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INTRODUCCION

Los recientes avances tecnolégicos permiten la construccién de presas de mayor altura que
aquellas que se contemplaban algunos afios atrds, lo cual involucra mayor responsabilidad de
aquetlos ingenieros que participan en su disefio y construccién.

La falla de una presa trae consigo grandes pérdidas, sin embargo, hoy debe ponerse mayor énfasis
en el uso racional de recursos. El criterio de disefio debe escrutarse para eliminar los excesos. Es
necesario determinar niveles de riesgo aceptable para diferentes combinaciones de condiciones.
También debe prestarse la atencién a la justificacién en el empleo de cualquier criterio diferente
entre presas viejas y 1as nuevas presas.

Las obras de control y/o excedencias de !as presas modemas son con frecuencia estructuras de
gran tamafio, por lo que son requeridas para controlar y disipar grandes volumenes de agua a
elevadas presiones. Vertedores de todo tipo han fallado a2 lo fargo de la historia por causas
diversas, siendo una de las principales, las originadas por el paso de una avenida, o por el paso
continuc y prolongado del caudal hacia aguas abajo. Por esta razén y considerando que dicha
estructura representa el “seguro” de la presa es importante conocer a fondo los elementos que
intervienen en su diseio y funcionamiento hidrdulico general.

El objetivo principal de este trabajo, es la recopilacién de criterios de disefio actualizados para
proporcionar una metodologia de céiculo confiable de los principales tipes de disipadores de
energfa utilizados actualmente en los vertedores.

Cada proyecto tiene su conjunto de estructuras y en cierta medida ei disefio de una depende de la
otra. En los primeros capitulos se hace una rapida revision sobre lo vertedores de demasias en las
presas.

Se presenta en el tercer capitulo una descripcidn de los disipadores de energia mas comunes,
describiendo sus caracteristicas. Se han usado muchos tipos de disipadores de energia a lo largo
del mundo, y normalmente el disefio de cada uno ha variado a fin de encontrarse una solucién
adecuada ante las circunstancias especificas del proyecto.

Un conocimiento de los principios fundamentales de mecdnica de fluidos se presupone, sin

embargo se ha anotado todo aquelio que parezca sumamente necesario, incluyendo un capitulo
sobre satto hidraulico.

Se presentan las reglas de disefio generales para que las dimensiones necesarias para una
estructura particular puedan ser facil y rapidarente determinadas.

El criterio para cubetas y tanques amortiguadores se presenta a fin de servir como una guia de
disefio. Se busca que el criterio presentado aqui proporcione sdlo una solucion general y que para
las estructuras grandes o bajo condiciones especiales se recomiende un estudio en modelo
hidrdulico.




Sabiendo que el ingeniero responsable del disefio hidriulico de un proyecto recibe la ayuda de las
pruebas del modelo, particularmente cuando no existen medios de analisis adecuados, se ha
anexado un apartado introductorio sobre tos modelos y su importancia.

En este trabajo son incluidos comentarios sobre socavacion y retroceso det cauce debajo de 1as
estructuras disipadoras, mismos que son considerados experiencias y con los cuales se puede
entender mejor la importancia de I3 disipacién de energia.

[




CAPITULO 1

ANTECEDENTES

1.1 APROVECHAMIENTOS SUPERFICIALES

El hombre ha construido siempre obras hidraulicas, con el objeto de manejar el agua dptimamente
para usos miltiples.

Cuando se habla de un aprovechamiento para diversos usos, como pueden ser industrial,
abastecimiento humano, generacién de energia, recreo, desarrollo agropecuario, etc, es
conveniente ubicar |1 fuente a partir de la cual se realizar. Este puede ser subterrdneo, cuando el
agua se encuentra en el subsuelo y superficial cuando ésta se encuentra en la superficie terrestre,

Los elementos que constituyen un aprovechamiento hidrdulico superficial en general son los

siguientes; 4rea de captacién, almacenamiento, derivacion, sistema de conduccidn, sistema de
distribucidn, zona de utilizacién, y sistema de eliminacién; figura 1.1.

Extacion Climatotdgica
°

FAgura 1,1 Esquema de un sistema de aprovechamiento superficial.

0 El drea de captacién es la cuenca hidrografica de un rio definida a partir del sitio del
almacenamiento

o El Aimacenamiento formado por una presa, es donde se cambia el régimen natural del
escurrimiento al régimen artificial de demanda

o La Derivacién, en donde por medio de una presa se deriva escurrimiento hacia ef sistema
de conduccidn, que por conveniencia a menudo se localiza a niveles superiores dei rio




Q El Sistema de conduccidn puede estar formado por conductos abiertos o cerrados y
conduce ef agua desde el punto de derivacién hasta la zona de aprovechamiento

O £l sistema de distribucién se constituye de acuerdo con e fin especifico del
aprovechamiento '

0 Lazona o édrea de utilizacidn es el punto exacto en donde se le d3 ef uso al agua

o El sistema de eliminacién de voldmenes sobrantes, la cual se efectiia por medio de un
conjunto de estructuras especialmente construidas para tal efecto

Una presa es ei aprovechamiento hidraulico mds completo, que se construye para controlar el
agua que escurre 2 través de un rio, manejando la cantidad que continuard sobre el cauce hacia
aguas abajo segun los fines que se persigan para su uso.

Las presas pueden dasificarse de acuerdo a su funcidn especifica en presas de almacenamiento,
derivacién y retencién.

Las presas de almacenamiento se construyen para contener el agua que en ciertos periodos se

encuentra en abundancia y utilizarda cuando escasee. Estos periodos pueden ser estacionales,
anuales o hiperanuales.

Las presas de derivacién se construyen generalmente para elevar el nivel del agua en el cauce y asi
llevar el agua a través de canales o cualquier otro sistema hasta el lugar de utilizacién. Este tipo de
presas es propio para sistemas de riego y otros usos cuando la cantidad de agua que circula por el
rio es adecuada para sus usos durante todos los periodos.

Las presas de retencién se construyen para regular las crecidas y disminuir el efecto de las
avenidas repentinas. Se construyen también con el fin de retener sedimentos o acarreos.

Las presas también pueden tener usos multiples que pueden cubrir por ejemplo una combinacidn
de los fines de: embalse, control de avenidas, riego, generacion de energia, etc.

Una presa en general consta de las siguientes partes; vaso, cortina, obra de toma, obra de desvio

y obra de excedencias. De acuerdo a su funcidn y al uso que se le de al agua existen otras
estructuras, véase la figura 1.2

1.2 COMPONENTES DE UNA PRESA DE ALMACENAMIENTO
1.2.1 Vaso

El vaso es el almacenamiento natural que se produce al momento de colocar un obstaculo en el
cauce del rio. La capacidad de almacenamiento del vaso depende de la topografia de 1a zona aguas
arriba.
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1) CORTINA 7) TUNEL DE DESFOGUE

2) VERTEDOR DE DEMASIAS 8) TUNEL DE ACCESO

3) OBRA DE TOMA PARA GENERACTON 9) TUNEL DE DESVIO PROVISIONAL
4) CASA DE MAQUINAS 10) TUNEL DE DESViO

S) GALERIA DE TRANSFORMADORES 11) ATAGUIA AGUAS ARRIBA

6) GALERIA DE OSCILACTON 12) ATAGULA AGUAS ABAJD

Figura 1.2 Esquema en planta de 13 presa Chiocasén, México

1.2.2 Obra de toma

La obra de toma es una estructura a través de la cual se extrae agua del vaso y que permite
condiciones satisfactorias de flujo, eficiente control y regulacidn de las extracciones en cualquier
circunstancia.

Los conductos de la obra de toma se pueden localizar a través de las cortinas de concreto y en
tuneles o canales localizados en 1a margen del rio.

1.2.3 Cortina

La cortina es la estructura que se coloca sobre el cauce de un rio, como obstaculo al flujo del
mismo.

Las cortinas se pueden clasificar principalmente segin los materiales empleados en su
construccidn y por sus caracteristicas hidraulicas. En este Uitimo caso las cortinas pueden
dasificarse como vertedoras y no vertedoras.




Las vertedoras son aquéllas que pueden efectuar el vertido de los volimenes excedentes sobre la
corona y estan construidas con materiales que el agua no erosiona a su paso. Las cortinas no
vertedoras son aquélias que han sido proyectadas para que no viertan sobre 1a corona.

De acuerdo a los materiales con que se construye la cortina se pueden tener:

O Presas de tierra. Son Ias de tipo més comin debido a que en su construccion se emplean
materiales en estado natural con un proceso minimo. Las presas de tierra requieren de

vertedores de excedencia independientes, esto es que las presas de tierra dificilmente son
vertedoras.

0 Presas de enrocamiento. Son las que se construyen con rocas de todos los tamafios que
aseguran su estabilidad y una pantalla impermeable que evita la filtracién del agua. Estas
presas al igual que las de tiera pueden ser dafiadas completamente debido a un

desbordamiento por la corona y por tanto debe construirse un vertedor de excedencias
separado.

O Presas de material graduado (tierra y enrocamiento). Son aquéllas construidas a base de
materiales graduados colocados en capas. Basicamente son una combinacién de los otros
dos tipos mencionados anteriormente.

Q Presa de concreto. Estas pueden construirse como vertedoras debido a la resistencia del
concreto a la erosién. Pueden dividirse en tipo gravedad, tipo arco o de contrafuertes
segun su comportamiento estructural.

o Las presas de gravedad transmiten la carga del agua a la cimentacién a través de la
misma presa. Dependen de su propio peso para su estabilidad.

O Las presas de arco trasmiten la carga del agua hacia los empotramientos en las
laderas, por ello se adaptan bien para usarse en cafiones angostos.

O Las presas de contrafuertes son semejantes en muchos aspectos a las presas de
gravedad. Cada elemento con contrafuerte actia como viga volada soportando la carga
del agua con paramentos de diferentes formas. En general, el paramento clasifica a la
presa. Estos son: de arcos muitiples, de losas sin nervaduras, de cUpulas multiples, de
cabeza redonda, de cabeza de diamante, contrafuertes de viga volada. Las presas de
contrafuertes necesitan comunmente de 30 a 40 por ciento menos concreto que presas
equivalentes de gravedad.

a Presa con cara de concreto aguas amba. Esta bdsicamente parte de una presa de
materiales graduados, pero a diferencia de esta, el enrocamiento del talud de aguas amiba
ha sido sustituido por una pantalla de concreto. Lo anterior conlleva varias ventajas como
la reduccién del ancho de la base de la presa y la eliminacién de graduaciones en los
materiales componentes, Ver figura 1.3




Figura 1.3 Seccldn tpica de una cortina con cara de concreto aguas amiba con
diferentes graduaciones de materiales

1.2.4 Obras de excedencias

Las obras de excedencias tienen [a funcidn de permitir la salida de los volimenes de agua
excedentes a la capacidad del vaso de almacenamiento.




CAPITULO 2

ASPECTOS GENERALES DE LOS VERTEDORES

2.1 GENERALIDADES

En términos muy generales, cuando la descarga de un flujo se efectla por encima de un muro 0
una placa y a superficie libre, la estructura hidraulica en que ocurre se ltama vertedor.

En una presa, la estructura que permite descargar los volumenes de agua que exceden a la
capacidad del almacenamiento, constituye un vertedor de excedencias, al cual denominaremos a lo
largo de este trabajo vertedor de demasias.

Un vertedor de demasias puede ser parte integrante de la cortina de la presa o una estructura
separada, como lo muestra la figura 2.1.

Figura 2.1 Cortinas tipo arco de concreto no vertedora y vertedora respectivamente.
A ta izquierda se muestra ef vertedor de |a presa Santa Rosa |, Jalisco separado de la cortina.
En la derecha el vertedor es parte de la cortina.

Los vertedores de demasias proveen liberaciones controladas del agua excedente de la capacidad
de reserva y la conducen nuevamente al rio aguas abajo, de tal manera que !a cortina y su
cimentacion estén protegidos de la erosidén y socavado. El objetivo del disefio del vertedor es
generar una estructura adecuada y segura a un costo vertedor-presa minimo.




2.2 CLASIFICACION GENERAL

Por su perfil, los vertedores pueden ser basicamente de pared gruesa y pared delgada. Figura 2.2,
Los vertedores de pared delgada y gruesa pueden usarse como dispositivos de aforo en laboratorio
o0 para descargas en canales de pequefias dimensiones.

Z Z 27
a) o/h < 0.67 by e/h > 067

Figura 2.2 Vertedor de pared delgada y pared gruesa

El perfil o cresta del vertedor de demasias se disefta de modo gue coincida con la forma del perfil
inferior de la 1amina del flujo vertiente para un vertedor de pared delgada. Fue Creager el primero
que ide_é este tipo de cresta a la cual se le denomina “cimacio”

Los vertedores de demasias se pueden clasificar por su posicidn, forma y sistema de control. En
planta, estos pueden ser rectos, curvos, semicirculares, en forma de “u”, o redondos. Segtin lo
anterior se tienen diversos tipos de vertedores como: de abanico, de canal lateral, de embudo,
recto, etc. En la figura 2.3 se muestra la cresta circular de un vertedor.

B o
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Figura 2.3 Vertedor semicircular de la presa Fruitgrowers (Colorado)




E! criterio de clasificacidn que se adoptara en esta tesis es el que involucra I3 posibilidad de control
del agua. De acuerdo a lo anterior existen dos grupos; vertedores con descarga libre y con
descarga controlada. En los vertedores con descarga libre se produce el vertido libre al alcanzar el
agua en el embalse el nivel de I3 cresta en el cimacio (no tiene compuertas). En los vertedores de
cresta controlada las descargas se controlan mediante compuertas de distintos tipos.

Otra clasificacion de los vertedores de demasias que no toma en cuenta el manejo del agua, sino la
forma del conducto de descarga consiste en denominarios; vertedores en canal 0 en tinel. En
ambos se utiliza un vertedor separado del cuerpo de la cortina, con 0 sin compuertas. En el caso de
los vertedores en canal, 1a conduccién se realiza mediante un canal a cielo abierto de geometria
variable. En los vertedores en tunel, la conduccion se realiza mediante un conducto cemrado a
través de la montafia.

2.3 COMPONENTES

Los vertedores de demasias en general se componen de los siguientes elementos: el canal de
acceso 0 de llamada, la estructura o zona de control, el conducto o ¢anal de descarga (rapida), la
estructura terminal y el canal de desfogue o de salida.

Los componentes o partes de un vertedor pueden parecer distintos y por tanto susceptibles de
mencionarse por separado, sin embargo existe una correlacion estrecha y de mutua influencia
entre ellos.

Vertedor de cresta no controlada en una presa de tiarra v enrocamients

Fgura 2.4 Elementos de un vertedor:
) Canal de acceso, b) zona de control, clcompuerta, d} rdpida, e) disipador de energla
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El arregio geométrico de las partes componentes de un vertedor, puede ser tan variado como jos
problemas de la practica. Ver figura 2.4. Conforme a lo anterior se hace hincapié en que no todos
los vertedores tienen todas y cada una de las partes mencionadas. Por ejempio, puede requerirse
por razones topograficas, geoldgicas etc., un vertedor de caida libre en el que no exista el conducto
de descarga, ya que el agua al pasar por la cresta del cimacio, se precipita en caida libre hasta el
rio, o bien primero pasa por una cubeta de lanzamiento. Su cresta puede ser recta, curva y poseer
0 no compuertas.

2.3.1 Canal de acceso

Esta estructura es la encargada de conducir el agua desde el almacenamiento hasta la estructura ©
zona de control, de manera que llegue perpendicular a la cresta en toda su longitud y de ser
posible libre de turbulencias, a fin de lograr el coeficiente de descarga maximo y el minimo de
problemas en el vertido.

Cuando el agua entra directamente del vaso a la estructura, como en el casc de un vertedor
colocado scbre una presa de concreto, no es necesario el canal de acceso o llegada. Por otro lado,
en el caso de un vertedor alojado en una ladera en que se apoya la presa, casi es segura la
necesidad de un canal que oriente el agua hacia el cimacio.

En el canal, las velocidades de entrada deberan limitarse también las curvatures y transiciones
deberan hacerse graduales, con el objeto de disminuir las turbulencias y uniformar el flujo sobre I3
zona de control del vertedor. La mala distribucion del agua en el canal de acceso puede persistir a
lo largo de la estructura del vertedor y hasta ser Ia causa de erosiones perjudiciales en el cauce
ocasionadas por flujos asimétricos durante las descargas. Asi mismo, 1a falta de uniformidad en la
cresta puede producir una reduccion en el gasto descargado y en el caso de presencia de
compuertas, puede generar esfuerzos indeseables que las puede atascar y/o deformar.

La velocidad de llegada y ia profundidad que hay entre el piso del canal de llamada y el nivel de Ia
cresta tenen una influencia importante en la descarga del vertedor. A una mayor profundidad de
llegada, resulta un coeficiente de descarga mayor. Asi por ejemplo, para una carga dada sobre la
cresta, una llegada mas profunda permite acortar I3 longitud de la misma debido a que se
incrementa la eficiencia de la descarga.

Fgura 2.5 Vista de los vertedores de 1a presa La angostura, Chiapas. En la imagen,
se apredian los canales de acceso, 1a zona de control y los canales de descarga.
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En la figura 2.5, se muestran el vertedor de 1a presa La Angostura (México), el cual esta formado
por dos canales construidos en la margen izquierda de la cortina.

2.3.2 2Zona o estructura de control

Uno de los componentes principales de un vertedor es la zona o estructura de control, porque
regula y gobierna los volumenes excedentes del vaso. Este control limita y evita las descargas
cuando el nivel del vaso llega a niveles predeterminados y también regula las descargas cuando el
vaso alcanza los niveles ya fijados.

La relacion entre la carga hidrdulica del vertedor y la descarga que pasa en la zona de control
pueden fijarse como en el caso de un simple rebosadero sin regulacion, o puede ser variable como
en el caso de una cresta con compuertas, o de un tubo controlado con una vaivula.

En general existen muchas secciones cuando se proyecta una zona de control.

Fgura 2.6 Vertedor con cresta controlada  tipo cimacio dotado
de compuertas deslizantes en 13 presa Nanairo, Japdn.

Debido a su alta eficiencia, la cresta tipo cimacio es la que se usa en la mayoria de los vertedores;
en ellos la curva superior del cimacio ordinariamente se hace que se ajuste rigurosamente al perfil
de la superficie de una ldmina de agua con ventilacién cayendo de un vertedor de cresta delgada.
La ldmina de agua se adhiere al paramento del perfil evitando el acceso de aire a la cara inferior de
la I3mina. Para las descargas efectuadas con |3 carga de diseiio, el agua se desliza sobre la cresta
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sin interferencia de la superficie que la limita y alcanza casi su eficiencia maxima. Una curva inversa
al pie del talud desvia el agua hacia una estructura terminal, 0 hacia un canal de descarga. En la
figura 2.6 se muestra claramente la curvatura del cimacio en un vertedor.

2.3.3 Conducto de descarga (rapida)

Los volimenes descargados por la estructura de control generalmente se conducen hacia aguas
abajo de la presa a través de un canal de descarga o rapida. Las excepciones son cuando se hace
libremente la descarga de una presa de tipo arco, o cuando se envia directamente por la falda de
la ladera para que forme una cascada en la misma. El conducto de descarga puede ser el
paramento de aguas abajo de una presa de concreto, un canal abierto excavado a lo largo de la
superficie de! terreno, un canal cubierto colocado a través o debajo de la presa, o un tunel
excavado en una o ambas laderas.

Las dimensiones del conducto de descarga dependen principalmente de los requisitos hidrdulicos,
pero la seleccion del perfil, 1a forma de las secciones transversales, anchos, longitud etc, dependen
de las caracteristicas geoldgicas y topograficas del sitio.

El perfil puede tener tramos con poca pendiente o muy inclinados; la seccion puede variar de
rectangular a trapezoidal, circular, 0 puede ser de cualquier otra forma. Los canales abiertos
excavados en las laderas generalmente siguen el perfil de {a superficie del terreno; cuando las
laderas forman un caiidn, es conveniente un tanel.

En planta los canales abiertos pueden ser rectos o curvos con los costados paralelos, convergentes,
divergentes o una combinacion de éstas formas; la seccidn de estos puede variar de rectangular a
trapezoidal, circular, o ser de cualquier otra forma. Un conducto cerrado puede consistir en un tiro
vertical o inclinado descargando en un tinel casi horizontal. Ocasionalmente se puede optar por
una combinacién de un conducto cerrado y un canal abierto. En las figuras 2.5 y 2.7 se ilustran
algunos ejemplos de conductos de descargas para presas construidas en México.
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Figura 2.7 Corte por el vertedor con canal de descarga en tunel de la presa El infiemilio. 1) Rejilla, 2) Compuerta, 4) Rapida,
S) Disipador de energia
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2.3.4 Disipador de energia

Permite la restitucidn del flujo al cauce del rio, disipando la energia cinética excedente que adquiere
el agua en su descenso desde el embalse hasta el rio aguas abajo, o bien permite lanzar el agua
directamente al rio para lograr su disipacion.

Esta ultima solucion se adopta cuando existe roca firme en la descarga, tirantes de poca
profundidad en et canal y a lo largo de las laderas, 0 donde la salida del vertedor estd
suficientemente alejada de la presa o de otras estructuras auxiliares que pudieran resuttar dafiadas
por socavacién, arrastre o reblandecimiento de las laderas.

Cuando se requiere evitar erosiones intensas en el cauce, se debe disipar 1a energia de la corriente
antes de descargaria al cauce del rio; esto puede efectuarse usando dispositivos especialmente
diseiiados como tanques para la formacion del resalto, un trampolin sumergido, un lavadero con
dados, una fosa con deflectores amortiguadores y muros etc. Ver figura 2.8.

Fgura 2.8 Vertedor de la Presa Folson, EUA, operando. Se apreda perfectamente la zona en que el flujo disipa su energia.

2.3.5 Canal de salida

Después de la estructura terminal se proyecta (segtin el caso) el canal de salida, mismo que
permite que el agua llegue al cauce sin producir remansos hacia aguas armiba que afecten el
funcionamiento de la propia estructura terminal o de otras estructuras.

En algunos casos solo se construye un canal piloto haciendo la suposicion de que por arrastre se
ampliara la seccion durante mayores gastos. Donde el canal se hace de material que no se
erosiona, debe excavarse hasta que tenga 13 seccion adecuada para gue pase el gasto previsto sin
que constituya una estrangulacion que afecte el tirante de Ia estructura terminal.
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Las dimensiones del canal de salida y la necesidad de protegerio con revestimientos o
enrocamientos depende de la posibilidad de erosionarse. Aunque se construyan estructuras
amortiguadoras, puede resultar dificil reducir las velocidades resultantes por debajo de la que
admite el cauce original y, por tanto, no se podra evitar que se produzca alguna erosion en el
mismo. Ademds en las condiciones naturales, los lechos de muchas corrientes se socavan al
aumentar el tirante de las avenidas y se azolvan cuando desciende por los depdsitos que se
producen con el material que arrastra la corriente.

2.4 TIPOS BASICOS
2.4.1 Vertedores de cresta controlada

Los vertedores de cresta controlada son aquellos que por su forma, funcionamiento o construccidn
pueden ser dotados de compuertas o vatvulas. Entre los tipos mas comunes se encuentran los que
a continuacién se describen.

2.4.1.1 Vertedores en canal

En este vertedor la estructura de control consiste en un cimacio compuesto por pilas que generan
vanos donde se alojan las compuertas y cuyo eje coincide con la direccidn del canal de descarga.
Este ultimo normalmente lo constituye un canal excavado a cielo abierto, separado del cuerpo de la
cortina, de donde obtiene el nombre. Sin embargo, el nombre se aplica con mayor frecuencia

cuando el control del vertedor se coloca normal o casi norma! al eje de un canal abierto y donde las’

lineas de corriente, tanto arriba como abajo de la cresta, se mueven en direccion al eje.

Los vertedores de demasias en canal se han usado en las presas de tierra mas que las de cualquier
otro tipo. tos factores que influyen en la seleccidn de estos vertedores son la sencillez de su
proyecto y construccidn, su adaptabilidad a casi cualesquiera condiciones de cimentacion, y a fa
economia que con frecuencia se obtiene por el uso del material de excavacién en la presa.

- -
%

Fgura 2.9 Vertedores en canal de |a presa Netzahualcoyod, Chiapas.
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Los vertedores de canal son aquellos en los cuales se denotan perfectamente sus partes
constitutivas, ya que constan de canal de entrada, estructura de control, canal de descarga,
estructural terminal y canal de salida. Como se observa en la figura 2.9, |a estructura de control, en
este caso, se ubica coincidiendo practicamente con el eje de la cortina.

2.4.1.2 Vertedores en tinel

Los vertedores en los que se usa un canal cerrado para conducir las descargas de la presa, con
frecuencia se llama en tunel. El canal cerrado puede tomar la forma de un tiro vertical o inclinado,
de un tinel horizontal a través de tierra o roca, o de un conducto de concreto construido a cielo
abierto y cubierto de tierra. En este tipo de vertedores es muy comin el uso de estructuras de
control.

En los vertedores en tunel, se debe prevenir una aireacion suficiente con &l fin de evitar que se
presenten efectos de sifon que se producen en los conductos con tendencia a obturarse
temporalmente por el arrastre de aire, por la vibracion de la vena liquida, o la accién de ondas y
remansos. Para garantizar 1a circulacién en régimen libre en el tinel,. la relacion del area hidraulica
al area total del tunel se limita, con frecuencia, aproximadamente al 80%.

Estos vertedores pueden tener ventajas para su emplazamiento en cafignes angostos, con laderas
inclinadas, o en los lugares donde existen peligros para los canales abiertos por taludes o
derrumbes de roca. :

Cuando la caida es grande se generan velocidades de agua excesivas que pueden dafiar seriamente
los revestimientos de! tunel. Su reparacion trae consigo maniobras mas complicadas y costosas que
en los vertedores del canal. Por tanto es recomendable utilizar vertedores de tinel cuando se
agoten las posibilidades de empleo de otros tipos.

En México se han construido miltiples vertedores en tiinel, como es el caso de los proyectos
hidroeléctricos “E1 Infiernillo” (figura 2.10) y “Chicoasén”.

Figura 2.10 Vista de |a presa El Infiemillo, se ha indicado !a salida
de los tinedes de descanga de ios vertedores aguas abajo.
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2.4.1.3 Vertedores de caida recta

Los vertedores denominados de caida recta son aquéllos en los que el agua cae libremente de la
cresta. Este tipo es el conveniente para algunas presas de gravedad, las formadas por arcos
delgadcs, contrafuertes y para las presas derivadoras. La descarga puede ser libre como en el caso
de un vertedor de pared delgada o correr a lo largo de una seccion angosta de la cresta. En los
vertedores de caida recta, el lado inferior de la lamina se ventila suficientemente para evitar
pulsaciones en ella,

Un vertedor de caida recta se puede proyectar para utilizarse con una amplia variacion de tirantes
en la descarga. En la figura 2.11, se muestra la concepcion de una estructura de este tipo.
Consiste principalmente en un vertedor recto construido en el extremo de un canal de descarga de
seccioén rectangular, con un lavadero horizontal colocado al nivel del cauce. En este caso se han
colocado dados y una solera horizontal a la salida para facilitar la formacion del salto hidrdulico y
reducir la erosion en el cauce de aguas abajo.
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Fgura 2.11 Esquema de un vertedor de caida recta

Este tipo de estructura no se recomienda para presas con grandes caidas en cimentaciones
inestables, debido a las grandes fuerzas producidas por los impactos que debe absorber el lavadero
en el punto que cae a lamina de agua. Las vibraciones producidas por el impacto pueden agrietar o
dislocar la estructura con el peligro de que falle por tubificacion o socavacion. Ordinariamente, no
debe considerarse el uso de esta estructura en caidas mayores a 6 metros (20 pies).

2.4.2 Vertedores de cresta no controlada

A estos tipos de vertedores, generalmente no se les instalan compuertas u otro medio para
controtar el flujo del agua que no sea la capacidad de su propia seccion.
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2.4.2.1 Vertedor en abanico

Cuando es necesario proporcionar una longitud de cresta considerable con cargas pequenas, se
emplea este tipo de vertedor. Su geometria requiere de un espacio amplio y se adapta a l2
topografia en la que existe un puerto 0 una boquilla abierta. Esto permite una longitud de cresta
mayor con un canal de menor ancho, o que ayuda a economizar grandes volimenes de
excavacion en comparacion con los vertedores de cresta recta, de transicion y canal de descarga.
La figura 2.12 presenta un vertedor de este tipo; en ella se observa que su forma en planta se
asemeja a un abanico y esto origina su nombre.
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Fgura 2.12 Vista del vertedor en abanico de [a presa Sanalona, Oaxaca

Este vertedor estd constituido por un cimacio de trazo curvo cuya geometria en planta estd
concebida de manera que dirija y concentre el escurrimiento hacia el eje de la estructura, a fin de
que a transicién del canal de descarga no sea tan brusca. Sin embargo, lo anterior implica que el
disefic geométrico en pianta del canal de acceso sea de gran amplitud a fin de que el escurrimiento
llegue al cimacio en direccion normal a 1a cresta.

A fin de impedir ondas cruzadas en la transicién, es necesario que el cimacio descargue en una
plataforma horizontal llamada coichon, conectado con el perfil del cimacio mediante una curva
circular para disminuir ef impacto de 1a corriente.

En varios paises se han construido con éxito este tipo de vertedores, en México entre algunos
ejemplos estan la presa Miguel Hidaigo (Sinaloa), El Azicar (Tamaulipas} y Agostitian (Michoacan).

Cuando el vertedor de abanico se divide en dos siguiendo el eje de simetria, se obtienen dos
vertedores conocidos con el nombre de medio abanico, con capacidad cada uno de la mitad del
caudal. ‘

2.4.2.2 Vertedores de embudo o pozo

Un vertedor de pozo o de embudo, como su nombre lo indica, es aquel en que el agua entra sobre
un bordo en posicion horizontal, cae en un tiro vertical o inclinado y luego corre hacia el cauce de!
rio aguas abajo por un entubamiento horizontal. Cuando la entrada tiene forma de embudo, con
frecuencia se le denomina también vertedor de bocina.
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Se puede considerar que fa estructura estd formada por tres elementos que son: una cresta libre,
un conducto de descarga vertical que después se toma horizontal y un canal de descarga.

La estructura de control de este consiste en un cimacio colector de planta curva circuldr, que
conecta a una jumbrera vertical o inclinada y mediante una o dos curvas verticales hacia un canal
de descarga. La lumbrera, 1a cual en realidad es una rdpida, debe ser preferentemente inclinada 2
fin de propiciar la separacién del escurrimiento desde la clave superior del tinel y permitir que éste
trabaje parcialmente fleno. Cuando existen otras razones mas importantes, la lumbrera puede ser
vertical y cambiar de direccién hacia el tinel de descarga mediante una sola curva.

Los vertedores de pozo 0 embudo, se pueden usar ventajosamente en los emplazamientos de las
presas con caiiones muy angostos, en que las laderas son muy inclinadas o donde se dispone de un
tuinel de derivacion o de un entubamiento, para usarse como ramal de aguas abajo. Otra ventaja
de este tipo de vertedor es que casi se alcanza la méxima capacidad con cargas relativamente
pequefias; esta caracteristica hace que el vertedor sea ideal para usarse cuando su gasto estd
limitado. Esta caracteristica también puede considerarse una desventaja, porque aumenta poco Su
capacidad de descarga cuando las cargas son mayores al ocurrir una avenida mayor que la de
disefio. Lo que no sena una desventaja si este tipo de vertedor se fuera a usar como un vertedor
de servicio, en combinacion de un vertedor auxiliar 0 de emergencia.

En la figura 2.13 se muestra un esquema representativo de un vertedor de embudo usado en una
pequefia presa de tierra.
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Fgura 2.13 Esquema de un vertedor de pozo
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2.4.2.3 Vertedores de canal lateral

Los vertedores de canal lateral son aquellos en los que la seccidn vertedora se coloca a lo fargo del
costado y aproximadamente paralelo a la porcidn superior del conducto de descarga del mismo.

En estos vertedores la estructura de descarga la forma un cimacio, de cresta recta o0 curva que
descarga hacia un canal paralelo a dicha cresta, el cual colecta los volumenes vertidos y los
conduce en direccion perpendicular a la que llegan. El agua que se vierte sobre la cresta cae en un
conducto angosto opuesto al vertedor, gira aproximadamente un angulo recto y luego continda
hasta caer dentro del canal de descarga principal. En la figura 2.14 se muestra el aspecto tipico de
estos vertedores.
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Fgura 2.14 Esquema de un vertedor de canal lateral.

Las descargas del canal lateral puede conducirse directamente a un ¢anal de descarga abierto, a un
conducto cerrado, 0 a un tunel inclinado. El conducto de descarga capta la totalidad del volumen
vertido, disipa gran parte de la energia ganada en la caida y cambia la direccion media del
movimiento. El agua puede entrar al canal lateral por uno solo de los lados del canal en el caso de
que este localizado en una ladera empinada ¢ en ambos lados (bilateral) y por extremo si esta
ubicado en la cumbre de una loma o en una ladera suave. El vertedor de la figura 2.15 ilustra este
tipo.

El vertedor en canal lateral ha sido muy utilizado en México en obras grandes y pequefias. Se
considera buena solucién en boquillas con laderas de poca inclinacidn, o cuando el conducto de
descarga tiene que ser un canal muy angosto o un tinel, toda vez que su geometria permite que
una cresta de gran desarrollo pueda alojarse en direccion longitudinal al rio sin ocupar gran

€5pacio.
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Fgura 2.15 Vertedor en canal lateral de la presa La Soledad, Guanajuato.

2.4.2.4 Vertedor de sifon

Los vertedores de sifén son sistemas de conductos cerrados con la forma de una “U” invertida,
colocada en tal posicion que el interior de la curva del pasaje superior tenga la altura del nivel
normal de almacenamiento en el vaso. Las descargas iniciales dei vertedor, al tener el nivel del
vaso arriba de lo normal, tienen un funcionamiento semejante al de un vertedor con cimacio curvo.
El funcionamiento como sifén tiene lugar después de que se ha agotado el aire en la camara que se
forma sobre la cresta. La corriente continua se sostiene por el efecto de succion debida a la rama

inferior del sifon.

Figura 2.16 £squema de un vertedor tipo sifén

21




La mayor parte de los vertedores de sifén estan formados por cinco componentes como se aprecia
en la figura. Incluyen una entrada, una rampa superior, una garganta o boquilla (cresta), una rama
inferior (rdpida) y un conducto de salida. Se instala también una ventilacidén para interrumpir el
efecto de succidn y para que deje de funcionar cuando el nivel del agua de la superficie baje al
nivel normal. De otra manera el sifén continuaria operando hasta que el aire pase por la entrada.

La entrada generalmente se coloca bastante abajo del nivel normal de la superficie del agua, para
impedir la entrada de basura que pueda interrumpir el efecto de sifén. La rama superior estd
formada por una transicién curva convergente, para unir la entrada-a una seccion vertical de la
garganta. La garganta o estructura del control es, generalmente, de seccién rectangular y esta
situada en la cresta de la curva superior del sifon. Luego, 12 curva superior continia para unir un
tubo vertical o inclinado que forma 1a rama vertical de! sifén. La rama inferior puede terminarse de
manera que descargue verticalmente a lo largo del paramento de una presa de concreto, o puede
tener una curva inferior y un tubo de descarga divergente para descargar el agua en una direccion
horizontal. La descarga puede ser libre 0 ahogada, segun la disposicién que tenga la rama inferior y
de las condiciones de las descargas

CORTE A—A tAEFULRTIO)

Figura 2.17 Sifén en 1a presa del distrito de riego det rfo Tula, Hidalgo.
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CAPITULO 3
DISIPADORES DE ENERGIA

3.1 ANTECEDENTES

Las presas modemnas y las obras hidraulicas son con frecuencia de gran tamaiio y requieren
controlar grandes volimenes de agua. La velocidad y la presion del flujo en la base de las
estructuras vertedoras ocasionan serios problemas para su disefio.

Cuando el agua que pasa por el vertedor desde €l embalse al nivel del rio aguas abajo, la carga
estatica se convierte en energia cinética; esta energia se manifiesta en forma de altas velocidades
que a su vez producen grandes erosiones. Para prevenir el socavamiento de la plantilla del rio,
establecer las condiciones de flujo en el canal de salida, minimizar la ercsién y evitar el
debilitamiento de la presa misma se construye un disipador de energia en la base de la estructura.

Fg. 3.1 Flujo de agua con alta velocidad saliendo de un vertedor
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Hubo un tiempo en el pasado que, en aras de una economia mal entendida, se procuraba eludir la
construccidn de los disipadores de energia, limitando la fongitud del revestimiento en el canal de
descarga y termindndolo con un dentellén a mitad de la ladera, dejando escurrir {ibremente el agua
sobre la superficie de la roca.

A efecto de recalcar la importancia de fa estructura disipadora de energia, por ejemplo
mencionames el vertedor de medio abanico de la presa Endo, sobre el rio Tula, en el estado de
Hidalgo con un gasto de diseiio de 1100m?/seq, que descarga sobre un canal. En el disefio original
se limitd la longitud del canal de descarga y se colocd un pequefio trampolin para lanzar el agua
sobre el cauce. En 1958, se produjeron erosiones de consideracién abajo del deflector que obligd a
prolongar el canal de descarga y construir un tanque amortiguador.

Durante 1947, una erosién extensa en la base de pizarra bajo la losa de revestimiento de la presa
Waco en Texas, causd no solo 12 destruccion completa de 1a losa sino también derribd grandes
cantidades de la base. La seccion dafada, ilustrada en la figura 3.2, fue rapidamente rellenada para
evitar cualquier movimiento de la presa hacia aguas abajo.

Fgura 3.2 Esquema del dafio al vertedor de la presa Waco, Tex@s

Un poco mas de seis metros (22 pies) de pizarra debajo de la losa de revestimiento fueron
removidos y cerca de 38,000 m’ (50,000 yardas cabicas) de concreto y pizarra fueron perdidos en
el proceso de erosion. Ademas, la desintegracion de la base habia proseguido a una extensién
donde Iz falla de fa estructura del vertedor era inminente. Como una medida correctiva, 1a losa de
revestimiento fue construida nuevamente a un nivel mas bajo para dar un adecuado nivel de tirante
y obligar 1a formacion de un salto hidraulico que disipara 13 energia y evitara las erosiones futuras.
Una fotografia del daiio en el vertedor de la presa Waco se muestra en al figura 3.3.

En otro ejemplo, el flujo excesivo desgastd un considerable volumen de roca debajo de la presa
Wilson, localizada en el rio Tennessee. Cuando fue vaciada en junio de 1926, se observd que una
amplia erosion ocurrid al final de la losa de aproximadamente 77 m de ancho. Grandes Iajas de
roca fueron desprendidas del lecho del rio bajo fa base de la losa de revestimiento, extendiéndose
varios metros aguas abajo de [a losa de revestimiento, como se muestra en ia figura 3.4, Una
fotografia de la erosién de la base de la presa se muestra la figura 3.5.
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Figura 3.3 Vista de la socavacidn aguas abajo del vertedor
de |a presa Waco, Texas

Muchas lajas pesaban 200 toneladas, lo cual puede dar una idea de la energia del flujo. La erosion
fue mayor en 13 base de la losa de revestimiento, la cual fue erosionada a una profundidad de 4

metros (13 pies) aproximadamente.

Figura 3.4 Esquema del daflo al vertedor de 1a presa Wilson

En el caso de la presa Wilson, el salto hidrulico que disiparia la energia, no se formo en la base
debido a la deficiencia del tirante de agua como se explicara en el siguiente capitulo.
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Fgura 3.5 Vista del lecho del rio Tennessee despues de |2 ercsidn
aguas abajo del vertedor

3.2 TIPOS

La funcidn de cualquier disipador de energia hidrdulica es la de perder una parte de la energia que
el flujo en su alta velocidad posee, a través de algunas combinaciones de los siguientes métodos;
por friccion externa entre el agua y €l canal, entre el agua y el aire, o por friccion intema y
turbulencia. Fundamentalmente los disipadores de energia convierten la energia cinética en
turbulencia y finalmente en calor. De los varios mecanismos para disipar la energia del flujo en la
base de un vertedor, el mas comun es el salto hidraulico que en su proceso cambia el régimen del
flujo.

En algunas presas como estructura disipadora de energia, solamente se ha construido una plancha
de proteccion o losa de revestimiento, para proteger de la erosion al cauce mientras sucede el
safto, En otros casos se emplea como estructura disipadora, un tanque amortiguador o una cubeta
disipadora de energia. Si existe la posibilidad de que el vertedor descargue al ric en forma directa,
ello se realiza mediante una cubeta de lanzamiento también llamada salto de esqui. Estos son los
tipos basicos de disipadores de energia; sus partes generales se pueden observar en |a figura 3.6.

La seleccion de cualguiera de estos tipos requiere un andlisis de las particularidades det caso
entomo y de las condiciones del remanso en la descarga, asi como un estudio econémico de las
atternativas. El tipo de estructura se escoge, entonces, en funcién de la elevacién que el conducto
de descarga tenga al final y del nivel del agua en el rio en la zona de descarga.
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Figura 3.6 Disipadores de energia mds comunes en vertedores de demasias
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3.2.1. Cubetas de lanzamiento

Hay muchos ejemplos en Ingenieria del uso de aire para absorber la energia que el flujo por su
velocidad lleva. Un ejemplo es el uso de las cubetas de lanzamiento tipo salto de esqui

Una cubeta de lanzamiento es una estructura que se coloca en el extremo de un vertedor o en el
extremo de una obra de desagiie en presas, con la intensién de que el agua que se descarga con
altas velocidades del vertedor, sea lanzada libremente para que disipe su energia por choque. La
erosion se localiza aguas abajo en un punto menos critico del lecho del rio. Debe tenerse
precaucién de que la posible erosion que se produce en la zona de disipacién de energia, no ponga
en peligro |2 estabilidad del vertedor, 1o cual podria ocurrir si la erosion retrocede y deja sin apoyo
alguna parte de la cimentacion del vertedor.

Los disipadores de energia tipo salto de esqui son disefiados principalmente con el propdsito de
expandir el fiujo de alta velocidad, de manera que el aire circulante pueda atacar la mayor cantidad
del flujo y alejar el impacto del agua del pie de la presa.

Cuando el chorro deja el vertedor es afectado por la turbulencia interna debido 2 la accidn cortante
del aire circulante, y por tension superficial. Si la turbulencia intema o la accidn cortante es
demasiado grande, el chorro puede ser parciaimente desintegrado antes de que golpee el lecho del
rio. Es posible que 1a energia del chorro se desintegre completamente, en forma de un pesado rocio
formado de gotas de agua de varios tamaiios, burbujas y sonide.

Este dispositivo ha funcionado muy bien en todas partes del mundo. Los detalles del disefio de las
Cubetas de lanzamiento se deben principalmente al trabajo de! disefiador francés Andre Coyne.

Figura 3.7 Imagen de una cubeta de lanzamiento al pie de un vertedor

La primer estructura de este tipo fue construida en Franca en la presa Marages, con un altura de
100 m. En ella el flujo del vertedor es arrojado a una altura en el aire y a mds de 30 m aguas
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abajo de la cortina. Después de quince afios de operacién con un flujo variando de 500 a 1500
m’/seg, el agua habia excavado un gran pozo en la formacién de aluvién y roca de granito.
Ninguna tendencia hacia la regresion erosiva habia sido encontrada.

3.2.2. Cubetas disipadoras.

Cuando el tirante del agua de descarga es demasiado grande para la formacidn de un resalto
hidrdulico, la disipacion de la elevada energia de la cortiente se puede efectuar con el uso de un
deflector de trampolin sumergido conocido como cubeta disipadora.

Cuando el lecho del rio estd compuesto de roca, un disipador de energia de este tipo puede
permitir el uso de una estructura relativamente mas corta, con una economia marcada sobre un
tanque amortiguador.

En las cubetas disipadoras, una considerable porcion de energia es disipada dentro la cubeta,
mientras que una cubeta de lanzamiento es empleada para arrojar el agua tan lejos de la presa
como sea posible.

El desarrollo de cubetas disipadoras ha ido en progreso por muchos afios, varios tipos han sido
propuestos, probados y rechazados por una razdn u otra. En 1933 con la ayuda de los modelos
hidrdulicos, el USBR desarmolié una cubeta disipadora lisa del tipo mostrada en la figura 3.7. €n
1945, una cubeta dentada de! tipo mostrado en la figura 3.8, fue desarrollada por el USBR para su
uso en la presa Angostura’.

LA S S AN R I

Figura 3.7 Cubeta lisa
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Fgura 3.8 Cubeta dentada

' La presa Angostura ¢s una de las principales estructuras del proyecto del rio Missouri, localizada sobre el rio
Cheyene. en Dakota del Sur, EUA.
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Una cubeta disipadora lisa puede ser apropiada, cuando la profundidad del! tirante es
moderadamente mayor que el requerido para 1a formacién de un salto hidrdulico. La cubeta lisa
dibujada en la figura 3.7, consiste simplemente de una losa de revestimiento con una curvatura
concava de radio considerable y un labio que deflectard al flujo lejos del lecho de no. -

La cubeta lisa fue usada primero en el disefio del vertedor para 1a presa Grand Coulee. Para un
gasto de disefio de 28,300 m¥/s.

Las cubetas disipadoras dentadas han sidc adoptadas para presas bajas y de mediana altura,
operando satisfactoriamente al prevenir que los materiales del lecho del rio sean atrapados dentro
de la cubeta

El funcionamiento hidraulico de las cubetas disipadoras, tanto lisas como dentadas, se manifiesta
principalmente por la formacidn de dos remolinos; uno en |a superficie moviéndose, en el sentido
contrario a las manecillas del reloj, situado dentro de la region que queda arriba del trampolin
curvo, Y el otro sobre el piso que se mueve en el sentido de las manecillas del relgj y que estd
situado aguas abajo del trampolin. Un esquema de este funcionamiento aparece en la figura 3.9 y
3.10. Los movimientos de los remolinos, en |3 combinacion con la mezcla del agua de llegada,
disipan efectivamente la energia del agua y evitan la erosion excesiva aguas abajo del trampalin.

Remofino del trampolin f Turbulencia
Remolinc del fondo

Fg. 3.9 Funcionamiento de las cubetas lisas

Remoling del trampolin Onda estacionaria
__X_ Remolino del fondo

- —

- b

Fg. 3.10 Funcionamiento de las cubetas dentadas
Aunque el funcionamiento hidraulico de ambas cubetas tiene 1as mismas caracteristicas generales

mencionadas en al parrafo anterior, los detalles distintivos del flujo difieren en las limitaciones que
tienen cada una de ellas.
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La corriente de alta velocidad que sale de la nariz del deflector liso se dirige hacia amriba, lo que
produce una gran turbulencia en la superficie det agua y un violento remolino en el fondo, que se
mueve en el sentido de las manecillas del reloj aguas abajo de la cubeta, este remolino det fondo
absorbe continuamente material suelto hacia atras del borde del trampolin y mantiene algo del
material en un estado de agitacion continua.

En el deflector dentado, el chorro de alta velocidad sale del borde con un angulo menor y
solamente parte del chorro de alta velocidad va a dar a la superficie. En esta forma, se produce una
turbulencia menor en 12 superficie y existe una dispersién menor de la corriente en 13 regién
situada arriba del remolino del fondo, lo que produce una menor concentracion de corrientes con
mucha energia a través del trampolin y un flujo mas uniforme aguas abajo.

Ambos tipos de cubetas requieren un mayor tirante de agua que un tanque amortiguador. La
agresividad con que puede presentarse la turbulencia en las superficie del agua y ef remolino del
fondo depende de la profundidad del tirante del rio; un tirante bajo del rio produce agitaciones
mas violentas.

En 13 cubeta lisa, la cormiente aguas arriba en los remolinos, mueve el material del lecho del rio
aguas abajo y los deposita en el labio de la cubeta. Aqui, se recoge, se lleva y se deposita
nuevamente. El movimiento constante del material suelto contra el iabio de concreto y el hecho de
que la operacidon no-simétrica del vertedor puede causar remolinos al arrastrar ei material
acumulado en la cubeta, hace a ésta indeseable en algunas instalaciones. El material atrapado
puede causar abrasién en la misma cubeta. Con la cubeta dentada, parte del flujo atraviesa los
denteliones, se esparce lateralmente y es levantado del fondo del cauce por el deflector. Asi, el
flujo es dispersado y distribuido en un 3rea mayor, generando concentraciones de flujo menos
violentas que las que ocummen con la cubeta lisa. El material del lecho no es depositado ni
arrastrado de la orilla de ia cubeta. Los escombros que pueden entrar a la cubeta son
inmediatamente eliminados. Con la cubetas dentadas, la barredura ocurre a una elevacion de
tirante de agua ligeramente superior que con la cubeta lisa y si el tirante del agua es
extremadamente alto, el flujo puede descender del borde del deflector para erosionar el lecho del
canal como se muestra en la figura 3.11. Con la cubeta lisa el zambullido no ocurre.
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Figura 3.11 Esquema de la socavacion al final de la cubeta dentada
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El uso de cubetas disipadoras lisas puede ser perjudicial debido al desgaste que se produce en la
superficie de concreto, este es causado por e} material que se regresa a lo largo del borde del
deflector debido al remolino del fondo. Ademds Ia mayor rugosidad producida en la superficie por la
turbulencia se prolonga mds aguas abajo del rio, produciendo remolinos que contribuyen a la
erosién de las margenes. Aunque en la cubeta dentada se obtiene una mayor disipacion de energia,
con menos perturbaciones en la superficie y en el cauce, es mds sensible a correrse con tirantes
pequefios en la descarga y a producir un chorro ahogado erosivo con tirantes grandes. Este efecto
no se produce en las cubetas lisas, por tanto, la variacién de tirantes en los que funciona la cubeta
dentada es mucho mds estrecha que para la cubeta lisa.

La cubeta lisa no se debe usar cuando se pueden satisfacer las limitaciones en los tirantes
correspondientes a |a cubeta dentada.

La caracteristicas del funcionamiento hidrdulico de la cubeta dentada se ilustran en la figura 3.12.

Dercorgs
Lacho origeng! del conol

e M . ey -
TR AT B
T R e W
e e e T AT e S

" Nivel de descarga inferior of minimo
Etopa ©

Nive! de descorga inferior al promedio, pero superior ol minime
Etopa b

Nivel de ducurqu suporior gl maxkmo. E1 escurrimiemic ahogado deade of
zompéado socavg 8l canal

Etopo ¢
Lucha orgingl del canal Descarga ==
el T — —
-;-/,:‘ = B omr— —.

ftw!dcdquaqsdquvan ¢, El sscurrimiento ohogodo o levonta en remoling del
fondo. El ogujers socavado sa refland &n 'a misma forma que an b, El cicio se repite

Etopa ¢
Fgura 3.12 Caracteristicas del funcionarmientn de [a cubeta dentada

Cuando los tirantes en el agua de descarga son insuficientes, €l chorro de llegada empujara al
remolino superficial fuera del trampolin y producirda aguas abajo, una fuerte corriente tanto a lo
largo de la superficie del agua como a lo largo del cauce. (figura 3.12a). Al aumentar el tirante del
agua de descarga, habra un gasto en el que se producird |a inestabilidad del régimen y en el que
predominaran alternativamente el corrimiento y la sumergencia. Para obtener una operacidn
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continua cuando el chorro estd sumergido, el tirante minimo del agua de salida debe quedar arriba
en este estado inestable.

£l régimen dentro de las condiciones aceptables de operacidn se ilustra como etapa b. Cuando el
tirante del agua de salida es excesivamente grande, se produce el fendmeno de chorro ahogado.
En esta etapa el chorro al salir del borde del trampolin ya no se eleva ni continda a lo largo de la
superficie, sino que intermitentemente se hunde y corre por el fondo del cauce. La posicién del
remolino de aguas abajo cambiara al cambiar la posicion del chorro, se formara en la superficie
cuando el chorro estd sumergido. Se produce erosién en el cauce en el punto en que choca el flujo
de agua cuando el chorro es sumergido, pero se rellenara cuando vaya en la superficie.

El proyecto de la cubeta dentada incluye la determinacién del radio de curvatura de la misma y 13
variacion de tirantes en el agua de descarga que se puede permitir.

3.2.3 Tanque amortiguador

A fin de disipar |2 energia, los estanques para la formacién de un salto hidraulico son un medio
efectivo para reducir la velocidad de la descarga y llevar al flujo a un estado tranquilo.

El tanque en el que se produce el salto, denominado tanque amortiguador, tiene caracteristicas
especiales y toma una forma definida, que depende de la energia por disiparse en relacion al

tirante,

El funcionamiento del tanque amortiguador depende del comportamiento del salto hidraulico,
descrito ampliamente en el capitulo 4.

La carga de energia debe de estar entre 10 y 30 m, a fin de que el funcionamiento sea exitoso. El
tanque esta conformado basicamente por una losa de revestimiento, bioques y umbrales.

Cuando la energia por disipar es muy alta, no es factible la construccién de un tanque amortiguador
como estructura terminal, pues su costo es prohibitivo dadas las dimensiones requeridas.

3.2.4. Disipacion por interaccion del agua consigo misma

Los dispositivos anteriormente descritos, que como estructuras terminales clasicas se utilizan en
vertedores de demasias han demostrado su eficiencia en muchas ocasiones. Sin embargo, pueden
presentarse efectos indeseables, producto de la interaccidn del agua en movimiento con fronteras
solidas.
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Una manera de evitar o disminuir los efectos destructivos de 1as corrientes de agua en estructuras
disipadoras, seria el contar con dispositivos que produjeran interaccién del agua consigo misma,
con el fin de disipar su energia.

Existen diversos ejemplos de estructuras de este tipo, aqui se ha realizado una clasificacion de
éstos en dos grupos, dependiendo de la interaccidn fluidica que exista.

a)Interaccion de chorros libres

€l choque libre de dos chormos de agua en el aire, producen diferentes efectos que tienen como
resultado una sensible reduccidn de la energia cinética del agua. Por principio de cuentas, se
produce una reduccion brusca de velocidad del flujo debido a la colisidn de las particulas, la cual 2
Su vez ocasiona 1a difusion de los chorros, asi como 13 inclusién de gran cantidad de aire en forma
de burbujas.

Un amortiguador de este tipo consiste en una hilera de bloques prismaticos con forma de salto de
esqui sobre el paramento de un vertedor, por efecto de los cuales |a corriente que fluye sobre el
paramento se divide en dos, una que es deflectada por los propios bloques, y otra que sigue su
camino aguas abajo, para ser desviada finalmente por 13 accion de una cubeta, colocada al final de
Ia répida. De esta manera se produce una hilera de chorros en el punto de la primera deflexion que
chocan con el chorro producido por la cubeta. Este amortiguador de energia se aplicd con éxito en
el vertedor de la presa Vaitarna (Bombay) observandose que el comportamiento en prototipo ha
sido satisfactorio.

Variando la posicion de los deflectores, su numero y separacion, puede incrementarse 18 eficiencia
de este tipo de estructuras; por ejemplo una como la de la figura 3.14, para la cual se comprobd
que se requeria, bajo ciertas condiciones aguas abajo, un tanque amortiguador 51% menor que en
el caso de que el vertedor no contara con los deflectores.

Figure 3.14 Disipador de energia por interaccidn de chorros que
pasan por un conjunte de deflectores
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b)Accidn de chorros sumergidos

Como se ha mencionado, frecuentemente el salto hidrdulico se ha utilizado como medio para
disipar energia en obras hidraulicas; su formacidn depende de las condiciones de escurrimiento
aguas abajo, lo cual representa una desventaja, ya que para que ocurra (como de vera en el 4.4.4)
es necesario garantizar que el nivel de energia de éste coincida con el nivel de la energia del satto.
Con tal objeto muchas veces es necesario disponer de un escalén aguas abajo del salto para contar
con una reaccidn horizontal adicional. £s comin que la construccién de este Uitimo, requiera
excavaciones profundas, 0 que se refleja en el costo de 1a obra.

Consideraciones como las anteriores justificarian utilizar un dispositivo como el propuesto por Levi y
Sotelo, figura 3.15.

El disipador de energia que ellos proponen puede ser de gran interés en los casos en que, por
razones especiales del proyecto, no pueda usarse la solucion tradicional que consiste en forzar el
salto hidrdulico mediante un tanque amortiguador que cuente con un umbral terminal.

Las caracteristicas principales consisten en sustituir el tanque y el umbral aguas abajo, por un sifén
de seccion rectangular y de geometria tal que, localizados debajo del fondo del tanque y
funcionando con la misma energia que posee el flujo, permita el desvio de un cierto gasto que
provoque un chorro en direccién opuesta a la del escurrimiento general, lo que dichos
investigadores denominan barrera hidraulica. Esta Uitima proporciona un impulso horizontal que
estabiliza el satto, de esta manera la accidn del chorro sumergido sustituye ventajosamente la del
escaldn,

Ventilg

Fgura 3.15 Disipador de energia por barrera hidriulica,
propuesto por Sotelo y Levi.

Los primeros modelos de la estructura con las caracteristicas anotadas permitieron cerciorarse de la
aplicabilidad de las ideas expresadas y demaostraron que es posible forzar un salto en circunstancias
tan adversas como la de no tener garantia de que aguas abajo se presente determinado tirante.
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CAPITULO 4
EL SALTO HIDRAULICO

4.1. GENERALIDADES

El estado o comportamiento de un flujo en un canal abierto es gobemado bdsicamente por los
efectos de la viscosidad y las fuerzas de inercia del flujo.

Dependiendo del efecto de la viscosidad ei flujo puede ser laminar, turbulento o de transicion.

En el flujo laminar las particuias de! fiuido parecen moverse en recorridos calmados definidos, o
lineas de corriente, y 1as capas infinitesimalmente delgadas del flujo parecen deslizarse sobre
capas adyacentes; en él, las fuerzas de viscosidad son relativamente mas grandes que las
inerciales. En el fiujo turbulento, las particulas de fluido se mueven en recorridos irregulares y en
forma aparentemente aleatoria; en éste, las fuerzas inerciales son mas grandes que las de
viscosidad. Entre los estados laminar y turbulento existe un mixto, denominado de transicion.

El efecto de la gravedad se representa por una relacion entre las fuerzas de la inercia y las
fuerzas de gravedad. Esta relacién es conocida como numero de Froude y es definido con fa
siguiente expresion para canales:

y
=— (Ec. 4.1)

Jeb
donde V es la velocidad media del flujo en pies por segundo, g es la aceleracion de la gravedad

en pies/s?, D es la profundidad hidrautica o tirante hidraulico definido como la seccion transversal
del agua dividida entre el ancho de la superficie libre, en pies.

4.2. ENERGIA DEL FLUJO
4.2.1. Energia en una seccion

£s conocida en la hidrdutica elemental que la energia total en cualguier linea de corriente
pasando por la seccidn de un canal, se puede expresar como, la suma de 1a elevacion que se
tiene respecto al nivel de referencia, a la que se denomina carga de posicién, la altura de la
columna de agua sobre la seccion o carga de presidn y la energia cinética del flujo en la seccion
0 carga de velocidad.
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4.2.2. Ecuacién de Bernoutli

De acuerdo a lo anterior y para la seccidn de la figura 4.1, se puede escribir:
H i dicos@ - aly 2g (E42)

Donde -, es la eievacion del punto 4 sobre el plano de referencia. 4, es la profundidad del punto
4 debajo de |2 superficie del agua. @ es el angulo de la pendiente del fondo dei canal y V. /2g es
fa carga de velocidad del flujo en la linea de corriente cuando pasa por A. En general, cada linea
de corriente pasando por una seccion tiene una carga de velocidad diferente, debido a la
distribucion no uniforme de la velocidad del escurrimiento, sin embargo se puede hacer una
correccion con a para suponer que la velocidad en todos los puntos es igual.

Tubo de lineos de
corrionte o monojo ?)

de de i
irveors (urrome\ @ @
"""Oo_-—_f uuuuuu —_—
. ’l—
— th ¢ '
iy 54 Pﬁw 'y
vz M '-n..,__."'.ts / f
—_— / e
S, .\&_ #““'“
! 2g ;o=
N / v}
afGc Sl y %%
& — N
{ccosél / 3 / -
; a9,
o . . \ 2, *,
] & 3 S dzcosh
Seccion 0 A ’ z , - —P \o ‘—‘—
| NN
l '.'S Ip
4 Reference | | .J_._.___x..__-.__.__-__o,_.L

Fgura 4.1, Energia en un flujo gradualmente vanado en una canal abierto

De acuerdo a la conservacion de la energia, para dos secciones distintas en el flujo tenemos:
Zr - d,r cos 9 - a; ["12 .?g = ZIs- d) cos 8 - a - I"_f’ .?g - hf (EC. 43)

Que es conocida como ecuacion de 1a energia, AF representa la pérdida de carga por friccion,
energia trasformada en otro tipo, como calor.

Para canales con pequefia pendiente & = 0, por lo que el cos @ es practicamente igual a 1, y si
escribimos que Y= d cos 6. Para a; = a >=1y hf =0, y para un canal de pequefia pendiente, la
ecuacion queda.

-y~ VY 2g =y - Ve 2g = constante {Ec.44)

Esta es conocida como ecuacion de energia de Bernoulli.
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4.2.3. Energia especifica

La energia especifica de un fluido, se define como 1a energia por unidad de masa de agua en

cualquier seccion de un canal medida respecto al fondo del canal. De este modo y de acuerdo a
la ecuacion 4.2 con z=0, la energia especifica se hace:

E dcos@ - alty 2g (Ec.45)
para un canal con pequefia pendiente y =1,

E=y-1y 2¢ (Ec.46)

lo cual indica que la energia especifica es igual a la suma de la profundidad del agua, Hamada
tirante, mas la carga de velocidad.

Cuando el tirante se dibuja contra [a energia especifica, para una seccion dada de canal y para
un caudal, se obtiene una curva de energia especifica como la mostrada en la figura 4.2.

La curva muestra que para una determinada energia especifica existe dos valores de tirante que
reciben €l nombre de tirantes aiternos: el alterno menor y; y el mayor y» En el punto Cla
energia especifica es la minima con que puede pasar el gasto Q a través de la seccién, para la
cual existe un Unico valor de tirante conocido come tirante critico yc y al que corresponde una

velocidad llamada critica. El estado del flujo que se desarrolla con el tirante critico recibe el
nombre de estado o régimen critico.
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Figura 4.2. Curva de la energia especifica

38




4.3. CONDICIONES DE FLUJO

.El estado critico se puede definir como 1a condicion para la cual el nimero de Froude (Ec. 4.1) es
igual a la unidad. Una definicion mas comun es aquella que dice que es el estado de flujo para el
cual la energia especifica es un minimo para un gasto dado. El punto C de la curva tirante-
energia especifica corresponde al estado critico.

El tirante depende de los elementos geométricos de la seccidn del cana! cuando el caudal es
constante, el tirante critico en un canal de pendiente uniforme serd el mismo en todas las
secciones, :

Cuando el tirante del flujo es mds grande que el tirante critico, 13 velocidad del flujo es menor
que la velocidad critica para el correspondiente gasto, y entonces, el flujo es subcritico. Cuando
el tirante es menor que el tirante critico, el flujo es supercritico.

La pendiente del canal que sostiene un gasto dado para un tirante critico se llama pendiente
critica 5¢. Una pendiente del canal menor que la pendiente critica causara un flujo mas lento para
el caudal dado, y en consecuencia se llama pendiente subcritica. Una pendiente mayor que la
pendiente critica resuitara en un flujo mas rapido y es llamada pendiente supercritica.

El cambio del estado subcritico a supercritico o viceversa ocurre frecuentemente en canales
abiertos. Lo anterior se manifiesta en un cambio en ¢l tirante, de un nivel alto a un nivel bajo o
viceversa. Cuando el cambio se efectia rapidamente sobre una distancia relativamente pequefa,
el flujo se denomina rapidamente variado y se considera un fenomeno local para la hidrdulica de
canales.

4.4. SALTO HIDRAULICO
4.4.1. Descripcion
Cuando se produce un cambio en el tirante del flujo, que va desde un nivel mas bajo a un nivel
mas alto, el resultado es normalmente un brusco levantamiento de la superficie del agua. Esto

puede ocurrir cuando en el canal de seccién uniforme hay una transicién en la pendiente que va
de supercritica a subcritica. Este levantamiento local se llama salto hidraulico.
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Figura 4.3. Andlisis del salto hidrdulico

39




Este fendmeno presenta un estado de fuerzas en equilibrio, en el que tiene lugar un cambio
violento dei régimen de flujo, de supercritico en 12 seccidn 1 a subcritico en ia seccién 2.

En la seccidn 1, actian las fuerzas hidrostatica Fy, v dindmica Fq4; en forma similar pero en
sentido contrario en la seccion 2, Fy, ¥ F29. En ambas secciones la sumatoria de fuerzas da como
resultado F1 y F2 respectivamente. En el estado de equilibrio, ambas fuerzas tienen la misma
magnitud pero direccidn contraria (la fuerza Fy, s menor a Fy, inversamente Fiy 85 mayor a Fa.
En razdn a la condicion de liquido, las particulas que 1a componen adquiriran 1a tendencia de fluir
en |a direccion de las fuerzas predominantes, presentandose la mezcla del agua con lineas de
flujo superficiales moviéndose en sentido contrario a la direccidn de flujo y de manera inversa en
la zona cercana al fondo. El repentino encuentro entre 1as masas de liquido y el inevitable choque
entre particulas, provocan 1a aparicion de un medio liquido de gran turbulencia que da lugar a la
absorcidn de aire de la atmosfera, dando como resuttado un medio mezcla agua-aire.

Aplicando el principio del momentum a un tramo corto horizontal de un canal prismatico, la
fuerza externa y la de friccion pueden ser ignoradas; se escribe:

0
;gg(r: -V)y=F~F-P (Ec.4.7)

En donde, Q es el gasto, o es el peso unitario del agua, V la velocidad media y donde ademas,
las presiones hidrostaticas P, y P, se pueden expresar como:

P = w2 A P, =wmt A. (Ec.48)

Donde 2, y Z; son las distancias de los centroides de las respectivas areas A, y A; debajo de la
superficie de flujo. También, V,=Q/A;, y V;=Q/A;. Entonces ia ecuacién de momentum se puede
escribir

O:
ZQ'A_+Z]AIZZ+Z:A: (Ec.49)

QZ

i 2
Los dos lados de la ecuacidn son analogos y se pueden expresar para cada seccién del canal por
medio de una funcion general

ez ( Ec. 4.10)
gA

Esta funcién consiste de dos términos. El primer término es el momentum del flujo pasando a
través de Ja seccién del canal por unidad de tiempo v por peso unitario de agua, y el segundo es
la fuerza por peso unitaric de agua, Su suma puede llamarse fuerza especifica. Las fuerzas
especificas de dos secciones son iguales siempre que las fuerzas externas y el efecto del peso del
agua en el tramo entre las dos secciones puedan ser ignorados.

Para un gasto dado, la funcidn momentum o fuerza especifica es Unicamente funcidn del tirante,
de manera similar a la energia especifica.

Dibujando el tirante contra la fuerza especifica para una seccién dada del canal y para un gasto,
se obtiene una curva de fuerzas especificas como la mostrada en la figura 4.4. Para un vaior
dado de ia fuerza especifica, 1a curva tiene dos posibies tirantes, dichos tirantes constituyen los
tirantes antes y después de un satto hidraulico, denominados también tirantes conjugados.
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El punto C de la figura 4.4 corresponde al minimo de fuerza especifica, este corresponde al
tirante critico y por ello al estado critico. E! tirante conjugado menor debe corresponder al
régimen supercritico y el mayor al subcritico. Al referir los tirantes conjugados y1 y y2 se observa
que estos corresponden a las energias especificas E, y E; distintas, cuya diferencia AE es 13
pérdida de energia interna debida a las turbulencias propias del salto.

4.4.2. Tipos de saltos

Si en un salto hidraulico, el cambio en el tirante del flujo es pequefio, el agua no se levantara
tan notada y abruptamente, pero pasara de un nivel bajo a uno alto a través de series de
ondulaciones que van disminuyendo gradualmente en tamano. Tal salto bajo se lama saito
ondular. :

Cuando el satto es alto, es decir, cuando el cambio de tirante es grande, el salto se llama directo.
El salto directo incluye una cantidad relativamente grande de pérdida de energia en el cuerpo
turbulento de agua dentro del salto. Consecuentemente el contenido de energia en el flujo es
menor después del salto que antes de este.

Se puede destacar que el tirante antes del salto es siempre menor que el tirante después det
salto. La profundidad antes del salto se llama tirante conjugado menor v, y aquella después se
llama tirante conjugado mayor v.. Los tirantes conjugados v, y v- se muestran sobre !a curva de
energia especifica. Estos deben diferenciarse de los tirantes alterncs del flujo ;" y v, l0s cuales
son dos profundidades de agua posibles para la misma energia especifica. Los tirantes
conjugados menor y mayor, son profundidades actuales antes y después del salto en el cual hay
una perdida de energia incluida AF. En otras palabras la energia especifica £, en el tirante
conjugado menor v; es mas grande que la energia especifica £, en el tirante conjugado mayor
v- en una cantidad iguail a la pérdida de energia A£. Sino hubieran pérdidas de energia, los
tirantes conjugados podrian hacerse idénticos con los tirantes alktermos del flujo en un canal
prismatico.

' P9

i linea de energio

Tiranles conjugados

™
S5 i
3T ¥ —~{L At
g
[}
22 ™
28
88 1%
EF L Ey |y

0 K 0 £k F
' Tirante critico Tirante inicial
Curvo de la energio especitico Salta hidraulico Curva de lo luerza especifica

Figura 4.4 Curvas de energia especifica y fuerza especifica para una zona en que se presenta un salto.
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Se puede clasificar al salto también de acuerdo al nimero Froude F, del flujo poco antes del salto
como sigue: (ver figura 4.5)

» Para F,=1, el flujo es critico, y de aqui, no se puede formar ningtn salto.
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Fgura 4.5. Varios tipos de salto hidrdulico seguin ef valor del nimero de Froude
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o Para 1< F, < 1.7, la superficie del agua muestra ondulaciones, este es el denominado saito
cndular.

e Para 1.7< F, < 2.5, una serie de pequefos movimientos circulares se desarrolla sobre la
superficie del satto, pero la superficie del agua, aguas abajo permanece lisa. La velocidad a lo
largo es ligeramente uniforme, y la pérdida de energia es baja. Este salto se puede llamar un
salto débil.

= Para 2.5 < F; < 4.5, hay un chormo oscilante entrando al saito desde el fondo hacia la
superficie y hacia atras sin mostrar un periodo. Cada oscilacidn produce una gran onda de
periodo irregular, la cual cominmente en canales, puede viajar haciendo dafo ilimitado a
bancos de tierra y piedras sueltas aguas abajo. El saito puede llamarse saito oscilante.

e Para 4.5 < F, < 9.0, existe un remolino en la superficie del salto, cuya extremidad aguas
abajo coincide con el punto en que el flujo entra, formandose un remolino completo, La
accion y posicion de este salto son menos sensibles a la variacion de profundidad aguas
abajo. El saito esta bien balanceado y el rendimiento es el mejor. La disipacién de energia
varia desde 45 a 70%. Este salto se puede llamar permanente.

« Para F, > 9.0, el chorro de alta velocidad agarra golpes intermitentes de agua hacia la
seccion supecritica, generando ondas aguas abajo, por io que puede prevalecer una
superficie de agua ondulada. La accion del saito es turbulenta pero efectiva ya que 13
disipacion de la energia puede alcanzar 85%. Este salto puede llamarse un salto fuerte.

Cabe destacar que los rangos del nimero de Froude dados arriba para los diversos tipos de saito,
no son cortes nitidos.
4.4.3. Caracteristicas basicas del salto en canales rectangulares
4.4.3.1. Tirantes del saito
A partir de la condicion general para la formacion del salto, se obtienen las ecuaciones que
permiten calcular el tirante conjugado mayor y menor. Para un canai rectangular, conocido el

menor y el ndmero de Froude F1 antes del salto, se puede obtener el mayor a partir de la
ecuacion 4.11, indicada abajo.

*

_}C 1 R
;‘: 2( 1+8F ~1) ( Ec. 4.11)

e

Esta ecuacidn se puede representar por la curva en la figura 4.6. La ecuacion 4.12 permite
caicular el conjugado menor, conocido ei mayor v el numero de Froude F2 después del salto.

-v 2
j:}é(ﬁ—l) (Ec. 4.12)
-2
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4.4.3.2. Alturadel salto

La diferencia entre los tirantes conjugados del safto es la altura del salto, 0 4, y> - ¥
Expresando cada término con respecto a la energia especifica inicial podemos escribir:

|

J:_ N
= - T = EC 4.13 )
E, E (

M

Donde 4, ' £ es la altura relativa, y; “ E; es el tirante conjugado refativo menor, y: - £ es el
tirante conjugado relativo mayor. Todas estas relaciones también pueden expresarse en términos
de F I
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Figura 4.6 Relacidn entre Fy y yofy; para un salto hidréufico en un canal horizontal

4.4.3.3. Longitud del salto

La longitud del salto puede definirse como 1a distancia medida desde ia cara del frente def salto a
un punto en la superficie inmediatamente aguas abajo de! remolino. Esta longitud no puede ser
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determinada facilmente por la teoria, pero ha sido investigada experimentalmente por muchos
hidraulicos.

En un criterio simple se puede utilizar |a siguiente ecuacion’ para determinar la longitud del saito
en un piso horizental;

L= 7 (y2-y1) ( Ec. 4.14)

Una curva de /7 vs L vy, basada sobre los datos experimentales de seis modelos de canal, ha
sido preparado por el Bureau of Reclamation sobre ia longitud del salto (Figura 4.7).
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Figura 4.7 Longitud del safto hidrdulico para canales rectanguiares en términos de la profundidad conjugada v,

Bakhmeteff y Matzke han encontrado que el perfil de la superficie de un salto hidraulico se puede
representar por curvas adimensionales para varios valores de F1, como se ve en la figura4.8.ya
partir de ellas se puede obtener la ongitud del saito.

4.4.3.4. Pérdida de energia

La pérdida de energia en el salto es igual a la diferencia en energias especificas antes y despues
del salto. Se puede mostrar que la pérdida es

AE=E, -E. _ 0oy (Ec. 4.15)
4y v,

La relacion AE/E, se conoce como la pérdida relativa.

La relacién de la energia especifica después y antes del salto a aquella antes del salto se define
como eficiencia del salto.

! Torres. Obras Hidrdulicas Ed Trillas




1.0
F"?-SZ
C8r——r.q.09
F,=553
7 t
0. F,20.63

06 /
Y os

7
h L7 ' )
! s ///// L :;T-
0.3 /A / 1 I-Z_{______L ¥y
' / ¥ |
Q2 // R e L O L A S e

0.1

0
Q { 2 3 4 5 6

x/hl

Figura 4.8. Perfiles adimensionados de superficie de saltos hidraulicos en canaies horizontales.

la eficiencia se calcula como

$F>+1f T —aF? £
E_:( )J (Ec. 4.16 )
E, 8F (2+F7)

Esta ecuacidn indica que a eficiencia de un salto es una funcidn adimensionada, gque depende
solamente del nimero de Froude del flujo poco antes de que se genere el salto.

4.4.4. Formacion de un salto

4.4.4.1. Segun condiciones aguas arriba

El salto hidraulico ocurre con un escurrimiento supercritico, cuando el tirante cambia
abruptamente a su conjugado mayor. Hablando tedricamente, el salto ocurrira en un canal
rectangular horizontal en un punto en el que la ecuacion de momentum (ec. 4.9) se cumpla para

dos secciones.

Hay tres esquemas alternativos (ver figura 4.9) que permiten a un satto hidrdulico formarse en
un punto.

El caso 1 representa el esquema en el cual el tirante del flujo aguas abajo y;" es igual al tirante
> conjugado mayor de y; . En este caso, los valores de F;, y; e )" (=) ) satisfacen la ecuacidn
4.11 y el salto sucedera inmediatamente adelante del tirante ), . Sin embargo una pequefia




_ diferencia entre los valores supuestos puede causar que el salto hidraulico se mueva hacia aguas
abajo de su posicion estimada. Consecuentemente siempre €S necesaria alguna herramienta
para controlar la posicion del satto.

El caso 2 representa el esquema en el cual el tirante del flujo aguas abajo en el caso 1 es menor.
Como un resultado, el salto sucederd aguas abajo a un punto donde 13 ecuacion 4.11 esté
satisfecha otra vez. Este caso debe ser evitado en lo posible cuando se pretende usar al safto
como disipador de energia al final de un vertedor, porque el salto barrido tendra lugar en el canal
enteramente desprotegido resultando en una severa erosion. Ei remedio para la erosion es usar
un control en el fondo del canal, el cual aumentard el tirante de flujo aguas abajo y asi
asegurard un salto dentro del lecho protegido.

El caso 3 representa el esquema en el cual el tirante de! flujo aguas abajo y»* es mas grande que
v>. Como un resuttado, e! salto serd forzado aguas arriba, trasformandose en un salto sumergido
0 ahogado. Este es posiblemente el caso mas seguro en el disefio, porque la posicion del salto
ahogado se puede fijar mas rapidamente. Desgraciadamente el diseno no es eficiente porque
sera disipada poca energia.

Figura 4.8. Efecto def tirante aguas abajo sobre la formacién de un salto hidraulico

47




4.4.4.2. Segun condiciones aguas abajo

En la mayoria de los casos practicos, no se cumple la suposicion que hemos hecho antes de que
el nivel aguas abajo es fijo. Generalmente, el nivel aguas abajo fluctia, debido a cambios en la
descarga del flujo en el canal. En tales casos, se puede trazar una curva de variacion de nivel
aguas abajo para mostrar la relacion entre el tirante aguas abajo (y2') y la descarga Q. De
modo similar se puede dibujar sobre esta Uitima, una curva de variacion de saltos para mostrar |3
refacion entre el tirante conjugado mayor y2 y la descarga ). Dadas las condiciones del
fenomeno, son posibles cinco clases de curvas (Figura 4.10.).
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Agura 4.10. Clasificacidn de las condiciones aguas abajo para la formacidn del resato

La denominada como clase 1, representa todas las condiciones ideales en las cuales las dos
curvas de variacion siempre coinciden. La grafica entonces nos muestra que en todo momento se
forma el salto en el lugar deseado para todas las descargas. Esta situacion sin embargo se
encuentra naturalmente raras veces.

La clase 2 representa las condiciones en las cuales la curva de variacién del saito esta siempre a
un nivel mas alto que Ia curva de variacion del nivel aguas abajo. Esto significa que et caso 2
mencionado anteriormente (figura 4.9) existe en todoc momento y que el salto se formara en

algun lugar lejos aguas abajo.

La clase 3 representa la condicion en ka cual la curva de variacion del salto estd siempre en un
nivel mas abajo que a curva de variacion del nivel aguas abajo. Esto significa que en el caso 3 de
1a figura 4.9 ocurrird en todo momento y que el safto se movera aguas arriba y probablemente se
ahogara. Consecuentemente y como o hemos mencionado, sera disipada poca energia
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La clase 4 representa las condiciones en las cuales la curva de variacion del salto esta a un nivel
ma”:s alto que I3 curva de variacion del nivel aguas abajo para descargas bajas, pero a un nivel
mas bajo para descargas altas.

La clase S representa las condiciones en las cuales la curva de variacion del salto esta a un nivel
mds bajo que la curva de variacidn de niveles aguas abajo para descargas bajas, pero a un nivel
mas alto para descargas altas.

4.4.4.3. Control del saito hidraulico

El saito hidraulico puede ser afectado o controlado por escalones de diversos disefios. La funcion
del escalon es la de asegurar la formacidn de un salto y controlar su posicion bajo todas las
posibles condiciones de operacion.

En el diagrama de la figura 4.11 se muestran las relaciones entre £, y341, v A/vl de una
subida abrupta para \'= 5/k-v3;. El diagrama permite ia prediccion del funcionamiento de una
subida abrupta cuando VI, y1,yv2, y3y hson conocidos.

En el diagrama, un punto (F,y3/y1) quedando sobre 1a linea y3=y2 representa la condicion de
que y3>y2 en la cual la subida abrupta podria servir unicamente para aumentar el efecto de
ahogamiento. Para un punto quedando dentro del rango experimental entre las lineas para
y3=y2y y3=yc, la posicién del punto relativo a la correspondiente curva f/yI indica el efecto de
la subida abrupta sobre el esquema de flujo. Asi , si el punto queda sobre la correspondiente
curva h/yl, se formara un salto con x= 5¢(# + y3). Si el punto queda a la izquierda y arriba de la
curva, la subida es demasiado alta, y el salto sera forzado aguas arriba y puede ser finaimente
ahogado. Si el punto estd a la derecha de la curva, la subida es demasiado pequefa y el salto
serd forzado aguas abajo hacia 1a subida abrupta y puede finalmente barrerse. .
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Figura 4.11 Relaciones entre los elementos de una subida abrupta

El control del salto por medio de una caida abrupta es Util si el tirante aguas abajo es mds
pequefio que el tirante conjugado mayor para un salto normal.
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Para un namero de Froude de llegada dado, el tirante aguas abajo de una caida puede ser uno
como el mostrado en las cinco regiones de la figura 4.12. El imite inferior de |a regién 1 es el
tirante para el cual el salto empezard a viajar hacia aguas arriba. El limite superior de la regién 5
es la profundidad para la cual el salto empezara a viajar hacia aguas abajo. Obviamente ef satto
no es controlado por la caida en estas dos regiones. El salto es estable y 1a caida es efectiva
para su proposito solamente para las regiones 2 y 4. La region intermedia 3 representa un
estado ondular del flujo sin un frente de ruptura.

Se ha demostrado que para la region 2,

.},3 2
. y v, h
F":%]—y:‘“‘-{:l—( 2 —"—'J J {ec. 4.16)

Yroo»
Wi

y para la region 4

o V, [ & ; ) :
Fr=Y (.._ 1J ~['—3—J } . 4.17
/21__.3"3 [ ¥ - ¥ | (ec )

M

Estas ecuaciones han sido verificadas experimentalmente. Las relaciones £, yv3/i, h/l se
muestran en la figura 4.12. En esta, cada curva dada A/y! tiene dos partes practicamente rectas
unidas por una curva. El lado izquierdo representa la region 2 y el lado derecho la region 4. Este
diagrama puede ser usado con fines de disefio para determinar la altura de caida requerida para
estabilizar un salto para cualquiera combinacidn de gasto, tirante aguas arriba y tirante aguas
abajo. -



CAPITULO 5

CONSIDERACIONES PARA DISENO

5.1. INTRODUCCION

Para disefar apropiadamente la estructura terminal de la obra de excedencias, que generalmente
es un tanque amortiguador o una cubeta, es necesario calcular con la mayor exactitud posible,
los valores que puede alcanzar la energia cinética de 1a corriente dentro y en los limites de la
obra. Sobre todo, es vital determinar el valor correspondiente a 1a seccion donde la corriente
abandona la parte revestida de la estructura terminai y se incorpora nuevamente al cauce del rio,
pues esto debe hacerse con ef minimo de energia cinética, para reducir 1a erosion en la parte
inmediatamente posterior a la salida o descarga.

Con el objeto de controlar dicha erosidn, se confrontan en el disefio numerosas variables en
adicion a las caracteristicas fisicas de los materiales que formen el lecho del rio. Entre estas
variables se pueden mencionar: frecuencia e intensidad de las avenidas, grado de proteccion
que debe preverse para 1as mas grandes pero poco frecuentes y nivel del remanso aguas abajo
para las diferentes descargas,

Con el fin de obtener un grado de proteccidn adecuado contra la erosidn aguas abajo de la
estructura terminal, el proyectista puede optar por alguna de las siguientes protecciones o una
combinacién de eflas, en funcién de la naturaleza de los materiales que forman el lecho del rio,
el cual puede ser poco 0 muy erosionable.

Suelo poco erosionable

Cuando las obras estan cimentadas en roca, el método convencional de disefio consiste en
delinear el perfil de la estructura con un delantal curvo, provisto de una cubeta que recircule el
agua en la direccidn de la corriente. (figura 5.1.b). En algunos disenos, la parte final de la cubeta
estd a la misma elevacion que el lecho del rio, y en otros, mas amiba. Frecuentemente la
tangente del perfil de la cubeta en su parte de aguas abajo es horizontal y en algunas ocasiones
se extiende una cierta distancia (figura 5.1.d).

En otros disefios, la tangente del extremo aguas abajo de la cubeta presenta una ligera deflexion
arriba de la horizontal. (figuras 5.1.¢ y 5.1.g). En estructuras de baja altura alojadas en roca
sdlida, los delantales curvos son omitidos por innecesarios.(figura 5.1.a)

Para que se produzca ef salto hidrdulico al pie de la estructura se requiere que el nivel del
remanso sea adecuado; si el nivel del agua en |a descarga es elevado, el salto de presenta sobre
el talud de la estructura. (figura 5.1..) vy se ahoga. Asi la energia cinética de la corriente se
reduce considerablemente y ésta tiene menor poder erosivo que cuando el nivel del remanso es
bajo (figura 5.1.d) , es decir, el salto es barrido.
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Figura 5.1 Vertedores de excedencias tipicas alojadas en suelos poco erosionables

Suelo erosionable

En esta condicion el disefiador puede adoptar por disipar la mayor parte de la energia antes de
que la corriente abandone la zona revestida de la estructura terminal. Una manera de hacerlo es
dirigiendo la corriente dentro del remanso, es decir, logrando que ésta no choque directamente
contra 1a masa de agua de descarga.

Esto se consigue, en algunos casos, anadiendo obstaculos para confinar el salto hidrdutico
(figuras 5.2.3, 5.2.b y 5.2.e).

Cuando el remanso es suficiente se fuerza la formacion del salto al pie de la obra de excedencias
con un tanque amortiguador (figura 5.2.a), construido sobre el lecho del rio o debajo del mismo,
excavandolo (figura 5.2b y ¢).

Esta solucidn se adopta unicamente cuando el nivel del remanso es alto, pues encarece |a obra.

Si el nivel es capaz de formar el salto hidraulico y fa corriente alcanza un valor aito en su energia
cinética al pie de la obra de excedencias, es decir, lleva una gran velocidad, la estructura puede
disefiarse colocando un delantal con pendiente longitudinal hacia aguas abajo (figura 5.2.), o
dientes para disipar la mencionada energia (figura 5.2.e).

También se logra dirigir la corriente dentro del remanso, para que no se incorpore directamente
al terreno natural, colocando un umbral en el extremo del tanque amortiguador (figura 5.2.e) o
una cubeta ahogada que disipe la energia cinética. En ocasiones se ponen obstaculos (dientes)
al flujo cuando la presa es de poca altura. Sin embargo, si la presa es de considerable elevacidn,
tos efectos destructivos pueden imposibilitar esta solucién, a pesar de que tales obstaculos sean
muy efectivos cuando se prueban en modelos hidraulicos.
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Fgura 5.2 Vertedores de excedencias tipicas alojadas en suelos erosionables

Si un cierto grado de erosién es permitido, la corriente puede ser desviada mediante una cubeta
deflectora (figura 5.2.d), 0 utilizando un umbral en el extremo del tanque amortiguador.

Es importante para ia seleccidn del tipo de estructura terminal, fa determinacién de una curva de
tirantes en el rio contra gastos en la zona de descarga y su comparacion con la curva de tirantes
conjugados contra gastos, necesaria para formar un saito hidraulico al pie de la estructura para
cualquier condicién de escurrimiento (ver 4.4.4.).

Al comparar estas curvas, se pueden tener cuatro situaciones fundamentales, como se ve en la
figura 5.3.

a) La curva de tirantes del rio queda siempre sobre la de los conjugados.

b) La curva de tirantes queda siempre abajo de la de los conjugados.

¢) Las curvas se cruzan. La curva de tirantes del rio esta sobre la curva de conjugados para
gastos pequefios y Dajo ella para gastos granda

d) Las curvas se cruzan. La curva de tirantes del rio esta bajo la curva de conjugados para
gastos pequenios y bajo ella para gastos grandes,

Si se tiene una curva tipo a, usual es rios caudalosos de pianicie, la disipacidn de energia se hace
normalmente con cubetas deflectoras. No se recomienda el uso de tanques amortiguadores con
plantilla inclinada, a causa de los grandes volumenes de concreto requeridos. Otra alternativa es
elevar el tanque amortiguador y disefiar segun los casos los casos (e} y (d) . Para una seleccidn
final debe hacerse un estudio econdmico de los dos tipos de estructuras.
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Figura 5.3 Curvas de gaslos del rio y de lcs conjugades mayores

Si se tiene una curva tipo b, o tipo ¢, usuales en rios de aita pendiente, y es necesario un tanque
amortiguador, este debera profundizarse con excavacion bajo el cauce o intentar con una subida
abrupta o una caida, con el fin de asegurar el salto hidraulico para todas las descargas, como se
puede ver en 4.4.4.3. El gasto de disefio que determina en estos casos la profundidad del tanque
es el gasto maximo de 13 obra de excedencias. Debera revisarse la necesidad de proteger la
zona de descarga porque puede haber velocidades erosivas. Si se aumenta el ancho del tanque
amortiguador respecto al ancho de descarga, 1a profundidad de desplante requerida disminuye y
la curva tirantes conjugados se aproxima a la curva de tirantes del rio. La seleccidn del ancho
del tanque amortiguador implica en este caso, consideraciones del tipo economico.

: l Tirantes conjugados mayores, «
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Figura 5.4 Curva de gastos Qp es e gasto de disefio del tanque amortiguador




Cuando es posible, 1a solucidon mas adecuada es una cubeta de lanzamiento, que no debe ser
ahogada por los tirantes del rio para ningln gasto.

Si se tiene una curva de tipo (d), el mejor método para asegurar el salto hidrdulico es
proporcionar un tanque amortiguador con un nivel de plantilla determinade para un gasto inferior
al maximo de descarga como lo indica la figura 5.4.

Para el caso a mostrado en la figura 5.3, en la que como se ha mencicnado no se puede utilizar
un simple tanque amortiguador, existen dos soluciones, mismas que fueron estudiadas por

Cruickshank: la cubeta dentada propuesta por el USBR y una circular propuesta inicialmete por
Sabaniev y perfeccionada mas tarde por Lievi y Chertousov.

5.2. CUBETA DE LANZAMIENTO

5.2.1. Caracteristicas geométricas

5.2.1.1. Geometria y dimensiones de los deflectores

En ocasiones, para propiciar la dispersion y aeracidén del chorro se utilizan defiectores cuya
geometria es muy variada; el mas comun es et de dientes deflectores (figura 5.5), que divide el
flujo en chorros con movimiento en diferentes direcciones.
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Figura 5.5 Geometria de ios dientes deflectores




5.2.1.1.1. Altura relativa del deflector

Para el disefio de cubetas de lanzamiento con deflectores, Vizgo recomienda ciertos valores
(figura 5.6) en cuanto a su altura, {a cual se reduce conforme disminuye el nimero de Froude.

Ndmero de Frowde
Trantes Yinid Chbservaciones
did e
Fr=7 Menor de 0.4 2 Se recomiendan deflectores
3.5<Fr<? Deodals 1 Se recomiendan deflectores
3.5<Fre2.8 Mis de 05 05 Se recomiendan deflectores
Fr<3.5 - No se recomiendan deflectores
ARura de los deflectores

W
19° X Kty 40 50" 60°

Yo 04 1 1.6 1.8 2 25
Valores minimos tedricos Y, o/d para yw a=yg

Tabla 5-1 Pardmetros de disefio para cubetas de lanzamientn

5.2.1.1.2. Inclinacién de las caras del deflector

La inclinacion de las caras del deflector se caracteriza, en 13 figura 5.5, por wo. Wp .Up .XG. LOS
angulos wp. y o estan relacionados con el anguio vertical de salida de la 1dmina que fluye sobre
el deflector y los angulos uvpy Xp estdn asociados a la geometria del chorro entre los
deflectores. En general, dichos dngulos estan relacionados con las presiones dinamicas sobre el
diente.

Los angulos que definen la inclinacidn de las caras del deflector estan comprendidos en los
intervalos siguientes: yp entre 8.10° y 299, wp entre 15.9% y 359, X, entre 0%y 17.8% y up
entre 40° y 90°.

5.2.2. Caracteristicas hidraulicas

Las caracteristicas hidraulicas de una cubeta se pueden determinar conocida la geometria de
ésta, tomando como base un método matematico, el cual trasformado en un programa de
computadora, permite verificar a bajo costo y en corto tiempo, diferentes alternativas de disefio.
Asi, se hace la seleccion prefiminar de una 0 mas alternativas para ser ensayadas en modeio
hidraulico, con lo que se logra el minimo de modificaciones y por consiguiente ahorro de tiempo.

Las caracteristicas hidrdulicas que se pretende determinar son: 1a distribucion de velocidades en
el paso de un gasto con un tirante dado y las presiones que se ejercen en la cubeta como
consecuencia de esta distribucion.

Sanchez Bribiesca y Franco proponen el siguiente criterio sobre las caracteristicas dei
funcionamiento hidraulico.

El problema inmediato por resolver es la determinacién de la carga de presidn, P, que se
considera formada, en el caso de a cubeta, por la suma de una carga hidrostatica mas una carga
producida por el efecto centrifugo provocado por 1a curvatura del piso. La carga hidrostatica esta
definida por la ecuacién 5.1, donde d'es el tirante del flujo en metros, Py es la presion en Kg/m?
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y a es el angulo de llegada del flujo en grados. Ver figura S.6.

Py
-t =deosa Ec. 5.1
4

La presion producida por la aceleracién centrifuga (Pc) esta definida por la ecuacién 5.2, donde R
es el radio de la cubeta en metros, V la velocidad media del flujo en m/sy g es la aceleracidn de
ta gravedad en m/s?.

-E:E:[InR.—{n(R—d)] Ec. 5.2
b4

__Plono horizontal
de comparacidn

Fgura 5.6 Nomendatura de 1a cubeta de lanzamiento

Haciendo K. =InR ~In(R-d) Ec 5.3
P_ -2
- =K, b Ec. 5.4
Y g

para valores grandes? de R, K; = d/R, de modo que la ecuacidn anterior se reduce a

P d
C - — Ec. 5.5
vy &R

Teniendo en cuenta la correccion indicada, la carga de presién total se expresa como

)

“d
f—’f—:dcosa+——— Ec. 5.6
7 gR

* Camargo Hemnandez faime. Disefio v funcionamiento hidréulico de cubetas deflectoras. Instituto de
Ingenieria UNAM No523 Pag 1.




La presion total en Kg/m?, que se ejerce en la plantilla esta dada por

Pi = ;-d[cosa + l:d} Ec. 5.7
£gR

con lo cual fa energia total en metros, referida a la plantilla puede formularse como

>

}
g- =dcosa+ Ld +— Ec.5.8
gR  2g

Lenau y Cassidy presentan un método analitico para predecir el perfil de [a superficie libre y las
presiones en 13 plantilla de Ia cubeta de lanzamiento. Si se trata de una cubeta de lanzamiento de
tipo convencional (figura 5.6), por la que circula un flujo, la superficie fibre de la vena, referida a
un sistema (X, Y), y la presion del flujo Py seran funcion del radio de curvatura, R, el angulo de

llegada, a, 1a deflexidn, B, la carga total, H, el gasto por unidad de ancho, q, I3 densidad del
fluido, p y el peso especifico, v .

Y/R X H
[ J=pl -3 _ 22 ga Ec. 5.9
Py R 2gH H R

Cuando H/R es grande, la velocidad en las lineas de corriente es constante y el parametro

q/r-,2gH puede ser remplazado® por el parametro d/R, siendo & el tirante al inicio de la
cubeta en metros.

Una solucidn numérica para obtener las coordenadas de superficie libre y presiones en la cubeta
de lanzamiento para diferentes formas de la misma fue desarroliada por Cassidy. La solucion que
él propone, para obtener la presidn que se produce en l2 cubeta se muestra en la figura 5.7.

\
\

06

LY SNS
\
\

L4 7/ /

\\\\y«m
\

04 1
|| \ 10
0.2 T
1
1
0 %
0 } 2 3 4 5 & T 8

Curva seleccionada en el incisc o
del melodo de Cossidy

Figura 5.7 Relacidnentre RCp f2d ¥ S/d

3 Camargo Hernandez. Obra citada. pag. 13.
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Para aplicar este criterio los pasos a seguir son:
a) Seleccion de la curva
Con la informacién geométrico-hidraulica q, R, B, H se obtienen las relaciones para la seccion

donde el flujo despega. En la ecuacion 5.12 Gy es el coeficiente de presion adimensional,
calculado como Co=Py/(vH)

d= 9 Ec. 5.10
2gH
é = QE Ec. 5.11
o d
RC, =0 Ec. 5.12
2d

Donde S, d vy R estdn en metros y B en grados. Con los valores calculados de S/dy RC»/2d se
obtiene, de la figura 5.7, un punto por donde pasa la curva a partir de ia cual se evaluan los
coeficientes de presidn.

b) Obtencidon de las presiones

Para conocer la presion que el flujo ejerce en diferentes secciones de la cubeta de lanzamiento,
se calcula

S _ (8-0)R Ec. 5.13

d d

Tomando de la figura 5.7, el valor de S/d' que corresponde a cada seccion y ia curva
seleccionada, se determina, el valor de R(C. / 2d correspondiente, y dado que Co= py /(vH), €5
posible obtener la presion de! punto deseado.

La presion que el flujo ejerce aguas arriba de la cubeta deflectora, se obtiene con ayuda de la
figura 5.8, al suponer diferentes valores de Sq y obtener los correspondientes a S; y RCp/(2d),
con lo cual se calculan los valores de $/d=5¢-S; (d/R), asi como los de Cp; de esta manera se
obtienen la distancia, S, que esta medida hacia aguas arriba del inicio 1a curva, y la presion, p= v
H Ce

Se 4 A\, }
=
RC,
\*_ T
%5 0.2 0.4 08

RC
P s,
2d

Figura 5.8 Relacidn entre S con RCp f2d ¥ -5,




Otro criterio, propuesto por el USCE (United States Corps of Engineers), es de sencitla aplicacién
y presenta la ventaja de tomar como base mediciones tanto de laboratorio como de prototipo.

Para determinar la presién maxima que ocurre en la parte mas baja de la cubeta, se utiliza el
parametro de presion que produce I3 fuerza centrifuga, dado por la ecuacién 5.5, mientras que
para obtener la distribucidn de presion a lo largo de la cubeta, la carga de presion se expresa en
funcion de

ke 9 A
H, _f‘(R,/ZgHT ’ﬁ] s

E! valor de la presion en cada punto de la cubeta se obtiene multiplicando He por v. Lo anterior se
puede obtener de las graficas mostradas en la figura 5.9

040 ‘R,:B ‘O% T T T T 1 T
Yy
o0 s/ /AL
= / | 40 3 7
FS i R/d=10 3/{; 54 o
1S °Fr Y0.25-075 < 1 1
o /) E
o0 /% 5 /! /
/ > 139 A
[o] L 1 1 L /
O 020 Qa0 060 Q80 ‘é
h /H G 2 ' i
p oY a
s |
Gradiente de energia /A
20
]0 i I i l i
o 0 20 0 40 50

Presion pe.en ton/m?

Figura 5.9 Calculo de presiones en cubetas de lanzamiento

Rhone y Peterka reportan los resultados de estudios realizados por el USBR (United States
Bureau of Reclamation) sobre vertedores de demasias en tinel, cuya estructura terminal es una
cubeta de lanzamiento (figura 5.10). En la figura 5.11 se presenta |a relacion entre la presion
real, Px en kg/m® y la tedrica, Pt en kg/m’ a lo largo del fondo de la cubeta. Las curvas
envolventes limitan una zona donde los dngulos de salida estan comprendidos entre 15° y 350 y
los numeros de Froude entre 6.8 y 10.3. La relacion de presiones Px/Pt varia de 0.6, al inicio de
la cubeta, hasta un valor maximo superior a la unidad, el cual se presenta aproximadamente a
0.6 de la longitud de 13 cubeta medida a partir de su inicio. En este punto la presién real es
mayor que la presion tedrica; luego empieza a disminuir alcanzando el valor de la presion
atmosférica al final de |a cubeta.
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Figura 5.10 Geometriz de la cubeta tipo USBR
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Figura 5.11 Presiones en Ja cubeta tipo USBR

En algunos de los ensayos realizados, el piezémetro colocado al final de fa cubeta (figura 5.12),
registrd valores de presion menores que los de Ia atmosférica, fendmeno que no ha sido
explicado satisfactoriamente, pero se debe quizas a la forma y angulo de salida de la cubeta, ya
que ambos pueden provocar que la vena liquida fluctie. La figura 5.12 muestra la variacion
entre Px/Pt y el dngulo de salida, 8. La curva indica que para un angulo de lanzamiento, 8, el de
salida , 5, debe ser igual 0 mayor de 399, con o que se obtiene con seguridad una presién mayor
que la atmosférica. La curva también indica que si & es 0° la presion es semejante a la
atmosférica; aunque esta no sea una solucion practica desde el punto de vista constructivo, Sin
embargo, hay que seiialar, en relacion con la figura 5.12, que cualquiera que sea el valor del
angulo de salida, este no influye en la variacion de la relacion Px/Pt.
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Figura 5.12 Presiones en a parte fina! de la cubeta tipo USBR

La figura 5.13 presenta las presiones en las paredes de la cubeta de lanzamiento estudiada por el
USBR. Para un angulo de lanzamiento de 359, la presion maxima es, aproximadamente, once
veces mayor que la hidrostatica, en un punto cerca del fondo, a 0.75 de la longitud de la cubeta
(x/L ), para el mismo punto, pero en 13 seccion final de la cubeta, I3 presion en la pared es solo
cuatro veces mayor que la hidrostatica. Considerando el punto cercano al fondo de |a cubeta y
un angulo de lanzamiento de 15°, la presion es cuatro veces superior a la hidrostatica para
x/L=0.26, 0.55 y 0.80, pero, al final de la misma, es solo dos veces mayor.

“ .26
Qi ~a {;: .55
) k- 0.80
0.2 T’\\ Frase) |
i\ D N Y-
2] o3 ; el 407
g | . £ 182
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] g Qs —| § 099
5 Lhr\ =3.82
N L§:
ald \ 8 =15
2/° o7 J [ ¥ 0.9 \
1) ,-1 M
5|E L g
515 0.8
o iz / l 1§ = 2%°
n Q.9 T=0.33
4 -8 &
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2 0 2 4 6 &8 0 12
Px _Presion_real

Pt Presin hidrostdtica

L.
PRl — Piezometros —

\\.

Corte longitudinal Seccion A-A'
Figura 5.13 Presiones en las paredes de la cubeta USBR
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5.2.3. Dispersién del chorro
5.2.3.1. Caracteristicas del lanzamiento

5.2.3.1.1. Longitud

Cuando la descarga de los vertedores de demasias puede hacerse directamente en el rio, sin
necesidad de construir una estructura para disipar o amortiguar la energia, el chorro se proyecta
con frecuencia lejos de 1a obra por medio de una cubeta de lanzamiento. En ese caso el agua
sale en un chorro fibre que cae en el cauce a cierta distancia de la estructura terminal. La
trayectoria de dicho chorro es funcién de la energia cinética del fiujo y del &nguio de lanzamiento
al salir de la estructura.

L3 longitud de lanzamiento tedrica del chorro se determina a partir de la trayectoria parabolica
que describe un proyectil que es lanzado con una velocidad inicial, V, y forma un angulo, 0, con
la horizontal. En las diversas expresiones propuestas, las diferencias estan en los parametros
empleados como datos iniciales.

El USBR determina la trayectoria del chorro, tomando como origen de las coordenadas el labio de
la cubeta, con la ecuacién 5.15 donde hv es la carga de velocidad (V?/2g) en metros. Ver figura
5.6.°

~

X-

Y=X=*mang- - -
K|4(d + b, ).cos’ 8}

Ec. 5.15

Para tomar en cuenta la reduccidn de velocidad del chorro por la resistencia del aire, turbulencias
internas y su propia desintegracion, el valor tedrico de K, que es igual a {a unidad, se reduce a
0.9. .

Ef alcance horizontal del chorro en la salida se obtiene considerando Yigual a cero; de esta forma
X =2K(d +h, )sen 26 Ec. 5.16
El valor maximo de X es igual a 2K(d + hy), cuando 6 es 459,

Para calcutar la longitud de lanzamiento del flujo, medida a partir de la estructura terminal (figura
5.14), se pueden aplicar las siguientes expresiones propuestas por diferentes investigadores.
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Figura 5.14 Geometria del chormo

a) Vizgo calcula tedricamente la distancia de lanzamiento relativa al desnivet, Ao

d cosﬂ)} Ec. 5.17.

L el
A, === Zcosﬂ{m,, sen @ + \]’m,,(l—m,, cos” @+
0

ZO

En ella Lv es [a longitud de vuelo del fiujo en metros, Zo es la carga hidrdulica en metros, mv es
un parametro adimensional utilizado por Vizgo my=hv/Z0. En esta expresién no se consideran las
pérdidas de energia, ni el comportamiento del lanzamiento real del chorro en el aire respecto a la
trayectoria ideal supuesta.

b) Kiseliov propone Ia siguiente expresion. En ella, nx es un parametro igual a T1/T (ver figura
5.14), ¢: es el coeficiente de velocidad que considera las pérdidas de energia desde la cresta
vertedora hasta la cubeta de lanzamiento y toma un valor entre .85y 0.92.

dcos@ +2T(1-n,)
20l n, T

L. =29 n, _Tcosﬂ.[sené? + \/senz 6+ :| Ec. 5.18

c) Eliasberk propone una férmula que utiliza la velocidad al final de !a cubeta en m/s y la altura z’
én metros.

y? / : 22’
Lv= V' senfcosd +V cos@ d se;n& + Ec. 5.19
g g g

Para calcular la longitud de lanzamiento de la parte superior del lecho, en lugar de Z’ se considera
(' + d) y para la parte media del lecho (z' + O.5d). (Ver figura 5.14).

65




La USBR toma en cuenta el comportamiento real del chorro en el aire, que difiere de la
trayectoria ideal asumida por un coeficiente K,. K, es el coeficiente de correccion de longitud de
vuelo al considerar la diferencia de comportamiento del chorro en el aire y en el vacio, toma un
valor entre 0.6 y 1.0.
I) K I

“yrealy = | 548 (teanga)

Ec. 5.20

5.2.3.1.2. Ancho maximo

El ancho maximo de lanzamiento del chorro, Buew , Se produce cuando este penetra en el
remanso formado aguas abajo de la estructura terminal (ver figura 5.14).

Vizgo lo determina con la expresion

B, =B+2l.1ane  Ec.521

vuelo
Donde B es ei ancho de la cubeta en metros y Lv es fa longitud de lanzamiento del chorro en
metros , £ es el dngulo de divergencia del chorro en grados y ha sido calculado, por Rhone y
Peterka, en funcion del nimero de Froude en la salida y de la geometria de la cubeta de
lanzamiento (figura 5.15). En cubetas de lanzamiento prismaticas de fondo plano, la divergencia

estd comprendida entre 2° y 5° para numeros de Froude de 6 y 12. Para cubetas del tipo USBR,
la divergencia es mayor, entre 3° y 149 para nimeros de Froude entre 6y 11.

5.2.3.1.3. Angulo de entrada del chorro en el cauce

El angulo de entrada tedrico del chorro en la superficie del remanso aguas abajo de la estructura
terminal, se determina con la expresion 5.22, ver figura 5.14.

B.., =angtan| _ tan"@ + ﬁ'—] Ec. 5.22
y v- cos™ 8 |

Debe procurarse que el angulo Be NO Sea muy grande, para disminuir el componente vertical de
la velocidad que cae sobre la masa de agua y con eflo la socavacion en el cauce; se recomienda
que sea inferior a 40°.

5.2.3.1.4. Velocidad de entrada del chorro en la superficie del agua

La velocidad tedrica del chorro (m/s) al entrar en la superficie del remanso aguas abajo de la
estructura terminal, se determina con la expresion

Vo= Vvo+2g Ec. 5.23
Tanto para el angulo como para la velocidad de entrada del chorro en la superficie del remanso,
parte superior y media, se hacen las mismas consideraciones anotadas para z' en el inciso C del
punto 5.2.3.1.1.
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Figura 5.15 Anguio de divergencia del chorro
5.2.3.2 Gasto minimo de despegue

Su célculo tedrico parte del concepto de energia critica, es decir, la minima con que un gasto
determinado pasa por una seccion. De acuerdo con esta base, el gasto de despegue
corresponde a aquél que llega a la salida de la cubeta con una energia al menos igual a la critica.
Con un gasto mencr at sefialado, el liquido no alcanzaria a despegar de la cubeta y se producina
un resaito dentro de ella.

Para definir el gasto minimo de despegue tedrico, Q, , se requiere: conocer el perfil hidraulico del
flujo para diferentes gastos; los conjugados menores, determinados a partir de ia ecuacion de la
energia; asi como los conjugados mayores, obtenidos de la ecuacion del salto hidraulico en
canales con pendiente.
Los pasos a seguir son:

a) Idealizar la geometria del vertedor longitudinalmente, considerando que las curvas convexas
y concavas estan formadas por cuerdas

b) Definir la geometria de las secciones: distancia entre ellas, angulo de inclinacion de las
mismas, radio de curvatura de la superficie concava o convexa, ancho de la seccidn y
taludes de! canal

¢) Elegir la rugosidad del vertedor

d) Suponer un cierto gasto, Q, para el cual se obtiene el perfil hidraulico del vertedor hasta el
inicio de la cubeta

Al respecto pueden preverse dos €asos:
o Si el gasto es menor que el minimo de despegue, se presentara: resalto dentro de la

cubeta; régimen critico en el extremo de esta; régimen lento aguas arriba del
mismo; régimen rapido en el canal aguas arriba de la cubeta.
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0 Siel gasto es mayor que el de despegue, no se producira resalto dentro de la cubeta
y se obtendra régimen rapido en la rapida.

e) Obtener el conjugado mayor, Y2 que corresponde a Y1 , a la salida de la cubeta de
lanzamiento, asi como 3 energia minima, =c (ecuacion 5.8)

fy  Aumentar o disminuir el gasto, y repetir este procedimiento 3 partir del punto di hasta
obtener la interseccion de las curvas Q- Y; y Q- &c

Ei gasto de despegue tedrico, Qr, es el gasto correspondiente a la interseccidn de dichas curvas

g) Obtener el gasto unitario minimo de despegue q. = Q1/B; donde B es el ancho del canal,
medido en el labio de ia cubeta

Con la secuencia de calculo establecida se deben obtener los gastos de despegue tedricos, g, ¥
deberan relacionarse con los gastos minimos logrados experimentalmente en modelos.

En un vertedor con compuertas conviene que el flujo despegue ain para gastos pequeiios y
revisar {a magnitud de las erosiones que se producen ai trabajar libre el vertedor para todo el
rango de gastos, con la intension de conocer lo que sucederia en casc de una operacion
equivocada.

En las cubetas de lanzamiento es decir existe un gaste de despegue en la cubeta para cuando
el gasto de descarga del vertedor va creciendo vy otro cuando, una vez que se han descargado
gastos superiores al de despegue, comienzan estos a disminuir hasta que esta a punto de
ahogarse la cubeta. .

5.3. CUBETAS DISIPADORAS

5.3.1. Cubeta dentada del "Bureau of Reclamation”

El criterio de disefio de esta cubeta tiene como base la realizacién de mditiples ensayes de
laboratorio, en los que se hizo una serie de comparaciones de varios tipos de cubetas y en los
cuales se determind que la cubeta dentada es muy eficiente.

Las caracteristicas del funcionamiento hidraulico de ias cubetas dentadas, determinadas por el
USBR, segun diversos niveles de operacion en el canal de descarga, se muestran en la fig 3.12,
ésta trabaja en forma completamente ahogada. En su disefio, se debe realizar una revision
considerando los diversos gastos con que operara la estructura, con objeto de garantizar el
funcionamiento adecuado de la cubeta.

El criterio del USBR esta encaminado a seleccionar el radio minimo de la cubeta, el tirante
minimo y maximo aguas abajo.
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Se recomienda que la elevacidn del labio respecto al fondo sea 0.2R y el angulo de salida de 16°.
Noc es conveniente una elevacidon menor del labio respecto al fondo porque se propicia la
inclusion de pedruscos en la cubeta que terminan por dafara.

Esta condicion se determind experimentalmente utilizando los resultados obtenidos por el USBR,
de acuerdo con la nomenclatura de la figura 5.16.

La secuencia de disefto es muy simple:

1

Se debe calcular la descarga unitaria del vertedor, esto es, el gasto por unidad de ancho,
funcion de la forma y carga hidrdulica.

Determinar 1a velocidad con que llega el flujo {V,) y ef tirante al inicio de la cubeta (D,) para
ef rango de gastos. Para V, se puede emplear la figura 5.17, propuesta por el USBR.

En un perfil longitudinal a través del eje del vertedor de proyecto, determinar el punto que
tenga la misma elevacidn que corresponda a la elevacién de 1a superficie del agua en el rio,
para cuando se estuviera descargando el gasto maximo de proyecto del vertedor. Para una
seccion que pase por el punto sefialado, determinar el numero de Froude con base en I3
velocidad V, y el tirante D, .

Dado que el radio minimo es funcion de Hy g, en la grafica de la figura 5.18 se relacionan
estos valores de acuerdo a los estudio del USBR. El radio minimo Ry corresponderd al gasto
maximo.

Determinar para cada gasto g de los escogidos, un Tun que serd el tirante tedrico minimo que
puede haber en el rio para que la cubeta trabaje en buenas condiciones. Con el nomograma,
también para el valor de Ry encontrado con anterioridad, determinar para cada gasto de los
escogidos, un Twa, que correspondera a un tirante tedrico maximo que puede haber en el rio,
para el cual la cubeta trabaje en buenas condiciones. Figura 5.19 y 5.18. El valor obtenido de
Trax tiene un factor de seguridad.

. Por tanteos se determina Ia elevacion 6ptima del fondo de la cubeta, en forma que el tirante T

quede entre el maximo y minimo.

N
!:\\
4.] \

0 0l 02 03 04 05 08
R

D, +Vi/2y
Fgura 5.18. Radio minimo de la cubeta,
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Fgura 5.19. Tirante minimo en o rio

7. Conviene ratificar el coeficiente de seguridad contra el barrido. Para elto, utilizando la figura
5.21, se obtiene el tirante de barrido del deflector que es aquél para el cual ef deflector deja
de estar ahogado.
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Figura 5.20. Tirante maximo

8. Se comp[eta el disefio de la cubeta, utilizando la figura 5.22, para obtener dimensionamiento y
separacion de los dientes.
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9. Finalmente se estima fa superficie del flujo dentro y aguas abajo de la cubeta utilizando la
figura 5.23.
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Figura 5.22. Cubeta dentada tipo Angostura aiterio del USBR.
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Figura 5.23. Caracteristicas de 1a superficie del agua en cubetas deflectoras.

Para un espaciado de dientes de la cubeta de 0.035R, los experimentos del USBR demostraron
que ios dientes no tienen problemas de cavitacion para velocidades de 23 m/s (75 pies/s). Para
cubetas pequeiias, el espacio entre dientes puede ser menor.

Se extiende el borde de la cubeta después de los dientes, lo cual sirve para alejar el chomo de los
dientes y mejorar la estabilidad del flujo cuando éste deja 1a cubeta.

Un angulo de 16° en el borde demastrd un funcionamiento satisfactorio. Con un angulo de 12°
el flujo se vuelve inestable socavando el lecho del rio.

Conviene construir tres graficas superpuestas en un mismo sistema de ejes que tendré la forma
de la figura 5.24 y en la cua! T es el tirante real del rio para cada gasto Q.

A

Tirante

Tmax-Q
-'/-
7 ipe]
-
e _TminQ
- o
e "
- -
P gt —
o
B
P ]

Figura 5.24. Curvas de gastos

Si 1a curva T-Q queda enmedio de las curvas Tmdx-Q y Tmin-Q querra decir que es conveniente

el empleo de este tipo de cubeta.
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Si la curva T-Q queda por arriba de la curva Tmax-Q deberd elevarse la cubeta y disefiarla como
de lanzamiento.

Si la curva T-Q queda por abajo de Ia curva Tmin-Q 0 cuando existe un cruce de curvas conviene
optar por una cubeta de lanzamiento.

Debe hacerse un modelo hidraulico de la solucion para ajustar posibles discrepancias entre el
disefio tedrico y el experimental.
5.3.2. Cubetas lisas
5.3.2.1. Criterio de Elevatorski

Las consideraciones que hace para el disefio de las cubetas lisas, son basicamente [as mismas
que para las cubetas de lanzamiento.

NAME

o
Nivol del
remonso

h2

7
: Lecho del

Figura 5.25. Caracteristicas del fujo en una cubeta iisa

Lineo de corriente inferior -
Linea de corrienta superior

Trayectoria del chorro libre

La carga de presidn en la cubeta se obtiene con la ecuacién 5.24 en kg/m?.

Pc Vd
— = Ec. 5.24
y &R
De acuerdo con 1a figura 5.25, si R; es el radio de la cubeta y R,=0B, la velocidad (en m/s) en el
punto A del chorro esta dada por la ecuacién 5.25, en elia q es el gasto unitario en m’/s/m.

-
Y4 = Riog(R, /) .52
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En el punto B, para la linea de corriente superior, 12 velocidad estd dada por
q

by = Ec. 5.26
*  Rlog(R,/R)

SegUn la ecuacion de Bernoulli, fa carga de presion en el punto A es
& _, 1 q
R, log(R, / R)

- h—— } Ec. 5.27
Y 2g

y en el punto B

_ LN |
0=h-(R,-R)cosa ZgI:R,log(Rz/R,)] Ec. 5.28

Cuando el nivel del agua en el canal de descarga ahoga el chorro (figura 5.25), las cargas de
presion de las lineas de corriente superior B, son las correspondientes a la carga hidrdulica h2,’
(figura 5.26) de ahi que

_ e T
h, =h-(R, - R)cosa Zg{R,log(Rle,J Ec. 5.29

h.=h-h — (R, - R)cosa Ec. 5.30

Resolviendo simultaneamente las ecuaciones anteriores se liega a

R,ios(R:/R,)=(—i——

— Ec. 5.31
2gh,)

Linea de presionss paro
chorro sumargido

NAME

Nivel olio del
remanso

“ Nivel bajo de!
‘I’!I’ndﬂ!b

Lecho del rio

Linea de presiones para
choero libre

Figura 5.26. Caracteristicas del funcionamiento hidrdulico en una cubeta lisa

El valor de R;, puede ser determinado si se conocen los valores de q, hy y Ry. Los valores
correspondientes a la presion en la cubeta se calculan con la ecuacidn de Bemoulli establecida
para i3 linea de cormriente inferior A.
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5.3.2.2. Criterio de Lievi-Chertousov

La cubeta tipo Lievi-Chertousov evita, por una parte, que se produzca ahogamiento, con lo cual
previene que los cuerpos flotantes, al ser arrastrados por el remolino superficial danen el
deflector; por otra, mantiene la existencia del remolino inferior, lo que aumenta su eficiencia para
disipar la energia. Ver figura 5.27.

65// TIPS 77 7777777777 77777,

®

Figura 5.27. Esquema de funcionamiento de |3 cubeta lisa
El criterio de cdlculo para un problema especifico, se resume a continuacion:

1. Se considera un angulo de lanzamiento de salida def deflector 8, entre 8° y 20° y un radio de
la cubeta R, igual 0 mayor que cinco veces el tirante de salida obtenido con el gasto maximo
de descarga y una elevacion “P” respecto al fondo del rio.

2. Aplicando la ecuacién de impulso, el teorema de Bernoulli y utilizando como datos un gasto*
minimo y su correspondiente tirante aguas abajo se calcula 13 altura p sobre el fondo del
cauce y h por aproximaciones sucesivas ensayando valores de p.

-

2q ) 2
-h)=t - h * Ec. 5.
2ht (tcosa —h) (p+hcosa)” Ec.5.32

% - 0J2h(H, - p—h) Ec.5.33

donde:

Ho diferencia entre el nivel de agua en el embalse y la cota del fondo, en m.

tirante a |2 salida del deflector, en m.

elevacién respecto al fondo del labio de! deflector en m.

gasto unitario del gasto minimo considerado Qmin, en m/s/m

tirante del rio para el gasto Qmin reducido en un 10% en m.

angulo de salida seleccionado en grados.

coeficiente que toma en cuenta I3 pérdida de carga hasta el extremo de! deflector. Este valor
se obtiene de la grafica de Ia figura 5.28 como K., o bien aplicando Bernoulli para valuar hasta
el extremo la pérdida de carga.

R TOT T

* Este gasto minimo serd, para el caso de una presa de derivacion el minimo en estiaje y en una de
almacenamiento el correspondiente el minimo aguas abajo. ’
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Estas formulas aplican para gasto minimo, dado que ese es el punto critico para el cual 1
tdmina de agua bajo el chorro se adhiere a él.

0.5 L4 '[ T , L § ‘l L 'I 1]
3 V,=KL.‘/201T-dj
Hgq = carga hidrdulica )
~ sobre la cresta N
Vp = velocidad real
ot | del flujo -
L .
g ]
Ho/T T
0.01 — =
o-wa 2 l L ! L 1 A KL

0 02 04 06 08 L
Figura 5.28. Coeficiente de Lievi y Chertousov

3. Se escogen una serie de gastos Q entre Qmax y Qmin, para ellos se determinan los
respectivos q. Con los datos anteriores y con el valor de p calculado, se determinan los
tirantes tedricos mayores foen el rio, los cuales se obtienen con 1as ecuaciones siguientes:

-

29 ) .
ﬁ(ro cosa-hy=t" —(p+hcosa)  —h,(2p+hcosa) Ec. 534

%: oJg 2(VH-h+ JH-F,) Ec.535

, , , ) /h)’
h",=h(l—9’)+Jh2(1—92)' +h|:26‘H—sen'a(—q-l}—)":l Ec. 5.36

donde ademas

H diferencia de nivel entre ia superficie libre del agua en el embalse y el labio del
deflector, en m.
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q gasto unitario correspondiente al gasto Q considerado, en m?/s/m.
to tirante tedrico mayor en el rio con el que se ahoga la cubeta, en m.

‘o carga de sustentacion libre del chorro, con 12 que estard a punto de ahogarse [a cubeta, en m.
De estas ecuaciones a partir de aproximaciones sucesivas obtenemaos h, 'y y t,. Para un gasto q

se suponen valores de h hasta lograr que se cumplan las dos ultimas ecuaciones; luego se
obtiene t, de la primera.

Figura 5.29. Carga limite para fa cual se produce un ahogamiento en la cubeta.

4. Los valores de t; que se hayan obtenido para los distintos valores de q, se grafican y se
obtiene una curva de tirantes limites de ahogamiento contra gastos unitarios . En ef mismo
eje se grafican los tirantes reales del rio t contra los gastos unitarios q.

Si la curva t - q queda por debajo de la t- q, el deflector no se ahoga; en caso contrario, se
procede a repetir el calculo con un valor de angulo de lanzamiento, o, menor.

Si después de probar con diferentes angulos, «, dentro del rango recomendado la curva t - q
permanece por arriba de 1a tp - q, hay dos opciones: usar una cubeta dentada del tipo propuesto
por el USBR, ¢ elevar la cubeta y disefiarla como de ianzamiento.

Puede ser conveniente agregar ademas la curva de tirantes limites inferiores, con fa cual se
tendra plena seguridad del funcionamiento. Sin embargo, si en alguna parte la curva normal
queda por debajo de la limite inferior, tendriamos un funcionamiento libre que produce mayor
erosién en el cauce, pero en un punto mas lejano del vertedor.

5.4, Tanques amortiguadores

La carga de energia debe estar aproximadamente entre 10 y 30 m , con el fin que el
funcionamiento del tanque amortiguador sea exitoso. Los problemas con los tanques
amortiguadores pueden ocurrir cuando se presentan una velocidad mds afta, el nimero de
Froude mas pequefio de 2.5, condiciones de acercamiento asimétricas, curveado o sobreflujo y
nivel de tirante bajo.

A continuacidn se muestra el disefio generalizado de tanques amortiguadores, mismo que ha sido
obtenido a través de experimentacidn en laboratorio.

ESTA TESIS NO SALE
DE LA BIBLIOTE A
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5.4.1. Tanques amortiguadores diseilo generalizado USBR
5.4.1.1. Generalidades

Dado que el tipo de salto que se presenta depende en gran medida del numero de Froude, el
USBR ha realizados varios estudios sobre los tanques adecuados para producir un efecto
amortiguador en las diferentes formas del salto.

Cuando el numero de Froude es 1.7, el tirante conjugado d; es aproximadamente el doble del
tirante de llegada, o aproximadamente 40% mayor que el tirante critico. La velocidad de satida
v, es aproximadamente la mitad de la velocidad de llegada, o 30% menor que la velocidad
critica. El USBR no considera necesario emplear tanques amortiguadores para la corriente
cuando el nimero de Froude es menor de 1.7. Cabe mencionar que las longitudes del canal mas
alia del punto donde el tirante comienza a cambiar, no deben ser menores que aproximadamente
4d,. Asi mismo, considera que no es necesario emplear deflectores ni otros dispositivos
amortiguadores.

Los fendmenos de la circulacion para tanques en 10s que los factores que influyen en ella tienen
numeros de Froude que varian entre 1.7 y 2.5, quedaran en la forma designada como etapa
previa del salto, como se ilustra en la figura 4.5 del capitulo 4. Como estas corrientes no estan
acompaiadas de una turbulencia activa, no son necesarios amortiguadores ni umbrates. E
tangque tiene que ser lo suficientemente largo para dar cabida al fendmeno.

Los fendmenos del safto cuando los factores de 1a corriente de llegada tienen numeros de Froude
que varian de 2.5 a 4.5, se designan como regimenes de transicién porque no se forma un
verdadero salto hidraulico. Los tanques amortiguadores para este tipo de régimen son menocs
adecuados para producir una disipacion efectiva, porque el oleaje resultante ordinariamente no
se puede controlar con los dispositivos usuales de los tanques, Las ondas generadas por la
corriente persistirdn mas alld del extremo del tanque y con frecuencia deben amortiguarse por
otros medios diferentes a un tanque.

Cuando se tiene que construir un dispositivo amortiguador para disipar la energia en corrientes
que tienen niomeros de Froude comprendidos dentro de 2.5 y 4.5, el tanque de la figura 5.30,
que se designa con el nombre de tanque tipo I, ha demostrado ser relativamente efectivo para
disipar la mayor parte de la energia de la corriente.

En los tanques en los que el valor del numero de Froude del agua que llega es mayor a 4.5, se
forma un verdadero saito hidrdulico. La instalacion de dispositivos adicionales, como bloques,
deflectores y umbrales a lo fargo del piso del tanque producen un efecto estabilizador en el salto,
lo que permite acortar el tangue y proporciona un factor de seguridad contra el barrido del salto
debido a lo inadecuado del tirante del agua de descarga. El tanque mostrado en la figura 5.31,
que se designa como el tipo 11, se puede adoptar cuando las velocidades de llegada no exceden
de 15 m/s (50 pies/seg). Para velocidades que exceden 15 m/s, se recomienda el tanque tipo I1I.
Este ultimo tanque proporciona disefios adecuados hasta caidas de 60m y gastos unitarios de
50m>/s/m, supuesto que el flujo a la estrada def tanque sea razonablemente uniforme.

54.1.2. Tanquetipol

Su disefio reduce las ondas excesivas creadas en el salto, para este el intervalo de nimero de
Froude debe estar entre 2.5 y 4.5. Sin embargo, el oleaje propagado por el flujo oscilante no
puede amortiguarse compietamente. Algunas veces tienen que emplearse amortiguadores
auxiliares de ondas, 0 supresores para que la circulacion aguas abajo sea tranquila.
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Figura 5.30 Tanque amoruguador tipo I

Con frecuencia la necesidad de utilizar este tipo de tanque se puede evitar eligiendo las
dimensiones necesarias para que cambien las condiciones del régimen de la corriente de manera
que queden fuera de las condiciones de transicién.

Por ejemplo, con un vertedor de 22.5 m’/s (800pies’/seg), en el que la energia especifica en el
extremo de aguas arriba del tanque sea aproximadamente de 4.5 m (15 pies) y la velocidad
dentro del tanque aproximadamente 9 m/s (30pies/seq), el nimero de Froude serd 3.2, para un
tanque de 3 m (10pies) de ancho; el nimero de Froude puede elevarse a 4.6 ampliando el
tanque a 6 m (20 pies). La seleccién de la anchura del tanque, se convierte en un asunto
econdmico al mismo tiempo que de funcionamiento hidraulico.

Tirantes

Debido a la tendencia del salto a cambiar de lugar, y como un medio para suprimir el oleaje, los
tirantes del agua en el tanque deben ser aproximadamente 10% mayores que el tirante
conjugado calculado, 1.1D,. Se debe fijar el nivel de la plantilla a una profundidad respecto al
nivel de descarga de 5 a 10% mayor que el conjugado mayor tedrico.

Geometria

Ei nimero de bloques de la rapida mostrado en la figura 5.30 es el minimo requerido para
cumplir su propdsito. El ancho maximo del bloque es D;, para un mejor funcionamiento, se
recomienda un ancho de 0.75D,. Se recomienda mantener una relacion de ancho del bioque
contra espaciado de bloques de 1:2.5. La altura de los bloques de la rapida, medida desde la losa
del tanque debe ser 2D;. La cara superior de cada bloque debe tener una pendiente de 5°, esto a
fin de mejorar el funcionamiento para descargas menores a ias de diseno.

La longitud del tanque puede ser determinada por la curva superior de la figura 5.32.

Un umbral terminal como el especificado para el tanque tipo II es recomendado como
satisfactorio.

]|



5.4.1.3. Tanque tipoII

En este tanque se utilizan bloques en {a rapida, bioques amortiguadores, y un umbral terminal
para acortar la jongitud del satto y para disipar la elevada velocidad de circulacién dentro del
tanque acortado. En este tanque se supone que la disipacion de la energia I3 hacen los bloques
amortiguadores y la turbulencia del salto, que aseguran su eficacia.

Umbwy!  fwrmival -
Newun o wm) 0 <O P
PG T -

SR TR S

e Lo T o

Figura 5.31. Tanque USBR tipo II.
Para velocidades del conjugado menor que no excedan 15m/seq, es preferibie el tanque tipo II.

Para el tanque tipo II la profundidad requerida de la plantilla estard dada por el valor del
conjugado mayor D, tedrico.

Debido a la posibilidad de generacion de presiones bajas y cavitacion, en los dientes
amortiguadores, la velocidad entrante y el gasto por el pie de anchura debe limitarse. En esta
seccidn un tanque minima se desarrolla para una clase de estructuras mas pequefias en que las
velocidades a ia entrada al tanque son moderadas o bajas (15 a 18 m/s, o sea 50-60 pies por
segundo) y las descargas unitarias estan en menos de 18 m3/s (200 pies cubicos por segundo).
El desarrolio de una prueba en 14 tanques diferentes se usé para generalizar el disefio y
determinar el rango en el cual el tanque tipo I trabajara satisfactoriamente.

La manera mas eficaz de acortar un tanque amortiquador es modificar el safto adicionando
accesorios en el tanque. Una restriccion impuesta en estos accesorios es que estos deben ser
autolimpiables o imposibles de obstruirse. Esta restriccion limita los accesorios; dientes o
umbrales que pueden incorporarse en el tanque.

Se realizaron numerosos experimentos usando varios tipos y arreglos de dientes amortiguadores
y umbrales a fin de obtener la mejor solucién posible. El rasgo importante acerca de la forma
parecia ser la cara vertical. Incluso el redondeo ligero de las esquinas tendid hacer aerodindmico
el bloque y reducir su efectividad como un dispositivo de impacto. Ademas el bloque finalmente
propuesto es normaimente preferible desde un punto de vista constructivo.

Ademnas fue encontrado que los bloques de la rdpida deben ser pequefios, ninglino mas grande
que D, de lo contrario estos bloquean el flujo del chorro contra los dientes amortiguadores.
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Figura 5.32. Longitud del salto en los tanque amortiguadores propuesos por el USBR.

El Gnico propdsito del umbral terminal en el tanque II es dirigir las corrientes del fondo restantes
en forma ascendente y fuera del lecho del rio.

Este tanque es principalmente un dispositivo de impacto ya que los dientes amortiguadores
hacen 1a mayoria del trabajo. Los bloques de la rapida ayudan estabilizando el salto y el umbral
terminal de tipo sdlido es para controlar la erosidn.

El tanque II tiene un factor grande de seguridad contra el barrido del salto y opera igualmente
bien para los valores del nimero de Froude por arriba de 4.0.

£l tanque II no debe usarse cuando los dientes amortiguadores estén expuestos a velocidades
sobre los 15 a 18 m/s (50 a 60 pies por segundo) rango en que no se presenta una completa
cavitacién pero el dafio resuftante puede ocurrir. Para las velocidades sobre este rango, el tanque
111 debe ser usado o deben hacerse los estudios en modelos hidraulicos.

Tirantes

Como en el caso del Tanque III, con el tirante conjugado lleno D, se obtiene el mayor
funcionamiento hidraulico. Si menos de este tirante se usa, las velocidades en la superficie que
dejan el tanque son altas, la accién del salto se interrumpe, y hay mas posibilidad de que se
socave el lecho del rio. No hay ventaja hidraulica por otro lado, usando mayor tirante.

El margen de seguridad para el tanque II varia de 15 a 18 por ciento dependiendo del valor del

nimero de Froude, como puede observarse en la curva sombreada y etiquetada como *Tirante
minimo del tanque II,” en la figura 5.33.
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Geometria

Las proporciones recomendadas para el tanque se muestran en figura S.31.
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Figura 5.33. Tirantes minimos para los tanques propuestos por el USBR.




La longitud del Tanque II, que se relaciona con el numero de Froude, puede ser obtenida
consultando la curva inferior de la figura 5.32. Aunque esta curva es conservadora, se
encontrara que 2 longitud de Tanque I1 es menos de mitad que la longitud necesaria para un
tanque sin accesorios. El tanque II, puede ser eficaz para los valores del numero de Froude tan
bajo como 4.5.

Se recomienda que un radio de longitud (R> 4D, ) se use en la interseccién de la répida de 45°

La altura, anchura, y espacio de los bloques de (2 rdpida son iguales a D,. Las alturas de los
bloques de la rapida son poco recomendados, en algunos disefios D, es menor a 8 pulgadas.
Los bloques pueden hacerse de 8 pulgadas de alto que es el considerado por algunos
disefiadores como el tamaiio minimo posible desde un punto de vista de {3 construccidn. La
anchura y espaciado de los bloques debe ser igual que la attura.

La altura de los dientes amortiguadores aumenta con e nimero de Froude. La altura de estos
en relacién a Dy, puede obtenerse de fa linea superior en Figura 5.34. La anchura y espaciado
pueden variarse pero el total de los espacios debe igualar la anchura totat de lo dientes. La
anchura mas satisfactoria es 3% del alto. La posicidn mds eficaz de los dientes amortiguadores es
colocarios 3 una distancia igual a 0.8D;, a partir de la rapida

La altura del umbral terminal sélido también varia con el nimero de Froude, aunque no existe un
comentaro critico sobre esta dimension. La altura del umbral terminal con respecto a D, se traza
con respecto al nimero de Froude y se muestra en la linea inferior de a figura 5.34.
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Figura 5.34.Geometria de los bloques para el tanque amortiguador tipo IT .
Perfil de la superficie del agua

El perfil aproximado del agua se puede observar en la figura 5.35 y solamente es aplicable para
el tanque 1I1.
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Los limites arbitrarios para el tanque Tipo II son 18 /s por metro de ancho (200 c.f.s. por pie
de anchura del tanque) y 15 a 18 m/s (50 a 60 pies por segundo) como velocidad de I3 entrada.

Debido a las grandes fuerzas producidas por los impactos, a las que estan sujetos los deflectores
por el choque de las elevadas velocidades de llegada, y debido a la posibifidad de cavitacion a lo
largo de las superficies de los bloques y el piso, el uso de este tanque debe limitarse a cargas
donde las velocidades no excedan el limite mencionado.

Debe tomarse conocimiento de las cargas adicionales colocadas sobre la estructura del piso por
Ia fuerza dindmica producidas sobre la cara de aguas arriba de los dados amortiguadores.

Esta fuerza dindmica es aproximadamente igua! a fa de un chormo que choca contra un plano
normal a la direccidn de la corriente. La fuerza, se puede expresar por la férmula:

Fuerza = 2wA(d,+hy,) Ec.5.37

en la que:
W = el peso unitario del agua (kg/m?)
A = al &rea de la cara de aguas arriba de} blogque (m?)

(d,+hyy) = la energia especifica del agua que entra al tanque.
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Figura 5.35. Tirante y elevacion del salto en &l tanque amortiguador Hpo IT propuesto por ef USBR.

La presion negativa en la cara posterior de los bloques aumentara todavia mds la carga total. Sin
embargo, como los bloques amortiguadores se colocan a una distancia igual a 0.8D; mds
adelante de donde comienza el salto, se producird un efecto amortiguador cuando el chorro de
legada alcance los bloques y la fuerza serd menor que la indicada en la ecuacién anterior. Si se
usa toda la fuerza calculada por la ecuacion anterior, la presion negativa puede despreciarse.

Cuando las velocidades de llegada pasan de 15 m/s (50 pies/seg), o cuando no se emplean
bloques amortiguadores, se puede adoptar el tanque designado como del tipo III en la figura
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5.36. Debido a que la disipacién se debe principaimente al efecto del salto hidraulico, 1a longitud
del tanque serd mayor que la indicada para el tanque del tipo II. Sin embargo, todavia serén
efectivos fos bloques det canal de descarga y el umbral terminal dentado para reducir la longitud
que seria necesaria si no se usaran. Debido al reducido margen de seguridad que se tiene para
que no se coma & salto, el tirante del agua en el tanque debe ser aproximadamente 5% mayor
que &l tirante conjugado calculado.

54.14. Tanque tipo III

El tanque III es 3 menudo considerado conservador y por consiguiente sobrecostoso para
estructuras que descargan relativamente gastos pequeiios con velocidades moderadas.

La plantilia del tanque tipo III debe disefarse de tal suerte que se obtenga un ahogamiento del
5 % del conjugado mayor tedrico. Con un ahogamiento menor al recomendado, el salto
hidraulico tiende a salirse del tanque. Se propone una elevacion de la plantiia fija para utilizar el
tirante conjugado mas un factor agregado de seguridad si es necesario. Un factor adicional de
seguridad es aconsejable para los dos valores extremos, menor y mayor, del nimero de Froude.
Un margen minimo de sequridad de 5 por ciento de D; se recomienda.

e, T &,

Fgura 5.36. Tanque amortiguador tipo I11.

Tirantes

Et tirante minimo para el tanque se observa en la figura 5.33. La curva llamada "Tirante minimo

para el Tanque III" indica el punto en el cual el frente del salto se mueve fuera de los bloques de
la rapida. En otros términos, cualquier pérdida de nivel en el tirante ocasiona que el salto deje et
tanque. En la figura 5.33 se puede observar que el margen de seguridad para un nimero de
Froude de 2 es 0 %; para un nimero 6 aumenta a 6%; para un 10 disminuye a 4%; y para 16
tiene 2.5%. De un punto de vista practico esto significa que el salto ya no operara propiamente
cuando el tirante se acerca a 0.98D; para un nimero de Froude de 2, 0 0.94 D, para F=6, 0 0.96
D, para F=10, o 0.975 D, para F= 16. £l margen de seguridad es mas grande para el rango
intermedio. Para los dos extremos de la curva es aconsejabie proporcionar al agua el tirante
conjugado para estar seguro. Por estas razones este tanque nunca debe disefiarse para un
tirante menor al conjugado, y un factor de seguridad del S por ciento de D, como minimo se
recomienda.
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Es aconsejable construir una curva de altura de salto, superpuesta con una curva de tirantes para
cada tanque para poder determinar la condicion de operacién mas adversa. Las pruebas han
demostrado en repetidas ocasiones gue no hay ningun remedio simple para una deficiencia en el
tirante. Aumentando la longitud de tanque que es a menudo el remedio intentado en el campo,
no se compensa la deficiencia en el tirante y los dientes amortiguadores , asi como los umbrales
son solo en parte exitosos. Por estas razones, debe tenerse cuidado para considerar todos los
factores que pueden afectar el tirante en una fecha futura.

Geometria
La longitud necesaria del Tanque tipo II1 se muestra como la curva intermedia en la figura 5.32.

La aftura de bloques de la rapida es igual a la profundidad del flujo que entra en el tanque, o Dy,
figura 5.36. La anchura y espaciado deben ser aproximadamente D,; sin embargo, esto puede
variarse para eliminar los bloques fraccionarios. Un espacio igual a 0.5D, es preferible a lo largo
de cada uno de los muros laterales para reducir el rocio y mantener las presiones deseables.

La altura del umbral terminal dentado es igual a 0.2D,, y 1a anchura maxima y espaciado
recomendados son aproximadamente 0.15 D,. La pendiente de la porcion continua del umbral
terminal es 2:1. Para tanques estrechos que contienen s6lo unos pocos dientes es aconsejable
reducir la anchura y el espacio. Sin embargo, las anchuras y espacios deben permanecer iguales.
Reduciendo la anchura y espaciado se mejora el funcionamiento de los tanques estrechos; asi, la
anchura y espaciado minimo del diente sélo se gobierna por las consideraciones estructurales.

Se recomienda que la interseccion afilada entre la rapida y 13 losa del tanque, figura 5.36, se
reemplace con una curva de radio (R> 4D,,) cuando la pendiente de la rapida es 1:1 o0 mayor.

Perfil de la superficie del agua

Fue encontrado que el perfil en el tanque pudiera aproximarse estrechamente a una linea recta
que hace un angulo con la horizontal. También puede considerarse que esta iinea es un perfil de
presién.

El angulo se ha trazado con respecto al nimero de Froude en figura 5.37. £l angulo aumenta con
el ndmero de Froude. Con ello obtenemos la superficie de agua aproximada y perfil de presion

. para el tirante conjugado. Si el tirante debe ser mayor que D5, el perfil se parecerd mas a la linea
mas atta en la figura 5.37; el angulo permanece inalterado. Esta informacion solo aplica para este
tipo de tanque, sea tomada como recomendacién Unicamente.

Siguiendo las reglas anteriores se llega a un tanque amortiguador conservador para los
vertedores de hasta 60 m (200 pies) de altura y para los flujos de 46 m3/s por metro de ancho
(500 c.f.s. por pie de anchurd) del tanque, con tal de que el flujo que entra en el tanque sea
razonablemente uniforme en cuanto a velocidad y profundidad. Un estudio en modelo del disefio
especifico se recomienda.
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Fgura 5.37. Perfil aproximado del agua en e tanque amortiguador tipo III.

5.4.1.5. 5.4.1.3 Bordo libre de los tanques USBR

Ordinariamente se deja un bordo libre de manera que no sea rebasado por ondas ¢ salpicaduras.
El bordo libre de los tanques USBR se determina por medio de la siguiente expresién empirica:

BL= 0.1(V;+D,) Ec. 5.38

donde:

D, tirante conjugado mayor, en pies.

vV, velocidad del conjugado menor, en pies por segundo.
BL bordo libre en pies

5.4.2. Tanque tipo SAF

Ha sido desarrollado en el Laboratorio de Hidraulica St. Anthony Falis de la Universidad de
Minnesota EE.UU., para su uso en pequeiias estructuras de drenaje. La utilizacidn de este tipo de
estructuras en sistemas de gran aitura podria dar lugar a la generacion de fenémenos como ia
cavitacion. Este generalmente se aplica para estructuras menores tales como obras de
excedencias pequeiias, obras de toma y caidas.

De acuerdo con la figura 5.38, el disefio generalizado de este tanque sigue los lineamientos
siguientes,

FeTal




La fongitud del tanque debe ser:
2
LB = 45{ I;‘ﬂ 7o )
! Ec. 5.39

Para Numero de Froude de 3 hasta 300, Elevatorski propone utilizar |a siguiente ecuacién:

45
Ly =y.(=) Ec. 540

FO

en que y; es el conjugado tedrico de salto claro.

La altura de los dientes de la rapida y del tanque deben ser iguales a Yy,. El ancho y separacion
de los dientes debe ser aproximadamente 3/4 Y;.

La distancia del principio del tanque a los dientes del mismo debe ser Lb/3.

Los dientes del tanque deben estar separados del muro lateral un minimo de 3/8 Y, y deben
estar colocados aguas abajo de las aberturas dejadas por los dientes de 1a r@pida (colocados al
tresbalilio). Deben ocupar de un 40 a un 55 por ciento del ancho det tanque. Los anchos y
separaciones de los dientes del tanque, cuandc éste es de un ancho divergente, deben
incrementarse en proporcion al incremento en el ancho del tanque en 1a zona donde se localizan
los dientes.

La altura del umbral de salida esta dada por ¢=0.07 v,.

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

} l:l IOF’B paraF1entre 1.7y 5.5 Ec. 5.41
¥, =085y, para F1 entre 5.5y 11 Ec. 5.42
IOOF: F1entre 11 a 17 Ec. 543
— ara F1 entre 11 a c. 5.
800 P

La altura de los muros laterales sobre el maximo nivel de agua en la descarga esperado durante
la vida (til de la estructura debe ser z=y,/3.

Deben proporcionarse aleros con un talud de remate 1:1. Los aleros deben formar de preferencia
un angulo de 45° respecto al eje del tanque.

Debe proporcionarse un denteilén al final del tanque.
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Figura 5.38. Tangue amortiguador tipo S.AF.
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5.4.3. Geometria tranversal del tanque

Los diseiios generalizados presentados por el USBR son para tanques amortiguadores que tienen
la seccion transversal rectangular. La utilizacion de un tanque amortiguador trapezoidal en lugar
de uno rectangular se propone con frecuencia, cuando la economia favorece ia construccion de
un revestimiento inclinado con respecto a la construccion de una pared vertical. Sin embargo, las
pruebas han demostrado que el funcionamiento del saito hidraulico en un tanque trapezoidal es
menos completo y menos estable que el que se produce en un tanque rectangular. En el tanque
trapezoidal, el agua de las zonas triangulares que quedan a fos lados del salto no se oponen at
chorro que llega con alta velocidad. El salto, que tiende a producirse verticaimente, no se puede
extender suficientemente para ocupar las areas laterales. En consecuencia, el salto se formara
solamente en la porcion central del tanque, mientras que las zonas laterales estaran ocupadas
por corrientes que corren hacia arriba que desbaratan el salto o que vienen del extremo inferior
del tanque. Los remolinos horizontales que resultan de este fendmeno tienden a interferir v a
interrumpir el efecto del saito, al grado de que 1a disipacion de la energia es incompleta y se
puede producir una intensa socavacion mas adelante del tanque. Para el buen funcionamiento
hidraulico, las paredes de un tanque amortiguador deben ser verticales, o tan verticales como se
pueda.

5.5. Algunos aspectos sobre modelos hidraulicos
5.5.1. Antecedentes

La teoria matematica ha ayudado a desarroliar las soluciones a3 muchos problemas hidraulicos, sin
embargo, debido a la complejidad que presenta un fendmeno dado, |a teoria matematica resuita

dificil de analizar.

La aplicacion del andlisis dimensional y la similitud hidraulica, ha permitido a los ingenieros
organizar y simplificar el andlisis de los fendmenos asi como el comportamiento de las
estructuras.

Ahora se disefian las estructuras hidraulicas y solo se construyen después de que se han
realizado los estudios extensos en modelos.

5.5.2. Objetivo

La investigacién mediante modelos permite analizar experimentaimente el comportamiento de la
estructura, en el caso de una estructura terminal, adicional a esto, permite también determinar la
socavacion que se produce en materiales con cierta heterogeneidad aguas abajo de dicha
estructura y, finalmente, predecir el grado de seguridad real de 1a obra.

El objetivo de la construccion de un modelo es reproducir todas las caracteristicas significantes
del prototipo a escala, bajo el principio de la similitud, que expresa que dos sistemas son
fisicamente similares cuando existe correspondencia geométrica, cinematica y dinamica entre los
puntos de ambos y cuando las cantidades de igual naturaleza fisica mantienen ia misma relacién
entre puntos correspondientes.
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Figura 5.39. Modelo para el estidio de répidas escalonadas.

La semejanza geométrica implica, estrictamente, que se cumpia la relacion de dimensiones
homologas entre prototipo y modelo. Esto significa que e modelo y prototipo son idénticos en
forma y unicamente diferentes en tamafio.

Los movimientos de modelo y prototipo son similares cinemdticamente si particulas homélogas
llegan a puntos homdlogos en tiempos homdlogos. Esto significa que las curvas de distribucion
de velocidades en las secciones homdélogas deben ser semejantes.

Se cumple la semejanza dinamica cuando las fuerzas ejercidas por el fivido en puntos homdioges
del modelo y prototipo estdn relacionadas entre si mediante un valor fijo, que se denomina
escala de fuerzas.

La similitud mecanica se logra cuando las ecuaciones adimensionales de elasticidad, equilibrio y
compatibilidad coinciden para modelo y prototipo. Ademds, algunas constantes adimensionales,
como 1a relacién de Poisson, el anguto de friccién interna, y las deformaciones unitarias, tienen
que coincidir numéricamente con el material equivalente del modelo y con la formacidn
heterogénea de la cimentacidn del prototipo. Los pardmetros adimensionales deben seguir
estrictamente las leyes de similitud.

La similitud perfecta de ocurrencias del movimiento desde un punto de vista estrictamente

matematico, se obtiene muy raramente, pero los resultados son frecuentemente compatibles
dentro de la exactitud deseada.
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El empieo de modelos estd especialmente justificado cuando no existe solucién matemdtica, o
ésta resulta complicada a causa de la indeterminacién de las condiciones de frontera.

Por ejemplo, se realizd un modelo del vertedor de la presa Friant sobre el rio San Joaquin,
Fresno, California.

Figura 5.40. Modelo def vertedor de la presa Friant.

E! vertedor consiste en una cresa tipe cimacio, una rapida, y un tanque amortiguador al centro de
la presa, controlado con tres compuertas de 100 pies de ancho.

Se realizd un estudio en modelo hidraulico, figura 5.40, con el fin de recabar informacidn
adicional sobre el funcionamiento hidraulico que tendria cada una de fas estructuras del
vertedor, dado que se pretendia sustituir el tipo de compuertas.

Los estudios en modelos permitieron determinar el funcionamiento para diferentes gastos que
tendrian las compuertas, asi mismo se determind el rango de gastos para los cuales el cambio de
seccion de las compuertas no afectaba el funcionamiento del tanque amortiguador,

5.5.3. Importancia

Parza muchos casos, los estudics en modelos hidraulicos han generado disefios de tanques
amortiguadores o estructuras de salida mas baratas. A manera de ejemplo, los estudios en el
modelo hidraulico del disefio propuesto para la presa Mt. Morris trajeron como resultado un
disefio de tanque amortiguador que fue construido 700000 dolares mas barato que 105 que
hubiera costado cualquier otro disefio igualmente eficaz. Una transicidn escalonada ubicada
aguas abajo de la presa, asi como los muros lateraies se desarrollaron con la ayuda de modelos
que corrigieron un problema de distribucién de velocidades e hizo posible el uso de muros
laterales con pendiente.

Un modelo adquiere importancia cuando realmente tiene similitud con el prototipo, de lo
contrario, la ayuda que pudiera proporcionar no es confiable y su uso francamente carece de
importancia, Se explican los siguientes casos a respecto.
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Presa Conchas.

El Vertedor de la presa Conchas consiste en un cimacio de 103 m (340 pies) de anchoy 54 m
(178 pies) de alto desde {a cresta del vertedor hasta su base, capaz de descargar un gasto
méximo de 5100 m’/s (182,000 pcs). El tanque amortiguador consiste en una losa horizontal de
40 m (134 pies) de largo con una fila de dientes amortiguadores de 2.5 m (8 pies) de alto y un
umbral terminal de 3.6 m (12 pies) de alto. La longitud del tanque es extraordinariamente corta,
equivalente a 2.3Y2 para la descarga maxima. Ademas, se adelgazan los extremos de las paredes
laterales después del umbral terminal con pendiente de 1.1 :1.

Una inspeccidn del tanque en 1944 reveld que la mayoria de la estructura estaba en buena
condicién. Sin embargo, el piso de la losa se ergsiond a una profundidad de entre 20 a 30 cm (9
a 12 puig), en el rea limitada por el diente amortiguador y 1a pared lateral. La socavacion de 15
cm (6 pulg) de fondo se extendido por la pared iateral y en la cara aguas debajo de los dientes.
Esto fue causado por remansos. Ademas, la socavacion de la losa varié de una profundidad de 7
cm (3 pulg) cerca de los dientes amortiguadores hasta practicamente nada en la base del
vertedor, Las reparaciones consistieron en reemplazar concreto.

La observacion del prototipo del vertedor con un gasto de 1167 m’/s (38,000 pcs) indicd que el
salto hidraulico estaba completamente sumergido, considerando que las pruebas en modelos
habian indicado que un salto libre debia ocurrir para todas las condiciones de tirante para los
gastos menores de 2100 m’/s (75,000 pcs). El lecho del rio cerca de 1a presa descendi6 casi 10
pies,

Presa Denison

La estructura de salida de la presa Denison consiste en tres canales circulares de 6 m (20 pies)
de diametro que descargan en un tanque amortiguador primario conectado 2 un secundario. Ef

tanque amortiguador secundario fue adoptado debido a las condiciones poco usuales de la
cimentacién.

Figura 5.41. Dafo en & labio de la cubeta disipadora de la Presa Las Alazanas
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El tanque superior de 71 m (235 pies) de largo y de 52m (172 pies) de ancho con dos filas de
dientes amortiguadores de 3 m (10 pies) de alto localizados 63m (209 pies) aguas abajo del
portal de salida de los conductos. El tanque inferior tiene dos filas de dientes amortiguadores de
2.4 m (8 pies) de alto y un umbral terminat de 2.1 m (7 pies) de alto.

T A el

Figura 5.42. Dailo en la presa Las Alanzas

En 1947, una descarga méxima de 1700 m? /s (60,000 pcs) produjo la accién del saito
hidraulico satisfactoria. La observacién del flujo de alta velocidad, 19 m/s (65 pies/s), desde los
portales indicaba que los dientes amortiguadores estaban absorbiendo las fuerzas de impacto
grandes. Turbulencia y oleaje ocasional sobrepasan las paredes de 13m (44 pies) de alto del
tanque superior. E! flujo encima del cimacio intermedio, considerando la turbulencia del satto
hidrdulico en el tanque superior, era en general uniforme.

Dentro de los limites razonables, las pruebas en modelos predijeron este comportamiento del
prototipo del tanque amortiguador en cada aspecto. Estudios del modelo indicaron que ese flujo
en el cauce a la salida, mas alld del umbral terminal tendria las velocidades del fondo
relativamente altas, variando de 4 a 5 m/s (13 a 16 pies/s). La posibilidad de la caliza de resistir
estas velocidades sostenidas fue cuestionada y aproximadamente 15 m (50 pies) de
revestimiento de concreto se colocaron a fin de evitar tal situacidn, corrigiéndolo
satisfactoriamente.

Después de 4 ailos de funcionamiento, el tanque superior fue encontrado en condicidn excelente
en 1948, sin I3 evidencia de cavitacidn. El tanque bajo se encontraba en buena condicién, solo
se encontrd en el suelo aguas abajo de la fila de los dientes amortiguadores una cantidad
pequeiia de erosidn por abrasion. Un nimero considerable de rocas y piedras se encontré entre
los dientes amortiguadores y umbral terminal. El cauce a la salida fue inspeccionado
cuidadosamente, pero ninguna sefial de socavacion existia de las velocidades sostenidas.




PRESA
“LA PATRIA ES -
PRIMERO", TAMPS.
£SC. 1160
Q- 1 OOOMYSEG. |

Figura 5.43.Recirculacién de material dentro de la cubeta en modelo hidraulico de la presa Las
Alanzas.

Presa "La Patria es Primero”, Tamaulipas.

La presa "la Patria es Primero”, también conocida como “Las Alazanas”, estd formada por un
vertedor tipo Creager de cresta libre, seguido por una rdpida que remata en una cubeta
deflectora que trabaja ahogada. £s importante sefalar que el gasto nunca sobrepasé 1500
m3/seg. Después de iniciado su funcionamiento se detectaron dafios en su plantilla, y en el labio
de la cubeta deflectora, mismo que se pueden observa en las figuras 5.41 y 5.42.
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A fin de encontar una solucidn que evitara los daios observados en 1a cubeta, fue necesario
investigar 1as causas reales del dafio. Matematicamente se determing que los dafios no fueron
ocasionados por cavitacion. Se realizd un modelo del prototipo inicial y experimentaimente se
determind que los dafios fueron causados por abrasion, por efecto del material sdlido actuando
dentro de la cubeta. Figura 5.43.
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CONCLUSIONES

En el disefio del disipador de energia, la seleccion dei tipo y el detallado del disefio dependen
generalmente de las caracteristicas del sitio, la magnitud de la energia a disipar y en menos
grado a la duracion y frecuencia de uso del vertedor.

A fin de disenar 1a estructura terminal, cualquier sofucidn implica como requisito para el disefio, el
conocimiento de la curva tirantes-gastos aguas abajo de la estructura.

A excepcion de condiciones muy usuales, un canal de salida es requerido como transicidn entre e
disipador y el canal principal del rio, lo anterior con et fin de evitar que la turbulencia del flujo
saliendo del disipador erosione el canal y debilite la estructura.

La erosién por abrasion en los disipadores de energia ha sido un problema persistente, en
algunos casos el material proviene de la presa, pero por lo general, Hega a la estructura desde
aguas abajo. Debe prestarse atencion en el disefio a fin de que I3 estructura sea autolimpiable.

La cubeta de lanzamiento ofrece una alternativa econdmicamente atractiva frente a los tanques y
cubetas disipadoras. €l conocimiento de las cubetas de lanzamiento es limitado comparado con
el conocimiento sobre tanques amortiguadores con safto hidraulico, aspectos como la erosidn
producida por la cubeta de lanzamiento necesitan ser cuidadosamente investigados.

La cubeta USBR al ser desarrollada experimentalmente, maneja menos variables, haciendo el
método de disefio mas sencillo, pero al mismo tiempo, con menos recurscs y un intervalo de
aplicacion mas limitado (las experiencias van solo mds alla del numero de Froude igual a 10), lo
que no ocurre con el método racional de Lievi.

La cubeta USBR deja el fondo del canal practicamente inalterado y la superficie libre del agua
relativamente tranquila, sin embargo, existe en la proximidad del deflector mucha circulacion de
material suelto con una tendencia a tomar pedruscos y hacerlos circular dentro de la cubeta. Por
otra parte, el flujo en la cubeta propuesta por Lievi es estable en todo €l intervalo y el hecho de
que trabaje libre el remoling evita cuerpos extrafios, evitando en todo momento el deterioro, su
funcionamiento, sin embargo tiene el inconveniente de una gran turbulencia superficial.

Si para las condiciones de un proyecto, las dos cubetas disipadoras propuestas, tienen un
funcionamiento hidraulico satisfactorio, debe preferirse 1a cubeta tipo Lievi-Chertousov. En caso
de emplear la cubeta USBR serd conveniente colocar la nariz al menos 0.2 R desde el fondo.

Los tanques amortiguadores son muy populares y han sido buena opcidn como disipadores de
energia, debido a la experiencia adquirida con los afios respecto a ellos, uitimamente ya casi no
se aplican.

Realmente el numero de tanques disipadores que se ha desarroliado es grande, tanto que los

disefios auténticos u originates (nuevos) solamente pueden justificarse si prevalencen en el sitio
condiciones normales muy particulares. En su disefio, la mejor solucién para proteccion contra
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socavacidn en una situacion particular depende grandemente de [a relacion entre el tirante
existente y 12 profundidad necesaria para formar un salto hidrdulico.

En tanques debe tenerse especial precaucién debido a que los esfuerzos generados por altas
velocidades pueden generar dafios en los dientes, 10sas y muros del tanque.

El uso apropiado del material referente a tanques amortiguadores tipo USBR elimina la necesidad
de las pruebas del modelo hidrdulico en muchas estructuras individuales, particularmente el mas
pequeio de estos. Los disefios de estructuras obtenidos siguiendo las recomendaciones
presentadas son conservadores y proporcionan un factor deseable de sequridad. Sin embargo,
los estudios en modelos demostraran siempre que tan beneficioso puede ser reducir el tamafio
de una estructura y permitiran evaluar otras condiciones raras no descritas aqui.

Cabe mencionar que la teoria debe ser considerada como teoria matematica y gue el trabajo de
un modelo siempre serd necesario. £l modeio hidrdulico ofrece al disefiador una valiosa ayuda,
auxiliando a entender en tres dimensiones el fendmeno que las leyes hidraulicas explican en dos.
El uso racional del laboratorio demanda una técnica estricta y rigurosa basada en la precisa
instrumentacion, similitud y capacidad de! personal.

Indudablemente se recomienda la observacion e instrumentacion adecuada de los vertedores
existentes, a partir de esta y de la experiencia se modificardn con seguridad los criterios y [a
metodologia del diseiio.

Hay una gran necesidad por datos que puedan ser usados para comparar la actuacién de los
modelos y prototipos, asi como extender el rango de utilidad de los modelos hidraulicos como
una ayuda al disefiador. Ordinariamente, los datos del prototipo son dificiles de obtener y
normalmente los datos obtenidos de !as pruebas en modelos no estan en el mismo rango de
cargas hidraulicas o gastos haciendo dificil una comparacidn directa.

La ingenieria preventiva exige a la incorporacion de elementos de proteccidn a fin de oponerse a
cada condicion adversa. Cada proyecto exige sus propias medidas a fin de conocer los riesgos.
Incluso después de 12 exploracién extensa, comprobacion, y analisis, el disefiador debe estar
atento a las incertidumbres.

Es importante para el ingeniero tener presente que no importa cuan segura se pueda intentar
construir una estructura, siempre queda alglin riesgo potencial que fuerzas inesperadas e
incontrolables causan y pueden llevar a [a estructura a un trabajo no previsto o a la falia. Debe
pues admitirse 1a posibilidad de alglin dafio bajo cierta combinacion de adversidades, dentro de
las cuales, el riego y el dafio son econdmicos vy aceptables.
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