.00 m

Figura 3.67 Datos del Ejemplo No. 3.13.

Solucién:

Como una primera observacion debe decirse que y, es el tirante conjugado
menor del resalto hidraulicoyy, el conjugado mayor. Para que el resalto hidrau-
lico sea estable el tirante conjugado mayor debe ser igual al tirante normal en
el canal, siy, >y , el resalto se corre hacia aguas abajo, y siy, <vy,, el resalto se
correria hacia aguas arriba.

El gasto unitario vale:
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la velocidad de llegada:
1.4
y=—t = 2 43 s
“ P+h 15.00
la carga de velocidad:
V2 1.43*
h =——= = 0.104m
© 9 209.81)

el tirante critico vale:

3 2 3 2
= J .. :J—<21'467) = 3.608m
‘ g 9.81

Aplicando la ecuacion de la energia entre la seccién proxima a la cresta del
cimacio y el pie del vertedor, y considerando como pérdidas por cortante sobre
el cimacio 0.15 %, se tiene:

2 V?
10.00 +5.00 + 0.104 =y, + —+0.15 —
2g 2g

esto es lo mismo que:

q* (1.15)
15,104 =9 + ———
N 2y

o bien:

(21.47) (1.15)

15.104 =y +
I T oy
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cuya solucion es y, = 1.405 m; la velocidad en la seccion 1sera:

po g 26T
VT, T 1405 TR

y la carga de velocidad y la energia en la seccion 1:

. Vﬁ_ 15.282 1190
1T 9e T 2¢981 "

VZ
E1:2—g+y1—1190+1405—13305m

el nimero de Froude en 1vale:

v 15.28
=411
@ 9.81(1.405)
el tirante conjugado mayor vale:
1.405

y
)’2:?1<\/WFQQ-1>: < 1+ 8x4.112-1>= 7.49 m

y la velocidad, carga de velocidad y energia en la seccién 2 seran:

B I A
T, 7494 TOmE
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h, = Ve _ 286 =0.417
27 9 T o981 "
V22
E, = % +9,= 0417 + 7.494 = 7.911m

la pérdida de energia en el resalto vale:

Ah=E - E,=13.305-7.911 = 5.40m

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

0, =, = 7.494m
A = by =15.00(7.494) = 112.41m*
P=5b+2y=15.00 + 2(7.494) = 30.00m

A 11241
P 30.00

=3.75m

Rii=3.757= 2.4]

de la féormula de Manning puede calcularse la pendiente del canal:

On b /322.00(0.015)
S = = = 0.00032
: <ARh2> (112.41(2.41) >
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para calcular la longitud L donde se presenta el resalto se emplea la Figura 3.62
obteniéndose:

L
—=15.81
s

entonces la distancia L vale:

L= (5.81)(7.49) = 43.54m

Ejemplo No. 3.14. Un vertedor como el que se muestra en la Figura 3.68 tiene
una descarga maxima de 500.00 m®/s, una longitud efectiva I, = 30.00 mYy las
caracteristicas geométricas mostradas. Los niveles del agua abajo del vertedor
para diferentes descargas se muestran también en la Figura 3.68. Las descargas
para cada nivel seran 500.00 m3/s,400.00 m3/s,300.00 m?3/s. Disefie un tram-
polin estriado ahogado.

Elecacion de la

cresta 640.00 msnm

Elev. 634.94 para Q=500m*/s
Elev. 633.88 para Q=400m*/s
Elev. 632.27 para Q=300m’/s

} Niveles del rio

Elecacion del
lecho del rio
625.00 msnm

Figura 3.68 Datos del ejemplo 3.14
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Tabla 3.14 Elementos hidraulicos para cada descarga

Elev.

vaso
(msnm)

Elev.rio
(msnm) (m)

500 | 16.67 | 4.25 | 644.25 | 639.94 | 9.31 9.31 13.52 1.23 3.89 | 10.55
400 | 13.33 | 3.67 | 643.67 | 633.88 | 9.79 9.79 | 13.86 | 096 | 4.51 10.75
300 | 10.00 | 3.03 | 643.03 | 632.37 | 10.66 | 10.66 | 14.46 | 0.69 5.55 | 11.35

* Se considerd € = 1.90

El radio minimo del trampolin se determina con el nimero de Froude al nivel del
agua de descarga para Q = 500 m’/s,y F = 3.89. Usando la Figura 3.61:

R
——=0.467

R =0.467(1.23 + 9.31)
R=4922m

Se supone que el cauce tiene pendiente hacia arriba, es decir se tiene un caso Ten

la Figura 3.61, de la cual con el numero de Froude 3.89 y R/(dt+Vt*/2g) = 0.467
se obtiene:

Tmax

dt

Tindx = 7dt = 7(1.23) = 8.61 m
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Tmin
dt

=5.85

Tinin = 5.85dt = 5.85(1.23) = 7.196 m

El tirante promedio sera:

Tmed = 7.903 m
El fondo el trampolin estara colocado a la elevacion:

634.94 - 7.903 = 627.037 m

Es necesario revisar el comportamiento para otras descargas
Para Q = 400 m’/s, I,=4.51, y con la Figura 3.61:

R
=04
d + e
t 2g

= R=0.4(0.96 + 9.79)

R =4.300m

Este radio es menor que el calculado anteriormente de 4.922 m, por lo tanto, se
sigue considerando valido el obtenido con antes.
Para un nimero de Froude de 4.51,y R/(dt + hv,) = 4.922/10.75 = 0.458
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De la Figura 3.61:

Tmadx = 9.8dt = 9.8(0.96) =9.408 m

Tinin = 6.95dt = 6.95(0.96) = 6.672 m

Si se hace la diferencia:

Elev.rio - Elev.fondo trmpolin = 633.88 - 627.037 = 6.843 m

Se puede garantizar un buen funcionamiento hidraulico para los tirantes de
Q=300 ms, f;=5.55
De la Figura 3.61:

W =0.315

R=0.315(11.35) = 3.575 m

R 4.922

a+h - 1135 04t

Tmdx = 14.4dt =14.4(0.69) = 9.936 m

Tmin =8.8 dt =8.8(0.69) =6.072 m

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

R=6.50m
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El disefio final del trampolin estriado ahogado se puede observar en la Figura 3.69:

radio= 0.325m

0.8125m

J 0325m

3.25m

Figura 3.69 Disefio del trampolin estriado ahogado del Ejemplo No. 3.14

Ejemplo No. 3.15.

Disefiar un tanque amortiguador para la estructura mostrada en la Figura
3.70, si se tiene Q = 6500.00 m*/sy un ancho b = 84.00 m.

Elevacion: 974.23 msnm

)

53.00m Elevacién: 921.03 msnm
Elevacién del lecho del rio:

625.00 msnm

Figura 3.70 Datos para el Ejemplo No. 3.15.
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Solucion:
El gasto unitario vale:

_Q 6500.00

== = 2
9= 84.00 77.38m>/ s

la velocidad al pie del vertedor sera:

V = \2gh =\2x9.81(53.00) =32.25m/s

1

el tirante y el niUmero de Froude en la misma seccién valen:

g 77.38
D =T 5005 - 20

v, 32.25
F=—rt= = 6.65

" Ngy  \9.81(2.40)

el conjugado mayor se puede calcular con la siguiente ecuacion:

J
yQ:TI <\/1+8Fr12 -1> = 21.40m
la elevacion de la plantilla del tanque se ubicara asi:

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

Como se tiene un nimero de Froude de llegada F/1= 6.65 > 4.50, y una velocidad
de 32.25 m/s es necesario disefiar un tanque USBR Tipo III.
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De la Figura 3.66 se tiene que con Fr = 6.65 se obtiene:

L L
v — 117 — 410
dy, 2,

la longitud del tanque sera:
L, =4.10(21.40) (1.05) = 92.13 m

Noétese que el tirante se ha incrementado en un 5% como una medida de segu-
ridad. El disefio final del tanque se muestra en la Figura 3.71.

Umbral dentado
Bloques del canal de descarga 043m

Diente de la rapida

Figura 3.71 Disefio final del tanque amortiguador tipo USBR IIl. Ejemplo 3.15.
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3.13. Vertedores de caida libre

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

Asi, el problema de los vertedores de caida libre se reduce al disefio de la seccién de
controly al del tanque amortiguador. El disefio de secciones de control ya se estudié en
este mismo capitulo, solo debe agregarse que se debe considerar una adecuada airea-
cion debajo de la lamina vertiente para evitar su abatimiento por la reduccion de presion
debajo de ella.

3.14. Vertedores de abanico

Este tipo de vertedores se construye cuando las condiciones topograficas, geoldgicas
o de construccién (por ejemplo, si la obra implica grandes cortes en el terreno), no
permiten proporcionar una longitud efectiva Z,, que garantice la descarga de disefio Q ,
Alegret E. y Martinez Y., (2010). Con los vertedores de abanico se amplia dicha longitud,
y en consecuencia aumenta la descarga, ver Figura 3.72.

El disefio preliminar de este tipo de vertedores se hace con el auxilio de la Figura 3.72
y laFigura 3.73, a las cuales se ingresa con la relacién L,/ H, donde L, es la longitud efec-
tiva de la crestay H la carga de disefio. En la Tabla 3.15, se presentan algunos parametros
de presas construidas con este tipo de vertedores que pueden auxiliar al proyectista
para establecer condiciones de disefio.

Tabla 3.15. Parametros de disefio de presas construidas

Le /Ho

Presa R'l/Le a' R'2/Le B L2/Le L3/Le L4/Le L5/Le Sr h/Ho

ALM
Mocuzari

M.Hgo
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Elradio R, se puede determinar con la férmula:

L -aR
R=—1 " (3.50)
2

ademas, deben cumplirse las condiciones propuestas por Hiriart F.(1949):

a
1<—<25 3.51)

2p

RQ
2.5 <— = <50 (3.52)

1

d
1.295 < — < 1.75 (3.53)
e

Sielvalor de L, no coincide con el ancho de plantilla deseado para el canal de descarga,
puede modificarse L, tratando de respetar la forma de la transicion.

Con objeto de evitar excavaciones en el colchdn del abanico, se permite que el nivel
del agua en éste pueda tener una elevacion de hasta un 20% de la carga sobre el nivel
de la cresta del vertedor.
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L
R,l
&
R’v

g

L‘1
H L,

L,

L

=2

L,
5
2
h

Cresta vertedora d

|

(4

Transicion

S,
-7,

3. Obras de excedencia

Longitud de cresta

Radio del arco central de la cresta
Angulo total del arco central

Radio de los arcos latrales de la cresta
Angulo de los arcos laterales

Ancho de la seccién de control b-b

Distancia de la cresta a la seccion de control
a lo largo del eje longitudinal

Distancia de la seccién de control
al final de la transicién

Ancho del canal de descarga

Pendiente inicial de la rapida, en
la zona de transicion

Carga maxima sobre la cresta vertedora
Altura del cimacio

Longitud de la transicién medida
sobre el eje del vertedor

Ancho de la transicion

Canal
de
descarga

Secciéh de control

Figura 3.72. Geometria del vertedor en abanico. (Hiriart F., 1949).
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,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, P 80°

1.50 70°

L‘c_| ~
~7" 1.00 40°
Qv|'\]~
SIE 300
5
=z
20°
0.50
0.00
0.00 25.00 50.00 75.00
Lz
H

Figura 3.73 Parametros para el disefio de vertedores en abanico. (Hiriart F., 1949).



3. Obras de excedencia

3.14.1. Ejemplo

Ejemplo No. 3.16.
Disefiar un vertedor en abanico con una longitud de cresta L, = 120.00 my una
carga H =4.00 m.

Solucion:
Con la relacién:

L, 120.00
= =30.00
Ho  4.00

y con ayuda de la Figura 3.73 se pueden obtener las siguientes relaciones:

SRy . L =26.40
=0. oo . —20.4Um

Ll

R

—1 =095 o R, =30.00m

Ll

L

—2.=0533% L, = 39.60m

Ll

L4 — —

— =041 s L =49.20m

Ll

—==0.48 s L,=57.60m

L

=23
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h
— =1.13 . h=4.52m
H

a=78°

ademas, se puede calcular el radio R, con la ecuacion:

B L1 - aRl
R,=103.761m

donde ay S fueron expresados en radianes.
Deben revisarse ahora las condiciones de Hiriart F., (1949):

Q)1 < <9250
2B

a
— =175
2p

por lo tanto, se cumple.

R
b) 2.50 <—2 < 5.00

1

R?
2 = 3459
R

1

y también se cumple con la relacién:

d
0)1.25 < —<1.75
[4
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d
—=1.66
14
Donde:
dye son las dimensiones de la transicidn y sus valores para este

ejemplo son:

QL
[l

52.39m
e =31.52m

Ver Figura 3.74.

Cresta vertedora

31.52m

—

S
Transicion ——»
L, =26.10 m

L,=57.60m

Seccién de control

L,=39.60m L, =49.20 m

Figura 3.74. Disefio final del vertedor de abanico del ejemplo 3.16.

3. Obras de excedencia
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3.15. Vertedores de canal lateral

Aunque el funcionamiento hidraulico de este tipo de vertedor es poco eficiente, debido
a la gran turbulencia y vibraciones que produce, como en el caso de los vertedores de
abanico, se construyen cuando se desea incrementar la longitud de descarga 7, y las
condiciones topograficas, geoldgicas o de construccion, no permiten incrementar dicha
longitud en vertedores con cresta transversal al flujo, ver Figura 3.75.

Figura 3.75 Flujo espacialmente variado.

En este tipo de obras, la estructura de control la forma un cimacio cuya cresta es paralela
al tramo inicial del conducto de descarga, este tramo recibe el nombre de canal colector.
El cimacio se disefia con los criterios ya expuestos, aqui se tratara solo sobre el canal
colector. El disefio de los canales de este tipo de vertedores se basa en la teoria del flujo
espacialmente variado, la cual a su vez se apoya en la ley de la conservacion de la energia.
Las hipotesis que se hacen para la obtencién de la ecuacién diferencial de flujo gradual-
mente variado son las siguientes:
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a) El flujo es unidireccional.

b) La distribucion de velocidad en una seccién del canal es constante y uniforme.
c) La presion del flujo es hidrostatica.

d) La pendiente del canal es relativamente pequefia.

e) Se acepta la ecuacion de Manning para evaluar pérdidas por cortante.

f) No se considera la aireacion.

La ecuacién de flujo espacialmente variado sera deducida tomando en consideracion la

Figura 3.75.
La cantidad de movimiento A, que pasa por la seccion Ten la unidad de tiempo es:

1014

Ml :T (3.54)
Donde:

¥ Peso especifico del agua.

Q Gasto

v Velocidad

g Aceleracion de la gravedad

En la seccion 2 se tendra entonces:

)
M, === (Q+ dQV + dV) (3.55)
Donde:
dQ. Gasto que ingresa entre las secciones 1y 2.
av Incremento de velocidad
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El cambio de cantidad de movimiento serad entonces:

M, - M, :%( Q+d0) V+dV)- %QV: %[ QAV+(V+dV)dQ]  (3.56)

2

la componente del peso W entre las dos secciones en la direccion del flujo es:

1
Wsenf = S, <A + TdA> dx = pS Adx (3.57)

notese que en la ecuacion anterior se ha hecho S = senf y se han despreciado los
productos de diferenciales.
Las pérdidas h entre las dos secciones valen:

= 3.58
h , S jdx (3.58)
Donde:
2772 2 )2
'V On
Sf = — = -
: R~ AR~
n Coeficiente de Manning.

R Radio hidraulico

A Area hidraulica

La fuerza F/, ver Figura 3.75 vale:

B 1 as, N .
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nétese que se han despreciado nuevamente los productos de diferenciales.
Las fuerzas de presién se pueden calcular con la ecuacion:

P =974 (3.60)

Donde:

< Es la profundidad del centroide de A bajo la superficie del flujo.

Similarmente en la seccion 2 se tendra:

P2 =y (z_+ dy)A (3.61)
la resultante de estas dos fuerzas es:

P -P=-)Ady (3.62)

igualando el cambio de cantidad de movimiento a todas las fuerzas externas actuando
sobre el cuerpo:

)
?[QdV+(V+dV}dQ] =P - P,+ Wsenfl - F, (3.63)

sustituyendo valores y despreciando el producto dVdQ;

1 v
b=-— <VdV+ — dQ>+ (S,- 8, )dx (3.64)
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considerando que:

<
4

V= (3.63)
Q+dQ
V+dV= A+ a4 (3.66)
sustituyendo 3.65y 3.66 en 3.64:
V (24dQ - QdA + dAdQ)
b= gt +(S,- S, )dx (3.67)

d
despreciando d4 en el numerador, d4dQ en el denominador, haciendo ¢,= d—% y conside-
rando el coeficiente de energia q, la ecuacién (3.67) puede escribirse: :

240 g,

S-S
b
%: Qf (3.68)
1- «a
gA’D
Donde:

D Es la profundidad hidraulica.

3.15.1. Integracién numérica de la ecuacién diferencial

Si ahora se consideran incrementos finitos en lugar de diferenciales, la ecuacién
(3.63) puede escribirse asi:



y Ay Ay
?[QAV+(V+AV)AQ]:-A/ Ac{y+S0f Adx-);Sff
0

0 0

=y S Adx
donde: 4 es el area promedio definida como:

Q+0Q,
Nt

A=
si ademas se hace:
Q=0,
V+AV=7,

sustituyendo las ecuaciones 3.70, 3.71y 3.72 en la (3.69):

Q) AV £ AQ |+ S Ax- S
=- +— + X - X
T e ) ( Q, > o=

el nivel de la superficie del agua entre las secciones 1y 2 vale:

dy = -dy + S,dx

3. Obras de excedencia

Ay

Adx

(3.69)

(3.70)

(3.71)

(3.72)

(3.73)

(3.74)
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con incrementos finitos la anterior ecuacion puede escribirse:

Ay’ =-Ay + 5 Ax (3.75)

sustituyendo la ecuacion (3.75) en (3.73) e introduciendo el coeficiente de energia:

L) Ve 3.76)
Ay’ = +— + X .
Tt a,) < Q, > A

3.15.2. Localizacion de la seccion de control

Con la ecuacién de flujo espacialmente variado en incrementos finitos, ecuacién
(3.76), se puede trazar el perfil del agua, sin embargo, es necesario localizar la seccién
de control con objeto de definir el inicio del perfil. A continuacién, se presenta el
método del punto singular para localizar la seccién de control.

La ecuacion (3.68) puede escribirse por medio de dos funciones:

F, :SO_Sf_Q‘Z;%q* -0 (3.77)
g’
2
FQ:I-&:O (3.78)
gA*D

la primera representa la condicion de flujo casi normal y la segunda de flujo critico.
En el punto singulary =y =y, y se obtiene resolviendo simultaneamente las ecua-
ciones 3.77y 3.78, de ésta ultima:

gD
a

(3.79)

Q=4



3. Obras de excedencia

que conviene escribir asi:

0=4.]D |5 (3.80)
a

sustituyendo 3.80 en 3.77:

2aq, g
S-S £ A4D=0 (3.81)
0 gh? a

simplificando:

a 1
S, -8~ 2aq, | — =0 (3.82)
c Nog A

por otro lado, de la ecuacién de Manning:

2,2
SfZ v 11 (3.83)
RJ
sustituyendo 3.82 en 3.81:
RSP S 3.84)
TR R e '

esta ecuacion debe resolverse paray =y, que estd asociado a Q = Q , hasta que se
obtenga §. Con @,y dado que q;% se obtiene x :%.
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De esta manera el canal puede funcionar en régimen subcritico, supercritico o
en ambos, es decir un tramo del canal funciona con régimen subcritico y la otra
con supercritico. El régimen supercritico implica tirantes pequefios y grandes velo-
cidades, por lo tanto una caida mayor desde la cresta a la superficie libre del agua
en el canal colector, por lo tanto mayor turbulencia y vibraciones en la obra, por
el contrario con régimen subcritico se tendran tirantes mayores, menores veloci-
dades, menor caiday menor turbulencia, es por ello que se recomienda forzar a que
el canal trabaje en régimen subcritico, esto se puede lograr, obligando una seccién
de control al final del canal, por ejemplo por medio de un estrechamiento o un
escalén, ademas la pendiente debe cumplir la condicion de Li, 1955, para garantizar
el régimen subcritico:

S,L 92
< —(1+ 2F”‘2> (3.85)
Yo 3
Donde:
S, Pendiente del canal colector.
L Longitud del canal colector.
D Tirante del canal colector en la uUltima seccion.
F Numero de Froude en la ultima seccién.

Después debe revisarse la pendiente transversal de la superficie libre del agua, para
ello puede usarse la ecuacion de Viparelli:

g N 2g3x
x:
gy (b+2Ky )

(3.86)

Donde:

b Ancho de plantilla.

K Talud del canal colector.



Px

3. Obras de excedencia

Pendiente transversal de la superficie libre del agua en cada seccién.
Esta pendiente debe ser menor del 8.00% para garantizar un funciona-
miento adecuado.

Gasto unitario.
Tirante en la seccion.

Desnivel entre el nivel del agua en el vaso y el nivel de la superficie libre
del canal en la seccion de estudio.

El procedimiento de disefio es el siguiente:

a) Se establece una seccion de control.

b)Se calculan las caracteristicas hidraulicas en la ultima seccién del canal
colector.

c) Se determina la pendiente S del canal colector de acuerdo con la condicién de
Li, 1955.

d)Se establecen las cotas del fondo del canal colector, considerando que se
permite en la seccion inicial un grado de sumergencia de 2/3 de la carga
maxima.

e) Se revisa la pendiente transversal del agua.

3.15.3 Ejemplos

Ejemplo No. 3.17. Determine la seccion de control y el perfil de un canal colector
con las siguientes caracteristicas: L =150.00 m, ¢* = 4.00 m*/s/m, b = 3.05 m, £=0.25,
$ =0.130,n=0.015,a = 1.0.

Localizacion de la seccidn de control:
Aplicando las ecuaciones de flujo espacialmente variado:

8¢’ cos* 6
=g = 2 3
g1 (S,-S,,)
A7
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Mediante procesos iterativos se obtiene:

2,=9.668 m

m
ch 428.624 T
X =107.56m
Calculo del perfil:

En calculo del perfil del flujo gradualmente variado mediante el método de inte-
gracion numeérica para el régimen subcritico (aguas arriba), se presenta en la Tabla
3.16, y para el flujo supercritico (aguas abajo), en la Tabla 3.17.

Tabla 3.16 Calculo mediante pasos en la direccién aguas arriba (flujo subcritico).

107.156

100.000

80.000

60.000

40.000

20.000

0.000

7.156

20.000

20.000

20.000

20.000

20.000

20.000

8.8632

8.1856

7.3617

6.2774

4.4533

0.728

1.997

1.922

1.776

1.516

0.776

52.855

51.273

46.672

41.717

36.002

28.998

18.541

428.624

400.000

320.000

240.000

160.000

80.000

0.000

8.109

7.801

6.856

5.753

4.444

2.759

0.000

828.624

720.000

560.000

400.000

240.000

80.000

15911

14.658

12.609

10.197

7.203

28.624

80.000

80.000

80.000

80.000

80.000

0.308

0.945

1.103

1.309

1.685

2.759

0.695

1.923

1.867

1.740

1.500

0.776

22.565

21.322

91995

18.227

15.991

12.231

2.272

2.189

2.094

1875

1.813

1.516

0.033

0.074

0.056

0.036

0.015

0.000

0.728

1.997

1822

1.776

1.516

0.776

107.156

110.000

120.000

130.000

140.000

150.000

2.844

10.000

10.000

10.000

10.000

Tabla 3.17 Calculo mediante pasos en la direccién aguas abajo (flujo supercritico).

9.6680

9.7450

10.0027

10.2424

10.4723

10.6923

0.293

1.042

1.060

1.070

1.080

52.855

53.464

55.520

57.466

59.358

61.193

428.624

440.000

480.000

520.000

560.000

600.000

8.109

8.230

8.645

9.049

9.434

9.805

868.624

920.000

1000.000

1080.000

1160.000

16.339

16.875

17.694

18.483

19.239

11.376

40.000

40.000

40.000

40.000

0.120

0.415

0.404

0.385

0.371

0.279

0.988

1.002

1.008

1.014

23.140

23.671

24.165

24.639

25.093

2.310

2.346

2.378

2.409

2.439

0.014

0.054

0.058

0.062

0.066

0.293

1.042

1.060

1.070

1.080
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Ejemplo No. 3.18.

Revisar el funcionamiento de un vertedor de canal lateral, de concreto refor-
zado y cresta libre con perfil tipo Creager. La elevacion de la cresta vertedora es de
1829.00 msnm, y descarga a un canal colector de seccidn trapecial, con ancho de
plantilla de 20.00 m y taludes 0.5:1, longitud de 100.00 m, pendiente S = 0.001, y
una elevacién de la plantilla en el inicio de 1823.00 msnm. Este canal contintla en
un tramo de 86.50 m de longitud, con pendiente S = 0.001, que al final aloja a la
secciéon de control. Finalmente, el ultimo tramo que tiene una seccion transversal
igual a la del canal colector corresponde a la rapida, que mide 100.00 m de largo, y
una pendiente S = 0.01, revestida con losas de concreto reforzado, con espesor 0.30
m Yy ancladas a la plantilla de la rapida mediante cuatro dentellones, ver Figura 3.76.

El gasto maximo de disefio es de 650.00 m*®/s, que pasan sobre la cresta del
vertedor con un tirante de 2.19 m, dejando un bordo libre de 2.01 m.

Datos generales:

a) Gasto de disefio, Q , = 650.00 m*s

b) Coeficiente de Manning del concreto, n = 0.015

¢) El canal colector, el tramo de la seccion de control y la rapida, son de forma
trapecial con ancho de plantilla igual a 20.00 my talud 0.5:1, ver Figura 3.77.

Vertedor:

a) Elevacion de la cresta: 1829.00 msnm

b) Tirante sobre la cresta del vertedor: y = 2.19m
c)Bordo libre de la cresta vertedora, BL. = 2.00 m
Canal colector:

a) Elevacion de la plantilla al inicio, 1823.00 msnm
b) Longitud, L = 100.00 m

c) Pendiente, S =0.001

Datos del tramo de la seccién de control:

a) Longitud, L = 86.50 m
b) Pendiente, S = 0.001

Datos de la rapida:

a) Longitud, L = 100.00 m
b) Pendiente, §=0.01
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N
Elevacion de la plantilla del canal

colector: 1823.00 msnm

Elevacién de la cresta del

vertedor: 1829.00 msnm

Tirante critico A}[ \

Tramo Descripcion Longitud (m) Pendiente
1-2 Canal lector 100.00 0.001
23 Seccién de control 86.50 0.001
3-4 Répida 100.00 0.010

Figura 3.76 Esquema general del vertedor de canal lateral. Ejemplo 3.18.

En la Figura 3.77 se muestra la obra de excedencias dividida en tres secciones: Canal
colector (1-2), tramo de la seccion de control (2-3) y la rapida (3-4). Es importante
mencionar que en la estacion 3 (inicio de la rapida) se presenta el tirante critico
(yc), el cual se asume como la condicién de frontera para iniciar con la solucion del

problema.

20.00m

Figura 3.77 Seccion transversal del canal colector, del tramo
que aloja a la seccion de control y a la rapida. Ejemplo 3.18.
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Solucién:

Calculo el tirante critico en la seccién de control correspondiente: y = 4.57m

Calculo de las caracteristicas hidraulicas en la seccién de control:

Aplicando la ecuacion de la energia entre la estacion inicial y final del tramo de
la seccién de control (secciones 2 y 3 respectivamente), y considerando las pérdidas
en la transicién de un 15% de la diferencia de cargas en ambas estaciones se tiene:

vy Vi
y2+2—g :y3+2—g+0.15(/l3-h2)

La seccion 3 representa la condicion de frontera, y la velocidad v, y la carga de velo-
cidad %,; se obtienen de la siguiente manera:

b o=——

3 2g

Q V;
D=0 V= A—S;

Por lo tanto:
5, = 4.57m; V, = 6.38m/5; h, = 2.08m;

sustituyendo estos valores en la ecuacion de la energia se obtiene:

2

9, + 2_2 +0.154, = 4.57 + 2.08 + 0.15(2.08)
8

por otra parte, se tiene:

V? Q
—_2 _ . _
hg_ Qg ,VQ—AQ,AQ—[?))Q+/§))22
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sustituyendo estas expresiones en la ecuacion de la energia, se tiene:

QQ
9, 115 ——————— =457 + 2.08 + 0.15(2.08)
2¢ by, + by, )

Resolviendo la ecuacion anterior se obtiene:

0, = 4.95m; V,=5.7Tm/s; h, = 1.70m; F, = 0.82

el valor del nUmero de Froude en la seccion 2 indica que el régimen es subcritico al
inicio del tramo de la seccién de control.

Verificacién de que la pendiente propuesta para el canal colector satisfaga la
ecuacion de Li, 1955:

De la ecuacion de Li, 1955:

SL 2 S,(100) 2
< (1 F?) y ———< —[1+(0.82]]
5, 3 501 3

la pendiente propuesta S, = 0.001, satisface las condiciones requeridas.

Calculo del perfil del agua en el canal colector. El calculo se efectlia empleando
el método del paso directo y se presenta en la Tabla 3.18.

El perfil del agua calculado en la Tabla 3.18, se presenta en la Figura 3.78, en
la cual se ha considerado (como dato del problema) una elevacion en la estacion
0+000 de 1823 msnm.

Tabla 3.18 Perfil del agua en el canal colector.

ESLA Q Vv Q,+Q, V+V, DQ DV Rk

(msnm) 2 (mls) (m¥s) (mls)

0+100 | 0.00 [0.00 | 0.00 | 5.01 | 5.01 | 1828.01 | 112.75 | 31.20 | 650.00 | 5.76 = = = = B > e

0+75 | 25.00 | 0.03 | 1.75 | 6.74 | 6.74 | 1829.74 | 157.49 | 35.07 | 487.50 | 3.10 1137.5 8.86. 162.5 | 2.67 | 4.49 |0.0003 | 0.007 | 1.75
0+50 | 25.00 | 0.05 | 0.55 | 7.24 | 7.24 | 1830.24 | 171.03 | 36.19 | 325.00 [ 1.90 [ 812.50 5.00 162.5 | 1.20 | 4.73 | 0.0001 [ 0.003 [ 0.55
0+25 | 25.00 | 0.08 | 0.27 | 7.44 | 7.44 | 1830.41 | 176.41 | 36.63 | 162.50 [ 0.92 [ 487.50 2.82 162.5 | 0.98 | 4.82 | 0.0000 [ 0.001 [ 0.27

0400 | 25.00 | 0.10 | 0.09 | 7.42 | 7.42 | 1830.42 | 176.00 | 36.60 [ 0.00 | 0.00 162.50 0.92 162.5 | 0.92 | 4.81 | 0.0000 | 0.000 | 0.09
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1831.00
1830.00
1829.00
1828.00
1827.00
1826.00

Elevacién (msnm)

1825.00
1824.00
1823.00
1822.00

3. Obras de excedencia

b-\\‘
—®— Perfildel agua
—— Plantilla
— Sentido del flujo
0+000 0+25.00 0+50.00 0+75.00 0+100.00

Estacion (km)

Figura 3.78. Perfil de flujo espacialmente variado en el canal colector.

Calculo de la pendiente transversal de la superficie del agua en el canal colector.
Aplicando la ecuacién de Viparelli se obtienen los siguientes resultados:

« Elevacion de la superficie libre del agua en el vaso: 1829.00 + 2.19 = 1831.19

msnm

« Elevacion del piso (Est. 0+000): 1823 msnm, ver Tabla 3.19.

on:

gN2glx

gy, (b+2Ky )

., Elev.
Estacion g
plantilla
x (m)
(msnm)
100.00 1822.90
75.00 1822.93
50.00 1822.95
25.00 1822.98
0.00 1823.00

Tabla 3.19 Calculo de la pendiente transversal.

Tirante

», (m)

Elev. SLA

(msnm)

1827.91
1829.66
1830.19
1830.41

1830.42

32.50
32.50
32.50
32.50
32.50

q\2gZx

260.72 1229.19 0.2121
177.83 1767.70 0.1006
143.90 1934.95 0.0744
126.92 2001.94 0.0634
126.10 1996.81 0.0632
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Como se observa, los valores de Px en las estaciones 100.00 y 75.00 son mayores a
0.08, pero se aceptan pues se ubican la final del tramo.

Calculo del perfil en el tramo de la seccion de control, ver Figura 3.76. Se utilizara
el método del paso directo.

Datos:

a) Longitud, L = 86.50 m

b) Pendiente, S = 0.001

¢) Ancho de plantilla, 5 = 20.00 m

d) Talud de la seccidn trapecial: £ = 0.50

e) Condicién de frontera (estacién 2): y = 4.57m.

Solucién:
El calculo del perfil en el tramo de la seccion de control (tramo 2 - 3), se presenta
en la tabla 3.20

Tabla 3.20 Calculo del perfil de flujo en el tramo de la seccién de control.

Estacion

(m)

0+186.05
(Seccion 3)

4.57 |101.84 | 30.22 3.37 6.38 2.08 6.65 0.0018 - R 0.00
4.72 | 105.5 | 30.55 3.45 6.16 1.93 6.65 0.0016 | -0.148 | 0.0017 | -9.56 -9.56 0+176.49
4.77 | 106.81 | 30.67 3.48 6.09 1.89 6.66 0.0016 | -0.053 | 0.0016 | -9.56 -19.12 0+166.93
4.81 | 107.79 | 30.76 3.5 6.03 1.85 6.66 0.0015 | -0.039 | 0.0015 | -9.56 -28.69 0+157.37
4.84 | 108.58 | 30.83 3.52 5.99 1.83 6.67 0.0015 | -0.032 | 0.0015 | -9.56 -38.25 0+147.81
4.87 | 109.26 | 30.89 SiH2] 5.95 1.8 6.67 0.0015 | -0.027 | 0.0014 | -9.56 -47.81 0+138.25
4.89 | 109.86 | 30.94 3.55 5.92 1.78 6.68 0.0015 | -0.024 | 0.0014 | -9.56 -57.37 0+128.69
491 | 1104 | 30.99 3.56 5.89 1.77 6.68 0.0014 | -0.022 | 0.0014 | -9.57 -66.94 0+119.13

4.93 | 110.89 | 31.04 887 5.86 1.75 6.69 0.0014 | -0.020 | 0.0014 | -9.56 -76.50 0+109.57

0+100.00

5.01 | 112.75| 31.18 3.62 5.76 1.69 6.69 0.0014 | -0.018 | 0.0014 | -9.56 -86.05 o
(Seccién 2)

Donde:

E fenergia especifica



Calculo del perfil en la rapida

a) Longitud, L =100 m
b) Pendiente, S = 0.01

d) Talud de la seccién trapecial: £ = 0.50

)
)
¢) Ancho de plantilla, = 20.00 m
)
)

e) Condicion de frontera (estacion 3):y = 4.57m

Solucion:

La rapida se ha dividido en 10 tramos espaciados uniformemente, obteniendo

los resultados mostrados en la Tabla 3.21.

Tabla 3.21 Calculo del perfil de flujo en la rapida (Tramo 3 - 4).

3. Obras de excedencia

Suma Estacion
)
4.57 | 101.84 | 30.22 3.37 6.38 2.08 6.65 0.0018 e e 0.00 (g::j(?nog)
4.13 | 91.04 | 29.20 3.10 7.10 2.60 6.70 0.0025 0.44 0.0022 10.00 10.00 0+196.05
397 | 87.24 | 2890 | 3.00 | 750 | 2835 | 680 | 0.0029 | 0.16 [ 00027 | 1000 | 2000 | 0+206.05
3.86 | 84.57 | 28.60 3.00 7.70 3.01 6.90 0.0031 0.11 0.0030 10.00 30.00 04+216.05
3.77 | 82.46 | 28.40 2.90 7.90 3.17 6.90 0.0034 0.09 0.0033 10.00 40.00 0+226.05
3.69 | 80.71 | 28.70 2.90 8.10 3.31 7.00 0.0036 0.07 0.0035 10.00 50.00 0+236.05
3.63 | 79.21 | 28.10 2.80 8.20 3.43 7.10 0.0038 0.06 0.0037 10.00 60.00 0+246.05
358 | 77.90 | 28.00 | 2.80 | 830 | 355 | 7.10 | 00040 | 0.06 [ 00039 | 1000 | 70.00 | 0+256.05
3.53 | 76.73 | 27.90 2.80 8.50 3.66 7.20 0.0043 0.05 0.0041 10.00 80.00 0+266.05
3.48 | 75.69 | 27.80 2.70 8.60 3.76 7.20 0.0044 0.04 0.0043 10.00 90.00 0+276.05
344 | 7474 | 2770 | 270 | 870 | 385 | 7.30 | 00045 | 0.04 [0.0045 | 10.00 | 100.00 (g:fggfi)
Donde:

E fenergia especifica
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3.16. Vertedores de embudo

La cresta de estos vertedores es circular en planta. Se utilizan cuando no hay condi-
ciones para construir un vertedor de cresta recta o de abanico, de hecho, la longitud Le
se multiplica por 3.1416 con relacion a uno de cresta recta. La descarga después de pasar
por la cresta vertedora se conduce a una lumbrera vertical o inclinada, que a su vez se
une a un tunel casi horizontal cuya plantilla de portal debe coincidir con el nivel del
agua en el rio en la zona de descarga. A continuacion, se presentan algunos ejemplos de
dichas estructuras.

La presa Monticello situada en el norte de California, da origen al lago Berryessa,
USBR, (2019). Su construccién inicié en 1953 y se termind en 1957; tiene una altura de
92.66 my una longitud de 311.81 m. Esta presa tiene uno de los vertedores de embudo
mas grandes en el mundo.

El vertedor se ubica a 60.96 m de la cortina. El diametro maximo del embudo es
21.95 my se reduce hasta 8.53 m. El gasto de disefio es 1370.17 m3/s, lo cual ocurre con
una carga de 4.72 metros, ver Figura 3.79.

Figura 3.79(a) Vertedor de embudo de la presa Monticello.



3. Obras de excedencia

Figura 3.79 (b) Vertedor de embudo de la presa Monticello.

Se pueden colocar guias sobre la cresta del vertedor de embudo para evitar la genera-
cién de vértices en torno al vertedor, lo cual puede afectar su buen funcionamiento,
IAgua (2019), ver Figura 3.80.

Figura 3.80 Vertedor de la presa Benagéber, en Valencia (Espafia).
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En la Figura 3.81se muestran imagenes de otros vertedores de embudo en el mundo.

B

Presa Roque, en Cordoba (Argentina) I Presa Roque, en Cordoba (Argentina)

Presa Hamiman Dam, Vermont - New England

Figura 3.81 Otros vertedores de embudo en el mundo.
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En México se construyd en 1960 un vertedor de embudo en la presa Chihuahua, en el
estado del mismo nombre, sobre el rio Chuviscar. El objetivo de la presa era abasteci-
miento de agua potable para la ciudad y control de avenidas.

Cuenta con un vertedor de cresta libre, de eje recto disefiado para una avenida de
1500.00 m3/s. Ademas de una “obra de control de avenidas”, que es precisamente el
vertedor de embudo, ver Figura 3.82 y Figura 3.83, con una cresta vertedora de 15.60 m
de diametro, localizada a la elevacion 1535.00 msnm y una capacidad de descarga de
192.00 m3/s, antes de que seinicie el derrame por el vertedor de cresta recta. En 1972 fue
clausurado el vertedor de embudo y reducido el nivel de la cresta del vertedor de cresta
recta, con el objetivo de aumentar la capacidad del vaso para abastecimiento a la ciudad
de Chihuahua.

Figura 3.82 Vertedor de embudo de la presa Chihuahua, México. (Comision Nacional del Agua, 2019).
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Figura 3.83 Vertedor de embudo de la presa Chihuahua, México. (Comision Nacional del Agua, 2019).

Condiciones de funcionamiento.
Se pueden presentar tres formas de funcionamiento en un vertedor de embudo, ver
Figura 3.84:

a) Trabajando como vertedor. En este caso la descarga se regira por la relacion:

3

Q=rH

(3.87)

b) Trabajando como orificio o tubo parcialmente lleno, la relacion de descarga
correspondiente sera:

(3.88)
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c¢) Trabajando a tubo lleno. Cuya relacion de descarga sera:

Q=f(H) (3.89)

Estas tres condiciones se presentan en la Figura 3.84.

le (\ Cresta

Tubo de transicion

Ho

Grganta del tubo de transicién

Conducto inclinado J

v/Tmmo de descarga del conducto N

Flujo acelerado

Caso |. Cresta de Control

e \\ ‘1 — (o

Flujo acelerado

—ﬂy\r—

Caso II. Control de tubo o de orificio

Hr

V|
Descarga

Caso lll. Circulacién a tubo lleno

Figura 3.84 (a) Funcionamiento de un vertedor de embudo. (USBR, 1960).
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Punto de cambio del control de orificio
acirculacion en tubo

i

Tramo de circulacié

........ V.

Control de boquilla o e orificio, Q = F (Ho'"?), condicién 2

A
Carga con la que circula el tunel a 0.75 __/
de su capacidad en el extremo de guas abajo

elevacion de la superficie del agua en el vaso

Carga de
proyecto
Ho

Control de cresta, Q = f{ Ho*?), condicién 1 c

Descarga - m?/s

Figura 3.84 (b) Funcionamiento de un vertedor de embudo. (USBR, 1960).

Puede notarse que, aunque el vertedor sera mas eficiente trabajando como tubo lleno,
esto debe evitarse para limitar la posibilidad de funcionamiento como sifén, pues ello
originaria la pérdida de control sobre la descarga, es por ello por lo que se recomienda
que las relaciones maximas de llenado sean de 0.75.

Debera evitarse también la creacion de vortices a la entrada del vertedor, para
mantener un flujo convergente hacia la cresta, para lograr esto se recomienda que el
canal de acceso sea el adecuado o que se usen pilas guiadoras normales a la cresta.

La forma del cimacio de este tipo de vertedores en general se asemeja a la superficie
interior de una lamina de agua cayendo libremente desde un vertedor de pared delgada,
asi la ecuacion de la descarga sera:

Q=CLH" (3.90)

como se trata de una seccién circular:

L=2aR (3.91)
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como se trata de una seccién circular:
3
0 = C2nRH * (3.92)

Es necesario ahora definir como se miden Ry H, pues se presentan varias alternativas, el
USBR, propone que se haga como se acota en la Figura 3.85, de tal suerte que la ecua-
cién de descarga puede expresarse asi:

3
Q= C2rRH (3.93)

Cresta con seccion
de la forma de una ldmina vertiente

Garganta donde el chorro angular
se convierte en una columna llena

Figura 3.85 Elementos de un vertedor de embudo, (USBR, 1960).
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Para calcular el valor del coeficiente C_, que es diferente a los de otro tipo de vertedores,
ya que en este caso hay efectos de sumergencia y contrapresiones debidas a la conver-
gencia de las corrientes, el USBR, ha propuesto las curvas que pueden usarse para cargas
diferentes a las de disefio.

Para calcular el perfil de la cresta vertedora esta institucién propone tablas para
diferentes valores de profundidad de llegada Py distintos radios R, que no se presentan
en este libro, se recomienda recurrir a la referencia original, USBR, “Design of Small
Dams”, (1960).

Entre el perfil del cimacio y la lumbrera vertical debe construirse una transicion, ver
Figura 3.16, con la forma de un chorro vertical que cae de un orificio horizontal. Asi, el
didmetro de la lumbrera es el del chorro.

Si se acepta una pérdida del 10% de la carga disponible, la ecuacién del perfil del
chorro vertical es:

07
H7

a

R=0.204

(3.94)

Donde:

H Diferencia en m, entre el nivel del agua correspondiente a la carga de disefio y
la elevacion donde se calcula el radio R

Q Gasto de disefio en m®/s.

R Radio del perfil del chorro en m.

Para seleccionar el diametro de la lumbrera y el conducto de descarga, de tal manera
que se cumpla una relacién de llenado maximo del 75%, se plantea el siguiente método:

a) Proponer un diametro y localizar la elevacion en la transicion que tenga ese valor,
esa es una seccion de control.

b)Calcular la longitud L de la lumbrera y el conducto.

c) Calcular las pérdidas por cortante en el conducto, suponiendo una relacién de
llenado del 75 por ciento.

d)Calcular la elevacién de la plantilla del portal de salida, con la ecuacion:
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E=E+h-h-h-y (3.95)

e) Calcular el perfil del agua en el conducto.

Donde:

E Diferencia en m, entre el nivel del agua correspondiente a la carga de disefio y
la elevacion donde se calcula el radio R

E Gasto de disefio en m®/s.

h, Radio del perfil del chorro en m.

h, Diferencia en m, entre el nivel del agua correspondiente a la carga de disefio y
la elevacion donde se calcula el radio R

h. Gasto de disefio en m?/s.

Yy Radio del perfil del chorro en m.

Esta elevacion debe coincidir con la plantilla impuesta por la topografia, si esto no
ocurre se repite el procedimiento con un nuevo didmetro.

3.17. Vertedores escalonados

Elempleo de vertedores escalonados es muy antiguo, existen referencias de este tipo de
estructuras de hace 3300 afios, (Grecia, 1300 A. C., Irak, 694 A, C., Tinez, 100 D. C., Siria,
100-200 D. C., Libia, 200-300 D. C. y Portugal, 300 D. C.), Chanson H., (1994) y (2001). Se
construyeron con el objetivo de disipar la energia del agua, y en algunos casos para dar
estabilidad a las obras sobre las que se colocaron. Como se ha sefialado, en el mundo
han tomado nuevo impulso una vez que la construccién de las cortinas de concreto
compactado con rodillo, CCR, ha sido mas frecuente a partir de la década de los 80°s.

Los vertedores escalonados pueden clasificarse en dos grupos: con flujo escalén a
escalén, ver Figura 3.86 y con flujo rasante, ver Figura 3.87. EL primero se emplea en
canales con diferencias de nivel, o en estructuras ornamentales. El segundo es el que
normalmente se utiliza para gastos grandes en las presas.
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Figura 3.86 Vertedor escalonado con flujo escalén a escalon.

Is

Pe

Figura 3.87 Vertedor escalonado con flujo rasante.
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3.17.1. Vertedores escalonados con flujo escalén a escalon.

En este caso el flujo pasa de un escaldn a otro sucesivamente, y su comportamiento
hidraulico depende de la altura h y longitud (huella) 1, de los escalones; y del gasto
Q_ _, que fluye sobre el vertedor. Si la huella del escaldn es suficiente para que se
desarrolle un resalto hidraulico sobre él, el comportamiento sera el siguiente: antes
de la arista del escalon aguas abajo el régimen sera subcritico, al llegar al final del
escalon se presentaran las condiciones criticas del flujo, y al caer hacia el siguiente
escalony al principio de éste el flujo sera supercritico. Dependiendo de la geometria
del escalén podria formarse un colchon de agua en la zona de caida del chorro, donde
se amortiguariay podria formarse un resalto ahogado, o incluso eliminarse éste. Por
otro lado, si se incrementara el gasto con la misma geometria el flujo podria tocar
al escalén inferior muy cerca de la arista, con un comportamiento supercritico en
todo momento.

El analisis hidraulico de cada caso particular puede hacerse empleando las
ecuaciones de cantidad de movimiento, energia y continuidad. Tal vez la obra mas
interesante de vertedores escalén a escalédn es el construido en la central hidroeléc-
trica Sayano-Shushenscaya construida sobre el Rio Yeniséi, en Siberia-Rusia,
Sandoval W. (2018). El vertedor con una caida de 225.00 m, estd compuesto por
cuatro escalones que funcionan como tanques disipadores de energia de 100.00 m
de ancho con longitudes variables entre 55.00 m y 167.00 m, y fue disefiado para
descargar 4000.00 m3/s. Puede observarse en el escalén inferior un vertedor de
laberinto, ver Figura 3.88.

Figura 3.88 Vertedor escaldn a escaldn construido en la central hidroeléctrica
Sayano-Shushenscaya, sobre el Rio Yeniséi, en Siberia-Rusia, (Sandoval W., 2018).
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3.17.2. Vertedores escalonados con flujo rasante.

Como se indico, en este caso el flujo pasa en forma rasante a las aristas de los esca-
lones, ver Figura 3.87, donde pueden notarse dos regiones claramente definidas:
la rasante a los escalones con altas concentraciones de aire, y la otra formada
por celdas triangulares llenas de agua donde se forma un vortice generado por el
esfuerzo cortante del chorro que circula sobre ellas. Es decir, el flujo de agua se
desplaza sobre las aristas de los escalones y los vortices formados en estos (pseudo-
piso). La energia que pierde el flujo es precisamente la que emplea para generar los
vortices y vencer la resistencia que presenta la parte de los escalones con los cuales
hace contacto (Azza N, et al. 2019).

3.17.3. Aireacion del flujo sobre un vertedor escalonado.

En los vertedores lisos, se presenta la aireacion natural, y ello ocurre cuando la turbu-
lencia del agua tiene suficiente energia para introducir el aire que se encuentra sobre
ella, es decir cuando la fuerza de inercia del agua es superior a las fuerzas de la tensién
superficial y la viscosidad del aire. Esto sucede cuando la capa limite corta a la super-
ficie libre del agua. (Chanson, 2001), propone el modelo mostrado en la Figura 3.89.
Lainclusion de aire modifica las condiciones del flujo pues cambian la densidad, visco-
sidad y elasticidad del agua, traduciéndose este fendmeno como ya se sefialé en un
incremento del tirante, consideracién muy importante en el disefio de la altura de los
muros laterales del vertedor.

Capalimite —.

Punto de
incepcion

Figura 3.89 Estructura del flujo aireado sobre un vertedor
escalonado con flujo rasante. (Chanson, 2001)..
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3.17.4. Disefio de un vertedor escalonado con flujo rasante.

Unavez que se ha seleccionado el gasto de disefio Q , (los maximos caudales unita-
rios con los que se han disefiado los vertedores en los ultimos afios es de 20.00 a
30.00 m?/s, aunque existen algunas excepciones, y se reportan vertedores que han
trabajado hasta con 90.00 m?/s) debe proponerse una geometria del vertedor, que
incluye el ancho de plantilla b, la pendiente 6 (ésta estara determinada por el tipo
de cortina si es que se construye sobre la misma, como es el caso de las presas de
concreto compactado con rodillo, CCR), la geometria del escaldn o sea su altura h
(normalmente se construyen con dimensiones entre 20y 90 cm, dependiendo de las
técnicas constructivas empleadas) y la huella de los escalones L.

Para asegurar una disipacion de energia adecuada sobre el vertedor. (Chanson,
2009) propone se cumplan las relaciones:

q

= < 60(cos 7)'* (3.96)
g

2
7y 0.26 L
o < 0.119 cos 7 (sent) s

0.935

(3.97)

Donde:

q Gasto unitario Q/b

g Aceleracion de la gravedad.

h Huella del escalon.

T Angulo entre el pseudopiso y la horizontal, ver Figura 3.89.
L Longitud del vertedor desde la cresta del cimacio al final del

conducto de descarga.

La localizacion del punto de incepcion a partir del cual el flujo es aireado se puede
ubicar con las ecuaciones 3.98 y (3.99):
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L, g 0.71
= 9.72(sent)"%% < > (3.98)
h cos T N(gsent (h cos T)°
d 0.403 q 0.59
— = 3.99
h cos T ( (sent)"* > («/ 3> 359)
(gsent (h cos 7)

Donde:

L Distancia de la cresta al punto de incepcion.

d,  Tirante en el punto de incepcion.

7 Angulode la plantilla virtual del flujo rasante con la horizontal, ver Figura 3.87.

Si el canal es suficientemente largo para que se desarrolle el flujo uniforme, el
tirante d, se puede calcular con la ecuacién:

R
d= <—> (3.100)
8gsent

Donde:

A Es el factor de “friccion” de Darcy para flujo aireado sugerido por Chanson,
(2002) y (2006).

Si la longitud del canal de descarga no permite que se desarrolle el flujo uniforme,
se puede emplear la ecuacién:

5H_ VARA

4 0x 8 gd’

(3.101)
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Como en toda estructura hidraulica importante, se recomienda la construccion
de un modelo fisico, donde se pueda observar el comportamiento del vertedor y
estimar la energia remanente para en su caso proponer una estructura terminal
(tangue amortiguador o salto de esqui).

Por las caracteristicas de la obra deberan cuidarse los aspectos constructivos
de los escalones buscando siempre que sean de la mejor calidad y correspondan al
disefio propuesto.

Existe una buena cantidad de reportes de modelos fisicos y matematicos que
reportan la eficiencia de estos vertedores en la reduccién de la energia y en conse-
cuencia en la disminucion de costos en los tanques amortiguadores. (Salmasi F. y
Samadi A., 2018).

3.18. Proyecto Estructural

Una vez que se termina el proyecto hidraulico de los vertedores, es necesario hacer el
disefio estructural que se puede dividir basicamente en los estudios siguientes:

a) Anélisis de estabilidad del cimacio.

b) Anélisis de estabilidad de los muros de contencién.

c) Detalles de disefio.

d)Revestimiento de los canales.

e) Disefio estructural de tuneles (cuando esto sea necesario).

3.18.1. Analisis de estabilidad del cimacio

Este puede realizarse como si se tratara de una presa vertedora, se recomienda ver el
inciso 1.7.1.1 Factores que afectan la estabilidad de una presa de gravedad.

3.18.1.1. Ejemplo
Ejemplo No. 3.19. Hacer el analisis de estabilidad del cimacio presentado en la

Figura 3.90, si se ha construido de concreto, de 2.40 t/m®. Se colocaran drenes a
1.50 m del paramento aguas arriba. Suponer un coeficiente sismico.

335



336

Obras Hidraulicas

NAME, Elev. 218.27 msnm | 2.00 m 2.00 m 2.00 m 2.00 216 m
T R e Ty

NAMO, Elev. 212.12 msnm

4.60 m
512m

Elev. 207 msnm

A
v

| 10.16m |
[ |

Figura 3.90 Seccién del cimacio del ejemplo 3.19.

Solucion:

Como puede observarse en la Figura 3.90, la seccion del cimacio se ha divi-
dido en cinco dovelas cuyas dimensiones se acotan en la misma. Ademas, se
establece el siguiente sentido de los ejes: abscisas hacia la izquierda, ordenadas
hacia abajo; y el momento se considera antihorario.

Calculo de cargas:
Se considera que el ancho de la seccion mide 1.00 m, y tiene las dimensiones
de la Figura 3.90. Se pueden hacer los siguientes calculos.

Dovela 1.

(4,60 + 5.12:x2.00
Area = = 9.72m?

2

PesoW = 1) =(9.72)(1.00)(2.40) = 23.33¢



3. Obras de excedencia

posicion del centro de gravedad respecto al trapecio:

10.16
¥ =——-2+0.982 = 4.062m
2

el momento del peso propio con respecto al centro de gravedad (CG) del cimacio
vale:

M = 23.33(4.062) = 94.77t-m
el calculo para todas las dovelas se presenta en la Tabla 3.22.

Tabla 3.22. Célculo de areas, pesos, brazos y momentos.

Dovela (No.) = Area (m?)

1 9.72 23.33 4.06 94.77
2 9.82 23.57 2.09 49.36
3 8.30 19.92 0.12 2.47
4 5.70 13.68 -1.83 -25.06
9 2.27 5.45 -3.64 -19.84
Total 35.81 85.95 101.70

Calculo de empujes hidrostaticos:
Nivel al NAMO

P2 b 1.00 (5.12%)(1)
2 2

E =

h

=-13.11¢

el momento sera:

h 5.12
M=E,—=-13.11{——|=-22.37¢m
3 3
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Nivel al NAME
Para hacer este calculo considérese la Figura 3.91.

NAME Elev. 218.27 msnm

NAMO Elev. 212.12 msnm 6.15t/m

Elev. 207.00 msnm 11.27 t/m

Figura 3.91 Presiones sobre el cimacio al NAME.

El empuje se calcula con la ecuacién:

1)(6.15+11.27)(5.12
E= X )512) =-44.60¢

! 9

el punto de aplicacion se encuentra en:

— 512
a (2(6.15)+ 11.27>: .
3\ 6.15+11.27

y el momento:
M = (-44.60)(2.31) = -103.02t-m

Subpresién:
Considerando que se colocaran drenes, se tienen las siguientes situaciones:
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Nivel al NAMO, ver Figura 3.92.

SN

Lineas de drenes 10.16 m

1.50 m 508m

1.707 m

512m

SP,

2

SP,

1

Figura 3.92 Diagrama de subpresiones, nivel al NAMO.

Calculo de SP, y SP,, ver Tabla 3.23

(1)(5.12+1.707)

SP. = (1.50) = -5.12
2
1)(1.707(8.66
SP, = UNL707B-9) _ 5 5s
2

Tabla 3.23 Momentos con respecto al centro de gravedad.

Subpresion (t) Fuerza (t) Momento (t-m)
SP1 -5.12 4.46 -22.81
SP2 -7.39 0.69 -5.13
Totales -12.51 -27.94
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Nivel al NAME, ver Figura 3.93

Lineas de drenes
: 10.16 m
1.50m ‘ 5.08m
T 3.76 m
1M.27m
SP,

SP,

1

Figura 3.93 Diagrama de subpresiones, nivel al NAME.

(1)(11.27 + 3.76)

P = (1.50) = -11.27¢
2
1)(3.76(8.66
SP, = WISTOB0D _ 6,98,
2

ver Tabla 3.24.

Tabla 3.24 Momentos con respecto al centro de gravedad.

Subpresion (t) Fuerza (t) Momento (t-m)
SP1 -11.27 4.46 -50.21
SP2 -16.28 0.69 -11.30
Totales -27.55 -61.51
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Sismo en la masa del concreto.

Para la dovela 1se tiene:

(5.12+4.60)2)
A= 5 = 9727712

el punto de aplicacién se ubica con el auxilio de la Figura 3.94.

A=0.52m? 0.52m

4.60m
A=9.20m?

2.00m

Figura 3.94 Diagrama para la ubicacion del punto
de aplicacion de la fuerza producida por el sismo.

(9.20x2.30) + 0.52 <4.6O + %)

= 2.43m
9.20+0.52

3. Obras de excedencia
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los datos para las demas dovelas se presentan en la Tabla 3.25.

Tabla 3.25. Area, brazo de palanca y momentos.

Dovela (No)

2 9.82 2.46 24.12
3 8.30 2.09 17.32
4 5.70 1.46 8.31
D 2.27 0.70 1.59
Total 35.81 74.96

el punto de aplicacion de toda la seccion sera:

la fuerza sismica vale:

Ws = Wa = -85.95(0.20) = -17.19¢

y el momento respectivo:

Ms = Wip = -17.19 (2.093) = -35.98 t-m

Sismo en la masa del agua.
Para calcular el empuje del agua Es, se recomienda emplear la ecuacion,
Vega O.y Arreguin F, (1987):



C
E =a—)
2 a

3. Obras de excedencia

(3.102)

Donde:
C, Parametro en funcion del angulo de inclinacién del paramento.
k’ Coeficiente sismico del lugar o de la presa.

a Pardmetro en funcién de la relacidon % , ver Tabla 3.26.

0

Tabla 3.26 Valores de los parametros ay b.

A a
0.0 0.00
0.1 0.04
0.2 0.11
0.3 0.22
0.4 0.34
0.5 0.50
0.6 0.69
0.7 0.86
0.8 1.05
0.9 1.24
1.0 1.43

b
0.389
0.385
0.383
0.383
0.384
0.385
0.388
0.390
0.394
0.397

0.402

para este caso particular €' = 0.53, por lo tanto, el empuje vale:

s

= g 23 (1.00)(0.20)(5.12?) = -1.99¢
4 5g ) 1:0010-20)5. .

Y el punto de aplicacién segliin este mismo organismo:
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7=0.4121=0.412(5.12) = 2.11m

entonces, el momento debido al sismo es:
M=-1.992.11) = -4.19+m

con los datos obtenidos se pueden hacer las combinaciones de carga anterior-
mente citadas como se muestra en la Tabla 3.27.

Tabla 3.27 Combinaciones de carga.

Ordinaria Extraordinaria Extrema Vacia
Condicion

Fuerza | Momento Fuerza Momento Fuerza

Momento Fuerza Momento

Peso propio 85.95 101.7 85.95 101.7 85.95 101.7 85.95 101.7
Empuje Hidrostatico -13.11 -22.37 -44.6 -103.02 -13.11 -22.37
Subpresion -12.51 -27.94 -27.55 -61.51 -12.51 --27.94
Sismo Concreto -17.19 -35.98 17.19 35.98
Sismo Agua -1.99 419
By (1) 73.44 584 73.44 85.95
Fx (t) -13.11 -44.6 -32.29 17.19
M (t - m) 51.39 -62.83 11.22 137.68

La direccion que se tomo para los esfuerzos producidos por sismo en el concreto
es la mas inestable para la presa en condicién llena o vacia.
Revisién de esfuerzos: para ello se aplicara la férmula de la escuadria:

N M
OB,A_ 7 + T-ymax (3 103)
Donde:
Ty Esfuerzos. 7, de compresion si se considera el signo positivo, ¢, de

tension si se considera el signo negativo.
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N Cargas normales.
A Area de contacto entre la cimentacién y el cimacio.
M Momento actuante.
1 Momento de inercia.
D Distancia maxima al punto de analisis.

En este caso se tendria:

A= (1.00)(10.16) = 10.16m?

bh* 1(10.16°)
[=—= = 87.40m’
12 12

Condiciones ordinarias, de la Tabla 3.27 se tiene:

Fy = 73.44¢
Mz =51.39t-m
entonces:
7344  51.39 ( ‘
7,= + (5.08) = 10.215 ton/m?= 1.022 kg/cm?
10.16  87.40
73.44 51.39 ‘
0, = - (5.08) = 4.24 ton/m? = 0.424 kg/cm?

11016 87.40
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como los dos valores son positivos, no hay tensiones, ver Figura 3.95.

TR FTIEIRTETTETET T

IFTTRTIRTIRTTRIETRTRT TR

4

Figura 3.95 Distribucion de esfuerzos en la cimentacion.

Con un factor de seguridad FS = 3, los esfuerzos que se tendrian son:

0,= 3(1.022) = 3.065 kg/cm?
0, = 3(0.424) = 1.272 kg/cm®

Por lo tanto, se recomienda un concreto con {’c = 70.00 kg/cm?, con ello se
garantiza durabilidad, no disgregacion y buen aspecto. En las partes expuestas al
flujo se colocara un concreto de mayor resistencia para evitar erosion.

Andlisis de deslizamiento. El esfuerzo cortante se calcula con la ecuacién
siguiente:

> Nang + CA
EC = SF (3.104)
h

y entonces se tiene:

TN = 7344
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YF =-13.11¢

C'=0.12f% = 0.12(700.00) = 84.00t/m’
Tang = 0.80

sustituyendo en la ecuacion anterior:

[ 7344080+ 84 (1016
o 13.11

=69.58¢

para condiciones ordinarias FS = 3.00

Como puede verse 69.58 > 3.00, por lo tanto, tampoco no hay problemas en
este aspecto.

Andlisis de agrietamiento. Para hacer este analisis es necesario calcular los
esfuerzos de compresion minimos con la ecuacién:

i 0.05(700.00)
7, = Py - = 040(L00)5.12) - ——

¢ =-9.62 t/m?

U

como laresistencia a la tension en concreto vale /7 = 0.05 /% = 0.05(700) = 35t/m?.
Entonces -9.62 < 35.00 t/m?, por lo tanto, es aceptable esta condicion.

Si se taparan los drenes y fallaran, p = 1.00, entonces:

0.05(700.00)
7, = 100(1.00)5.12) - ————= -6.54/m’

U
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es decir, también se permiten tensiones en estas condiciones.
El esfuerzo compresible aguas arriba sin considerar subpresién en condi-
ciones normales vale: (ver Tabla 3.27).

F=85.951
M.=7933t-m
85.95  79.33

5.08 = 13.07t/m?

7, = +
10.16  87.40

como 13.07 > -6.54 no se presenta agrietamiento.
La revision para las demas combinaciones de carga se presenta en la Tabla 3.28

Tabla 3.28 Combinaciones de carga.

Combinaciones de carga

Esfuerzos

Ordinaria | Extraordinaria Extrema
Compresion sB 3.07 < 70.00 0.42 < 70.00 1.58 < 70.00 1.65
Tension sA 1.27 < 70.00 1.88 < 70.00 1.32 < 70.00 0.05

Deslizamiento FC | 69.58 > 3.00 20.18 > 2.00 28.25 > 2.00

Agrietamiento 13.07 > -6.54 8.38 > -6.23

En el analisis por agrietamiento se aceptd el valor calculado bajo condiciones
ordinarias, por lo tanto, cualquier otro valor estimado seria mayor que éL.
Como puede notarse para condiciones extremas se ha considerado F'S = 2.00,
en lugar de FS = 1.00, debido a que no se conoce el “sismo maximo” posible.
Ya que no se sobrepasan los esfuerzos permisibles y factores de seguridad al
deslizamiento, y no existe agrietamiento, el cimacio se considera estable.
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3.18.2. Analisis de estabilidad de los muros
de contencion del canal de llamada

Cuando el canal de llamada se ha excavado en roca sana o material resistente, el
revestimiento se coloca sobre los taludes excavados, si es que estos son estables.
En caso contrario es necesario construir muros cuyo comportamiento es semejante
al de las presas de gravedad y habra que revisar su estabilidad contra el vuelco, el
deslizamiento, y la reaccion de la cimentacion.

3.18.2.1. Cargas actuantes.

Las cargas que actian sobre un muro de estabilidad son las siguientes; ver Figura
3.96

Figura 3.96 Cargas actuantes sobre un muro de contencion.

a) Peso propio, W .

b)La presion de la tierra contra el respaldo del muro, E,.

) La presion de la tierra contra el frente del muro, E,.

d)Las fuerzas de los pesos de los accesorios que hubiera sobre el muro, W,

e) Los empuijes hidrostaticos, H,.

f) La subpresién, U .

g)Las vibraciones que pudieran ser inducidas sobre el muro, por ejemplo, el
transito de vehiculos o ferrocarriles.
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h)Los sismos.
i) Las expansiones debidas a cambios de humedad en el relleno.
j) Las sobrecargas en el relleno.

El empuje del suelo sobre el muro puede calcularse con la teoria de Rankine, asi
el empuje activo ejercido por un relleno de suelo friccionante, de superficie hori-
zontal contra un muro de respaldo vertical se calcula con la ecuacion:

1 1 (
E =——)H*=— K yH* (3.105)
2N, 2
Donde:
E, Empuje activo del relleno
Y NuUmero adimensional que relaciona el esfuerzo principal
mayor con el menor,
N =2
! a,

H  Altura del muro sobre la que actua el relleno.

' Coeficiente activo de presion de tierras.

Ademas, se tiene que:

|
K =———=tan’| 45°- g (3.106)

¢

Donde:

¢ Angulo de friccién interna
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Elempuje pasivo para las mismas condiciones, que es la resistencia que opone el

suelo que se encuentra frente al muro se calcula con la ecuacion:

1 1
E = 2 —=_ 2
= ¢y;H 5 Kp);H
Donde:
E Empuje pasivo del relleno
K Coeficiente pasivo de presion de tierras

p

Ademas, se debe considerar que:

]*{/JZJ\@:tan 4

4

50+

(3.107)

(3.108)

Es importante recordar que los empujes activos pueden relacionarse con los del
suelo sobre los muros, en tanto que los pasivos se relacionan con los empujes
de los muros contra el relleno.
En la teoria de Rankine se acepta que el punto de aplicacion de las fuerzas
calculadas anteriormente esta a un tercio de la altura del muro a partir de la base.
Si la superficie de relleno forma un angulo S con respecto a la horizontal, los

empujes se calculan asi:

1
E=—)H*
2
E : H?
=7

"2

cosfs

cosf3

cosf - Ncos*f - cos*¢

cosf + Necos*fi - cos’p

cosf + Necos*f - cos*p ]

cosf - Ncos’f - cos’p

(3.109)

(3.110)
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Cuando se trata de suelos cohesivos, y si es horizontal la superficie del relleno
tras el muro, los empujes pueden calcularse con las ecuaciones:

l
E =— yH*-%H (3.111)
2
1
=—H?+ 2cH (3.112)
9
Donde:
¢ Cohesion del material

Los puntos de aplicacion pasan por el centroide de la cufia de presiones.
Para suelos con cohesion y friccion los empujes valen:

l 2¢
E = H? - H (3.113)
o » 0y
1
E =— NI+ 20NN H (3.114)
2 ¢ [

Los puntos de aplicacion coinciden con el centroide del area total de presiones.



3.18.2.2. Combinaciones de carga

Las condiciones de analisis para los muros de estabilidad son:

a) Combinacion ordinaria
« Canal vacio.
« Relleno participando como empuje activo.
« Sobrecarga.

b)Combinacién extraordinaria
« Canal vacio.
« Relleno participando como empuje activo.
e Accion del sismo en sentido desfavorable.
- Sobrecarga.

c) Otras que considere el proyectista.

Factores de seguridad para muros de contencion:
Volteo

Momentosresistentes

Momentosactuante

FS=

Condicion ordinaria S > 2.00
Condicion extraordinaria £S5 >1.20

Deslizamiento (friccion cortante)

_ YNiang + CA

FC
XF,

Revision de esfuerzos

3. Obras de excedencia

(3.115)

Se hace en la cimentacion con la formula de la escuadria para condicion ordi-

nariay extraordinaria.
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3.18.2.3. Ejemplo
Ejemplo No. 3.20. Calcular la estabilidad de un muro de contencion con las
caracteristicas geométricas sefialadas en la Figura 3.97. Ademas, las condiciones

del suelo de relleno son las siguientes:

a) Peso volumétrico seco = 1674.00 kg/m’
)

b) Peso volumétrico a la humedad éptima = 2000.00 kg/m®
¢) Cohesion C = 4.50 t/m?
d) Angulo de friccién interna ¢ = 5°

e) Coeficiente sismico a = 0.20
f) Sobrecargay = 1 t/m®

0.50m

11.50 m

Figura 3.97 Datos para el ejemplo 3.20.

Solucion:
Calculo de cargas

Empuje activo de Rankine. De la ecuacién (3.105):

5.00
——=tan” [ 45.00 - —— |=0.84
N, 2.00

354



N¢ =1.19
sustituyendo valores en la ecuacion (3.113):

PP )

; . H
2(1.19) V1.19

E =0.84H*-8.25H

a

el punto de aplicacién estara ubicado a la altura:

v

H
3
y el momento debido al empuje activo:

M, =E

=084—-825 —

H H? H?
3 3 3

Empuje debido a la sobrecarga. Se calcula con la ecuacion:

S

1
£ = 5 vH = 084(1(H) = 0.84H

el punto de aplicacion se encuentra a:

H

3. Obras de excedencia
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y el momento provocado por este empuje vale:

H 084
M =E —=—H*=042H"

Empuje total debido al relleno:

E = E, + E = 0.84H?- 8.25H + 0.84H
E =E, +E;=084H*-741H

el material empieza a presionar cuando el empuje total vale cero, entonces:

0.84H*-741H=0

H=28.82m

el momento total actuante vale:

3 H2

M, =M, +M =084 — -825 — + 0,42
es 3 3

M, =0.28H° - 2.33H"

Sismo en el relleno
Si se considera sismo en su forma mas critica, el momento debido a empuje
activo se incrementa en un 20%, es decir:

M =1.20M,,
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Peso propio

expresamos el area en términos de H:
A=0.25H*+0.50H
el peso I, vale (se considera y =2.30t/m’):

W=1yV=0575H?+1.15H

punto de aplicacion:
Empleando la Figura 3.98.

=l

Figura 3.98 Elementos geométricos del muro de contencion.
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Centroides:

_ 2 0.56*
X =— d-
3 b+d

__a d+ 2b
T

la ecuacion en el sentido x puede escribirse en funcion de H asi:

1 1
x=—o» |H- +1
3 ( OH + 4 >

el momento debido al peso (es un momento resistente) vale:

M, = Wx

Sismo en el muro:

Fx=0.20W

la ecuacion en el sentido y, en funcion de H puede escribirse:

__ H [ H+3
- 3 H+?2

y su respectivo momento valdra:

My, =F(7)
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Revision al volteo
Para hacer este analisis se compararan los momentos actuantes contra los
resistentes para cada altura H.

Momentos actuantes. Se consideran los siguientes:
Debido al empuje del relleno:

M, = (0.28H" - 2.33H?)(2)

nétese que se ha multiplicado por dos que es el factor de seguridad para condi-
ciones ordinarias.

Para condiciones extraordinarias se tiene que multiplicar M, , por 1.2 y estos
Ultimos valores se deben al sismo en el relleno (a = 0.20) y al factor de seguridad
ES. =1.2.

Debido al sismo en el muro:

M, =F(5)

SM

Momentos resistentes:
Debido al peso propio:

M, = W¥)

R

se hara el célculo para H = 10.00 m, para otros valores de H los resultados se
presentan en la Tabla 3.29.
Para H =10.00 m

1
M, =[0.575(10.00)* + 1.15(10.00)] [?<10.00 - m + l)]

M, = 252.04t-m
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considerando £S. = 2.00, se tiene:
2M , = 2[ 0.28 (10.00)° - 2.33(10.00) |

OM, = 94.00¢ - m

para condiciones extraordinarias:

1.44M = (1.2)(1.2)[0.28(10.00)* - 2.33(10.00)* | = 67.68¢-m

Momento por sismo en el muro:

. 1
My, = 0.20 [0.575(10.00)? + 1.15(10.00)] [_ 1000 —— 41
3 2(10.00) + 4.00

M, =50.41tm
y la suma para esta condicion sera:

1.44M + M= 67.68 + 50.41=118.09t-m

En la Tabla 3.29 se presentan los momentos actuantes y resistentes.

Tabla 3.29 Momentos actuantes y resistentes.

H’(m) ME (t-m) 2MA (t-m) 1.44MA (t-m) MSM (t-m) 144 lz’:it)MSM
10.00 952.04 94.00 67.82 50.41 118.23
12.00 417.45 296.64 213.79 83.49 997.28
14.00 642.66 623.28 449.04 128.53 577.57
16.00 936.87 1100.80 792.94 187.37 980.32
18.00 | 1309.27 1756.08 1264.84 261.86 1525.70
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Estos valores pueden graficarse como se muestra en la Figura 3.99.

T
144 M, + M,
S
-
A4, / o,
/'

M,

5

18
M, /
17

7, (m)

" / 27
L2 -
3 ——2M, ]
/ // —A— 144 M,
s o —=— M, —

Moy
—e— L4+ M, + M,

/
LU/

0 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600 1800
M (t-m)

Figura 3.99 Comparacién de momentos actuantes y resistentes.

Como puede notarse el muro es estable hasta una profundidad aproximada de
14.00 m.

Revision al deslizamiento
No se revisaran las condiciones ordinarias, pues son mas desfavorables las
extraordinarias con H = 14.00 m. Utilizando la ecuacion:

> Ntang + ¢4
2F,

Fe

que debe ser mayor o igual que 1.50

TN = 0.575(14.00) + 1.15(14.00) =128.80¢
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tang = 0.35

¢ = 140.00t/m?

A = [ (14.00(0.50)) + 0.50 ](1.00) = 7.50m?

YF = [(0.84) (14.00)2- 8.247(14.00)] + [(0.84)(14.00)(1.20)]
+[(0.575) (14.00)% + (1.15)(14.00)](0.20)= 89.05¢

128.80(0.55) + 140.00(7.50)
Fe= = 12.586 >1.50
89.054

por lo tanto, es aceptable el disefio bajo esta revision.
Revision de esfuerzos: se utiliza la ecuacion de la escuadria:

g= +

N M
A /

*y max

se tiene:
N=128.80¢
A =7.50m*

— bk 1.00(7.50)°
[=— = =35.16m"
12 12.00

se hara uso de la Figura 3.100 para ilustrar el desarrollo matematico:
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M

=]

7.50 m

A A

Figura 3.100 Elementos geométricos del muro.
Asi:
W=V =0.575(14.00)+ 1.15(14.00) = 128.80¢
con la ecuacién obtenida:

1 1
¥ =—(14.00 -
3 ( (2.00(14.00)) + 4.00

+ 1)2 4.99m
el momento debido al peso propio sera:

M, =128.80 (x - 3.75) = 128.80 (4.99 - 3.75)
M,=-159.71¢-m

el momento debido al sismo en el muro vale:

Fr = 0.2 =0.20(128.80) =25.76t
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)7:

14 / 14+ 3
3 14+ 2

) =4.96m

M, = F 5 =25.76(4.96) = 127.77t-m

el momento debido al empuije activo se calcula asf:

M, = 0.28(14.00) - 2.33(14.00)’ = 311.64t - m

considerando sismo se tiene:

1.2M, =1.2(311.64)=374.16t - m

asi, la suma de momentos vale:

YM=12M,+ M, +M,= 37397 + 127.77 - 159.712 = 342.026 - m

sustituyendo en la ecuacién de la escuadria:

128.80  342.026
= + (3.75) = 53.65t/m?
7.50 35.16

¢, = 53,650.00 Kg/m?

128.80 N 342.026
7.50 35.16

0=

(3.75) = -19.307t/m?

7, =-19,307.00Kg/m’
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El acero de refuerzo por temperatura para concretos masivos se calculara consi-
derando un espesor de concreto de 37.50 cm (15") mdximo, y para revestimiento
de concreto reforzado se calculara considerando todo el espesor del concreto.

En el caso de los vertedores, el espesor minimo considerado es de 25.00 cm
y el mas comun de 30.00 cm.

3.19. Detalles de diseio

En esta seccion se presentaran detalles complementarios al disefio de los canales de
descarga.

3.19.1. Revestimiento de los canales

Los canales de descarga se revisten cuando la calidad de la roca sobre la que se cons-
truyen no es suficiente para garantizar su impermeabilidad, estabilidad y seguridad
estructural. La superficie protectora impermeable, normalmente losas de concreto,
debe evitar la erosion o dafios a la cimentacion.

El revestimiento de la plantilla y de los taludes de los canales, estara sujeto a
fuerzas hidrostaticas debidas al peso del agua contenida, a las fuerzas de arrastre
producidas por el flujo y a fuerzas de subpresion generadas por el agua bajo el
canal debidas a filtraciones o a niveles fredticos elevados; ademas estara sometido
a la accion de los elementos naturales, incluyendo la dilatacion y contraccién de
las losas debida a las variaciones de la temperatura y al deterioro quimico; y a los
efectos de los asentamientos y de pandeo.

Los taludes ademas recibirdn los empujes del material en estado natural o
saturado ubicado detras de ellos producto de los cortes o rellenos de la construc-
ciéon del canal, o de otras fuerzas inducidas como el efecto del paso de caminos, y
aun de los sismos.

Normalmente no es posible evaluar todas las fuerzas que puedan estar
presentes. El espesor del revestimiento se determina generalmente con un criterio
empirico que variara con el tipo de cimentacién, no es lo mismo colocar una losa
sobre una superficie rocosa, que sobre una arenosa. Vale la pena sefialar que la
condicion de vacio del canal puede ser mas critica que si el canal lleva agua.

EL USBR, (1960), recomienda que el espesor minimo nominal sea 20 centime-
tros. Las losas y el revestimiento se disefiaran de acuerdo con la teoria estructural
correspondiente.

365



Obras Hidraulicas

El revestimiento de los taludes, asi como el de la plantilla, se colara alternada-
mente en losas de las dimensiones indicadas en la Figura 3.101, en ésta misma se
sugiere la colocacion de las anclas y lloraderos. Los colados de las losas contiguas
deberan hacerse a intervalos de 5 dias minimo, Figura 3.102.

500.00 500.00

+ |+ | o °
o o + +
—+ —+ [+ + o [} 0.5:1
3 o ° 1000.00
S .
B |+ + |+ + o o
o o + +
+ |+ o+ o °
+ ++ + o o
o o + + 500.00
2+ ++ +] o °
=
=
=+ + 4+ 4| o °
° ° 500.00
+ + + + o o
Anclas a 250 m en 2 direcciones Anclas a 500 m en 2 direcciones
lloraderos a 500 m en dos direcciones lloraderos a 500 m longitudinalmente
en plantilla y en el taldd a 500 y 250 m transversalmente

longitudinlmente y 250 transversalmente

Figura 3.101 Colado de losas en modulos de 5.00 x 10.00 m.
Distribucion de anclas y lloraderos.

Figura 3.102 Colado de losas en un canal revestido.
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3.19.2. Drenaje de los canales

Con frecuencia existen capas freaticas altas que, en caso de que el canal se vacie,
pueden producir el levantamiento del revestimiento y su rotura. Estas capas frea-
ticas estan originadas por la lluvia que se infiltra por el terreno o por las propias
filtraciones del canal a través del revestimiento, de las juntas o de las grietas del
concreto. Debe anotarse que el drenaje no solo debe preverse para la plantilla del
canal, sino también para los taludes.

Los tipos de drenaje son diversos e incluyen todos aquellos elementos desti-
nados a conseguir el desvio del agua antes de que pueda infiltrarse en el terreno, asi
como todos aquellos otros que tratan de eliminarla después de haberse infiltrado.

Los drenajes exteriores para aguas superficiales son los mas econémicos y los
mas faciles de conservar. Son capaces de eliminar volumenes de agua muy supe-
riores a los que pueden eliminar los drenes interiores.

Los drenes superficiales estan formados por cunetas, que pueden estar situadas
en la ladera donde estd ubicado el canal y a mayor altura que éste, en cuyo caso, se
llaman cunetas de coronaciéon. También se colocan cunetas en el mismo nivel del
canal, pudiendo estar también en las bases de los terraplenes o inclusive en la ladera
a cotas inferiores a la del canal, para eliminar las filtraciones de éste.

Los drenajes enterrados, destinados a la proteccion del revestimiento del canal,
son fundamentalmente tubos porosos situados bajo del revestimiento y a lo largo
del canal o bien capas de material filtrante, situadas entre el revestimiento propia-
mente dicho y el terreno de la cimentacion.

Entre los elementos del drenaje interior destinados a estabilizar el canal, se
encuentran los sondeos drenantes en cualquiera de sus formas y patentes, asi como
las capas filtrantes colocadas en la base o en medio de los terraplenes. También
pueden preverse filtros en el pie de los taludes.

3.19.2.1. Drenes longitudinales con tubos porosos bajo la plantilla

Los drenes formados por tubos porosos bajo la plantilla del canal tienen como
mision fundamental recoger el agua y transportarla a algiin punto donde
pueden desaguar.

Para secciones de canal mas grande serd necesario aumentar proporcio-
nalmente el diametro o el nimero de tubos drenantes de forma tal, que entre
todos ellos alcancen a desalojar el gasto calculado.

Existen otros tubos comerciales que se aplican para drenajes. Los mas
frecuentes entre ellos son los formados por plastico que pueden admitir el agua
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en su interior, o bien por perforaciones existentes o por admision a través de las
juntas de union.

Los tubos drenantes suelen colocarse en una zanja rellena a su vez de mate-
rial filtrante. Este material es indispensable cuando los tubos admiten el agua
a través de las juntas, ya que la trayectoria que sigue es la de entrar primero al
relleno filtrante y a continuacién escurrir a través de él, paralelamente al tubo,
hasta alcanzar la junta mas proxima.

Segun la clase de los tubos, serd necesario que este material permeable
tenga una granulometria adecuada, como la de un filtro para evitar la entrada
del material dentro del tubo y al mismo tiempo evitar la colmatacion del mate-
rial con el propio terreno circundante.

El lugar para la ubicacion del dren debajo de la plantilla es el centro de ésta
siguiendo el eje del canal, de esta forma se evita que el tubo tenga que soportar
los empujes producidos por un posible deslizamiento del revestimiento del
talud. Sin embargo, si el canal es ancho y hay que poner mas de un dren, debe
colocarse uno a cada lado de la plantilla.

Es fundamental que el relleno del material granular de la zanja donde va
alojado el tubo se compacte perfectamente, de otra forma la plantilla trabajaria
como una vigay podria fracturarse.

La aportacién de las filtraciones al tubo se realiza de una forma aproxima-
damente continua, desde el comienzo del dren hasta su desembocadura. Ello
hace que el caudal a lo largo del dren comience por un valor nulo y acabe con un
valor maximo.

En ocasiones se ha utilizado el mismo procedimiento, combinado con una
valvula de cierre automatico, que se abre cuando la subpresion supera en un
cierto valor a la presién interior, Figura 3.103.

Detalle A

Figura 3.103 Tubo drenante, (Detalle).
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También deben colocarse drenes transversales que incrementen la capacidad de
desagtlie, formandose asi una cuadricula bajo la plantilla del canal.

Para el canal de descarga del vertedor con plantilla hasta de 10.00 m, se reco-
mienda usar tuberia de 45.00 cm (18")@ para el dren longitudinal y de 20.00 cm
(8")@ para los transversales.

Para canales de descarga con plantillas mayor de 10.00 my menor de 15.00 m,
llevara un dren central longitudinal de 50.00 cm (20")&, alternados descargando
en el dren longitudinal central.

Para plantillas de 15.00 m y menores de 40.00 m, se pondran mas drenes
longitudinales con sus correspondientes drenes transversales, ver Figura 3.104.

10.00

[l

Hasta 10.00 m de longitud, 1dren longitudinal de 45.00 cm, 20.00 cm u 8.00” de
didmetro (drenes transversales).

15.00

(@]

Hasta 15.00 m de longitud, 1dren longitudinal de 50.00 cm (drenes longitudinales),
25.00 cm 0 10.00” de didametro (drenes transversales).

20.00

[@) (e [®

De 16.00 a 19.00 m, 3 drenes longitudinales de 45.00 (18”) de didmetro
De 20.00 a 40 m, 3 drenes longitudinales de 50.00 cm (20.00”) de didametro

Figura 3.104. Colocacién de drenes en canales de descarga.
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3.19.2.2. Lloraderos

Consisten en filtros de grava y arena colocados en la parte posterior de los
muros, ver Figura 3.105, del revestimiento o en la plantilla del vertedor. Cuando
se colocan en los respaldos de los muros o atras del revestimiento se evita el
empuje del agua sobre ellos, cuando se colocan en la plantilla alivian la subpre-
sion. Sudistribucion debe ser tal que en todos tengan la misma area de captacion.
Los filtros se comunican con tubos de acero, generalmente de unos 5.00 cm de
didmetro, que atraviesan los muros para comunicarse con el exterior.

Lloraderos

Dren

Figura 3.105. Lloraderos en el respaldo de un muro.

En la Figura 3.106, se presentan varias clases de lloraderos y su colocacion en
un muro de contencién. En México se recomienda que los lloraderos se formen
por un tubo de 6.35 cm (2 15”@) con un filtro conico con grava cribada. En el caso
de tener una cimentacion rocosa se elimina el filtro cénico invertido dejandose
Unicamente el lloradero de 6.35 cm (2")@.

De acuerdo con las dimensiones del colado de las losas del revestimiento, se
hara la distribucién de los lloraderos y de las anclas.

Siel colado de las losas se hace en mddulos de 5.00 m x 10.00 m, la distribu-
cion de lloraderos y anclas serd 2.50 m 6 5.00 m.
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0.50

Gravacribada  Tubo de
de3”a4” acero

Tubo de / Tubo de
acero s="0.02/4+ 5000 acero

D=5cm ‘_l 100.00  p =5 ¢y §=0.02
A v N
67.58 f—

-
Grava cribada =" %050
de 0.5"a 0.75"
de didmetro

Figura 3.106. Detalles de diferentes tipos de lloraderos.

3.19.2.3. Juntas de construccion

Las juntas de construccién son espacios vacios practicados en el revestimiento
de concreto de los canales para romper su caracter monolitico y de ese modo
permitir su libre movimiento, con esto se evita la presencia de grietas nocivas a
la estructura del canal. Al mismo tiempo la junta de construccion debe impedir
el paso de agua a través de ésta (debe ser impermeable).

La junta de construccién puede considerarse como una grieta proyectada de
forma adecuada, en un lugar previamente elegido para evitar grietas indeseables
e incontrolables. Los cambios volumétricos de la masa de concreto se producen
por dos causas distintas:

a) Los efectos del fraguado que tienen solamente un caracter transitorio, ya
que no se presentan al terminar éste.

b) Los cambios de temperatura ambiental que por el contrario tienen un
caracter permanente.

En la primera causa influye la accion quimica de los elementos del concreto, el
calor motivado por la hidratacion del cemento, etc., en la segunda influyen los
coeficientes de contraccion y dilataciéon del concreto debido a los cambios de
temperatura o pérdidas de humedad.

Los principales tipos de juntas de construccion son los siguientes:

a) Los que consisten en rellenar su espacio vacio con un material impermeable.

b) Los que utilizan una banda permeable, empotrada dentro del revestimiento
de concreto lo cual forma una barrera impermeable a través de la junta.
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Como material de relleno, se emplean emulsiones asfalticas de aplicacion
en frio, o a base de productos sintéticos tipo caucho de polisulfuro, resinas
epoxicas, y bandas impermeables de hule, butilo, neopreno, estireno, poliure-
tanoy PVC, ver Figura 3.107.

1 Betin 4 Betin

Tira de metal

Betdn

Capa bituminosa

Figura 3.107 Diferentes tipos de Juntas.

Las principales clases de juntas de construccién son:

a) Juntas de contraccion transversales.
b) Juntas de contraccién longitudinales.
) Juntas de dilatacion.

Las juntas de contraccion transversales se instalan para combatir el agrieta-
miento en esa direccion.

Las juntas longitudinales sirven para combatir el agrietamiento longitudinal
irregular de las losas no armadas en las que el perimetro de revestimiento es de
9.00 m o masy su separacion entre si es de 2.50 a 4.50 m.
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Los revestimientos de concreto no requieren por lo general de juntas de dila-
tacion a no ser que estos revestimientos estén en contacto con estructuras fijas
0 se encuentran en otras condiciones extremas.

La experiencia ha demostrado que el empleo de juntas de dilatacién implica
siempre un aumento del niumero de aberturas en las juntas de contraccién
cercanas, lo que conviene en los revestimientos de canales, porque hace mas
dificil mantener estancas las juntas.

Se ha pretendido establecer por medio de calculos la distancia permisible
entre las juntas de construccién, pero por falta de los datos necesarios y la diver-
sidad de condiciones que se presentan en la realidad se aconseja basarse en los
resultados empiricos.

El uso de bandas hechas con materiales como el hule, butilo, neopreno, esti-
reno, poliuretano, y PVC, ha aumentado en forma notable en los Ultimos afos, cabe
aclarar que el material que mas aceptacion ha tenido es el PVC, esto se debe a que
el citado material absorbe los movimientos de la junta y es completamente imper-
meable. A diferencia de los elementos metalicos, las bandas de PVC son faciles de
cortar, y son faciles de unir; el Unico problema que presentan es el de su fijacion
correcta alo largo de la junta, ya que la banda cambia de posicion con frecuencia por
el impacto y presion del concreto al realizarse el vaciado, desplazamiento que trae
como consecuencia la mala colocacion de la banda y la posibilidad de filtraciones.

Finalmente se hacen las siguientes recomendaciones para el empleo adecuado
de las bandas.

a) El ancho de la banda no debe ser mayor que el peralte del elemento en
que se colocara.

b) Para lograr un correcto anclaje en el concreto, el ancho de la banda no
debe ser menor a seis veces el tamafio maximo del agregado grueso, mas
el ancho de la junta especifica.

¢) La distancia de la superficie al punto donde se coloca la banda no debe ser
menor que la mitad del ancho de la banda.

d) La distancia minima entre el acero de refuerzo y la banda debe serigual a
dos veces el tamafio maximo del agregado.

Cuando es necesario que el revestimiento sea impermeable a las cargas
hidraulicas exteriores se instalan cubrejuntas de metal o empaques de hule para
cerrar las juntas.

Dichos cierres se colocan en las losas de revestimiento aguas arriba de la
estructura de control, si la impermeabilidad se desea para aumentar la trayec-
toria de las filtraciones debajo de la estructura. Generalmente se colocan en las
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juntas transversales a lo largo de las porciones curvas concavas del canal de
aguas abajo, donde las presiones dinamicas sobre el revestimiento producen
una carga elevada para introducir el agua en la junta.

Los cierres pueden ser convenientes a lo largo de las juntas longitudinales en
los estanques amortiguadores que se construyen sobre una base permeable. Las
cargas diferenciales que resultan en la superficie inclinada del agua del resalto
hidraulico pueden producir la circulacién del agua debajo de la losa si se permite
que las filtraciones atraviesen la junta en el extremo de aguas arriba.

Los materiales basados en cloruro de polivinilo (PVC) pertenecen al grupo
de los termoplasticos. Son sensibles en cierto grado a los cambios de tempera-
tura, y su consistencia depende de la misma. Se reblandecen con temperaturas
elevadas, por lo que, por medio de calentamiento, es relativamente facil lograr
la unién de las distintas piezas de PVC. Sin embargo, retienen cierta deformacion
permanente.

Las bandas de PVC no deben estar en contacto con materiales asfalticos, ya
que los aceites contenidos en éstos emigran dentro del PVC, modificando sus
propiedades.

Al grupo de elastometros pertenecen los cauchos sintéticos a base de butilo,
y los basados en policloropreno. No son sensibles a los cambios de tempera-
tura, y no estan sujetos a deformacién permanente, ni a la accion de los aceites
contenidos en los materiales asfalticos.

Aparte de las masillas y de las bandas sefialadas anteriormente para el
sellado de las juntas de contraccién y de acuerdo con el tipo de éstas, se emplean
ldminasy pastas asfalticas, de pintura imprimible y de fibra de vidrio. Se trata de
materiales que se utilizan en forma usual en los trabajos de impermeabilizacion.

3.19.3. Dentellones

Cuando se excava en tierra el conducto de descarga, la losa debe colocarse directa-
mente sobre la superficie excavada, o puede ser necesario usar un colchon intermedio
impermeable, segun la naturaleza de la cimentacion con respecto a la permeabilidad,
susceptibilidad a hincharse por efecto de las heladas, y su heterogeneidad que en un
momento dado pueda afectar los asentamientos diferenciales.

Debido a que la losa no esta unida a la cimentacion, esta sujeta a los movimientos
producidos por la dilatacion y la contraccion, y debera evitarse que se corra cuando lo
construyen en un talud. Esto se puede lograr por medio de dentellones, que podran
mantenerse en una posicidon mas o menos fija con respecto a la losa y la cimentacion.
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Los dentellones se pueden usar también para interceptar el escurrimiento en
los estratos permeables de la cimentacion, para disminuir las filtraciones y evitar la
formacién de subpresiones debajo del vertedor o de las areas adyacentes. Cuando la
zanja para el dentellon de la presa se prolonga al vertedor, generalmente se une al
dentellon de aguas arriba del vertedor para disponer de una barrera continua entre
las laderas.

Generalmente se dispone un dentellon en el extremo de aguas abajo del vertedor,
como una medida de seguridad contra la erosion y la socavacion del extremo de
la estructura. Algunas veces, se construyen dentellones en puntos intermedios
para que sirva de barreras contra el agua que corre a lo largo de las superficies de
contacto entre la estructuray la cimentacion, y para alargar el recorrido de las filtra-
ciones debajo de la estructura.

Cuando el vertedor es un conducto debajo de la presa, el dentellén toma la
forma de collares, colocados a intervalos alrededor del conducto. Siempre que
exista la posibilidad, se colocan dentellones en las cimentaciones de roca en zanjas
verticales. En las cimentaciones de tierra donde los dentellones deben formarse en
una zanja con sus costados en talud, debe tenerse cuidado en compactar el relleno,
usando material impermeable.

Los dentellones se pueden construir de madera, concreto, o cemento, de
ataguias de tablestacas de acero o de tierra impermeable en una zanja.

3.19.3.1 Anclas

La SARH, recomienda lo siguiente: se pondran anclas en el canal colector, canal
de descarga y tanque amortiguador. Las anclas estaran formadas por varillas de
1.91 cm (34")@ alojadas en perforaciones de 7.62 cm (3"){ rellenas con mortero
de cemento 1:3 y un aditivo expansor. La profundidad de estas anclas sera de
1.50 m a 3.00 m en el canal de descarga dependiendo del tamafo de la seccion
por el canal.

Para el canal colector y tanque amortiguador deben verificarse las anclas
aumentando el peso propio del revestimiento, y el del volumen de la cimenta-
cion incorporado por el anclaje. Ver Figura 3.108.

De acuerdo con la cimentacién que se tenga, las anclas se podran reducir en
numero y longitud o suprimirse, a juicio del Ing. residente de la obra, si existe
muy buena roca o se tiene un talud mayor de 0.5:1; en taludes iguales o mayores
de 1.5:1no se consideran anclas.
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Junta de contaccion

Drenes de tubo
en zanjas llenas
de agua

Figura 3.108 Revestimiento tipico sobre cimentaciones de roca. (USBR, 1960).
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3.20. Problemas propuestos

Problema 3.1
Disefiar un cimacio sin control por el método del USACE, para un vertedor con las
siguientes condiciones:

Gasto de disefio, Qo = 6490.00 m®/s

Carga de disefio, Ho = 5.90 m

Talud aguas arriba, Talud = vertical

Coordenadas de la cresta, Coord.(x,p) = (241.90,590.00)
Pendiente de la rapida, S = 0.826

Elevacion del piso del canal de llegada, Elev. = 581.98 msnm

Solucion:

Tabla 3.30 Perfiles del cimacio de los cuadrantes aguas abajo y aguas arriba. Problema 3.1

Perfil aguas abajo C;:::‘et::f:s Perfil aguas arriba C;Z:ii::;lzs
> &y > > & v

0.00 0.00 241.90 590.00 0.00 0.00 241.90 590.00
0.50 -0.03 242.40 589.97 -0.25 -0.01 241.65 589.99
1.00 -0.11 242.90 589.89 -0.50 -0.04 241.40 589.96
1.50 -0.23 243.40 589.77 -0.75 -0.11 241.15 589.89
2.00 -0.40 243.90 589.60 -1.00 -0.20 240.90 589.80
2.50 -0.60 244.40 589.40 -1.25 -0.34 240.65 589.66
3.00 -0.84 244.90 589.16 -1.50 -0.56 240.40 589.44
3.50 -1.12 245.40 588.88 -1.59 -0.74 240.15 589.26
4.00 -1.44 245.90 588.56

4.50 -1.79 246.40 588.21

5.00 -2.17 246.9 587.83

5.16 -2.31 247.06 587.69
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Figura 3.109 Perfil del cimacio. Problema 3.1
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Problema 3.2
A partir de los datos anteriores, variando el talud aguas arriba a 3 a 2, disefiar un
cimacio sin control por el método de USACE.

a
b

Gasto de disefio, Qo = 6490.00 m*/s

Carga de disefio, Ho = 5.90 m

c) Talud de aguas arriba, Talud = 3:2

d) Coordenadas de la cresta, Coord.(x,y) = (241.90, 590.00)
e) Pendiente de la rapida, S= 0.826

f) Elevacion del piso del canal de llegada, Elev. = 581.98 msnm

)
)

Solucion:

Tabla 3.31 Perfil del cimacio aguas abajo. Problema 3.2

Coordenadas
para trazo

Perfil aguas abajo

Y & ¥
0.00 0.00 241.90 590.00
0.50 -0.03 242.40 589.97
1.00 -0.12 242.90 589.88
1.50 -0.26 243.40 589.74
2.00 -0.43 243.90 589.57
23, -0.64 244.40 589.36
3.00 -0.89 244.90 589.11
3.50 -1.18 245.40 588.82
4.00 -1.51 245.90 588.49
4.50 -1.86 246.40 588.14
5.00 -2.26 246.90 587.74
5.07 -2.32 246.97 587.68
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Determinacion del perfil de aguas arriba

De la Figura 3.31:
R= 0220 Ho= 1.2980m
x, = 0214 Ho= 1.2626m

1

R = 0480 Ho= 2.8320m

2
x,= 0.115Ho= 0.6785m
590.50 ‘
590.00 ‘
E ss9s0 : ; 8957 ____ et ]
£ ss0.00 ; : M ]
f= " " '
b
o
S 588.50
3
- 1 1 ' : :
588.00 e b bomneenas SN
587.69
587.50 ‘ , . : . ; ;
240 241 242 243 244 245 246 247

Distancia [m]

Figura 3.110 Perfil del cimacio. Problema 3.2
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Problema 3.3
Disefiar un cimacio sin control por el método del USBR, para un vertedor con las
siguientes condiciones:

a) Gasto de disefio, Qo = 7670.00 m*/s

b) Carga de disefio, Ho = 24.19 m

c) Longitud efectiva de la cresta, Le = 39.06 m

d) Talud de aguas arriba, 7alud = 3:1

e) Coordenadas de la cresta, Coord.(x,)=(241.90, 590.00) m
f) Pendiente de la rapida, S =0.531

g) Elevacién del piso del canal de llegada, Elev.= 582.92 msnm

Solucion:

Tabla 3.32 Perfil del cimacio aguas abajo. Problema 3.3

Coordenadas
para trazo

Perfil aguas abajo

i) x )
0.00 0.00 241.90 | 590.00
1.00 -0.04 24290 | 589.96
2.00 -0.13 243.90 | 589.87
3.00 0.28 244.90 | 589.72
4.00 0.47 245.90. | 589.53
5.00 0.71 246.90 | 589.29
6.00 -0.98 247.90 | 589.02
7.00 -1.30 248.90 | 588.7
8.00 -1.66 24990 | 588.34
9.00 -2.05 250.90 | 587.95
10.00 -2.48 251.90 | 587.52
11.00 -2.95 252.90 | 587.05
12.23 -3.58 254.13 | 586.42
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Determinacion del perfil aguas arriba
Conrelacion 2,/ H, ylaFigura 3.30 se obtiene los datos de los radios y distancias.

xc/Ho =0.2220 x =5.37Tm

c

»/Ho =0.0698 2= 1.69m
R /Ho = 0.555 R =13.43

R/Ho=0.193 R,=4.67m

590.50 T T T T T r
590.00 . : 590 589.96 89'81 ‘ ‘
589.50
589.00
588.50
588.00
587.50
587.00
586.50 ; : : ; :
586.00 T t t t t T T

Elevacién [m.s.n.m]

Distancia [m]

Figura 3.111. Perfil del cimacio. Problema 3.3
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Problema 3.4
Disefiar un cimacio sin control por el método del USBR, para un vertedor con las
siguientes condiciones:

a
b

Gasto de disefio, Qo = 7670.00 m*/s

Carga de disefio, Ho = 5.90 m

c) Coeficiente de descarga, €' = 1.92

d) Talud de aguas arriba, Talud = 1:1

e) Coordenadas de la cresta, Coord.(x,y) 241.90, 590.00 m

f) Pendiente de la rapida, S = 0.531

g) Elevacion del piso del canal de llegada, Elev.= 581.98 msnm

)
)

Solucion:

Tabla 3.33 Perfil del cimacio aguas abajo. Problema 3.4

Coordenadas
para trazo

Perfil aguas abajo

» x »
0.00 0.00 241.90 | 590.00
0.25 -0.01 242.15 | 589.99
0.50 -0.04 | 24240 | 589.96
0.75 0.08 | 24265 | 589.92
1.00 -0.14 | 24290 | 589.86
1.25 0.21 243.15 | 589.79
1.50 028 | 24340 | 589.72
1.75 -0.37 243.65 | 589.63
2.00 -0.47 243.90 | 589.53
2.95 0.58 | 244.15 | 589.42
2.59 -0.74 | 24449 | 589.26
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Determinacion del perfil aguas arriba
Conrelacién b/ H y la Figura 3.32, se obtiene los datos de los radios y distancias:

xc/Ho = 0.2000 x =1.18m

c

»/Ho =0.0440 2.=0.26m
R /Ho = 0.461 R =272m

R/Ho = 0.461 R,=2.72m

590.10
590.00 -
589.90 -
589.80 |
589.70
589.60
589.50 ! ‘ ! | | | ‘
589.40 f--------- T ST R S A 2]
589.30
589.20 T T T T T T T T

241 241 242 242 243 243 244 244 245 245

Elevacion [m.s.n.m]

Distancia [m]

Figura 3.112. Perfil del cimacio. Problema 3.4
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A partir de los datos del problema anterior, variando el talud aguas arriba a3 aT,
disefiar un cimacio sin control por el método del USBR.

a) Gasto de disefio, Qo = 7670.00 m*/s
b) Carga de disefio, Ho = 5.90 m

) Coeficiente de descarga, € = 1.92 adim
d) Talud de aguas arriba, Zalud = 3:1
e) Coordenadas de la cresta, Coord.(x,y) =

C

f) Pendiente de la rapida, S = 0.531
g) Elevacion del piso del canal de llegada, Elev.=

Solucion:

Tabla 3.34 Perfil del cimacio aguas abajo. Problema 3.5

Perfil aguas abajo

0.00
0.25
0.50
0.75
1.00
11,225
1.50
1.75
2.00
203
2.50
273
3.09

0.00
-0.01
-0.03
-0.07
-0.12
-0.17
-0.24
-0.32
-0.41
-0.51
-0.62
-0.74
-0.91

(241.90,

590.00)

581.98 msnm

Coordenadas
para trazo

241.90
242.15
242.40
242.65
242.90
243.15
243.40
243.65
243.90
244.15
244.40
244.65
244.99

590.00
589.99
589.97
589.93
589.88
589.83
589.76
589.68
589.59
589.49
589.38
589.26
589.09
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Determinacion del perfil aguas arriba

xU/Ho = 0.2400

»/Ho =0.0900

R /Ho = 0.550

R/Ho=0.175

Elevacion [m.s.n.m]

590.10
590.00
589.90
589.80
589.70
589.60
589.50
589.40
589.30
589.20
589.10

589.00

1.42 m

=
Il

=0.53m

=
|

R1 =325m

R,=1.03m

Distancia [m]

Figura 3.113. Perfil del cimacio. Problema 3.5
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Problema 3.6
Disefiar un cimacio sin control por el método del USBR, para un vertedor con las
siguientes condiciones:

a
b

Gasto de disefio, Qo = 7670.00 m*/s

Carga de disefio, Ho = 5.90 m

c) Coeficiente de descarga, €' = 1.92

d) Talud de aguas arriba, Talud = 1:1

e) Coordenadas de la cresta, Coord.(x,y) 241.90, 590.00 m

f) Pendiente de la rapida, S = 0.531

g) Elevacion del piso del canal de llegada, Elev.= 581.98 msnm

)
)

Solucion:

Tabla 3.35 Perfil del cimacio aguas abajo. Problema 3.6

Perfil aguas abajo C;‘;‘;‘iet‘;:‘ziss
y x )
0.00 0.00 241.90 | 590.00
0.25 -0.01 242.15 | 589.99
0.50 -0.04 249240 | 589.96
0.75 -0.08 249.65 | 589.92
1.00 0.14 242.90 | 589.86
1.25 -0.21 243.15 | 589.79
1.50 -0.28 24340 | 589.72
1.75 -0.37 243.65 | 589.63
2.00 -0.47 2439 | 589.53
2.5 -0.58 244.15 | 589.42
2.59 0.74 24449 | 589.26
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Determinacion del perfil aguas arriba

x /Ho = 0.2000
»/Ho =0.0440
R /Ho = 0.461
R,/Ho = 0.461

Elevacion [m.s.n.m]

590.10
590.00
589.90
589.80
589.70
589.60
589.50
589.40
589.30
589.20

x = 1.18m
2.=0.26 m
R =272m
R,=2.72m

24

24

T t T T T

242 242 243 243 244

Distancia [m]

Figura 3.114 Perfil del cimacio. Problema 3.6
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Problema 3.7

3. Obras de excedencia

Disefiar un cimacio sin control por el método del USACE, para un vertedor con las

siguientes condiciones:

a
b
C
d

)
)
)
)

Gasto de disefio, Qo = 2360.00 m*/s
Carga de disefio, Ho = 5.90 m

Talud de aguas arriba, Talud = 3:1
Coordenadas de la cresta, Coord.(x,p) 354.00, 590.00 m

e) Pendiente de la rapida, S = 0.531

f) Elevacion del piso del canal de llegada, Elev.= 460.20 msnm

g) Coeficiente de descarga, €' = 1.95

Solucion:

Tabla 3.36. Perfil del cimacio aguas abajo. Problema 3.7

Perfil aguas abajo

0.00
0.25
0.50
0.75
1.00
1.25
1.50

2.00
223
2.50
2.75
3.00

Y
0.00

-0.01
-0.03
-0.07
-0.12
-0.18
-0.25
-0.33
-0.42
-0.52
-0.63
-0.75
-0.85

Coordenadas
para trazo

x
354.00
354.25
354.50
354.75
355.00
355.25
355.50
355.75
356.00
356.25
356.50
356.75
356.95

Y
590.00

589.99
589.97
589.93
589.88
589.82
589.75
589.67
589.58
589.48
589.37
589.25
589.15
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Elevacion [m.s.n.m]

590.10
590.00
589.90
589.80
589.70
589.60
589.50
589.40
589.30
589.20
589.10
589.00

352 353 353 354 354 355 355 356 356 357 357 358

Distancia [m]

Figura 3.115 Perfil del cimacio. Problema 3.7



3. Obras de excedencia

Problema 3.8

Calcular el coeficiente de descarga de un vertedor con una carga de disefio Ho =
5.90 m y una profundidad de llegada P = 7.85 m, sabiendo que la carga de analisis sobre
el vertedor He = 4.72 m. El talud del paramento aguas arriba es 2:3. Use el criterio del
USACE.

Solucion:

¢=2.028

Problema 3.9

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

Solucion:

C=2112

Problema 3.10
Calcular la longitud efectiva de un vertedor cuya carga de disefio Ho = 5.90 m, su
longitud neta de cresta L = 118.00 my 10 pilas tipo 3, la carga de analisis es He = 4.72 m.
Solucién:

Le=116.58m

Problema 3.1
Calcularlacurvaelevaciones-gastos de unvertedor con las caracteristicas siguientes:

a) Gasto de disefio: Q = 5000.00 m*/s

b) Carga de disefio: H = 18.00 m

c) Paramento aguas arriba: vertical

d) Elevacién de la cresta: 400.00 msnm

e) Elevacion del piso del canal de llegada: 395.00 msnm
f)Pendiente de la rapida § = 0.45

Pilas:
a) Nimero = 4
b) Ancho = 6.00 m
) Longitud = 31.50 m
)

d) Altura maxima a partir del piso del canal de llegada = 28.00 m
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e) Longitud de la nariz: 7.20 m con una inclinacion hacia delante de 9°

f) Nariz redondeada Tipo 2

g) Ademas se considera K = 0

Solucion:

Tabla 3.37 Curva Elevaciones - Gastos. Problema 3.11

0.000
0.111
0.222
0.333
0.444
0.556
0.667
0.778
0.889
1.000

3.200
3.310
3.420
3.530
3.610
3.700
3.780
3.860
3.900

1.767
1.828
1.888
1.949
1.993
2.043
2.087
2.131
2.153

0.116
0.078
0.068
0.051
0.035
0.030
0.027
0.020
0.013

30.420
29.780
29.012
29.012
29.476
29.396
29.252
29.716
30.404

0.000
152.027
435.420
805.187

1279.538
1857.983
2496.478
3198.198
4053.438
5000.00

418.00

416.00

414.00

412.00

410.00

408.00

Elevacion [m]

406.00
404.00
402.00

400.00
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Problema 3.12

Calcular la curva elevaciones-gastos de un vertedor con el criterio del USACE, con

las caracteristicas siguientes:

a
b
C
d

)
)
)
)

Gasto de disefio: Q =5350 m’/s
Carga de disefio: H=19.26 m
Paramento aguas arriba, vertical
Elevacién de la cresta = 428 msnm

e) Elevacion del piso del canal de llegada, 422.65 msnm
f) Pendiente de la rapida Sr = 0.482

g) Pilas:
)

NUmero =4

j) Longitud=33.70 m

) Altura maxima a partir del piso del canal de llegada = 29.96 m
1) Longitud de la nariz: 7.70 m con una inclinacién hacia delante de 9°63’
m) Nariz redondeada tipo 2
n) Ademas, se considera Ku =0

Solucion:

Elev.

oy He (m)
428.00 0.00
430.00 2.00
432.00 4.00
434.00 6.00
436.00 8.00
438.00 10.00
440.00 12.00
442.00 14.00
444.00 16.00
446.00 18.00
447.00 19.00
447.26 19.26

h
i) Ancho = 6.42 m
)
k

Tabla 3.38 Curva elevaciones-gastos. Problema 3.12

HelHO

0.000
0.104
0.208
0.312
0.415
0.519
0.623
0.727
0.831
0.935
0.987
1.000

3.190
3.290
3.390
3.490
3.470
3.660
3.740
3.820
3.870
3.890
3.900

1.761
1.817
1.872
1.927
1.916
2.021
2.065
2.109
2.137
2.148
2.153

0.120
0.090
0.070
0.057
0.043
0.035
0.030
0.025
0.015
0.013
0.014

3. Obras de excedencia

29.636
28.676
28.196
27.908
28.116
28.196
28.196
28.356
29.396
29.580
29.399

0.000
147.645
416.742
775.670
1216.892
1703.515
2368.664
3050.101
3827.819
4797.015
5261.884
5350.000
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Figura 3.117. Curva elevaciones-gastos. Problema 3.12
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Problema 3.13

Disefiar un tanque amortiguador para la estructura mostrada en la Figura 3.118, si se
tiene Q ;= 8000.00 m*/sy un ancho b =100.00 .

'llﬂ

53.00m

Elevacién: 921.23

o

Figura 3.118 Datos del Problema 3.13
Solucién:

Umbral dentado
Bloques del canal de descarga

.
R

Pendiente 2:1

T,,=92.62m

Figura 3.119 Tanque amortiguador del Problema 3.13
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Problema 3.14
Disefar un vertedor en abanico con una longitud de cresta Z, = 200.00 m, y una carga
H=7.00m.

Solucion:

H=16.38m N\

h=7.84m 17

Cresta Vertadora

L1=200.00m cion de Control

L2=95.00m

13=73.00 L4=85.00

Figura 3.120 Solucion del problema Problema 3.14
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Problema 3.15
Utilizando HEC-RAS 4.0, calcule los perfiles del agua en los tramos de la seccién de
control (2-3) y la rapida (3-4), del ejemplo 3.18.

Solucion:

3. Obras de excedencia

Calculo del perfil en el tramo de la seccion de control, ver la Tabla 3.39 y Figura 3.121.

Elevacién (m)

Tabla 3.39 Tirante hidraulico para las estaciones comprendidas
en el tramo de la seccion de control, utilizando HEC-RAS.

Estacion (m

0+100 (Seccion 2)

0+109.56
0+119.12
0+128.68
0+138.24
0+147.80
0+157.36
0+166.92
0+176.48

0+186 (Seccion 3)

)

Tirante del agua (m)

4.90
4.87
4.85
4.84
4.82
4.81
4.79
4.77
4.69
4.57

Perfil de agua en el canal colector

H £ £
H : :

0414778

ovs2.33

0+166.89

0417644

0418600

Legend

Superficie del agua
Tirante critico

Plantilla

1822 :
10

T
60

T
180

Figura 3.121 Perfil del agua el tramo de la seccion de control, utilizando HEC-RAS 4.0
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Calculo del perfil en la rapida, utilizando HEC-RAS 4.0, ver Tabla 3.40, y Figura 3.122.

Tabla 3.40 Tirante hidraulico para las estaciones comprendidas en la rapida utilizando HEC-RAS 4.0

Estacion (m) Tirante del agua (m)
0+186 (Seccion 3) 4.57
0+196 4.12
0+206 897
0+216 3.86
0+226 3.77
0+236 3.69
0+246 3.63
0+256 3.57
0+266 3.53
0+276 3.48
0+286 (Seccién 4) 3.44
Perfil de agua en la rapida

Legend

Superficie del agua

Tirante critico

Plantilla

Elevacién (m)

Estacion (m)

Figura 3.122 Perfil del agua en la rapida, utilizando HEC-RAS 4.0
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Cavitacion y aireacion en obras de excedencia

Cuando las velocidades en el conducto de descarga de un vertedor exceden a los 15.00
m/s, existe la posibilidad de que se presente inclusion de aire (Arreguin F., 1985; Echavez
G.y Ruiz G., 2015). Esto ocurre porque al desarrollarse la capa limite en el canal e inter-
ceptar a la superficie libre del agua, se desarrolla turbulencia y se genera un esfuerzo
cortante entre los dos fluidos, que atrapa a las moléculas de aire en contacto con el
agua iniciandose asf la aireacion, este fendmeno es facil de observar en un canal pues se
forman las llamadas “aguas blancas”, ver Figura 4.1.

Conforme ha sido necesario incrementar la velocidad del flujo en las obras hidraulicas,
se han registrado una serie de dafios que pueden llegar a tener profundidades del orden de
unavez el diametro o ancho de plantilla, y longitudes de hasta tres veces dicha dimension.
En la mayoria de los casos la erosion se debe a la cavitacion, Hassan Kiamanesh, (1996).

Figura 4.1 Fenémeno de aguas blancas en un vertedor de abanico.
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Con base en la experiencia adquirida en las obras dafladas, se han hecho una serie de
recomendaciones que pueden clasificarse en cuatro grupos: el disefio y la construccién
adecuados, el mejoramiento de la resistencia de las superficies expuestas a cavitacion,
la aireacién de las obras y la construccion de vertedores escalonados.

El disefio y la construccion adecuados, es decir aquellos que no producen dafios por
cavitacion, casi siempre implican acabados que no se pueden llevar al cabo, debido a
que se requieren rugosidades tan pequefas que no existen en los materiales de cons-
truccion usuales; por lo que respecta al mejoramiento de la resistencia de las superficies
tampoco se ha logrado gran avance, pues por ejemplo cuando se usan resinas epoxicas
existen problemas de adherencia, otras veces los mismos agregados mejorados del
concreto como fibras o polvo de acero se convierten en focos de cavitacién, parece
entonces que la aireacion mediante la construccion de estructuras apropiadas para ello,
o los vertedores escalonados que debido a su geometria incluyen aire al flujo de agua
son la solucién mas viable, Laurel ). et al (2011).

Sin embargo, debe prestarse atencién al hecho de que la aireacién, aun cuando
inhibe la cavitacion, puede tener una serie de efectos colaterales que podrian traducirse
en aspectos negativos, basten dos ejemplos:

La velocidad de un flujo aireado puede ser mucho mayor que la del mismo sin aire,
asi por ejemplo la velocidad de llegada de un flujo aireado a un tanque amortiguador
puede incrementarse hasta un 50% respecto a un flujo no aireado, y provocar que el
tirante conjugado mayor del resalto hidraulico aumente hasta en un 20%, esto impli-
carfa elevar las paredes del tanque o mayores volumenes de excavacion.

Cuando se utilizan aireadores (son estructuras construidas para introducir el aire
en el flujo), la inclusién de aire, asi como la deflexion del chorro, pueden incrementar el
tirante del flujo hasta tres veces, lo cual puede provocar el ahogamiento del tinel o el
derrame del agua, haciendo necesario un didametro o bordo libre mayor, un ejemplo de
este tipo de problemas, se presentd en la presa Bratsk en 1974, en la ex Unién Soviética.

4.1. Cavitacion

La cavitacion es un fendmeno que consiste en la formacion de cavidades llenas de vapor
de agua dentro del flujo, esto sucede cuando se presentan presiones negativas iguales o
menores que la presion de vaporizacion del fluido. Las cuales al pasar a zonas de mayor
presion pueden implotar y causar grandes dafios al concreto de las obras hidraulicas
(por el fendmeno de fatiga), Figura 4.2.

En una obra hidraulica puede presentarse erosion por cavitacion ante cualquier
cambio de direccién, atras de un obstaculo, o debido a la rugosidad de la superficie



4. Cavitaciony aireacion en obras de excedencia

sobre la cual ocurre el flujo de alta velocidad, (Rajasekhar P, Santhosh Y., y, Soma Sekhar,
2014). Este ultimo caso puede ser el mas critico, debido a las grandes areas que seria
necesario proteger si se quieren evitar dafios, ademas debe tenerse en cuenta que una
vez que éste se inicia, él mismo se convierte en un elemento generador de cavitacion
para acelerar el proceso de erosién, (United States Bureau of Reclamation, 1990).

Unavez que las cavidades se han formado, existe la posibilidad de que por un esfuerzo
cortante entre el vapor de agua de la cavidad llena de vapor de aguay el agua, se separen
burbujas llenas de vapor, que al pasar a una zona de mayor presién se condensen repen-
tinamente, con reducciones de volumen de 100 a 1000 veces, si ello sucede cerca de una
frontera rigida inducird esfuerzos de hasta 10 000.00 kg/cm?, siendo esto el origen de
los dafios en las superficies expuestas a este fendémeno.

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

Figura 4.2 Dafio por cavitacion (11 m) en el vertedor izquierdo de la presa Glen Canyon, septiembre de 1983.
Photo C557-400-690NA. (USBR).
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Para el caso de obras de excedencia, es comun aceptar que la cavitacion se inicia cuando

aparecen las primeras manchas blancas sobre la superficie expuesta al flujo de alta velo-
cidad, (Echavez G., 1979).

Las condiciones de cavitacién pueden expresarse por medio del nimero de Thoma:

hp - ho
g= T 4.1)
2%
Donde:
7 indice de cavitacién.
hp Carga de presion.
ho Carga de vaporizacion.
14 Velocidad media del flujo.
g Aceleracion de la gravedad.

4.1.1. Métodos de estimacion de riesgo de cavitacion

Para efectos de disefio o revision de obras ya construidas es necesario contar con
métodos de estimacion del riesgo de cavitacion en ciertas zonas. Existen varios
métodos para predecir posibilidades de cavitacion en irregularidades aisladas como
los de Shalnev K. K. (1951); Holl J. W., (1965); Ball ). W., (1973); Echavez G., (1971), 1979;
y Govinda R. y Thiruvengadam A., (1961), entre otros.

En la practica es mas util tratar de predecir en qué zonas hay posibilidad de
erosion por cavitacion debida a superficies rugosas. Existen varios criterios para
estimar zonas con riesgo de que se presente este fendmeno. (Echavez G., 1979),
propuso calcular el indice local de cavitacion, g, para una superficie sujeta a ciertas
condiciones hidraulicas, y compararlo con el indice de cavitacion local incipiente, 7,
obtenido en laboratorio para situaciones similares, si g, > g, existe riesgo de cavi-
tacion.

En el caso de superficies rugosas el indice de cavitacion local g, segiin el mismo
autor debe calcularse con la velocidad a una distancia %, rugosidad equivalente de
Nikuradse del concreto, y no con la velocidad media del flujo, con la ecuacion:
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hp - ho
g —
k 9 4.2)
e
2g

Donde:

k Rugosidad equivalente de Nikuradse de la superficie.

4 Velocidad del flujo a una distancia k de la superficie.

Las demas variables ya han sido definidas. La velocidad », puede calcularse con la
formula:

v 1.68
= (4.3)
N2gh 033+ log%

Donde:

h Caida vertical, medida desde la superficie libre del vaso a la superficie
del escurrimiento.

x Distancia de la cresta del cimacio al punto de analisis.

Es importante hacer notar que Echavez G., (1979), sugiere hacer correcciones por
curvatura al indice local de cavitacion en el piso O considerando como piso a una
seccion transversal para un angulo con respecto a la vertical de £40°y con vértice en
el centro de la seccion, como se indica a continuacion:

oy, = 0.760, (4.4)
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Donde:

%, Caida vertical, medida desde la superficie libre del vaso a la superficie
del escurrimiento.

Los valores de los indices de cavitacion incipiente o, se presentan en la Figura 4.3,y
la variacion de los valores de la carga de vaporizacion, hv, en la Figura 4.4.

2.00 '

= Datos experimentales O Abriendo

Sl (Instituto de Ingenieria) WL. Cerrando —= !
=7 —F !
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: P vww—Ek

3 @) T (Arndt, Ippen)
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©
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o

£
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Figura 4.3 Indices de cavitacion incipiente, (Echavez G., 1979).
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Figura 4.4 Carga de vaporizacion del agua.

Falvey en 1983, en Raphéel Dalmiron (2015), propone los criterios mostrados en la
Tabla 4.1:

Tabla 4.1 Criterios para prevenir dafios por cavitacion, Falvey, 1983. Tomado de Raphéel Dalmiron (2015).

Indice de cavitacién o Requerimiento de disefio
>1.80 No se requiere proteccién contra cavitacion
La superficie puede ser protegida por ejemplo
0.25-1.80 - .
reduciendo la rugosidad
0.17-0.25 Modificar el disefio del canal
0.12-0.17 Proteccion por medio de aireadores

La superficie no puede ser protegida, se requiere

<
=0.12 otra configuracién del proyecto
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Por su parte Leel W. y Hoopes J. (1996), propusieron un modelo utilizando matema-
tica difusa, que incluye el indice de cavitacion, la velocidad del flujo, la resistencia
del concreto y el tiempo de operacion, y lo probaron utilizando datos de los dafios
registrados por efectos de la cavitacion en la presa Glen Canyon en 1983, obteniendo
resultados aceptables.

En 2019, Iman Faridmehr et al, con base en resultados obtenidos por Fadaei
Kermani et al, propusieron los intervalos de velocidad V y del indice de cavitacion o
que implican riesgo de cavitacion, ver Tabla 4.2.

Tabla 4.2 Niveles de riesgo de dafio por cavitacion (Iman Faridmehr, et al, 2019).

Nivel Riesgo de daiio por Intervalos de Intervalos del indice
cavitacion velocidad (m/s) de cavitacion
1 Sin dafio V< o>1
2 Posible dafio 5°V<16 045°0=1
3 Dafio por cavitacion 16V <25 0250 =045
4 Dano serio 25°V <40 0.17°6<0.25
) Dafio mayor V>40 0.17<¢

4.1.2. Evaluacioén de riesgo de cavitacion

Una forma de evaluar zonas con riesgo de cavitacion es calcular el indice correspon-
diente a lo largo de todo el conducto que se esta analizando, y comparar en cada
seccion que se revisa con el indice de cavitacion incipiente, o con los indices propuestos
por diversos autores, o utilizar modelos numéricos como los aqui presentados, de esta
forma se pueden ubicar aquellas zonas con riesgo de erosion o falla por éste feno-
meno, y en su caso establecer medidas de proteccion. En todo caso se debe considerar
siempre la necesidad de construir modelos fisicos, considerando los efectos de escala.
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4.1.2.1. Ejemplos

Ejemplo No. 4.1. Analizar la posibilidad de cavitacién en el piso del tunel del
ejemplo No. 3.11.

Solucion:
Se empleard el método propuesto por Echavez G., (1979). Para hacer la descrip-
cion de este, se utilizara la Tabla 4.3.

Tabla 4.3 indices de cavitacion en el fondo del tinel del ejemplo No. 4.1.

7 8
hpi | dV*2R x V., N2gh, (V?/2%h)h)
10535 | 16.63 | 211 | 18.74 | 28700.00 0.35 12.95 2.20 | 1.67
111.05 | 864 | 557 | 1421 | 31533.33 0.35 13.42 1.78 | 1.36
117.54 | 7.84 | 658 | 1442 | 34583.33 0.34 13.98 178 | 131
11939 | 7.68 | 6.82 145 | 37250.00 0.34 14.01 1.73 | 1.32
119.48 | 7.18 718 | 50250.00 0.33 13.30 127 | 097
120.99 | 7.25 7.25 | 68300.00 0.33 12.79 1.33 | 1.01
121.66 | 7.45 745 | 92016.67 0.32 12.24 141 | 1.07
127.63 | 6.53 | 14.03 | 2056 | 98983.33 0.32 12.69 239 | 1.82
127.1 | 6.6 13.88 | 2048 | 99333.33 0.32 12.63 239 | 1.82
12236 | 7.35 | 1246 | 19.81 | 102666.67 0.31 12.09 245 | 1.86

A continuacion, se explican cada una de las columnas.

1. Columna 1. Xz. Estaciones establecidas.

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

3. Columna 3. Api. Proyeccion vertical de d, tomado del Ejemplo No. 3.11y Tabla
No. 3.11.

4. Columna 4. d17?/2gr. Correccion de la presion por curvatura. Valores tomados
de calculos anteriores.
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5. Columna 5. Ap. Carga de presién. Obtenida como la suma de las columnas
3y4.

6.Columna 6. x_/f. Larugosidad f, puede obtenerse en funcion del coeficiente
de rugosidad de Manning n. Para este ejemplo /' = 6 mm.

7. Columna 7. Vk/\@ Esta relacion se obtiene con la ecuacion (4.3):

8. Columna 8. /?/2g. Se obtiene elevando al cuadrado el valor de la columna 7,
y multiplicando por %, de la columna dos.

9. Columna 9. g,. Es el indice de cavitacién o nimero de Thoma. Se obtiene
restando el valor de /p calculado en la columna 5, la carga de vaporizacion,
que en este caso vale iw = - 9.75 m, para otras temperaturas ver Figura 4.4,y
dividiendo entre la columna ocho.

10. Columna10. 7,-Esun valor del indice de cavitacion corregido para tomar en
cuenta el aumento de velocidad por curvatura, ver ecuacion (4.4).

Conclusiones:

El indice de cavitacion incipiente para 0 < k£ < 5 @ mm, en una superficie con
acabado de concreto, vale ¢, = 1.30, y para una superficie con acabado de cimbra:
7, = 1.80.

Para 5 <4 < 10 @ mm, con una superficie con acabado de concreto, vale, 7, =
1.50, y para una superficie con acabo de cimbra: 7,=2.20.

Para este ejemplo, con £ = 6mm, se tiene 7, = 1.50.

Entonces en Tabla 4.3 puede notarse que entre las estaciones 189.20 a la 552.10
existe riesgo de cavitacion.

4.1.3. Inspeccién de vertedores con riesgo de cavitacion

La inspeccion de obras de excedencia ya construidas debe enfocarse a la revision
fisica de la obra, con especial atencién en los desalineamientos provocados por
movimientos de la cimbra, desprendimientos de material, cuerpos embebidos en
el concreto (acero de refuerzo), grietas, cambios de pendiente o curvas abruptas,
asentamientos o cualquier otro defecto en la superficie, véase el informe de la falla
del vertedor de la presa Oroville, Rauhermi, (2018). Puede haber situaciones en las
que no se detecten riesgos a simple vista, como por ejemplo el asentamiento o
arrastre del material debajo de la losa de concreto de la plantilla del canal que cree
huecos que mas tarde puedan fallar y convertirse en focos de cavitacién. Una forma
de detectarlos cuando se tiene suficiente experiencia es golpear la superficie bajo
sospecha, y escuchar si suena hueco.
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Existen métodos de inspeccion como el propuesto por el ACI, (1998), o el del
USBR, (2015), que proponen un Arbol de decisiones que puede ser de gran utilidad.

4.1.4. Proteccion contra dafios debidos a cavitacion

La mejor proteccion contra los dafios por cavitacion es el buen disefio y una
adecuada construccién de la obra. Sin embargo, como ya se indicd, muchas veces al
disefiar contra cavitacion se llega a la propuesta de acabados imposibles de realizar
en la practica, ademas el problema de los dafos por cavitacion puede presentarse
en obras ya construidas, y en este caso también existen dos opciones, proteger las
superficies afectadas incrementando su resistencia o tomar medidas que inhiban el
fendmeno de cavitacion. En cuanto al incremento de la resistencia de las superficies,
puede decirse que basicamente se han usado concretos mejorados o recubrimientos
epoxicos para proteger superficies expuestas a cavitacion, pueden consultarse los
trabajos de Colgate D., (1959), los del USBR.,(1947) y (1952), el de Nowothy H., (1942),
y los de Echavez G. y Arreguin F., (1976), Silveria A., (1992), entre otros. Inozemtsev,
(1965), en una revision bibliografica llegd a las siguientes conclusiones:

La resistencia a la erosion por cavitacion del concreto se incrementa con la reduc-
cion de la relacién agua-cemento, con el incremento de la resistencia a la compresion
y a la tension, con el vibrado del concreto o usando polvo de acero en la mezcla.

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

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

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

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

b) Los concretos plasticos tienen de 10 a 200 veces la resistencia de concretos
normales.
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Las recomendaciones sobre el tamafio maximo de los agregados del concreto son
muy variables, Grinw W., (1960), recomienda 5 mm, Govinda R., (1961), 20 mm y
Gainzburg T, (1959), 60 mm; se considera ademas que el mejor agregado para estos
casos es el granito.

Por su parte Arreguin y Echavez, (1976), reportan con base en experimentos
realizados en una instalacion de alta velocidad con flujos de agua de 30.00 m/s, las
siguientes conclusiones:

« Las resinas epdxicas se despegan entre los 35 minutosy 7 horas.
« Las fibras de acero afadidas al concreto (planas y cilindricas), después de una
hora de ensaye quedan al descubierto y se vuelven elementos cavitantes.

EL ACI, 1998, también ha hecho una revision de concretos mejorados con fibras de
acero, resinas epoxicas, acrilicos, e incluso planchas de acero, como un medio de
proteccién del concreto. Otros datos interesantes sobre este tema pueden consul-
tarse en May R. W. P,, (1987).

La otra forma de inhibir la cavitacién es mediante la inclusion de aire. A conti-
nuacién, se tratara este tema, y en la parte final de este capitulo se analizaran los
vertedores escalonados, que se ha visto pueden ser una solucion a los problemas de
cavitacién en obras de excedencia, (Frizell K. y Mefford B., 1991).

4.2. Aireacion

En las obras hidraulicas con flujos de alta velocidad, el aire puede incluirse en el agua en
forma natural o inducida.

4.2.1. Aireacion natural

El proceso de atrapamiento de aire por los flujos de alta velocidad se ha tratado de
explicar mediante la teoria del desarrollo de la capa limite, Anderson A.y Straub F,,
(1960). Esta consiste basicamente en comparar el espesor de la capa limite con el
tirante del flujo, cuando estos sean iguales la capa limite habra alcanzado la superficie
libre del agua y se iniciara la aireaciéon natural. Cabe hacer notar que algunos autores
sugieren que la energia de la turbulencia debe ser mayor que la de la tension superfi-
cial del fluido para que el fendmeno suceda, el punto de interseccion se llama punto
critico. Algunos métodos para ubicar este punto fueron desarrollados por Lane E. W.,
(1939), Douma J. H., (1943). Hickox G. H., (1945), Halbronn G., (1951), y Najm Obaid
Salim Alghazali, et al, (2014).
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Straub F., y Anderson A., dividieron al flujo en dos regiones: superior e inferior,
en funcion de la concentracion de aire, ver Figura 4.5. La regién inferior consiste en
burbujas de aire distribuidas en el flujo por las fluctuaciones turbulentas; la region
superior, esta formada por una mezcla agua-aire en forma de rocio, el tirante que
separa a las dos se llama de transicion.

0.15
E .z .
S Regién Superior
© 0.10 ‘
=
C
s T
< w
T
s 7y
3 Regidn
~§ Inferior
2 005
G d
[}
i T
0.00

0.00 0.20 040 0.60 0.80 100

Concentracién de aire

Figura 4.5 Estructura del flujo aireado, (Straub y Anderson, 1960).
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Por otro lado, Keller R. y Wood 1., (1974), dividieron el perfil del agua en la direccion
de ésta definiendo tres zonas: en desarrollo, flujo parcialmente aireado; en desa-
rrollo, flujo totalmente aireado; y zona desarrollada, flujo totalmente aireado, ver
Figura 4.6. Esta division es muy importante, pues permite conocer, una vez determi-
nado el punto critico o de incepcion, la distancia a la cual se tiene una concentracién
elevada de aire en el agua, que permitiera por ejemplo proteger en forma natural la
obra contra cavitacién.

Punto critico

Figura 4.6 Estructura del flujo aireado, (Keller y Wood, 1974).

Gangadharaiah T. y Rao L., (1970), desarrollaron las ecuaciones de continuidad,
cantidad de movimiento, y de energia para flujo aireado, y relacionaron la concen-
tracion media de aire con el nimero de Froude, y las pérdidas de carga para un flujo
uniformemente aireado.

Keller R. y Wood 1., (1974), publicaron un importante trabajo que permite conocer
la concentracion de aire en la zona en desarrollo, con flujo parcialmente aireado. Por
otra parte, Falvey T. H., (1980), a partir de analisis dimensional y utilizando datos de
modelo y prototipo, relaciond la concentraciéon media C, con el nimero de Froude.

En 2016 Valero D., y Bung D., propusieron un modelo para localizar el Punto de incep-
cion, con la hipotesis de que sobre el flujo de agua se produce una capa de aire que
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se mueve a diferente velocidad, lo que provoca que antes del punto de incepcion
propuesto por Keller y Wood, empiece la inclusién de aire en el agua.

4.2.1.1. Regionalizacion del flujo de aireacion natural

Arreguin F. y Echavez G, (1984), regionalizaron el flujo aireado con base en el
criterio de Keller R. y Wood 1., (1974)., utilizando mediciones obtenidas en un canal
de alta velocidad con un gasto maximo de 0.50 m3/s, que permite alcanzar velo-
cidades de 42.00, 32.00 y 21.00 m/s, en una de las ventanas de observacion se
instalé un aireador. En la toma de éste se colocd un tubo unido a un anemometro,
de tal manera que se pudiera medir la velocidad del aire V, que entraba al flujo,
asi con éstay el area del aireador 4, se podia obtener el gasto de aire incluido Qg :

Qa, =V, 4, (4.5)

Por otro lado, el gasto de la mezcla agua-aire Om en la estacion de medicion aguas
abajo del aireador se obtuvo con la siguiente ecuacion:

Q =V A, (4.6)
Donde:

v Velocidad de la mezcla

A Area de la seccion medidora

2

Ademas de la definicion de concentracion de aire:

Q, Q,

= (4.7)

Q+Q, Q,
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Donde:

Q. Gastodeaire

Q. Gastodeagua

Se puede obtener el gasto de aire medido:

Q =cQ (4.8)

4.2.1.2. Zona en desarrollo. Flujo parcialmente aireado

Arreguin F. y Echavez G., (1984), utilizaron las siguientes definiciones, con objeto
de delimitary analizar las regiones de flujo aireado:

Tirante limite de la region aireada y _ corresponde al punto donde la concen-
tracion es nula.

Tirante de concentracion 8.00%, y,

Tirante de concentracion 2.00%, y _, .,

De los perfiles medidos en cada estacion se seleccionaron aquellos que tenian

=0.08

como limite inferior la concentracion ¢ = 0, de esta manera se establecié una rela-
cion entre las profundidades y _ , y la distancia x. El limite inferior de la region

aireada y _, decrece en forma parabélica de acuerdo con la ecuacion:

=0

—yc:O

X X
=1.823-0.118 —+ 0.002 [ — (4.9)
))1 .))1

Donde y es el tirante del flujo no aireado y y,, es el tirante en el punto de incepcion.

Esimportante hacer notar que para que el aire toque la plantilla del canal es
necesario que se cumpla la relacion x/y, = 35, ver Figura 4.7, es decir después del
punto de incepcion debe existir una distancia de x = 35y, para que el aire toque
el fondo del canal. Este dato indica que es dificil proteger una obra sélo con
aireacion natural, a excepcion de obras en que se tengan gastos pequefios, como
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lo sefialan Kudriashov, Zharov, Rozanov y otros, (1983), quienes establecen esta
posibilidad para gastos unitarios menores de 9.00 m3/s-m.

También Keller R., Lai K. y Wood I. (1974), sefialan de las experiencias obte-
nidas en un flujo aireado con velocidad de 7.00 m/s que “aparentemente la
region aireada nunca constituye mas de la mitad del tirante total”.
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Cc=0 ;_/( & evitan cavitacién. Mediciones en Presa Aviemore
N\ Presa Aviemore | | |
0.00 : = ‘
0.00 50.00 100.00 150.00 200.00
214.00
X/y1

Figura 4.7 Relacion entre tirantes yc = 0.02 y yc = 0.08
con las condiciones de flujo no aireado, (Arreguin F., 1985).

4.2.1.3. Zona en desarrollo. Flujo totalmente aireado

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

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

Concentracion 8.00%. La relacion entrex/yy'y.
la ecuacion:

_o0s’ Y Se establece mediante
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Je=008 X X 2
=1.116 - 0.006 —+ 0.000014 | —
—yl ))1

(4.10)

Si se utiliza el criterio de la primera derivada, puede obtenerse el punto donde la

pendiente de la curva se hace nula, es decir el punto a partir del cual la linea de

concentracion 8.00% ya no baja, esto sucede en:

X
— =217
N

Y corresponde a una relacion:

Je=008
J

=0.46

La ecuacion correspondiente a la concentracion 2.00% es:

-yc:0.0Q X _x 2
— = 1.294 - 0.028 —+ 0.00012
); _)}1 —yl

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

(4.11)

(4.12)

(4.13)

(4.14)
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Puede notarse de estos resultados, que proteger una obra contra cavitacion,
mediante aireacién natural es muy dificil, pues no solo lograr que se tenga una
concentracion del 2.00% en la plantilla implica que después del punto de incep-
cion, se tenga una longitud x/y = 66. La concentracién del 8.00% sélo se da hasta

la relacion y. /y = 0.46, y no toca la plantilla.

=0.08

4.2.2. Aireacién inducida
Se llama aireacion inducida al fendmeno de inclusion de aire por medio de disposi-
tivos artificiales construidos en la obra, Gerard Calitz, (2016).
4.2.2.1. Antecedentes
Peterka A. J., (1965), estudio la relacion entre concentracion de aire y dafios por
cavitacion para flujo de alta velocidad (30.00 m/s), y encontré que para ¢ = 7.40 %

no se presentan dafos en el concreto, y que estos son pequefios para ¢ = 2.00 %, ver
Figura 4.8.
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Figura 4.8 Pérdidas de concreto en peso debidas a cavitacion,
en funcién de la concentracion de aire, Peterka, (1965).
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4.2.2.2. Geometria de los aireadores.

En la Figura 4.9, Figura 4.10 y la Figura 4.11 se presenta la geometria de los disposi-
tivos aireadores, los principales tipos y algunas formas de tomas de aireacion. Como
puede observarse la ranura, el escalén y el deflector o una combinacién de ellos,
son las formas mas comunes para lograr la separacion del agua de la superficie del
vertedor.

Toma de Aire

Figura 4.9 Geometria de los aireadores, (Pinto N.L., 1982).

Figura 4.10 Tipos basicos: escalones, ranuras y deflectores
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|
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Toma Toma
/ 4
Y
Toma Toma
ya \

Figura 4.11 Algunas formas de tomas de los Aireadores, (Pinto N. L., 1982).

Las ranuras tienen como desventajas que se ahogan con gastos pequefios, provocan
areas expuestas al cortante de poca longitud y su drenaje es deficiente, como
ventaja puede decirse que son faciles de construir sobre todo en tuneles, Shi-pingR.,
Jian-hua W. y Wei-Wei W., (2007).

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

Los deflectores introducen grandes cantidades de aire, son Utiles para gastos
considerables, pueden ser construidos facilmente en obras en servicio y se han utili-
zado sobre todo en canales a cielo abierto. Una desventaja es que producen ondas
en el flujo. En general estos tipos de estructuras no se utilizan en forma aislada, sino
como combinacion de dos o tres de ellos, Koschitzky H. y Kobus H, (1988).
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4.2.2.3.Mecanismo de la aireacion

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

a) De aproximacion. Es la zona inmediata al aireador, en ésta el flujo puede ser o
no aireado, dependiendo de las condiciones aguas arriba, ver Figura 4.12.

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

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

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

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

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

d) De desaireacion. Es la zona donde el aire empieza a escapar del flujo debido a
la flotacion de las burbujas y la turbulencia.

El comportamiento de la presion en la plantilla del canal bajo la cavidad, asi como el
cambio en la concentracion de aire en las diferentes zonas, se presenta en la misma
Figura 4.12.

4.2.2.4. Demanda de aire

Hamilton, 1980, establecié que la demanda de aire de un aireador ga, puede calcu-
larse con la ecuacion:4

¢ =kVL (4.15)
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Figura 4.12 Funcionamiento de Aireadores, (Volkart P, Rutchmann P, 1984).

Donde:

q, Volumen de aire demandado por el chorro, por unidad de tiempoy
por unidad de ancho del vertedor

V Velocidad media sobre la rampa

L Longitud de la cavidad

k Constante, cuyo valor segiin Hamilton, (1980), se encuentra

entre 0.01 y 0.035.
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4.2.2.5. Espaciamiento de los aireadores

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

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

4.2.2.6. Separacion de aireadores

En la presa Calacuccia, ver Figura 4.13, se colocaron ranuras aireadoras a cada
10.00 m, en una obra disefiada para descargar 100.00 m?3/s, con una carga de
61.40 m. En la presa Bratsk, 1974, ver Figura 4.14, los aireadores se colocaron con
una separacion de 41.40 m, funcionando aceptablemente para gastos unitarios
de 29.00 m3/s-m. Aunque existen reportes, Pinto S. y Neidert S., (1982), de que
finalmente no fue necesario construir el aireador aguas abajo, y que sélo con un
dispositivo se protegen 100.00 m de vertedor. En la presa Nurek, ver Figura 4.15,
los aireadores se colocaron con separaciones de: 10.00, 12.00, 14.00 y 15.00 m,
y después de algun tiempo de operacién se concluyé que el nimero de airea-
dores era excesivo y se clausuraron algunos. En la Hidroeléctrica Foz de Areia el
espaciamiento de los aireadores fue de 72.00 m y 90.00 m, habiéndose encon-
trado un funcionamiento adecuado. En la presa Guri en Venezuela las distancias
protegidas por aireadores varian de 5.00 a 150.00 m. En la P.H. San Roque el
espaciamiento entre aireadores, fue de 50.00 m, para tramos donde las veloci-
dades variaban entre 30.00y 40.00 m/sy de 60.00 m para velocidades mayores.
En México la presa Luis Donaldo Colosio, “Huites”, tiene tres aireadores con una
separacion de 38.58 m entre el primero y el segundo y 59.11 m, entre éste y el
tercero, ver Figura 4.16; y el P. H. El Cajon cuenta con cinco aireadores con una
separacion de 100.00 metros.

La presa Jing-Ping 1., (2017), con la cortina de arco mas alta del mundo,
cuenta con cuatro aireadores cuyas distancias de area protegida contra cavita-
cién entre los tres primeros es de 81.00, 87.80, 128.60, y 115.60 m aguas abajo del
ultimo, reportandose un funcionamiento adecuado, con gastos de agua entre
1462.00 m3/sy 3200.00 m3/s.
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Figura 4.13 Ranuras de aireacion en la presa Calacuccia, (Arreguin F., 1985).
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\/ 79.50

Deflector 2
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Figura 4.14 Aireadores de la presa Bratsk, (Arreguin F., 1985).
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B

/7 Ranuras de aireacion

B Acotaciones en m

Detalle de una ranura

Seccion A-A Seccion B-B . .
de aireacion

Figura 4.15 Aireadores de la presa Nurek, (Arreguin F., 1985).
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Eje de cresta
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Plantilla de salida
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Figura 4.16. Seccion longitudinal del vertedor de la presa
Luis Donaldo Colosio, obsérvense los tres aireadores. (CNA, 1999).

4.2.2.7. Incremento de la velocidad

La inclusién de aire en el agua cambia la densidad de la mezcla, y al reducirse las
pérdidas por cortante, el flujo se acelera. Rebollo . et al, 2019, después de un gran
numero de experimentos llegaron a esta conclusién, y muestran los efectos que
este fendmeno puede tener en las estructuras terminales que disipan la energia.

4.2.2.8. Incremento de tirantes

Uno de los aspectos que deben revisarse una vez que el flujo se ha aireado, es el
incremento del tirante en el mismo, pues esto podria rebasar el bordo libre de
los canales o ahogar los tuneles, en el caso de que los dispositivos se colocaran
en obras ya construidas, o bien podrian hacer que el costo de obras nuevas se
incrementara hasta limites inadmisibles.
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El incremento del tirante no solo se debe a la inclusion de aire, sino que el
chorro al ser deflectado requerird un bordo libre o un didametro mayor en el caso
de un tunel, para contener al flujo dentro de la obra.

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

4.2.2.9. Impacto del chorro.

Existen reportes del funcionamiento de la P. H. Yellow Tail, Gal'perin R.S.,(1977),
en el sentido de que no se causan dafios por este efecto. “No se observaron dafios
en la superficie de concreto del recubrimiento del tunel en zona de impacto del
chorro”. La experiencia mexicana, después de la operacién de los vertedores de
las presas Trigomil, Aguamilpa y Huites tampoco registra dafios.

4.2.2.10. Fluctuaciones de presion provocadas por los aireadores.

Las fluctuaciones de presién en el vertedor de la hidroeléctrica Bratsk medidas
en prototipo son relativamente pequefas. Las fluctuaciones estandar medidas
en la superficie del deflector son del orden de ¢ = 0.040 — 0.045 kg /' /¢m?, con
valores maximode 5a 6 o.

Ademas, las fluctuaciones de presién medidas en diferentes puntos del
vertedor tenian poca correlaciéon, Gal'perin R. S., (1977), concluye que, para el
caso especifico de esta presa, el efecto de los aireadores sobre la presa es “insig-
nificante”.

4.2.2.11. Desaireacion

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

Kudriashov G. V. y otros, (1983), reportan que en la hidroeléctrica Bratsk la
pérdida de aire es del 0.40% por metro lineal, en tanto que Prusza Z., Mantellini
P.y Semenkov V., (1983), proponen las relaciones mostradas en la Tabla 4.4.
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Tabla 4.4 Porcentaje de pérdida de aire por metro lineal en un vertedor

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

Bai Ruidi, Liu Shanjun y Wang Wei (2017), estudiaron la distribucién de las
burbujas de aire bajo la cavidad formada por el deflector del aireador y llegaron
a la conclusion de que la distribucién era quasi paraboélica, y Rui-di Bai, Fa-xing
Zhang, Wei Wang y Shan-jun Liu, (2018), con base en estudios en modelo afir-
maron que aun es necesaria mucha investigacién sobre el tema.

Shuai Li, et al, (2018), también analizaron el comportamiento de las burbujas
en los flujos aireados y llegaron a las siguientes conclusiones: la distribucion de
las burbujas de aire en una seccién transversal sigue una distribucion Gaussiana,
y la relacion entre la concentracion de aire y la frecuencia de burbujas obedece
una ley quasi parabdlica.

4.2.2.12. Efectos de escala de la modelacion de aireadores

Existen pocos reportes que comparen el funcionamiento de aireadores en
modelo y prototipo. El trabajo mas sobresaliente es el de Jijian Lian, Chun-
feng Qi, Fang Liu, Wenjuan Gou, Shungi Pan y Qunan Ouyang, (2017), quienes
sefialan que para reducir los efectos de escala en la modelacion de aireadores se
requieren escalas de 1a 10.

4.2.2.13. Aireadores construidos

A continuacion, se presentan algunas de las obras hidraulicas que actualmente
cuentan con sistemas de aireacion:
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Obra de toma de la presa Grand Coulee. Tiene un cono al final de la tuberia
forzada que reduce el didmetro de 2.59 m a 2.36 m, y trabaja con cargas de 61.00
a 76.00 m, ver Figura 4.17, afio con afio se presentaban fuertes dafios provo-
cados por cavitacién, en 1960 se decidioé colocar el sistema de aireacion y desde
entonces no han ocurrido dafios.

/ Final del cono

_ D=259m

Zona erosionada

Ranura de aireacion

Figura 4.17 Ranura de aireacion en la presa Grand Coulee, (Arreguin F., 1985).

Obra de toma de la presa Calacuccia. Esta obra disefiada para un gasto de 100.00
m3/s, con una carga de 61.40 m, es controlada por compuertas radiales de 1.60
por 2.00 m, y fue construida con una serie de ranuras aireadoras aguas debajo
de las compuertas, ver Figura 4.13, después de 8000 h de operacién no se habian
registrado dafios en el concreto.

Vertedor de la presa Yellow Tail. Este vertedor en tunel esta formado por dos
tramos, uno con una inclinacién de 552, unido por medio de una curva vertical
con un tramo horizontal que fue parte de la obra de desvio. El didmetro del tunel
es de 9.75 m y fue disefiado para un gasto de 2600.00 m?/s, con una carga de
147.70 m pudiendo alcanzar velocidades de hasta 49.00 m/s.

Después de sufrir grandes dafios por cavitacién, se colocaron aireadores de
0.90 por 0.90 m, ver Figura 4.18. Es importante notar el deflector y el desnivel
entre las superficies aguas arriba y aguas abajo del mismo.
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S D=975m

Figura 4.18 Aireadores de la Presa Yellowtail, Arreguin F., (1985).

Obra de toma de la Presa Mica. Esta toma esta disefiada para un gasto de
1000.00 m?3/s, con una carga de 61.00 m, ver Figura 4.19. En este caso la aireacion
se logré por medio de escalones o sea por medio de diferencias de nivel entre dos
tramos. Se construyeron dos aireadores, el primero después de las compuertas
con un desnivel de 2.75 my el segundo aguas debajo de la curva vertical, con una
diferencia de niveles de 4.50 m.

Elev. 754.40 F Toma de aire

1.90 m

Aireador L
Elev. 693.40 m

D=13.70 m

Figura 4.19 Sistema de aireacion en la presa Mica, (Arreguin F., 1985).
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Vertedor de la Presa Bratsk. Esta presa de concreto de 100.00 m de altura, tiene
una rapida con pendiente de 1:0.80, ver Figura 4.14. En el vertedor existe un
aireador colocado 30.00 m aguas debajo de la cresta, es un deflector huecoy el
aire es incluido por la zona de separacion en las pilas.

Vertedor de la presa Nurek. Este vertedor en tinel con diametro de 10.00 m,
fue disefiado para un gasto de 2400.00 m?/s y el flujo puede llegar a alcanzar
velocidades de 42.00 m/s, ver Figura 4.15, cuenta con 8 aireadores cuya geome-
tria se presenta en la misma figura.

Vertedor de la presa Guri, Ripken J. y Dahlin W. (1972). En esta presa se han
incluido una serie de aireadores de diferente tipo: rampas, escalones y combina-
ciones de ellos, alimentados desde las pilas de las compuertas, o por medio de
ventanas en las paredes, con lo cual se ha logrado reducir al minimo los dafios
por cavitacion que frecuentemente se presentaban.

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

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

Vertedor de la presa General Ramoén Corona, Trigomil, Jalisco, México.
El vertedor se aloja en el centro de una cortina tipo gravedad, y fue disefiado
para una avenida de diez mil afios de periodo de retorno, con un gasto de
4 000 m?/s y tiene una longitud de 75.00 m. A la elevacion 160.00 msnm de la
rapida se construyd un aireador para evitar el riesgo de cavitacion. Este tipo de
dispositivo es el primero que se disefia y construye en México, ver Figura 4.20 y
Figura 4.21.

Vertedor de la presa Luis Donaldo Colosio, “Huites”, Sinaloa, México. Esta
estructura tiene cuatro compuertas de 15.50 por 21.00 m, con dos canales de
descarga y esta situada a la izquierda de la cortina de seccion gravedad, dise-
flada para un gasto de 22,445.00 m3/s, cuenta con tres aireadores, ver Figura
4.22,en esta ultima puede verse el funcionamiento adecuado de los aireadores.

Vertedor del P. H. Aguamilpa, Nayarit, México. La presa Aguamilpa, ubicada
sobre el rio Santiago, tiene un vertedor con seis compuertas de 12.00 por 19.00
m, con dos canales de descarga, para un gasto de 14 936.00 m?/s, esta provisto
con un aireador a 48.00 m de la cresta del cimacio, ver Figura 4.23.
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Figura 4.20 Aireador del vertedor de la presa Trigomil, México, (CNA, 1999).

Figura 4.21 Aireador del vertedor de la presa Trigomil, México, (CNA, 1999).
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Figura 4.22 Aireadores del vertedor de la presa Luis Donaldo Colosio en operacion.

Figura 4.23 Aireadores del vertedor de la presa Aguamilpa
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Vertedor de la presa Corral de Palmas, Nuevo Ledn, México. Esta presa cons-
truida para controlar las avenidas del rio Santa Catarina, Nuevo Ledn, que
afectan a la ciudad de Monterrey, tiene un vertedor de cresta libre con longitud
de 80.00 m, disefiado para un gasto de 2 660.00 m?3/s, provisto de un aireador a
48.00 m del cimacio., ver Figura 4.24.

Figura 4.24 Aireador del vertedor de la presa Corral de Palmas en el Estado de Nuevo Ledn.

437



Obras Hidraulicas

P. H. El Cajon, Nayarit, México. El proyecto hidroeléctrico el Cajén, construido
sobre el rio Santiago, Nayarit, tiene un vertedor disefiado para un gasto de 14
864.00 m3/s, y cuenta con cinco aireadores que se ubican a cada 100.00 m, el
primero de ellos a 242.00 m de la cresta vertedora, estan constituidos por un
escalén deflector, y de una rampa, a todo lo ancho de los canales, ver Figura 4.25.

Figura 4.25 Aireadores de los vertedores del PH el Cajon

Presa Centenario de la Revolucién Francisco J. MdUjica. La cortina construida
sobre el rio El Marqués, en el estado de Michoacan, tiene una altura maxima
de 87.00 my 230.00 m de longitud, con un vertedor disefiado para una avenida
de 4000.00 m?/s, ubicado sobre la cortina. El aireador puede observase en
la Figura 4.26.

Figura 4.26 Aireador del vertedor de la presa Centenario de la Revolucion Francisco J. Mdjica.
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4.2.2.14. Comportamiento del aire después de un aireador

Para conocer el comportamiento de la concentracion de aire en el sentido del
eje del conducto, es necesario establecer relaciones que incluyan entre otras
variables a la distancia x, y el gasto de aire ¢, inducido por el aireador, Arreguin
F., (1985). Una forma de resolver este problema es utilizando la ecuacién de
difusion, Hinze ). O., (1975).

Carshaw vy Jaeger, (1947), propusieron una solucién para la ecuacién de
difusion, para calcular la distribucion de concentracion o temperatura aguas
abajo de una linea fuente dada, esta solucién es la siguiente:

Ux
2D,

VA x4y Y

——F (4.16)
27D, 2D

Donde:

¢ (xy) Concentracion en el punto x, y
Dx Coeficiente de difusion

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

V velocidad media

Como en este caso particular interesa conocer la concentracion de aire cerca de
la plantilla, es decir los valores y/x son pequefios, la ecuacién (4.16) puede trans-
formarse de acuerdo con Hinze, J.O., 1975, como se muestra a continuacion:

6
¢ (x = ¢ ¢ (4'17)
o) 2N 7D Vx

X

439



440

Obras Hidraulicas

Dado quey = 0 cuando e(-%) — 1, la ecuacion (4.17) se reduce a:

q,
2N 7D Vx
Despejando Dx:
q,;
Dx = E— (4.19)
4¢® wlVx

Para calcular los coeficientes de difusion se hicieron mediciones en la instalacién
de alta velocidad descrita anteriormente, donde se construyd un aireadory en la
toma del mismo se colocd un tubo unido a un anemdmetro, de tal manera que
se pudiera medir la velocidad del aire I/, que entraba al flujo, asi con la velocidad
del airey el area del aireador 4, se podia obtener el gasto de aire incluido Qg :

Qa, =V, A (4.20)

Entonces se procedio a hacer una serie de mediciones de concentracién de aire
aguas abajo del aireador, desde la plantilla del canal hasta la profundidad donde
ya no se registraba aire en el flujo, obteniéndose relaciones ¢ -y y ¢ - Q .

Con las mediciones hechas y con el auxilio de la ecuacién (4.19) se obtu-
vieron los coeficientes de difusion D . En la Figura 4.27, se presenta la relacion
x/y=D_/q,donde xes la distancia del aireador a la zona de interés, y y es el
tirante para el flujo tedrico no aireado. En este caso D /¢, aumenta con x/).
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Figura 4.27 Relacion x/y - Dx/qa para el canal de alta velocidad, Arreguin F., (1985).
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4.2.2.15. Método propuesto por Arreguin F., (1985).

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

Calcular el perfil tedrico del agua sin aire incluido
Obtener la velocidad Vy larelacion x / »

D
Con el auxilio de la fig. 4.26 obtener —

a

Caleular ¢, =—
Obtener D,

Con la ecuacion (4.19) calcular la concentracion c en la seccion de interés, consi-
derando que D, es funcién de x, y por lo tanto es necesario calcularlo en cada
estacion.

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

4.2.2.15.1. Ejemplos

Con objeto de mostrar la aplicabilidad del método propuesto se seleccio-
naron tres casos:

Ejemplo 4.2. La PH. Foz de Areia, Brasil, Pinto S., Neidert S.H.,(1982).

Ejemplo 4.3 La P.H. Guri, Venezuela, Marcano, Castillejo, (1984).

Ejemplo 4.4 Un modelo de la Presa San Roque, Argentina, Eccher L.,
Siegenthaler A., (1982).

Ejemplo 4.2. Para el caso de la presa Foz de Areia se obtuvieron las concen-
traciones a partir de los aireadores, en la Figura 4.28, puede observarse que
de acuerdo al método propuesto para un gasto de 3300.00 m?3/s la distancia
entre el primer y segundo aireador esta totalmente protegida, pues a este
ultimo llega una concentracion mayor del 2.00%, la distancia entre el segundo
y tercer aireador, y entre éste y la cubeta deflectora, de acuerdo con el método
propuesto tendrian algunos problemas de cavitacion en los Ultimos metros.
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Ejemplo 4.3 Para la presa Guri se obtuvo la variacion de la concentracion, para
aireadores con diferente angulo de deflector, ver Figura 4.29, en esta puede obser-
varse, como ya se habia anotado la influencia de dicho angulo sobre la cantidad
de aire incluido.

Ejemplo 4.4 Enel casode la presa San Roque se hicieron mediciones de concen-
tracion de aire en modelo, estos son comparados con los obtenidos aplicando el
método propuesto, ver Figura 4.30. Como puede notarse en este caso la coinci-
dencia no es muy buena, sin embargo, son dudosas las mediciones reportadas,
pues existen zonas donde la concentracidn se incrementa sin razon aparente.

Primer aireador Segundo aireador Tercer aireador
Q0=730.00 m3/S Q0=941.00 m*/S Q0=972.00 m?/S
10.0

0.50

1289.70

0.00 -
122.40 160.00 200.00 240.00 280.00 320.00 359.40

X (m)

Figura 4.28 Concentraciones de Aire ¢, contra distancia a partir de los aireadores.
Presa Foz de Areia. Brasil. Q = 3300.00 m?/s, Arreguin F., (1985).
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Figura 4.29 Concentraciones para aireadores con diferente
altura de rampa en el vertedor de la presa Guri, Venezuela, Arreguin F., (1985).
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Figura 4.30 Comparacién de las mediciones hechas
en el modelo de la presa San Roque y las obtenidas con el método propuesto, Arreguin F., (1985).

444



4. Cavitaciony aireacion en obras de excedencia

Mohammad-Hossein, Erfanain-Azmoudeh y Amir Abbas Kamanbedast, (2013),
utilizaron el programa FLOW 3D, para determinar la distancia entre los airea-
dores de la presa Gotvandoliadam’s en Iran, comparando los resultados
obtenidos con los datos de modelos, logrando una buena aproximacion. En ese
mismo afio Ebrahim Nohani, Saman Sakhaei y Ali Afrous, (2013), utilizaron el
mismo programa para analizar el riesgo de cavitacion en la presa Jarreh, en Iran,
también compararon con datos de modelos y encontraron buena coincidencia.

En 2018 Wuyi Wan, Bin Liu y Awais Raza utilizaron analisis probabilistico y dina-
mica computacional de fluidos, CFD por sus siglas en inglés, y compararon también
sus resultados con los obtenidos en modelo, encontrando similitud aceptable.

Vale la pena hacer notar, como se sefiala en otro apartado de este capitulo el
gran problema de los efectos de escala de los resultados obtenidos en modelo,
lo cual permite concluir que es necesario comparar los datos obtenidos con
modelos numéricos, con mediciones en prototipo.

4.2.2.16. Los vertedores escalonados,
una forma de prevenir la cavitacion

Desde la década de los 80°s en el mundo se empezaron a construir presas de
Concreto Compactado con Rodillo, CCR, debido a que la tecnologia empleada
es muy similar a la utilizada en la construccion de carreteras, lo cual reduce los
tiempos de construccion y los costos de las obras.

Aprovechando la forma de las cortinas de CCR, se han construido verte-
dores escalonados sobre ellas, y existen reportes Frizell K. y Mefford B., (1991);
Chanson H., (2013); Felder S., (2013); Daneshfaraz, R. y Zogi, (2013); J. Matos y I.
Meireles, (2014); Denik S. et al, (2014); Krisnayanti Jian-hua W., Shang-tuo Q. y Fei
M., (2016); Zhang G. y Chanson H., (2016); Amir Kamyab M. et el, (2017); Valero
D.y Bungen D., (2017); Zhang G., (2017); Albin Hedehag Dambergy Ebba Wargsjo
Gunnarsson, (2017); y Ashour M. (2019), que sefialan que con mediciones en
cortinas de este tipo, reforzadas con estudios en modelos hidraulicos, no se han
detectado problemas de cavitacion, precisamente por la inclusion de aire que
provocan los escalones, incluso se sefiala éstos los escalones podrian disefiarse
para incluir la cantidad de aire necesaria para evitar la cavitacién.

Se reportan otro tipo de ventajas como las sefialadas por Bacchiega J. y
Fattor C., (2016), que compararon las dimensiones de un tanque amortiguador
para un vertedor liso y uno escalonado, resultando que este ultimo seria un 23.5
% mas corto que el necesario para uno liso, la cota de la plantilla de éste estaria
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2.34 m por arriba en el caso del vertedor escalonado, y finalmente el volumen
de excavacion seria menor en 20,000.00 m3 en el caso del vertedor escalonado.

Bentalha C. (2018), mediante un modelo k-& de turbulencia estandar calculd
el punto de incepcion para un vertedor escalonado, Parsaie A, et al, (2019), y lo
compard con datos experimentales, logrando buena similitud, y los comparé
con los resultados experimentales de Felder S. y Chanson H., (2009), logrando
también buena correspondencia, en 2019 repitieron el analisis utilizando ahora
el paquete informatico Ansys Fluen con mayor precision.

Udai A. Jahad et al, (2016); y Gangfu Z. y Chanson H, (2017), reportan dife-
rentes formas de escaldn con objeto de estimar eficiencia en la inclusién de aire
en el flujo.

Bentalha C. y Habi M., (2019), estudiaron las caracteristicas de un flujo
aireado: perfiles de velocidades, campos de presién y efecto de la altura de los
escalones en el riesgo de cavitacion; a partir del punto de incepcion, utilizando
un modelo hidraulico.



4. Cavitaciony aireacion en obras de excedencia

4.3. Referencias

1. Albin Hedehag Damberg Ebba Wargsjo Gunnarsson. Experimental investigation of
the air-water flow properties in the cavity zone downstream a chute aerator Norrlund.
Handledare: James Yang Examinator: Petra Jdnson Amnesgranskare: Per Norrlund
ISSN: 1650-8300, UPTEC ES17 028. 2017.

2. ACl, Erosion of Concrete in Hydraulic Structures, Report 210, 1998.

3. Amir Kanyab M., y Ketabdar M., y Ahmadian A. y Pishdadakhgari M., “Flow Regime;
energy loss; experimental method”. International Journal of Research and Engineering.
IJRE | Vol. 04 No. 05 | May 2017.

4. Anderson A., y Straub F, Self-aerated flow in open channels, ASCE, Vol 125, 1960 pp.
456-481.

5. Arreguin F., y Echdvez G., "Aireacién en Flujos de Alta Velocidad. Region Gradual-
mente Aireada”, X Congreso de la Academia Nacional de Ingenieria, 1984, pp. 258-262.

6. Arreguin F., y Echavez G., "Aireacién en Flujos de Alta Velocidad. Zonas parcial y
totalmente Aireadas”, XI Congreso Latinoamericano de Hidrdulica, Buenos Aires,
Argentina, 1984, pp. 645-656

7. Arreguin F, y Echavez G., “Aireacion Natural en Flujos de alta Velocidad. Region
Gradualmente Aireada”, Parte I. VIl Congreso Nacional de Hidrdulica, pp. C68-C77.1984.

8. Arreguin F., y Echavez G., “Aireacion Natural en Flujos de Alta Velocidad, Regién
Parcialmente Aireada”, Parte Il VIl Congreso Nacional de Hidraulica, 1984 pp. C78-C90.

9. Arreguin F., “Aireacion y Superficies poliédricas”, Tesis Doctoral, Division de Estudios
de Posgrado de la Facultad de Ingenieria, Universidad Nacional Autonoma de México,
septiembre, 1985

10. Arreguin F., y Echavez G., Aireacién en Obras de Excedencia, Ingenieria Hidraulica en
México, pp. 59-73, septiembre - diciembre 1985.

11. Arreguin F., “Cavitacién y aireacion en obras de excedencia”, Avances en Hidrdulica
13, Asociacién Mexicana de Hidraulica e Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua,
México, México D. F., ISBN-968-5536-48-1, mayo de 2005, 75 pp.

12. Ashour M., y Aly T., y Ali M. “Una investigacién sobre la disipacién de energia y la
aireacion en obras de excedencias”. Veintidosavo congreso internacional de tecnologia
del agua, IWTC22 Ismailia, Egipto. 12-13 septiembre 2019

13. Bacchiega ). y Fattor C. “Estudio del vertedero escalonado de la presa el Bolsén, Cata-
marca”. ReseachGate, 2016.

14. Ball ) W, Cavitation from surface irregularities in high velocity, Journal of the hydrau-
lics Division, 102, Sep p. 1973.

15.Bentalha C., “Numerical study of turbulent flow for moderate-slope Stepped
spillways”, Malaysian Journal of Civil Engineering 30(1):57-68 (2018).

447



448

Obras Hidraulicas

16.Bentalha C. y Habi M. “Numerical study of the flow field for moderate-slope stepped
spillways”, Larhyss Journal, ISSN 1112-3680, n°37, Mars 2019, pp. 39-51 © 2019.

17. Bentalha C. y Habi M. “Free surface profile and inception point as characteristics of
aerated flow over stepped spillway: Numerical study”. Journal of water and land deve-
lopment. Section of Land Reclamation and Environmental Engineering in Agriculture,
2019 2019, No. 42 (VII-IX): 42-48 © Institute of Technology and Life Sciences (ITP),
2019 PL ISSN 1429-7426, e-ISSN 2083-4535 Available (PDF): http://www.itp.edu.
pl/wydawnictwo/journal; http://www.degruyter.com/view/j/jwld; http://journals.
pan.pl/jwld

18.Carshaw H, y Jaeger |, Conduction of Hear in Solids p 233, Clarendon Press, Oxford
1947.

19. Colgate D, “Cavitation Damage of Roughened Concrete Surfaces”, Journal fo the
Hydraulics Division ASCE, Noviembre, 1959.

20.C.N.A., Disco Compacto, Grandes Presas de México, 1999

21. C.F.E., Manual de Disefio de Obras Civiles, Secciéon E, Hidraulica, pp 1380-1427, 1970.

22.Chanson H. “Hydraulics of Aerated Flows: Qui Pro Quo?” Journal of Hydraulic
Research, IAHR, Invited Vision paper, Vol. 51, No. 3, pp. 223-243 (DOI:10.1080/0022168
6.2013.795917) (ISSN 0022-1686). 2013.

23.Daily )., y Harleman D, Dindamica de los fluidos, Editorial Trilla, México, 1975, p 453.

24.Dalmiron R. “Cfd modelling of dam spillway aerator”. Master Thesis Division of
Water Resources Engineering Department of Building & Environmental Technology
Lund University Box 118. 221 00 Lund, Sweden. 2015.

25.Daneshfaraz, R. y Zogi N. “Investigation of cavitation in stepped spillway of Siah-
Bishe Dam by using Flow-3d Model". International Research Journal of Applied and
Basic Sciences © 2013 Available online at www.irjabs.com ISSN 2251-838X / Vol, 4
(10): 3382-3388 Science Explorer Publications.

26.United States Department of the interior, Bureau of Reclamation Design of Small
Dams, Washington, D.C.,1960

27.Douma . H., “Discussion on Open Channel flow at high velocities, by L. Standish Hall,
in Entraiment of air in flowing water”: a symposium, Transactions, American Society of
Civil Engineers, vol 108, pp. 1462-1473,1943.

28.Ebrahim Nohani,y Saman Sakhaei, y Ali Afrous. “The Study of Cavitation Phenomenon
in the Chute of Jarreh Dam by Applying FLOW-3D Model”. Bull. Env. Pharmacol. Life
Sci., Vol 3 (1) December 2013: 83-90 ©2013 Academy for Environment and Life Sciences,
India Journal’s Online ISSN 2277-1808 URL:http://www.bepls.com.

29.Eccher L, y Siegenthaler A, Spillway Aeration of the San Roque Project, Water Power
and Dam Construction, Sep 1982, pp 37-41.

30. Echavez G., Cavitacion en obras vertedoras de alta caida, Instituto de Ingenieria,
UNAM 285, marzo 1971.



4. Cavitaciony aireacion en obras de excedencia

31. Echavez G., Proteccidn de zonas expuestas a cavitacion Aplicaciones parte IV, Instituto
de Ingenieria, UNAM, 286 1971.

32.Echavez C., y Arreguin F, Comportamiento de varias resinas epdxicas bajo excitaciones
turbulentas y de cavitacion, Instituto de Ingenieria, UNAM, Informe a CFE, 1976.

33.Echavez G., y Arreguin F, Amplicacidn del proyecto sobre comportamiento de recu-
brimientos de concreto bajo excitaciones turbulentas y de cavitacion, Instituto de
Ingenieria, UNAM, Informe a CFE, 1976

34.Echavez G., Cavitacidn en Vertedores, 415 Instituto de Ingenieria, UNAM, febrero 1979,
pag 5.

35.Echavez G, y Arreguin F, “Disefio Poliédrico de Obras de Excedencia”, X Congreso Lati-
noamericano de Hidrdulica, México D. F. 1982, pp. 270-278.

36.Echdvez C., y Ruiz G., "Air ramps location in high head spillways". Proceedings of the
7th International Conference on Hydro Science and Engineering, Philadelphia, USA,
Septiembre 10-13, 2006 (ICHE 2006) ISBN: 0977447405

37.Engineering Report on Design, Construction and Operation of Bratsk Hydropower
Plant (named for 50th Anniversary of the Great October), Vol. 1, pp 440., Energiya,
Moscow, 1974

38.Falvey T. Air-water flow in hydraulic structures United States Department of the Interior
Water and power resources service, USA, 1980.

39.Faridmehr I, y Javadi M., y Yazdanipour M. y Kolahchi A. Hydraulic and structural
considerations of dam’sspillway -a case study of Karkheh Dam, Andimeshk, Iran. Struc-
tural Monitoring and Maintenance, Vol. 6, No. 1(2019) 1-17.

40.Fadaei Kermani, y G.A. Barani, y M. Ghaeini-Hessaroeyeh. “Investigation of Cavita-
tion Damage Levels on Spillways". World Applied Sciences Journal 21 (1): 73-78, 2013
ISSN 1818-4952 © IDOSI Publications, 2013 DOI: 10.5829/idosi.was;j.2013.21.1.2630

41.Felder S., y Chanson H. Energy dissipation, flow resistance and gas-liquid interfacial
area in skimming flows on moderate-slope stepped spillways. Environ Fluid Mech
(2009) 427-441.

42.Felder S. "Air-Water Flow Properties on Stepped Spillways for Embankment Dams:
Aeration, Energy Dissipation and Turbulence on Uniform, Non-Uniform and Pooled
Stepped Chutes”. A thesis submitted for the degree of Doctor of Philosophy at The
University of Queensland in 2013.

43. Frizell K., y Mefford B., Designing spilways to prevent cavitation damage, Concrete
International, May 1991, Volume 13, Number 5.

44. Gainzburg Ts G, y Tchistyakov A M, Design of a Ewar-Resistant anticavitational
Concrete Gosenergoizdath, M L 1959.

45. Gal'perin R., y Oskolkov A., y Semenkov V., y Tsedrov G., Cavitation in Hydraulic Struc-
tures. Energiya, Moscow, 1977

449



450

Obras Hidraulicas

46. Gangadharaiah T,y Rao L, “Inception and Entrainment in Selfaerated Flows", Journal
of the Hydraulics Division, ASCE, July 1970, 1549-1563.

47.Gangfu Zhang, y Hubert Chanson, “Air-Water Flow Properties in Stepped Chutes
with Modibed Step and Cavity Geometries”, International Journal of Multiphase Flow
(2017), doi: 10.1016/j.ijmultiphaseRow.2017.11.009

48. Gerard Calitz. "Aeration of Roberts Splitters through an Internal gallery of a dam”
Thesis submitted to the University of Stellenbosch in partial fulfilment of the requi-
rements for the degree of Master of Engineering. Department of Civil Engineering
University of Stellenbosch Private Bag X1, Matieland, 7602 Stellenbosch, South
Africa. 2016.

49. Govinda Rao H S, Erosion Resistence, Cavitation-its Inseption and Damage Irrigation
and Power, V 18, No. 1. 1961.

50. Govinda R., and Thiruvengadam A, “Prediction of Cavitation Damage”, Journal of the
American Society of Civil Engineering, Sep 1961.

51. Griin W, Sperrbeton fiir Moderne Wasserbanten Wasservirtscharff, Proc Amer Soc Civ
Eng No. 7,1960.

52.Halbronn C., Etude de la mise en regimedes ecoulements sur les aouvrages a fortupente,
La houller Blanche, No. 1. 1951 pp 21-40

53. Hamilton W S, “Aeration of Flows down Spillway”, an umpublished Harza Engineering
Company Memorandum, Feb 27, 1980.

54. Hassan Kiamanesh, “An Investigation to Predict the Sub-Atmospheric Pressure on
High Spillways”. A Thesis in the Department of Civil Engineering presented in partial
fulfillment of the requirements for the Degree of Doctor of Philosophy at Concordia
University Monneal, Quebec, Canada, May 1996.

55. Hickox G. H., Air entrainment on spillways faces, Vol 15,NO. 12, 1945, pp 562-563.

56. Hinze ) O, Turbulence, McGraw-Hill, Second Edition, 1975.

57. Holl ). W., The estimation of the effect of surface irregularities on the inception of cavi-
tation, Universidad Estatal de Pensilvania, 1965.

58. Inozemtev Y. P, “Resistencia a la erosion cavitacional de concretos hidrotécnicos
para cementantes y aglutinantes”, X/ Congreso AIHR, |, 48, Leningrado 1965.

59.Jijian Lian, y Chunfeng Qi, y Fang Liu, y Wenjuan Gou, y Shungi Pan, y Qunan Ouyang,
Air Entrainment and Air Demand in the Spillway Tunnel at the Jinping-I Dam, Appl. Sci.
2017, 7, 930; doi:10.3390/app7090930

60. Jian-hua W., Shang-tuo Q. y Fei M., “"A new design of ski-jump-step spillway”, Science
Direct, Journal of hydraulics, DOI: 10.1016/S1001-6058(16)60692-3, 2016.

61.KellerR.,y Wood ., “Developing Region In Self-Aerated Flows”, Journal of the Hydrau-
lics Division, ASCE, April 1974, pp 553-567.

62.Krisnayanti D., y Dermawan V. “Study investigation of hydraulic model on stepped
spillway”. Third International Conference on Sustainable Built Environment ISBN:
978-602-98397-4-6 1



4. Cavitaciony aireacion en obras de excedencia

63.Kudriashov G V, y Zharov N I. Rosanov N P, y Niet Kaliev A T, Cavitation and Cavita-
tional Erosion of Members of Water Oulet Structures, International Association for
Hydraulic Research, Moscu, 1983, pp 453-467.

64. Koschitzky H. P, y Kobus H. “Hidraulica y disefio de aireadores en obras de exceden-
cias para prevenir la cavitacién en flujos con alta velocidad”, Simposio internacional
de Hidrdulica para grandes presas. 1988.

65. Lane E W, Entrainment of air inswiftly flowins water, Civil Engineering Vol 9, No. 2,
1939, pp 88-91.

66. Laurel )., y Aguilar A. Simulacién fisica y matematica del flujo en vertedores escalo-
nados. Informe final hc1109.1. Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua, México,
2011.

67.Leel W., y Hoopes ). Cavitation index; flow velocity, |. Hydraulic Engineering, 1996,
122(9): 481-488.

68. Marcano, y Castillejo, “Model-Prototype Comparison of Aeration Devices of Guri
Dam Spillway”, Symposium on Scale Effects in Modelling Hydraulic Structures, IAHR,
septiembre 1984 pp 4.6-14.6-5.

69. Matos ., y Meireles I. “Hydraulics of stepped weirs and dam spillways: enginee-
ring challenges, labyrinths of research”, 5th International Symposium on Hydraulic
Structures, Australia, 25-27 junio 2014 Hydraulic Structures and Society: Engineering
Challenges and Extremes ISBN 9781742721156 - DOI: 10.14264/uql.2014.11.

70. May R., y W. P., Cavitation in Hydraulic Structures, Ocurrence and prevention, Hydraulic
Research, Wallinford, Oxfordshire OX 10. Inglaterra, 1987.

71. Mohammad-Hossein, y Erfanain-Azmoudeh, y Amir Abbas Kamanbedast. Determine
the Appropriate Location of Aerator System on Gotvandoliadam’s Spillway Using Flow
3D. American-Eurasian J. Agric. & Environ. Sci., 13 (3): 378-383, 2013 ISSN 1818-6769 ©
IDOSI Publications, 2013 DOI: 10.5829/idosi.aejaes.2013.13.03.458.

72.Najm Obaid Salim Alghazali, y Salam M. Jasim. Location of air inception point for diffe-
rent configurations of stepped spillways. ISSN 0976 - 6308 (Print). ISSN 0976. 2014

73.Nowothy H, Destruction of Materials by Cavitation, DVI Verlag, Berlin 1942.

74.Parsaie A., y Hamzeh A., Inception Point of Flow Aeration on Quarter-Circular Crested
Stepped Spillway. Flow Measurement and Instrumentation. Pll: S0955-5986(19)30099-8.
DOI: https://doi.org/10.1016/j.flowmeasinst.2019.101618. Reference: JFMI101618. 2019.

75.Peterka A.J., “The Effect of Entrained Air on Cavitation Pitting”, Proceedings Minne-
sota International Hydraulics Convention, U S A, 1965

76.Pinto S., y Neidert S H., Aeration of High Velocity Flow, Water Power and Dam Cons-
truction, febrero, 1982, pp 34;38, marzo pp 42, 44.

77. Prusza Z., y Mantellini T, y Semenkov V, Remedial Measures Against Spillway Cavita-
tion, International Association for Hydraulic Research, Moscti 1983, pp 468-476.

451



452

Obras Hidraulicas

78.Rajasekhar P, y Santhosh, Y., y Soma Sekhar. “Physical and Numerical Model Studies
on Cavitation Phenomenon-A Study on Nagarjuna Sagar Spillway”. International
Journal of Recent Development in Engineering and Technology Website: www.ijrdet.
com (ISSN 2347-6435(Online) Vol. 2, Issue 1, enero 2014).

79.Rauhermi. Se habléd mucho de la presa de Oroville. Ahora se pueden extraer algunas
lecciones. Es el agua. 2018.

80. Rebollo J., y Lopez D., y Garrote L., y Ramos T., y Diaz Ry Herrero R, Experimental
Analysis of the Influence of Aeration in the Energy Dissipation of Supercritical Channel
Flows. Water 2019, 11, 576; d0i:10.3390/w11030576.

81.Ruidi B., Liu Shanjun y Wang Wei. “Air Bubble Frequency Distribution in the Cavity
Zone". Journal of Energy and Power Engineering 11 (2017) 233-236. doi: 10.17265/1934-
8975/2017.04.003.

82. Ripken J., y Dahlin W. Hydraulic model studies for the Guri hydroelectric Project. Report
on spillway cavitation damage. Universidad de Minnesota, St. Anthony Falls; by
Hydraulic laboratory. 1972.

83. Rui-di Bai, y Fa-xing Zhang, y Wei Wang, y Shan-jun Liu, Air entrainment and
detrainment downstream of a chute aerator, Springer, https://doi.org/10.1007/
$42241-018-0093-7, 2018.

84. Shalnev K. K., Cavitation due to unevenees of the surface and erosion caused by it, Dokl
Adak, Nawk, USSSR, 78, 1951.

85. Shi-ping R., y Jian-hua W., y Wei-wei W., “Hydraulic research of aerators on tunnel
spillways”, Science Direct, Journal of Hydrodynamics, 2007.

86. Shuai Li, y Jianmin Zhang, y Xiaoging Chen, y Jiangang Chen, Three-Dimensional Aera-
tors: Characteristics of the Air Bubbles. Water 2018, 10, 1430; doi:10.3390/w10101430.

87.Silveria A, Some considerations on the durability of dams, Water Power and Dam
Construction, pp. 19-28, feb. 1990.

88. Rozanov N., y Moys P, y Paskkovy Vorobjob G., “Research of Vacum and cavitation
Characteristics of Elements of Hydrotechnical Structures”, Eleventh International
Congress, 1.33, Leningrado, 1965.

89. Udai A. Jahad, y Riyadh Al-Ameri, y Lloyd H.C. Chua, Subrat Das. “Energy dissipation
and geometry effects over stepped spillways”. International Journal of Civil Enginee-
ring and Technology (IJCIET).Vol. 7, Issue 4, julio-agosto 2016, pp. 188-198. Articulo ID:
[JCIET 07 04 0715.ISSN Print: 0976-6308 y ISSN Online: 0976-6316. 2016.

90. U.S. Army Corps of Engineering, y U.S.A.C.E., Recommended guidelines for safety
inspection of dams, Vol 1, Apendix D, National Program Inspection of Dams, USA, 1976.

91. USBR. Erosion of Concrete by Cavitation and Solids in Flowing Water, No. C342, Denver,
Colorado, Jul 1947.

92.USBR. Erosion Resistence Test of Concrete and Protective Coatings, Concrete labora-
tory, Informe NO. C-445, Denver Colorado, Feb 1952.



4. Cavitaciony aireacion en obras de excedencia

93.USBR. Cavitation in chutes and spillways. 1990.

94. USBR. Cavitation Damage Induced Failure of Spillways, Denver Colorado, 2015.

95. Valero D., y Bung D., “Development of the Interfacial Air Layer in the Non-Aerated
Region of High-Velocity Spillway Flows. Instabilities Growth, Entrapped Air and
Infuence on the Self-Aeration Onset”, International Journal of Multiphase Flow (2016),
doi: 10.1016/j.ijmultiphaseflow.2016.04.012.

96. Valero D., y Bung D. “Reformulating self-aeration in hydraulic structures: turbu-
lent growth of free surface perturbations leading to air entrainment”. International
Journal of Multiphase Flow (2017), doi: 10.1016/j.ijmultiphaseflow.2017.12.011.

97.Volkart P, y Rutschmann P, “Rapid Flow in Spillway Chutes with and without
Deflectors A Model-Protoype Comparison”, Symposium on Scale Effects in Modelling
Hydraulic Structures IAHR, Septiembre 3-6, 1984 pp 4.5-14.5-8.

98. Wuyi Wan, y Bin Liu, y Awais Raza. “Numerical Prediction and Risk Analysis of
Hydraulic Cavitation Damage in a High-Speed-Flow Spillway". Shock and Vibration
Volume 2018, Article ID 1817307, 11 pages https://doi.org/10.1155/2018/1817307.

99. Zhang G., y Chanson H., “Free-Surface Aeration in a Steep Stepped Spillway”. B.
Crookston & B. Tullis (Eds.), HydraulicStructures and Water System Management. 6th
IAHR International Symposium on Hydraulic Structures, Portland, OR, 27-30 June (pp.
x-x). doi:10.15142/T3670628160853 (ISBN 978-1-884575-75-4). 2016.

100. Zhang G. "Free-Surface Aeration, Turbulence, and Energy Dissipation on Stepped
Chutes with Triangular Steps, Chamfered Steps, and Partially Blocked Step Cavi-
ties”. A thesis submitted for the degree of Doctor of Philosophy at The University of
Queensland in 2017.

453






Obras de toma

Las obras de toma son canales o conductos a través de los cuales se extrae el agua de una
presa de acuerdo con una ley de demanda determinada, (Guyer P, 2018). Esta obedece a los
objetivos de la obra: riego, generacion de energia, abastecimiento de agua para consumo
humano o uso industrial, requerimientos ambientales (gasto ecoldgico), recarga de acui-
feros, o control de inundaciones, en este Ultimo caso la operacion de las presas consiste
en llevarlas a niveles de almacenamiento adecuados antes de la temporada de lluvias, o
incluso vaciarlas en el caso de las llamadas cortinas rompepicos. En algunas ocasiones
estas obras se utilizan para bajar el nivel del agua en el vaso para hacer inspecciones o
reparaciones de la cortina, de la obra de excedencias o de la toma misma.

En la seleccion del tipo de obra de toma, ademas de la demanda influyen la clase
de cortina, el objetivo de la obra, el caudal que debera conducir, (Arreguin F., 2006),
la carga hidraulica con la que operar3, la topografia y geologia del sitio, la factibilidad
economica, el programa de construccion, e incluso el tipo de obra de desvio, en el caso
de que se pretenda utilizar ésta una vez que se deje de utilizar con ese fin.

En la Figura 5.1 se presenta la obra de toma de la presa derivadora De Pabellon,
(CONAGUA, 1999), que como puede observarse se aloja en una cortina de arco delgado.
Esta integrada por una tuberia relativamente corta que pasa a través de la cortina, con
una rejilla inclinada en el extremo aguas arriba, y una valvula de mariposa para control
de las extracciones aguas abajo.

En la Figura 5.2 se muestra la obra de toma de la presa La Angostura, (CONAGUA,
1999), compuesta por cuatro tuberias de acero ahogadas en el concreto en la parte
central de una cortina de arco gravedad, provistas aguas arriba con rejillas y aguas abajo
con valvulas de emergencia y servicio, que se operan desde una casa de maquinas cons-
truida al pie de la cortina.




456

Obras Hidraulicas

Un caso diferente se presenta en la Figura 5.3, donde puede notarse la obra de toma
de la presa Ordefia Vieja, (CONAGUA, 1999), que se ubica bajo la cimentacién de una
cortina de gravedad, dentro de una trinchera y ahogada en concreto. La obra inicia en
una estructura de entrada rectangular de concreto reforzado con un orificio para una
rejilla, en el otro extremo de la tuberia estan instaladas dos valvulas de compuerta para
emergencia y servicio, que descargan el agua por medio de un codo de 90° en un tanque
amortiguador.

Un ejemplo de relativa sencillez es el de la obra de toma de la presa Rodriguez, ver
Figura 5.4, (CONACUA, 1999), que cuenta con una cortina de contrafuertes que tiene dos
orificios de seccion cuadrada a través de los cuales pasan tuberias provistas de rejillas
en su extremo aguas arriba, que se unen aguas abajo para formar un sélo conducto que
sale de la estructura entre dos contrafuertes. Las tuberias estan provistas con valvulas
de emergencia y de servicio.

En la Figura 5.5 se presenta la obra de toma de la presa La Campana, (CONAGUA,
1999), que tiene una cortina de materiales graduados, la toma esta alojada en una ladera
de la boquilla, consiste en una estructura de acceso de concreto reforzado de seccion
rectangular, donde se ubican las rejillas en las caras frontal y laterales, aqui inicia la
tuberia de acero que cruza por abajo de la cortina y entra en la camara de valvulas. La
tuberia se prolonga hasta un codo vertical de 900 descarga en un tanque amortiguador.

5.1. Clasificacion de las obras de toma

Atendiendo a su objetivo las obras de toma pueden agruparse asi:
a) Para abastecimiento de agua potable o usos industriales,
b) para riego,
C) para generacion eléctrica,
d) para recarga de acuiferos y
e) combinadas o mixtas.

Otra forma de clasificarlas es tomando en cuenta la forma de conducir el agua, como sigue:
a) De conduccion a superficie libre,

b) de conduccion a presiony
¢) de conduccion mixta.
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CORTINA-PERFIL DESARROLLADO
VISTA DE AGUAS ABAJO

OBRA DE TOMA - PLANTA

OBRA DE TOMA - SECCION C-C

Figura 5.1 Obra de toma de la presa derivadora
De Pabellon, Aguascalientes, (Comision Nacional del Agua, 1999).
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Figura 5.2 Obra de toma de la presa La Angostura, Sonora, (Comisién Nacional del Agua, 1999).
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Figura 5.4. Obra de toma de la presa Rodriguez, Baja California, (Comisién Nacional del Agua, 1999).
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fg“““‘

CORTE LONGITUDINAL POR EL EJE DE LATOMA

Figura 5.5 Obra de toma de la presa La Campana, Sinaloa, (Comision Nacional del Agua, 1999).

Otras clasificaciones son las siguientes, (Vega M., 2005):
Segun su forma de operacion:

a) De operacién en la entrada,

b) de operacion intermedia y

) de operacion en la salida.

Segln su estructura de entrada:

a) De torre con puente de accesoy
b) de estructura de rejillas sumergida.

Segun el conducto:
a) De conducto colocado en zanjay confinado con concreto,
b) de tuneles excavados en las laderas con o sin tuberias,
c) integrado a la cortinay
d) de galeria o tunel falso.
Segln su estructura disipadora:
a) Con tanque amortiguador,

b) con camaras disipadoras y
¢) con concentradores de chorro.
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Por otro lado, el USBR (1976), propone clasificar a las obras de toma de acuerdo con su forma
de descarga:

a) Con salida al rio,
b) con salida a un canaly
¢) con salida a una tuberia forzada.

También las clasifica de acuerdo con la forma de control:

a) Con compuertasy
b) ttsin compuertas.

5.2. Componentes de las obras de toma
En general una obra de toma consta de:

a) Estructura de entrada,

b) transiciones,

¢) conductos,

d) dispositivos de control y cierrey
e) disipadores de energia.

5.2.1.Estructura de entrada

El tipo y la colocacién de la estructura de entrada depende de varios factores, como el
tipo de arrastre del rio, el objetivo de la obra, las reglas de operacién, el gasto de disefio
y el tipo de cortina, ver Figura 5.1a la Figura 5.5.

En la Figura 5.6 se presenta la obra de toma de la presa Media Luna, (CONAGUA,
1999), la cual cuenta con una torre y galeria de concreto armado, y una estructura para
rejillas adosada a la parte anterior de la torre, en la que se ubican dos compuertas desli-
zantes, una de emergencia y otra de servicio, en la parte superior se ubica la plataforma
de operacion de los mecanismos elevadores de las compuertas, y como puede
observarse el acceso a ésta se hace desde la corona de la cortina por medio de un puente
de acero estructural. En la compuerta de servicio se inicia la galeria con seccién portal,
que pasa por abajo de la cortina alojada en una trinchera, y descarga a un tanque amor-
tiguador mediante una caida parabdlica que se conecta al canal de riego.
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El nivel de la estructura de entrada se determina buscando que se pueda aprove-
char la maxima carga hidraulica posible, en general deberd ubicarse arriba del nivel de
aguas minimo de operacion (NAMINO), y por debajo del nivel maximo de operacién
(NAMO).

Larelacion de la carga hidraulica de la obra de toma Ht, medida desde el nivel del
agua en el vaso y el eje de salida de la toma, con la velocidad de salida y en conse-
cuencia con el diametro D de la obra (se puede utilizar la ecuacion de continuidad
para calcular éste), se puede expresar con la siguiente ecuacion:

V?
H=——+Yh (5.1)
2g

Donde:

% Es la carga de velocidad a la salida de la obra de toma.

Sh Es la suma de las pérdidas locales y por cortante (“friccion”).

Las condiciones particulares de cada proyecto tienen influencia en la ubicacién de
la estructura de entrada, por ejemplo, en el caso de obras de toma para abasteci-
miento de agua potable, podria requerirse ubicarlas en varios niveles con objeto de
extraer agua de calidad de acuerdo con las diferentes épocas del afio.

En la Figura 5.7 se presenta el caso de la presa Emilio Lépez Zamora (Ensenada),
(CONAGUA, 1999). Esta cuenta con dos obras de toma ubicadas en la margen
derecha, la toma alta esta situada a una elevacion de 15.25 m y la toma baja a la
elevacion 10.65 m, estan ligadas con tuberias de acero a una sola conduccién hori-
zontal que cruza el cuerpo de la cortina a la elevacion 10.65 m. En el extremo aguas
abajo tiene una valvula de mariposa para realizar las extracciones.

En el caso de algunas presas derivadoras la obra de toma podria colocarse a
niveles apenas por arriba del lecho del cauce, para dar espacio a los desarenadores
necesarios para remover los azolves que arrastra el rio, (Arreguin F., 2000).

Laformade laestructurade entrada también varia de acuerdo con cada proyecto,
la topografia, la geologia, el tipo de cortina, la clase de materiales de arrastre del rio
y el uso del agua; y pueden colocarse en forma vertical Figura 5.2, o inclinada Figura
5.4, o en forma de torre Figura 5.5.
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Figura 5.6 Obra de toma de la presa Media Luna, Aguas Calientes, Comision Nacional del Agua, (1999).

Una vez que se han seleccionado el tipo de estructura de entrada y de control,
se debe complementar el proyecto con las rejillas y plataformas necesarias para
ubicar los mecanismos elevadores de las compuertas o valvulas, ver Figura 5.8,
donde se presenta la estructura de entrada de la presa Benjamin Ortega Cantero,
(CONAGUA, 1999).

En algunos casos como el de las presas derivadoras pequefias puede ser nece-
sario construir canales de llamada y desarenadores, (Vega O. y Arreguin F., 1987;
Arreguin F., 2001).
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5.2.1.1. Rejillas

Tienen por objeto impedir el paso de basuras a la obra de toma, (Pérez G. y Molina
J., 2011), ver Figura 5.9 y Figura 5.10, en las cuales se muestran las rejillas de la
presa San Pedro Piedra Gorda, (CONAGUA, 1999), las cuales estan integradas a
la estructura de entrada, que consiste en una caja de concreto de 2.20 por 1.90 y
4.00 m de altura.

Generalmente estan constituidas por soleras o barras de acero. Si la
limpieza se hace a mano se colocan inclinadas formando angulos de 452 a 752
con respecto a la horizontal, Figura 5.1y Figura 5.4, cuando se cuenta con meca-
nismos de limpieza la colocacién puede ser vertical, Figura 5.2.

En general se recomienda que la velocidad del agua a través de las rejillas
sea de 0.60 m/s. En el caso de centrales hidroeléctricas la velocidad maxima
del agua a través de las rejillas es calculada con el drea bruta como se indica a

continuacion:

Plantas de baja carga:

1.00m/s < V< 1.30 m/s

si la limpieza se hace a mano se recomienda disminuir la velocidad a 0.60 m/s.
Plantas de carga alta:

3.30m/s < V<4.00m/s

Ludin A., Alex HD. (2019), propone la siguiente clasificacion para la carga de las
plantas:

Plantas de baja carga:
H=<1499m
Plantas de media carga:
I5<H <4999 m
Plantas de carga alta:

H = 50.00 m
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de la presa San Pedro Piedra Gorda, (Comisién Nacional del Agua, 1999).
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La separacion de las soleras de las rejillas depende del tipo de materiales que
transporte el rio, asi como del objetivo de la obra, por ejemplo, el tipo de turbina
en una planta generadora influye, pues se debe impedir el paso de cuerpos de
tamafio mayor que el claro libre entre alabes. Cuando se colocan valvulas aguas
abajo, el diametro de ellas determinara la separacién de las soleras.

El espesor minimo de las soleras recomendado es 9.50 mm. Si la toma es
profunda el espesor minimo sera de 12.50 mm. El espesor maximo recomendado es
de 2.50 cm. El peralte se determina de acuerdo con requerimientos estructurales.
Generalmente la relacion peralte/espesor de las rejillas varia entre cinco y doce.

Las cargas de disefio para rejillas, incluidos los marcos de soporte, deben
ser tales que consideren que la presion que actua sobre ellas se debe a que las
rejillas se encuentran parcial o totalmente tapadas. Un criterio para especificar
la carga de disefio es el siguiente:

a) Tomas situadas en rios de cuencas con vegetacién abundante y que arras-
tren altas cantidades de sedimentos o cuerpos flotantes:

Limpieza a mano: se supone taponamiento total de la rejilla, es decir
toda la carga del agua, con un maximo de 12.00 m.

Limpieza con equipo: se supone taponamiento total y un maximo de
6.00 m.

b) Tomas en rios que arrastran pocos sedimentos o cuerpos flotantes.
Limpieza a mano: se disefian con el 25% de la carga total de agua, con un
maximo de 6.00 m.
Limpieza con equipo: la carga de disefio es del 25% de la carga total, con

un maximo de 3.00 m.

EL USBR recomienda la siguiente ecuacion para calcular el esfuerzo de ruptura de
una barra basada sobre la falla por pandeo lateral:

[
Jr=p | 1.23-0.0153 T (5.2)
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Donde:

Jr Es el esfuerzo de ruptura, en kg/cm?.

b Es el esfuerzo de fluencia, en kg/cm?,

l Es la longitud de pandeo lateral, en cm, que no debe ser

mayor de setenta veces el espesor de la barra, en cm,

¢ Es el espesor de la barra, en cm.

Se recomienda revisar la longitud de pandeo /, con objeto de evitar vibraciones,
y considerar cargas por impacto, por ejemplo, de troncos. Las estructuras de
apoyo de las rejillas se calculan con los factores de seguridad de éstas. Final-
mente deben evitarse hasta donde sea posible las aristas angulosas con objeto
de reducir pérdidas.

5.2.1.2. Transiciones de entrada
Dos son los objetivos de las transiciones entre las zonas de rejillas y de control

(compuertas o valvulas): reducir pérdidas de carga, (Pérez G. y Molina J., 2011) y
evitar la cavitacion, (Arreguin F., 2000 y 2005), ver Figura 5.11, y capitulo 3.

Figura 5.11 Obra de toma dafada por efectos de cavitacion
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El disefio de transiciones debe ser aerodinamico, en general se recomiendan
arcos de elipses simples o compuestos. En un sistema tridimensional se reco-
miendan las formas abocinadas, ver Figura 5.12, (CONACUA, 1999). Para el
disefo de transiciones se recomienda ver Arreguin F., (2001).

5.2.2. Conductos

Como se anotd anteriormente los conductos de las obras de toma pueden trabajar
a superficie libre, a presion o de manera combinada.

5.2.2.1. Obras de toma con conduccion a superficie libre

Estas tomas se usan generalmente en presas bajas, donde la carga hidraulica
se obtiene por un desnivel topografico susceptible de aprovechamiento, o en
casos en que aun cuando exista una carga hidraulica alta, las obras de toma
cuentan con mecanismos de control que hacen que los conductos funcionen
parcialmente llenos. Las secciones herradura y baul, con revestimiento en el
piso y parte de las paredes es recomendable para este tipo de obras, (Marengo,
Cortésy Arreguin F., 2006).

5.2.2.2. Obras de toma con tuberia a presion

En éstas la carga hidraulica generalmente es alta, en algunos casos se cons-
truyen cuando el rio aguas abajo de la presa tiene gran pendiente y forma una
curva, de tal modo que, mediante la construccién de un tinel o galeria a presion,
se puede incrementar la carga hidraulica.

Se utilizan cuando las condiciones geoldgicas garantizan su estabilidad, y su
revestimiento dependera de la permeabilidad y calidad de la roca. En general en
estos casos la seccidn circular es la mas eficiente desde el punto de vista hidrau-
licoy estructural.

El disefio hidraulico de esta obra se hace calculando el diametro del tunel a
partir de datos como el gasto de disefio y la velocidad maxima permisible. Existe
una clasificacion de los tuneles de acuerdo con la carga hidrostatica H de la
siguiente manera:
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Figura 5.12 Transicion de entrada de la obra de toma
de la presa La Campana, Sinaloa, (Comisién Nacional del Agua, 1999).
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De presion baja:
H<500m

De presion media:

2.00m < H<100.00m
De presion alta:

H >100.00m

Los principales factores que se deben considerar al disefiar de un conducto a
presion son:

a) Las cargas exteriores de roca,

b) las presiones hidrostaticas interiores, (Marengo H., 1996),

c) las filtraciones de agua,

d) la proteccién de la roca contra la accion del aguay

e) la rugosidad de la superficie del tunel.

Enocasiones puede evitarse el revestimiento de los tineles de baja presion sellando
las fisuras de las paredes, se recomienda que en caso de no usar revestimiento se
reduzca la rugosidad. Algunas veces es necesario colocar un revestimiento que
soporte las cargas de la roca, aunque no sea impermeable.

En el caso de tuneles de presion media, es necesario colocar un revestimiento
impermeable, y se deben sellar perfectamente todas las fisuras. El revestimiento
se calcula para soportar la presién interior, a menos que la roca pueda soportarla.

Y en los tuneles de alta presién, se deben considerar los aspectos ya citados en
los de presion media, y ademas se debe tomar en cuenta que, si el revestimiento
de concreto reforzado no es suficiente para soportar las cargas de disefio, se puede
usar un blindaje de acero que soporte toda la carga hidrostatica interior.

La determinacién del nimero de tuberias necesarias se hace con base en
consideraciones técnico-econémicas. Aunque la tendencia actual es utilizar una
sola, esto puede tener como desventajas la falta de seguridad en la operacion del
sistema cuando fueran necesarias algunas reparaciones.
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La ubicacién de las tuberias puede hacerse en tres formas:

a) Enterradas,
b) superficiales o
c) a través de galerias.

La eleccion de cualquiera de estas alternativas o la combinacién de ellas depen-
derd de la topografia y la geologia del lugar, del objetivo de la obra de toma, y del
tipo de cortina.

5.2.2.3. Obras de toma a pie de presa

Como sunombre loindica la casa de maquinas o la caseta de operacién, ver Figura
5.1alaFigura 5.4, se ubica al piede la cortina, y se conecta directamente al embalse
por medio de una tuberia a presién. En la En la Figura 5.13 se puede observar la casa
de maquinas para generacion de energfa eléctrica al pie de la presa Luis Donaldo
Colosio, Huites, que cuenta con dos unidades de generacién independientes, cada
una con su tuberia de presion.

Figura 5.13 Casa de maquinas al pie de la presa Luis Donaldo Colosio, Huites, Sinaloa.
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5.2.2.4. Obras de toma con conduccion mixta

En este caso una parte del conducto trabaja a presion (generalmente el tramo
aguas arriba de la estructura de control) y la otra trabaja como canal (aguas
abajo de la estructura de control).

5.2.2.5. Dispositivos de control y cierre

Los dispositivos de control varian de acuerdo con cada tipo de obra. Pueden utili-
zarse compuertas deslizantes o radiales en el caso de presas derivadoras que
utilizan canales a superficie libre, o en presas grandes, donde se pueden colocar al
inicio de la tuberia, Figura 5.6, normalmente en estos casos los controles se ubican
en una torre que debera estar provista de las plataformas necesarias para ubicar
los mecanismos elevadores, (SAGARPA, 2011), asi como de los accesos a las obras,
ver Figura 5.8.

Cuando los controles se ubican en una seccion intermedia del conducto, éste
trabajard a presion en una parte y a superficie libre en la otra (normalmente en
régimen supercritico), y los mecanismos de control se operaran por medio de una
galeria.

Cuando el control se ubica al final de la tuberia, toda la conduccion trabaja a
presion y normalmente se emplean valvulas, Figura 5.1 a la Figura 5.5.

Es comun que cuando los conductos trabajan en régimen supercritico, se
desarrollen altas velocidades que pudieran causar cavitacion, fenomeno que
podria dafiar la obra, por lo cual debera revisarse la posibilidad de ocurrencia de
este fendmeno, (Arreguin ., 2005). En particular debe analizarse este riesgo aguas
abajo de las compuertas, donde el incremento de velocidades y la reduccién de
presiones pudiera provocar cavitacion.

En la mayoria de las obras de toma se colocan dispositivos de control de emer-
gencia, (compuertas o valvulas) que funcionaran solamente en los casos de falla de
los dispositivos de operacién, o cuando sea necesario inspeccionar o reparar estos.

5.3.3. Disipadores de energia

Cuando la energia cinética de la descarga de la obra de toma pudiera causar
problemas al canal o cauce del rio aguas abajo, es conveniente disiparla, y en su caso
cambiar de régimen al flujo por medio de estructuras disipadoras de energia, como
tanques amortiguadores, Figura 5.3, Figura 5.5 y Figura 5.6, (Arreguin F., 2000), o
valvulas de chorro hueco.
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La funcién de los tanques amortiguadores es disipar la energia del flujo super-
critico a la salida de la obra de toma. Su funcionamiento se basa en el principio del
resalto hidraulico, es decir convertir las altas velocidades del flujo supercritico en
velocidades que no dafien a las estructuras o cauce aguas abajo, provocando una
pérdida de energia.

Laidea general del disefio de los tanques amortiguadores es la siguiente: a partir
del gasto de disefio  , se puede conocer el tirante normal en el rio o canal aguas
abajo de la presa, ademas con un ancho supuesto en el tanque, es posible conocer
el tirante y velocidad de salida, ¢, y V, respectivamente. Si se calcula el tirante conju-
gado mayor del resalto hidraulico z,, y se resta al tirante ¢ del rio, se puede estimar la
cota del piso del tanque amortiguador.

Sin embargo, el tanque funcionara para una serie de gastos 0 < Q < Q , esto hara
que el resalto se corra hacia aguas abajo (“se barra”), cuando los tirantes conjugados
sean mayores que los normales en el rio, pudiendo causar problemas de erosion
en el lecho del rio, y en caso contrario, el resalto se corra hacia aguas arriba (“se
ahogue”), perdiendo eficiencia la estructura en la disipacion de energia.

Esto hace necesario encontrar una combinacién adecuada de las dimensiones
del tanque amortiguador, que es en lo que consiste precisamente el disefio hidrau-
lico de estas estructuras.

Varias instituciones como el St. Anthony Falls Hydraulics Laboratory, Minne-
sota University y el United States Bureau Reclamation, han propuesto una serie de
tanques tipo en funcién de la velocidad de llegada, el gasto y el nimero de Froude,
que pueden consultarse en Arreguin F., (2000).

En la Figura 5.14, se presenta el tanque amortiguador de la presa Noche Buena,
(CONAGUA, 1999), el cual tiene una estructura de caida parabélica de 3.00 m de
altura, y un tanque amortiguador, con longitud de 17.00 m.

5.2.4. Diseno hidraulico

Como ya se indicd, ecuacién 5.1, el disefio hidraulico de la obra de toma trabajando
a presién, puede hacerse utilizando la ecuacién de la energia, considerando el papel
fundamental que juegan las pérdidas de carga. En este sentido el calculo consistira
en buscar el aprovechamiento maximo de la energia potencial del agua en el vaso al
transformarse en energia cinética. Si la obra trabaja a superficie libre, se recomienda
consultar (Arreguin F., 2000 y 2001).
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Figura 5.14 Tanque amortiguador de la obra
de toma de la presa Noche Buena, Coahuila, (Comision Nacional del Agua, 1999).

Si se considera flujo permanente en la tuberia (desde luego es necesario realizar el
analisis de los fendmenos transitorios que pudiera provocar la operacién de la obra, sin
embargo, este tema sale de los alcances de este trabajo, se recomienda ver Chaudhry
H., (1979), Pifieiro A., (2014), Pérez L. y Guitelman A. (2005), el disefio se puede hacer
empleando las ecuaciones de continuidad, energia y cantidad de movimiento.

La ecuacion de continuidad puede escribirse asi:

Q,: Av (5.3)
Donde:

Q Es el gasto en el conducto, en m?/s,

A Es el area de la seccién transversal, en m?,

v Es la velocidad media en m/s

La ecuacién de la energia puede expresarse de la siguiente manera:

f)1 U12 PQ 022 2 2
- T/t a, Qg =2, +_+612 2g +Z}UF+Z/Zm (5.4)
1 1

J J
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Donde:

2 Es la carga de posicion, en m.

P Es la presion, en kg/m?

7y Es el peso especifico del agua, en kg/m?

a Es el coeficiente de Coriolis que corrige el error de considerar una

distribucion uniforme de velocidades en la seccién de magnitud
igual a la velocidad media, en este tipo de obra se acepta 4, = 1
adimensional.

0, Es la velocidad media en el conducto, en m/s
g Es la aceleracion de la gravedad, en m/s%
A Es la suma de pérdidas de energia por cortante (o “friccion”) desde

laseccionlala2, enm

Y. 2hm Es la suma de pérdidas locales de la seccién Tala2, enm

Y la ecuacion de cantidad de movimiento:

Y 2F  Eslaresultante de todas las fuerzas que
actuan entre las secciones unoy dos.

)i Es el coeficiente de Boussinesq, que corrige el error de considerar una
distribucion uniforme de velocidades, se relaciona con el coeficiente
de Coriolis por medio de la ecuacion

=1.00
f T T3.00
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Las demas variables ya han sido definidas.

En ocasiones la tuberia debera analizarse como una red abierta. Se llama asi a
un arreglo tal que los conductos que lo componen se ramifican después de un punto
comun, sin unirse nuevamente para formar circuitos. Esto sucede a menudo cuando
una tuberia forzada se ramifica para alimentar a varias maquinas hidraulicas, este
caso se esquematiza en la Figura 5.15.

Si se aplica la ecuacion de la energia entre el embalse y los extremos de los tubos,
se tiene que:

2
H-|H+ [3 +£ = h 5.7)
o J 7) 2g

Figura 5.15 Red abierta en un aprovechamiento hidroeléctrico.

Donde el subindice j corresponde a las caracteristicas hidraulicas de cualquiera de las
secciones finales de descarga de los ramales.

Ademas, en cada nudo, por ejemplo, en el A, ver Figura 5.15 se debe cumplir el
principio de continuidad.

$0=0 (5.8)
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Considerando positivos los gastos que llegan al nudo y negativos los que salen, para
este caso particular se tiene:

Descarga I:
p W
H- | H+ + =Yh,+ Yhm + Y+ Yhm, (5.9)
yo2
Descarga ll:
PII VII2
H-|H,+ | = 2N+ Yhm + Y h A+ Y hm, (5.10)
yo 2
Descarga lll:
Pm Vm2
H - | Hy +——+——— | =2Hf,+ Yhm + YIf,+ >hm, (5.11)
y 2%
Ademas:
Ql_QQ_Q3_Q,1:0 (512>

Se tienen asi cuatro ecuaciones, tres de energia y una de continuidad.

Generalmente interesa disefiar los didmetros de los tramos, (en este caso cuatro),
conocida la geometria y los gastos que circulan en cada uno de ellos, entonces habria
que conocer P, Py P, , ademas de las pérdidas y un diametro para resolver el sistema

ur
de tres ecuaciones (las de energia), con tres incognitas: IV, V. y V., pues la ecuacion de

o ur
continuidad se vuelve una igualdad y no puede ser utilizada.
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En este tipo de problemas si se conocen las P, las /f, y las /m,, es necesario
proponer o conocer (/ - m) didmetros, donde L es el nimero de tramos que componen
la red y m el nUmero de extremos.

5.2.4.1. Célculo de las pérdidas

El calculo de las pérdidas considera las generadas por efectos locales como las
rejillas, compuertas, cambios geométricos de las tuberias, valvulas y otros dispo-
sitivos, que generalmente se calculan como un porcentaje (coeficiente) de la carga
de velocidad, y las distribuidas debidas a los esfuerzos cortantes o de “friccion” a

lo largo de las tuberias.
5.2.4.1.1. Pérdidas por entrada, A :

El coeficiente de pérdidas depende de la forma que tenga la entrada de la obra
de toma, ver Figura 5.12y Figura 5.16, y las pérdidas se calculan con la ecuacion:

V?
h=k —t— (5.13)
2.00g
Donde:
k Es el coeficiente de pérdidas por entrada.

En general se recomienda consultar los manuales y tratados de hidraulica, o
referirse directamente al fabricante de todas las estructuras empleadas en las
obras hidraulicas, en la Figura 5.16 se presentan los coeficientes propuestos en
diversos manuales, Conagua (2007).
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Entrada de la tuberia
Reentrante: K| =0.80 De borde agudo: K;= 0.50 Redondeada (rlD>0.2): K| = 0.03

(t << Del = 0.1D) Ligeramente redondeada (1L D = 0.1): K = 0.12
(véase figura 8-36)

B I N

—» Vv (D —» V |D —»V |D

L — ﬁ

Figura 5.16. Coeficientes de pérdidas por entrada.

5.2.4.1.2. Pérdidas por rejilla, & :

Se puede utilizar la ecuacion:

4/3 V 2 (5 1 4)
$
h = RkBsena |——

b ) 2.00g
Donde:

R Factor de rejilla.

Factor de obstruccién, que depende de cada caso de analisis.

B Factor de forma para cada tipo de barra.
s Ancho de las soleras.

b Claro entre las soleras.

a Angulo de inclinacion de la rejilla.

Unavariante de esta ecuacion puede consultarse en el Manual de agua potable,
alcantarillado y saneamiento, Obras de toma, de la Comision Nacional del
Agua (2017).
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5.2.4.1.3. Pérdidas por cambio de direccion, h_;:

Se puede emplear la ecuacion de Borda, ver Figura 5.17:

V-V )
h,= UL (5.15)
‘ 2.00g
P V-I
/
e
Vs

Figura 5.17 Pérdidas por cambio de direccion
5.2.4.1.4. Pérdidas por cambio
de direccion en curva horizontales, & _,:
Se puede utilizar la ecuacion de Hoffman:

2
haﬁ =N —— (5.16)

2.00g

Donde k y N, dependen del radio y de la deflexion de la curva, y se pueden
obtener de manuales.
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h =
" 2.00g

5.2.4.1.5. Pérdidas por reduccion de area, k_,:

Se puede utilizar la ecuacion:

kV?

(5.17)

Donde £, es un coeficiente que depende del angulo de reduccion. Se reco-
mienda ver Lopez A. (2018)

5.2.4.1.6. Pérdidas por valvula de mariposa, k. :

Normalmente se emplea la ecuacion:

72
2.00g

(5.18)

um

Donde K es un coeficiente obtenido de manuales, Control valve handbook,
(Fisher, 2005).

5.2.4.1.7. Pérdidas por valvula de chorro heco, h__:

Se propone utilizar la ecuacion:

kV?
ho= (5.19)
“ o 2.00g
Donde:
1.
_ L0000 (5.20)
C’Q
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Y Ces un coeficiente que depende de la apertura de la valvula. Para ver otros
coeficientes de pérdidas en valvulas, ver Control valve handbook, (Fisher,
2005).

5.2.4.1.8. Pérdidas por bifurcacion, A, :

Se puede utilizar la ecuacion:

V22+ VIQ—QVQVICOSH

}lb = (52 1)
2.00g

Donde:

VoyV, Son las velocidades en los tubos 1y 2, y f es el angulo de la bifur-

cacion, (Goycochea D., 1992).

5.2.4.1.9. Pérdidas por cortante en las tuberias h,:

Para calcular las pérdidas distribuidas por cortante (“friccion”), existen varias
férmulas, Darcy-Weisbach, Poiseuille, Colebrook-White, Hansen P, Arreguin F.
y Guerrero O., (2000), entre ellas destacan la de Kozeny:

2 L
L= — (5.22)
N (8.86 logD + N? D

Donde:

V Es la velocidad en m/s

D Es el didmetro interior en m
L Es la longitud en metros

N Es el coeficiente de rugosidad que depende del tipo
de material de la tuberia
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Otra ecuacién muy utilizada es la de Darcy-Weisbach:

FL V?
h =— — (5.23)
! D 2
Donde:
S Es el coeficiente de pérdidas por cortante propuesto por este autor.

5.2.4.2. Ejemplo

Ejemplo No. 5.1

Revisar la geometria del tunel (se propone un diametro de 14.00 m) de la obra
de toma mostrada en la Figura 5.18, y calcular el didmetro de la tuberia (inicia en el
tapdn de concreto), considerando los siguientes datos de proyecto:

a) Nivel de operacién Elev. 225.40 msnm
b) Plantilla de acceso Elev. 168.00 msnm
) Eje de la tuberia en la salida Elev. 170.92 msnm
d) Carga minima disponible H =5448m

e) Gasto de disefio Q =90.00 m3/s

f) Pendiente S = 0.0008

g) Velocidad maxima permisible Vimax = 9.00 m/s

Existen dos curvas horizontales, una en el tunel con un radio de 150.00 m y
deflexion de 49 °, y la otra en la tuberia con radio de 151.00 m y deflexion de
48°y30°.

La estructura de entrada consta de 18 tableros de rejillas de 5.00 x 2.20 m,
con soleras de 3" x 4.00", con separacién de 12.00 cm, centro a centro.
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l_ Min. elev. 225.40
- ——
H,=54.48
0.0 IZSm Bifurcacion
1} I
Elev. 170.92
bt oo —
s =0.0006 I Zwa| o ede
Elev. 165.0 chorro hueco

Valvulas de mariposa

Figura 5.18 Datos del ejemplo No. 5.1.

Solucién:
Se puede utilizar la ecuacion de la energia considerando « = 1.00, entre la
superficie libre del agua y la salida como se indica a continuacion.

P, V2 P, V2
H + +—1—=pH +—2

y  200¢  ©p  2.00g

+ 0 (5.24)

Si se toma como nivel de referencia la elevacién del eje de la valvula de
chorro hueco a la salida, H, = 0. Ademas, como en las dos secciones se tienen
.. . , P P . .
condiciones de entrada y salida a la atmosfera, ——=— = 0. Si se considera

despreciable la velocidad en la superficie libre del agua, zIToe =0, se obtiene:

Donde:

Sh Es la suma de pérdidas

A continuacién, se calculan las pérdidas locales y por cortante (“friccion”),
para después sustituirlas en la ecuacién (5.24), y compararla con la energia
disponible.

487



488

Obras Hidraulicas

Calculo de pérdidas:

1. Pérdidas por cambio de direccién a la entrada, £, :

Para hacer este calculo se requiere conocer la velocidad de entrada a las
rejillas. Como se indico, se proponen rejillas con soleras de 34" x 4.00" con
separacién de 12.00 cm, centro a centro, entonces se puede calcular el area
de obstruccion por metro cuadrado:

3 1.00
A,,=1.00x — x0.0254« =0.16m’ (5.25)
00s 4-
El area neta unitaria vale entonces:
Aneta = 1.00 - 0.16 = 0.84 m? (5.26)

La obra de toma consta de 18 tableros de rejillas de 5.00 x 2.20 m, entonces
area neta total sera:

Aneta = 18x2.20x5.00x0.84 =166.32m? (5.27)

Y la velocidad a través de las rejillas:

0} 90.00
V=—=————=054m/s (5.28)
A 166.32

Valor que se ubica en el rango de velocidades permisibles para este tipo
de obras.
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Para el calculo de las pérdidas por entrada se emplea la ecuacion:

Vi -v?
R (5.29)

Es el coeficiente para entrada hidrodinamica con pila, que vale 0.10.

Como ya se anotd estos valores se obtienen de manuales de hidraulica, o
directamente del fabricante.
Sustituyendo:

(0.542- 0.00? )
h =0.10 =0.0015 m (5.30)

2.00x9.81

2. Pérdidas por rejilla, #,

Utilizando la ecuacién (5.14):

h = RkBsena <i >4/3 E (5.31)
' b 2g

Donde:

R Factor de rejilla, igual a 2.00 en este caso, (dato del fabricante).

k Factor de obstruccién, para un 50% de obstruccion k£ = 4

B Factor de forma, para barras de seccion rectangular, B = 2.42

s ancho de las soleras

b claro entre las soleras

a el angulo es de 90°, dado que la rejilla es vertical
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Sustituyendo:

0.0191\** 0.54 \?
h = 2.00x4.00x2.42x5en90° =0.0016m (5.32)
0.10 2.00+9.81

3.Pérdida por cambio de direccion de la lumbrera al tunel, #_,
Se puede emplear la ecuacién de Borda (5.15), ver Figura 5.19

(V- V)
2g

e

hch -

(5.33)

Va

Figura 5.19 Cambio de direccién, Ejemplo No. 5.1.

Se sabe que IV, = 0.54 m/s, pero se desconoce V,, que se calcula con la

ecuacion de continuidad:

Q. 4.00Q  4.00x90.00

v, = - =1.79 m/s (5.34)
A nD? 8.00* 7
Sustituyendo en la ecuacion de Borda:
(0.54 - 1.79)
h = =0.0796 m (5.35)
‘ 2.00x9.81



5. Obras de toma

4. Pérdidas por cortante en la lumbrera h, seempleala formula de Kozeny:

7?2 L
h = — 5.36
7" (8.86 logD + N D (5-36)
Donde como ya se anoté:
|4 Es la velocidad en m/s
D Es el didmetro interior en m
L Es la longitud en metros
N Es el coeficiente de rugosidad. En este caso N = 26.00,
que corresponde a concreto con acabado rugoso.
Ademas, la longitud de la lumbrera es L. = 26.00 m. Sustituyendo:
(1.79) 2 26.00
= =0.0090 m (5.37)

h
77 (8.861l0g 8.00 + 26.00>  8.00

5. Pérdidas por cambio de direccién de la lumbrera al tunel /_:
Se emplea nuevamente la ecuacion de Borda, ver Figura 5.19:
Ahora V| =1.79 m/s, entonces V,, vale:

4.00xQ_ 4.00x90.00
V= = 0.58 m/s
nD? 7x14.002

Sustituyendo:

(1.79 - 0.58)?
h,= =0.075m
“79.00x9.81
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6. Pérdidas por cambio de direccion en la primera curva horizontal (en el
tanel), &,
Empleando la ecuacion de Hoffman (5.16):

Donde £y ., son funcién de la deflexion de la curva, que para este caso es
de 49°, utilizando los manuales correspondientes se obtiene: £ = 0.22 y
N =10.72, sustituyendo:

(0.58)2
b= 0.22x0.72¢ ————— = 0.002716m
2.00x9.81

7. Pérdidas por cortante en el tunel, b/Q, se calculan con la ecuacién de
Kozeny:

& L
" (8.86 log D+N)* D

La longitud del tunel vale: L = 322.36 m
Sustituyendo:

(0.58) 2 322.36
(8.86 logl4.00 + 26.00>  14.00

h = =0.0059 m

‘o

8. Pérdidas por reduccion de area en el tapon / , ver Figura 5.20. Se emplea
la ecuacién (5.17):




5. Obras de toma

Para este caso # = 30°. Del manual correspondiente, se tiene K = 0.24.

=30 (>

Figura 5.20 Reduccion de area en el tapdn

Sustituyendo:

0.24(0.58)
S =0.0041 m

2.00x9.81

Hasta ahora se han calculado las pérdidas en el tunel. A continuacidn, se
calcularan las pérdidas en la tuberia forzada, esto se hara en funcién del
didmetro (desconocido) de la tuberia, que debe ser suficiente para que
pase el gasto de disefio.

9. Pérdidas por cortante en la tuberia h, empleando la formula de Kozeny:

&
by
(8.86log D + N)?

En este caso:
L=375.63m
A=0.785D"?
Q 90.00 114.65

V= = =
A 0.785D> D?
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Con un valor de V= 31.00, que corresponde a acero soldado oxidado, se
puede sustituir en la ecuacion de Kozeny:

114.65°
D 375.63 4937540.84
h,= =
57 (8.86log D + 31.00)? D D’ (8.86log D + 31.00)?

10. Pérdidas por cambio de direccion, en la segunda curva horizontal (en la

tuberfa), #,,, utilizando la formula de Hoffman:
V2
cdd = kN
2g

La curva tiene un radio R de 151.00 m, y una deflexién 4 = 48° 30°. En los
manuales correspondientes se obtiene N = 0.72,
Como no se conoce el diametro D, la velocidad se puede expresar asi:

0} 90.00 114.65
V= —= =
A 0.785D* D?

Sustituyendo:

(114.65/D) k
h,=072%k ——M = 482.37F

“ 92x9.81

11. Pérdidas por valvula de mariposa,
Se emplea la ecuacion:

hvm =fk —



En este caso £ = 0.2 (obtenido de manuales). Sustituyendo:

114.65/D?) >
L =020 )* _ 13400
2.00x9.81 D

12. Pérdidas por bifurcacion, #,:

5. Obras de toma

Cada rama debe llevar un gasto de 45.00 m?/s, y las velocidades en cada
una de ellas deben ser iguales que en la tuberia principal. El angulo de las
ramas con respecto al eje de la tuberia principal es de 309, ver Figura 5.21.

Figura 5.21 Bifurcacion del ejemplo 5.1

Entonces:
n=r
‘ 90.00
Q= < . = 45.00m*/s
2.00 2.00
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Por continuidad debe cumplirse:

2, 2

A, 4,
Pero:
nD?
A= =0.785D
4
nD,?
A= =0.785D,?
4
Entonces:

90 45.00
0.785D°  0.785D,”
Despejando:

1
DQQZ —
2

Para el calculo de pérdidas se emplea la ecuacion:

V12+V22- QVIVQCOS(?
2g

h=

b




5. Obras de toma

Como V=V,

2V 2-2V72 cosf 2V (1 - cost)

2g 2g
Pero:
114.65
I/Q = 1: D 9

Sustituyendo:

114.65 '\ [ 1- cos30° 179.52
h, = 2.00 ( =
D? 2.00g D

13. Pérdidas por valvula de mariposa 2, ,: Se emplea nuevamente la ecuacion:

000, (11465
el 200 13400

h o=
" 2.00g 2.00x9.81 D

KV?

14. Pérdidas por valvula de chorro hueco /4 Se utilizara la ecuacion:

h,= —— (5.38)
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Donde:

Y C es un coeficiente que depende de la apertura de la valvula. Para una
abertura del 100%, se tiene C' = 0.85. Sustituyendo:

1.00
k= ————-1.00=0.3841

(0.85)

(114.65/D* ) 257.32
h =0.3841 -
‘ 2.00x9.81 D

Finalmente, la suma de pérdidas vale:

>h=0.0015+ 0.032 + 0.0796 + 0.009 + 0.075 + 0.00276 +0.0059

4937540.84/D K 134.00

+0.0041 + — +482.37 — +
D" (8.86 logD + 31.00) D D

179.52 134.00 257.32

+ + +
D Dt D

Efectuando las sumas, se tiene:

4.00x937540.84/D 704.835
+
D*(8.86 logD + 31.00) D

>h=0.2099 +

k
+482.37 —
Dt
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Sustituyendo en la ecuacién de la energia:

VQ

2

2g

H =

1

+>h

Considerando que:

0 90.00 114.65
V= = =
’ A 0.785D? D?

La carga de velocidad vale:

V2 (114.65/D?) 669.96

2 —_— —_—

2.00g  2.00x9.81 D!

Quedando finalmente:

5. Obras de toma

669.96 4937540.84/D
54.48 = + 0.2099 + (
D' (8.86 logD + 31)?
704.835 482.37
+ D4 + D4 k
Es decir:

54.48 = 0.2099 +
D* (8.86 logD + 31.00)? D

1374.795
+
D4—

4937540.84/D 482.37 L
+
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Resolviendo esta ecuacién, cuidando que la velocidad no exceda los
9.00 m/s, que se ha fijado como velocidad maxima permisible.
De la ecuacién de continuidad:

Q=14
Q  90.00
A= = =10. 2
Vv 9.00 0-00m
Como:
A =nrD?*/4.00
4.00x4 4.00x10.00
D= =

T T

Se obtiene D = 3.57 m
Supdngase D = 3.50 m, con este valor se obtiene £ = 0.22, sustituyendo
en la ecuacion se tiene

4937540.84/3.50 482.37x0.22
54.48 = 0.2099 + A ——
2 3.50* (8.86 log 3.50 + 31.00)? 3.50"
1374.795
+ = 0.2099 £ 75219 + 07071 + 9.1614 = 17.60m



5. Obras de toma

Como puede observarse la energia total del vaso a la salida de la obra (54.48 m),
es mayor que la suma de las pérdidas (17.60 m), si se quieren igualar ambas

cargas es necesario reducir el didmetro, pero esto ocasionaria un incremento
en la velocidad lo cual no es posible, pues existe una velocidad maxima
permisible establecida. Por lo tanto, se acepta D = 3.50 m para la tuberia

principal.
Para las ramificaciones se tiene:

D,=0.7071 D,

Entonces:

D,=0.7071x3.50 = 2.47m
Se acepta:
D,=2.50m

Revision de la velocidad

Q 45.00

= = =9.1 = 9.
V y 222 52/4.00 9.167m/s = 9.00m/s

Por lo tanto, se acepta D = 2.50 m.
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5.3. Fallas de las obras de toma.

De acuerdo con la Federal Emergency Management Agency (2004), la falla de las obras
de toma puede ocasionar que no se logre la operacién de la presa en las condiciones
programadas, que se hagan descargas incontroladas que dafien a la poblacion, infraes-
tructura o zonas productivas aguas abajo de la presa, e incluso condiciones catastroficas
para las obras de toma o la presa misma. Los principales tipos de falla de las obras de
toma son:

a) Los relacionados con las condiciones inadecuadas de la cimentacion, que puedan
ocasionar asentamientos diferenciales.

b) El deterioro prematuro de los componentes de la obra de toma, resultado de una
mala seleccion de materiales, o de su exposicién a condiciones ambientales agre-
sivas como la calidad del agua.

) La acumulacion de sedimentos aguas arriba y dentro de los conductos de la obra
que puedan causar erosion.

d) Los dafos causados por cavitacion en la entrada, aguas abajo de compuertas, en
el conducto de descarga o en la estructura disipadora de energia.

e) La fatiga estructural de cualquiera de sus elementos, incluida la falla por vibracion
de las rejillas.

f) Los relacionados con la falta de programas de inspeccion, rehabilitacion, repara-
ciény operacion.

5.3.1.Recomendaciones para prevenir fallas en las obras de toma

a)Localizar las obras de toma en cimentaciones rocosas para evitar asenta-
mientos.

b)Hacer el analisis de riesgo de cavitacion en toda la obray proveer los sistemas
de aireacién necesarios.

c)Reducir hasta donde sea posible el ingreso de sedimentos para evitar la
erosion de la obra.

d)Proveer de redundancia a la obra hasta donde econdémicamente sea posible.

e) Emplear normas de disefio oficiales o las internacionales equivalentes, inclu-
yendo a los equipos mecanicos.

f) Establecer programas de inspeccién, mantenimiento, monitoreo y reparacion.
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5.4. Problemas Propuestos

Problema No. 5.1

Calcular el gasto que puede descargar la obra de toma mostrada en la Figura 5.22. El
conducto de concreto es de seccidn circular, trabaja a presién aguas arriba de la valvula
de compuerta de cierre, mide 300.00 m de largo y 9:00 m de didmetro, incluyendo el
tramo vertical; y la longitud de la curva que tiene un radio de 15.00 m. La longitud del
tubo forzado de aguas abajo, de acero nuevo, es de 200.00 m y 8.50 m de didmetro.
Proponga los coeficientes de pérdidas locales y distribuidas.

100.00 msnm \v4 Obra de toma de la presa
— Soldier Canyon, Colorado

85.00 msnm Valvula de compuerta
de cierre

o1 D2 75.00 msnm

L=300m L=200m

Figura 5.22 Datos del Problema No. 5.1.

Solucion:

La obra de toma es capaz de descargar Q = 675.00m"/s. Debe tomarse en cuenta
que pueden obtenerse otros resultados, que dependeran de los coeficientes de
pérdidas que se propongan.

Problema No. 5.2

Calcule el gasto de descarga de una obra de toma con tuberias de 10.00 y 8.00 m
de diametro. La elevacién del agua en el vaso es la cota 3000 msnm, y la elevacion del
eje de los tubos de descarga a dos turbinas es la 2750 msnm ver la Figura 5.23.
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El=3000m
'

El = 2880m i
— : .
- 2 turbinas Cajade
11 Vélvulao maquina
: : compuerta
b El = 2750m
I x DR
¥
1,=600m 1,=4001 [—Ls=s0m—]| 250m?/s
Bifurcacion ¥
500m?/s—! 445
IN
250m?/s

Figura 5.23. Datos del Problema No. 5.2

Los coeficientes de pérdidas para el Problema No. 5.2, se presentan en la Tabla 5.1y la

Tabla 5.2.
Tabla 5.1 Coeficientes de pérdidas para la tuberia de diametro de 10.00 m
Elemento Pérdidas Coeficiente de Pérdida
Rejilla Rejilla para basura 1.323
Entrada Entrada 0.1
Curva 0.1
Conducto de aguas arriba Cortante 1.0098
Contraccién 0.1
Contraccién 0.1
Vilvula de Compuerta Vilvula de Comp. 0.19
Expansién 0.1
Expansién 0.1
Conducto aguas abajo
Cortante 0.9065
Bifurcacion 0.32
Bifurcacién
Coortante 0.1133
Salida Salida 1
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Tabla 5.2 Coeficientes de pérdidas para la tuberia de didametro de 8.00 m

Elemento Pérdidas Coeficiente de Pérdida
Rejilla Rejilla para basura 1.411
Entrada Entrada 0.1
Curva 0.1
Conducto de aguas arriba Cortante 1.36
Contraccién 0.1
Contraccién 0.1
Valvula de Compuerta Valvula de Comp. 0.19
Expansién 0.1
Expansién 0.1
Conducto aguas abajo
Clortante 1.33
Bifurcacién 0.32
Bifurcacién
Cortante 0.166
Salida Salida 1
Soluciones:

Para un diametro de 10.00 m, el gasto que puede pasar es: 1530.00 m?/s.

Para un diametro de 8.00 m, el gasto que puede pasar es: 890.00 m?/s.

Como en el Ejemplo No. 5.1, los valores de los gastos pueden variar segun los coefi-

cientes que se propongan.
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Las inundaciones y sequias, que agobian cada vez con mayor frecuencia a los

habitantes de muchas regiones del mundo, nos obligan a analizar qué hemos hecho
mal y qué deberiamos hacer para rescatar a nuestro planeta.

El dltimo reporte del Panel Intergubernamental sobre Cambio Climatico
(2021) sefiala que estos fenédmenos se intensificaran practicamente en todo el
mundo. Conocemos muchas de las medidas de mitigacion y adaptacion
que debemos adoptar, una de ellas es mejorar la infraestructura existente
y construir obras con criterios ecolégicos, que permitan almacenar
agua para las actividades humanas y para proteger a las poblaciones
de los embates de estos fenédmenos extremos.

Una de las estructuras que ayudan a brindar seguridad
hidrica a los seres humanos son las presas. En este libro se

M

presentan los principios y criterios para revisar, disefar, 4 <o

construir y operar las obras que integran una presa de
almacenamiento y derivacién, aunque estos principios se
pueden aplicar a muchas otras obras de la ingenieria.

Estamos seguros que esta publicaciéon sera de
utilidad para estudiantes de licenciatura, posgrado
y profesionales practicantes, que vivimos en la
Cuarta revolucion industrial, lo cual nos
permite hacer una mejor ingenieria.
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