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1. INTRODUCCION
%

La demanda mundial de agua se ha incrementado continuamente debido al rdpido
crecimiento de la poblacién, de ahi que uno de los objetivos de las obras hidrdulicas sea
satisfacer esta necesidad de una manera adecuada, evitando los desperdicios de ésta, ya que
si bien es un recurso renovable, cada dia se dificulta més la tarea de llevarla a los lugares

donde se necesita, ademds de que se incrementan los costos de extraccién de la misma.

A lo largo de la historia las soluciones practicas de disefio de las obras hidriulicas para
satisfacer dicha demanda han sido opciones tradicionales, las cuales se han propuesto con
base en observaciones y experiencias que se han tenido en algunas otras obras hidrdulicas
que han demostrado su eficiencia y seguridad. El criterio anterior se ha adoptado, debido a
que las autoridades responsables de los grandes proyectos hidriulicos tienen una gran
responsabilidad, por lo que ellos prefieren disefiar usando opciones tradicionales. Lo
mencionado anteriormente, de una manera u otra ha hecho que el ingeniero hidraulico

siempre proponga como soluciones, alternativas de disefio tipicas.




El incremento en la demanda de agua y energia eléctrica ha provocado que el hombre se
vea en la necesidad de disefiar cada vez mads, obras hidrdulicas de mayores dimensiones, en
las cuales se han presentado fen6menos que no han sido previstos en los estudios realizados
en modelos, los cuales han ocasionado grandes problemas desde el punto de vista de
operacién y mantenimiento de las obras hidrdulicas, como pueden ser la cavitacién en
flujos de alta velocidad, vibraciones, ¢l azolve de embalses, el taponamiento de obras de

toma por sedimentacién u otros.

Para enfrentar estos problemas, en los ultimos afios se ha tratado de darles solucién
mediante nuevas estrategias de disefio, que permitan aprovechar al mdaximo los
conocimientos de mecdnica de fluidos, y asi tener mayor control sobre el flujo de agua,
logrando que se mantenga libre de cualquier perturbacién ocasionada por la misma

estructura hidrdulica en estudio, lo que ha dado lugar al disefio hidrodindmico[1].

Por otro lado, un problema al que se enfrentan las obras hidraulicas es que se han utilizado
dispositivos para manejar el agua que requieren de energia eléctrica, demasiado
mantenimiento y personal de operacién, lo cual incrementa los costos. Otro problema
adicional que se ha tenido, es el poco aprovechamiento de pequefios caudales de agua en
lugares donde ésta es un recurso limitado, asi como también el poco aprovechamiento de
las aguas residuales por medio de tratamientos adecuados para que ésta sea reutilizada y asf

satisfacer algunas necesidades del hombre.

Para resolver los problemas anteriores en el disefio de obras hidriulicas es necesario contar
con dispositivos que permitan tener un aprovechamiento total del agua de una manera
econdmica y tratar de evitar todos los desperdicios de la misma; tal aprovechamiento se
logra por medio de dispositivos en los cuales el control del agua esté a carga de ella misma,
sin la necesidad de la intervencién humana, lo que ha dado origen al concepto de

automatizacién fluidica f1].




El contar con dispositivos automatizados permite tener un gran ahorro en los costos de
operacién, debido a que se eliminan el uso de energia eléctrica y el uso de operadores para
su funcionamiento. Otra caracteristica muy importante de los dispositivos automatizados es
que pueden ser instalados en lugares donde es imposible tener energia eléctrica o en lugares

de dificil acceso con lo que se logra un mejor aprovechamiento de los recursos existentes.

El presente trabajo tiene como objetivo principal presentar alternativas de disefio de
estructuras hidrdulicas a través de disefios no convencionales en la hidriulica,
especificamente en obras hidrdulicas aplicado al concepto de disefio hidrodindmico.
Ademads, se trata la utilizacion de ciertos dispositivos fluidicos automdticos, mencionando
las ventajas y desventajas de los mismos, esto Gltimo tomando en cuenta el concepto de

automatizacion fluidica. Como tal, representa una actualizacién de lo expuesto en Aldama

[1].

Para llevar a cabo lo anterior fue necesario hacer una revisién bibliografica que permitiera

agrupar los trabajos, segin sus caracteristicas, en dichos grupos.

La presentacién del trabajo realizado, se hace de la siguiente manera:

Capitulo 1. Se hace una introduccién, cuyo principal fin es informar al lector sobre la
existencia de técnicas de disefio hidrodindmico para dar soluci6n a problemas tales como
cavitacién, vibraciones, sedimentacién en obras hidrdulicas, asi como la utilizacién del
concepto de automatizacién fluidica para tener un mejor aprovechamiento del agua a un

COsto menor.

Capitulo 2. Se presentan diferentes criterios para el disefio hidrodindmico, tanto para flujo
libre, como para flujo controlado. Para el primero se presentan estructuras disefiadas
experimentalmente asi como el disefio tedrico de estructuras disipadoras de energia al pie

de un vertedor, para el segundo se presenta el disefio teérico de aireadores.




Capitulo 3. Se presentan algunos dispositivos existentes que funcionan automaticamente
como son los dispositivos de control de agua, de disipacién de energia, y dispositivos de

servicio, asi como su procedimiento de disefio.

Capitulo 4. Se presentan las conclusiones y recomendaciones mds relevantes del trabajo

realizado.

Adicionalmente, se incluye la bibliografia empleada y apéndices que se considera podrian

complementar la informacién al lector.




2. DISENO HIDRODINAMICO
%

El disefio de una estructura hidrdulica debe ser el mas adecuado en cada caso particular, de
lo contrario se tendrin serios problemas como son cavitacién, erosiones, depoésitos, etc., los
cuales son ocasionados debido a que pueden presentarse zonas de perturbacién en forma de
desprendimientos y concentracién de filetes liquidos; todo esto ocasiona que la estructura

funcione de una manera inadecuada.

Por lo que debe entenderse que el disefio hidrodindmico es todo aquel lineamiento que tiene

como finalidad eliminar o disminuir de alguna manera tales perturbaciones [1].

El objetivo mencionado anteriormente se puede lograr de dos formas; la primera sin
necesidad de recurrir a una intervencién externa al escurrimiento del agua, es decir, sin
utilizar ningiin dispositivo, en donde el flujo se denominari flujo libre [1]. Por el contrario,
la segunda forma de lograr el objetivo es utilizando dispositivos que son completamente
ajenos al escurrimiento del agua para conducirlo de una manera mds adecuada, lo que se

conoce como flujo controlado [1].




A continuacién se describen diferentes técnicas para llevar a cabo el disefio hidrodindmico,

realizando la clasificaci6én en los dos grupos mencionados en el parrafo anterior.

2.1 Flujo Libre

Se ha denominado flujo libre a todo aquel movimiento del fluido que no estd influenciado
por algiin dispositivo externo, es decir, que el control del flujo estd dado por si mismo. Para
lograr lo anterior se tienen que tomar en cuenta todas aquellas normas de disefio que tienen
como finalidad dar una configuracién éptima o adecuada a cada estructura hidraulica a fin
de interrumpir lo menos posible la trayectoria del flujo de agua dentro de las mismas. Pero
el dar una configuracién adecuada es un problema demasiado complejo, ya que al mismo
tiempo que la geometria de una estructura hidréulica dada determina el comportamiento del
flujo de agua, dicho flujo requiere determinadas caracteristicas geométricas especiales de
la estructura hidrdulica, por lo que, el flujo de agua y la estructura que lo contienen deben
manejarse como un sistema, de lo contrario, no se tendrd un comportamiento adecuado
entre ¢l flujo y la estructura, y puede ser que un disefio inadecuado sea fuente de diversos
problemas como lo son la creacién inoportuna de vértices, erosién, o depésitos de
sedimentos, o iniciador de perturbaciones locales que obstaculicen el buen funcionamiento

de la estructura. Lo anterior ha dado lugar al disefio experimental y al disefio teérico[1].

2.1.1 Diseiio Experimental

Existe una gran discusién entre si el disefio tiene mejores resultados cuando se hace por
medio de técnicas mateméticas avanzadas o por medio de la experimentacién fisica, de esto
se puede discutir ampliamente, pero lo cierto es que la experimentacién se ha convertido en
una actividad de gran importancia para la hidrdulica, especialmente para las obras

hidraulicas, debido a la gran cantidad de variables que intervienen en el diseiio de las




mismas, las cuales la mayoria de las veces no pueden ser incluidas totalmente en un analisis

puramente tedrico.

Existen muchos casos en los que el disefio de obras hidrdulicas se ha hecho con base en
estudios llevados a cabo por medio de la experimentacién. A continuacién se presentan
algunos que, en cierta forma, toman en cuenta los lineamientos propuestos por el disefio
experimental, para llevar a cabo un adecuado diseiio hidrodindmico a fin de tener un mayor
aprovechamiento del agua y tener as{ un minimo de problemas en el mantenimiento y

operacion.

2.1.1.1 Caida vertical con vértice: Las estructuras de descarga de agua a través de
grandes caidas verticales, como los desagiies de aguas pluviales, los sistemas de suministro
de agua y los sistemas de plantas hidroeléctricas, requieren construirse con gran seguridad,
ya que su funcionamiento inadecuado podria provocar dafios considerables, debido al
impacto de flujos de alta velocidad en el sitio de caida. Otro riesgo es la entrada de aire
aguas abajo del flujo, especialmente si existe un tinel de descarga horizontal. La entrada de
aire puede llegar a ser presurizada aguas abajo y podria hacer explosién en el tinel
repentinamente. En general un nicleo estable de aire previene la mayoria de estos

problemas.

Lo mencionado anteriormente hace necesario que se tenga un especial cuidado en el disefio
de las caidas verticales para lograr una buena disipacién de energia, control del flujo,

control de entrada de aire y del potencial de cavitacién.

Por tal motivo, se han desarrollado experimentalmente una gran cantidad de dispositivos,
como lo son las caidas verticales con vértice (Vortex-drop) y las caidas de flujo sumergido

(Plunge-flow-drop).




El que mejores resultados ha dado es el de caida vertical con vértice, el cual se ha
experimentado en dos formas, con geometria en espiral en la toma y con geometria
tangencial en la misma, obteniéndose a través de muiltiples experimentos que la caida
vertical con vértice con geometria en espiral a la entrada es la que da mejores resultados
[2], siendo Jos pardmetros de disefio mds importantes el radio del pozo y el ancho del canal
de legada. La geometria recomendada de la entrada (Fig. 2.1) est4 basada en pruebas de
modelo que involucran la optimizacién de la altura de la onda vertical, 4_, la reduccién de
la seccion de ondas, y prevencion del choque del flujo. La entrada consiste en una pared
gufa interior, de a=225° y una pared exterior. A lo largo de ambas paredes, el radio

respectivo de la curvatura cambia después de a=180°, de acuerdo con las siguientes

ecuaciones:
R =4(a+R+1+c) (2.1)
R,=!1(2R+t+c) (2.2)
R,=3(a+R+t-b) (2.3)
R, =R+« (2.4)
donde:

R =radio del pozo;

a = distancia del eje del pozo a las proximidades de la pared exterior;

! = espesor de la pared, se determina del anélisis del disefio estructural ;
¢ = ancho del canal opuesto de la seccién de entrada, y

b = ancho del canal de llegada.

Los centros de los arcos circulares son:




e =a—-R (2.5)

e, =R+t+c—R, (2.6)

e;=a—b—-R, 2.7)

El espesor ¢, de la pared interior en la seccién de entrada es:

t,=a+b-R (2.8)

Las siguientes condiciones para a, b, y ¢ deben ser satisfechas

R4t+c<a<3R+¢ (2.9)
0.8R<b<2R (2.10a)
0.8R<c<2R (2.10b)

(a) (b)
Figura 2.1.- Geometria de la estructura de entrada de la caida vertical con vértice:

(a) Vista de planta; (b) Vista lateral




Es preferible que se tengan valores pequefios de #/ R y ¢/ R. La pendiente del fondo S,
estd limitada al 30 %, y la pendiente longitudinal de la estructura de la bocatoma S, con
5% =S, <30%, deberfa ser mds grande que S,. La pendiente radial es S, =0. Para una
descarga de disefio dada, Q,, el ancho de llegada b, y la forma del radio R, dependen de

consideraciones hidriulicas.

La naturaleza del flujo en la estructura de entrada est4 determinada por la configuracién de
la toma de entrada ya que el flujo estd controlado en la parte superior del pozo vertical,
donde el flujo es critico, y €l vértice produce un gran nicleo de aire que previene cualquier

riesgo de transicién a flujo a tubo lleno el cual podria producir dafios por ondas en el flujo.

Dispositivos de este tipo se usaron en Villa S. Marfa y en Monte Argente, Italia,

descargando 150 m’ / s y con una altura vertical mayor a 140 m, los cuales han tenido una

operacion satisfactoria por muchos afios [3).

2.1.1.2 Vertedor de embudo en forma de sifén: Otro dispositivo que refleja parcialmente
el espiritu del disefio experimental es el vertedor de embudo en forma de sifén, que en
realidad es un vertedor de embudo equipado con una tapa cilindrica colocada en la parte

superior que causa la operaci6n del sifén, como se observa en la figura 2.2.

La principal ventaja de un vertedor de embudo en forma de sifén, es su capacidad de
alcanzar su médxima descarga bajo una carga pequeiia suficiente para iniciar la accién del
sifén, y mantener la capacidad del sifén completa hasta que el nivel del embalse caiga por

debajo del nivel del labio de la tapa.
Se han llevado a cabo estudios experimentales para determinar las dimensiones de la tapa y

la forma compatible con el disefio de un vertedor de embudo estdndar para condiciones de

sumergencia de la bocatoma, obteniéndose el perfil de la tapa mostrado en la figura 2.3.
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Figura 2.2.- Vertedor de embudo en forma de sifén con tapa

Figura 2.3.- Perfil de la tapa del vertedor de embudo en forma de sifén
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Las coordenadas adimensionales para obtener el perfil de la tapa (Fig. 2.3) se muestran a

continuacion.

Coordenadas adimensionales
r/R, Z/R,
0.0000 0.6563
0.0313 0.5625
0.0625 0.6813
0.0938 0.7250
0.1094 0.7850
0.1125 1.0625
0.1250 1.2938
0.1563 1.4250
0.1875 1.4875
0.2188 1.5281
0.2500 1.5656
0.2813 1.6000
0.3125 1.6250
0.3750 1.6625
0.4375 1.6875
0.5000 1.7031
0.5625 17188
0.6250 1.7204
0.6875 1.7375
0.7500 1.7413
0.8125 1.7469
0.8750 1.7500
0.9275 1.7500
1.0000 1.7438
1.0625 1.7406
$.1250 1.7344
1.1875 1.7188
1.2500 1.6988
1.3125 1.6719
1.3750 1.6250
1.4083 1.5006
1.4375 1.5500
1.4688 1.5000
1.5000 1.4375
1.5156 1.3750
1.5263 1.3125
1.5313 1.2500
1.5250 1.0000
1.5000 0.7188
1.4688 0.4375
1.4375 0.1563
1.4375 £.0938
1.4688 0.0250
1.5000 0.0063
1.5313 0.0000

¥ = Coordenada radial del perfil interior de la apa
Z = Coordenada vertical del perfil interior de la 1apa
R_ = Radio de 1a cresta
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Las mediciones llevadas a cabo indicaron que las condiciones de presién mds criticas ocurren
en la parte més elevada de la cresta del vertedor de embudo, en la tapa alrededor de la cresta del
vertedor, y en el lado interior del codo. Ademds se pudo determinar que el parimetro que

mayor influencia tiene en la presién en la cresta es 7, mientras que la presién en la tapa es
influenciada principalmente por § y ¥. Donde & es la distancia vertical entre el labio de ia

tapa y la cresta; & es la altura que existe entre la cresta del vertedor y la parte interior de la

tapa;y ¥ es la distancia horizontal neta entre la pared del vertedor de embudo y la cresta.

Se ha comprobado que la carga de cebado depende de las propiedades del vertedor,
especialmente de las caracteristicas de la tapa. Por otro lado, si el rompimiento de la accién
del sifén no estd previsto, el descebado no toma lugar sino hasta que el nivel del embalse
caiga a la elevacién del labio de la tapa, por lo que, si se requiere que el nivel del agua en el
embalse no alcance un determinado nivel, entonces se deberd colocar un dispositivo que

permita la destruccién de la accidn del sifén.

La relacién de carga - descarga para los dispositivos antes mencionados se muestra en la

figura 2.4.

T T T T T T T T T e
400 b= © :Venedor de embudo en forma de siton con tapa d’ -
L. O : Vertedor de embudo é -
_ 300 i _
_é_: = -
= 200 - —
w
vy = —
= we—- e
g 00— I 7]
g’ L e .
5 e or
U o e e e e e e ——— e —— e — —— . — o o]
RN o -
-0 | | | | ] | ] | 1 ] 1
0 1020 30 40 50 60 70 B0 90 100 110 120

Descarga, Q. en miles de (m¥s)

Figura 2.4.- Relacion de carga - descarga para un vertedor de embudo en forma de sifén

con tapa y un vertedor en embudo
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Se observa en la figura 2.4 que en un vertedor de embudo en forma de sifén con tapa
existird un promedio de descarga de alrededor del 80 % de 1a méxima capacidad de disefio
de un vertedor de embudo cuando el nivel del embalse esté entre la elevacién de la cresta y
el borde de la tapa. Esta es la principal ventaja de un vertedor de embudo en forma de sifén

con tapa.

El procedimiento de disefio de un vertedor de embudo en forma de sifén con tapa lo dan

Agiralioglu y Ferruh [4], el cual se describe a continuaci6n:

1. Determinar por prueba y error el radio del vertedor de embudo R, utilizando la
metodologia propuesta por el U. S. B. R. [5].

2. Determinacién del didmetro de la toma de salida (sifén).

3. Determinacién de las dimensiones de la tapa.

Para determinar las dimensiones de la tapa Agiralioglu y Ferruh encontraron que se
pueden obtener a partir de las siguientes relaciones:

AlA=37; A =x(R +y)-R’

As1A=30; A, =27RS

Donde A, = drea del anillo de entrada;
A; = drea del cilindro que pasa por encima de la cresta, y
A = drea de la toma de salida (sifén).

4. Determinacion de los perfiles del vertedor de embudo y de la tapa utilizando las Tablas
de Wagner [5] y las coordenadas adimensionales [4], respectivamente.

5. Determinacién de las presiones de la cresta del vertedor y de la tapa utilizando los
resultados obtenidos por Agiralioglu y Ferruh.

Un ejemplo de disefio de un vertedor de embudo en forma de sif6n con tapa que sigue

dicho procedimiento se presenta en el Apéndice A.
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2.1.2 Diserio Tedrico

El disefio tedrico pretende conjuntar una serie de criterios basados en algunas hipétesis, los
cuales permiten Ilevar a cabo el buen disefio de estructuras hidraulicas sin que exista la

necesidad de recurrir a la experimentacion.

Pero lo anterior no siempre puede lograrse, sino que mds bien, el disefio teérico permite en
ocasiones proponer alternativas para un disefic inicial, el cual posteriormente serd
modificado por medio de la experimentacién fisica. Sin embargo, en muchas ocasiones
tales alternativas estdn muy cerca de la solucién final, lo que permite lograr un considerable

ahorro de esfuerzo, dinero, y recursos materiales en el disefio de obras hidriulicas.

Se puede decir que una solucién teérica puede aceptarse como norma de disefio, para un
determinade problema, cuando ésta ha sido probada en multiples ocasiones, no sélo en
modelo sino también en prototipo y que el comportamiento de la misma haya sido

satisfactorio.

En el disefio teérico bidimensional se agrupan las primeras normas tendientes a llevar a
cabo el disefio hidrodindmico, por lo que se incluye en este apartado las técnicas apoyadas
en la teoria de flujo potencial bidimensional, la cual se encuentra muy desarrollada y puede
aplicarse con ventaja a la solucién de muchos problemas de disefio particulares. Lo anterior

se logra gracias a las poderosas herramientas matemiticas de las que hace uso dicha teorfa.
Flujo Potencial: Es un flujo irrotacional y no viscoso, caracterizado por la condicién

rotv =0 [6). Como el rotacional del campo vectorial v es nulo es posible encontrar una

funcién ¢ que genera el campo v por medio de la relacién:

v =grad ¢ (2.11)

Aceptando que el flujo es incompresible se tiene que:
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divv=div grad ¢ =0 (2.12)

esto es:

Vig=0 (2.13)

Vi =0 (2.14)

¢ y w son un par de funciones arménicas y pueden ambas definir una funcién analitica

de variable compleja w(z).

w(z)=¢(x, y)+iy(x, y) (2.15)
donde:
z=x+iy (2.16)

Dado que w es analitica posee derivadas en todos los ordenes que sean Gnicas {esto es,

invariantes con respecto a la direccién en que se calculan).

Definiendo como la velocidad compleja a dw/dz

P .
T

%
&i%
&%

(2.17)

Usando la ecuacién (2.13) y las condiciones de Cauchy - Riemann se llega a la ecuacién de

la velocidad compleja.

Condiciones de Cauchy - Riemann u«= % = %y!g' y v= % = —%—x"{
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dw )
=u~iv

dz

cuyo médulo y argumento son:

0= arctan(z)
[/

(2.18)

(2.19)

(2.20)

g y 6 son precisamente la magnitud y la direccién de la velocidad real, respectivamente.

Usando la notacién de Euler la ecuacién (2.18) puede ser reescrita como:

4W = ge™®
daz

(2.21)

Obsérvese que si se conoce la relacién de transformacién w(z) la solucién del flujo

potencial es practicamente inmediata, por lo que se hard uso de la transformacién

conforme, la cual se describe a continuacién.

Transformacién Conforme: Una interpretacién geométrica muy usada de una funcién

analitica es considerar que una funcién mapea los puntos del planc de la variable

independiente z=x+iy dentro de puntos en un plano de la variable dependiente

{=E&+in. Para cada punto z, la funcién ¢ = f(z) da un punto en el plano . ¢

representa una transformacién (mapeo) uno a uno del plano complejo z al plano complejo

¢, mientras la derivada de d{/ dz no es cero. Los lugares donde d{ /dz =0 son llamados

puntos criticos del mapeo, [7].
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El nombre de transformacién conforme denota el hecho de que el dngulo formado por la
interseccién de dos lineas en el plano z no cambia cuando estas lineas son transformadas

dentro del plano {.

En la figura 2.5 el punto P en el plano z tiene una cierta linea que pasa a través de éste. A

lo largo de esta linea el incremento diferencial dz podria estar dado en forma polar como
dz =|dz]e™ (2.22)

donde & es la inclinacién de la linca en ¢l punto P. Una cierta transformacién f(z)

mapea a P y el incremento dz en el punto P' e incremento diferencial d¢ en el plano ¢

d{ =|d{)e” (2.23)
dividiendo estas expresiones se tiene que:

Idgl f( ) ldC{eiﬁ _ld_glei(ﬁ—a)

2.24
] de™ " [ @24

Esta ecuacién presenta la derivada de f(z) en forma polar; la magnitud de f'(z) es el

factor de extensién |d{ / dz| de la linea a través de P, mientras el dngulo (B-a) esla

suma del angulo de rotacién cuando la linea esta sujeta a cuando esta es transformada del

plano z al plano §.

Puesto que f'(z) es independiente de la direccién de dz, todas las lineas a través de P son

extendidas por él mismo y rotadas a través del mismo dngulo. Por eso, dos lineas
cualesquiera a través de P' son mapeadas dentro de dos lineas rotadas con el mismo

dngulo, y conservan el mismo &ngulo en el plano (.
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Un punto critico en la transformacién ocurre cuando f'(z)=0. Las partes real ¢ imaginaria

son entonces cero, implicando que la magnitud es cero y la direccién es indeterminada. En
puntos criticos las lineas a través de P podrian ser rotadas por diferentes dngulos cuando

ellas son transformadas en el plano .

El resultado anterior nos permite en una gran variedad de casos simplificar la

determinacién de campos de flujo con potencial.

Plano z Plane ¢

@y =0

Figura 2.5.- Curvas mapeadas por una transformacién conforme

En base a esta teorfa se ha dado solucién a numerosos problemas de la hidrdulica, entre
ellos el disefio de cubetas deflectoras y superficies poliédricas al pie de un vertedor, como
la hacen Tio - Chun Chen y Yun Sheng Yu, y Arreguin, [8, 9, 10], quienes desarrollaron un
método para flujo establecido, bidimensional a través de superficies curvas y poliédricas,

respectivamente, despreciando los efectos de la gravedad.

Primeramente se presenta el método propuesto por Tio - Chun Chen y Yun Sheng Yu para

cubetas deflectoras.
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2.1.2.1 Flujo a través de una cubeta deflectora: El disefio de una cubeta deflectora
implica en primera instancia, que se lleve a cabo la determinacién de la distribucién de
presién y el perfil del agua para un gasto de disefio dado, lo cual generalmente se ha
realizado por medio de estudios realizados en modelos fisicos, incrementiandose asi los
costos debido al largo periodo de tiempo que lieva realizar estos estudios. Por tal motivo, se
han desarrollando métodos analiticos para dar soluci6n a este problema, los cuales se basan

en la teoria de flujo potencial, utilizando la técnica de transformacién conforme.

La figura 2.6(a) muestra el plano fisico de la cubeta deflectora, (plano z), donde un flujo
con potencial pasa por una pared fija con dos secciones rectas (en el caso més general) AB
y DE, unidas por una curva suave (usualmente un arco de circunferencia), BCD, b y U
son el tirante y la velocidad con que se aproxima el flujo uniforme, R es el radio de

curvatura, 8 es la deflexi6n del punto B al D; AF y EF son el perfil libre desconocido.

La dificultad peculiar de este problema es que Ja velocidad a lo largo de la frontera s6lida
BCD no es necesariamente constante, en realidad en el punto C ocurre la velocidad

minima,.

El problema consiste en determinar la distribucién de presién a lo largo de la pared y las
formas de las lineas de corriente libres (AF y EF ), cuando la geometria del vertedor y el

gasto de descarga son dados.

Este andlisis desprecia los efectos de la gravedad y utiliza la transformacién conforme, asi
como el teorema de Woods para establecer una ecuacién integral que permita conocer la
velocidad compleja, dicha integral se resuelve numéricamente por un proceso iterativo, y

consecuentemente se conoce la distribucién de presion y el perfil de las lineas de corriente.

La aplicacién directa de la transformacién conforme sugiere asociar el flujo del plano z,
con un flujo uniforme del plano w, figura 2.6(b). El inconveniente de esto es que la
funcién w=f (z) no se conoce y al no conocer esta funcién no es posible conocer las

componentes de la velocidad compleja u y v, (ec. 2.18).
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Linea de corriente libre

Angulo del labio

(a) Plano z
W &
v =Ub
A F
29, —mg, y =0 .
B C D E ¢
{b) Plano w
n A
F n=in
A E
n=0
-4
B C D
(¢) Plano 1 6 4
E D » ()
—-a|F
C
Bl _ _
A B
(d) Plano T

Figura 2.6.- Planos de transformacién de un flujo sobre una cubeta deflectora
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Por lo anterior en necesario utilizar el teorema de Woods (Apéndice B) que permite valuar

una funcién T(r)=Q+i6@ en cualquier parte de su dominio 7 =&+ in, si esta es analitica

en —e <& <ee y <N <h,y tiene un nimero finito de singularidadesen =0y n=~h.

El procedimiento usual para este tipo de problemas establece mapear en tres planos, figura

2.6(b), 2.6(c), 2.7(d):

« El plano del potencial complejo w = ¢ + iy, figura 2.6(b).

« Plano intermedio 7 dispuesto de modo que el flujo mapea dentro del interior de una
banda infinita, como el plano w.

« Elplano T, figura 2.6(d). En el cual la velocidad compleja es:

T= ln(U ﬁ) (2.25)
dw

donde:

U es la velocidad de aproximacién (medida en un punto lejano de la curva)

dw es la velocidad compleja
2

Sustituyendo (2.21) en la ecuacién (2.25) se tiene que

T=ln[U e"’]=ln{-u )+59 (2.26)
g q

Ahora sustituyendo la ecuacién (2.26) en la ecuacién T(7)=Q+i6 se obtiene

Q= 1n(£) (2.27)
q

0=0 (2.28)
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Ademds puede establecerse el dominio de la funcién (ec. 2.25) en el plano complejo w y
valuar T(t) en los diferentes puntos de éste e igualar sus componentes con las

componentes de la velocidad del plano z.
Para que el plano w satisfaga las condiciones del teorema de Woods se transforma el plano
w en el plano 7, figura 2.6(c), tal que este cumpla con las condiciones del teorema de

Woods, la transformacién puede ser realizada usando el teorema de Schwarz - Christoffel

(Apéndice B); y la ecuacién final es:
exp(—27)= exp(-—%] -1 (2.29)

enlacual h=bU esladescarga por unidad de longitud del vertedor.

A lo largo de AE, figura 2.6(c), n=0 porloque T=£',y w=¢"' ya que y =0 (figura

2.6(b)), por lo tanto, se tiene que

exp(&)= [exp(—— fg)qr (2.30)

W 2
exp[— N }-l
exp(&'~-7)=| - w0 (2.31)
exp| — i )—1

Tomando & = /2 entonces la ecuacién (B.2) puede escribirse como sigue:
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T(t)= _[{8 (E)cosech(E'—1)+Q, (E)sec h(E'—T)HE' (2.32)

Nétese que al hacer A=7x/2, la funcién Q, =0. Esto es porque en la linea, n=h=n/2,

coinciden las lineas de corriente libres AF y EF , (debido a la transformacién realizada),

en las cuales se cumple que U =¢q y por tanto de la ecuacién (2.27) Q=Ln(U/g)=0 lo

que implica que €, =0, entonces la ecuacion (2.32) resulta ser:

j 6,(&)cosech(E'-T HE" (2.33)

Integrando la ecuacién (2.33) por partes y sustituyendo la ecuacién (2.31) en esta se tiene

que:

T(w)=- i60(¢')tanh_] :

h
¢'=—o
w
5 0 f:xp[——-’—1 J—-]
+= | tanh™| -\ T L - ldO, (2.34)
ia '
= exp(—-- ]—1
h

Valuando el primer término de la ecuacién (2.34) se obtiene que en el punto E (¢'=0)

8,=0,yenelpunto A (¢'=—o0) tanh™ (0) =0 por lo que la ecuacién (2.34) se reduce a
mv 2
5 O expL— ;tl—l
T(w)=" Jtanh" S WL R Y (2.35)
.
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La ecuacién (2.35) puede también ser expresada explicitamente en términos de la velocidad

potencial haciendo uso de la siguiente identidad

_ 0y ds o dp

df, =——
ds d¢ Rq

(2.36)

donde:

s es la distancia medida a partir de E a lo largo de la pared;

_c:_;ﬁ_ =g, es el médulo de la velocidad, y
s

ds .

-- =R, es el radio de curvatura.

dé

Sustituyendo la ecuacién (2.36) dentro de la ecuaci6én (2.35) y separando los limites de

integracién conduce a

20, exp[— —) -1
1
1"(w)--—3 —tanh™ ___,._(_.Th__ do'—
% . Rq eXp _m ~-1
L\ )]
_exp v 1‘i
—ridy I
__2_ i—tanh“ __7# do'~
T e, Rq exp| — J—r}? -1
[ w) T
5 0 exp -—h -1
-— R—tanh" —— | d¢' (2.37)
T e 4 exp(—--¢ -1
L s

endonde O0<sm< 2.
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en la cual el valor de m depende de la longitud de DE en la figura 2.6(a). En los intervalos
—o<@'<-2¢, y —mp,<¢'<0,estoes alo largo de la zona de aproximacién AB y de
salida, DE respectivamente, el radio de curvatura se hace infinito (R —> o}, Por tal

motivo, el primer y tercer término del lado derecho de la ecuacién (2.37) tienden a cero,

por lo que
—m, exp(— —) -1
T(w)=—2 [ Lkt | X B 4 (2.38)
T e Ra exp(—-%) ~1

Nétese que en esta ecuacién, ¢', es una variable de integracién muda que no debe

confundirse con ¢.

Por conveniencia, la ecuacidn (2.38) es transformada en la siguiente forma adimensional

Q+ig=-2 [M ranh-’{?i“i[ZM—(@if)lil} dr,’ (2.39)
n° ' Rq

2 exp(- Mt,')-1 e

en la cual R=R/b, 1'=¢'1¢,, M =m0,/bU, g=qlU, t'=¢/¢, ,y f=wi/¢,. La
ecuacion (2.39) es la ecuacién integral basica para obtener la velocidad compleja, T,y
puede ser usada para determinar la distribucién de velocidad, para posteriormente calcular
la presién y la geometria de las lineas de corriente, si el radio de la curva R, la deflexién de
la curva f3, la magnitud de la velocidad de aproximacién U vy el tirante # son dados,

figura 2.6(a).

Para cubetas deflectoras la seccién curva BCD, es un arco circular, y R' es una constante
para un flujo dado. También, M es una constante para un flujo dado y la forma de la pared.

Sin embargo, el valor correcto de M es desconocido a priori, porque el correspondiente
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valor de ¢, para el valor deseado de B es desconocido y deberd ser asumido al inicio de

los célculos.

La ecuacién (2.39) toma diferentes formas para un mismo flujo a lo largo de la pared AE y

las lineas de corriente EF y AF : Esto es,

1. Alolargode AE, w=0,y

Q+ig=—M j-l tanp”l| AR MI)=1 (2.40)
T°R ‘4 exp( 0) 1

enlacual —e0 < '<0.

2. A lo largo de la linea de corriente inferior EF se tiene que y =0 y ademids U =g por

lo que Q =0, de modo que la ecuacién toma la siguiente forma

oo 2M jltan" 1 —exp(-Mr') dr 2.41)
TR Lq | exp(~M1,)-1

enlacual 0<t'<oo,

3. Alo largo de la linea de corriente superior AF se tiene que U =g y por lo tanto Q =0,

ademds de que f=h/¢,

g=_2M jl‘ tan'l[ exp(=Mr)+ I ] dr,’ (2.42)
q

'R, exp(- Mt,')-1

en lacual —ee < t'< oo,
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Para cubetas deflectoras, E y D coinciden, y m=0; los limites superiores de las

integrales de las ecuaciones (2.40), (2.41), y (2.42) deberian ser reemplazados por cero.

Una vez que la relacién entre la velocidad y la velocidad potencial es conocida, la
correspondiente localizacion donde se calcula la velocidad, puede ser encontrada de

g =d¢/ds, o expresada en forma de una integral adimensional como
far=""fqas (2.43)
[H M Y]

enlacual s'=s/b.

A lo largo de la linea de corriente g'=1, y la ecuacién (2.43) llega a ser
=5 - (2.44)

De los pardmetros adimensionales ¢ =t¢,, d¢=¢dt', R=R'b, qg=qU y ¢,=MbU In

la ecuacién (2.34) puede ser expresada como

® M1
!d@ = —Elgdt (2.45)

En particular, integrando la ecuacién (2.45) en el intervalo -2¢, <¢'<-m¢,

(-2 £ '< —m), se obtiene la deflexién

B=-="["ar (2.46)
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En este momento se tienen todos los elementos necesarios para valuar T(’r) y localizar

todos los puntos en el plano z a que corresponden dichas velocidades.

Por otro lado la distribucién de presién puede encontrarse utilizando el coeficiente de

presién

C,=1- (Zq;") (2.47)

Finalmente, dados los valores de R, M y m la distribucién de velocidad para la cubeta
deflectora de un vertedor pueden obtenerse resolviendo por iteraciones la ecuacién (2.39),

ya que el médulo de la velocidad ¢ estd implicito en dicha ecuacién; y la distribucién de

presién puede obtenerse utilizando la ecuaci6n (2.47).

Tio Chun Chen y Yun Sheng Yu realizaron una comparacién de la distribucién de presién
obtenida con el método propuesto contra datos experimentales de dos cubetas deflectoras,
obteniendo que los resultados teéricos son semejantes a lo medidos en modelo, existiendo

una discrepancia méaxima del 10%.

2.1.2.2 Superficies poliédricas: Arreguin [10] analizé el comportamiento del flujo en
superficies poliédricas de 2 y 3 tramos, desarrollando un modelo utilizando la

transformacién de Schwarz - Christoffel, en el cual hizo las siguientes hipétesis:

1. La influencia de la gravedad es despreciable dentro de la superficie poliédrica debido a
que en flujos de alta velocidad las fuerzas inerciales son mayores que las
gravitacionales.

2. La influencia de la viscosidad es despreciable dentro de la superficie poliédrica, ya que
las fuerzas inerciales son mayores que las viscosas, lo que normalmente pasa en

estructuras deflectoras.
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3. Se acepta una distribucién de velocidad uniforme en la aproximacién de 1a superficie

poliédrica, debido a que normalmente la capa limite se ha desarrollado totalmente.

Se presentardn los andlisis para las superficies poliédricas de 2 y 3 tramos al pie de un

vertedor. Primeramente se presenta el andlisis para la superficie poliédrica de dos tramos,
(figura 2.7).

yn

Al B' Cf
-1 0
Plano {

—

Figura 2.7.- Superficie poliédrica de dos tramos
Utilizando el teorema de Schwarz - Christoffel (Apéndice B) el interior del poligono, plano
Z, se puede mapear en el semiplano superior del plano ¢, mediante la ecuacién
dz _ @

- A(G) (2.48)

donde A es una constante.
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Integrando la ecuacién (2.48)

[dz=af()"d¢ (2.49)

z=A—Z-C§+B (2.50)

Las constantes A y B se obtienen de las condiciones de frontera:

« Paraelpunto B, z=0 y {=0 porloque B=0

— b
« Paraelpunto C, z=BC=b y {=1 porloque a=2%
T

Entonces la ecuacién (2.50) toma la siguiente forma:

z=bl" (2.51)

£ = [f;] (2.52)

El potencial complejo en el plano { es w({)=U,{ , donde U, es la velocidad media de

aproximacién en el plano.

"

wiz)= Ua(z ) (2.53)

b
z en coordenadas polares es:

z=re'® =rcos@+irsend (2.54)
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sustituyendo la ecuaci6n (2.54) dentro de la ecuacién (2.53) se obtiene

wie)=v, reosd +irsen6F (2.55)
bu

=Y (cos6 +isend (2.56)
ba
Aplicando el teorema de Moivre

w(z)z Z’::’, [COS Zr_e + isen ne] (257)
a (24 a

dado que w(z)=¢ +iy entonces se pueden obtener las equipotenciales y las lineas de

corriente, respectivamente.

r ¥ no
=U |7 | cos®™ =ct 2.58
¢ "(b T cos a cte ( )
y= Uﬂ( 4 ) sen ™ = cte 2.59)
b o

Derivando la ecuaci6n (2.53) con respecto de z se obtiene la velocidad compleja.

X

5
"g-” = UD( ¢ IZ J (2.60)
Z (44

Ahora sustituyendo la ecuaci6n (2.54) en la (2.60) se tiene que:
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|
= Ua[n I;) [rcos@ +irsend ™

(24

K-
=Ua(n I] ) [jr‘g_i cos(z -1 +ir*" sen(= —]}?]

Qb

T

Si C=Uo(
o

L
I; ] se tiene que la velocidad compleja es:

f—:-’ = C[I‘;_I cos(Z —1)9 +irs™ sen(r —1)9]
4

entonces, la magnitud de la velocidad compleja es:

q= wlF(C_r;_-l CO;(Z - lb)z—'i: (C_rz"—_]_S;ﬂ(z - lp)z
(o5 ootz 1) + otz 1Y)
pero (cos(g - 1)9)2 + (sen(z - 1)9)2 =1 entonces:

qg= \"—(C:r:’l)i
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La distribucién de presi6n puede calcularse aplicando la ecuacién de Bernoulli (g = V)

2 2
£+L=Cte=+vo :.5 (2-69)
p 2 p 2 p

donde:

F_ = presi6n donde la velocidad vale V. ;
F, = presion de estancamiento en cualquier punto donde V sea cero, y

V, = velocidad en el punto de interés.

Ahora siguiendo el mismo procedimiento para una superficie poliédrica de tres lados como
la que se muestra en la (figura 2.8), se tiene que la transformacién de Schwarz Christoffel

€s]

=G+ O @.70)

dg¢

Integrando la ecuacion (2.70) se tiene que:
[dz=Af(¢+1y"(@) g 2.71)

2= A[ [+ Q)+ B (2.72)
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Figura 2.8.- Superficie poliédrica de tres tramos

El término (§ + l)%-1 se puede desarrollar en serie utilizando el teorema binomial

(<:+1)':-1=1+(%_1]¢+[%'1](%—2]c2 (g_l)(g_z)(%_g,)gz

+ +...
2! 3!

] N

1|17 =21.]1 “=1-n+1

+ T AT AT b+ (2.73)
n

Simplificando la ecuacidn (2.73) se tiene que:

c=2%_1 (2.74)
T
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> (2.75)
)
T ¥ ¥/
C = 5 (2.76)
(222G
c, =t AT T L @.77)
n!

sustituyendo las ecuaciones de la (2.74 — 2.77) en la ecuacién (2.72), esta se puede escribir

cComo.

z=A[@y(1+cL+C L+ CL+.+CL")de + B (2.78)

= af (gi" o A Y ol SN CT N T ]dg +B 2.79)
SRS S S o4

=A 2 B 2.80
G @) 4r2) rd) e | 50

Se obtienen las constantes A y B de la ecuacién (2.80) con las condiciones de frontera:

« Paraelpunto C, z=0y {=0 porloque B=0

« Paraelpunto B, z=BC=a y £ =-1 porloque
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o
A= ¢

8,n
x

(0, e g, | e
G ) D) s T )

Haciendo que:

K =%/

G

K=t

(%7+1)

_ C.
“ )
k=G

(%+n)

Entonces la ecuacidén general serd:
a :u :+2 :4-3 E-m
= A(Klg"* +K{° +KL° +K$ +.4K(L )

El potencial complejo en el plano { es
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wll)=UZ¢ (2.88)
por lo que:

w(z)=U,f(z) (2.89)
obteniendo f(z)=¢ de la ecuacién (2.87).

En forma andloga al caso anterior las equipotenciales y las lineas de corriente se pueden

calcular como sigue:

w(z)=Ut =U,f(z)=¢ +iy (2.90)

y la velocidad compleja serd ?’ cuya magnitud es g . Pudiéndose obtener finalmente la
Z

distribucién de presién aplicando la ecuacién de Bernoulli (ec. 2.69).

Arreguin [10], realizé una comparacién de la distribucién de presién obtenida te6ricamente
por el criterio propuesto contra mediciones hechas en un modelo fisico, obteniendo

resultados aceptables.

El disefio tedrico propuesto tiene como limitante, que en las esquinas las presiones son muy
grandes, lo que pudiera causar problemas debido al efecto dindmico que se produce en la
superficie poliédrica y su repercusién sobre la cimentacién. Una solucién a este problema
es el anclaje de la obra que mejore la estabilidad de la misma, la cual tendria ademds como

ventaja la proteccién de la obra contra la socavacién al pie de la misma.
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2.2 Flujo controlado

Al contrario del flujo libre, el flujo controlado es aquél que permite mediante el uso de
dispositivos externos apropiados, controlar el movimiento del fluido en una estructura,
permitiendo un mejor funcionamiento de la misma, de tal manera que se eviten efectos

peligrosos como vibraciones, erosién y cavitacién.

Un ejemplo de lo anterior son los aireadores, los cuales se utilizan para evitar los dafios de
cavitacién producidos por flujos de alta velocidad en estructuras hidriulicas (vertedores y

tineles).

2.2.1 Aireadores

Cuando la velocidad del flujo en un vertedor o0 en un tinel excede de 20m/ s puede
ocasionar dafios por cavitacién no solo atrds de obsticulos o cambios de direccién, sino aun
en los recubrimientos. Esto dltimo ha levado a que se recomienden acabados superficiales

totalmente irrealizables en la prictica.

Por lo que se ha propuesto la aireacién como una solucién alternativa del problema de
cavitacion, ya que la entrada de aire a través de Ia superficie libre del agua podria proteger
el piso del vertedor del dafio por cavitacién si el proceso de aireacién en la superficie libre
provee una suficiente concentracién de aire cercana al fondo del vertedor (C > 7% ). Si no
existe suficiente superficie de aireacién (p. ej. aguas abajo de una compuerta) o si la
tolerancia del acabado final requerido para evitar la cavitacién no es muy severa, y existen
velocidades altas (p. ej. V >20 m/ s), entonces el aire puede ser introducido artificialmente
por medio de mecanismos llamados aireadores, localizados en el piso del vertedor y en

algunas ocasiones en las paredes, [11, 12, 13].
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En la figura 2.9 se presenta la geometria de los dispositivos aireadores, asi como los
principales tipos y algunas formas de ventanas de aireacién. Como puede observarse en la
figura, el escalén, el deflector, y la ranura o una combinacién de ellos, son las formas mas

comunes para lograr la separacidn del agua de la plantilia del vertedor.

El escalén es muy recomendable en estructuras nuevas, ya que produce menos disturbios en
el flujo, sin embargo la depresién causada generaimente es insuficiente para proteger la
superficie de dafios en una buena distancia, debido a la poca exposicién de la l4mina
infertor del aire; al combinarse con pequenos deflectores su eficiencia aumenta

considerablemente.

El deflector se ha utilizado en estructuras existentes que han sufrido dafios, y son litiles para
gastos considerables; normalmente se combina con ranuras o escalones para incrementar la
demanda de aire que generaria uno de ellos en forma independiente. Un deflector introduce
grandes cantidades de aire, pero genera violentos choques de ondas aguas abajo, siendo su

eficiencia muy sensible al incremento del caudal o del tirante.

Las ranuras son utilizadas comiinmente en tineles y a la salida de compuertas de alta carga
(p. €). desagiies de fondo). Tienen la ventaja de que el suministro de aire a través de la
ranura se obtiene con un arreglo sencillo, pero tiene la desventaja de que se ahoga con
gastos pequefios, provocando dreas expuestas al cortante de poca longitud, ademds de que

su drenaje es deficiente.
En general estos tipos de estructuras no se utilizan en forma aislada sino como una

combinacién de 2 6 3 de ellas. Usualmente una combinacién de un deflector, un escalén y

una ranura dan el mejor disefio, [12, 13].
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Toma de aire

Planta

Figura 2.9.- Geometria de los dispositivos aireadores
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Chanson en 1990 [12] mostré que la entrada de aire encima de un aireador (Fig. 2.10) es

caracterizada por:

1. La entrada de aire a través de la parte superior e inferior de la superficie libre del chorro

de agua, llamada entrada de la napa.
2. Entrada del chorro revertido en la interseccién del chorro de agua y los remolinos.
3. La recirculacién del aire en las cavidades bajo el chorro de agua, El estudio de los

diferentes mecanismos es complejo a causa de la interaccién de los diferentes procesos

de entrada de aire.

Entrada de aire a través de
la interface superior

Qam:

Entrada de aire a través de
la interface inferior

-

Recirculacion de aire R

Entrada del chorro
revertido

Figura 2.10.- Entrada de aire a través de un aireador
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El mecanismo de aireaci6n consiste en que al despegarse el chorro de agua de la superficie
de la obra éste es turbulento, y si la energia de turbulencia del chorro es mayor que la
tensién superficial del agua se iniciar4 la inclusién de aire, de la misma forma que en la
aireacién natural. La concentracién de aire serd méxima inmediatamente después del
impacto del chorro con la superficie del vertedor, disminuyendo aguas abajo debido al

ascenso de las burbujas de aire.

Dos de las variables mds importantes en el proceso de inclusién de aire con estos
dispositivos son la velocidad del chorro y la longitud de la cavidad del chorro que se forma
bajo él. Debido a que las presiones en esta cavidad son inferiores a la atmosférica, no es
facil calcular esa longitud, pues el chorro es muy sensible a esta depresién y a lo largo de la

cavidad disminuye.

Para que funcione el aireador se necesita que el flujo lleve una cierta velocidad, si ésta no
es suficiente, para tirantes mayores el chorro se pegard al piso y no incluird aire en este

caso; para tirantes muy grandes el aireador puede iniciar la cavitacién en lugar de airear,
[14].

Sin embargo, a pesar de la relativa gran cantidad de aireadores construidos, no existen
criterios definidos para determinar su geometria, ubicacién, y las condiciones de inicio de

funcionamiento.

Uno de los aspectos que debe revisarse una vez que el flujo se ha aireado, es el incremento
del tirante, pues éste podria rebasar el borde libre de los canales o ahogar los tineles en el
caso de que los dispositivos se cologuen en obras ya construidas, o bien podria hacer que
los costos de las obras nuevas se incrementen hasta limites inadmisibles. Debe considerarse
que el incremento del tirante no sélo se debe a la inclusién de aire, sino que el chorro al ser
deflectado requerird un bordo libre o un didmetro mayor en el caso de un tinel, para

contener el flujo dentro de la obra.
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Otra preocupacidn es la posibilidad de causar dafios a la obra por medio del impacto del
chorro. De los reportes existentes del funcionamiento de estos dispositivos se observa que

no producen dafios en la superficie de concreto.

La experiencia que se tiene en el disefio de aireadores muestra que estos han resultado de
gran ayuda para evitar la cavitacién, como se reporta en la literatura. Por ejemplo, se tienen
reportes de la excelente operaci6n del vertedor y de la obra de toma de 1a presa Colbun, en
Chile, donde estuvieron demostrando la efectividad de la entrada de aire para evitar la
cavitacion en flujos de alta velocidad por medio de aireadores. La operaci6n continua de la
obra de toma de esta presa durante 324 dias, con velocidades arriba de 40m /s durante mas
de 290 dias, sin dafio alguno, particularmente por el disefio aerodindmico efectivo es una
prueba de esto. La incorporacién de aireadores en la obra de toma resulté mas econémica,

ya que el acero fue solamente requerido en el drea de la compuerta, {15].

Ademids en paises como: Brasil, Rusia, Canadd, E. U., Irdn, Argentina, Turquia, y
Venezuela, elc., se han construido con éxito [16]; en México en los dltimos afios ya han
sido construidos algunos como pueden ser el aireador de la P. H. Aguamilpa [16, 17], y el
construido en la presa Ramén Corona, Jalisco, (Trigomil) [18, 19]. Cabe mencionar que
este ultimo ya ha funcionado, debido a que en enero de 1992 se tuvieron escurrimientos
excepcionales cuando la obra todavia no se terminaba de construir, con un tirante en la
cresta de alrededor de Sm, y el aireador ya terminado se comporté de una manera

adecuada.

Finalmente se concluye que un aireador es un obsticulo en el flujo y si no estd bien
disefiado puede cavitar en lugar de airear, y si no se considera el bordo libre adecuado
podré ahogar las obras de toma o salirse del canal, de ahf la importancia que tiene el

andlisis de las condiciones de inicio del funcionamiento de los aireadores.




Para llevar a cabo el disefio de un sistema de aireadores se propone seguir la siguiente

metodologia:

N AW

10.
11,

12.

13.

Calcular el gasto de disefio y los gastos de revisién, los cuales serviran para verificar el
funcionamiento de los aireadores en diferentes condiciones de operacién.

Determinar si el sistema de aireacién serd disefiado para una obra ya existente o una por
disefiar.

Calcular el perfil del agua en el cimacio y en el canal.

Revisar las presiones en el cimacio.

Calcular el bordo libre necesario.

Calcular la capa limite para determinar en que punto se inicia aireacién natural,
Calcular los indices locales de cavitacién para determinar a partir de que estacion
existen riesgos de presencia de cavitacion y de posibles dafios utilizando el método de
Echdvez [20].

Definir por diferentes criterios dénde ubicar el aireador. Pinto propone que para el gasto
minimo se tenga una velocidad maxima de 25m/ s y que para el gasto maximo se tenga
una velocidad maxima de 30m/ s, y por el método de Echdvez (paso 7).

Seleccionar la geometria del aireador. Un primer criterio de disefio, consistird en
proponer una geometria tentativa del dispositivo aireador, utilizando la experiencia
obtenida en otros proyectos [21]; ya sea una ranura, un escalén, un deflector o una
combinacién de estos.

Proponer las dimensiones del aireador.

Revisar con la ecuacién de un chorro liquido [22], 1a trayectoria del chorro de agua para
diferentes geometrias del aireador (deflectores), la cual debe tener un valor entre 15 y
25m.

Calcular el drea del ducto de suministro de aire, y revisar que la velocidad de aire en el
ducto no exceda de 100m /s como lo proponen Rutchmann y Volkart {23, 24].

Estimar la demanda de aire 8 como lo propone Pinto [25] y formar las curvas de

demanda de aire.
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14. Revisar la pérdida de aire por metro lineal suponiendo por estadfsticas y mediciones
hechas en prototipo que la concentracién méxima de aire después del impacto del

chorro puede llegar a ser hasta de C; =50% [26]; y tomando en cuenta que la pérdida

de aire es de 0.5 - 0.45% /m [27] medida en algunas presas, para poder determinar la
distancia a la cual es necesario colocar un segundo aireador, y as{ sucesivamente.

15. Revisar si existe necesidad de disefiar un aireador adicional (segundo, tercero, etc); en
caso de ser necesario seguir la misma metodologia a partir del paso 7 hasta el paso 16.

16. Verificar el bordo libre.

En el Apéndice C se presenta un ejemplo de disefio de un sistema de aireacién siguiendo el

procedimiento descrito anteriormente.
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3. AUTOMATIZACION FLUIDICA

%

La utilizacién de dispositivos fluidicos autométicos se ha venido empleando con gran éxito
desde hace tiempo en el campo de la ingenierfa, y en obras hidraulicas han tenido un gran
aprovechamiento y éxito. Dichos dispositivos ofrecen muchas ventajas, como pueden ser:
el incremento de la eficiencia de operacion de las obras hidrdulicas, la reduccién de los
costos de mantenimiento y vigilancia de las mismas, asi como el aumento de confiabilidad
de trabajo en los sistemas hidrdulicos donde se instalen dichos dispositivos, sélo por

mencionar algunas.

El empleo de dispositivos fluidicos automdticos ha permitido que la operacién de
determinadas obras hidraulicas sea casi totalmente independiente de las responsabilidades
de los operarios, vigilantes y del personal de mantenimiento, lo cual ha permitido que se

cumpla el objetivo para el cual fue disefiada dicha obra.
Los dispositivos flufdicos automaticos llevan a cabo un aprovechamiento racional de la

energia, lo que significa que el agua es el elemento que lleva a cabo una o varias funciones

especificas, sin necesidad de recurrir a elementos mecdnicos [1].
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De acuerdo a la labor que el agua desarrolle dentro de ellas, se han considerado tres tipos de
dispositivos fluidicos automiticos, los cuales son: dispositivos fluidicos de control,
dispositivos fluidicos disipadores de energia y dispositivos fluidicos de servicio [1]. A

continuacion se describen cada uno de ellos.

3.1 Dispositivos de control

El objetivo principal de dichos dispositivos es regular, limitar o fijar el intervalo de
variacién de ciertas caracteristicas hidrdulicas que se presentan en una determinada
estructura hidrdulica. Las caracteristicas que generalmente se controlan son el gasto y el

nivel de la superficie libre del agua.

Los dispositivos de control son mecanismos automiticos en los cuales su operacién
depende dnicamente de la accién que ejerce el agua, como elemento de control dentro de

ellos, por lo que se dice que, el agua ejerce un control total sobre si misma.

Entre los dispositivos fluidicos automaticos de control que se pueden encontrar estén: las

compuertas automaticas, y los mecanismos de derivacién de gasto constante, entre otros.

3.1.1 Compuertas automdticas

La compaiifa francesa ALSTHOM ha desarrollado una linea de equipo simple para control
del nivel de agua y carga constante en canales de sistemas de irrigaci6n en forma
automadtica, [30]; comprobando que dicho equipo ha sido utilizado exitosamente en un gran

nimero de sistemas de irrigaci6n a través del mundo, teniendo mayor aplicacién en Europa
y EU.A,, [31, 32].
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La automatizacién en el control del agua en canales ha generado que se elimine la
operacién manual de algunos dispositivos, lo que ha traido como consecuencia que exista
una mayor eficiencia en los sistemas de operacién, teniéndose asi las consecuentes ventajas

en el transporte y distribucién del agua.

En lo referente a las compuertas, ALSTHOM desarrollé dos tipos bésicos de compuertas.
La primera mantiene el nivel aguas arriba constante, y la segunda, de la misma forma

mantiene el nivel del agua constante, pero aguas abajo.

3.1.1.1 Compuerta de nivel constante aguas arriba: El primer tipo de compuerta, la de
nivel constante aguas arriba, también se le conoce como NCAA o Amil. Dicha compuerta
€s una estructura que estd disenada para mantener constante el nivel aguas arriba
(previamente determinado), el cual coincide con el eje de giro de la propia compuerta,
aceptando una pequefia pérdida de carga, independientemente del gasto que fluya a través
de ella; de una tinica parte mévil, libre de oscilaciones en torno a un tablero de rotacién que

lleva rigidamente, figura 3.1, [31].

Las principales aplicaciones de este tipo de compuerta son las siguientes:

« En canales de drenaje: Mantienc el nivel del agua que se desea en los
sistemas de drenaje; durante épocas de estiaje, un nivel alto en el sistema de drenaje
automaticamente provee la recarga de agua subterrdnea (acuiferos) y auxilia al manejo
de humedales.

« En lagos de recreacién y embalses: El nivel del agua es mantenido en todas las
estaciones del aiio sin afectar la capacidad de los vertedores o su seguridad.

« Para el control de avenidas: Permite incrementar la capacidad de almacenamiento sin
tener que sacrificar la capacidad o seguridad de los vertedores. El uso de esta compuerta

en la entrada del sistema de control de avenidas protege las zonas de inundacién.
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+ En canales de irrigacién: Sirve como compuerta de retencién para mantener una carga
alta y constante en las compuertas derivadoras, sin importar el flujo en las mismas o en
el canal.

» Para tratamientos de aguas residuales: Con la compuerta Amil colocada en la toma de
salida permite elevar el nivel del agua sin disminuir la capacidad de flujo; en relacién

con lo anterior, reduciendo la generacién de gases olorosos.

- El flujo a través de las obras de toma puede ser compensado durante las horas
pico usando una compuerta Amil con un bypass automdtico.

- El control del nivel automdtico para canales de desinfeccién por medio de U.V.

- Regulacién automdtica de los niveles de los dep6sitos de sedimentacién durante

las fluctuaciones del flujo.

« En hidroeléctricas: Optimizacién de los niveles de la cdmara de presién o de carga, asi

como una derivacién instantdnea durante paros eventuales o programados.

La compuerta Amil mantiene el nivel constante aguas arriba para cualquier descarga; ésta
es una compuerta radial, operada por un flotador rigidamente unido a la compuerta, y

normalmente se encuentra parcialmente inmerso dentro del agua.

El funcionamiento de la compuerta estd basado en la variacién del nivel de agua sobre el
flotador. Lo anterior significa que el momento generado por el empuje hidrostatico en la
compuerta y el peso de ésta son iguales y opuestos para todas las posiciones de la

compuerta.
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Figura 3.1.- Compuerta nivel constante aguas arriba (Amil)
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Cuando el flujo varfa y el nivel del agua aguas arriba tiene una tendencia a crecer o
decrecer, la compuerta ajusta su abertura inmediatamente, pasando automdticamente la
descarga de agua exacta requerida para conservar el nivel constante aguas arriba; es decir,
si el nivel de aguas arriba de la compuerta sube, la presién que ejerce el agua sobre el
flotador se incrementa, lo que hace que la compuerta se levante automaticamente y
descargue mayor cantidad de agua, hasta que se restablezcan las condiciones iniciales,
bajando la compuerta a su posicién original. Por el contrario, si el nivel aguas arriba
desciende, la compuerta bajard y descargard un gasto menor; en caso de que el nivel baje
hasta el nivel minimo permisible, se producir4 el cierre total de la compuerta, entrando en

funcionamiento en cuanto el nivel rebase el minimo permisible.

Las principales ventajas de este tipo de compuertas son las siguientes:

- La automatizacién es precisa con baja pérdida de energfa.

» No requiere fuente de energia externa, ya que funciona \nicamente con la energia
hidrédulica de la corriente.

« Las variaciones del nivel aguas arriba de la compuerta son en general més reducidas
con respecto a otras estructuras, ya que tan sélo presenta variaciones de + 1.5¢cm.

« En general, los costos de ingenierfa civil de las obras requeridas por las compuertas son
inferiores en comparacién a otras estructuras, especialmente para gastos mayores a
5m/s.

+ El escurrimiento se realiza por el fondo, lo que permite el arrastre de todos los
materiales sélidos susceptibles a depositarse.

+ Ahorro en los costos de operacién y mantenimiento.

«  Opera independientemente del nivel aguas abajo de la compuerta.

« La operacién es libre de cualquier intervencién manual.

» Existe una amplia gama de dimensiones para diferentes caracteristicas de los canales.

En relacién con el dltimo punto se puede mencionar que existe un rango estindar de 21

tamafios de compuertas con 9 radios diferentes. Donde la mas pequefia puede descargar un
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gasto de 0.18 m’ / s (D-80) y la mds grande un gasto de hasta 50 m’ / s (D-800), donde D

representa el ancho de la superficie libre del agua a la altura del eje de giro, y estd dada en

cm . Para seleccionar la compuerta se requiere conocer el gasto méximo (ff>/s) que
circulard a través de la compuerta y la diferencia minima de carga disponible i (SE)

(diferencia de alturas minima) que se puede presentar entre el nivel inmediatamente aguas
arriba de la compuerta medido a una distancia de aproximadamente 2D del eje de giro y el
nivel inmediatamente aguas abajo de la misma medido a una distancia aproximada de 4 D

del eje de giro, que se prevé se presente con el gasto méximo. La figura 3.2 permite hacer
dicha seleccion [32].
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Figura 3.2.- Seleccidn de la compuerta Amil
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El procedimiento para seleccionar una determinada compuerta Amil se muestra a través del
siguiente ejemplo. Si en un canal circula un gasto maximo de 115 ft’Is y se requiere

colocar una compuerta Amil para mantener el nivel inmediatamente aguas arriba a una
elevacién de 54 ft, y el nivel que se presenta agua abajo es de 53.75 fr, ;qué tipo de

compuerta se debe instalar?

La carga diferencial minima disponible es J__ =54 —53.75=0.25 1t

Conun Q. =115 f©*/s y J, =025 ft, de la figura 3.2 resulta que se debe instalar
una compuerta Amil D355.

Cabe mencionar que para una carga diferencial Join =0.25 ft, la capacidad de la

compuerta Amil D355 es de 124 f#’ / 5, lo que significa que la compuerta tiene un margen

de seguridad de 9 f1°/s.

3.1.1.2 Compuerta de charnela tipo Xiangtan Q: Otro tipo de compuerta que permite
mantener constante el nivel del agua aguas arriba de 1a misma, es la compuerta automatica
de charnela tipo Xiangtan Q, propuesta por Guang [33]. El funcionamiento consiste en que
tan pronto como el nivel del agua aguas arriba es 0.05—010H (donde H es la altura de la
compuerta) arriba del nivel normal del agua, la compuerta se abre automiticamente para
desalojar un gasto mayor y poder volver al nivel anterior, y 2 medida que el nivel del agua
baja de 01-02H del nivel normal del agua, la compuerta empieza a cerrarse para

desalojar menos gasto y poder recuperar el nivel normal del agua.
La operacién de esta compuerta es automdtica y estd basada solamente en la presién

hidrdulica, por lo que permite una operaci6n sin operador y no requiere ni elevador ni

sistema de electricidad y puede operar en flujo a superficie libre o en flujo sumergido.
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Una compuerta tipo Q es muy simple en su estructura, ya que consiste de dos soportes
curvilineos, dos carriles guia, dos estribos y una pieza de alambre tejido reforzado con una

placa de concreto reforzado como compuerta de charnela, ver figura 3.3.

Este tipo de compuerta puede ser usada en vertedores en presas, en tomas de estanques o
depo6sitos, por un rio que estd al lado de una presa hidroeléctrica, en canales artificiales,

especialmente en rios que se encuentran en regiones remotas.

Las principales ventajas de esta compuerta son la alta seguridad en la operacién y
funcionamiento, simplicidad de la estructura, no necesita mantenimiento de expertos, bajo
costo en su construccién, mantenimiento y operacién, capacidad de flujo mds grande y

mejor capacidad para remover escombros en avenidas.

Este tipo de compuertas han operado con gran éxito en China, ya que se han instalado
alrededor de 50 en varios vertedores de distintas presas y ellas han operado

satisfactoriamente entre 5 y 8 afios ininterrumpidamente sin fallas o daiio alguno.

l l — J

Figura 3.3.- Compuerta de charnela tipo Xiangtan Q
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3.1.1.3 Compuerta de nivel constante aguas abajo: En el segundo tipo de compuerta, la
de nivel constante aguas abajo, se pueden encontrar dos tipos, la compuerta Avio y la
compuerta Avis; dichas compuertas son radiales y la diferencia entre ambas es el rango de
funcionamiento de cada una de ellas, ya que la compuerta Avio estd disefiada para
instalaciones de acequias, canales, etc., usualmente controlando un orificio, permitiendo

una carga aguas arriba alta (36 ft), mientras que la Avis se coloca directamente en el canal
permitiendo cargas mds pequefias (6.5 ft); a diferencia de la compuerta Amil, en éstas, el

flotador se encuentra en el extremo opuesto de la compuerta, como se observa en las figuras

3.4y3.5,[30, 32].

Las compuertas Avis y Avio son compuertas autométicas que proporcionan un nivel
constante aguas abajo, independientemente de las condiciones aguas arriba o de la demanda
de agua que se tenga, y estdn disefiadas para responder instantdneamente a los cambios del

nivel que se tengan aguas abajo para cumplir su funcién [32].

Entre las principales aplicaciones de las compuertas Avis y Avio se pueden encontrar las

siguientes:

» En canales abiertos para controlar la demanda: Las obras de toma (captacidn) para un
canal abierto pueden ser automatizadas con el uso de compuertas de nivel constante
aguas abajo (Avis/Avio) dando el flujo requerido en la demanda.

+ En canales de irrigacién: En la automatizaci6n de canales como compuertas reguladoras
para tener un control seguro en la demanda del flujo.

« Para el control de avenidas: Control de tomas de derivacién en depésitos (vasos,
estanques) de retencidn. Los depdsitos se conservan vacios hasta que los derrames
exceden la capacidad total de los canales aguas abajo, al tiempo que las compuertas
Avis/Avio sostendran el flujo en los depésitos de retencién. Las compuertas liberan
solamente las descargas que pueden ser manipuladas.

» En flujo superficial constante: Provee el suministro necesario para los sistemas de

recirculacién del enfriamiento de agua o pozos de aspiracién para sistemas de bombeo.
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» En el tratamiento de aguas residuales: El flujo a través de las obras de toma puede ser
igualado durante las horas pico y de demanda minima usando una compuerta de control
aguas abajo Avis/Avio como compuerta del canal principal. Durante el flujo pico los
excesos de agua serdn retenidos aguas arriba de la compuerta y durante los periodos de

demanda minima la compuerta podrd permanecer abierta.

- Usando la compuerta Avis/Avio como un mecanismo de control los niveles en
los tanques de sedimentacién pueden ser regulados autométicamente durante las

fluctuaciones del flujo.

Estas compuertas consisten bisicamente de una compuerta de ldmina cilindrica, con una
seccion trapezoidal, un armazén y sus soportes, y un flotador en forma de sector cilindrico,

formando todo un conjunto de piezas rigido.

Estas operan con el mismo principio de la compuerta Amil (nivel constante aguas arriba),
de la cual, estas difieren principalmente en que tienen un compartimiento que flota el cual

se encuentra, como ya se menciono en el lado opuesto del eje de rotacién de la compuerta.
Si el nivel de la compuerta tiende a bajar, la compuerta se abre; y si este tiende a subir, la

compuerta se cierra. Por lo que la compuerta mantiene as{ un nivel constante aguas abajo

para cuando fluye un gasto grande o pequefio.
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Figura 3.4.- Compuerta nivel constante aguas abajo (Avis)
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Entre las principales ventajas de este tipo de compuertas estén las siguientes:

« Automdticas.

+ No requieren energia externa ni personal de operacién.
+ Se reducen los costos de ingenieria civil.

» Aborro en los costos de operacién y mantenimiento.

» Operan independientemente del nivel aguas arriba.

+ Existe una amplia variedad de dimensiones de los dos tipos de compuertas.

De acuerdo a este dltimo punto se puede mencionar lo siguiente: en relacién a la compuerta
Avis existen dos tipos de configuraciones. La primera, son compuertas de hoja ancha y
poca altura, para cargas bajas; y la segunda, es una compuerta de hoja alta y no tan ancha
para cargas mds grandes. Por otro lado, la compuerta Avio también existe en dos
configuraciones, donde las compuertas de carga baja difieren del tipo de carga alta por la

hoja de la compuerta, la cual es el doble de ancha.

Las figuras 3.6 y 3.7 permiten seleccionar las compuertas Avis y Avio comerciales
(existentes en el mercado), respectivamente. La seleccién estd basada en los requerimientos

del funcionamiento hidraulico de la instalacién.
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El procedimiento para seleccionar una determinada compuerta Avis y Avio se muestra a

través de los siguientes ejemplos:

» ;Qué estructura de control se debe instalar en un canal para mantener un nivel constante

aguas abajo, independientemente de la descarga del mismo, si el nivel constante aguas

abajo que se desea tener es 180.00 f7, siendo la maxima descarga de 100 f* /s para un

nivel aguas arriba de 180.10 fr, y para una descarga minima de 30 ft' /s cuando el nivel

aguas arriba es de 183.00 ft.

Primero se definirdn los puntos extremos para las condiciones de operacion dadas.

El punto A estd definido por: El punto B est4 definido por:
1. 180.10-180.00 =0.10 fr 3. 183.00-180.00 =3.00 ft
2. 1004 /s 4. 307 /s

Con los valores anteriores y de la figura 3.6 se observa que las compuertas que
contienen los rangos de operaci6n de los puntos A y B son las compuertas Avis 220L y
Avis 140L. Dado que la compuerta Avis 140L es la mis pequefia, es el modelo que se

propone utilizar.

« {Qué compuerta deberfa ser usada para controlar el flujo de un embalse a fin de

mantener constante el nivel del agua independientemente del nivel del embalse asi como
de la demanda de agua?, considerando que la descarga varia de 15 a 250 f£'1s yqueel
nivel del embalse puede fluctuar entre 100.90 y 107.00 ft, si el nivel constante aguas
abajo que se desea es de 100.00 fr. Al igual que en el ejemplo anterior se definirdn los

puntos extremos para las condiciones de operacién dadas.
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El punto A estd definido por: El punto B estd definido por:
1. 100.90-100.00 = 0.90 f 3. 107.00-100.00 = 7.00 ft

2. 250/ /s 4, 250 ft’ /s

En este caso de acuerdo a la figura 3.7 la Avio 160L es la compuerta mas pequefia que

se puede seleccionar y que contiene tanto el punto A como el B.

3.1.1.4 Compuerta cilindrica de nivel constante aguas abajo: La compuerta cilindrica es
un dispositivo disefiado para mantener el nivel constante aguas abajo, lo cual se logra por
medio de un sistema de regulacién automético de caudales. Tipicamente se colocan en la
salida de la tuberia de descarga de una presa, tanque de almacenamiento, o de una cdmara
de control de niveles, en la figura 3.8 se ilustra esquemdticamente lz instalacién de una

compuerta cilindrica.

Las compuertas cilindricas estin constituidas principalmente por un cilindro vertical
(manga), un tubo en forma de codo, una unidad de suspensién, un sistema de flotacién que
consiste de un vistago y una cdmara de flotaci6n. Estas estructuras operan a través del
sistema de flotacién que controla el movimiento ascendente y descendente de la manga
vertical cilindrica que a su vez regula la apertura y cierre de la vélvula instalada en la

conduccién de descarga.

La operacién de la vélvula es simple. Cualquier descarga aguas abajo tiende a bajar el nivel
en el depdsito, y el flotador consecuentemente desciende, el brazo oscilante sigue el
movimiento descendente del flotador y levanta la manga para admitir el flujo requerido. Por
el contrario, si la demanda aguas abajo desciende o cesa del todo, el flotador tiende a
levantarse causando que la manga baje hasta que ésta eventualmente se sienta en el larguero

cerrdndose asf completamente la vélvula.
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Dado que el sistema de control estd disefiado de tal manera que el nivel del agua en la
manga cilindrica es siempre el mismo que en la fuente de abastecimiento, la vélvula que
controla la descarga no se ve afectada por efectos de variacién de presién o de carga, dando

como resultado un control muy preciso y sin oscilaciones del nivel aguas abajo.

Las principales aplicaciones de la compuerta cilindrica son las siguientes:

« Uso general: Dadas las caracteristicas especiales que tiene la compuerta cilindrica se
puede adaptar muy facilmente a tuberfas cortas que operan con una carga de unos
Cuantos metros solamente. Una aplicacién tipica de dicha compuerta es en las tomas de
un canal controlado aguas abajo de una presa, cuando el propésito principal es mantener
el nivel de la carga en el canal, independientemente de la demanda del flujo; tales
compuertas son capaces de controlar un rango de flujo desde unos pocos //s hasta
algunos m’ / s.

» En la irrigacién: Las compuertas cilindricas pueden ser usadas como una toma para
acequias laterales, zanjas o canales, suministrando la demanda de agua.

» En la industria: Control automético en la recirculacién de agua fria en lagunas,
embalses o depdsitos.

- Control automitico de los niveles de los pozos en estaciones de bombeo.

« En el tratamiento de aguas residuales: Los pozos suministran por filtros de percolacién

la recirculacién de las bombas para automédticamente regular el flujo, o el porcentaje

medio de humedad.

Figura 3.8.- Compuerta cilindrica de nivel constante aguas abajo
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3.1.2 Dispositivos de derivacién de gasto constante

La produccién agricola depende en gran medida del grado de aprovechamiento del agua, y
como los costos de inversién para llevar a cabo un adecuado suministro de agua al campo
llegan a ser altos, entonces el uso éptimo del agua disponible llega a ser muy importante,
esto se acentia mds en lugares donde el agua es un recurso limitado. Por lo que se requiere
contar con un control hidrdulico en los canales de riego para distribuir el agua con
eficiencia. Este control consiste en derivar un gasto constante en algunas instalaciones
hidrdulicas como lo son tomas, vertedores, compuertas de derivacién, etc., sin importar la

variacién de los niveles en la fuente de alimentacién.

La distribuci6n del agua a los campos de irrigacién a través de una estructura de control, la
cual mantiene el gasto constante, ha propiciado que se desarrollen varios tipos de
dispositivos que permitan esto, donde cada uno de los cuales tiene sus ventajas y

limitaciones como se presenta a continuacién.

3.1.2.1 Médulo de derivacién de gasto constante “acnacontrol”: Un dispositivo que
permite suministrar un gasto constante y controlable en un canal o tanque a superficie libre,
independientemente de la variacién de niveles tanto aguas arriba como aguas abajo del

canal, es el llamado distribuidor o también conocido como acuacontrol [30, 32, 34].

El dispositivo consiste en un vertedor con un perfll especialmente disefiado para tener un
minimo de pérdidas de carga y uno o dos deflectores estaticos, como se observa en las
figuras 3.9 y 3.10, el cual aprovecha y combina las caracteristicas de los vertedores y los
orificios, ademds de que su rango permisible de variacién de niveles es muy amplio en

comparacién con los vertedores y orificios comunes.

El funcionamiento de una estructura construida por un sélo deflector consiste en las

siguientes etapas:

65




a) En la primera etapa el dispositivo opera como un vertedor hasta antes de que el nivel
del agua alcance el deflector, figura 3.9a.

b) Después cuando el nivel del agua sobrepasa la parte inferior del deflector, la estructura
trabaja como orificio. Como el coeficiente de descarga del orificio es mis bajo que el
del vertedor, esto compensa el incremento en la carga aguas arriba, figura 3.9b.

¢) Cuando la carga aumenta més sobre el vertedor, la contraccién del chorro es mis

pronunciada, de modo que se reduce la correspondiente variacién del flujo, ver figura

3.9¢.

Aftura encrna del umbral Nivel nominal del agua

4

————
E & E# e
= (==Y Pio o' b o
£ ag
sal &2 ({rﬂ;f‘-—'
&< B o - ’..J)
=z % oL

Q -10%
Q -5%
Q Nominal
Q +5%

Figura 3.9.- Funcionamiento del acuacontrol con un sélo deflector

En una estructura construida por dos deflectores, los deflectores se colocan uno detris del
otro. Como el primer deflector comprime el flujo, el segundo deflector puede ser colocado
cerca del umbral formando un orificio limitado. El funcionamiento de este consiste de tres

ctapas:

a) Opera como un vertedor hasta antes de que el nivel del agua alcance el primer deflector,

como s¢ observa en la figura 3.10a.

66




b) Cuando el nivel del agua alcanza el primer deflector la estructura trabaja como orificio,

ver figura 3.10b.

¢) Cuando el nivel aguas arriba sube, el primer deflector se inunda y el segundo empieza a

operar y restringe ain mds la descarga, figura 3.10c.
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Figura 3.10.- Funcionamiento del acuacontrol con dos deflectores

Estos dispositivos funcionan dentro de una variacién de +5% y de £10% del gasto
nominal de operacién, dependiendo de las condiciones del flujo aguas arriba, ademds el
flujo del acuacontrol no es afectado por las variaciones del nivel aguas abajo. La pendiente
aguas abajo del vertedor se disefiard para dar condiciones de flujo supercritico, propiciando
la formacién de un resalto hidraulico, por lo que permiten entregar con confiabilidad los
gastos que demanda el agricultor; su operacién y construccién son sencillas ya que estos se

pueden instalar sobre los canales y sirven de tomas para las parcelas.
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3.1.2.2 Estructura de derivacién de gasto casi constante: Otra estructura que permite
derivar un gasto casi constante, es una estructura vertedora en forma de perfil tipo Creager,
con una compuerta encima del canal, la cual tiene el borde inferior en forma triangular y el
vértice contra la corriente, ademds de un deflector aguas arriba de la compuerta, ver figura

3.11, [35); donde la altura p del deflector es més grande que la altura s de la compuerta de

desagite, ambas medidas ortogonalmente al perfil del vertedor.

Compuerta—s»

Deflector

Perfil tipo Creager 4

W W T W W W M W " W W O W W W W |

Figura 3.11.- Estructura de derivacién de gasto casi constante

El funcionamiento de este dispositivo se presenta en tres etapas:

a) En la primera etapa el dispositivo funciona como un vertedor a superficie libre hasta
que la compuerta intercepta el flujo, como en la figura 3.12a.

b} En la segunda etapa el deflector no es sobrepasado y la descarga Q depende
principalmente de la altura p del deflector y de la forma del borde inferior del

deflector. A pesar de que aguas abajo del deflector el flujo estd girando hacia la

compuerta de desagiie, figura 3.12b.
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c) La tercera etapa empieza después de que el deflector es sobrepasado (figura 3.11c), en
esta etapa la relacién de carga descarga depende principalmente de la altura s de Ia

compuerta de desagiie y de la forma del borde de la compuerta.

(a) (b) (c)

Figura 3.12.- Funcionamiento de la estructura de derivacién de gasto casi constante

Debido al disefio simple de este dispositivo puede ser empleado en muchos campos de la
hidrdulica: en irrigacién en suministros urbanos como una toma o compuerta derivadora,
para limitar la proporcién del flujo para abastecimiento de 4reas o pueblos; en rios, en
control de avenidas en embalses o en depésitos, como vertedor para derivar la descarga que
el cauce aguas abajo del mecanismo es capaz de transportar; en drenajes urbanos, como un

vertedor o toma para controlar la entrada de descarga en algunos conductos principales y en

plantas de tratamiento.

3.1.2.3 Médulo de derivacién de gasto constante: Entre los dispositivos de control se
tiene también un médulo para tomas de salida que permite controlar el porcentaje de agua
en sistemas de irrigacién en huertos familiares. Las tomas de derivacién son disefiadas para
manipular descargas del orden de unos pocos litros por segundo (2a7!/5s) y con una carga
aguas arriba variando entre 15 y 25ecm. Su construccién es simple y no requiere

sofisticadas operaciones mecénicas, [36].
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El médulo estd constituido por un canal en el cual se colocan unos deflectores para
controlar el gasto. El namero de deflectores que puede usarse depende del espaciamiento
entre deflectores, y en realidad la abertura bajo el Gltimo deflector deberfa ser lo
suficientemente alto para que el flujo contraido pueda pasar bajo éste. Pruebas de

laboratorio establecieron que tres deflectores son suficientes.

La descarga por unidad de ancho ¢, a través de una compuerta de desagiie con una altura

de abertura a depende de la profundidad aguas arriba como
1
q=C,a(2gh)’ 3.1)

donde el coeficiente de descarga, C, es una funcién de la geometria y también varia con la

profundidad aguas arriba, asumiendo que el flujo en la vena contraida no esti sumergido.
La descarga varia con la raiz cuadrada de la carga que es en principio el caso de cualquier
sistema, donde las pérdidas de carga es una funcién del cuadrado de la velocidad, tal como
compuertas de desagiie en serie, deflectores, etc. Para que se mantenga una descarga
constante cuando la carga varfa, y las fronteras de la geometria no son cambiadas, un

cambio interno de la estructura del flujo es requerido.

La geometria mostrada en la figura 3.13 provee tales condiciones. Puesto que el nivel del
agua estd abajo de la cresta del primer deflector, este deflector descarga libremente sin que
el agua toque los otros deflectores aguas abajo. Cuando la elevacién del nivel del agua
alcanza la altura del primer deflector el agua es descargada entre el primer y segundo

deflector.

La secuencia descrita arriba es repetida con el segundo y tercer deflector. Aunque la

determinacién del disefio y funcionamiento dependen de la experimentacion.
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Figura 3.13.- Médulo de irrigacién. Principio de funcionamiento

El mdximo rango de descarga del médulo asume que la descarga constante depende del

coeficiente de contraccién C..

Entre las ventajas que este médulo tiene podemos encontrar las siguientes: disefio simple,
ligero de peso, econémico, ficil de manejar, portatil y presenta variaciones de solamente
£5%; un inconveniente que presenta este dispositivo es que no es capaz de desalojar

grandes objetos flotantes ya que s6lo permite el paso de sedimentos li geros.

3.1.24 Sifén flotante como dispositivo de derivacion de gasto constante: Otro
dispositivo que permite entregar gasto constante es el sifén flotante propuesto por Pedrosa
[37], aunque este todavia no se transfiere del modelo de laboratorio a una estructura de uso

comin.

Este dispositivo se ha ensayado en un modelo y en un prototipo obteniéndose buenos

resultados en la entrega de gasto constante.
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El sif6n flotante estd basado en el sifén fijo de Tecamachalco, al cual se le hicieron al gunas
modificaciones, entre las mis notables fueron la transicién de entrada y que las paribolas

homofocales fueron sustituidas por arcos de circulo y segmentos rectos.

Por lo que el dispositivo estd constituido por el sifén, una caja de flotacién, un mecanismo

de movimiento vertical y una pantalla, todo dispuesto como se muestra en la figura 3.14.

Mecanismo de
movimiento vertical

Pantalla Parte lateral
del sifén delumbral

AN

“4— Flotador

«4—— Parte inferior del umbral

Figura 3.14.- Disefio final del sifén flotante de laboratorio

El mecanismo de movimiento vertical tiene como finalidad mantener la verticalidad del
dispositivo mediante 1a flotacién, para evitar que varfe la carga hidrulica entre la entrada y

la salida del sifén y asi poder derivar un gasto constante.
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El funcionamiento de este dispositivo es el siguiente: al ingresar el agua al canal donde se
aloja el sif6n, figura 3.15a, éste flota hasta que el mecanismo de movimiento vertical queda
completamente cerrado, como en la figura 3.15b. Esto se debe a que el sifén no tiene agua

en su interior y por lo tanto pesa menos que ya teniéndola.

El agua sube y se introduce por la ranura de autocebado, ver figura 3.15¢c comenzando asf
su funcién de formar una barrera al flujo, de manera de emulsionar el agua y apresurar el
cebado. El agua sigue subiendo y el sifén comienza a bajar al aumentar su peso por la
mayor cantidad de agua que tiene en su interior. Ahora el sifén ya tiene poco aire en la
curva del extradds, que es expulsado gradual y ficilmente, figura 3.15¢. Al funcionar
totalmente cebado, el sifén aumenta considerablemente el coeficiente de descarga lo cual

permite desalojar una cantidad de agua considerablemente mayor, figura 3.15d.

Al mantenerse el gasto de entrada constante y aumentar el de salida, el nivel del agua
desciende, y se sitda en un nivel tal que se igualan los gastos de entrada y salida, con lo que
el sifén se desplaza hasta equilibrar las fuerzas de peso y flotacién. De ahi en adelante se
considera que el sifén opera de manera permanente, y si los niveles de agua varian dentro
del rango permitido, lo continuar4 haciendo indefinidamente ya que al subir o bajar el nivel,

el sifén se mueve de la misma forma después de un pequefio tiempo de respuesta.
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Figura 3.15.- Funcionamiento del sifon flotante

En la figura 3.16 puede observarse el funcionamiento del sifén. Se ceba al Hegar a la carga

de 4.5¢cm sobre la referencia (cresta del intradés), con un gasto de 13//5s (punto B).

Entonces la carga baja bruscamente por debajo de la cresta hasta unos 2.2 cm (punto C), y

luego va creciendo conforme se aumenta el gasto hasta los 30//s (punto D). En este
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punto comienza a disminuir el gasto y el sifén comienza a descargar menos agua hasta

llegar a descebarse al entrar aire.
El andlisis anterior se hizo fijando el sifén, es decir, el sifén no siguié el nivel del agua en

su ascenso y descenso. Con lo anterior se pretendia analizar el comportamiento del sifén en

cuanto a los rangos de funcionamiento.
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Figura 3.16.- Curva de funcionamiento del sifén flotante

El funcionamiento del modelo de laboratorio resulté adecuado y conveniente por lo que se

puede llevar a prototipo por medio de la ley de Froude.

De los resultados de modelo se puede deducir que este dispositivo puede descargar gastos
constantes relativamente grandes (3001 / s), con lo que se tendrian unas dimensiones de la
seccion transversal del sifén de 6030 cm, debido a que la escala de lineas del gasto es

Q. =15, y de longitudes de L, =3.0. Esto variar segiin la escala del modelo.
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3.1.2.5 Dispositivo de descargas intermitentes “diabeto”: Otro dispositivo que se puede
considerar dentro de los mecanismos de derivacién de gasto constante, es el desarrollado
por Martinez y Aldama en 1989 [38], el cual sirve para llevar a cabo riego intermitente. A
dicho dispositivo se ha denominado diabeto, y consiste de un depésito al que se le afiaden
sifones que en conjunto producen las descargas intermitentes deseadas, como se muestra en

la figura 3.17.

El funcionamiento del dispositivo es sencillo. En el depésito, inicialmente vacio, se

descarga un gasto constante (J, . Durante un cierto tiempo, el depésito se llena, sin que haya

descarga por el sifén. Cuando el nivel en el depésito llega a la carga de cebado del sifén,

éste inicia su descarga. Si estd bien disefiado, su gasto de salida Q, serd bastante mayor que

el de entrada, de manera que el nivel en el depésito disminuirs continuamente. Durante este
tiempo, el gasto de salida se aplica al riego, y corresponde a la fase de entrada de agua a los

surcos en un ciclo de intermitencia.

Finalmente, el nivel en el depésito disminuye hasta alcanzar el nivel de descebado del
sifén; en este momento se detiene la salida de agua y se inicia una nueva etapa de llenado
del depésito, que corresponde a la “suspensién del riego™ en cada intermitencia. El ciclo se

reinicia con el llenado del depésito.

El que el diabeto funcione como se describe en los parrafos anteriores, depende de diversas
variables: gasto de entrada, drea y nimero de sifones, carga de cebado y descebado y

dimensiones del depésito.

)
v Q. & Sifones
¥
Depésito h,
| I " eu \-. Qs

Figura 3.17.- Esquema del diabeto
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Considerando tanto la solucién matemética del problema como la experiencia obtenida con

el funcionamiento del diabeto en el laboratorio y en el campo, se recomienda el siguiente

procedimiento de disefio y puesta en operaci6n:

Sean los datos siguientes:

+  Gasto disponible para el riego: Q_,en (m’ / 5);

» Carga o desnivel disponible: H, en (m);

Si el desnivel o carga disponible es grande (mayor de 1.5 m) se recomienda dar al

diabeto una altura total H entre 1 y 1.2 m.

«  Tiempo requerido de avance en cada ciclo: ¢,, en (seg.);

Si se desconoce el tiempo requerido de avance (t,), puede determinarse de la

siguiente manera:

-

-

Se toma un surco o melga cualquiera del terreno por regar.

Se procede al riego como si se tratara del riego continuo comiin, dejando que el
agua alcance el final de la parcela.

Cuando el agua llega al final de la parcela, se detiene el riego y se espera que el
surco o melga se seque, dejando transcurrir después, por lo menos, 20 minutos.
Se inicia un nuevo riego, sobre el surco mojado, midiendo cuidadosamente el
tiempo que ahora tarda el agua hasta el final de la parcela. Este tiempo serd, con

muy buena aproximacién, el dato requerido ¢, .

Se procede al disefio del diabeto como sigue:

1. Alaaltura H sele restan 5 cm para el bordo libre y alojar los sifones, y 3 ¢m mads para

que tengan descarga libre a la salida (ver la dimensién "e" en la figura). La carga de

cebado serd entonces:
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h, = H-008
2. La carga de descebado sera:
h, =012h,

3. Se utilizaran sifones de manguera flexible de 2". El niimero de ellos sers:

Algunas veces, las menos, el gasto disponible ©, serd grande, y se podrd disefiar un

diabeto muy grande. En este caso se recomienda limitar al dispositivo para regar un drea

maxima simultinea de menos de 1ha. Conviene que el gasto Q, por utilizar sea

pequeiio.
Usualmente, el valor de m obtenido de la ecuacién anterior no seri entero; deberi
ajustarse al entero inmediato superior. Por lo general, los errores introducidos por ajustar

a un numero entero de sifones no serdn de consideracién, sélo se reflejardn en ciclos de

vaciado un poco mas cortos.

4. Se calcula el 4drea en planta del depésito:

1,0
A = ,r¥e
‘ (hc—h’d)

Si la carga disponible es pequefia (menor de 60 cm) y se desea aplicar un gasto de Q,

mediano o grande simultineamente, el 4rea en planta del diabeto puede resultar muy
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grande. En este caso se recomienda regar una superficie menor al mismo tiempo, o bien

aumentar la carga disponible (/) con una bomba.

5. El niimero de surcos por regar simultineamente se calcula como:

siendo g, el gasto utilizado en cada surco.

Entre las ventajas que puede tener este dispositivo para llevar a cabo el riego intermitente,
s¢ pueden encontrar que es de ficil operacién, tiene bajo costo de instalacién, no requiere
de instalaciones especiales, no tiene partes méviles y no requiere de energia adicional; una

ventaja sobresaliente es que puede ser construido y modificado por los agricultores segiin

sus necesidades.

3.1.2.6 Tanque de descargas de fondo: Con la misma finalidad que Martinez y Aldama
[38], Garcia y Barrios en 1994 [39] desarrollaron un dispositivo fluidico llamado tanque de
descargas de fondo (TDF) para llevar a cabo el riego intermitente tratando de tener un
aprovechamiento eficiente de corrientes pequefias, en parcelas cuyos gastos disponibles

para el riego son pequeiios (0.051/s a 101/s).

Este dispositivo permite mejorar el aprovechamiento de pequefios gastos derivados de
arroyos que llegan a pequefias comunidades rurales, de caudales descargados por plantas de
tratamiento, de gastos bombeados por pequefios sistemas de bombeo, y de otras posibles
fuentes de abastecimiento. Esta situacién es comiin en zonas 4ridas, semidridas, y en
poblaciones y rancherfas ubicadas en zonas de sierra. Dicho dispositivo no requiere de
energia externa para generar las descargas intermitentes, ya que estas se producen por

medio del sistema de apertura/cierre, basdndose en el principio de flotacién [39].

79

JIECA

Visuid

Lo

BT TR Ne OEBE
L

SA“'I‘&




En la figura 3.18 se muestra un esquema simplificado de! TDF, el cual est4 constituido por
tres partes fundamentales, el tanque de alimentacidn, el sistema de apertura/cierre y la

tuberia de compuertas [40].

Tanque
Gasto de entrada (Q6)
Sistema de apertura
¥
[] B
\ A
H h.
Sistema de cierre hs + heonst + A7
Compuertas
' Tuberia
& /]

Figura 3.18.- Tanque de descargas de fondo

El funcionamiento del dispositivo es relativamente sencillo como se describe a

continuacién. En el tanque de alimentacién, inicialmente vacio, se descarga constantemente
el caudal disponible para riego (Q,); de esta manera, mientras el dispositivo de
apertura/cierre estd en su posicién original (sistema cerrado), el tirante dentro del tanque se
incrementa gradualmente hasta alcanzar el nivel de apertura previsto (&, ), en este momento

el flotador superior gira ripidamente abriendo la tapa del fondo e inicia la descarga hacia la

tuberia de compuerta que viene a los surcos.
La apertura de la tapa de fondo se da en forma suave e instanténea y el sistema es disparado

hacia arriba ya que el flotador superior al quedar sumergido produce un empuje vertical

ascendente superior a la carga hidriulica actuante sobre la tapa.
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Como el gasto descargado (Q, ) a través de la tuberia de compuertas siempre es mayor que

el gasto de entrada (Q,) al sistema, el nivel del tanque desciende paulatinamente (y con ello

el flotador superior gira volviendo a su posicién inicial), hasta que por efecto de la succién
a que estd sometida la tapa se produce el cierre del sistemna, iniciando con ello un nuevo
ciclo de llenado y vaciado. La figura 3.19 muestra una secuencia ilustrativa del
funcionamiento del tanque de descargas de fondo [40). El dispositivo de apertura/cierre se

ha desarrollado en forma experimental.

m m

==

(a) (b)

B v
|\

(c) (d)

['__2

n =
N— |\
(e) (f)

Figura 3.19.- Funcionamiento del tanque de descargas de fondo
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Para llevar a cabo el disefio del TDF se deben temer en cuenta las siguientes

consitderaciones:

El tanque puede ser fijo o portitil, en el primer caso por ser una obra permanente en la
parcela se recomienda que se construya de tabique, en el segundo caso debe construirse de

lémina soldada con tensores para reforzario.

Con el fin de establecer dimensiones estandarizadas se propone adoptar secciones de fondo

cuadradas no mayores a 16 m”, (A, <16m?), y el tanque no debe tener una altura mayor a
1.3m, (H, <1.3m). Para evitar derrames generados por la accién del viento, se recomienda

un bordo libre de 5cm , (B, =0.05m ). El tirante méximo de apertura estd dado por:

ham.ﬂx S H _BL

!

El gasto maximo suministrado al surco (Q,) generalmente se considera conocido; se

determina considerando el tipo de suelo y pendiente del surco, considerando la relacién de
Criddle:

Qm.’u -

donde @ . estd en litros por segundo: §,la pendiente longitudinal del surco en %.

Ademas se deberd determinar el gasto mdximo no erosivo en el surco, la figura 3.20
permite determinar éste en funcién de la velocidad méxima no erosiva, la pendiente y el

coeficiente de rugosidad de Manning (0.03 — 0.04 para suelos agricolas).
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Figura 3.20.- Gasto miximo no erosivo en surcos

El tiempo de vaciado del tanque es uno de los pardmetros mds importantes que se requieren

para el disefio del tanque de descargas de fondo, ya que de este dato dependerd la eficiencia

del riego con que operard el sistema.

Se recomienda obtener este parametro dando al suelo un riego previo para humedecerlo y
con ello bajar la velocidad de infiltracién a condiciones similares que las que se tendrdn
durante los tltimos ciclos de riego. Para obtener una primera aproximaci6n en el disefio se
utilizard la figura 3.21, esta permite seleccionar el tiempo de vaciado en funcién de la
longitud del surco y la velocidad médxima no erosiva, es aplicable a cualquier tipo de suelo.

Otra forma de obtenerlo serfa con mediciones de campo.
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Figura 3.21 .- Seleccién del tiempo de vaciado del tanque de descarga de fondo

Para el riego intermitente se necesita contar con una tuberia (PVC) que contenga aberturas

0 compuertas equidistantes a la distancia entre surcos (0.75 — 1.0m) que regulen la salida

del agua hacia los surcos.

Para fines précticos el procedimiento de disefio del TDF es de la siguiente manera para el

cual se requieren los siguientes datos:

Gasto disponible para el riego (Q,).
Caracteristicas de la parcela (longitud (L,) y espaciamiento del surco).

Pendiente longitudinal (S,) y transversal (S , ) de la parcela.
Ancho de cabecera.

Tipo de suelo.

Coeficiente de rugosidad de Manning (0.03 -0.04).
Limina de riego (L,).

Gasto maximo no erosivo (criterio de Criddle o figura 3.20).

Tiempo de vaciado del tanque (1, ), de la figura 3.21 o mediciones en campo.
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Se propone la carga de abertura del sistema (4, ).

Se selecciona la abertura de las compuertas, debe verificarse que el gasto mdximo

descargado para esa abertura sea igual o menor al mdximo no erosivo, Q..<31/s.
Se propone el 4rea del tanque en planta ( A, <16 m?).

Se determina el tiempo de llenado de la pila.
= _Arﬁq,— hf_)
Q.

i
donde: h, es el tirante de cierre (13cm < h_ <16cm ).

Se determina la relacién tiempo de llenado/tiempo de vaciado ( f ):

donde: ¢, es el tiempo de vaciado; ¢, tiempo de llenado.

Se propone un nimero de compuertas abiertas. Para ellos sc requiere determinar el

gasto descargado por la compuerta al cerrar el sistema, es recomendable realizar

. . . ] . . *
mediciones de esta variable en campo. Se calcula el gasto mdximo adimensional 0, al

iniciar el vaciado del tanque, a partir del gasto minimo adimensional Q." al momento

. , . 2 2 o ]
del cierre del sistema con la ecuacién Q" = Q "k, /h_. Estos valores preliminares serdn

corregidos posteriormente.

. * . - - -, ra ” s
Se revisa el valor de @, , resolviendo la siguiente ecuacién por algin método numeérico

..2%

o7

Q.-'-jz,ln(Qf-l)*Q:z+;Q:-*;ln(Q:-l) 0.
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8. Se determina el mimero de compuertas abiertas.

- 29
C‘\, ﬁ(ha + hcam‘: + AZ)
c= NAC“JFZ_S_

donde: A_ es el drea de cada compuerta, £ =0.60y g =9.81m /s,

Para cualquier caso las pérdidas promedio en el sistema son del 10 % (Garcia y Barrios,

1994), por lo que B =0.90. Por otro lado, para una tuberfa de 6 de didmetro

By =02 m, y Az representa el desnivel topogrifico medio de la cabecera de la

parcela.

. - . . *
9. Una vez conocido el niimero de compuertas abiertas, debe revisarse el valor de Q. .,en

caso de que exista una variaci6n apreciable entre el valor propuesto y el calculado,
deben de repetirse los pasos (7) y (8) cuantas veces sea necesario hasta que el nimero

de compuertas abiertas no se modifique en dos iteraciones sucesivas.

10. Se determina el didmetro de la tuberfa de compuertas

N2

py-| B

T2
T 1=
ol i)

Debe ajustarse al didmetro comercial igual o superior disponible (6'' 1 8'").

Tl

11. Se calcula el gasto medio descargado por cada compueria
(Q'e }Q; - Q: )
—— n — - .
In Q‘,
Q.

Do
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3.2 Dispositivos para disipacién de energia

El disefio de estructuras hidriulicas para la disipacién de energfa es frecuentemente uno de
los problemas mds interesantes y delicados a los que se enfrenta el proyectista hidrdulico
cuando se disefian estructuras de canales, alcantarillas, presas y estanques de retencion
usados en trabajos de irrigacién y drenaje, ya que todos tienen conductos de tomas de salida
para transportar el agua desde el embalse al canal aguas abajo. Cuando existe agua en tales
estructuras la carga estdtica del embalse se convierte en energia cinética la cual provoca que
el flujo salga de la toma de salida con una gran velocidad. Si tal velocidad no es reducida,
la erosi6n o socavacién de la toma de salida podrian seriamente dafiar el terraplén o

estructuras adyacentes.

Las altas velocidades son frecuentemente reducidas por estructuras terminales tales como:
bloques deflectores, tanques de salto hidrulico, tanques amortiguadores del tipo de
impacto, cubetas deflectoras disipadoras de energia, sélo por mencionar algunas. Todas
estas estructuras requicren una considerable suma de concreto armado para construir
superficies curvas, bloques deflectores, umbrales dentados y deflectores ranurados asi como

excesivas excavaciones que incrementan el costo, probablemente mds all4 de lo aceptable.

Problemas tales como cavitacién, socavacién, erosién y levantamiento de losas en los
tradicionales disipadores de energfa han propiciado la investigacién o disefio de nuevas

estructuras disipadoras de energia para evitar dichos problemas.
Existen diferentes ejemplos de dispositivos disipadores de energia que pretenden lo

anterior; en algunos casos s6lo s¢ han estudiado en laboratorio y en otros los prototipos han

trabajo satisfactoriamente.
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3.2.1 Vertedor Compacto: Una forma tradicional de disipar energfa en un vertedor ha sido
usando tanques amortiguadores, o mecanismos de caracteristicas similares. Pero dichos
tanques amortiguadores y/o mecanismos son disefiados para ser adecuados a un flujo, el
cual es usualmente la méxima avenida de disefio durante un cierto periodo de tiempo. Lo
cierto es que la mayoria de ellos estd sujeto a un gran rango de flujos, y esto complica el
disefio del tanque disipador de energia, ya que es dificil proveer la misma eficiencia para un

amplio rango de flujos.

Por el motivo anterior Khalifa [41] realizé pruebas de laboratorio en un modelo hidraulico
de un vertedor de forma esténdar, con tres tubos los cuales estdn colocados en direccién
vertical, en la cara del vertedor justo abajo de la parte curva del cimacio y doblados en
direccidn opuesta al flujo, es decir, exactamente en la direccién del flujo principal, como se
muestra en la figura 3.22. Ademds tiene unos deflectores localizados justo aguas abajo de
donde estdn las tomas de los tubos para dirigir més el flujo hacia donde saidran los chorros

en sentido contrario.

Los chorros son usados para producir un momentum inverso, el cual incrementa el
porcentaje de disipacién de energia. Por lo que se puede decir que el momentum de los

chorros se ajusta de acuerdo al momentum del flujo principal.
Por lo que se puede concluir que los chorros tienen un efecto significativo en la disipacién

de energfa aguas abajo del vertedor y esto puede reducir el tamafio del tanque amortiguador

necesario.
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Figura 3.22.- Vertedor compacto

3.2.2 Diseiio de una cdmara de salto hidraulico: Otra estructura terminal disipadora de
energia es la cimara de salto hidraulico, que ha sido el resultado de un estudio llevado a

cabo en un modelo fisico realizado por Korom, Sarikelle y Simon [42].

Esta estructura tiene un disefio simple, comparado con otras estructuras que usan e} salto

hidrdulico para disipar energia, la cual podrfa llevar a reducir los costos.

La cdmara de salto hidraulico estd constituida por bloques deflectores firmes en el interior
de la periferia de un tubo sujeto al final del conducto de la toma de salida. Esta puede ser

formada usando tubos de concreto y médulos de blogues deflectores de concreto precolado.

La figura 3.23 muestra el disefio bdsico de la cdmara de salto hidrdulico donde D, es el
didmetro interior del tubo de entrada ; D, es el didmetro interior de la cdmara; K es la

altura del bloque deflector; L es la distancia desde el final de la estacién uno de bloques

hasta el final de la estacién de bloques adyacentes (siguiente); L. es la distancia desde el
inicio de la cdmara hasta el final de la primera estacién de bloques; L, es la longitud total
de la cdmara; y L, es la longitud desde el final de la estacién final de bloques hasta el final

de la cdmara; W es el ancho de la cima de los bloquesy G =D, /8.
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Esta cdmara se construye al final de un conducto circular con control en la toma de entrada

y en pendiente pronunciada, es decir, pendientes mds grandes que la pendiente critica para

el conducto.

(a) Vista frontal de una estacién de dos bloques

Flujo
30°

(b) Vista lateral del bloque deflector

Lo

Do

(c) Vista lateral de la cdmara de salto hidrdulico

Figura 3.23.- Configuracién bdsica de la cdmara de salto hidraulico
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El disefio hidrdulico de la cdmara, debe cumplir con algunas especificaciones, ya que de no
ser asi se afectaria el funcionamiento de esta estructura; aunque se deben cumplir tales
especificaciones, es muy favorable su uso, ya que esta estructura elimina los derrames de

las paredes de la cubeta y podria ser més f4cil y mds econémico de construir.

Especificaciones a seguir para el disefio de la cdmara de salto hidrdulico:

+ Altura de los bloques deflectores: La altura K del bloque deflector deberd ser igual a
D, /6.
« Distancia entre estaciones de bloques: La distancia L entre estaciones de blogues

deberd ser mds grande o igual a D,.
+ Drenaje: El drenaje G entre los dos bloques de cada estacién de bloques (Fig. 3.23a)
fue modelado con G =D, /8 y se tuvo un funcionamiente adecuado por lo que se

recomienda se tome este valor.

+ Distancia de la primera estacién de bloques: Si la conexién entre el tubo de la toma de
entrada y la cdmara de salto hidrdulico es construida para que exista una caida de la
plantilla de la toma de entrada a la plantilla de la cimara de salto hidraulico, el chorro

de agua que entra a la cdmara podria saltar sobre la primera estacién de bloques si L,
no es lo suficientemente grande. Por lo que se determiné que un valor de 1.33D, para
L, deberia ser suficiente.

« Longitud de transici6n: La longitud de transicién L, es la distancia de la dltima

estacion de bloques al final de la cdmara de salto hidraulico. En esta seccién el agua se
levanta por la dltima estacién de blogues cayendo abajo para una profundidad menor.
La distancia de transicién deberia de ser lo suficientemente grande para contener esta
accion de levantamiento. Segiin se informa, esto es llevado a cabo si L 22D, .

+ Pendiente: El modelo de la camara de salto hidraulico fue ensayado con una pendiente

de 0.5%. Variaciones ligeras de esta pendiente no afectardn el funcionamiento de la
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cdmara de salto hidrdulico. Aunque, se recomienda que la pendiente se conserve en un
rango de 0.2 — 0.7%.

+ Efectos del tirante aguas abajo: El modelo fue probado sin considerar un tirante aguas
abajo. Si un prototipo tiene tirante aguas abajo, este mantendrd mds lenta la velocidad
en la toma de salida. Esta velocidad puede ser calculada dividiendo la descarga por el

drea de la seccién transversal A, del flujo de salida.

+ Ventilado: Presiones negativas pueden desarrollarse en la toma de entrada del tubo
cuando se tiene control de la toma de entrada y en pendientes pronunciadas. Esta
presion puede inducir a cavitacién, la cual puede ser evitada por ventilacién del tubo en
cualquier parte aguas arriba del salto hidrdulico. Una ventila ayudard a prevenir que el
salto hidrdulico se recorra hacia aguas arriba, aunque dicha ventila causari la entrada de
aire al salto. El volumen de entrada de aire generalmente serd menor al 10% del

volumen de agua.

3.2.3 Tanque amortiguador de corriente central adversa: Un nuevo dispositivo terminal
disipador de energia fue desarrollado por Hager [43] a fin de mejorar el tanque
amortiguador convencional de salto hidraulico de una manera fundamental. Este dispositivo
es el tanque amortiguador de corriente central adversa, el cual tiene caracteristicas muy
diferentes al convencional, ya que el elemento de corriente central adversa es capaz de

deflectar el flujo considerablemente por lo que la disipacién de la energia es mejorada.

Este esté constituido por un canal terminal de ancho b , con un elemento central (ancho b,)

que genera la corriente adversa, el cual tiene una altura mayor a la de las paredes de la
cdmara, y un ancho igual a la mitad de la base de la camara, como se muestra en la figura

3.24, ademds de un tanque amortiguador secundario al final del canal.

Cuando el flujo de agua entra al elemento de corriente adversa, este choca con la pared y es

deflectado 90° en la direccién vertical, induciendo a un vértice vertical elevandose a la
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superficie libre del agua y regresando por accién de otros 90° de deflexién a la seccién de
aproximacién. El elemento de corriente adversa tiene de este modo un impacto mucho més
grande en el flujo de llegada, y una fuerte interface entre el flujo de atras y el que regresa es
desarrollada. Como el dltimo es dirigido en la direccién aguas abajo, otro giro de 180° en el

plano horizontal determina el patrén del complejo flujo.

Un esquema de los patrones de flujo es dado en la figura 3.24. El flujo de llegada entra al

tanque por un ducto de altura s y de ancho b, y se expande de la seccién de aproximacién
al ancho b del tanque. La altura de sumergencia es h, . El flujo también podria aproximarse
en un vertedor con pendiente, como es tipico para vertedores a superficie libre, y (bo, s) son

los correspondientes pardmetros de aproximacién.

—— ——— —
']ﬂqu_f":_.(- = - 353/
‘\/f - - * -~ —7 \-.-,c;:'_._’
bo |-—7 T __ =-bp— };‘C’_.._-
7 ial
il Wl - ,f: Gl Q
' S — 6D T —
e T T CeJds
M [ i ———— ‘l_'—' C\) Do
Xo Xp Xa Xp Xr Tb

(b) Vista en planta

Figura 3.24.- Patrones de flujo del tanque amortiguador de corriente central adversa
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El chorro que entra en la seccién de aproximacién choca a la pared transversal del

elemento que propicia la corriente adversa, levantdndose a una altura maxima h, y girando
hacia la seccién de aproximacién. Debido a la reserva de agua de altura h,, el chorro

superficial gira chocando al punto de sumergencia %,y la correspondiente profundidad de
flujo es A,. El giro del flujo es entonces desviado 180° a lo largo de los costados del tanque

para combinarse mds aguas abajo. La profundidad de flujo promedio aguas arriba en el

costado del tanque es A, , y h, es la profundidad al final del elemento de corriente adversa.

Debido a la sumergencia de la toma de entrada, el flujo arriba del punto de sumergencia es
suberitico y una transici6n a flujo supercritico ocurre mientras el agua gira 180° alrededor
de las paredes laterales del elemento de corriente adversa. El elemento de corriente adversa
de este modo necesita un tanque secundario para una disipacion de energia total. El
segundo estado involucra un tanque de amortiguamiento del salto hidraulico convencional,

eventualmente prolongado por elementos deflectores.

Esta estructura es recomendable para flujos donde el niimero de Froude est4 en el rango de
4 a 8, ya que los experimentos demostraron que con esta condicién se tiene una disipacién
de energia del 80%, comparada con el 60% que se presenta en un tanque amortiguador
clasico, esto debido a la excelente vorticidad que se crea con el elemento de corriente

central y a la interaccién con el flujo de llegada.

Para disefiar el tanque amortiguador de corriente central adversa se puede seguir el

siguiente procedimiento:

« El disefio requiere que se tenga un nimero de Froude minimo de F = 0.70+ —1( by ];

hY

No se deberian de considerar niimeros de Froude F < 2.5

« El ancho de disefio para el elemento de corriente central adversa es
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« El elemento deber4 estar localizado cerca de la toma de salida

X, =x,+2s

+ Las paredes laterales del elemento deberdn tener taludes de 1.5:1 (56°) con la

horizontal, y 1a longitud horizontal en la cima del elemento deber4 ser de 3s.

» La altura del elemento deberé considerarse para la maxima profundidad (A, ) del flujo

que existe en dicho elemento, mds un bordo libre adecuado de 15% .

h, =2sF,+15% de bordo libre

donde F, = Q.
- &s°h,

» La profundidad del tirante aguas abajo es

a

h, = ( ’;'i ) (0.4F, +0.6)s

« Longitud total del tanque de corriente central adversa es aproximadamente

L, =6h,

3.2.4 Vertedor escalonado: Los vertedores escalonados se estuvieron construyendo en el
pasado, sin embargo cayeron en desuso, pero en los ltimos afios han llegado a ser un
método popular para manejar avenidas, principalmente a causa de las técnicas avanzadas en
la construccién de presas, usando el método de concreto compactado con rodillo (RCC), asi
como también por las ventajas que este tipo de vertedores ofrece en lo que concierne a la

disipacién de energia del flujo, [44, 45, 46, 47, 48).
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En lo que a los procesos de construccidn se refiere las ventajas de los vertedores en escalén
es que mantienen la continuidad del tipo de material usado y la geometria, por lo que: serd

menos el desembolso econémico y serd ms corto el tiempo de construccién.

Desde el punto de vista hidréulico, la disipacién de la energfa del flujo al pasar a lo largo
del vertedor, permite una considerable reduccién y simplificacién de los trabajos de
disipacion de energia al pie del vertedor, conduciendo a una reduccién de las dimensiones
de la estructura disipadora al final del vertedor y consecuentemente teniendo una reduccién

en los costos de construccién de la misma.

El comportamiento del flujo sobre un vertedor escalonado puede ser clasificado en dos
tipos de regimenes: régimen de flujo de napa (nappe flow) y régimen de flujo deslizante

(skimming flow), como se muestra en la figura 3.25.

=

I &\\\\\\\\i'

Recirculacion
de vortices

(a) Flujo de napa (b) Flujo deslizante

Figura 3.25.- Regimenes de flujo en un vertedor escalonado
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A continuacién se describen los dos tipos de regimenes que se presentan en un vertedor

escalonado:

Régimen de flujo de napa

En el régimen de flujo de napa, el agua procede en una serie de saltos de un escaldn a otro.
En la orilla de cada escalén, el flujo llega a ser un chorro de cafda libre antes de que
impacte al pr6ximo escalén. En un canal rectangular se pueden presentar tres tipos de flujo

de napa [46, 47], ver figura 3.26:

1. Flujo de napa con salto hidrdulico completamente desarrollado (sub régimen NA1), el
cual se presenta para descargas y profundidades de flujo pequeiias.
2. Flujo de napa con salto hidrulico parcialmente desarrollado (sub régimen NA2).

3. Flujo de napa sin salto hidrdulico (sub régimen NA3).

Un flujo de napa en escalones horizontales es caracterizado por la presencia de saltos
hidréulicos (sub regimenes NA1 y NA2). Un flujo de napa sin salto hidrdulico podria
ocurrir para descargas relativamente grandes, antes de la aparicién del flujo deslizante. Este
sub régimen (NA3) es observado mds frecuentemente en vertedores con escalones

inclinados.

Flujo Salte Flujo
supercritico hidraulico subcritico

(a) Subrégimen NA1
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Flujo Salwo hidraulico
supercrilico parcialmente desarrollado

(b) Subrégimen NA2

Napa de caida libre  Flujo supercritico
{Flujo supereritico acelerado)  desacelerado

Escalén inclinado
hacia abajo

(c) Subrégimen NA3

Figura 3.26.- Tipos de sub regimenes del flujo de napa

Por otro lado Stephenson [48], sugiere que para que se tenga la situacion mds adecuada de

régimen de flujo de napa se deben de cumplir las siguientes condiciones:

tano = }; < 0.20 3.2)
y 1

<. 3.3
s <3 (3.3)
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La disipaci6n de la energfa en un régimen de flujo de napa ocurre por: el rompimiento del
chorro en el aire, el impacto y Ia mezcla del chorro en el escalén, y por la formacién de un

salto hidrdulico total o parcialmente desarrollado en el escalén (Fig. 3.25a).

La disipacién de energia total es igual a la diferencia entre la mixima carga disponible
H, . y la energia residual en el fondo del vertedor. La energia residual es disipada por un
salto hidrdulico en un tanque de disipacién al pie del vertedor. Combinando la definicién de
la pérdida de carga con la ecuacién de momentum aplicada a la base de un vertedor y con

las correlaciones obtenidas por Rand (1955), esto conduce a (Chanson 1994):

0.275 —0.55
054(£] +171 s(i)
h h

=]- Vertedor sin Compuerta 34a
me 3 Hpre.m P ( )
— + —_——
2 Y.
0.275 —.55
A 054(2’;) +17 15(?’;]
H_ =1- S Vertedor con Compuerta (3.4b)

Ye

donde y, es la profundidad critica, 4 es la altura del escalén, H es la carga desde la

presa

cresta de la presa hasta el pie del vertedor (altura de la presa) y H es la elevacién de la

superficie libre encima de la cresta del vertedor. Para un vertedor sin compuerta, la mixima

carga disponible y la altura de la presa son relacionadas por: H .=H,__ +15y . Paraun

presa

vertedor con compuerta H,, =H_ _ +H,.

presa

Por otro lade las presiones y fluctuaciones de presién son factores importantes que afectan

la seguridad de los vertedores escalonados.
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En un régimen de flujo de napa, grandes fuerzas hidrodindmicas son ejercidas en los
escalones: en la zona de impacto de la caida de la napa, bajo el salto hidréulico y en la cara

vertical si la napa no es adecuadamente ventilada [46].

En la cara horizontal del escalén, el impacto del chorro en los escalones induce grandes
presiones en el fondo (mds grandes que la presi6n hidrostdtica) cercanas a la localizacién de
la zona de impacto; y abajo del salto hidraulico la presién principal es cuasi hidrostética,

pero grandes fluctuaciones de presién son observadas.

En resumen, la cara horizontal de los escalones deberia ser disefiada para soportar grandes
presiones positivas y negativas para un amplio rango de condiciones de flujo. Como la
localizacién del impacto de la napa de cafda y la posicién del salto hidraulico en los
escalones son funcién de la descarga, se deberd reforzar adecuadamente la mayor longitud

posible de los escalones para soportar diferentes situaciones de carga.

Régimen de flujo deslizante

Para pequefias descargas y pendientes suaves, el agua fluye como una sucesion de cafdas de
agua (flujo de napa). Pero un incremento de la descarga o de la pendiente podria inducir la
aparicién del régimen de flujo deslizante. El inicio de este tipo de régimen estd definido por
la desaparicién de la cavidad bajo los chorros (napas) de caida. Por lo anterior, se puede

decir que el régimen de flujo deslizante es una funcién de la descarga (Q), la altura (h) y

longitud (I ) del escalén.

En un régimen de flujo deslizante el agua fluye aguas abajo como una corriente coherente y
deslizante sobre los escalones, y es amortiguada por la recirculacién del fluido atrapado
entre ellos (Fig. 3.25b). En este tipo de régimen, los bordes externos de los escalones
forman un pseudo fondo abajo del cual se desarrollan vértices de recirculacién de eje
horizontal, llenando la zona entre el flujo principal y los escalones, y son mantenidos a

través de la transmisién de los esfuerzos cortantes que ocasiona el flujo que pasa sobre los
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bordes de los escalones. Se ha observado que la mayoria de la energia es disipada por

mantener la circulacién de los vértices [46].

Chanson [46, 47, 49, 50, 51] establece que el régimen de flujo deslizante ocurre para

descargas mds grandes que un valor critico, es decir cuando (y,)> (y,),.. ., donde:

(. ) =[l.057—0.465(£; ]:Ih 3.5)

La ecuacién anterior fue deducida para un rango de h/Ide 0.2 a 1.25, (I15°< e <52°). La
figura 3.27 muestra las regiones tanto del régimen de flujo de napa como de flujo

deslizante [46].

% /h Ye wmicio = (1.057 - 0.465 (h /1) y b
1.40 1
1.20
Régimen de flujo deslizante
1.00 1
0.80 1
0.60 4
0.40 1 . Salto hidraulico
Salto hi dréuli(::)‘\» parcialmente desarrollado
0.20 Jeompletamente dcsarml[ad(?""--.._______‘.‘“m—_“ Transicion del
Régimen de flujo de napa salto hidraulico
0.00 e R e e T o Y
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2

h/l

Figura 3.27.- Inicio del flujo deslizante
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Por otro lado Chamani y Rajaratman [52) y Rajaratman [53] sugieren que la transicién de
un flujo de napa a un flujo deslizante se da cuando y, /h =0.8, es decir cuando y./h<08
se tendrd un régimen de flujo de napa y cuando y,/k>0.8 habrd un régimen de flujo

deslizante en un vertedor escalonado.

Para un vertedor escalonado con un régimen de flujo deslizante, la superficie libre del agua
es tranquila en los primeros escalones y no ocurre entrada de aire. Pero cuando la capa
limite alcanza la superficie libre del agua (punto de incepcién) inicia la aireacién natural del

flujo, figura 3.28.

Crecirniento de

la capa limite !

—

incepcion

Figura 3.28.- Entrada de aire en un vertedor escalonado

En vertedores convencionales (lisos), la posicién del punto de incepcién es principalmente
una funcién de la descarga y de la rugosidad del vertedor, mientras que en vertedores
escalonados es una funcién de la descarga, el disefio de la cresta, la rugosidad, de la

geometria de los escalones y del canal.
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Chanson [46] encontr que los cdlculos de un vertedor liso sobrestiman la localizacién de la

aparicion de las “aguas blancas” en vertedores escalonados, debido a que el porcentaje de

crecimiento de la capa limite en vertedores escalonados es aproximadamente 2.8 veces mds

grande que en vertedores lisos.

Si el canal es lo suficientemente largo, las condiciones de flujo uniforme son alcanzadas

antes del final del canal, y tiene el mismo comportamiento que en vertedores lisos.

Dentro del régimen de flujo deslizante pueden distinguirse tres tipos de sub regimenes det
flujo, [46]), figura 3.29:

1.

Para pendientes suaves (& < 27° ), el flujo es caracterizado por el impacto de la “estela”
en el siguiente escalén, por una recirculacién inestable tridimensional en la estela y algo
de resistencia por la friccién en el escalén aguas abajo del impacto de la estela, el
patrén de flujo es llamado “interface escal6n - estela”, sub régimen (SK1), Fig. 3.29a.
Para pendientes grandes (& =27°), una estela interfiere con la siguiente estela y no
existe resistencia por la friccién en el escalén, este patrén es llamado “interface estela —
estela”, sub régimen (SK2), Fig. 3.29b.

Para pendientes pronunciadas (o > 27°), una recirculacién estable en las cavidades
entre los bordes del escalén adyacente es observada, Fig. 3.29¢. La recirculacién de los
vortices es bidimensional y posiblemente tridimensional. La disipacién de energia y la
resistencia del flujo son funciones de la energia requerida para mantener la circulacién
de estos grandes vértices a gran escala. El patrén de flujo es llamado “recirculacién del

flujo en las cavidades”, sub régimen (SK3).
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Recirculicion inestable
tridtmensionat en la estela,

Impacto de laestela  Resistencia por friceion
en et sigwmente escalon  en ef escaldn aguas ahajo
de fa estela

(a) Subrégimen SK1

Interface de una esteld
con la siguiente estela

(b) Subrégimen SK2

Recirculacion
estable de vortices .
v Pseudo londo

(c) Subrégimen SK3

Figura 3.29.- Tipos de sub regimenes del flujo deslizante
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Asumiendo que las condiciones de flujo uniforme son alcanzadas antes del final del
vertedor, la profundidad del flujo y la velocidad del flujo pueden ser deducidas de la

ecuacién de momentum (Chanson 1994). Y la pérdida de energia puede ser estimada como:

2

AH £8f Jcosa+2E[8i—J
q =]-\osen& - SN/~ Vertedor sin Compuerta (3.6a)

3 + Iipf_‘"f
2 ¥,
AH [8 f“J cosa+;E{8 e
_q_\8senaxj 2 senq )
H—m: =1 H VA, Vertedor con Compuerta  (3.6b)
Ye

donde f, es el factor de friccién de flujo tomando en cuenta la entrada de aire en el flujo,

o es la pendiente del canal, y E_ es el coeficiente de Coriolis.

Las ecuaciones 3.4 y 3.6 indican que la disipacién de la energia se incrementa con la altura

de la presa, pero para presas altas (H Pma!yc>35), sin embargo, es més apropiado

considerar la energia residual que la pérdida de carga total. Se ha encontrado que la energia
residual es afectada por la aireacién del flujo para concentraciones mucho mis grandes que
cl 40 %, Chanson [46]. Las investigaciones sugieren que los efectos de entrada de aire en la
energia residual llegan a ser importantes para pendientes mayores a 30° tanto para
vertedores lisos como escalonados. Dicha energfa residual deberd ser disipada por una

estructura terminal disipadora de energfa. La carga residual es igual a:

q’-"-:( 1. ]scosa+;E( S )—3 (3.7

v, 8sena 8sena
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Algunos investigadores [52, 54], sugieren que existe mucho més alta disipacién de energia

en un régimen de flujo de napa que en un régimen de flujo deslizante, pero Chanson [46,

49], grafic6 las ecuaciones 3.4 y 3.6 para diferentes condiciones y encontré que para presas

altas el régimen de flujo deslizante puede disipar mucho mis energia del flujo que el

régimen de flujo de napa, ver Fig. 3.30.

AH/ Hown
1.00

0.90

0.80

0.70

0.60

0.50

0.40

m=rseooescasasne== = ==Fc (3.4): 1 escalén

cmem e o= T T e Be, (3.4): 5 escalones

= = =FEc. (3.4) 10 escalones

-====Ec. (3.6): 30°: f=1.0

- Ec. (3.6): 50% f=1.0
— — Ec. (3.6): 70 f=1.0

Hpresa / ¥

0.00

Y 1
60 80 100

Figura 3.30.- Comparacién de pérdida de energia entre el régimen de flujo de napa y deslizante.

De la descripcién hecha de los dos tipos de régimen, respecto a la disipacién de la energfa

se puede concluir lo siguiente:

» Si el vertedor es lo suficientemente largo (H presa ! Ve >35), las condiciones de flujo

uniforme son alcanzadas y por lo tanto la méxima disipacién de energia en un vertedor

escalonado se obtiene para un régimen de flujo deslizante (sub régimen SK3).
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« Por el contrario, si €l canal es corto las condiciones de flujo uniforme no son
alcanzadas, por lo que la ecuacién (3.6) sobrestima la disipacién de la energia en un
régimen de flujo deslizante. En esta situacion un régimen de flujo de napa con un salto
hidraulico completamente desarrollado (sub régimen NA1) es capaz de disipar mds

energia que un régimen de flujo deslizante.

En ambos casos el porcentaje de disipacién de energia puede ser tan alto como el 95% de

la energia por disipar en el vertedor.

De modo que se puede decir que la longitud del vertedor y la altura de la presa afectan el

régimen de flujo preferencial para maximizar la disipacién de energia.

Como ya se mencion6 en un régimen de flujo deslizante la disipacién de la energia ocurre
por mantener la recirculacién de los vértices bajo el pseudo fondo, por lo que el esfuerzo
cortante principal en el fondo es de 10 a 1000 veces mds grande que en un vertedor liso, lo
cual significa que los escalones deberan ser disefiados cuidadosamente para soportar dichos

esfuerzos.

Una solucién que propone Chanson [46] para reducir tales esfuerzos es redondeando los
bordes de los escalones. Los escalones redondeados inducen esfuerzos cortantes en el fondo
mas bajos pero también una resistencia del flujo menor y por lo tanto un porcentaje de

disipacién de energia mds bajo.

Algunos investigadores registraron presiones en modelo, y los resultados indican que:

+ La presién principal fue maxima en las caras horizontales de los escalones y mds
grandes que la presion hidrostética.

» La presién principal de la cara vertical fue menor que la hidrostética.

 Succién (presién debajo de la atmosférica) podria eventualmente ocurrir en las caras

verticales.
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Una gran ventaja de los vertedores escalonados es que pueden disipar energia varias veces
mis que un vertedor convencional, con las consecuentes ventajas que esto acarrea en la

reduccion de las dimensiones de la estructura disipadora de energia al pie del vertedor.

Tozzi [55] encontré que un vertedor escalonado disipa 3 6 4 veces mds energfa que un

vertedor convencional.

Por otro lado Chanson [46], llevo a cabo también una comparacion entre vertedores
escalonados y lisos para dos condiciones de flujo, despreciando la entrada de aire y

tomando en cuenta ia entrada de aire. Sus resultados son graficados en la figura 3.31.

H/ Heo Vertedor escalonado

t.00

0.80

0.60

0.40

0.20

0.00 v Y T v v v Hprcea / 3c
0 20 40 60 80 100 120

= k¢ (3 ¢k Despreciando la emrada de aire === Ec (3.6 ) Tomando en cuenta la entrada de aire

Figura 3.31.- Disipacién de energia en un vertedor escalonado y un vertedor liso

Haciendo una comparacién de la energia disipada en los vertedores la figura muestra
claramente que ocurre una mayor disipaci6n de energia en vertedores escalonados para una

misma descarga y altura del vertedor.
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Ademis la figura 3.31 también muestra que la disipacién de energfa en un vertedor liso es

afectada mucho mds por la entrada de aire que en un vertedor escalonado.

Otra ventaja que tienen los vertedores escalonados es que no solamente son efectivos en la
disipacion de la energia sino que también eliminan los problemas de cavitacién causados

por las altas velocidades.

Ejemplos de este tipo de vertedores que pueden confirmar su eficiencia son los siguientes:
el vertedor el Salado en San Antonio Texas, E. U. [56, 57], el vertedor de la presa M’Bali
en Sudifrica [58] y el vertedor de la presa Monksville, también en E. U. [59].

En el vertedor el Salado se encontré que la disipacién de la energia del vertedor escalonado
fue de 2 a 3 veces mds grande que la energfa disipada por un vertedor liso. La energia
disipada para la descarga médxima con el vertedor escalonado fue de 48% mientras que la
energia disipada con uno liso fue de 20%; la disipacién de la energia para descargas
pequefias para el vertedor escalonado fue de 71% comparada con el 25% con uno de
superficie lisa. La disipacién de la energfa causada por los escalones permitié reducir
significativamente el tamaiio del tanque amortiguador requerido al pie de! vertedor, ya que
para la descarga mdxima la disipacién de la energia causada por los escalones requerird un
tanque amortiguador de aproximadamente el 70% de largo de un tanque amortiguador

requerido para un vertedor convencional.

En el vertedor de la presa M’Bali la disipacién de la energia vari6 desde 90% para
descargas pequefias hasta 50% para la descarga de disefio; y en el vertedor de la presa

Monksville Sorensen reporta que la disipacién de la energia fue de hasta un 84% para la

descarga de disefio de 366 m> /s .
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Chanson [46] propone el siguiente procedimiento de disefio para un vertedor escalonado:

1. Evaluacién de la avenida de disefio.

Para el disefio de un vertedor los pardmetros de disefio significantes son la descarga de

la avenida médxima probable (AMP) y la seleccién de la capacidad de descarga mixima

del vertedor. Una reciente investigacién de las causas de fallas de presas en el mundo

desde 1950 muestra que mds del 40% de las fallas fueron causadas por que se sobre

paso la capacidad del vertedor (resuitado de la inapropiada seleccién de la descarga del

vertedor). De ahi la importancia de una estimacién apropiada de la AMP y una

adecuada seleccién de la capacidad de descarga maxima. E! disefio del vertedor podria

ser realizado para soportar la AMP.

2. Seleccion del tipo de régimen.

Cuando se ha tomado la decisién de construir un vertedor escalonado se debe de

seleccionar el tipo de régimen que se quiera que haya sobre el vertedor escalonado:

» Régimen de flujo de napa

» Régimen de flujo deslizante

En vertedores escalonados las condiciones de flujo cercanas a la transicién entre los

tipos de regimenes existentes deberian de ser evitadas (si es posible).

Fluctuaciones transitorias entre ¢l régimen de flujo de napa y el de flujo deslizante

podrian inducir un comportamiento impropio o peligroso del flujo y vibraciones

innecesarias de la estructura. En algunos casos por ejemplo, los canales laterales y/o

modificaciones del ancho del canal o pendiente podrfan inducir un cambio de régimen y

esto deberia ser tomado en cuenta en las primeras etapas de disefio. Los disefiadores

deberfan evitar tales condiciones y considerar pruebas estructurales e hidraulicas

adicionales si no pueden evitar la transicién del flujo.
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Fijar la geometria del vertedor.
Las principales caracteristicas son la pendiente del canal, la altura y ancho del vertedor. La

pendiente del vertedor podria ser una variable de disefio en algunos casos.

Seleccién de 1a altura 6ptima del escalén.
La altura del escalén es seleccionada como una funcién de la descarga, de la pendiente del
canal para el régimen de flujo seleccionado (flujo de napa o deslizante) y del porcentaje de

disipacién de energfa.

Seleccién de la longitud del escaion.
Si la pendiente del canal no es fijada por la topografia o por el método de construccién, la
longitud del escalén y la pendiente del canal deberfan ser seleccionados para proveer las

condiciones del flujo 6ptimas y/o caracteristicas de disipacién de energia.

Cilculo de las caracteristicas hidrdulicas.
Para la geometria del escalén seleccionada, la profundidad del flujo, velocidad, la suma de

entrada de aire y la disipacién de la energia son calculados.

En el Apéndice D se presenta un ejemplo de disefio de un vertedor escalonado para cada

tipo de régimen (napa y deslizante) siguiendo el procedimiento ya descrito.

3.3 Dispositivos de servicio

Se consideran dispositivos fluidicos de servicio aquellos en los que el agua desarrolla una

labor sin necesidad de la intervencién humana, pero en los que en el agua existen sustancias

extrafias a ella, como pueden ser sedimentos y escombros, entre otros.

En esta parte se presentan algunos casos de dispositivos fluidicos que tienen como funcién

principal controlar el movimiento (transporte) de materiales sdlidos, asi como llevar a cabo

procesos de tratamiento de aguas.
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3.3.1 Remociony acumulacién de materiales sélidos

La erosidn, arrastre, y depésito de materiales s6lidos es un fenémeno que no es ficil de
controlar debido a la complejidad del fenémeno, sin embargo, se ha propuesto el empleo de
diferentes dispositivos fluidicos que aprovechan el movimiento del agua para lograr que el
transporte de s6lidos no afecte la operacién de estructuras hidrulicas donde se tenga este

fenémeno.

La sedimentacién en los sistemas de canales de irrigacién puede ser uno de los principales
problemas en el manejo de derivaciones en rios: ya que esto puede causar una pérdida
significativa en la capacidad de transporte en canales de irrigacion, y el desazolve es caro y
puede interrumpir aiin mds los suministros de irrigacién. Un problema similar es el ingreso
de sedimentos a canales que suministran agua para hidroeléctricas: los sedimentos pueden

reducir la capacidad de transporte y causar dafios en las turbinas.

3.3.1.1 Trampa de vértice: Un método econémico de control de sedimentos en canales de
irrigacién y en canales que suministran agua a hidroeléctricas es el tubo extractor de
sedimentos o trampa de vértice presentada por Atkinson [60, 61], el cual consiste de un
tubo orientado horizontalmente a través del fondo del canal con una ranura abierta a lo

targo de su borde superior por la que entra el sedimento, como se muestra en la figura 3.32.

La capa de agua cercana al fondo del canal es acarreada dentro del tubo y llevada fuera a

través de un canal de evacuacién, el cual usualmente regresa el agua y el sedimento al rio.

La mayoria del material de sedimentos en el fondo puede frecuentemente ser removido de

un canal con un gasto de entre el 10 y 20% de la descarga total del canal.
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Figura 3.32.- Trampa de vértice

Este dispositivo es recomendable para sedimentos de grano grueso, debido a que los limos

y arcillas tienen un perfil de distribucién casi uniforme en el flujo haciendo que el tubo de

la trampa de voértice sea inefectivo para estos sedimentos.
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Algunas recomendaciones formuladas para el uso de este dispositivo son las siguientes
[61]:

» Eleje del tubo deberd ser perpendicular a la direccién del flujo (@ =90°).

« Larelacién entre la longitud / del tubo y su didgmetro d debe ser {/d <10.

« La relacién del ancho de la ranura, ¢, con el didmetro, d, del tubo deberi estar en el
rango de entre 0.15 - 0.30 (0.15<¢/d <0.30).

« Para lograr una mayor eficiencia de la trampa de vértice se recomienda que el nimero
de Froude en el canal deberd ser mis pequefio que 0.8 que es el valor que se

recomendaba anteriormente, obtenido de pruebas experimentales.

3.3.1.2 Depésito de sedimentos: Otra forma de controlar los sedimentos en canales de
irrigacién y en canales de hidroeléctricas es utilizar un depésito de sedimentos, como lo
proponen Vittal y Singh Raghar [62], el cual consiste de un disefio sencillo, ya que el canal
de llegada de ancho B, es expandido a un ancho B a lo largo de una longitud L, y una
profundidad Az mayor que la del canal de llegada para conformar de esta manera el
dep6sito de sedimentos, y después contrayéndose al ancho B, original del canal, como se

muestra en la figura 3.33.

Debido a la ampliaci6n que sufre el canal de llegada para después conformar el depdsito de
sedimentos se reduce la velocidad media del flujo V, logrando que el sedimento se
acumule en el depésito para después ser removido de éste, por medio de algiin método de
evacuacién de sedimentos, como lo pueden ser el dragado mecdnico o algin tipo de

remocion hidraulica.
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(b) Seccidn A-A

Figura 3.33.- Depésito de sedimentos

Vittal y Singh Raghar desarrollaron un procedimiento de disefio con el cual se obtienen las
dimensiones adecuadas del depésito de sedimentos para optimizar costos de construccién.

Para aplicar dicho procedimiento de disefio se requiere de los siguientes datos: descarga de
disefio (Q), en (m’ /s ); tamafio del sedimento a ser removido (d), en (mm); coeficiente

de rugosidad de Manning (n ), y eficiencia en porcentaje que se debe tener (n).

Para llevar a cabo el disefio del depdsito de sedimentos se siguen los siguientes pasos:
1. Determinar los siguientes valores

_% Yy ntzgln
gzdz de

Q. =

2. Con los valores obtenidos en el paso anterior calcular
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B, — 6‘7Q.0.520n l.lson -0.008

h,, = 4' 12Q,?420n39847']00m

L = 3-75 X 10—3 Qf.430n9.980n 2100

3. Con los valores obtenidos en el paso (2) y con las siguientes relaciones calcular el

ancho (B), en (m ); la profundidad (%), en (m ); y la longitud (L), en (m).

B=B8B,.d
h=h-d
L=1L, -d

Habiendo obtenido las mejores dimensiones del depésito de sedimentos, la profundidad Az
con respecto al canal de llegada puede ser determinado aplicando la ecuacién de la energia

entre el canal de llegada y el depésito de sedimentos:

eV =h + v +Az—-K, b -v?)
2¢g 2¢g 28
donde:
h y h = profundidades del flujo en el depésito de sedimentos y en el canal de
aproximacion, en (m);
V y V, = velocidades medias del flujo en el depésito de sedimentos y enel canal
de aproximacién, en (m/s )-;

g = aceleraci6n de la gravedad, (m/s?), y

K, = coeficiente de pérdida por expansién de Hinds, usualmente se toma 0.3.
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3.3.1.3 Sifén: La sedimentacion en los embalses de agua es dificil de evitar y podria ser una
necesidad remover el sedimento. El desagiie de fondo en grandes presas puede ser usado
para desalojar el sedimento fuera del embalse, pero tales instalaciones son costosas de
construir y de mantener. Una desventaja con esta clase de instalaciones es que estas son
estacionarias, lo cual significa que los sedimentos no pueden ser removidos desde cualquier
partc del fondo del embalse. Si el sedimento estd consolidado a tal grado que estuvo

convirtiéndose en cohesivo, la remocién de éste puede ser un serio problema.

Un método para remover sedimentos no cohesivos es usando un sifén [63], el cual se puede
utilizar como desarenador, ya que éste succiona el sedimento y lo desaloja sobre la cresta

de la presa hacia el rio, aguas abajo de la presa, como se muestra en la figura 3.34,

La ventaja de esta clase de métodos es que el sifén puede ser instalado en cualquier parte y
expulsar (remover) el sedimento fuera si es necesario. La capacidad del sifén estd

determinada por la carga que estd disponible y por el didgmetro del tubo.

Figura 3.34.- Remoci6n de sedimentos del fondo de un embalse por medio de un sifén
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3.3.2 Tratamiento de aguas

Se han propuesto diferentes dispositivos para llevar a cabo procesos de tratamiento de

aguas, y la aireacién es un medio importante para llevar a cabo dichos procesos.

Las corrientes a superficie libre incluyen una cierta cantidad de aire a través de su
superficie, la cual generalmente es insuficiente para llevar a cabo los procesos de
tratamiento; por lo que se ha recurrido a dispositivos que aceleren o intensifiquen el

proceso de aireacidn.

El alto funcionamiento de la aireacién en vertedores es una alternativa considerada para el
mejoramiento de la calidad del agua, ya que pueden utilizarse tanto para airear el agua en
lugares donde existe escasez de oxigeno disuelto (OD) como en plantas de tratamiento de

aguas residuales.

Entre los tipos de dispositivos que actualmente se estin utilizando para airear el agua e
incrementar la demanda de oxigeno disuelto se encuentran los vertedores airecadores en

laberinto y vertedores en cascada.

3.3.2.1 Vertedor aireador en laberinto: El vertedor en laberinto tiene una cresta extendida
en forma repetitiva en “W” vista en planta, como se ilustra en la Fig. 3.35. Este tipo de
vertedor provee una excelente eficiencia de la aireacién, y tiene una capacidad de descarga
mds alta que los vertedores convencionales. Este tipo de vertedor es caro en la etapa de
construccion, pero la gran ventaja es que no requiere mantenimiento durante su periodo de

operacion; este vertedor se ha utilizado con gran éxito en E. U., [64].
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Figura 3.35.- Vertedor en laberinto

3.3.2.2 Vertedores en cascada: Estos consisten en colocar varios vertedores seguidos,

como se presenta en la figura 3.36, [65, 66].

La aireacion en este tipo de vertedores se presenta en tres etapas: (1) aireacién del chorro
lanzado, (2} aireacién debido al impacto del chorro de agua en el cuerpo de agua receptor y

(3) aireacién cerca de la plantilla del vertedor receptor.

Para llevar a cabo un disefio eficiente de este tipo de vertedores se debe considerar la altura

de la caida de la napa, H , 1a descarga, Q, y la profundidad del agua, h, [65].

Nakasone [65] recomienda que se deben tener en cuenta los siguientes puntos para obtener

un buen disefio de vertedores en cascadas cuando el fondo del canal recibidor es horizontal;

+ Se recomienda que la altura de cascadas (caidas) sean menores que H =12 m.

« Se ha encontrado que la eficiencia de la aireacién es mdxima cuando se tiene un gasto

unitario de alrededor de g = 235 m’ /h-m.

« La aireaci6n se incrementa con la profundidad del tirante aguas abajo pero hasta un
cierto limite, en el cual se lleva a cabo la aireacién 6ptima. La magnitud del tirante para
el cual se presenta dicha aireacién puede ser calculada por medio de la siguiente

ecuacioén:
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h =03H =0.3(D+1.5y,)

donde: D = altura de caida, en (m), y

¥, = tirante critico, en (m).

+ La eficiencia de la aireacién se puede incrementar dividiendo la caida de la napa en
estrechas napas individuales. El ancho de cada una de las napas individuales resultantes
deberd ser menor a 1m, para tener un incremento efectivo en la eficiencia de la

aireacién.

+ La longitud del canal recibidor aguas abajo deberd ser lo suficientemente grande para
efectuar una transferencia total de oxigeno por medio de las burbujas de aire dentro del
agua. Para pequefias profundidades del tirante aguas abajo donde la entrada de aire
golpea en el fondo de la seccién de aguas abajo, la longitud necesaria L deberd ser

igual a L,, la cual se calcula por medio de la siguiente ecuacién:

L =0.0629(D +1.5y )'* 4%

enlacual L =longitud del canal recibidor, en (m),y

g = gasto unitario, en (m’ / h.m).
Cuando se tienen profundidades del orden de 4’ generalmente se adopta L=08L_,
debido a que en esta profundidad las burbujas de aire no alcanzan el fondo del canal, y

en caso de que se tengan profundidades de mayor orden la longitud podrd ser L=0.7L, .

Otro dispositivo eficiente en la aireacién del agua es el resalto hidraulico debido a la gran

turbulencia que se genera en él.
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Figura 3.36.- Vertedores en cascada

3.3.2.3 Resalto hidraulico: En el tratamiento de aguas residuales es necesario contar con
dispositivos de mezclado que tengan una alta eficiencia; uno de estos dispositivos es el

resalto hidrdulico libre, ya que es un mezclador de quimicos muy completo [67].

Bhargaba y Ojha [68] llevaron a numerosos estudios para determinar las dimensiones del
canal que generard las mejores condiciones de mezclado. Ellos concluyeron que la mdxima
turbulencia se presenta cuando el nimero de Froude para el conjugado menor F, tiene un
valor entre 6 y 8, y por lo tanto el mezclado mds eficiente. Para la condicién anterior ellos
concluyeron que la altura del salto hidrdulico h; (d, —d,) es reducida y por lo tanto los
costos en la construccién del canal. Donde F,, es el nimero de Froude en la seccién del

tirante conjugado menor; h; es la altura del salto; d, y d, son las profundidades de los

tirantes conjugados menor y mayor, respectivamente.

La distancia efectiva de mezclado es siempre mayor (el doble) que la longitud del salto;
esto significa que la distancia del canal aguas abajo del salto hidréulico deber4 ser del doble
de la distancia del salto para que se garantice un mezclado eficiente de los quimicos, pero
se recomienda que los quimicos se agreguen aguas arriba, suficientemente lejos del inicio

del salto para tener un ahorro en la longitud de mezclado aguas abajo del salto hidrdulico.
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Un procedimiento de disefio para tener el mds econémico, eficiente y rdpido mezclado es

propuesto por Bhargaba y Ojha [68], de la siguiente manera:

1. Asumir un valor conveniente de A =d,/B
2. A partir del gasto méximo de disefio (Q) y del coeficiente de rugosidad de Manning

(n ) determinar las dimensiones del canal con las siguientes ecuaciones:

B=1.1164500°17

d, =0.1186180°

d, =1.1164500 A}

S, = 978.32026[9'2 12924 + !] 07
Am
S, =0.555721[%;“1] 0n?

4
S, =23.31461 5[.1 *.0-77,7_57@_] b5 g
Al
y, =0.388787b4
Lj = 69(d2 "‘dl)

hj =(d2—d1)

donde QO es la descarga, en (m*/s); B es el ancho del canal, en (m); d, y d, ya

definidas anteriormente, en (m); S, y S, son las pendientes del canal aguas arriba y aguas
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abajo del resalto hidrdulico, respectivamente; S. es la pendiente critica; y_ es el tirante

critico, en (m); L; es la longitud del resalto, en (m), y h; es la altura del resalto, en (m ).

Para fines précticos de disefio se pueden construir nomogramas a partir de las ecuaciones
anteriores, como el que se muestra en la Fig. 3.37, para un valor del coeficiente de

rugosidad de Manning n = 0.015.
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Figura 3.37.- Nomograma para el disefio de un resalto hidréulico libre
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3.3.2.4 Dispositivo de bombeo de agua marina: La mayoria de los cuerpos de agua
costeros tienen un escaso - en ocasiones casi inexistente - intercambio de agua con el mar
abierto. Esta situacién provoca que dichos sistemas tengan muy baja capacidad de carga de

contaminantes y, por lo mismo, de soportar impactos humanos y naturales.

El resultado es que un gran nimero de estos cuerpos de agua utilizados para explotar
pesquerias, atractivos turisticos o simplemente su disponibilidad de agua, como en el caso
de la maricultura sufren importantes problemas de contaminacién y deterioro, no s6io en su
equilibrio ecolégico, sino muchas veces también en las propiedades y recursos que los

hacen valiosos y alrededor de los cuales se desarrollan las actividades antes citadas.

Por estas razones, frecuentemente es necesario favorecer el intercambio de agua entre estos
sistemas y el mar. Sin embargo los esfuerzos realizados en esta direccién consisten,
normalmente, en abrir canales ¢ bocas artificiales que suelen interferir con el transporte
litoral, lo que a su vez genera nuevos problemas como la modificacién de playas o la

necesidad permanente de dragado de mantenimiento.

Con esta situacién en mente, Ruiz et al. [69] desarrollaron un dispositivo que bombea agua
valiéndose de la energia del oleaje, dicho dispositivo estéd constituido de dos partes: un
amplificador de oleaje conformado por dos paredes (a y b) convergentes, y un colector (c)
cuyos bordes se elevan sobre el nivel medio del mar y su extremo sumergido estd
comunicado mediante una tuberia al interior de la laguna, con la que forma un vaso

comunicante, Fig. 3.38.

El dispositivo opera, basicamente, capturando en el colector €l volumen de agua de la ola
que se encuentra por encima de su nivel y creando una carga de presién que impulsa el
fluido, a través del tubo, hacia el cuerpo del agua donde la presién es menor, como se

ilustra en la Fig. 3.39.
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El colector funciona esencialmente como un tanque elevado que, a través de un tubo,
transfiere agua entre dos localidades que guardan una cierta diferencia de alturas (Fig.

3.39).

Figura 3.39.- Corte longitudinal del dispositivo

La funcién del amplificador de oleaje consiste en aumentar la amplitud de las olas que
arriban al colector. Lo anterior es necesario para incrementar la necesidad de bombeo del

dispositivo bajo determinadas condiciones de oleaje.
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El dispositivo funcionard éptimamente en cuerpos de agua en los que su nivel medio sea

igual o més bajo que el nivel medio del mar.

El volumen capturado dependeré de la longitud de la ola, de su amplitud, de la altura y del

drea seccional del colector.
Las ventajas de este dispositivo son su sencillez de disefio, ausencia de partes méviles

inmersas en ¢l mar, bombeos de agua marina con flujos del orden de 0.5 m* /s, bajo costo

de operacién y poco mantenimiento.
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4. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
%

A lo largo de este trabajo ya se resaltaron algunos puntos importantes acerca de las
estructuras y los dispositivos considerados aqui. Finalmente se mencionan algunas

conclusiones obtenidas.

Primeramente respecto al capftulo de disefio hidrodinimico, se puede decir que, adn cuando
algunos de los ejemplos presentados han sido estudios de modelos, una aplicacién posterior
de éstos a prototipos podria contribuir de una manera significante a la hidréulica, ya que los

resultados obtenidos en modelo son alentadores.

La aplicacién de la teorfa de flujo potencial bidimensional y la transformacién conforme
son herramientas muy ttiles para llevar a cabo el disefio tedrico de distintos problemas y
obtener soluciones aproximadas a la final, las cuales se comprobaran por observaciones

experimentales, como en el caso del disefio de cubetas deflectoras y de superficies
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poliédricas, para después entrar al grupo de soluciones convencionales para que éste se

amplie.

Por otro lado, con respecto al capitulo de automatizacién fluidica, se puede mencionar que
los dispositivos de control del agua presentados, son una alternativa Gtil, precisa y
econdmica para llevar a cabo un aprovechamiento racional o adecuado de la misma, por lo

que se podria implementar su uso, sobre todo en lugares donde existe escasez de agua.

Dentro de los disipadores de energfa, el vertedor escalonado es el que mayores ventajas
ofrecen, ya que se reporta que se puede disipar hasta un 95% de energia, para cualesquiera
de los dos tipos de regimenes de flujo, lo cual reducir4 el tamafio de la estructura terminal y

consecuentemente el costo de Ia misma.

Siempre serd importante contar con dispositivos que permitan controlar el transporte de
sedimentos y dispositivos que lleven a cabo procesos de tratamientos de agua. Con respecto
aeste ultimo punto, la aireacién del agua es una alternativa importante para llevar a cabo el
tratamiento de aguas residuales, la cual se deberfa llevar a cabo en nuestro pais ya que
Meéxico es uno de los paises donde el tratamiento de aguas es casi nulo, y podria realizarse

a través de los dispositivos presentados aqui.
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APENDICE A

EJEMPLO DE DISENO DE UN VERTEDOR DE EMBUDO EN FORMA DE SIFON

Para ejemplificar el disefio de un vertedor de embudo en forma de sifén con tapa se

presenta el siguiente ejemplo:

Considérese un vertedor de embudo en forma de sifén que descargard Q@ =40m’/s de
agua, bajo una carga de disefio de H, =2 m encima de la cresta. La distancia vertical entre
la cresta del vertedor y el centro del sifén en la seccién donde se forma la “S” es de
H'=10 m . La altura del canal de llamadaes P=4 m , ver figura A-1. El nivel del embalse

se requerird que sea bajado H''=1m abajo del nivel de la cresta para propésito de

mitigacién de avenidas futuras.
Determinar las dimensiones del vertedor y de la tapa, y predecir las cargas de presién en la

cresta y en la tapa. ;Cual serd la descarga y la presién cuando el nivel del embalse caiga por

abajo del nivel del labio del vertedor?
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_ Cresta con secaivn en
forna de una lenea veniente
N

{Crarganta donde el charro anular
IS¢ convierte en una columna llena

(a) (b)

Figura A-1.- (a) Vertedor de embudo en forma de sifén con tapa

(b) Detalle del vertedor de embudo

1. Determinar por prueba y error el radio del vertedor de embudo R, utilizando la
metodologia propuesta por el U.S.B.R. [5].
Proponiendo R, =2 m se tienen las siguientes relaciones H, /R, =10y P/R =20,

el coeficiente de descarga C, es C, =2.03/ J/3.28 =1.1209 [3] por lo que la descarga

del vertedor serd 0 = (,‘1(2747)1{,1‘{0i =1.12(211:)(2)(2)g =39.84 m’/s que es un valor

cercano al gasto de disefiode Q =40 m*/s .

2. Determinacion del didmetro de la toma de salida [4].
Proponiendo D=19m y teniendo una carga de operacién de
H=2+10-19/2=11.05m se tiene que H/D =5.816: para la relacién anterior y
con ayuda de la figura A-2 [4] el coeficiente de descarga para un vertedor de embudo en

forma de sifén con tapa es C, =0.916, obteniéndose el siguiente gasto de descarga

0 =C,A, 2_gH =38.24m’ /s que es un valor menor que el gasto de disefio, por lo

que el didmetro es insuficiente.
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Asumiendo ahora D =195 m, H=2+10-195/2=11.025m; H/D=5.65, para

esta relacién de la figura A-2 [4] el coeficiente de descarga es C, =0.92, por lo que

Q =40.40 m’ /s . Debido a que la descarga es mayor que la de disefio, entonces et
q g yor q

didmetro es correcto.

1

095

Coeficiente de descarga

0G0

kX

Carga de operacidn / Didmetro de la toma de salida, H/D

Figura A-2.- Carta de disefio para el coeficiente de descarga del vertedor de embudo en

forma de sifén con tapa

3. Determinacién de las dimensiones de la tapa.

Dichas dimensiones se obtienen a partir de las relaciones mencionadas en el Capitulo II.
AlA=37; A =n(R +yF-R}

A /A=30; A; =27R 8

Para el didmetro de la toma de salida D =1.95m se tiene que A=2.986m".
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Determinacién de la distancia ¥
A, =374A; (R +yY -R’ =37(2986); #l(2+y) -(2)* =11.05 por lo que

se tiene que: Y=0.7418 m

Determinacién de la distancia é
A; =3.0A; 2R =3.0(2.986); & =8.9594/27(2) por lo que se tiene que:

6=07129m

Como se desea que el nivel del embalse sea bajado 1m entonces ¢ debers ser de 1m .

. Determinacién de los perfiles del vertedor de embudo y de la tapa utilizando las tablas

de Wagner [5] y las coordenadas adimensionales [4], respectivamente,

Para obtener los valores de H_ en funcién de H,, R, y P segin el U.S.B. R. [5],

H,/R=10 y P/R =20; H,/H, =10225; H,6=10225H, =2.045m.

Empleando las tablas de Wagner [5], se puede disefiar el cimacio del vertedor para

H /R =1.0225y P/R, =2.0 obteniéndose los siguientes valores:

Para la seccién aguas arriba de la cresta del vertedor

X Y X Y
H, H, (m) (m)
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000
0.0100 0.0094 0.0205 0.0192
0.0200 0.0157 0.0409 0.0321
0.0300 0.0195 0.0614 0.0398
0.0400 0.0215 00818 0.0440
0.0500 0.0220 0.1023 0.0449
0.0600 6.0212 0.1227 0.0433
0.0700 0.0191 0.1432 0.0391
0.0800 0.0161 0.1636 0.0328
(.0900 0.0122 0.1841 0.0249
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Para la seccién aguas debajo de la cresta del vertedor

Y X X Y
H, H, (m) (m)
0.0000 0.1134 0.2319 0.0000
-0.0200 0.1422 0.2908 -0.0409
-0.0400 0.1622 0.3317 -0.0818
-0.0600 0.1790 0.3661 -0.1227
-0.0800 0.1939 0.3965 -0.1636
-0.1000 0.2066 0.4225 -0.2045
-0.1500 0.2342 0.4789 -0.3068
-0.2000 0.2560 0.5235 -0.4080
-0.2500 0.2754 0.5632 -0.5113
-0.3000 0.2909 0.5549 -0.6135
-0.4000 0.3163 0.6468 -(0.8180
<0.5000 0.3358 0.6867 -1.0225
-0.6000 0.3524 0.7207 -1.2270
-0.8000 0.3768 0.7706 -1.6360
-1.0000 0.3941 0.8059 -2.0450
-1.2000 0.4083 0.8350 -2.4540
-1.4000 0.4141 0.8468 -2.8630

Para determinar el perfil de la tapa se utilizan las coordenadas adimensionales dadas en

el Capitulo IT y deberdn de ser multiplicadas por el valor del radio de disefio del vertedor

de embudo, R, =2 m.

r Z
(m) (m)
0.0000 1.3126
0.0626 1.3250
0.1250 1.3626
0.1876 1.4500
0.2188 1.5700
0.2250 21250
0.2500 2.5876
0.3128 2.8500
0.3750 2.9750
0.4376 3.0562
0.5000 1312
0.5626 3.2000
0.6250 3.2500
0.7500 3.3250
0.8750 3.3750
1.0000 3.4062
1.1250 3.4378
1.2500 3.4588
1.3750 3.4750
1.5000 3.4826
1.6250 3.4938
1.7500 3.5000
1.8750 2.5000
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r Z
(m} (m)
2.0000 3.4876
2.1250 3.4812
2.2500 34688
2.3750 3.4376
2.5000 3.3976
2.6250 3.3438
2.7500 3.2500
28126 3.1812
2.8750 3.1000
2.9376 3.0000
3.0000 2.8750
3.0312 2.7500
3.0626 2.6250
3.0628 2.5000
3.0500 2.0000
3.0000 1.4376
29376 0.8750
28750 0.3128
2.8750 0.1876
2.9376 0.0500
3.0000 0.0126
3.0626 0.0000




5. Determinacién de las presiones de la cresta del vertedor y de la tapa utilizando los

resultados obtenidos por Agiralioglu y Ferruh [4].
Para determinar las presiones se utiliza la figura A- 3 obtenida por Agiralioglu y Ferruh

[4]. Para H/D =565 sc tienen las siguientes relaciones (p/ v)/ h,=-0.74 y
(p/‘y)/ h, =—0.06 para la cresta y la tapa, respectivamente; si h,=V®/2¢g=878m,

entonces la carga de presi6n en la crestaes 4, =—6.50 m y en la tapa h,=-0.53m.

La carga de presién subatmosférica en la cresta es aceptable, puesto que el valor limite

recomendado por el U.S.B.R [5] para evitar cavitacién es ~6.70m a nivel del mar.

Cuando el nivel del embalse cae 1m se tiene que: H=10-1-1.95/2=8.025m;
H/D =4.115 por lo que de la figura A-2 C, =0.954; con lo cual 0=3574m’/s,
por lo tanto V =11.97 m/s y h, =7.30 m . Entonces las presiones para la cresta y la

tapa cuando el nivel del embalse cae abajo del nivel de la cresta 1m serdn las

siguientes: para H/D=4.115 de la figura A-3 se tiene que (p/y)/hv =-1.07 y
(p1y) h, =—0.45, respectivamente; por lo que la carga de presion en la cresta es

h,=-78m yenlatapa h, =-3.29 m.
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o Tapa
A Cresta

Carga de presion / Carga de velocidad, (/) / b,

g
<
=

-
<

a

=

"o
Carga de operacion / Didmetro de la toma de salida. H/D
Figura A-3.- Carta de disefio para la presién del vertedor de embudo en forma de sifén

con tapa
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APENDICE B

TEOREMA DE WOODS Y TEOREMA DE SCHWARZ — CHRISTOFFEL

Teorema de Woods

El teorema permite valuar una funcién de variable compleja, T(T), definida en el dominio
de un plano complejo 7=¢+in [8]. El teorema establece que T(1)=Q+i6 es una
funcién analitica en una regién del plano 7 definida por —o<&<eo y Q<7< h, tal que:

{im

T(ip,n)cxp(— P ):0 (B.1)

P —oo 2h

y T('r) tiene a lo més, singularidades logaritmicas en un niimero finito de puntos en 11=0

Y 1= h; entonces el valor de 7(7) dentro del intervalo dado puede valuarse por:

T(1)= 2—1h I{Ba(c:') cos ech[”—(g-;—ﬂ} +Q,(&)sec h[f%ﬂ]}dg (B.2)
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(13 "

en donde los subindices “0™ y “h” denotan los valores de la funcién en n=0y n=nh,

respectivamente.

Nétese que para poder aplicar la ecuacién (B.2) es necesario primero conocer 6, y Q, para

todo valor de £&'.

Transformacion de Schwarz - Christoffel
La transformacién de Schwarz - Christoffel permite mapear la regién interior de un

poligono cerrado simple (cerrado o abierto degenerado) en el semiplano superior [7].

La figura B-1 muestra algunos ejemplos de poligonos cerrados simples. Como se observa
en la figura, un poligono cerrado simple puede tener uno o mds lados en el infinito. Los

poligonos con algunos lados en el infinito son los m4s itiles en aplicaciones de mecénica de

fluidos.

Tomando el poligono en el plano z, se encuentra que la transformacién de Schwarz -
Christoffel mapea los puntos frontera del poligono al eje real del plano {. Este es uno de

los principales aspectos de la transformacién de Schwarz - Christoffel.

Definiendo los vértices del poligono como los puntos A, B,C, ..., en el plano z, donde los
angulos interiores son ¢, B.7,.... Bajo una transformacién de Schwarz - Christoffel estos
puntos son mapeados a puntos en el eje real en el plano {. Se acostumbra a tomar A, B,C,
en sentido antihorario, procediendo a lo largo de la frontera; entonces A',B',C,ocurren en

el mismo sentido en el eje real del plano £ .

La transformacidn es expresada en la forma de una ecuacién diferencial, la cual podria ser

integrada para cualquier poligono. La ecuacién que define la transformacién z = f ((,' ) es:

145




dz Slrp £ _ I
d—¢=K(C—§a) (€-&) (¢-¢) .. (B.3)

En esta ecuacién K es una constante compleja arbitraria, y g, &, & son las

P

localizaciones transformadas de los vértices en el plano {.

Plano z + Plano 2 Planoz - Plano

3
C
B

=

)
d)

Figura B-1.- Transformacién de Schwarz - Christoffel para algunos poligonos tipicos
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APENDICE C

EJEMPLO DE DISENO DE UN SISTEMA DE AIREADORES

Ejemplo de disefio de un sistema de aireacién siguiendo el procedimiento descrito en el

Capitulo I1.

1. Se propone que el gasto de disefio sea de Q,=7500m"/s ylos gastos de revisién de

3750m’ /s y 1000m’ /s para verificar el funcionamiento del aireador con estas
condiciones. Para llevar a cabo el disefio del vertedor y del sistema de aireaci6n se

proponen las siguientes caracteristicas:

Ancho del vertedor: b =50 m

Pendiente de la rdpida: S, = 0.25

Profundidad del canal de llamada: P =5 m

Paramento aguas arriba: vertical

Coeficiente de rugosidad de Manning: n = 0.012

Considerando que en la obra se tender4 una rugosidad de X =5 mm para concreto con

acabado de cimbra se tiene que o, =2.2 [20].

Presién de vaporizacién: hv = —9,75 m [20].
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2. Para llevar a cabo el disefio del sistema de aireacién se propone que éste se disefie para
una obra nueva. Iniciando con el disefio del cimacio por medio del criterio del U.S.B.R.

[5].

Primero se procederd a calcular la carga de disefio ( H,), la longitud efectiva (L) yel

coeficiente de descarga ( C ) para el gasto de disefio, tomado en cuenta que se tienen tres

(3) pilas, cuya geometria corresponde al tipo dos.

H, | P/H, C |H/H, | K, | HIR]| K, L 0,

(m) ™ e
10.00 0.500 2.100 1.00 0.015 3.75 Q.079 47.52 3155.43
11.00 0.455 2.082 1.00 0.015 3.75 0.079 47.27 3590.32
12.00 0.417 2.075 1.00 0.015 3.75 0.079 47,02 4055.69
13.00 0.385 2.063 1.00 0.015 3.75 0.079 46.77 4522 61
14.00 0.357 2052 1.00 0.015 375 0.079 4652 5000.71
15.00 0.333 2.045 1.00 0.015 375 0.079 46.27 5497.53
16.00 0.313 2.040 1.00 0.015 3.78 0.079 46.03 6009.10
17.00 0.294 2.028 1.00 0.015 3.75 0.079 45.78 8507.15
18.00 0.278 2.025 1.00 0.015 3.75 0.079 45.53 T040.77
18.50 0.270 2.020 1.00 0.015 3.75 0.079 45.40 7298.08
18.70 0.267 2.020 1.00 0.015 3.78 0.079 45.35 7408.63
18.80 0.266 2.020 1.00 0.015 3.75 0.079 45.33 7484.05
18.85 0.265 2.020 1.00 0.015 3.75 0.079 45,32 7491.79
18.85 0.265 2.020 1.00 0.015 3.75 0.079 45,32 7497.35
18.87 0.265 2.020 1.00 0.015 3.75 0.079 45.31 7502.80
18.90 0.265 2.020 1.00 0.015 3.75 0.079 45.31 7519.56

Tomado la carga de disefio como H, =18.90 m , la longitud efectiva de L =4531my

el coeficiente de descarga de C =2.02, se tiene que el gasto de diseiio se modifica

ligeramente a Q, =7520 m’ /s ; por lo tanto g, =165.53 m* /5.

Cilculo del sector del cimacio aguas arriba de la cresta (Fig. C-1) utilizando la ecuacién
(C.1).

=-Kkl = (C.1)
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g I‘Superﬁcie dei agua aguas arriba del vertedor

;
!
Paramento aguas arriba de la cresta - -- -~

Figura C-1.- Elementos de las secciones de la cresta del vertedor

Obtencién de los valores de las constantes K y n. Primero determinar la velocidad de

llegada (£,).

- 4
2g(P+ha)2
H, =h +h_;
o A B G h, =3.286 m
26lP+(H, -n)F° " 2P, h )P’ ’

h,=15.614m

Con larelacién k,/H,=0.174 y con un paramento aguas arriba vertical se tiene que:

K =0.483
n=1.2832
Por lo tanto:
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Y X 1.832
0" _0_433( : 590) ; Y =-0.04187269X ' (C.2)

Los valores de los pardmetros que permiten definir 1a forma del cimacio en el cuadrante

aguas arriba, se obtienen a partir de la relacién h, / H, =0.174 [5].

Xe _0214 . X_=3478m R 0.451; R, =7.673m
H, A,
Y Rz
-£=0072; Y. =1.07Tm ~2=019; R,=3.704m
H H,

o

Definir el punto de tangencia (PT) entre la cresta y la ripida. Derivando la ecuacién

(C.2) e igualando con el valor de la pendiente S, .

Y'=-0.076710768 X **2;

0.07671

oen
X_[_ 0.25 ] ; X =414m

Y=0565m

Si el cimacio tiene como coordenadas (0, 150) entonces el punto de tangencia tendré

coordenadas (4.14, 149.44).

Estacidon 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
X ¢ 0.5 1.0 1.5 2.0 25 3.0 35 4.0 4,14
Y 0 149.98 149.96 149.9] 149 85 149.78 149,69 149,59 149.47 149.445
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3. Cilculo del perfil del agua sobre el cimacio [28] y sobre el canal.

Cilculo del perfil del agua sobre el cimacio

X/H, Y/H ‘ X Y
(m) (m)
0.25 -0.69 3.904 -10.766
0.20 072 3123 -11.200
0.15 0.74 2.342 11,482
0.10 0.75 1,561 -11.648
0.05 077 0.780 11,945
0.00 -0.80 0.000 -12.100
-0.10 -0.83 -1.561 -12.990
0.20 .86 3.123 -13.428
-0.30 -0.88 -4.684 13,725
-0.40 -0.92 6.248 14,365
-0.50 0.84 .7.807 14677
-0.60 -0.95 -9.388 -14.833
-0.70 -0.96 -10.930 -14.989
-0.80 -0.98 -12.490 -15.302
-0.80 099 -14.050 -15.458
-1.00 -1.00 15,614 -15.614
166
: 164 _
: 162
160 _
E 158 _
w 186 _
g .
g 184
o 1]
‘ 152
S .
o
w PT)
I
142
16 14 12 10 8 6 -4 -2 0

Estaciones (m)

Figura C-2.- Perfil del agua sobre el cimacio
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Calculo del perfil del agua sobre el canal

h hcos@ | x A vV |y? 12g| H' Sf Dx | SDx| hf H
| | | oy [T | e ] w [ | | m
11260 | 1092 4 | se300 | 123 9.09 2002 | 00017 20.02
8.584 8.33 20 | 42022 | 1782 1565 | 2397 | o0ooar | 16 400 | oos32 | 2307
7.268 7.05 40 | 36342 | z069 2182 | 288 | ooosz | 20 500 | oosss | 2888
6.482 6.2 60 | 3411 | 2320 27.44 3373 | ocoos7 | 20 500 | 01488 | 3373
5.931 5.75 80 | 20657 | 25.36 3277 852 | 00115 | 20 500 | 02018 | 3852
5.514 5.35 100 | 27571 | 2728 3792 | 4327 | 00143 | 20 500 | 02580 | 4327
5183 5.03 120 | 25014 | 2802 4202 | 4795 | 00174 | 20 500 | 03173 | 475
4911 476 140 | 24554 | 3063 47.81 5257 | 00206 | 20 500 | 03793 | s257
4792 465 150 | 20860 | 3139 50.21 5486 | 00222 | 10 250 | 02137 | s486
4.769 483 152 | 23847 | 92153 5069 | 5531 | 0.0225 2 050 | 00447 { 8531
4747 461 154 | 23735 | 3168 5116 | 5577 | 0.0208 2 050 | 00454 | s577
4725 458 156 | 23626 | 31.83 5164 | 5622 | 0.0232 2 050 | 00460 | 5622
4704 456 158 | 23518 | 3198 52.11 5667 | 00235 2 050 | 00467 | 56.87
4,882 454 160 | 23412 | 3212 52.58 57.13 | 00238 2 050 | 00474 | 5713
4,662 452 162 | 23308 | 3226 5306 | 5758 | 0.0242 2 050 | oo4s0 | s7.s8
4,641 450 164 | 23205 | 32.41 5353 | 5803 | 0.0245 2 050 | oo4a7 | sso03
4621 4.48 166 | 23108 | 3255 54.00 | 58.48 | 0.0249 2 050 | 00494 | 5848
4,601 446 168 | 23004 | 32569 5447 | 5893 | 00252 2 050 | 0.0500 | 58.93
4581 442 170 | 20008 | 3283 54.94 50.38 | 0.0255 2 050 | 00507 | 5028
a.487 435 180 | 22435 | mas2 57.25 6162 | 00272 | 10 250 | o263 | s1e2
4318 419 200 | 21588 | 2e83 6185 | 66.04 | 00307 | =20 500 | 05798 | 66.04
4169 404 220 | 208.44 | 3608 6634 | 7030 | ooma | 20 500 | oesos | 7038
4037 392 240 | 20184 | 37.26 7075 | 7466 | 00380 | 20 500 | 07228 | 7466
2919 380 260 | 19595 | 3838 7507 | 7887 | 00417 | 20 500 | 07964 | 7as?
3813 3.70 260 | 19085 | 39.44 79.30 8299 | 00454 | 20 s00 | 08712 | 8299
3717 3.61 300 | 18586 | 40.46 8344 | 8705 | oosea | =20 500 | 08470 | 87.0
3.630 352 a0 | 18149 | 4143 8750 | 9103 | 0.0531 20 500 | 1.0235 | 9102
3.550 3.44 340 | 17750 | 4237 9148 | 9492 | oos7o | 20 500 | 11007 | 402
3.477 3.37 360 | 17384 | 4326 9537 | 0875 | 00609 | 20 500 | 11782 | 9875
3.409 331 380 | 17047 | 4411 9918 | 10249 | ooe4s | 20 500 | 12861 | 102.49
3.347 3.25 400 | 16736 | 4493 | 10291 | 10616 | oose7 | 20 500 | 13342 | 106.16
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4. Cilculo de las presiones encima del cimacio [28].

X/H, H » /H, X H »
(m) (m)
-0.230 0.4000 -3.501 6.246
-0.200 0.1000 -3.423 1.561
-0.180 -0.0200 -2.811 0.312
-0.180 -0.0250 -2.408 -0.390
-0.140 -0.0280 .2.186 0.437
©0.120 -0.0300 -1.874 0.468
-0.100 -0.0300 -1.561 -0.468
-0.080 -0.0500 -1.249 -0.156
-0.060 0.0100 -0.937 0.156
-0.040 0.0200 -0.625 0.312
-0.020 0.0400 0.312 0.625
0.000 0.0600 0.000 0.937
0.020 0.0700 0.312 1.093
0.040 0.0800 0.625 1.249
0.060 0.1000 0.937 1.561
0.080 0.1200 1.249 1.874
0.100 0.1300 1.561 2.030
0.120 0.1350 1.874 2.108
0.140 0.1400 2186 2.186
0.160 0.1450 2.498 2.264
0.180 0.1400 2.811 2.186
0.200 0.1400 3123 2.186
0.220 0.1350 3.435 2.108
0.240 0.1350 3747 2.108
0.260 0.1350 4.060 2.108
0.280 0.1300 4372 2,030
158 o
L} -
. 156
L]
. . 154
£ . -
a \ 182 ° =77 T
T % Lt Cimacio
c
S § (PT)
7]
o 148
o
146
144
122 ' T i
P -4 -2 0 2 4 6 10

Estaciones (m)

Figura C-3.- Presiones en el cimacio
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Por lo que los valores negativos maximos obtenidos sobre el cimacio son aceptables
para que no se presente cavitacién.

5. Calculo del bordo libre necesario [28].

BL =0.61+0.0372Vh} (C.3)

donde:
BL =bordo libre en cada estacién, en (m );
V = velocidad en cada estaci6n, en (m/s), y

h = tirante en cada estacién, en (m ).

Estacién Tirante Velocidad Bordo Libre

h 1% BL
(m) (m) (m/s) (rm)
0+000 11.26 13.36 1.72
0+020 8.58 17.52 194
0+040 7.27 20,69 2.10
0+080 6.48 23.20 2.22
0+080 693 25.36 2.32
0+100 5.51 27.28 2.40
0+120 5.18 29.02 2.48
0+140 4,91 30.63 2565
0+150 4.79 31.39 2568
0+160 4.68 32,12 261
0+170 4.58 32.83 2.64
0+180 4.49 33.52 267
G+200 432 34.83 272
04220 417 36.08 277
04240 4.04 37.26 282
0+260 3.92 38.38 2.86
0+280 s 39.44 280
0+300 A72 40.48 294
+320 363 41.43 2.98
0+340 3.55 42.37 am
0+360 3.48 43.26 3.05
0+380 3N 44 11 3.08
0+400 3.35 44 93 3.1
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6. Cilculo de Ia capa limite § .
La aireaci6n natural inicia cuando la capa limite alcanza la superficie libre del agua
(6 =h) por lo que es necesario calcular ésta y poder conocer a qué distancia se presenta

la aireacién natural. Se propone utilizar los siguientes métodos:

6 —~0.135

Baurer: - =0.0254 T
xJ k!
6 —0.233

Campbell: 2 =008 %
xI

Halbronn: 8 =0.0447£%'%x 04 n=0.01195¢>
5 0.11 0.t

Wood — Ackers: © =0.0212 I; | ; H, =xsen®
X

Cilculo de la capa limite por los diferentes métodos

5

5

Estacion Tirante Baurer Campbell Halbronn Wood -
Ackers
x, h F F] F] 8
(m) (m) (m) (m) (m) (m)
04040 7.268 0.3020 0.3942 0.3510 0.3528
0+0B0 5.931 0.5500 0.6708 0.6310 0.6883
0+120 5.183 0.7811 0.8155 0.8891 1.0113
0+160 4,682 1.0017 1.1416 1.1341 1.3252
0+200 4,318 1.2150 13547 1.3698 1.6322
0+240 4.037 1.4226 1.5580 1.5082 1.9335
04280 3.813 1.6255 1.7536 1.8209 2.2300
04320 3.630 1.8245 1.9427 2.0386 2.5225
0+360 3477 2.0202 2.1263 2.2522 2.8114
0+400 3.347 22130 2.3053 2.4622 3.0872

De los cdlculos anteriores se puede observar que el espesor de la capa limite (& ) en la

distancia total del vertedor (0+400) nunca alcanza la superficie libre del agua, por lo

que no se presenta la aireacion natural.
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7. Cdlculo de los indices locales de cavitacién utilizando el método de Echidvez [20] para

tres (3) diferentes gastos de operacién (incluyendo el gasto de disefo).

Cilculo del indice local de cavitacién para el gasto de disefio

—
x h H hp; hp (x/k) v, /. 2gH{ V28| ©
(m) (m) (m) (m) (m)
4 11.260 5.354 10.524 10.924 800 0.5196 1.446 14.301
0 9.805 8.300 9.512 9512 2000 0.4627 1779 10.829
20 B.584 12.030 82328 8.328 4000 0.4273 2.196 8.232
30 7.823 15.291 7.589 7.580 6000 0.4089 2.557 6.780
40 7.268 18.346 7.051 7.051 8000 0.3969 2.890 5.815
50 £.835 21.279 6.631 6.631 10000 0.3880 3.203 5114
60 6.482 24,132 6.289 6.289 12000 0.3810 3.503 4.578
70 6.186 26.928 6.001 6001 14000 0.3753 3.793 4.152
80 583 29.683 5.754 6.754 18000 0.3705 4.075 3.805
90 5710 32.404 5.639 5539 18000 0.3664 4.350 3.515
100 5514 35.100 5.350 5,350 20000 0.3628 4.619 3.269
110 5.340 37.774 5.180 5,180 22000 0.3506 4.884 3.057
120 5.183 4041 5.028 §.028 24000 0.3567 5,144 2873
130 5.041 43.073 4.890 4890 26000 0.3541 5.400 2711
140 4911 45.703 4,764 4,754 28000 0.3517 5.652 2.568
150 4,762 48.322 4.649 4.649 30000 0.3485 5.902 2.440
160 4,682 50,932 4.543 4543 32000 0.3475 6.149 2.325
162 4,662 51,452 4.622 4522 32400 0.3471 6.198 2.303
164 4,641 51.973 4.502 4,502 32800 0.3457 6.247 2.282
166 4.621 52.493 4.483 4483 33200 0.3463 6.296 2.261
168 4.601 53.013 4,483 4,463 33600 0.3459 6.344 2.240
170 4.581 £3.532 4,444 4444 34000 0.3456 6.393 2220
172 4.552 54,052 4.428 4.426 34400 0.2452 6.442 2.201
180 4.487 56.127 4.353 4353 36000 0.3438 6.635 2.126
190 4,399 58.715 4.268 4268 38000 0.3422 6.875 2.039
200 4.318 61.295 4.189 4,189 40000 0.3406 7112 1.960
220 4.169 66.445 4.044 4.044 44000 0.3378 7.582 1.819
240 4.037 71.577 3.916 3916 48000 0.3352 8.045 1.689
260 3.919 76.695 3.802 3.802 52000 0.3329 8.501 1.584
280 3.813 81.801 3.699 3.699 568000 0.3308 B8.953 1.502
300 A717 86.897 3.606 3.606 80000 0.3289 9.399 1.421
320 3.630 91.984 3521 as21 64000 0.3271 9.841 1.349
340 3.550 g97.064 3.444 3.444 68000 0.3254 10.279 1.284
360 3.477 102.137 3.373 3.373 72000 0.3239 10.713 1.225
380 3.409 107.205 3.308 3.308 768000 0.3224 11.144 1172
400 3.347 112.267 3247 3.247 80000 0.3210 11.571 1.123
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Columna 1 (x): Estacién, en (m);

Columna 2 (h ): Tirante, en (m);

Columna 3 (H ): Caida vertical medida desde la superficie libre del aguaen el vaso a la
superficie libre del agua en la seccién de estudio, en (m );

Columna 4 (hp, ): Proyeccion vertical del tirante (4 ), en (m);
Columna 5 (hp ): Carga de presién de la zona en estudio, en (m );

Columna 7 (x/k): Relacién entre la longitud (x) de cada estaci6n y la rugosidad
(k=5mm);

Columna 8 (V, /-/2gH ): V. /. 2gH = _ 168 ;
: - 0.33+log(x/k)

Columna 9 { sz /2g): Carga de velocidad, y

Columna 10 (o ): Indice local de cavitacién o nimero de Thoma ¢ = hr

La siguiente tabla resume los célculos de los indices locales de cavitacién para los

gastos de revisién, asf como la velocidad que existe en la zona donde existe riesgo de

cavitacion:
Gasto Indice local de Velocidad méxima
s L
Estacién (Qop) cavitacidén (0 ) (V..)
(m3 /5) (m/s)
0+170 7520 222 32.83
0+124 3760 223 27.33
0+080 1005 2.23 21.67

8. Ubicacién del aireador.
Analizando los resuitados del calculo del indice local de cavitacién se puede ver que es

posible que se tenga este problema a partir de la estacién 0+170 (para el gasto de
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disefio) y donde se tiene una velocidad de 32.83m/s. Pero atendiendo a las
recomendaciones de Pinto de que no se tengan velocidades mayores de 25m/s para el
gasto minimo y de 30m/s para el gasto mdximo se decidié establecer que en la
estacién 0+140 se debe de colocar un primer aireador para evitar el fenémeno de

cavitacién, ver figura C-4.

140

120

— Perfil del agua (S2)

Localizacion del aireadar # 1

8 Estacion 0+140 N
60 Localizacion del aireador # 2
Estacion 04263.75
- - AD ——— = e y
-50 50 150 250 350 450

Figura C-4.- Ubicacién de los aireadores

9. Seleccién del tipo de aireador.
Un primer criterio de disefio, consistird en proponer una geometria tentativa del
dispositivo aireador, utilizando la experiencia obtenida en otros proyectos [21], ver
figura C-5; Se propone que el aireador sea una combinaci6n de un deflector, una ranura
y un escaldn, sin modificacion del perfil de la rapida, como el construido en la presa de
Foz do Areia (Brasil), figura C-5, en donde se ha previsto un funcionamiento fluidico,
es decir se drena s6lo. Para este caso se considera que la toma de aire se de por ambos

extremos del canal, es decir es simétrico.
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/

Bratsk (U.R.S.8.} Foz do Arcia (Brasil)

T

J

Guri {Venezuela)}
Yellow Tail (E.U.A)

i_\ E‘T\
Tarbela (Pakistin) Embarcacao (Brasil)

Figura C-5.- Diferentes geometrias

10. Dimensiones de aireador.
Se probaron diferentes alturas de deflectores (h,=0.10, 0.20 y 0.30m ) con un 4ngulo

de 7°, y la altura y ancho del escalén estarin en funcién de las dimensiones del ducto de

suministro de aire.

11. Para la condicién anterior las longitudes del chorro de agua calculadas (para las

diferentes alturas de deflectores) con la ecuacién del chorro liquido [22], ecuacién C.4,
son de L, =23.00, 23.75 y 24.45m, respectivamente; finalmente se propone que la

altura del deflector por utilizar sea de 0.20m, por lo que la estacién (0+163.75) es

donde se tiene el impacto del chorro y donde se tiene la mdxima concentracién de aire,

€n este caso se asume que sea 50%.

yz‘}'yx-— — C.4)
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V,, =V,cos@
V), =V, sen8

donde V| = velocidad de salida del chorro, en (m/s Ly

6 = dngulo de salida del chorro.

12. Calculo del 4rea del ducto de suministro de aire.

Se proponen diferentes dreas del ducto para determinar la demanda de aire B yla

velocidad en el ducto V.

Pinto [25], para aireadores en canal, con pendientes similares a la de este vertedor

propone que la demanda de aire se calcule con la siguiente ecnacién:
B =0.29(F. -1(D/K)> (C.5)

donde: F, = niimero de Froude en la estacién donde se colocari el aireador;

h = tirante en la misma secci6n, en (m), y

D=cAlb.

donde: ¢ = coeficiente de descarga;
A= drea del ducto, en (m?), y

b = ancho del vertedor, en (m ).

Para la estacién 0+140 se tiene una velocidad de V =30.63 m/s y un tirante de

h=4911m; y sabiendo que 8 =0, /Q, se puede calcular el gasto de aire requerido.
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c A D F B 0. V. <100
2 3
(m®) (m) (1 s) (m/s)

0.6 2 0024 4412 0.02687 20213 101.07

0.6 4 0.048 4412 0.04045 304.26 76.06

0.6 6 0072 4,412 Q.04139 386.48 64,41

0.6 7 0.084 4412 0.05629 423,27 60.47

06 8 0.096 4412 0.060890 457.98 57.25

Aceptando un 4rea de ducto de 8 m® como conveniente, entonces el aireador demanda
un gasto de aire de 475.98m° /s y como la velocidad no excede V,<100m/s [23,

24], es correcto. Para el drea de 8 m” se proponen la geometria mostrada en la figura 6.
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Figura C-6.- Detalle del aireador # 1
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13. Estimacidn de la demanda de aire y curvas de demanda de aire.

Demanda de aire para diferentes gastos en la estacién 0+140

Figura C-7.- Demanda de aire para el aireador # 1

20

40 60

100

120

Gasto unitario g (m"\3/s.m)
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Qagua h V Fr ﬁ Qm’re Vaire qagua
(m’ 1 5) (m) (m/s) (m’ 1 5) (mis) | (m*ss. m)
504 0.456 22.11 10.452 0.4855 234.63 28.33 10.08
745 0615 24.23 9.864 0.3750 279.37 34.92 14.90
1005 0.787 25.54 9.192 0.3088 310.29 38.79 20.10
12565 0.954 26.30 8.597 0.2630 330.10 41,26 25.10
1491 1.111 26.84 8.130 0.2311 4 .64 43.08 29.82
1995 1.445 27.61 7.333 0.1839 366.94 45.88 39.90
2502 1.782 28.08 6.716 0.1525 381.59 47.70 50.04
2756 1.849 28.28 6.468 0.1407 387.96 48.48 55,12
3001 2112 28.42 6.243 0.1308 392.46 49.06 60.02
3260 2.280 2B8.60 6.047 0.1221 397.95 49,74 65.20
3482 24N 28.73 5.883 0.1152 402 14 50.27 69.84
3762 2.605 28.88 5714 0.1082 406.91 50.86 75.24
4002 2.759 29.01 5.576 0.1027 410.86 51.36 80.04
4503 3.076 29.28 5.330 0.0930 418.93 52.37 90.06
4754 3.233 29.41 5.222 0.0889 422.82 52.85 §5.08
7520 4.911 30.63 4412 0.0609 457.98 57.25 150.40
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14.

15.

Determinacién de la pérdida de aire.
En mediciones en algunas presas (Bratsk y Alicura) se ha observado que la pérdida de

aire por metro lineal es del orden de 0.5 a 0.45% [27].

Considerando que se tenga una concentracién de aire minima del 6% en el flujo y que la
pérdida de aire es de 0.45% por metro entonces la superficie protegida por el aireador

seride 98 m .

Pinto et al. {29] y Leén et al. [16] recomiendan suponer que un aireador bien disefiado

protege una distancia de entre 50 y 100m de la répida aguas abajo.

Necesidad de un segundo aireador.

Habida cuenta del punto anterior, se propone ubicar un segundo aireador a 100m del
primero es decir en la estacién 0+263.75. Con este segundo aireador se protegera
también una distancia de 100m por lo que el vertedor quedard protegido de dafios por
cavitacién hasta la estacién 0+287.45. No se considerd la necesidad de un tercer

aireador.

Para el disefio de un segundo aireador seguir la metodologia a partir del paso 7 hasta el

paso 16.

Se propone utilizar una geometria similar a la del primer aireador, asi como probar las

mismas alturas del deflector y con un 4ngulo de 7°.

Para la estacion 0+263.75 se tiene una velocidad de V = 38.58 m/fs y un tirante de

h=3898m.
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Angulo del deflector

Altura del deflector Longitud del chorro | Longitud del deflector
() () {m) (m)
7 0.10 37.50 Q.81
7 0.20 38.27 1.64
1 0.30 39.00 244

Debido a que con el dngulo del deflector de 7° la longitud del chorro es demasiado

grande respecto a la que se recomienda se propuso usar un 4ngulo de 4°.

Angulo del deflector | Altura del deflector Longitud del chorro | Longitud del deflector
) (m) (m) (m)
4 Q.10 22.50 141
4 0.20 23.70 282
4 0.30 24.80 424

Se opta por utilizar un aireador que tenga un deflector de 0.20m de alto por lo que la

estacién donde se tiene la maxima concentracién de aire es la (0+287.45).

A continuacién se muestran los célculos para el 4rea del ducto de suministro de aire del

segundo aireador. Al igual que el anterior es simétrico.

c A D F B Q, V, <100
(m?) () (m’75) (m/s)

0.6 4 0.048 6.239 0.06488 454.87 11372

06 6 0.072 6.239 0.07684 577.80 96,30

06 7 0.084 6.239 0.84151 632.82 90,40

0.6 8 0.096 6239 0.91049 684.69 85.59

0.6 9 0.108 6239 0.09760 733.96 81.55

0.6 10 0.120 6.239 0.10386 780.97 78.10
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Aceptando un drea de ducto de 10m” como conveniente, entonces el aireador demanda
un gasto de aire de 781.03m> /s y como la velocidad V, es menor de 100m/s, se

acepta. La seccién del ducto serd de 2x2.5m.

Demanda de aire para diferentes gastos en la estacién 0+263.75

Qagua k V Fr ﬂ Qai re Vaire qagua
(m1s) (m) (m/s) (m’ 1 s) (m/s) (m* 1 5-m)
504 0.434 23.25 11.27 0.5760 290.29 29.03 10.08
745 0.561 26.55 11.32 0.4962 369.64 38.96 14.90
1005 0.694 28.96 11.10 0.4320 434,11 43.41 20.10
1255 0.820 30,59 10.78 0.3837 481,49 48.14 25.10
1491 0.939 31.75 10.46 0.3470 517.37 51.74 29.82
1995 1.193 33.46 9.78 0.2877 §74.01 57.40 39,90
2502 1.448 34.55 8.17 0.2453 613.65 61.36 50.04
2756 1576 34.97 8.89 0.2285 629.77 62.98 55.12
3001 1.699 35.31 8.65 0.2143 £43.12 64.31 60.02
2260 1.820 35.65 8.42 0.2013 656.39 65.64 65.20
3492 1.945 35.91 8.22 0.1810 666.94 66.69 60.84
3762 2,079 36.18 8.01 0.1803 678.22 67.82 75.24
4002 2198 36.41 7.84 0.1718 687.50 68.75 80.04
4503 2.446 36.83 7.52 0.1566 705.10 70.51 80.06
4754 2.568 37.02 7.38 0.1500 713.33 71.33 95.08
7520 3898 38.58 6.24 0.1039 780.97 78.10 150.40
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g
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Figura C-8.- Demanda de aire para el aireador # 2
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16. Verificar el bordo libre.

Se menciond en el Capitulo I que es importante que se revise el bordo libe, pues el
tirante se puede incrementar demasiado con la inclusién de aire que proporcionan los

aireadores, asi como porque el chorro es deflectado.

Un ejemplo de lo anterior lo constituye la presa Bratsk (U.R.S.S.), donde el flujo

aireado se incrementd al doble Y, si se toma en cuenta la zona de rocio, hasta el triple.

Sotelo [28] recomienda que por seguridad para flujos con inclusién de aire se aumente

el bordo libre 1.00m adicional al ya calculado.
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APENDICE D

EJEMPLOS DE DISENO DE UN VERTEDOR ESCALONADO

Ejemplo de disefio de un vertedor escalonado siguiendo el procedimiento descrito en el

Capitulo III.

Régimen de flujo de napa

1. Gasto de diseifio.

Disefiar el vertedor escalonado para un gasto de disefio de 8 m’ /5.

2. Seleccién del tipo de régimen.

Se desea que el régimen del flujo sea un régimen de flujo de napa.

3. Fijar la geometria del vertedor.

La altura de la presa (H presa) €8 de 10m , el ancho del vertedor (5) es de 20 m yla

pendiente ( & ) del vertedor es de 5°.
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4. Seleccién de la altura del escalén.

Se selecciona una aitura de los escalones de 1m .

5. Cilculo de la longitud del escalén.
La longitud del escalén se puede obtener de la relacién tana=!; por lo que:

I=1143m

6. Cilculo de las caracteristicas hidriulicas.

En la Tabla 1 se resumen los cilculos de las caracteristicas hidrdulicas para un régimen

de flujo de napa.

Salto
hidraulico

d da %

L ale
e

Ld Lr

L 3

Figura D-1.- Detalle de las caracteristicas hidraulicas del régimen de flujo de napa
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Tabla 1.- Caracteristicas hidraulicas en un régimen de flujo de napa

Variable Valor Unidad | Ecuacién Comentarios
¥, 0.254 m D.1 Tirante critico
v /h 0.254 Tirante critico adimensional
(¥Diicio 1.016 D.2 Implica un régimen de flujo da napa
(y./h),, 2.051 D.3 Implica tener un resalto hidréulico completamente
desarrollado
d, 0.181 m D.4 Profundidad del flujo al borde del escalén
d, 0.090 m D.5 Esp_esor de la napa al momento de impacto aguas
abajo
Vv, 4.452 mls D.6 Velocidad de impacto de 1a napa
Fd] 61.90 (°) D.7 Angulo de impacto del chorro
d, 0.094 m D.8 Tirante conjugado menor del resalto hidraulico
v, 4.260 mis D9 Velocidad al inicio del resalto hidriulico
Fr, 4.438 D.10 Nimero de Froude al inicio del resalto hidraulico
d, 0.546 m D.11 Tirante conjugado mayor del resalto hidraulico
dp 0.404 m D.12 Profundidad del flujo en el escalén
L, 1.415 m D.13 Longitud de ia caida de la napa
L 2,207 m D.14 Longitud del resalto hidraulico
AH/H 90.18 (%) D.15 Porcentaje de pérdida de energia
P 776.58 kg ! m? D.17 Presion de estancamiento al impacto de la napa
Pmu:xpa 1686.15 kg /m? D.18 Presién médxima al impacto de la napa
P::;pa 170.19 kg !/ m D.19 Presién minima al impacto de la napa
P’::x 1099.56 kg I m? D.20 Presidn méxima bajo el resalto hidriulico
;:; -276.49 kg / m? D.21 Presidn minima bajo el resalto hidrdulico

169




Régimen de flujo deslizante

1. Gasto de diseiio.

Disefiar el vertedor escalonado para un gasto unitario de disefio de 25 m?2 /s .

2. Seleccién del tipo de régimen.

Se desea que el régimen del flujo sea un régimen de flujo deslizante.

3. Fijar la geometria del vertedor.

La altura de la presa (H presa) €8 de 60m y la pendiente (¢ ) del vertedor es de 45°,

4. Seleccién de la altura del escalén.

Se selecciona una altura de los escalones de 1 m .

5. Calculo de la longitud del escalén .

La longitud del escal6n se puede obtener de 1a relacién tana = “ porloque: I=1m.

Ty

6. Calculo de las caracteristicas hidr4ulicas.
En la Tabla 2 se resumen los célculos de las caracteristicas hidriulicas para un régimen

de flujo deslizante.

170




Tabla 2.- Caracteristicas hidrulicas en un régimen de flujo deslizante

Variable Valor Unidad | Ecuacién Comentarios
¥, 3.994 m D.1 Tirante critico
y, /h 3.964 Tirante critico adimensional
(Y inicio 1 1 0.592 D.2 Implica un régimen de flujo deslizante
L 48.190 m D.24 Localizacién del punto de incepci6n
d, 1.491 m D.28 Profundidad del flujo en el punto de incepcién
C. 0.6304 D.29 Concentracién de aire promedio  para flujo
uniforme
f 1.0 D.3i Factor de friccién de flujo no aireado
ft 0.3397 D.32 Factor de friccién de flujo aireado
d, 1.564 m D.33 Profundidad del flujo uniforme
(Ye), 4.302 m D.34 Profundidad caracteristica donde C = 90%
(), 15.983 D.35 Velocidad media del flujo en flujo uniforme
AH/H__ 78.60 % D.37 Porcentaje de disipacion de energia
H, .. 14.13 m D.39 Carga residuat al final del canal

Ecuaciones para el régimen de flujo de napa

Yeduico — 1 057 -0.465
5 !

h 1.276
e =00916) © | 5 s |7 <[
h ! AW

N
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V=
d]
Fr] — L
Nfgd,
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Vertedor sin compuerta

(D.4)

(D.5)

(D.6)

D.7)

(D.8)

(D.9)

(D.10)

(D.11)

(D.12)

(D.13)

(D.14)

(D.15)




2

P,=P +0.9p-";'

2

P =Ps—o.6p";'

min

2

VY,
Free = B 1069

2
P;:i = P.l:z,iro ——04p ‘/2]

Ph‘f'tziro = pgdz Ccosx

B::clim = pgdl cosox

Ecuaciones para el régimen de flujo deslizante

i‘, ~97] 9(5811&)0'0796 (F,, )0.713

F, = gl/-'g -senork:3
k, = hcosa

fil = (_)‘?()34 _ (F )0.592
k, (sena)®® ™’

¥
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Vertedor con compuerta

(D.16)

(D.17)

(D.18)

(D.19)

(D.20)

D.21)

(D.22)

(D.23)

(D.24)

(D.25)

(D.27)

(D.28)




C, =09senc {D.29)

L 14200 2n. -1.25 si @ <27° (D.30)
f k,
f=1 si o >27° (D.31)
Te — 0.5 1+ tank| 0.628 %314~ € (D.32)
S c.(-c.)
d, _, _J. (D.33)
d. .8-senc

Y, O f
(Ya), -, ;*,ﬁfsa L (D.34)

d. V8(1-C,) sena
W), _,/8senar (D.35)
v, S
V,=1gq (D.36)

; E _§

AH (;E;Afe -J cosa + ZC(SL_J

r— =1 Sene Assene J . Vertedor sin compuerta (D.37)
Hm 3 Hpresa

+
2 ¥,
3 T3

Al [8 Ze —-J cosa+ic [s-f‘J
e senax ) sena ) Vertedor con compuerta (D.38)
Hrmu 3 Hprcm

2 y.

Husa [ Fo Y osas B fo. (D.39)

¥, 8seno 2 | 8sena
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