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Figura 4.17 Configuraciones de un vertedero de pozo y túnel (Novak y Cábelka, 1981).

Para flujos muy bajos un vertedero de sifón opera como un azud; a medida que el 
flujo se incrementa los niveles de agua aguas arriba aumentan, la velocidad en 
el sifón se incrementa y el flujo en la rama inferior comienza a dar salida al aire de 
la parte superior del sifón hasta que se ceba y comienza el fluir lleno como una 
tubería, con el caudal dado por:

Q =CdA(2gH)m (4-57)

donde A es la sección transversal (en la garganta) del sifón, H  es la diferencia entre 
el nivel de agua aguas arriba y el desagüe del sifón o el nivel del cauce abajo, si el 
desagüe está sumergido, y:

d (k]+k2+k^+ki)m

donde k¡, k ,̂ &3 y k4 son los coeficientes de pérdida de cabeza para la entrada, codo, 
salida y pérdidas por fricción en el sifón.

Una vez el sifón se ceba, el nivel del agua aguas arriba disminuye pero el sifón 
continúa su operación, incluso si este nivel cayera por debajo de la cresta del sifón; un 
incremento adicional en el nivel aguas arriba produce sólo un pequeño incremento en 
el caudal. La cebadura normalmente ocurre cuando el nivel aguas arriba se ha elevado 
hasta cerca de la tercera parte de la altura de la garganta. Sifones bien diseñados pue
den, entonces, controlar el nivel aguas arriba dentro de límites bastante cercanos.

Cuando el caudal disminuye este proceso se devuelve, con un efecto de histére- 
sis que puede causar inestabilidad, lo cual se reduce utilizando sifones múltiples 
con alturas diferenciales de crestas o sifones regulados con aire, diseño del cual la 
figura 4.18 es un ejemplo. El vertedero de sifón en la presa Spelga (Poskitt y
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Figura 4.18 Vertedero de sifón, presa Spelga, Reino Unido (Poskitt y Elsawy, 1976).

Elsawy, 1976) fue construido para aumentar el flujo sobre un vertedero de caída 
libre más antiguo; existen cuatro baterías de tres sifones, cada una con una bocato
ma especial ‘pico de pato’ para regulación del aire.

En el vértice del sifón la presión cae por debajo de la presión atmosférica, con 
presencia de presión más baja (y el peligro de cavitación más grande) en la parte 
interior del codo.

Fuera de presiones negativas y dificultades en la estabilidad y la regulación, los 
sifones deben protegerse contra el bloqueo por desechos flotantes y congelamiento; 
su principal ventaja sobre los otros tipos de vertederos es el incremento en el caudal
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específico y el control automático de los niveles de agua dentro de un intervalo 
reducido. También son una alternativa muy útil cuando se considera el aumento de 
la capacidad de los vertederos existentes.

Para más información sobre vertederos de sifón, consúltese BHRA (1976) y Er- 
vine y Oliver (1980).

4.7.6 VERTEDEROS ESCALONADOS

Los vertederos escalonados se han utilizado por mucho tiempo, los más antiguos 
fueron construidos alrededor del año 700 antes de Cristo (Chanson, 1994a). En tiem
pos modernos su uso fue bastante limitado pero en décadas recientes han llamado 
cada vez más la atención debido sobre todo a las nuevas tecnologías de materiales 
(presas de RCC y bloques prefabricados); se usan en particular en vertederos auxi
liares aunque también en los principales, donde los aumentos en la disipación de la 
energía contribuyen a la economía global del diseño. Para ejemplos de vertederos 
escalonados consúltese Chanson (1994b).

En los vertederos escalonados de concreto, los problemas cruciales son el régi
men de flujo (de napa o de rasante de agua superficial) y los interrogantes asociados 
con el entrapamiento de aire (por tanto, protección contra la cavitación) y la disipa
ción de la energía. Denominando la altura del escalón h y la longitud /, Chanson 
(1994b) demostró que un flujo de napa con resaltos hidráulicos en su totalidad desa
rrollados y una sucesión de chorros de caída libre se presenta para caudales menores 
al valor definido por la profundidad crítica yc:

y jh  =  0.0916(/i//>" 1276. (4.58)

Un incremento en el caudal (o pendiente) produce un régimen de flujo rasante 
con umbral caracterizado por un valor y'dado por (Chanson, 1994b):

y'Jh = 1.057 -  0.465////. (4.59)

En este régimen, el agua fluye sobre el vertedero escalonado como una corriente 
rozando los escalones y amortiguada por el fluido recirculante atrapado entre ellos. 
Es obvio, lo mismo que para cualquier superficie rugosa de vertedero, que el punto 
de comienzo de la auto-aireación en vertederos de escalones es más cercano a la 
cresta que en el caso de vertederos lisos debido al crecimiento más rápido del espe
sor de la capa límite turbulenta [ecuación (4.37)]. Para detalles sobre la resistencia 
al flujo y un análisis del entrapamiento del aire consúltese a Chanson (1994a).

Vertederos escalonados de gabiones pueden tener una vida útil bastante limita
da, pero los vertederos de presas de tierra protegidos por bloques de concreto 
prefabricados entrelazados se han utilizado de modo extenso. Ingenieros rusos 
fueron pioneros en el diseño de bloques de concreto en cuña y más recientemente 
Pravdivets y Bramley (1989) describieron con algún detalle varias configuracio
nes; Baker (1994) incluyó en sus investigaciones bloques planos y vegetación



reforzada y reportó estabilidad para bloques con forma de cuña pendientes cuesta 
abajo para velocidades hasta alrededor de 7 m s_l. A pesar de su probada estabili
dad, se debe poner atención al detalle de los bordes de los bloques y al subsuelo o 
capa subyacente consistente en material granular y posiblemente geotextiles (Baker, 
Pravdivets y Hewlett, 1994).

4.7.7 OTROS VERTEDEROS

En las seis secciones previas se han tratado los principales y más frecuentes tipos de 
vertederos, las posible combinaciones entre ellos, así como otros tipos de vertede
ros. Si son de una forma inusual, su diseño debe desarrollarse con la ayuda de estu
dios de modelos (capítulo 15), en particular si se intenta que transporten caudales 
mayores.

Las formas extraordinarias de vertederos (en planta) están asociadas a menudo 
con el interés de incrementar la longitud efectiva del vertedero (aun si el caudal 
específico, q, puede disminuirse debido a la interferencia al flujo); ejemplos son los 
vertederos laberinto o en forma especial (pozo) (figura 4.19, nótese también el 
orificio de aireación para el codo del pozo). En general, aunque no siempre, los 
coeficientes de caudal de estos vertederos son un poco menores que los de los verte
deros convencionales antes descritos. El objetivo principal de los estudios con ayu
da de modelos es averiguar los valores de coeficientes y los límites modulares del 
vertedero.

Los vertederos fusible se usan como vertederos auxiliares. Básicamente son de 
cresta ancha y más alta que la del vertedero principal, pero su nivel está por debajo 
del nivel máximo de agua, y tienen una presa de relleno térreo encima del vertedero, 
diseñada para fallar con un nivel de embalse predeterminado. El flujo repentino 
después de la falla de un vertedero fusible debe tenerse en cuenta cuando se escoge 
el sitio del vertedero auxiliar, el cual de ordinario descarga en un (lado del) valle 
diferente al del vertedero principal.'El paramento aguas abajo del vertedero debe 
protegerse de manera apropiada, por ejemplo con concreto común, bloques en for
ma de cuña (sección 4.7.6) o vege&ción (CIRIA, 1987).

Los vertederos de túnel, que fluyen a presión, transportan el flujo desde un canal 
lateral o desde vertederos de pozo (secciones 4.7.2 y 4.7.4) o son básicamente de
sagües de gran capacidad colocados por debajo de la cresta de la presa y controlados 
por compuertas; en este caso, lo usual es denominarlos vertederos de orificio o su
mergidos (figura 4.20). Aparte de las compuertas (capítulo 6), sus detalles impor
tantes de diseño son las estructuras de toma y las pérdidas de cabeza asociadas y la 
prevención de vórtices (sección 4.8), y el control y efecto del chorro del efluente 
(capítulo 5). Todos estos aspectos se estudian mejor mediante modelos a escala 

^apropiados.
La eliminación de un vertedero convencional es un aspecto único de algunas 

presas de enrocado, lo cual se logra incluyendo una pared impermeable, más baja 
que el nivel aguas arriba, por dentro de la presa, pasando el flujo a través del cuerpo 
principal del enrocado (Lawson, 1987).
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Figura 4.19 Presa Oued Samo, Algeria; disposición general del vertedero y los des
agües (ICOLD,1986).

.8 Desagües
de fondo Los desagües de fondo son aberturas en la presa utilizadas para hacer descender el

nivel del embalse. De acuerdo con el tipo de compuertas (válvulas) de control y la 
posición del efluente con respecto al cauce aguas abajo, operan ya sea a presión o en 
flujo libre en parte de su longitud. El flujo de los desagües de fondo puede utilizarse 
para compensar el flujo en el tramo del río aguas abajo de la presa cuando de otra 
manera caería por debajo de límites aceptables: los desagües también pueden servir 
para pasar corrientes de densidad (cargadas de sedimentos) a través del embalse 
(sección 4.5).

Grandes aberturas en el fondo sirven como vertederos sumergidos (sección 4.7.6) 
cuya capacidad puede utilizarse durante la construcción de la presa (si sólo se dispo
ne de una abertura, se debe prevenir el bloqueo). En la figura 4.21 se muestra un 
ensamblaje típico de un vertedero de fondo grande y en la figura 4.22, un desagüe 
de fondo de capacidad más pequeña. Nótese la construcción de la entrada y la forma



Desagües de *

Convenciones
1 seis orificios cada uno de 8.5 X 9.1 nr, controla

dos por compuertas planas con ruedas fijas

Figura 4.20 Vertedero de la presa Kariba, Zimbabwe (ICOLD, 1986).

diseñada, para reducir la pérdida de cabeza, la sección de salida abocinada (para 
ayudar a la disipación de energía'aguas abajo del desagüe) y la ventosa para prote-

•  v

ger la unión del vertedero y el desagüe contra posibles daños de cavitación (si se 
operan conjuntamente). En ese-'caso, el área del efluente se ha reducido a 85% del 
área del desagüe de fondo para tomar medidas de protección contra la cavitación 
(a un costo de reducir 10% de la capacidad del desagüe). Si el desagüe termina en 
una válvula reguladora, una reducción similar de área debe tenerse en cuenta (para 
la apertura total de la válvula).

La pérdida de cabeza en la entrada se expresa como h =  para una entra
da con ranuras y una rejilla, 0.15 < £  < °  .34 . Aunque los valores más bajos del 
coeficiente £ se asocian de ordinario con entradas de paredes curvas (proporcio 
nando una reducción gradual de la sección transversal), algunas veces el mismo 
{o^un mejor) resultado puede lograrse con una transición formada por varias su
perficies planas, con el costo de permitir el desarrollo de pequeñas presiones ne
gativas en ellas. Para prevenir la formación de vórtices en el nivel de agua aguas 
arriba de la entrada, su eje debe estar suficientemente sumergido y/o deben utilizar
se dispositivos de supresión de vórtices (por ejemplo, balsas flotantes) (Knauss,
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1 roca de la cimentación
2 compuertas aguas arriba, de tipo de rodillo fijo, 4 m x 7.90 m
3 compuerta aguas abajo, de tipo radial, 4 m x 4.50 m
4 perfil del agua para un caudal de 1100 n fs 1 (dos esclusas)

Figura 4.21 Vertedero de fondo de la presa de arco de Sainte-Croix (Thomas, 1976).

w

Figura 4.22 Obras de desagüe de la presa Bicaz (Novak y Cábelka, 1981).



1987). Puede ser ventajoso combinar la parte del efluente de los desagües de fondo 
con el disipador de energía del vertedero; en muchos casos, sin embargo, se propor
ciona un desagüe aparte del disipador de energía (sección 5.5). Para detalles adicio
nales sobre ensayos de modelos y diseños de descargas de fondo, consúltese Novak
y tábelka (1981); para detalles sobre protección de tomas contra el hielo y otras 
condiciones de operación en invierno ver Ashton (1988).

Ejemplo 4.1
El hidrograma de entrada a un embalse está dado por las primeras dos columnas en 
la tabla de la página 194. La relación entre el volumen de almacenamiento en el 
embalse (tomando el almacenamiento a nivel de la cresta como cero) y la cabeza por 
encima de la cresta está dada por las primeras dos columnas de la tabla superior, lo 
cual se obtuvo de la ecuación (4.5). Un vertedero de caída libre simple se diseñará 
para limitar la cabeza máxima sobre la cresta del vertedero a 3 m.

Solución

Inicialmente, se supone una longitud del vertedero de 200 m y un coeficiente de 
descarga constante de 0.75. Entonces, la capacidad del vertedero está dada por (ecua
ción (4.19)]:

Q = ^C dV2gmbHm =^0.15  x 4.43 x 200Hm = 443/ / V2 (m3 s ' 1)-

Nótese que el afluente máximo de 3300 m3 s_l debe reducirse por el tránsito de las 
crecientes a 443 x 33/2 = 2300 m3 s_1 o menos.

Si se toma el intervalo de tiempo en los cálculos (periodo de tránsito) como 
10 h =  36 000 s, se calcula lo siguiente:

H(m) V ( x l0 6m3) O (m3 s~‘) 2V
~At +0 (m3 s~‘)

0.5 45 156 2 656
1.0 90 443 5 443
1.5 138 814 8 480
2.0 188 1253 11 697
2.5 243 1751 15 251
3.0 300 2302 18 969

A partir de los valores anteriores y para el hidrograma de entrada dado, se calcu
la la siguiente tabla (interpolando los valores de arriba si es necesario) -  ecua
ción (4.8):
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T(h) I (m3 s ') I,+I2 O (m3 s 2V
') Á t - 0 ( m 3s-')

2V +0 (m3 s At
0 200

*
0_

----------------------------------®
0

10 960 1160 68- ---------*1 024 1 160

20 1720 2680 263 3 176 3 704
30 2480 4200 679 6018 7 376
40 3240 5720 1259 9 220 11 738
50 2860 6100 1761 11 798 15 320
60 2480 5340 2031 13 076 17 138
70 2100 4580 2107 13 441 17 656
80 1720 3820 2049 13 163 17 261
90 1340 3060 1895 12 43.3 16 223

100 960 2300 1678 14 733

El caudal máximo es 2107 m3 s_l (<2300 m3 s~l) y la máxima cabeza sobre el 
vertedero es H = (2107/443)2/3 = 2.83 m. Para un diseño preliminar éste es un re
sultado satisfactorio. Nótese que el efluente máximo es igual al afluente para el 
mismo tiempo. Si se requieren resultados más precisos, se podría considerar un 
vertedero un poco más corto, como también una variación en el coeficiente del 
caudal. (Ver ejemplo 4.3).

Ejemplo 4.2

El afluente de un embalse tiene una concentración de sedimento promedio de 
800 ppm. Si el volumen del embalse es 100 x 106 m3 y el flujo anual del río es 
900 < 106 m3. determinar la ‘vida media’ aproximada del embalse. Se supone que la 
porosidad promedio del sedimento asentado durante el periodo es 0.4.

Solución
>

Para el embalse vacío, la razón de capacidad y afluente anual es 100/900 = 0.111; para 
el embalse lleno hasta la mitad esta razón es 50/900 = 0.055.

A partir de la figura 4.2. la eficiencia de trampa para el embalse lleno está en 
alrededor de 89% y de 71 % para un embalse lleno hasta la mitad. La eficiencia de 
trampa promedio es entonces cerca de 80%.

El caudal del sedimento anual es:

^  900 x 106 x 800 , , lx
-------P( m ano").

La descarga total anual, suponiendo p =  103 y p =  2650 kg m- 3 , es:

Qb =
900 x 106 x 800 

103x 2650(1-0.4)
= 452 830 m3 año-'.



La vida media del embalse es:

50 x 10° 
452 830x0.8 = 138 años.

Ejemplo 4.3

El vertedero total en el ejemplo 4 .1 se ha diseñado para una cabeza de 2.80 m. ¿Cuál 
será el caudal para cabezas de 0.20 m y 1.50 m, y cuál es el máximo caudal que 
puede pasar sobre este vertedero (suponiendo que el borde libre de la presa sea 
suficientemente alto y el vertedero esté bien construido) sin cavitación?

Solución

Para la cabeza de diseño:

0  = 2/3 x OJSVlg'12 x 200 x 2.83'2 = 590.66 x 0.75 x 2.83'2 = 2075 m3 s"1.

Para 77=0.20 m, HIHi = 0.20/2.80 = 0.071; de modo que Cd — 0.58y
Q = 590.66 x 0.58 x0.23/2 = 31 m3 s ’.

Para 77= 1.50m, HIHd= 1.50/2.80 = 0.536; por interpolación entre 0.578 
(HIHá = 0.05)y 0.75 (HIHd= 1), Cd = 0.666 y:

Q = 590.66 x 0.666 x 1.53/2 = 723 n f s ’ 1.

La máxima cabeza para que no haya cavitación, Hmi¿= 1.65H¿ = 1.65 x 2.8 -  4.62 m. 
Para esta condición, Cd = 0.81, y por consiguiente:

Q ^  = 590.66 x 0.81 x 4.623/2 = 4757 m3 s" ’.

1̂i
—  —  ■ -  »  -  -  —  ■  ■ - -  ■ — -

Ejemplo 4.4

Una rápida larga de 2 m de ancho, pendiente 0.25 y n = 0.012 conduce un caudal de
7.5 m3 s~1. A partir de varios métodos, estimar la concentración promedio de aire y 
la profundidad del flujo aireado total.

Solución

La descarga por unidad de ancho, q = l .5/2=3.75 m3 s-1 m_l. 
La profundidad del flujo no aireado uniforme, y0 de q es:

2y0
2+2>-0

2/3

n 3.75 2>̂0
2 + 2̂ o

2/3 (0.25)1/2
0.012 '
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Por ensayo y error, y0 = 0.259 m, V = q/y0 = 14.48 m s 1 y R — 0.206 m.

Fr= VI(gR)'n= 10.19.

1. A partir de la ecuación (4.41 ),

y =<Áq2lg)u\  0.361 < v,(m)<0.418

para

C= 1 -  p, = 1 -y jy ,,  28 < C(%) < 38

2. A partir de la ecuación (4.42),

V 2
\n 1/2——— = 0. H0.2/9-2 -  1 ),/2 = 0.1 ( 0 . 2 -  11 =0.1 (0.2 x 10.192 -1  )'“ = 0.445,

y0 V gR
V-0.259

0.259
= 0.445, y =  0.374 m, C=31%.

3. A partir de la ecuación (4.44) para S/qll5 = 0A9\9 (>0.16),

C=0.7226+0.743 log 0.1919 = 0.189= 19%, ya=0.320 m.

De la ecuación (4.45) S/qm  =  0.10 <  0.23 (fuera del límite de los experimentos),

C = 0.5027(0.10)°385 = 0.207 = 21%, ya = 0.328 m.

La rugosidad equivalente k = 2a se obtiene de (sección 8.2.2):

R'16 ,o . 6 R-----= 18 log----- —n & a+S/1

con

Ô

*
i .  .

H.6v

• >

11.6 x 10~6 
(gRS)m = 0.16x 10 4m,

»
a = 3.423 x 10-4 0.16 x IO' 4 

7

Entonces a >817, es decir, el régimen de flujo es hidráulicamente rugoso con 
k =  0.7 mm. (Nótese que k es menor que el 1.2 mm aplicable a los experimen
tos de Anderson; también la ecuación (4.45) subestima C cerca de 0.1 para 
valores muy bajos de S/q1/5 cuando se compara con lps resultados experimen
tales reales).

Como se explicó en la sección 4.7.3, en los cálculos anteriores (1-3) la pro
fundidad del flujo uniforme para el componente de agua en la mezcla agua- 
aire debería haberse utilizado en lugar de y& Por otra parte, para C aproximado 
a 0.3 la diferencia entre estos dos valores es insignificante (Straub y Anderson
y¿/yo= 0 -98 )•



4. A partir de la ecuación (4.52) con 6 = 14° (S— tan 9 = 0.25) C = 21 %. Como 
X = n2SglR]n, para flujo no aireado X = 0.0191 y a partir de la ecuación (4.43):

Àa = 0.0191 (1 -  1.9 x 0.212) = 0.0175.

A partir de la ecuación de Darcy-Weisbach y f f f ,  = (fXjff&gS=0.0125 y r(',= 
0.25 m (lo que da yó/y0 = 0.965 y y '=0.25/(1 — 0.21) = 0.316 m. La velocidad 
del flujo aireado es v=  3.75/0.25 = 15.0 m s ' 1 ( > 14.48).

5. A partir de la ecuación (4.50), para K=2q/b=3.15 m s-1. Por ensayo y error 
V= 19.45 m s-1 (velocidad del flujo aireado).

1
[qR

= c, —  =0.006 19 452 v-------------- = 1.124= -  1
9.81x0.206

Entonces >=2.124y0 = 0.550m; C= 1 -(0.259/0.550) = 53%.

Entonces ya=2.124y0=0.550 m; C = l— (0.259/0.550)=53%.

Nótese que la ecuación de Hall es en realidad aplicable a vertederos con relacio
nes b/yQ<5, donde la turbulencia generada por la pared tiende a producir aireación 
más intensiva que la aplicable a canales más anchos (en este caso b/yQ= U ). En 
resumen: no todas las ecuaciones (4.40)-(4.52) son estrictamente aplicables en este 
caso; el rango de ya y C calculado para y0=0.259 m es:

0.32 <>a(m)< 0.55, 19<C(%)<53.

El valor más probable es ya — 0.40 m, C =  35%. Si se añade el borde libre por 
seguridad, las paredes laterales de la rápida deberían ser aproximadas a 0.7 m de 
altura.
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Disipación de energía

La disipación de energía en presas y azudes está estrechamente ligada con el diseño 5.1 
del vertedero, en particular con la escogencia del caudal específico q, la diferencia 
entre los niveles aguas arriba y aguas abajo (//*) y las condiciones aguas abajo. El 
capítulo 4 trató en su mayor parte las obras de toma o entrada en vertederos y algu
nos tipos de conductos comunes para llevar el flujo desde la entrada del vertedero, 
como rápidas, túneles, etc. En este capítulo, el tema principal está relacionado con 
el concepto de disipación de energía en todo el paso del flujo desde el embalse hasta 
el cauce aguas abajo y, en particular, el diseño del tanque de amortiguación (disipa
dor de energía).

La cantidad de energía que debe disiparse en presas altas con grandes descargas 
sobre el vertedero es enorme. Por ejemplo, la máxima energía que debe disiparse en 
los vertederos auxiliar y de servicio de la presa Tarbela puede ser de 40 000 MW, lo 
cual representa alrededor de 20 veces la capacidad de generación planeada en el 
sitio (Locher y Hsu, 1984).

En el diseño de disipadores de energía deben considerarse los más importantes 
factores ambientales: el efecto de sobresaturación de nitrógeno sobre los peces en 
pozos de caída profundos y el efecto de atomizador (o espuma) de los chorros del 
deflector que pueden ocasionar derrumbes y el congelamiento de la niebla en países 
con estaciones. v?

El paso del agua desde un embalse hasta el tramo aguas abajo involucra un gran 
número de fenómenos hidráulicosjeomo la transición a flujo supercrítico, el flujo 
supercrítico aireado y no aireado sdbre el vertedero, el posible flujo a través del chorro 
de caída libre, la entrada al tanque de amortiguación con transición de flujo supercrí
tico a subcrítico, y ecos de la macroturbulencia después de la transición hacia la 
corriente más allá del pozo o tanque de caída. En este sentido, es mejor considerar el 
proceso de disipación de energía en cinco etapas separadas, algunas de las cuales 
pueden estar combinadas o ausentes (Novak y Cábelka, 1981), (figura 5.1):

1 • sobre la superficie del vertedero;
2. en el chorro de caída libre;
3- en el impacto en el pozo aguas abajo;
4. en el tanque de amortiguación;
5. en el afluente en el río.

Generalid

Las tres primeras etapas se tratan en la sección 5.2 y las dos últimas en la sección 5.3.
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.2 Disipación 
de energía 

en vertederos 5.2.1 DISIPACIÓN DE ENERGÍA SOBRE LA SUPERFICIE DEL VERTEDERO

La pérdida de energ fe en la superficie del vertedero puede expresarse como:

e = ^ a V 2/2g (5.1)

donde V' es la velocidad (supercrítica) al final del vertedero, a es el coeficiente de 
Coriolis y ^ es el coeficiente de pérdida de cabeza, relacionado con el coeficiente 
de velocidad <p (la j*azón entre las velocidades real y teórica) dado por:

/
l/<p2= l + £  (5.2)

La razón entre la pérdida de energía, e, y la energía total E (es decir, la pérdida 
relativa de energía) es:

e _  £ V 2 /(  V2 [ %V'2 
E 2g / \ 2 g  2g

Para una relación entre la altura S de la cresta del vertedero, sobre su parte más baja
y la cabeza total de caída H, de S/H<30, y para vertederos lisos (Novak y Cábelka. 
1981),

(p{ — \ —0.0155S/H ( 5 .4 )
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Para un valor de S dado, «p, se incrementa cuando H aumenta, es decir, si para un 
caudal dado Q el ancho del vertedero b disminuye, entonces q aumenta [ecuación
(4.19)]. Así, para SIH= 5, (¡o, =  0.92 y la pérdida relativa de cabeza es de 15%, mien
tras que para S/H = 25, (pt = 0.61 y la pérdida es de 62%.

El valor de £, podría incrementarse (y <p disminuir) mediante el uso de un vertede
ro rugoso o de deflectores sobre la superficie del vertedero. Sin embargo, a menos 
que se provea la aireación de estas protuberancias, el incremento en la disipación de 
energía sólo puede lograrse a cambio de admitir la posibilidad de eventuales daños 
por cavitación (sección 4.6).

5.2.2 VERTEDEROS CON SALTO DE ESQUI

En el diseño moderno de muchos vertederos se logra un incremento de disipación 
de energía utilizando chorros de caída libre, bien al final de un ‘salto de esquí’ o 
aguas abajo de un deflector (figuras 5.2 y 5.3).

El vertedero con salto de esquí fue utilizado por primera vez por Coyne (1951), y 
más tarde se desarrolló en estudios detallados sobre modelos. Su utilización permite 
importantes economías en sitios donde las condiciones geológicas y morfológicas son 
favorables, y en particular, donde el vertedero puede ubicarse sobre la central eléctrica 
o al menos, por encima de las obras de desagües de fondo (Novak y Cábelka, 1981).

La pérdida de cabeza en el propio chorro, ya sea sólido o (con mayor frecuencia) 
desintegrado, no es muy importante ya que sólo alcanza hasta alrededor de 12% 
(Hoíení, 1956). Si, por otra parte, el chorro se divide en varias corrientes que cho
quen entre sí, o si se usa un vertedero de dos chorros que choquen, entonces la 
pérdida de energía se incrementa de manera considerable.

Respecto a la disipación de energía, el beneficio principal de los vertederos de 
chorro ocurre en la tercera fase, en el impacto en el pozo aguas abajo. En este caso, 
la mayoría de las pérdidas de energía en las tres primeras fases ocurre debido al 
choque de las masas de agua y a la compresión de las burbujas de aire, lo cual se 
presenta tanto en el chorro de la lámitfa vertiente como en el pozo aguas abajo en el 
sitio del impacto. La disminución/de energía en esta fase, por consiguiente, se 
intensifica cuando se tiene un chorro disperso y con aireación intensiva antes del 
impacto.

La pérdida de energía combinada en las primeras tres fases de disipación de ener
gía puede expresarse a partir de un coeficiente de velocidad,«]?,_3, que puede deter
minarse en pruebas de modelos, a partir de la profundidad teórica del flujo supercrítico 
en conjunto con la profundidad del flujo subcrítico, necesaria para formar un resalto 
estable aguas abajo de un vertedero (con salto de esquí). Incluso si este valor de (p 
está sujeto a efectos de escala (el valor de <p del prototipo tiende a ser menor debido 
al incremento de aireación), el estudio sobre modelo da una muy buena idea de los 
beneficios o bondades relativas de diferentes diseños.

Generalmente (figura 5.1),

(p\ - 3  —ji.S'/S, q, geometría) (5.5)



Disipación de energía

Figura 5.2 Comparación de (a) vertedero normal, (b) vertedero con salto de esquí y (c)
y

vertedero con salto de esquí con separadores de chorro (Novak y Cábelka, 1981).

Figura 5.3 Deflectores.

donde S' es la altura del punto de despegue de la lámina de agua sobre el nivel de 
referencia.

Una comparación de <¡p,_3 para tres diferentes diseños se muestra en la figura 5.2: 
la curva a corresponde a un vertedero normal que termina en un tanque de amorti
guación; la curva b, a un vertedero con salto de esquí sin deflectores en el sitio de 
despegue de la lámina y la curva c, a un vertedero con deflectores que dividen el 
chorro para incrementar la entrada de aire y la disipación de energía y reducir las 
presiones en el tanque de amortiguación. El incremento de (p (y disminución de la
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pérdida relativa de energía), con q queda de nuevo demostrado. Usando un diseño 
conveniente, los valores de (p se han reducido hasta un factor próximo a 0.7, lo cual 
genera una pérdida de energía importante. Por ejemplo para <¡í>,_3= 0.5, e/E=15% 
[ecuación (5.3)]. El valor óptimo (más bajo), de <p,_3 se obtiene para 575 — 0.6; 
para este valor, la napa completa alcanza una velocidad y un grado de turbulencia 
suficientes mientras fluye por la parte superior del vertedero, para luego dispersarse 
efectivamente en los deflectores en el sitio de despegue de la lámina, y tiene una 
suficiente longitud de caída libre en el aire, para airear de forma intensiva y desinte-

w

grar el chorro (Novak y Cábelka, 1981).
La desintegración de un chorro circular que cae, de diámetro D, fue estudiada por 

Ervine y Falvey (1987), quienes demostraron que el decaimiento total del núcleo 
interior sólido ocurre después de una longitud de caída L, con LID en el rango 50- 
100. Para chorros planos, que son más importantes en el diseño de vertederos, Horení 
(1956) estableció experimentalmente que la longitud de caída, desde la cresta, re
querida para la desintegración total del chorro (para q en m2 s_l) es:

L =  5.894o-3'9 =  6(4)1/3 (m). (5.6)

5.2.3 DEFLECTORES

El deflector (figura 5.3), es una versión de un vertedero de salto de esquí, que se 
utiliza con frecuencia como terminal en la rápida o túnel de un vertedero, siempre 
y cuando las condiciones geológicas y topográficas sean favorables. Los deflecto
res (igual que los vertederos de salto de esquí) son en general hechos de forma 
particular para cada proyecto y los diseños se desarrollan con la ayuda de modelos 
a escala.

Los parámetros necesarios para el diseño del deflector son la velocidad de aproxi
mación del flujo y su profundidad, el radio r del deflector y el ángulo ¡3 del borde. 
Para un deflector circular bidimensional, la cabeza de presión puede calcularse su
poniendo un flujo irrotacional; datos experimentales confirman estos valores para la 
máxima cabeza de presión pero (encontraste con la teoría) muestran una distribu- 
ción no uniforme de la presión (figura 5.3). Para flujos bajos, el deflector actúa 
como un tanque de amortiguación con el agua fluyendo sobre el borde y el paramen
to aguas abajo; la base del deflector necesita, por consiguiente, estar protegida con
tra la erosión. En la medida que se incrementa el flujo, el caudal alcanza un valor de 
‘barrido’, en este punto, comenzando el deflector a operar de manera adecuada con 
un chorro.

La trayectoria del chorro apenas es afectada por la resistencia del aire para velo
cidades inferiores a 20 m s_l, pero para velocidades de 40 m s-1 la distancia del 
lanzamiento puede reducirse hasta en 30% con relación al valor teórico dado por 
(v*/g) sen 2/3.

En general, la principal preocupación del diseñador es tener la zona de impacto lo 
más lejos posible del deflector para proteger la estructura contra la erosión regresi
va. Muchos diseños con chorros inclinados y varias formas tridimensionales de de-
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5.3 Tanques 
amortiguación

Héctores se han desarrollado: para más detalles sobre el diseño de deflectores. con
súltese Locher y Hsu (1984).

5.3.1 TANQUES DE AMORTIGUACION DE RESALTO HIDRAULICO

El tanque de amortiguación es el sistema más común de disipación de energía que 
convierte el flujo supercrítico del vertedero en un flujo subcrítico compatible con el 
régimen de río aguas abajo. El método más común -y  a menudo el mejor- para 
lograr esta transición del flujo consiste en un simple resalto sumergido, formado en 
un tanque de amortiguación de sección transversal rectangular.

Los resaltos hidráulicos han sido estudiados por muchos investigadores, recien
temente por Rajaratnam (1967) y Hager, Bremen y Kawagoshi (1990), quienes ade
más extendieron su investigación a resaltos con un umbral de control (Hager y Li,
1992). Novak (1955) y Hager (1990) han estudiado las implicaciones de la hidráu
lica del resalto para el tanque de amortiguación de resalto sumergido.

De acuerdo con la notación de la figura 5.4 y las ecuaciones (5.1) y (5.2) se puede 
escribir:

(5.7)

- 1 + 1 + 8 £
yy]

1/2

(5.8)

Figura 5.4 Esquema de un tanque de amortiguación de resalto hidráulico.
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La profundidad del tanque de amortiguación está dada entonces por:

y  = y í~  >'o = J y i  -  >’o (5.9)

y la longitud por:

L = K(y2 - y x) (5.10)

donde <x' y K son coeficientes (obtenidos en el laboratorio y de experimentos de 
campo).

Cuando se aplican las ecuaciones (5.7) a (5.10) se comienza con un caudal cono
cido q y la correspondiente profundidad y0 aguas abajo. Para un (p seleccionado de 
manera adecuada (sección 5.2) y un valor de E correspondiente a la energía total 
disponible sobre el fondo del tanque de amortiguación, y, se puede calcular de la 
ecuación (5.7), y2 de la ecuación (5.8) y y' de la ecuación (5.9) (a partir de un valor 
definido del factor de seguridad). E es, por supuesto, al principio desconocido, de 
modo que lo mejor es aplicar el procedimiento anterior por iteraciones, suponiendo 
inicialmente a y' =  0, es decir, tomando el nivel de referencia de la energía en el 
fondo del lecho del río aguas abajo. Este cálculo, llevado a cabo para varios cauda
les, puede producir cinco alternativas:

1. y, >  y0 en todo el rango de q;
2. y2 = y0 en todo el rango de q\
3. y2 <  >’o en t°do el rango de q\
4. y2 >  y0 sólo para caudales altos;
5. y2 >  y0 sólo para caudales bajos.

El caso 1 es el más frecuente, y muestra que el tanque de amortiguación es nece
sario para producir un resalto sumergido en todos los caudales. Por seguridad, el 
tanque también se requiere en el caso 2 (que es en realidad sólo una posibilidad 
teórica). Para y2 <  y0 no es necesario el tanque de amortiguación y es suficiente una 
placa (faldón) horizontal de protección <̂ el lecho del río aguas abajo de la presa, ya 
que se presenta un resalto sumergido. El diseño del tanque de amortiguación para el 
caso 4 tiene que realizarse para el caudal máximo (como en el caso 1) y, para el caso 
5, en aquel caudal que produzca la máxima diferencia entre y2 y y0 (con Qd <  <2máx), 
lo cual puede dar como resultado un pequeño tanque de amortiguación en el pie de la 
presa seguido de una placa horizontal de protección (o viceversa), o el diseño de una 
placa de protección inclinada.

Donde el resultado del primer cálculo muestre que el tanque de amortiguación es 
necesario, el procedimiento se repite para un nuevo valor de E [en la ecuación (5.7)] 
el cual tiene en cuenta la disminución en el nivel de referencia de energía en una 
cantidad suficiente (ver ejemplo 5.1).

Los valores de los coeficientes cr* y K en las ecuaciones (5.9) y (5.10) pueden 
tomarse (Novak y Cábelka, 1981) como 1.1 <  cr' <  1.25 y 4.5 <  K < 5.5, donde el 
valor más bajo de K se aplica para Fr, >  10 y el más alto para Fr, 3.

Las ecuaciones (5.8) y (5.10) y los aspectos de diseño hasta ahora estudiados, son 
válidos únicamente para tanques de fondo horizontal. En canales inclinados, el va
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lor y2/y, se incrementa con la pendiente; para una pendiente 50= 0.2. v;/ v e s  dos 
veces el valor para un canal horizontal, con el mismo número de Froude.

Los valores citados de K, y en particular de &, son bastante bajos (como indica 
la economía) y dependen de una buena valoración del coeficiente <¡o, y en especial 
de la profundidad aguas abajo y0 que, a su vez, depende en general de un valor 
supuesto del n de Manning para el río. Si se suponen valores conservadores de n y m 
(es decir un n bajo y un <p alto) entonces un valor pequeño de <j ' (como 1.1) es 
suficiente; de otra manera, debe seleccionarse un valor más alto. También es muy 
importante estimar la posible degradación a largo plazo del lecho del río aguas aba
jo de la presa, lo que podría ocasionar la reducción de los niveles (del agua) aguas 
abajo y de y0.

Un umbral de salida simple, con una pendiente de 1 a 3 es de ordinario tan efec
tivo como umbrales más complejos (sección 5.3.3).

Es evidente a partir de las ecuaciones (5.7) a (5.10) que cuanto más bajo sea el 
valor de (p (más alto el valor de <£) más pequeño será el tanque de amortiguación 
requerido; <p en la ecuación (5.7) se refiere a las pérdidas totales entre la cresta del 
vertedero y la entrada al tanque de amortiguación, es decir a <jt>,..3 [ecuación (5.5)].

Las pérdidas de energía en las fases cuarta y quinta de la disipación de energía 
(sección 5.1) se pueden expresar como:

e 4.í =  (.>’2-T |)3/4);2>,l (5-11)

Aguas abajo del resalto en el efluente del tanque subsiste todavía una proporción 
importante de exceso de energía, principalmente debido a la alta turbulencia del 
flujo, la cual puede expresarse (Novak y Cábelka, 1981) como:

e5 = (a' -  a )V 20l2g (5.12)

donde a ’ es el valor aumentado del coeficiente de Coriolis que refleja el alto grado de 
turbulencia y la distribución no uniforme de la velocidad; 2 <  a '< 5  para 3 <Fr} < 10, 
mientras que a — 1.

De las ecuación«^ (5.11) y (5.12) se obtiene:

e4.5

— 1 — 4(a ' -  1) l+ ( l+ 8 F r2),/2 
[—3+(l  + 8Fr2),/2]3 (5.13)

La ecuación (5.13) muestra que la eficiencia de la disipación de energía en el propio 
resalto dentro del tanque de amortiguación decrece con el número de Froude, dejan
do hasta 50% de la energía para que sea disipada aguas abajo del tanque para núme
ros bajos de Froude (sección 5.3.3).

El resalto hidráulico introduce una cantidad importante de aire adicional a cual
quier flujo aireado de llegada. Una concentración constante de aire a lo largo del 
resalto (C, = Cj) da como resultado un resalto de menor altura en comparación con 
el caso sin aire, mientras que para C, > 0 y C2 =  0 (que es una suposición más realis
ta) es necesaria una altura un poco mayor de y2 respecto al caso de no tener aire 
(Naudascher, 1987). Entonces, lo más relevante de la presencia de aire en la zona 
del resalto, es el requerimiento de paredes más altas en el tanque de amortiguación
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debido a la mayor profundidad de flujo [ecuación (4.33)]. El efecto de la entrada de 
aire debido a los resaltos hidráulicos en la concentración de oxígeno en el flujo ha 
sido estudiado por Avery y Novak (1978) (sección 9.1.6).

La naturaleza de alta turbulencia del flujo en el resalto hidráulico induce grandes 
fluctuaciones de presión en las paredes laterales y en particular en el piso del tanque, 
lo cual, a su vez, podría ocasionar cavitación. Utilizando un número de cavitación, &, 
en la forma (p'2)U2/(H2pV f) [ecuación (4.14)], dondep 'ts la desviación de la presión 
instantáneap con respecto a la presión promedio en el tiempo p [p = f{t) puede obte
nerse de los registros de transductores de presión], la relación entre <r y x/y, (donde x 
es la distancia desde el pie del resalto) para resaltos libres y sumergidos con F r,—5, se 
muestra en la figura 5.5 (Narayanan, 1980; Locher y Hsu, 1984). Suponiendo que la 
longitud del resalto sea de aproximadamente 6(y2 -  y,), la presión hidrostática en el 
punto de máxima fluctuación de la presión, es decir en un resalto libre, en ;c/y,= 12, 
será pgy, , con:

T=Ti + y2-y  i
% 2 -T l)

12y, = 3y,.

Para <7 = 0.05 ocurrirá cavitación si:

V2p0+pgy-0.05kp =pe =* 0 (5.14)

donde k=p'l{p,2)m> 1 ( \<k<5).
El valor de k puede calcularse de la ecuación (5.14) y suponiendo, por ejemplo, 

una distribución normal de las fluctuaciones de presión, el factor de intermitencia, 
es decir, la proporción de tiempo para la cual k es excedido (la probabilidad de que 
ocurra cavitación) puede calcularse (como se muestra en el ejemplo 5.1). Para k > 5 
en la práctica no hay peligro de cavitación; para k =  3.5 hay 2% de probabilidad de

o .o o 1------ 1------ 1------ 1------ >------1------1------1------ 1------ 1------1------1------1------1------1
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70

x!y\

Figura 5.5 Comparación de la variación longitudinal de las fluctuaciones de presión en 
resaltos libres y sumergidos para Fr = 5 (Locher y Hsu, 1984).
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ocurrencia de cavitación durante el tiempo de operación del tanque (para tanques 
bien construidos). En realidad, esta probabilidad de cavitación podría ser más alta 
porque el comienzo de la cavitación ocurrirá a presiones mayores que pv, las irregu. 
laridades en el piso del tanque causarán reducción de la presión local y el flujo que 
viene de aguas arriba del resalto puede tener un grado sustancial de turbulencia 
(Narayanan, 1980).

Los modelos físicos proporcionan, con ciertas salvaguardias, una herramienta 
conveniente para evaluar las características de amplitud y frecuencia de las fluctua
ciones macroturbulentas de presión y para estimar la tendencia a la cavitación, con 
cavitación intermitente en el prototipo (Lopardo, 1988) (capítulo 15).

Los daños potenciales debidos a la cavitación no son el único peligro en los tan
ques de amortiguación de resalto hidráulico (así como en otros tipos de tanques). 
Probablemente, el problema estructural más serio es el efecto del empuje causado 
por el sistema de drenaje de la presa o por el nivel del cauce aguas abajo o en el fondo 
del tanque. Este exceso de presión por encima de la presión hidrostática en el tanque 
se agrava por las fluctuaciones macroturbulentas de la presión por debajo (y el lado) 
del resalto. Aunque las fluctuaciones de la presión negativa tienen una distribución 
espacial desigual (que alivia esta parte del problema) ésta sólo es visible para dise
ñar la placa de piso para la más severa de las dos situaciones: el empuje aguas abajo 
aplicado sobre toda el área del piso con el tanque vacío o la cabeza de empuje igual 
a la raíz cuadrada media (rms en inglés) del valor de las fluctuaciones de presión 
que es del orden de 0.12 Vfllg (V, es la velocidad supercrítica de entrada) aplicada 
para la totalidad del tanque lleno. Además, todas las juntas de contracción deben 
sellarse, no debe hacerse ninguna apertura de drenaje y las placas del piso deben ser 
tan grandes como sea posible y conectadas con pernos y refuerzo (ICOLD, 1986).

Farhoudi y Narayanan (1991) investigaron la acción de las fuerzas en losas con 
diferentes longitudes y anchos bajo un resalto hidráulico, dando detalles adicionales 
sobre los efectos del tamaño de la losa, de la posición y de la relación ancho-largo. 
Pinheiro, Quíntela y Ramos (1994) presentaron un resumen y un análisis compara
tivo de metodologías para calcular las fuerzas hidrodinámicas que actúan sobre las 
losas de los tanques de amortiguación de resalto hidráulico.

La prevención de la’ vibración de los elementos del tanque (debido a la turbulen
cia del flujo) requiepé también placas macizas, conectadas en lo posible a la cimen
tación.

La abrasión del concreto en el tanque puede ocurrir si éste se utiliza también para 
desagües de fondo, que transporten sedimentos abrasivos (aunque esto es improba
ble que ocurra para velocidades inferiores a 10 m s_l), o por sedimentos llevados 
dentro del tanque desde aguas abajo ya sea por mal diseño o por mala operación. El 
tanque debe autolimpiarse para lavar cualquier sedimento atrapado en él.

El empuje, la abrasión y la cavitación están, desde luego, fuertemente relaciona
dos, y la previsión para mantenimiento y reparaciones debe considerarse en el dise
ño del tanque.

El caudal usado en el diseño de los tanques de amortiguación es, en la mayoría de 
los casos, el caudal (máximo) de diseño del vertedero (en los casos 1, 2 y 4 anterio
res). Este, sin embargo, no es siempre necesariamente el caso. Algunas veces puede 
resultar más económico tomar algún riesgo calculado y diseñar el tanque para un
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caudal más pequeño y de mayor frecuencia de ocurrencia (como Q]m) o menor, en 
jugar de la CMP -  capítulo 4) y realizar las reparaciones necesarias cuando se exce
da dicho Q. Se necesita tener mucho cuidado y experiencia cuando se opta por esta
alternativa.

5.3.2 OTROS TIPOS DE TANQUES DE AM O RT IG U AC IO N

Aunque los tanques de amortiguación diseñados con base en un simple resalto 
hidráulico funcionan bien y con relativa eficiencia, en ciertas condiciones otros 
tipos de tanques pueden producir ahorros en los costos de construcción. Se han 
desarrollado tanques estándares con bloques de impacto, bloques de caída y 
umbrales de salida especiales por el USBR (Bradley y Peterka, 1957; Peterka, 
1963; US Bureau of Reclamation, 1987). Un ejemplo de un tanque con bloques de 
caída y bloques de impacto -  USBR Tipo III -  que puede utilizarse para velocida
des V < 18.2 m s" ' y q<  18.6 m2 s-1 se presenta en la figura 5.6. Como este 
tanque es más corto que otros, existe la tentación de utilizarlo por fuera de esos 
límites; sin embargo, en este caso es muy grande el peligro de que ocurran daños 
por cavitación, debiéndose tener mucho cuidado durante el diseño y en el posicio- 
namiento de los bloques. Basco (1969) llevó a cabo, en particular, una investiga
ción detallada de la tendencia en el diseño de tanques con bloques de impacto y de 
las fuerzas de arrastre, las fluctuaciones de presión y de la geometría óptima; toda 
el área de tanques con bloques de impacto ha sido también estudiada por Locher y 
Hsu (1984).

Los disipadores de cubetas curvas, lisas y ranuradas, desarrollados principal
mente en Estados Unidos (Peterka, 1963) [figura (5.7)] requieren niveles del cauce 
aguas abajo en esencia mayores que los tanques convencionales de resalto hidráuli
co y, en el caso de vertederos con compuertas, es necesaria una operación simétrica 
de éstas (para prevenir corrientes laterales que pueden llevar sedimentos dentro de 
la cubeta, lo cual a su vez, puede dañár el disipador).

Los tanques de amortiguación cop~ un régimen superficial de resalto hidráuli
co utilizan una cubeta escalonada póco profunda [figura 5.8(b)]; la teoría y su apli
cación para pequeñas presas fue desarrollada en especial en la URSS (Skladnev, 
1956) y fue revisada por Novak y Cábelka (1981). Este tipo de tanque es en realidad 
sólo un ejemplo de los tanques de resalto hidráulico espacial. Otros emplean un 
cambio brusco en el ancho [figura 5.8(a)] o un resalto combinado con entradas de 
flujo laterales desde rápidas [figura 5.8(c)] o cascadas; esta última alternativa es en 
particular útil en valles relativamente angostos.

Bremen y Hager (1993) investigaron los resaltos en canales que se expanden con 
brusquedad llegando a la conclusión de que los resaltos con el pie justo en el canal 
de aguas arriba son más eficientes que los resaltos clásicos, aunque en la construc
ción del tanque de amortiguación esta ventaja debe contrastarse con el hecho de 
que éstos pueden volverse asimétricos para relaciones de expansión superiores a
1.4 y -para valores más altos- requieren mayores volúmenes de excavación que 
los tanques diseñados con base en el resalto clásico.
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Figura 5.6 Tanque de amortiguación con bloques de caída y de impacto, USBR tipo 
(US Bureau of Reclamation, 1987).

Figura 5.7 Cubetas curvas, lisas y ranuradas (US Bureau of Reclamation, 1987).
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(b)

Figura 5.8 Tanques de resalto hidráulico espacial: (a) cambio en el ancho; (b) cambio 
en la profundidad; (c) flujo desde canales laterales (Locher y Hsu, 1984).
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Todos estos y otros tipos de tanques de amortiguación y disipadores de energía se 
desarrollan mejor con la ayuda de estudios sobre modelos a escala (Novak y Cábelka, 
1981).

Masón (1982) llevó a cabo un estudio estadístico con 370 disipadores construi
dos desde 1950; el estudio incluyó tanques en roca (sin protección en el fondo con 
cubetas curvas sumergidas), tanques de resalto simple, tanques con bloques de im
pacto y varios tipos de disipadores con chorros de trayectoria libre. Los resultados 
de las mediciones se encuentran resumidos en la figura 5.9 y confirman que para 
operar con éxito tanques con bloques de impacto es necesario una cierta velocidad 
mínima de entrada (cabeza), pero su rango está limitado por problemas de cavita
ción para H > 30 m. Resaltos hidráulicos simples se han utilizado para cabezas ma
yores que las indicadas en la figura (H >  50 m) pero es necesario tener mucho cuidado 
en el diseño y la construcción. Varios tipos de disipadores de chorro necesitan una 
cabeza mínima {H> 10 m) para trabajar de manera apropiada.

i
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Figura 5.9 Intervalo de uso preferido para los principales tipos de disipadores (Masón, 
1982).

5.3.3 EROSIÓN AGUAS ABAJO DE LOS TANQUES DE AM O RT IG U AC IÓ N

Se ha demostrado en la sección 5.3.1 que en el efluente del tanque se mantiene 
cierta proporción de energía que debe ser disipada. Debido a esto y a la distribución
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no uniforme de velocidades, siempre ocurrirá alguna erosión local aguas abajo del 
tanque. Eliminar esta situación es casi imposible y, sobre todo, muy costoso. El 
principal propósito del tanque es reducir y localizar la socavación (en un sitio donde 
ésta pueda controlarse y no sea dañina para la presa), mas no eliminarla. El umbral 
de salida del tanque debe protegerse contra la erosión regresiva y/o diseñarse de 
forma que propicie la acumulación de sedimentos contra el umbral en lugar de la 
erosión (figura 5.4).

La extensión y profundidad de la socavación local depende de los parámetros 
hidráulicos, de la geología (índice de erodibilidad) (Annandale, 1994) y de la geo
metría del tanque. Varios métodos se utilizan para su cálculo, incluidos estudios 
sobre modelo, pero quizá lo más simple es estimar la profundidad de socavación 
como un porcentaje de la profundidad que ocurriría en el pie de una caída libre sin 
tanque, la cual, a su vez, puede calcularse a partir de varias ecuaciones (Schoklitsch, 
Veronese, Jaeger, etc.). Utilizando la forma de Jaeger, Novak (1955) expresa la pro
fundidad de socavación (aguas abajo de tanques de resalto hidráulico determinada a 
partir de experimentos en modelos de estructuras de, relativamente, baja cabeza con 
arena gruesa y limitadas observaciones de campo) como:

5̂ =  0.55 [6 //^2V°5O c/^9o) 1/3 ->«] (5-15)

donde ys es la profundidad de socavación debajo del lecho del río (m), H, es la 
diferencia entre los niveles aguas arriba y aguas abajo (m), y0 es la profundidad en el 
cauce aguas abajo (m), q es el caudal específico (m2 s-1) y es el tamaño de 90% 
del grano del sedimento que conforma el lecho del río (mm). La ecuación (5.15) 
indica, entonces, que el tanque de amortiguación reduce la socavación potencial 
entre 45 y 50%.

5.4 Pozos
La disipación de energía tiene lugar aguas abajo de chorros de caída libre (chorros, de caída libre 
vertederos con salto de esquí, cubetas« deflectores) en tanques de amortiguación, o 
con más frecuencia, en pozos de cai$a libre, en general excavados completa o par
cialmente en el lecho de la cómeme durante la construcción de la presa, pero en 
ocasiones socavados sólo por la acción del chorro mismo. La socavación y las obras 
de protección deben revisarse, por ejemplo, de acuerdo con Hartung y Häusler (1973) 
y con las ecuaciones de socavación máxima y[ (m) de Locher y Hsu (1984) y de 
Breusers y Raudkivi (1991).

La expresión general de la socavación, y's, medida desde la superficie en el cauce 
aguas abajo O ^ ^ + ^ o )  es:

X = CqxHip"ld: (5.16a)

donde C es un coeficiente, /3 es el ángulo del deflector con la horizontal, d es el 
tamaño de la partícula (mm) y q y H* son los mismos de la ecuación (5.15); el rango 
del coeficiente C y de los exponentes x, y, z, w es:
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0 .65< C < 4.7 , 0 .5 < jc<0.67, 0.1 < ^ < 0 .5 ,

0 < z < 0 .3 , O o v c O .l.

De esta manera, el rango de y's es grande, como era de esperarse debido a que la 
ecuación (5.16a) cubre un amplio espectro de estructuras con diferentes diseños, 
grados de entrada de aire y condiciones geológicas.

Aceptando la posibilidad de ‘errores’ del 100%, puede utilizarse una ecuación 
simplificada por Martins (1975) con j:= 0.6, y = 0.1, w = z = 0 y C — 1.5:

y's= 1.5<70f7 /0*' * (5.16b)

se confirma así la importancia del valor del caudal específico en el diseño de la 
presa (capítulo 4).

Para vertederos con deflectores, la ecuación propuesta por Tarajmovich (1978) 
proporciona también resultados razonables:

y, =  tan A  (5.17)

donde ys=y[—ya [como en la ecuación (5.15)], ycr es la profundidad crítica y /3, es 
el ángulo aguas arriba del pozo de socavación, el cual es función del ángulo de 
salida del deflector /3, pero no varía demasiado con respecto a éste (14° <  /3, <  24° 
para 10° <  /3 <  40°).

Las fluctuaciones de presión en el piso de un pozo de caída libre, debajo de un 
chorro en plena caída, pueden ser bastante considerables y pueden alcanzar hasta 
40% de la cabeza //* (Ervine y Falvey, 1987).

Para análisis más profundos de la socavación en pozos de caída libre, consúltese 
también Masón y Arumugam (1985).

El flujo a través de desagües ocurre con mucha frecuencia como una corriente con
centrada de alta velocidad. La descarga puede terminar encima o debajo del nivel 
del agua en la entrega, con o sin una válvula reguladora del caudal en su extremo 
(sección 4.8 y 6.3). Estas variaciones en el diseño también se reflejan en los méto
dos de disipación de energía.

Las dos principales tendencias de diseño están orientadas tanto a dispersar de 
forma artificial como a airear los chorros del efluente (efluente sobre el cauce aguas 
abajo con o sin compuerta de control a la salida) o a reducir el caudal específico a la 
entrada en el tanque de amortiguación. Este tanque debe ser el mismo del vertedero 
-que es la mejor solución cuando es factible (figura 5.2)- o uno separado. La reduc-

* N. de R.T.: Según el propio Novak, en la ecuación 5.16b H , es la diferencia de altura desde el 
nivel del agua en el embalse y la punta del labio de la cubeta.
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ción del caudal específico en una corriente de alta velocidad puede llevarse a cabo 
deprimiendo el fondo de la salida de modo simultáneo con su ensanchamiento, o 
utilizando bloques y umbrales o paredes de guía inmediatamente aguas abajo de la 
descarga y antes de la entrada en el tanque de amortiguación, o en el tanque mismo, 
o mediante la combinación de varios métodos. El primer método tiene la ventaja de 
evitar la cavitación y/o la abrasión y es en particular efectivo cuando se usa en 
combinación con el tanque de amortiguación del vertedero, porque la corriente de la 
descarga puede dirigirse dentro del tanque de forma apropiada (figura 4.22).

Cuando se utilizan deflectores sumergidos como, por ejemplo, en efluentes de 
túneles, debe tenerse cuidado de suavizar el final del deflector para evitar la cavita
ción. Para detalles adicionales de diseño, consúltese US Bureau of Reclamation 
(1987) además de Novak y Cábelka (1981).

Para el diseño de una transición de ensanchamiento gradual para la salida libre 
supercrítica de un desagüe que termina en un tanque de amortiguación separado, 
Smith (1978), basado en el trabajo de Rouse (1961), recomienda para un ancho 
inicial B0 (en la descarga), un ancho final B, (a la entrada del tanque de resalto 
hidráulico) y paredes rectas divergiendo a un ángulo 6 del eje del efluente, las ecua
ciones:

= 1.1 Qu\ (5.18)

tan 6 = (4.5+2 Fr0) (5.19)

donde Fr0—Vy (gB0)112 para un conducto cuadrado o Fr0 = VJ (gD)m para un con
ducto de sección circular. Esta tasa de embocinamiento produce una distribución 
del flujo, razonablemente uniforme y estable, al comienzo del resalto y también 
permite una continua expansión del flujo, a la misma tasa, a través del tanque de

aireadores

9 .14m

Figura 5.10 Disipadores de expansión brusca, Presa de New Don Pedro; dimensiones 
en metros (Locher y Hsu, 1984).
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amortiguación; para detalles adicionales sobre el cálculo del resalto y el diseño del 
tanque, consúltese Smith (1978).

Para desagües de menor capacidad (5-10 m3 s_l) con cabezas altas, los pozos de 
amortiguación verticales proporcionan un medio de disipación de energía com
pacto.

Recientemente se han desarrollado disipadores de energía de expansión brusca 
(Locher y Hsu, 1984) que utilizan el principio de pérdida de energía en ensanchamien
tos bruscos. Aunque casi de manera inevitable están asociados con la cavitación, ésta 
ocurre lejos de las fronteras sin ocasionar peligro a la estructura. Como un ejemplo de 
este tipo de estructura, en la figura 5.10 se muestra la sección de una de las tres cáma
ras de expansión de sección transversal circular, de la presa New Don Pedro, diseñada 
para transportar un total de 200 m3 s_1 con una cabeza total de 170 m. Las cámaras 
disipan alrededor de 45 m de cabeza y la restante se disipa por la fricción en la tubería 
y en el túnel de 9.14 m de diámetro aguas abajo de las compuertas.

Ejemplo 5.1

Diseñar un tanque de amortiguación de resalto hidráulico para un caudal máximo 
de 25 m3 s-1 m-1 que fluye desde un vertedero libre con su cresta 50 m sobre el 
lecho del río aguas abajo que es de grava y tiene pendiente 50= 0.001 y n =0.028. 
Verificar la posibilidad de cavitación en el fondo del tanque y estimar la socava
ción aguas abajo del tanque; comparar ésta con la profundidad de un pozo de 
caída libre aguas abajo de un deflector.

Solución

Para la cabeza de diseño Cd=0.75 (sección 4.7.1). 
De q = 2!3CáV2gmHm,

H= 25x3 2/3

•> 2 x 0.75(19.62)1/2 = 5.032 m.

De la ecuación (5.4), para S = 50 m,
S 50

(p = 1 —0.0155-^ -  1-0.0155 = 0 846

Para n =  0.028, dU6 =  0.028/0.04; entonces d = 0.118 m (sección 8.2).
Para el caudal de diseño, la profundidad en flujo uniforme y0 de q=yoiS l0aln,

0.028 x 25 
(0.001)1/2

3/5

= 6.416 m,

RS
d( 2.56-1)

6.416x0,001 
0.118x 1.56 = 0.035 <0.05 (Shields)

(sección 8.2); el lecho del río es entonces estable. i
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De acuerdo con la ecuación (5.7), con el nivel de referencia en el fondo del río,

50+5.032 252
19.6 x 0.846V,2 y

por ensayo y errror y, =0.907 m.
De acuerdo con la ecuación (5.8), para Fr] = q1lgy] = 251l{9M x 0.9073) = 85.38,

0 907yi = ^ ± [ - i  +(i +8 x 85.38)1'2] = 11.40 m.

Como en y2 ^  Jo se requiere un tanque de amortiguación.
Para <r = 1.2, a partir de la ecuación (5.9),

y  = 1.2 X 11.40-6.416 = 7.264 m.
Se supone y' =7.50 m ( cr'será reducido bajando el nivel de referencia), repitiéndose 
el cálculo:

£=50+5.032+7.50 = 62.532, <p= 1 -(0.0155 x 57.5)/5.032 = 0.823.
De 62.532=y,+252/(19.62 x 0.8232yf), y,=0.873m, £/f=95.75,y y2= 11.65 m cr'= 
1.19 (satisfactorio).

Se revisa el diseño para una descarga menor, como 10 m3 s-1:

0.028 x 10 y 5
y ° V (0.001)l/2 / - 3-7m- Si

Si se supone que Cd = 0.65; entonces H = 10 x 3/(2 x 0.65 V19.62) = 2.69 m, y <p= l -  
(0.0155 x 57.5)/2.69 = 0.67. 57.5+2.69 = 60.19=y, + 102/(19.6 x O ^ y 2); y, = 0.436 m. 
frf= 123; y2 = 6.62m; a ' = (7.5+3.7)/6.62= 1.69 >1.19 El tanque diseñado para el 
caudal máximo es más que adecuado pgra caudales menores.

Según la ecuación (5.10) la longitud dejtanque de amortiguación L—K(\ 1.65—0.873); 
para Fr, = V 95/75 = 9.78 y 4.5; L^'4.5 x 10.777 = 48.49 m ~  50 m.

De acuerdo con la ecuación (5.14)^)ara V, =25/0.873=28.63 m s_l y y, =0.873 m,

(10+3y,)19.62 
0.05 x 28.632 = 6.04 >5.

Entonces, teóricamente, no hay peligro de cavitación, aun para el caudal máximo.
De la ecuación (5.15) para ¿/90 =118 mm, y0 = 6.416 m, y 7/^ = 55.032 — 

6.416 = 48.616 m, ys=0.55 [6 x 48.616o 25 x 25° 5(6.416/118)1/3 -  6.416] =  13 m. Como 
S = 50 > 10 m, esta ecuación no es en realidad aplicable y la socavación calculada 
es demasiado alta. Un resultado mucho más realista es alrededor de 50% de este 
valor, es decir, alrededor de 6.5 m. Esta socavación máxima es probable que ocurra 
a una distancia L + 6 x6.5 —90 m, desde el pie de la presa, no presentándose así 
daños para la presa, aunque se requiere una adecuada protección de la orilla.
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Si se utilizara un deflector, la profundidad probable requerida en el pozo de caída 
libre sería, de acuerdo con la ecuación (5.16b),

ys' = 1.5 x 25* 06 x 48.616°1 = 15.25 m.

Entonces, ys= 15.25—6.416—9 m debajo del nivel del lecho del río. (Esta erosión, 
sin embargo, ocurriría muy cerca del pie de la presa, a menos que se utilice una 
rápida para desviar el flujo de la presa).

De la ecuación (5.17) para 140 < /3 ,< 2 4 0, ys = 6(252/9.8)l/3 tan /3,, es decir 
6.0 <  ys<  10.6 m; lo cual coincide razonablemente bien con el resultado anterior de 
ys =  9 m.

Annandale, G. W. ( 1994) Taking the scour out of water power. International Water Power
& Dam Construction, 46 (November), 46-9.

Avery, S. and Novak, P. (1978) Oxygen transfer at hydraulic structures. Journal of the 
Hydraulics Division, American Society of Civil Engineers, 104 (Hy 11), 1521-40,

Basco, D.R. (1969) Trends in Baffled Hydraulic Jump Stilling Basin Design of the Corps 
of Engineers since 1947, Miscellaneous Paper H-69-1, US Army Engineers Waterways 
Experimental Station, Vicksburg.

Bradley, J. and Peterka, A.J. (1957) The hydraulic design of stilling basins. Journal of 
the Hydraulics Division, American Society of Civil Engineers, 83 (Hy 5), Papers 1401— 
1406, 130 pp.

Bremen, R. and Hager, W.H. (1993) T-jump in abruptly expanding channel. Journal of 
Hydraulic Research, 31 (1), 61-78.

Breusers, H.N.C. and Raudkivi, A.J. (1991) Scouring, IAHR Hydraulic Structures 
Design Manual, Vol. 2, Balkema, Rotterdam.

Coyne, A. (1951) Observation sur les déversoirs en saut de ski, in Transactions of the 
4th Congress ofICOLD, New Delhi, Vol. 2, Report 89, pp. 737-56.

Ervine, D.A. and Falvey, H.T. (1987) Behaviour of turbulent water jets in the atmosphere 
and in plunge podls. Proceedings of the Institution of Civil Engineers, Part 2, 83, 
295-314. ;/

Î

Farhoudi, J. and Nârayanan, R. (1991) Force on slab beneath hydraulic jump. Journal of 
Hydraulic Engineering, American Society of Civil Engineers, 117 (1), 64-82.

Hager, W.H. (1990) Energie-Dissipation an Auslassbauwerken. Gas, Wasser, Abwasser 
(Zürich), 70 (2). 124-30.

Hager, W.H. and Li, D. (1992) Sill-controlled energy dissipator. Journal of Hydraulic 
Research, 30 (2), 165-81.

Hager, W.H., Bremen, R. and Kawagoshi, N. (1990) Classical hydraulic jump: length of 
roller. Journal of Hydraulic Research, 28 (5). 592-608.

Hartung, F. and Häusler, E. (1973) Scour, stilling basins and downstream protection 
under free overfall jets at dams, in Proceedings of the 11th Congress on Large Dams, 
Madrid, pp. 39-56.

Hofeni, P. (1956) Desintegration of a free jet in air, in Prdce a Studie, No. 93, VUV, 
Prague (in Czech).

ICOLD (1986) Spillways for Dams, Bulletin 58, International Commission on Large 
Dams, Paris.



Referenc

Locher, F. and Hsu, S.T. (1984) Energy dissipation at high dams, in Developments in 
Hydraulic Engineering, Vol. 2 (ed. P. Novak), Elsevier Applied Science, London.

Lopardo, R. (1988) Stilling basin pressure fluctuations (invited lecture), in Proceedings 
of the International Symposium on Model-Prototype Correlation of Hydraulic Struc
tures (ed. H. Burgi), American Society of Civil Engineers, New York, pp. 56-73.

Martins, R.B.F. (1975) Scouring of rocky river beds by free jet spillways. Water Power 
& Dam Construction, 27 (4), 152-3.

Mason, P.J. (1982) The choice of hydraulic energy dissipators for dam outlet works 
based on a survey of prototype usage. Proceedings of the Institution of Civil Engi
neers, Part 1, 72, 209-19.

Mason, P.J. and Arumugam, K. (1985) Free jet scours below dams and flip buckets. 
Journal of Hydraulic Engineering, American Society> of Civil Engineers, 111 (Fe
bruary), 220-35.

Narayanan, R. (1980) Cavitation induced by turbulence in stilling basins, Journal of the 
Hydraulics Division, American Society of Civil Engineers, 106 (Hy 4), 616-19.

Naudascher, E. (1987) Hydraulick der Gerinne und Gerinnebauwerke, Springer, Vienna.
Novak, P. (1955) Study of stilling basins with special regard to their ends sills, in 

Proceedings of the 6th Congress of the International Association of Hydraulics 
Research, The Hague, Paper C l5.

Novak, P. and Cabelka, J. (1981) Models in Hydraulic Engineering-Physical Princi
ples and Design Applications, Pitman, London.

Peterka, A.J. (1963) Hydraulic Design of Stilling Basins and Energy Dissipators, En
gineering Monograph 25, US Bureau of Reclamation, CO.

Pinheiro, A.N., Quintela, A.C. and Ramos, C.M. (1994) Hydrodynamic forces in 
hydraulic jump stilling basins, in Proceedings of the Symposium on Fundamen
tals and Advancements in Hydraulic Measurements and Experimentation Buffa
lo, NY, August (ed. C.A. Pugh), American Society of Civil Engineers, New York, 
pp. 321-30.

Rajaratnam, N. (1967) Hydraulic jumps, in Advances in Hydroscience, Vol. 4 (ed. V.T. 
Chow), Academic Press, New York.

Rouse, H. (1961) Fluid Mechanics forfiydraulic Engineers, Dover Publications, New 
York. /

Skladnev, M.F. (1956) Limits of bottqjii and surface hydraulic jumps, IzvestiyaVsesoyuz- 
nogo Nauchno-Issledovatel ’skogo Hnstituta Gidrotekhniki, 53 (in Russian).

Smith, C.D. (1978) Hydraulic Structures, University of Saskatchewan.
Tarajmovich, LI. (1978) Deformations of channels below high-heads spillways on rock 

foundations. Gidrotekhnicheskoe Stroitel’stvo, (9), 38-42 (in Russian).
US Bureau of Reclamation (1987) Design of Small Dams, 3rd edn, US Department of 

the Interior, Washington, DC.



£ 1  Compuertas y válvulas

6.1 Clasificación
de compuertas Las compuertas pueden clasificarse de acuerdo con:

1. posición en la presa: compuertas de cresta y compuertas y válvulas de cabeza 
alta (sumergida);

2. función: compuertas de servicio, mantenimiento y emergencia;
3. material: compuertas de acero, aleaciones de aluminio, concreto reforzado, ma

dera, caucho, nailon y otros materiales sintéticos;
4. transmisión de presión: a las pilas o estribos, al umbral de la compuerta, al um

bral y a las pilas y a toda la estructura;
5. modo de operación: compuertas y válvulas reguladoras y no reguladoras;
6. tipo de movimiento: compuertas de traslación, rotatorias, rodantes, flotantes, 

compuertas que se mueven a lo largo o a través del flujo;
7. mecanismos de movimiento: compuertas accionadas por elecricidad, por acción 

mecánica, hidráulica, automática por la presión del agua o manualmente.

Los principales requerimientos de operación para las compuertas son el desem
peño libre de fallas, el hermetismo, la rapidez de operación, el mecanismo de 
elevación de capacidad mínima y la conveniencia en la instalación y el manteni
miento. 'I

V

Debido a la variedad de criterios se utilizan muchos diseños de compuertas y 
válvulas; sólo los^aspectos sobresalientes de los tipos más importantes se pueden 
tratar aquí. Para detalles de diseño y construcción adicionales de estos y otros tipos de 
compuertas y válvulas consúltese, por ejemplo, Davis y Sorensen (1969), Leliavsky 
(1981) y Erbiste (1994).

6.2 Compuertas
de cresta 6.2.1 GENERALIDADES

La característica básica del diseño estructural de las compuertas de cresta es el mé
todo utilizado para la transferencia de la presión que actúa sobre ellas.

1. La transmisión de la presión a las pilas y estribos es utilizada por compuertas 
planas de elevación vertical y tablones de cierre, compuertas radiales y com-
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puertas de rodillo; las compuertas pueden diseñarse para que el flujo pase por 
encima o debajo de ellas o para una condición de flujo combinado.

2. Se emplea la transmisión de presión al umbral de la compuerta, por ejemplo, por 
compuertas de sector (tambor) (con una bisagra aguas arriba o aguas abajo), com
puertas de techo (trampa de oso), compuertas pivotantes (tablero abatible), 
compuertas giratorias y compuertas inflables.

3. Se transmite la presión tanto a las pilas como al umbral, por ejemplo en algunos 
tipos de compuertas abatibles y compuertas flotantes (pontón).

6.2.2 COMPUERTAS PLANAS

Las compuertas planas (elevación vertical), diseñadas como una celosía, viga cajón, 
una rejilla de vigas y rigidizadores horizontales y verticales, o una placa de acero de 
plancha única, pueden constar de una sección simple o doble (o incluso más partes 
pueden estar involucradas en el cierre de aberturas muy altas); en caso de flujo por 
encima de la compuerta, ésta puede tener una compuerta abatible adicional. Las 
compuertas pueden tener soportes deslizantes o con ruedas (figura 4.20). En el últi
mo caso pueden emplearse ruedas fijas (el tipo más frecuente), orugas o un tren de 
rodillos (compuerta Stoney); para ruedas fijas su espaciamiento se reduce cerca del 
fondo. Los sellos de las compuertas son de madera, platina de acero o un caucho de 
forma especial (figura 6.1).

El peso de la compuerta, G, está relacionado con su luz, B (m), y la carga P(kN), 
por;

G = k(PB)n. (6.1)

Para compuertas deslizantes con PB > 200 kN m, k — 0.12 y n = 0.71; para com
puertas con ruedas y PB > 270 kN m, k =  0.09 y n =  0.73. El intervalo usual de las 
cabezas para compuertas planas simples es 1 <  H  (m) <  15, y de luces 4 <  B (m) <  45.

El producto de la luz B y la cabéza en el fondo de la compuerta H se mantiene en 
general por debajo de 200 m2 ^m ith , 1978); en casos especiales se han utilizado 
compuertas deslizantes con valores más grandes (Scheldt, Holanda, 250 m2).

La cara de la pila aguas abajo de las ranuras de la compuerta puede protegerse 
contra el efecto de separación del flujo y la posible cavitación ya sea acercándola 
hacia la cara de la pila aguas arriba o con un bisel de pendiente hasta de 20:1 
(figura 6.1); para detalles adicionales consúltese Ball (1959).

6.2.3 COMPUERTAS RADIALES

En general, las compuertas radiales (Tainter) se construyen como portales con ba
rras transversales y brazos (rectos, radiales o inclinados), pero también pueden ser 
en voladizo sobre los brazos. Sus bisagras de soporte están de ordinario aguas abajo
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Figura 6.1

pero (para cabezas bajas) también pueden estar aguas arriba, lo que da como resul
tado pilas más cortas.

En la ecuación (6.1), 0.11 <  k <  0.15 y n — 0.07 para PB > 150 kN m. El 
intervalo usual de cabezas y luces para compuertas radiales es 2 <  H(m) <  14 y 3 < 
fí(m) <  55, con (BH) ^ —550 m2. Las compuertas radiales pueden diseñarse para 
más de 20 MN por apoyo.

Las ventajas de las\£ompuertas radiales sobre las planas radican en que son siste
mas de izamiento más pequeños, mayores velocidades de subida, rigideces más 
altas, pilas más bajás, ausencia de ranuras en la compuerta, automatización más 
fácil y mejor desraipeño en el invierno*; por otra parte, las compuertas radiales 
requieren pilas más largas y gruesas, y puede haber dificultades con la instalación 
de los tablones para mantenimiento de la compuerta.

La compuerta por lo general se eleva mediante cables fijos en cada extremo para 
prevenirla de torcimiento y atascamiento. Puesto que los cables se conectan en la 
parte interior de la compuerta su parte superior puede elevarse aún por encima del 
nivel del sistema de izamiento (figura 6.2).

Compuertas radiales de grandes luces que requieren sincronización entre los 
mecanismos de elevación para protección contra mareas se han desarrollado en Ale
mania, Holanda (Haringvliet, de luz 56.5 m) y el Reino Unido (Thames Barrier con 
compuertas ‘elevadas’, luz 61.0 m).

* N. de R.T.: En países con estaciones.
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Convenciones
1 Nivel de suministro completo 2 nivel de creciente extrema

Figura 6.2 Compuerta radial (Self y Steele, 1987).

6.2.4 COMPUERTAS DE SECTOR

Las compuertas de sector (tambor) pueden estar articuladas aguas arriba (figura 6.3) 
o aguas abajo; en el último caso, la bisagra se encuentra en general por debajo de la 
cresta del vertedero cerca de 0.17/a 0.2H. Las compuertas de sector sobre crestas de 
presas son del tipo de bisagra agua^'arriba, con una bisagra aproximada a 0.25H por 
encima del umbral aguas abajo de la compuerta y un radio de curvatura de r — //. 
Las cabezas pueden tener una altura de 10 m y las luces de 65 m.

Las compuertas de sector son difíciles de instalar, requieren mantenimiento cuida
doso y calefacción en invierno; sus principales ventajas son la facilidad de automati
zación y la ausencia de un mecanismo de elevación de piñones, los movimientos rápidos, 
la precisión de regulación, la facilidad de paso de hielo y desechos, y las pilas bajas.

6.2.5 COMPUERTAS ABATI BLES

Las compuertas abatibles (compuertas de bisagra en el fondo) (figura 6.4) son uno 
de los tipos más sencillos y más frecuentes de compuertas reguladoras empleadas
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Convenciones
1 tablero aguas arriba
2 nervio rigidizador
3 partidor de flujo
4 tablero aguas abajo
5 placa de fondo
6 sello de tablero
7 sello de caucho
8 pin de la bisagra
9 cámara de flotación

Figura 6.3 Compuerta de tambor (Thomas, 1976).
■ v

y

en las crestas de las presas y vertederos, ya sean solas o junto con compuertas 
planas de elevación vertical. Fueron desarrolladas como un remplazo de las alzas 
removibles de madera; en principio eran una viga giratoria con bordes de acero, 
que más tarde se remplazó por una tubería rígida a la torsión; se lograron avances 
posteriores colocando la tubería a lo largo del eje del apoyo abatible, con un table
ro transmitiendo la presión del agua a los nervios en voladizo fijos a la tubería. 
Después aparecieron los cuerpos de compuerta rígidos a la torsión con lados cur
vos aguas abajo (compuertas en forma de panza de pescado); los desarrollos más 
recientes de compuertas abatibles son estructuras rígidas a la torsión que utilizan 
secciones prismáticas.

Se han utilizado compuertas abatibles (solas) con cabezas de una altura hasta de 
6 m y luces hasta de 30 m; para luces más altas dichas compuertas pueden estar 
conectadas entre sí, pero cada una actuando con su propio servomotor hidráulico.
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Convenciones
1 tablero de compuerta
2 viga vertical
3 viga horizontal
4 rigidizadores de tablero
5 pin de la bisagra
6 puntales de arriostramicnto
7 servomotor hidráulico
8 soporte del balancín
9 galería de acceso

10 pozo de inspección hermético
11 acceso de mantenimiento

Figura 6.4 Compuerta abatióle (Thomas, 1976).

Las compuertas abatibles proporcionan una regulación del nivel muy fina, faci- 
litan el lavado de desechos y hielo* en comparación con otros tipos de compuertas 
son más efectivas en su costo-béheficio y a menudo son más aceptables desde el 
punto de vista ambiental; requeren protección contra el congelamiento y son par
ticularmente sensibles a las demandas de aireación y vibración, que pueden pre
venirse, sin embargo, utilizando partidores de flujo en el borde de la compuerta 
(figura 6.3).

6.2.6 COMPUERTAS DE RODILLO

Una compuerta de rodillo consta de un cilindro de acero hueco, por los general de 
un diámetro un poco menor que la altura del represamiento; la diferencia se cubre 
con un accesorio de acero, localizado con mayor frecuencia en el fondo del cilindro 
(en la posición de cierre). La compuerta se opera rodándola en un riel inclinado 
(figura 6.5). A causa de la gran rigidez de la compuerta pueden utilizarse luces
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sistema de izamiento

F? y  • -c
l:f7— YL

Figura 6.5 Compuerta de rodillo (Estación Experimental de Vías Fluviales de la Armada 
de Estados Unidos, 1959).

grandes (hasta de 50 m), pero las compuertas de rodillo requieren pilas voluminosas 
con grandes empotramientos.

6.2." COMPUERTAS DE TEJIDO

Compuertas de caqeho inflable o de tejido pueden presurizarse con aire, agua o 
ambos. Por lo general tienen un recipiente interior y una envoltura exterior, y pue
den utilizarse panycubrir grandes luces (de más de 100 m) con cabezas hasta de 6 m. 
La resistencia dd  tejido utilizado excede los 100 kN m "1.

Las principales ventajas de las compuertas de tejido son su costo bajo, poco peso 
y facilidad de instalación; las desventajas estriban en que pueden dañarse con faci
lidad y tener una vida útil limitada.

6.2.8 COMPUERTAS FUSIBLES PARA REBOSAMIENTOS

Las compuertas fusibles que se instalan en vertederos originalmente sin compuertas 
utilizan el principio de los tapones fusibles (sección 4.7.7), sin las desventajas par
ticulares del incremento repentino en la descarga y la pérdida del tapón fusible.

Diseñadas y utilizadas por primera vez en Francia con el nombre de compuerta 
fusible Hydroplus (en 1991 la presa de irrigación de Lussas con 10 compuertas de
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2.15 m de altura y 3.5 m de ancho) (Lemperiére, 1992) su altura puede ser hasta 
75% de la cabeza libre del vertedero (con ahorro en el almacenamiento) y pueden 
dejar pasar inundaciones moderadas como rebosamiento por encima de sus bordes 
superiores en forma de laberinto. Para inundaciones más grandes, las unidades in
dependientes erguidas libremente se voltean alrededor de un umbral aguas abajo, si 
una cámara de fondo llenada mediante una toma de pozo genera un empuje por 
debajo de la unidad. Después de que la creciente pasa, las unidades volcadas pueden 
reinstalarse sobre la cresta o, si están dañadas, remplazarse por unas nuevas. Se 
mantienen sobre la rápida del vertedero por debajo de la cresta sólo para velocida
des menores a 3 m s-1, de otra manera son lavadas.

6.3 Compuertas 
y válvulas

6.3.1 GENERALIDADES de cabezas altas

Las compuertas y válvulas de cabezas altas (sumergidas) transmiten la carga a la 
estructura que las rodea ya sea directamente a través de su soporte, por ejemplo, 
compuertas comunes (elevación vertical), radiales o de anillo, o a través del cuerpo 
de la válvula. Las válvulas más comunes de este último tipo son las válvulas de 
disco no reguladoras (que giran alrededor de un eje horizontal o vertical), las válvu
las cilindricas o de bola y aguja reguladora, las de tubo, de chorro hueco y Howell- 
Bunger (cono de dispersión fijo).

6.3.2 COMPUERTAS PARA PRESIONES ALTAS

Las compuertas planas (elevación vertical) (figura 4.19) son deslizantes, tie
nen ruedas o se mueven sobre cilindros u orugas. La carga sobre ellas puede ser 
de 3000-4000 kN m-1 con cabezas hásta de 200 m y áreas de compuerta hasta de 
100 m2. Para las condiciones óptimas>és mejor contraer el conducto de presión aguas 
arriba de la compuerta y suministraddeflectores aguas abajo para ayudar a la airea
ción y como medida anti-cavitación. La cara del conducto aguas abajo de las ranu
ras de la compuerta debe protegerse contra la cavitación de la misma manera como 
en las compuertas de cresta. Para compuertas de elevación no reguladoras, una me
jor protección se suministra mediante anillos que cierran las ranuras de la compuer
ta y aseguran un paso suave del flujo a través de la compuerta abierta en su totalidad. 
Otros desarrollos de este tipo de compuerta de anillo son las compuertas paradoja y 
de sello de anillo (Davis y Sorensen, 1969).

En general, las compuertas radiales se articulan aguas abajo (figura 4.21), pero 
algunas veces se utilizan en posición invertida con los brazos adentro o, más a me
nudo, por fuera del conducto en el extremo del cual se instala la compuerta regula
dora.

Un aspecto especial de algunas compuertas radiales para cabezas altas es el uso 
de muñones excéntricos (Buzzel, 1957) que permiten la formación de una luz entre
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los sellos y los asientos de éstos antes de la abertura de la compuerta, de manera que 
sólo tienen que manejarse los momentos ejercidos por el peso de la compuerta y la 
fricción en la bisagra. Este tipo se utilizó, por ejemplo, en la presa Dongjiang para 
compuertas con luces de 6.4 m y altura de 7.5 m que operan bajo una cabeza de 120 m 
(Erbiste, 1994).

Las compuertas cilindricas con todas las fuerzas hidráulicas contrabalanceadas 
se utilizan con frecuencia en tomas de tipo de torre; se han utilizado diámetros de 
compuerta hasta de 7.00 m con cabezas máximas de cerca de 70 m.

6.3.3 VÁLVULAS PARA CABEZAS ALTAS

La válvula de cono de dispersión (Howell-Bunger) (figura 6.6) es tal vez el tipo de 
válvula de regulación de uso más frecuente que se instala en los extremos de los 
desagües que descargan a la atmósfera. Consta de un cono dispersor de 90° fijo, 
aguas arriba del cual está la abertura cubierta por una camisa cilindrica deslizante. 
Se ha utilizado para cabezas hasta de 250 m y cuando está abierta en su totalidad su 
coeficiente de descarga es 0.85-0.9. El área de la válvula totalmente abierta es cerca 
de 0.8 del área del conducto.

La válvula Howell-Bunger es más barata pero menos vigorosa que las válvulas 
de aguja o de chorro hueco, y en realidad debería usarse en el diseño de presas sólo

Convenciones

1 cono dispersor
2 camisa deslizante
3 chorro de salida

Figura 6.6 Válvula de cono de dispersión (Smith, 1978).
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cuando descarga a la atmósfera (aunque en algunos casos especiales se ha utilizado 
en conductos que continúan mediante un resalto hidráulico en anillo (Haindl, 1984)]. 
El rocío fino asociado con la operación de la válvula puede ser indeseable, en parti
cular en climas fríos; algunas veces, sin embargo, un cilindro hueco grande fijo se 
coloca en el extremo de la válvula aguas abajo del cono, lo que genera una válvula 
de chorro en anillo. El coeficiente de descarga se reduce en este caso a cerca de 
0.75-0.80.

La válvula de aguja, o su variación, la válvula de tubo, tiene una camisa de acero 
fija en forma de bombillo, con el cierre de la válvula contra la cubierta con dirección 
aguas abajo. Cuando están abiertas, las válvulas producen chorros circulares sólidos 
y pueden utilizarse en condiciones sumergidas. Las válvulas pueden sufrir daños 
debido a la cavitación y producir chorros inestables para aberturas pequeñas, ade
más son costosas ya que deben soportar las presiones de los embalses llenos.

La mayoría de estas dos ventajas se superan en la válvula de chorro hueco (figu
ra 6.7), la cual se cierra con dirección aguas arriba (cuando está cerrado, el cuerpo 
de la válvula está a presión atmosférica); a causa de este hecho la válvula, por su
puesto, no es apropiada para utilizarse en condiciones sumergidas. El coeficiente de 
descarga para la válvula totalmente abierta es cerca de 0.7.

6.4 Fuerzas 
hidrodinámicas 
que actúan

Las fuerzas hidrodinámicas que actúan sobre compuertas están relacionadas muy sobre compue'' 
estrechamente con las condiciones de flujo. Aunque es tentador expresar esto utili
zando diversos coeficientes de descarga y contracción, este enfoque es aceptable 
sólo para los casos más simples, aunque no es suficiente en el diseño de compuertas 
de bajas o altas cabezas, donde es necesario en realidad un completo análisis de las 
condiciones de flujo y los factores que la influyen.

Los factores más importantes de los cuales depende el flujo sobre y por debajo de 
las compuertas son la geometría de ios pasajes de agua aguas arriba y aguas abajo; 
la geometría y la posición de la compuerta y sus accesorios como sellos, apoyos, 
etc.; la presión aguas arriba, si el $ujo a través de la compuerta es libre con presión 
atmosférica aguas abajo o es sumergido; el número de flujo de Froude y el número 
de Reynolds -y  en lo posible el número de Weber- ; el grado de turbulencia del 
flujo de aproximación y la aireación del espacio aguas abajo de las compuertas. El 
tratamiento detallado del tema de predicción de las condiciones del flujo y las 
fuerzas hidrodinámicas que actúan sobre las compuertas no es de competencia de 
este libro, pero puede encontrarse, por ejemplo, en Naudascher (1987, 1991). Para 
el tratamiento de los efectos del flujo no permanente y el campo de las vibraciones 
de la compuerta, consúltese Kolkman (1984) y Naudascher y Rockwell (1994).

En las compuertas de elevación vertical de cabezas altas, la fuerza del sistema de 
izamiento tiene que dimensionarse para superar el peso de la compuerta, la resisten
cia a la fricción y, más importante, las fuerzas de empuje hacia abajo que resultan 
del hecho de que durante la operación de la compuerta la presión a lo largo de su 
borde inferior se reduce (a presiones atmosféricas o incluso menores), mientras que
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Figura 6.7 Válvula de chorro hueco (Smith, 1978).

la presión que actúa en su parte superior es prácticamente la misma que en condicio
nes estáticas (presión del embalse lleno). Esta condición se aplica tanto para com
puertas localizadas dentro de un conducto o en el paramento aguas arriba de la presa 
o en una toma (debe notarse que los sellos de las compuertas en las tomas deben 
estar en el lado aguas abajo, y para compuertas en conductos están normalmente en 
la misma posición). Las fuerzas de empuje hacia abajo (o hacia arriba) que actúan 
sobre una compuerta^on una geometría de caja y sello dados y las vibraciones de la 
compuerta tienen qué analizarse para las diversas condiciones de operación utili- 
zando consideraciones teóricas y la experiencia de los ensayos de campo, así como 
experimentos en fftodelo, si es necesario.

Para compuertas de cabezas bajas es útil hacer un análisis del flujo potencial y 
utilizarlo para la determinación de la fuerza hidrodinámica (Rouse, 1950), que (en 
algunos de los casos más simples) puede obtenerse utilizando la ecuación de mo- 
mentum. Para compuertas con un flujo por debajo la forma de la ecuación (4.21b) 
puede utilizarse:

<2= Cdba(2gH)U2 (6.2)

(a es la abertura de la compuerta y H la cabeza aguas arriba), donde los coeficientes 
de descarga Cd y de contracción Cc están relacionados por:

C,= Cd c 1 + C a 1/2

CH
(6.3)
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para las compuertas con platinas de acero en forma plana y cilindrica (compuertas 
Tainter) con flujo libre y una placa horizontal aguas abajo y el borde de descarga de 
la compuerta inclinado a <9 del flujo (6 <  90° y que varía de acuerdo con la posición 
de la compuerta) Toch (1955) sugiere para Cc la ecuación:

Cc= 1 -0 .75 ¿  + 0-3690
(6.4)

Para una compuerta de sector, el vector de fuerza resultante debe pasar por el pivote 
de la compuerta y entonces el momento de la carga debe ser cero; de igual manera, el 
momento puede convertirse en uno que tiende a abrir o cerrar la compuerta colocando 
el pivote por encima o por debajo del centro de curvatura del tablero.

La fuerza de izamiento de una compuerta con flujo por debajo (compuerta o 
cresta sumergida) también será influenciada por la geometría del borde inferior y el 
sello. Para evitar presiones negativas y fuerzas hacia abajo, no debe existir separa
ción del flujo hasta llegar al extremo aguas abajo de la compuerta. Investigando la 
forma de un chorro que fluye bajo una placa con una abertura de borde agudo en una 
cantidad a bajo una cabeza h, Smetana (1953) determinó las formas de las curvas de 
la superficie del chorro de descarga para diversas relaciones hla de la misma manera 
como se determinan las formas de vertederos de cresta de caída libre (sección 4.7). 
Para hla > 3 .3  esta curva tiene una forma constante, mientras que para relaciones 
hla <  3.3 las curvas eran más planas y de diversas formas. Dándole la forma al 
borde inferior de la compuerta de acuerdo con estas curvas, es posible evitar la 
separación del flujo, el incremento de la fuerza hacia abajo, la vibración y las ines
tabilidades resultantes [para detalles adicionales consúltese Novak y Cábelka (1981)].

Las fuerzas que actúan sobre las compuertas con rebosamiento dependen de nuevo 
principalmente de sus características de descarga. El coeficiente de descarga de estas 
compuertas puede expresarse de la misma manera que para un vertedero de caída 
libre, es decir:

C „ = e / f ú í O 'W 2 (6.5)

donde h es la cabeza del agua agua& arriba por encima de la cresta (o borde superior) 
de la compuerta. La cabeza total, H, puede también utilizarse en la ecuación (6.5) con 
un cambio apropiado de Cd (para compuertas en la cresta de la presa H =  h). El 
coeficiente también dependerá en gran parte de la geometría del rebosamiento y de la 
cantidad de aire que entra para ventilar la napa. En términos generales, el rango de Cd 
es similar al de vertederos de caída libre, es decir, 0.55 <  Cd <  0.8 ; para detalles 
adicionales consúltese, por ejemplo, Hager (1988) y Naudascher (1987, 1991).

El diseño de aireadores para compuertas es importante ya que, junto con los pará
metros hidráulicos, determinan la presión aguas abajo de la compuerta por debajo 
de la napa para compuertas con crestas de caída libre, o en el conducto para com
puertas de cabezas altas. Novak y Cábelka (1981) mencionan la demanda de aire de 
la ecuación propuesta por Hickox, que da el diámetro para un aireador D:

Z)=C
7/,82¿>05

P0.82 (6.6)
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leterencias

donde para el flujo sobre la compuerta sólo C = 0.004 para todos los parámetros en 
metros (p es la cabeza negativa por debajo del chorro de caída libre), o el procedi
miento de Wisner y Mitric, que tiene en cuenta la longitud de contacto del chorro 
libre con el aire y donde, para p/H > 0.1, da los mismos resultados que la ecua
ción (6.6).

Para aireadores de compuertas en conductos, Smith (1978) menciona la ecuación 
de Campbell y Guyton para la relación de descargas de aire y agua /3:

/3 =  0.04 (Fr -  1)0.85 (6.7)

donde Fr se refiere al flujo justo aguas abajo de la compuerta. Al utilizar la ecuación
(6.7) se supone que la máxima demanda de aire ocurre cuando el conducto fluye 
hasta la mitad. Cuando se dimensiona el aireador, la velocidad del aire no debe 
exceder los 45 m s-1 y la caída de presión debe limitarse a 2 m (de agua). Para 
detalles adicionales de dimensionamiento de aireadores consúltese Haindl (1984).
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7

.1 Introducción

Seguridad de presas: 
instrumentación y vigilancia

Los embalses constituyen una amenaza potencial a la vida y a la propiedad que sus 
aguas circundan. La zona de inundación bajo riesgo en el evento de una ruptura 
catastrófica puede ser extensa, densamente poblada y de importancia económica 
considerable. En tales casos, la falla de la presa puede producir daños y una pérdida 
inaceptable de vidas.

Fallas catastróficas en las que se vieron involucradas grandes presas modernas, 
tal como sucedió en Malpasset (Francia 1959), Vaiont (Italia 1963), Tetón (USA 
1976) y Macchu II (India 1979) en particular, influyeron e impulsaron la generación 
de estudios de todos los temas relacionados con la seguridad de las presas. Los 
cuatro desastres mencionados se describen brevemente en la tabla 7.1. Estos desas
tres, junto con numerosas fallas menores de presas antiguas o más pequeñas ocurri
das durante el mismo periodo, llamaron la atención internacional sobre la seguridad 
y vigilancia de presas y produjeron efectos importantes.

Un estudio esclarecedor de las fallas y otros incidentes serios ha sido publicado 
por la Comisión Internacional de Grandes Presas (ICOLD, 1974). Jansen (1980) 
proporciona una revisión más detallada de desastres de presas mayores, incluidos 
los presentados en la tabla 7.1.

Las fallas catastróficas de una presa, distintas a las que son el resultado directo de 
un evento de inundación extrema, invariablemente están precedidas por un periodo 
de incremento progresivo de mala operación ‘estructural’ dentro de la presa y/o su 
cimentación. Los.^rogramas de vigilancia de presas e instrumentación se adelantan 
para detectar y, atando sea posible, identificar síntomas de mal comportamiento en 
las etapas más prontas posibles.

Instrumentos colocados de forma estratégica sobre una presa en sí mismos no son 
salvaguarda contra incidentes serios o fallas. Su función principal es revelar anoma
lías o tendencias adversas en el comportamiento y, así, proporcionar advertencias 
prontas sobre posibles peligros. El número de instrumentos instalados tiene menos 
importancia que la selección del equipo apropiado, su instalación correcta en sitios 
críticos y la interpretación inteligente de la información resultante dentro de un 
programa de vigilancia global. La efectividad de este programa está determinada 
por muchos factores como los marcos de referencias legal y administrativo en los 
cuales se han establecido los procedimientos y responsabilidades.

El objetivo de este capítulo es identificar los parámetros de mayor importancia 
en la integridad de las presas y de esbozar los instrumentos y las técnicas emplea-
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Tabla 7.1 Desastres de presas mayores 1959-79

Presa (año  d e l even to) Tipo, a ltu ra  (m )
(año d e  fin a liza c ió n )

Evento

Malpasset (1959) 

Embalse Vaiont (1963)

Teton (1976)

Macchi! II (1979)

Arco, 61 m (1954) 

Arco, 262 m ( 1960)

De relleno, 93 m

(en construcción)

De relleno y gravedad

26 m (1972)

Falla de cimentación y fluencia del 
estribo; colapso total (421 muertos) 
Deslizamiento de roca (200 x 106 m3) 
dentro del embalse; onda de salpica
dura 110 m sobre el nivel de la cresta; 
presa intacta (2000 muertos).
Erosión interna debido al diseño 
pobre de la zanja del rastrillo; 
destrucción total (11 muertos, daños 
US $500 x 106).
Inundación catastrófica; mal funcio
namiento de las compuertas; rebosa
miento y lavado del relleno (una 
estimación de 2000 muertos).

das en la vigilancia. El capítulo incluye un repaso de las filosofías alternativas en 
legislación de seguridad de los embalses y medidas de prevención organizacionales 
para la vigilancia e inspección de las presas. Publicaciones recientes de la ICOLD 
(1987, 1988, 1992) suministran guías sobre la seguridad y monitoreo de las presas, 
aspectos que fueron tema de una conferencia internacional de gran importancia (Se
rafim, 1984).

7.2.1 APLICACIÓN Y OBJETIVOS, 7.2

-w

Proporcionar instrumentos de mqíiitoreo es una práctica aceptada para la mayoría 
de las presas nuevas de cualqui^f magnitud. Con frecuencia, de manera simultánea, 
un nivel básico de instrumentación se instala retrospectivamente para monitorear 
presas existentes.

En el contexto de nuevas presas, la información de la instrumentación se inter
preta en un papel doble: para proporcionar una indicación de la validez de las 
hipótesis de diseño y también determinar un patrón inicial de referencia y desem
peño a fin de estimar observaciones subsecuentes. En las presas existentes, en 
particular las de estructuras más antiguas o menos adecuadas, se puede instalar un 
conjunto de instrumentos que proporcionen medidas de seguridad. En tales casos 
sirven para detectar desviaciones importantes y anormales del comportamiento de 
la presa a largo plazo. En otras aplicaciones se pueden requerir instrumentos en 
presas existentes para registrar parámetros específicos del comportamiento en res
puesta a una deficiencia reconocida o sospechada de diseño o a un problema de 
comportamiento.

Instrumen
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El alcance y grado de sofisticación individual del conjunto de instrumentos varía 
de manera considerable. El cuidado a la especificación, diseño y correcta instala
ción de todos, hasta del instrumento más sencillo, es crítica para obtener un desem
peño satisfactorio. Es conveniente que la responsabilidad de la planeación y comisión 
de las instalaciones de monitoreo recaiga en una persona con experiencia y de un 
nivel relativamente alto dentro de la autoridad responsable.

Los instrumentos pueden, por conveniencia, clasificarse de acuerdo con la fun
ción principal de la instalación.

1. Control de la construcción: verificación de los parámetros críticos de diseño 
con retroalimentación inmediata al diseño y a la construcción.

2. Desempeño después de la construcción: validación del diseño; determinación 
del patrón de comportamiento inicial o de referencia.

3. Funcionamiento y vigilancia del servicio: confirmación de la idoneidad estruc
tural; detección de cambios regresivos en el patrón de comportamiento estable
cido; investigación de problemas identificados o que se sospechan.

4. Investigación/desarrollo: investigación académica; pruebas y desarrollos de los 
equipos.

Entre algunas de las clasificaciones funcionales es obvio que se pueden traslapar 
algunas áreas.

Para propósitos de control de la construcción o de investigación, los valores ab
solutos de los parámetros específicos y su tendencia observada pueden ser de igual 
importancia. Esto es menos importante cuando la función principal del conjunto de 
instrumentos es monitorear el desempeño a largo plazo. Los valores absolutos pue
den considerarse de importancia secundaria respecto a la detección de cambios y 
tendencias en el patrón de comportamiento, cuando se confirme que tales desviacio
nes no se deben a un cambio observado en el régimen de carga, por ejemplo, en el 
nivel del agua retenida u otra influencia identificable. La detección o el análisis del 
cambio en un ciclo o patrón de comportamiento previamente establecido como ‘nor
mal’ es la justificación esencial para todo el conjunto de instrumentos instalados 
para vigilancia. >

7.2.2 PARAMETROS EN EL MONITOREO DEL COMPORTAMIENTO 
DE LAS PRESAS

Los parámetros más importantes en el monitoreo del comportamiento de las presas 
son los siguientes;

1. infiltración y fugas (cantidad, naturaleza, localización y fuente);
2. sedimentación y pérdida del borde libre en presas de relleno (magnitud, tasa);
3. deformación externa e intema (magnitud, tasa, localización);
4. presión de aguas en los poros y empuje (magnitud, variación);
5. esfuerzos internos o presión (magnitud).
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Independientemente del tipo de presa considerado, ciertos parámetros importantes 
son de interés primario, por ejemplo, la infiltración y los movimientos externos o 
deflexiones; otros son en esencia relevantes a un tipo específico de presa, por ejem
plo, la presión de agua en los poros en presas de rellenos térreos. La importancia 
relativa de los parámetros individuales también pueden reflejar la naturaleza de un 
problema en investigación, por ejemplo la sedimentación de una presa de relleno 
antigua, donde se sospecha deformación progresiva.

Las medidas mínimas convenientes para el monitoreo y vigilancia en todas las 
presas, instaladas de forma retrospectiva si es necesario, deben responder a la medi
ción de flujos de infiltración y deformaciones de la cresta. Esta última medida es de 
particular importancia para la detección de la sedimentación de las crestas de una 
presa de relleno como un indicador de un posible mal desempeño interno y la pérdi
da local del borde libre.

No se puede enfatizar demasiado la suprema importancia del flujo de infiltración 
como parámetro. El monitoreo regular debe ser una práctica estándar para todas las 
presas, excepto las más pequeñas. Problemas serios invariablemente están precedi
dos por un cambio detectable del régimen de infiltración a través o bajo la presa, 
que no se relaciona con los cambios en el nivel del agua retenida o la precipitación 
natural. La observación directa de la cantidad y turbiedad de la infiltración es de 
relativa simplicidad, mediante sistemas de drenaje interno que conducen a vertede
ros de cresta delgada en V calibrados. Lo ideal es colocar vertederos para recolectar 
el flujo desde tramos específicos de la presa, permitiendo identificar la localización 
aproximada de cualquier cambio del régimen de flujo.

Los parámetros principales se presentan con mayor detalle en la tabla 7.2, junto 
con la identificación de los instrumentos empleados. La tabla también enumera ejem
plos de defectos o problemas que pueden asociarse a valores anormalmente altos o 
tendencias importantes en cada parámetro.

7.2.3 INSTRUMENTOS: PRINCIPIAS DE DISEÑO
V

:>/
Se requiere que los instrumentos^de monitoreo funcionen de manera satisfactoria 
para todas las condiciones ambientales severas y durante periodos de tiempo por lo 
general indeterminados, posiblemente varias décadas. Como guías para un buen 
diseño es, por consiguiente, deseable que los instrumentos sean:

1. tan simples en su concepto como consistentes en su funcionamiento;
2. sólidos y confiables;
3. durables en condiciones ambientales y de operación adversas, y
4. costos aceptables ‘para toda la vida’ (es decir, la suma de costos de compra, 

instalación, soporte y monitoreo).

Un principio sensato consiste en colocar los elementos de medida sofisticados y 
vulnerables, como componentes electrónicos y transductores, por encima del nivel 
del terreno donde sea posible. En tales casos puede ser ventajoso hacer que los
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elementos por encima del terreno sean de fácil transporte, por ejemplo, utilizando 
unidades transductoras portables compactas, para monitorear las presiones del agua 
en los poros a partir de piezómetros.

Las ventajas adicionales asociadas con el uso de un elemento de medición portátil, 
consisten en una mayor seguridad física y en que se evita la necesidad de construir 
casetas de instrumentación grandes y costosas para alojar el equipo de medición fijo.

Las capacidades de los instrumentos se han desarrollado de forma significativa en los 
últimos años y ahora se dispone con facilidad de equipo más confiable y fuerte. Los de
sarrollos más recientes tienden a centrarse en provisiones para la toma de información 
automática o semiautomática de los instrumentos, con facilidades de almacenamiento 
y/o transmisión automática de la información a un sitio central. Las mejoras en la capa
cidad y la complejidad se reflejan en altos costos y en mayor riesgo de mal funciona
miento o falla de los componentes y, por consiguiente, del sistema. Tal sofisticación 
es por lo general justificable sólo en las circunstancias más excepcionales. Para la 
mayoría de las presas, la instrumentación a un nivel relativamente poco sofisticado 
y básico resultará adecuado para el monitoreo y vigilancia de rutina.

7.2.4 INSTRUMENTOS: TIPOS Y PRINCIPIOS DE OPERACION

Un análisis breve de los instrumentos más comunes se presenta a continuación para 
demostrar los principios importantes de operación y medida. Para detalles más am
plios de los instrumentos, sus principios de operación y características se remite a 
Dunnicliff (1988), Hanna (1985) o la literatura del fabricante.

a. Colimación, sedimentación y deformación externa

Técnicas topográficas precisas con equipos de medida de distancia ópticos o elec
trónicos [EDM Electronic Distance Measurement (medición electrónica de distan
cias)] o láseres, se eitíplean para determinar el movimiento relativo vertical y 
horizontal de estaciones superficiales aseguradas con firmeza. Colimación y nivela
ción para verificar ^alineación de la cresta en presas de concreto puede comple
mentarse con datos*de inclinación de péndulos instalados en pozos internos y de 
péndulos flotantes invertidos anclados a profundidad dentro de perforaciones en la 
roca de cimentación. El movimiento relativo y la inclinación de monolitos adyacen
tes también puede determinarse mediante medidores de juntas mecánicos u ópticos 
simples. En el caso de las presas de relleno, la sedimentación longitudinal de la 
presa es de primordial importancia. Información sobre la deformación del relleno 
puede deducirse del uso de inclinómetros de perforación sensibles para determinar los 
perfiles de los movimientos horizontales intemos a través de la altura de la presa.

b. Presión de agua en los poros

Los piezómetros hidráulicos son de dos tipos: el simple de Casagrande de ‘circuito 
abierto’ o de tipo de tubo vertical de pie y el ‘circuito cerrado’ o de instrumento de



Tabla 7.2 Parámetros principales de monitoreo y su relación con defectos posibles

P arám etros Instrum entos M edida D efecto  ilu stra tivo Tipo de presa

Infiltración Drenes-subdrenes a vertederos 
de cresta delgada V (idealmente 
varios, ‘aislando’ secciones de la 
presa-cimentación)

Cantidad del caudal de infiltración y na
turaleza del agua de infiltración, por 
ejemplo clara o turbia

Podría indicar el inicio de agrie
tamiento y/o erosión intema

E - Ca

Colimación Topografía precisa (óptica o 
electrónica)

Alineación Movimiento E-C

Presión de agua en los poros Piezómetro§ Presión interna del agua en el relleno 
térreo.

Fugas en el núcleo o inestabili
dad incipiente

E

Empuje Piezómetros ' Presión interna del agua en el concreto 
o en la roca de cimentación.

Inestabilidad, deslizamiento C

Sedimentación Topografía precisa (mperficial)

Medidores de sedimentación (in- 
. temos)

Sedimentación de la cresta 

Sedimentación interna o relativa

Inclinación (C) o pérdida del 
borde libre (E), por ejemplo 
hundimiento del núcleo o defor
mación de la cimentación

E-C

Deformación
extema

Topografía precisa (superficial) 
Fotogrametría (E), péndulos o 
medidores de juntas (C)

Deflexión de la superficie Movimiento local, inestabilidad E-C

Deformación internâ  
o deformación: 

Vertical [ 
Horizontal J

Inclinómetros, 
Deformímetros o ductos

Movimientos relativos internos Inestabilidad incipiente E

Esfuerzo o presión Celdas de presión Esfuerzo total Fraccionamiento hidráulico v
*

erosión interna
E

aE = presas de relleno, C = presas de concreto
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tipo de tubería gemela. El piezómetro de Casagrande, ilustrado en la figura 7.1, se 
basa en el contacto eléctrico del limnímetro para registrar el nivel freático respecto 
a la superficie de la tierra. Se instala con facilidad en perforaciones en presas exis
tentes y es apropiado en particular donde la superficie freática es sensiblemente 
estática. Las ventajas principales de este tipo radican en su adaptabilidad, simplici
dad de operación y confiabilidad.

El piezómetro de circuito cerrado, cuyo ejemplo por excelencia es el instrumento 
de tipo Bishop ilustrado en la figura 7.2, ofrece una respuesta más rápida al cam
bio de presión del agua en los poros. Es apropiado en suelos con permeabilidades 
más bajas y en suelos no saturados y, en consecuencia, para determinar tanto presio
nes del agua en los poros negativas como positivas en rellenos tórreos compactados. 
Las sondas hidráulicas gemelas se llenan permanentemente con agua y pueden ins
talarse en distancias considerables (>200 m) hasta una caseta de instrumentación 
de apropiada localización, donde se efectúa la medición mediante un transductor de

nivel del agua en reposo 
GWL y

£

c. I.Om

c. 0.5 m

íx> :y:*

h í... -•
I  S ■* .

cabeza
piezomètrica
H(m)

sello - arcilla o 
bentonita

punto del piezómetro: elemento 
poroso de cerámica

filtro de arena

Figura 7.1 Piezómetro de tipo de tubo vertical de Casagrande utilizado en perfora
ciones.
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sondas gemelas 
en pozos

180

í
r

elemento poroso: 
cerámica con valores 
de entrada de aire alto

cabeza de presión de poro, «w = H + (A + B) (m)

50 mm
Boquilla del 
piezómetro en relleno

Esquema del sistema de medición 
en caseta de instrumentación

Figura 7.2 Piezómetro hidráulico de tipo Bishop de tubería gemela.

presión o un manómetro de mercurio. Se requiere desaireación a intervalos para 
vaciar y remover las oclusiones de aire o gas que entran a las sondas hidráulicas 
desde el relleno o desde el fluido de los poros. El uso de un elemento de cerámica 
con poro fino ‘con valores de entrada de aire alto’ (figura 7.2) reduce bastante la 
frecuencia con que se requiere la desaireación. Se debe tener en cuenta la elevación 
máxima de las sondas hidráulicas relativas a la boquilla del piezómetro, el punto de 
lectura y el intervalo de presión antjfcipada del agua en los poros para evitar proble
mas asociados con las presiones plgativas en las sondas. El piezómetro de Bishop 
ha demostrado su efectividad, durabilidad y confiabilidad, y se ha instalado exten
samente en presas de relleno durante la construcción.

En comparación con las alternativas hidráulicas, los piezómetros eléctricos y neu
máticos ofrecen una respuesta rápida, pero pueden ser relativamente costosos y menos 
flexibles en su uso. Estos tipos ofrecen la ventaja de que sólo requieren una cámara 
terminal de medición pequeña, en vez de la caseta de instrumentación costosa por lo 
general requerida por los instrumentos hidráulicos de tubos gemelos. Por tanto, son 
apropiados para aislar instalaciones con un número limitado de piezómetros. El prin
cipio de la boquilla de los piezómetros neumáticos se ilustra en la figura 7.3. Fun
ciona mediante la aplicación de una presión de gas dorsal controlada y conocida 
para balancear la presión del agua en los poros que opera sobre el diafragma. El 
balance de la presión se indica por la deflexión del diafragma, permitiendo al gas 
desfogar hacia un indicador de flujo.
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ventilación

elementos porosos: 
cerámica con 
valores de entrada 
de aire altos

jV, botella de 
presión de gases

transduc
tor y 
lector de 
presión de 
gases

indicador 
de flujo

'—unidad de medición portátil

L- cámara terminal

40 nun 
Boquilla del piezómetro

Esquema de la cámara terminal 
y unidad de medición portátil

Figura 7.3 Piezómetro neumático.

c. Sedimentación interna y deformación

Durante la construcción del relleno pueden instalarse extensómetros de tubos verticales 
con estaciones de medición magnéticas de placas anulares extemas, localizadas a inter
valos verticales de cerca de 3 m. La mayoría se basa en los principios que se ilustran en 
la figura 7.4. Una probeta sobre una cinta calibrada se baja por el tubo para detectar las 
estaciones magnéticas de placa, permitiendo determinar los niveles relativos y los incre
mentos de sedimentaciones intemas hasta de más o menos 2 mm. El principio puede 
extenderse para rellenas existentes y cimentaciones, como se muestra, utilizando esta-

* v

ciones magnéticas especiales de tipo araña diseñadas para instalarse en horizontes 
apropiados dentro dé perforaciones. Medidores puntuales de sedimentación individua
les, que por lo general operan basados en el principio del manómetro y que se ilustran 
en la figura 7.5, son algunas veces preferibles para materiales de relleno más plásticos.

Los componentes horizontales de la deformación intema pueden determinarse 
mediante el inclinòmetro de perforación o por una adaptación del principio del ex- 
tensómetro vertical. En este último caso, los tubos se instalan en zanjas dentro del 
espaldón de relleno, con estaciones magnéticas o collares instalados a intervalos 
horizontales apropiados. Un aparato especial motorizado se emplea para ‘recorrer’ 
la probeta en toda la extensión del tubo y regresarse, determinando la localización 
de cada estación a medida que pasa.

Es normal colocar unos extensómetros en la longitud fija de la roca (que no se 
ilustran), para monitorear la respuesta de los estribos en presas de arco. Extensóme- 
tros similares pueden ser también apropiados en otros tipos de presas de concreto si 
la deformación de la cimentación es un parámetro crítico.
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probeta 
interruptoror

cima del relleno 
_JZ______

estación 
magnética 
de placa 
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magnéticas

tubería de acceso de PVC rígida

Instalación en el 
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nivel terreno . . .  
natural '-‘■■•■V
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perforación

Instalación en 
terreno original 
o relleno existente

Figura 7.4 Sedimentación vertical: extensómetro magnético.
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tanque de aire 
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Celda de sedimentación en relleno
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de tubo 
vertical

J

Esquema del sistema de tubos 
verticales en caseta de instrumentación

Figura 7.5 Celda hidráulica del punto de sedimentación.
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d. Esfuerzos internos

La determinación directa y confiable del estado de esfuerzos en un continuo como 
una roca, concreto o suelo presenta serias dificultades. La teoría dictamina utilizar 
un elemento sensor con forma de disco con razón de aspecto alta. Restricciones 
debidas a los materiales hacen que sea imposible obtener el sensor ideal que mida 
con precisión, en todos los niveles de esfuerzo, la resistencia del continuo que se 
quiere. Es necesario ser cautos con la interpretación de presiones o esfuerzos regis
trados en el campo. Los aparatos disponibles en el comercio para usar en el concreto 
y la roca generalmente constan de un disco metálico lleno de aceite acoplado a un 
transductor de presión que responda a la presión del fluido como una función del 
esfuerzo externo en la cara del disco. Aparatos similares se utilizan a veces en relle
nos. aunque como alternativa se emplea la celda de presiones de tierra de disco hueco, 
que incorpora deformímetros eléctricos montados sobre las caras internas de la celda.

La determinación indirecta de esfuerzos a partir de deformaciones medidas de 
forma similar está llena de serias dificultades debido a que la respuesta del esfuerzo 
y la deformación de los materiales depende del tiempo y no es lineal. Dado que la 
incertidumbre asociada con la determinación de los esfuerzos disminuye mucho 
la confiabilidad de la información obtenida, la instalación de la instrumentación 
para este propósito es a menudo objeto de actividades de investigación.

7.2.5 PLANEACIÓN DE LA INSTRUMENTACIÓN

La planeación y la especificación de un conjunto amplio de instrumentos involucra 
una secuencia lógica de decisiones:

1. definición de los propósitos y objetivos;
2. definición de las observaciones apropiadas para la presa considerada;
3. determinación de los sitios y cantidad de puntos de medición para tomar las 

observaciones deseadas/
4. consideración del periodo de tiempo que se va a abarcar, es decir, monitoreo de 

corto o largo plazo; '
5. consideración de modos de operación óptimos del sensor con respecto a la rapi

dez de respuesta deseada, precisión requerida, etc.;
6. selección del hardware apropiado para las tareas definidas en los cinco primeros 

puntos.

El paso 3 es de importancia y sensibilidad particular. Los instrumentos deben abar
car todos los aspectos críticos conocidos de la presa, pero también deben colocarse 
en sitios donde se pueda anticipar el comportamiento ‘normal’. En el caso de una 
presa nueva se deben instrumentar por lo menos dos secciones, incluida la sección 
mayor. Es una buena práctica hacer un bosquejo inicial de la disposición ideal y 
luego eliminar progresivamente las medidas menos esenciales hasta determinar un 
plan adecuado, balanceado y asequible.
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El éxito de la etapa de instalación y puesta en marcha de la instrumentación de
pende del cuidado a los detalles. Entre los aspectos que deben considerarse están los 
procedimientos para la puesta en uso y prueba de los instrumentos, para la determi
nación de los valores ‘de referencia’ y para el entrenamiento especial del personal 
de monitoreo. En esta etapa se deben considerar con detalle también los procedi
mientos para el manejo de la información (sección 7.2.6 y 7.3). Es aconsejable con
siderar los programas de instrumentación con un sistema ‘global’ requerido, es decir, 
instrumentos, instalaciones, responsabilidad, monitoreo, manejo e interpretación de 
la información.

En la figura 7.6 se presenta un perfil de instrumentación ilustrativo en una sec
ción mayor de una presa nueva de relleno térreo. Programas completos de instru
mentación de este tipo se describen en Millmore y McNicol (1983) y en Evans y 
Wilson (1992). Un análisis valioso de la experiencia de instrumentación en presas 
de relleno en el Reino Unido se encuentra en Penman y Kennard (1981); el papel de 
la instrumentación se analiza en Penman (1989) y Charles, Tedd y Watts (1992).

7.2.6 ADQUISICIÓN Y MANEJO DE LA INFORMACIÓN

La planeación lógica del sistema de adquisición y procesamiento de la información 
es esencial si se quiere que el programa de instrumentación se realice por completo. 
A menos que las observaciones sean confiables y la información sea interpretada 
con rapidez, el valor del programa disminuirá severamente. Los procedimientos de 
operación deben definirse con cuidado y las responsabilidades individuales del per-

□  estación de medición 
•  piezómetro hidráulico 
x celda hidráulica de sedimentación puntual 
V vertedero de cresta delgada en V en los puntos 

de salida de la capa de drenaje

Figura 7.6 Esquema representativo de la instrumentación: sección mayor de una presa 
nueva de relleno.
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sonal identificadas con claridad. Dentro del plan de operación la frecuencia del 
monitoreo debe determinarse sobre bases racionales, reflejando los objetivos y los 
parámetros individuales bajo escrutinio. En cualquier caso, ello- está sujeto a en
miendas de acuerdo con la información que se obtenga.

La prescripción detallada de la periodicidad es cuestión de sentido común y de 
criterio de ingeniería. El exceso de información puede agobiar y hacer confusos 
tópicos importantes; la información insuficiente traerá más preguntas que las que 
podrá resolver. De igual manera, un sistema de excesiva complejidad, ya sea en 
términos de equipo o de habilidades de operación requeridas, disminuirá su utilidad. 
Por consiguiente, siempre se requiere un balance justo y se debe tener cuidado para 
asegurar que el ‘sistema’ permanezca suficientemente sensible y flexible. El moni- 
toreo de rutina deberá asegurar observaciones en las diferentes estaciones y cam
bios significativos en el nivel de agua retenida. Frecuencias de monitoreo 
representativas para presas de tierra varían como se indica en la tabla 7.3.

Se deben establecer rutinas para el procesamiento ágil de la información de campo, 
considerando con cuidado la forma óptima de presentación, los diagramas y las hojas 
sobrepuestas son en general los métodos más satisfactorios; los parámetros contra 
niveles de agua retenida y precipitación se representan con gráficas como se muestra 
en la figura 7.7. Ejemplos ilustrativos se muestran en Johnston et al. (1990). A veces 
puede ser útil incluir valores predeterminados de ‘límite de seguridad’ de ciertos pará
metros importantes (por ejemplo presión del agua en los poros) en tales gráficas.

7.3 Vigilancia Las presas de todos los tipos requieren vigilancia regular para mantenerlas en un
estado seguro y operacionalmente eficiente. Como todas las estructuras, están suje
tas a un grado de deterioro a largo plazo pero progresivo. En algunas de las más 
recientes puede ser superficial en cuanto a la integridad estructural, pero debe con
siderarse la posibilidad de un deterioro interno oculto y serio. Las presas más anti
guas fueron diseñadas y construidas con estándares que ya no pueden ser considerados 
adecuados, por ejemplo, en términos de la capacidad de descarga de su vertedero o 
de su estabilidad éstructural.

El objetivo principal de un programa de vigilancia es minimizar la posibilidad de 
una falla catastrófica de lá presa, detectando a tiempo las insuficiencias de diseño o 
cambios regresivos en su comportamiento. Un objetivo adicional es ayudar en la 
programación de un mantenimiento rutinario o, cuando sea necesario, de trabajos 
remediadores mayores.

Tabla 7.3 Frecuencias de monitoreo representativas

Parámetros Frecuencia
Nivel del agua Diaria cuando sea posible
Infiltración Diaria o semanal
Piezómetros Una o dos veces por semana (en construc

ción) hasta tres a seis meses (rutina)
Sedimentación -  deformación Diaria (si se sospecha un deslizamiento 

serio) hasta tres a seis meses (rutina)
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Figura 7.7 Gráficas de monitoreo representativas: presas de relleno.

La vigilancia abarca la observación y registro regular y frecuente de todos los 
aspectos del desempeño del servicio de una presa y su embalse. Incluye la obser
vación e inspección rutinaria, el monitoreo y estimación de la infiltración, la in
formación sobre la instrumentación y el registro de toda otra información relevante, 
incluidos los registros hidrológicos. Menos frecuentes pero más rigurosas son las 
inspecciones reglamentarias llevadas a cabo por ingenieros especialistas, como par
te de un programa de vigilancia integral que puede incluir una investigación com
pleta y una nueva apreciación de la integridad de la presa.

Se puede considerar que lo ideal en una presa grande es la observación externa 
diaria; en la práctica, problemas de acceso o disponibilidad de personal pueden de
terminar que las observaciones semanales o aun mensuales sean una meta más rea
lista. Los procedimientos de vigilancia practicados por dos grandes propietarios de 
presas en el Reino Unido se analizan!! en Johnson y Curtis (1982), Beak (1992) y 
Robertshaw y Dyke (1990). ■>/

La inspección de rutina debe cubrir todas las partes de fácil acceso de la presa y 
sus componentes asociados (vertederos, compuertas, válvulas y estructuras de des
agüe). La inspección visual debe extenderse al área aguas abajo de la presa, inclui
dos los ingletes y estribos, y a cualquiera de las partes del perímetro del embalse en 
donde se haya determinado que se requiere información. Un esfuerzo adicional pue
de dirigirse a sitios particulares o signos específicos de algún posible deterioro, por 
ejemplo fuentes de infiltración o fugas sospechosas. El ingeniero inspector debe estar 
alerta a los cambios ya sean favorables o desfavorables, entre visitas sucesivas.

La conducción de inspecciones de segundo nivel, es decir, las inspecciones me
nos frecuentes pero rigurosas llevadas a cabo para cumplir con las disposiciones 
oficiales u otras obligaciones, está fuera del alcance de este texto. Las rutinas y 
procedimientos de inspección, incluidas listas de verificación apropiadas para dife
rentes tipos de presas, se detallan en el Manual SEED (USBR, 1983), Johnston et al. 
(1990) y Kennard, Owens y Reader (1996).
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7.4 Legislación 7.4.1 PATRONES LEGALES 
sobre seguridad

de presas La legislación para tratar la construcción y la operación segura a largo plazo de presas
ha cobrado mayor importancia a medida que el número y el tamaño de las presas en 
riesgo se ha incrementado permanentemente. La situación es más dinámica que es
tática y la mayoría de los países han introducido o revisado la legislación nacional 
después de desastres como los identificados en la tabla 7.1.

La legislación nacional ésta enmarcada en uno de los dos siguientes patrones. 
En el primero, la legislación es precisa y detallada y opera a través de alguna 
medida de control estatal directo. Puede adoptar un enfoque detallado, prescrip- 
tivo sobre los estándares de diseño, construcción, inspección y vigilancia. En 
tales casos, la supervisión y la inspección periódica pueden ser la responsabili
dad de una autoridad estatal o inspectora. En el segundo patrón, la legislación 
adopta un enfoque mucho menos prescriptivo. El Estado se involucra al mínimo 
y la mayoría de las responsabilidades se traslada a agencias o autoridades desig
nadas. Un ejemplo de este primer patrón lo proporciona la legislación francesa, 
mientras que el segundo, con responsabilidad puesta en manos de ingenieros 
individuales designados, lo ejemplifica el enfoque británico esbozado en la sec
ción 7.4.3.

Las ventajas y desventajas son evidentes en cualquiera de los enfoques. Una ins
pección centralizada o una oficina de diseño tienen el mérito de asegurar uniformi
dad en los estándares, pero puede ser insuficientemente flexible y sensible a 
situaciones específicas y a particularidades de presas individuales. Un sistema que 
minimiza las prescripciones estatales y transfiere la responsabilidad es, sin embar
go, abierto a críticas sobre posible variación en los estándares aplicados. Al revisar 
la legislación es también importante notar que las medidas de previsión legislativas, 
por sí mismas, no garantizan seguridad. Una legislación será tan efectiva en la ope
ración tanto como lo permita la estructura administrativa asociada. Debe conside
rarse en contexto con la perspectiva nacional respecto a la cantidad, edad, tipo, 
tamaño y propiedad de la población de presas.

La aplicabilidad ^e cualquier legislación debe definirse con claridad. En general, 
se prescribe en ténjíinos de la capacidad de almacenamiento mínimo del embalse 
por encima del njyel natural y/o mínima altura de la presa. La legislación también 
debe ser adecuad^ para prescribir la responsabilidad de la supervisión apropiada del 
diseño, construcción y operación y debe detallar las medidas para la vigilancia, 
principales inspecciones periódicas y abandono de la presa.

7.4.2 ENFOQUES NACIONALES REPRESENTATIVOS

A continuación se resumen algunos ejemplos de enfoques administrativos y legisla
tivos.

En Francia, la legislación inicial de 1898 se ha extendido y revisado a inter
valos, en especial, después del desastre de Malpasset. Un comité técnico perma
nente recomienda sobre el diseño y construcción de las grandes presas, y todas
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las presas importantes están sujetas a una inspección anual por parte de un de
partamento gubernamental. Las disposiciones son detalladas y bastante pres
cript vas.

En Suiza, las regulaciones se originaron en 1934 y se han modificado a intervalos 
subsecuentes. La aplicación de la legislación se confía a un departamento federal 
que opera junto con consultores y autoridades militares.

En Estados Unidos, las presas federales están sujetas al control de una agencia 
gubernamental apropiada, por ejemplo, el Cuerpo de Ingenieros. Las presas que no 
son federales son sujeto de legislación en la mayoría, pero no en todos, los estados. 
El grado de control que se ejerce a nivel estatal es variable. California impone ins
pecciones estatales anuales estrictas, mientras que Alabama, en contraste, no tiene 
medidas legislativas para la seguridad de las presas. Un estudio nacional en Estados 
Unidos iniciado en 1972 identificó 68 000 presas en 1983, de las cuales alrededor de 
40% se consideraba, debido a su localización, que presentaban un peligro potencial 
considerable. De 8818 presas sometidas a estudio y a una primera inspección, 33% 
se clasificaron como técnicamente inadecuadas, 2% se calificaron como ‘inseguras 
de emergencia’ (Duscha, 1983).

La UNESCO (1967) publicó recomendaciones internacionales sobre la seguri
dad de las presas, las cuales proporcionan un marco de referencia sugerido para 
utilizar en la preparación de la legislación nacional. Las recomendaciones sugieren 
que se debe comisionar a una autoridad nacional que examine y apruebe todas las 
propuestas para construir, ampliar o reparar presas y responsabilizarse de aprobar 
las agendas de operación y vigilancia.

7.4.3 LEGISLACION EN EL REINO UNIDO: LA LEY DE EMBALSES (1975)

El marco de referencia legislativo que suscribe la seguridad de presas en el Reino 
Unido es la Ley de Embalses (HMSO, 1975). Un análisis del sistema británico no 
puede apartarse de una apreciaciónjde las circunstancias requeridas para que fun
cione. La densidad de población y?el número de embalses en el Reino Unido son 
relativamente altos, en particulaj^en las regiones con industria pesada tradicional. 
Como un factor de complejidad, 83% de las 2500 presas en el Reino Unido sujetas 
a legislación estatutaria, son presas de relleno de tierra y, por tanto, inherentemen
te más susceptibles a ciertos riesgos, como rebosamiento por inundación. La edad 
media de la población de presas es relativamente alta, cercana a los 110 años, y 
más de 30% de las presas pertenecen a firmas pequeñas o a individuos. Análi
sis de la incidencia del deterioro y los trabajos remediadores en las presas britá
nicas han sido publicados por Moffat (1982) y Charles (1986). Las características 
esenciales de la Ley de los Embalses Británicos puede sintetizarse de la siguiente 
manera:

1 • La legislación se aplica a todos los embalses con capacidad de almacenamiento 
mayor a 25 000 m3 por encima del nivel natural en cualquier parte del terreno 
adyacente.
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2. El propietario es en su totalidad responsable ante la ley del mantenimiento del 
embalse en una condición segura.

3. El registro de los embalses y el hacer cumplir la ley son delegados al gobierno 
local, por lo general a nivel de condado o distrito metropolitano.

4. El diseño y la construcción de nuevos embalses y las inspecciones estatutarias o 
alteraciones mayores en los embalses existentes deben llevarse a cabo bajo la 
dirección de un panel de ingenieros designados, por ejemplo, un ingeniero de 
alta categoría seleccionado en un panel estatutario de especialistas.

5. Las inspecciones obligatorias realizadas por un panel de ingenieros se requieren 
a intervalos no mayores a los 10 años.

6. Se requiere que los propietarios nombren un ingeniero supervisor, calificado y 
elegido como tal bajo la ley, para mantener la continuidad de la supervisión 
y vigilancia entre inspecciones obligatorias.

7. Se requiere que el propietario mantenga registros fundamentales, por ejemplo, 
niveles de agua, flujos en el vertedero, fugas, etc.

8. El panel de ingenieros designados en el punto 4 tiene la última y única res
ponsabilidad legal para las certificaciones y reportes obligatorios que se requie
ran de él.

La legislación británica, por consiguiente, proporciona un sistema de vigilancia 
de dos niveles. La responsabilidad inmediata de la vigilancia recae en manos del 
ingeniero supervisor, con un panel designado de ingenieros responsable de las ins
pecciones obligatorias periódicas. En el curso de la última, el panel de ingenieros 
puede iniciar investigaciones tan rigurosas y detalladas como considere necesario, 
por ejemplo, la revaluación de la capacidad del vertedero, etc. La característica más 
valiosa en el enfoque británico es el principio de investir con responsabilidad esta
tutaria para inspecciones al panel de ingenieros, motivando así la rapidez y flexibi
lidad de la respuesta.

7.5 Análisis 
ie  riesgo asociado

a los embalses 7.5.1 CLASIFICACIÓN DE LOS PELIGROS EN EMBALSES

En la actualidad es común clasificar los riesgos del embalse en función de la escala 
de las pérdidas humanas y económicas anticipadas en el evento de una falla catas
trófica de la presa. A menudo, el nivel de riesgo se valora con subjetividad y se 
clasifica en categorías descriptivas, por ejemplo, ‘baja’, ‘significativa’ o ‘alta’ (USBR, 
1988). Un elemento de discreción puede aplicarse para definir el régimen de vigi
lancia aplicada a una presa específica. Las limitaciones implícitas en tal valoración 
y clasificación subjetivas son evidentes.

Una valoración más rigurosa de los riesgos de embalses podría forzar una contri
bución mayor a la efectividad de los programas de vigilancia de presas. En particu
lar, el análisis de riesgo de embalses puede ser una ayuda valiosa a fin de ordenar las 
prioridades para la asignación de los limitados recursos disponibles para trabajos 
remediadores o para la vigilancia. En la planeación de contingencia pueden em-
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olearse análisis de riesgos detallados y más explícitos, que abarquen escenarios de 
emergencia para embalses de alto riesgo seleccionados. Este último puede incluir la 
preparación de mapas de inundación (sección 7.5.2).

El nivel de riesgo nominal puede expresarse de manera adecuada en términos de 
dos determinantes principales, el riesgo estimado de ruptura catastrófica y/o la pérdi
da (o costo) predicha en el peor evento. Los niveles de riesgo se comparan o se orde
nan fácilmente con relación ya sea al riesgo o a la pérdida según el parámetro 
considerado decisivo. (Con respecto a la selección de la inundación de diseño para la 
selección del tamaño del vertedero, se deben consultar la sección 4.2 y la tabla 4.1).

Varias opciones se han desarrollado para el análisis de riesgo en embalses, abar
cando desde las expresiones más simples que involucran la capacidad de almacena
miento y la altura de la presa hasta técnicas sofisticadas de estimación probabilística 
de riesgo EPR (PRA, probabilistic risk assessment). Las metodologías de la EPR se 
han deducido a partir de las desarrolladas para la evaluación del peligro en activida
des de alto riesgo o delicadas, por ejemplo, en la industria nuclear. Las opciones del 
análisis de riesgos se analizan en Moffat (1988), con propuestas para una clasifica
ción cuantitativa del riesgo del embalse (CCR). Dicha clasificación se concibe como 
una expresión semirrigurosa pero relativamente simple, con la intención principal 
de jerarquizar los niveles de riesgo y prioridades dentro de una población de presas. 
Está diseñada principalmente para aplicación general en las inspecciones de primer 
nivel y para la identificación de los embalses de alto riesgo. En su forma más elabo
rada también está destinada a una aplicación selectiva más rigurosa de segundo 
nivel en situaciones de alto riesgo.

Metodologías alternativas para estimación de riesgos en embalses se han analiza
do y revisado con amplitud (Binnie y Partners, 1992). La aplicación de técnicas de 
estimación rápidas relativamente simples para la clasificación de riesgos en pobla
ciones de presas en riesgo potencial se abordan en Thompson y Clark (1994).

•v*
7.5.2 RUPTURA DE PRESAS Y MAPAS-DE INUNDACIÓN

. % s  

: >«

¡/La extensión del análisis de riesgo para incluir la planeación de contingencia de la 
ruptura de presas es un tópico muy delicado. Sin embargo, es un paso lógico y 
prudente cuando se aplica selectivamente a embalses con una llanura de inunda
ción populosa y vulnerable. Los análisis rigurosos de ruptura de presas involucran 
una consideración balanceada de parámetros hidrológicos, hidráulicos, ambienta
les, geotécnicos y estructurales aplicables a la presa y a la planicie de inundación 
en estudio. Una primera aproximación empírica de las características de la forma- 
cion de brechas en presas de relleno se sugiere en MacDonald y Langridge-Mo- 
nopolis (1984); una aproximación alternativa inicial se presenta en Dewey y Gillette 
(1993). La propagación de la onda de inundación dependiente del tiempo puede 
modelarse utilizando software tal como el programa DAMBRK del Servicio Na
cional de Climatología de Estados Unidos (Fread, 1984) y sus derivados, como 
DAMBRK UK desarrollado para el Departamento del Medio Ambiente del Reino 
Unido en 1989.
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Ingeniería de ríos

Dado que el tema de la ingeniería de ríos es uno de los más extensos, en este texto 8.1 
sólo se abordarán algunos de los aspectos más importantes. Otros capítulos se 
ocupan de estructuras que por lo general son consideradas como parte integral 
de la ingeniería de ríos: obras de desviación, incluyendo tomas (capítulo 9); dre
naje transversal y estructuras de caída (capítulo 10); navegación interior (capítu
lo ll). Así, sólo los métodos de hidrometría, es decir, la medida de niveles de 
agua y del lecho, caudales y calidad del agua, con sus estructuras asociadas, como 
también las estructuras de mejoramiento, por ejemplo las estructuras diseñadas 
principalmente para crear una geometría favorable y condiciones cinemáticas, o 
ayudas a la navegación y control de inundaciones se analizan brevemente en este 
capítulo.

Como éste es un capítulo introductorio a todo el tema de la ingeniería de ríos, 
aigunos principios básicos del flujo en canales abiertos y un examen breve de la 
morfología de ríos y el régimen y tránsito de inundaciones también se abordan en 
las siguientes secciones.

La principal razón de la complejidad de la ingeniería de ríos es que el flujo en 
un río aluvial no tiene en realidad fronteras y geometría fijas comparado, por 
ejemplo, con el flujo en tuberías o el |lujo en canales abiertos con sección cons
tante y fija. Se añade a lo anterior la complejidad introducida por el cambio de la 
rugosidad del contorno en corrientesjque transportan sedimentos y la dependencia 
entre flujo de agua y la descarga de/kedimentos y la disponibilidad de sedimentos, 
que incrementa considerablemente las dificultades de un riguroso tratamiento de 
la hidráulica del flujo en un sistema aluvial. Es, por tanto, poco sorprendente que, 
a pesar de los esfuerzos investigativos permanentes y sustanciales, el conocimien
to en el campo del transporte de sedimentos y la morfología de ríos, sea aún un 
tanto superficial. Sin embargo, el crecimiento de bancos de datos junto con la 
aplicación de principios físicos y el análisis asistido por computadora son avances 
permanentes en la capacidad para manejar problemas de diseño en ingeniería de 
ríos (Kennedy, 1983), que en el presente además dependen (y siempre depende
rán) en gran medida de la experiencia.

Introducción
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8.2 Principios 
básicos del flujo 

en canales 
abiertos

8.2.1 DEFINICIONES

El flujo en canales abiertos puede ser laminar o turbulento, dependiendo del valor del 
número de Reynolds Re = VR/v, donde V es la velocidad media del flujo, R es el radio 
hidráulico R — A/P {A es el área de la sección normal a la dirección del flujo y P es el 
perímetro mojado) y v es el coeficiente de viscosidad cinemática. En ríos y canales 
existe de forma invariable flujo turbulento. Por otra parte, el flujo en canales abier
tos puede ser permanente si el caudal, Q, es sólo una función de la distancia (o 
constante), y no permanente si Q es también una función del tiempo t. Además, el 
flujo permanente puede ser uniforme (con Q y la profundidad y y, por tanto, veloci
dad V = Q/A constantes) o no uniforme. El flujo no uniforme puede ser de variación 
rápida o gradual (Q = constante, V y y varían con la posición jc) o variación espacial 
[Q = j{x)]. El flujo en cauces naturales es de ordinario no permanente, mientras que 
el flujo en ríos canalizados y canales es predominantemente permanente uniforme o 
no uniforme. El flujo también puede ser supercrítico (Fr >  1) o subcrítico (Fr <  1), 
donde Fr es el número de Froude definido como Fr2 = aQ2B/gA3, con B el ancho de 
la superficie libre y a  el coeficiente de Coriolis obtenido de la distribución de velo
cidades en la sección. En ríos y canales en la mayoría de los casos es subcrítico. En 
general, los canales son canales abiertos prismáticos, mientras que los ríos son no 
prismáticos. Los contornos de los canales abiertos formados por el fondo y los lados 
pueden ser fijos, por ejemplo el canal revestido en concreto, o variables, como en 
ríos o canales no revestidos sobre material aluvial.

8.2.2 ALGUNAS ECUACIONES BASICAS

Sólo unos pocos conceptos básicos pueden ser mencionados. Para un tratamiento 
más amplio y extenso se remite al lector a un libro sobre la materia, por ejemplo, 
Chadwick y Morfelj. (1993), Featherstone y Nalluri (1995), Henderson (1966), No- 
vak (1986) y Chow (1983).

Para un flujo uniforme, la pendiente de la solera, S0, el gradiente de energía, Se, y 
la pendiente de fricción, S(, son todos iguales.

Al denominar t0 los esfuerzos cortantes medios sobre el perímetro P del canal y 
la relación AJP = R (radio hidráulico), del balance entre la gravedad y la resistencia 
a la fricción se obtiene:

r0 = pgRS0 = pU l (8.1)

donde (/* es la velocidad al corte.
Para un flujo turbulento completamente desarrollado T0a Vr2, la ecuación (8.1) 

conduce a la muy conocida ecuación de Chézy para flujo uniforme:

V= C(RS0)U2 (8-2)

(las dimensiones de C son LmT ').
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El ‘coeficiente’ C puede ser expresado como:

C=(8g/X)U2

donde X es el coeficiente de fricción en la ecuación de Darcy-Weisbach:

h( = (XLID) V2/2g = XL V2/SgR.

X puede ser expresado a partir de la teoría de la capa límite como:

l/Al/2 = 21og

(8.3)

(8.4)

(8.5)

donde k es el ‘tamaño’ de las rugosidades y 8' (=  11.6v/£/*) es el espesor de la 
subcapa laminar.

Otra expresión de uso frecuente es la ecuación de Manning, la cual utiliza una 
constante n que es función de la rugosidad.

V=(l ¡n)RmS f  (8.6)

(es decir, C — RUb/n\ las dimensiones de n son T L-l/3). De acuerdo con Strickler, 
n ~  0.04dU6, donde d es el tamaño (en metros) de las rugosidades (sedimentos) (ejem
plo 8.1).

De las ecuaciones (8.1), (8.2) y (8.3) se obtiene:

t/* = V(X/S)m. (8.7)

A partir de la ecuación de Bemoulli se deduce que para un canal no prismático y 
con flujo no uniforme:

- S 0+dy/dx -  (aQ2/gA 2)[B dy/dx+ (d¿/3¿>)(d¿>/dx)] + Sf= 0  

de manera que:

dy/dx = [S0 -  Sf+(aQ2/gA 3)$/l/d6)(d/>/d *)]/( 1 -  Fr2). (8.8)
. V• -*/ v*

Para un canal prismático, db/dx — Q,  ̂ la ecuación (8.8) se reduce a:
f

dy/dx = (S0 -  S{)/( 1 - F r 2). (8.9)

Al introducir la conductividad hidráulica del canal, K = CARm (es decir, el caudal 
para pendiente = 1), la ecuación (8.9) se convierte en:

dy/dx = S0{ [ 1 -  (KJK)2]/{ 1 -  Fr2)} (8.10)

[la ecuación (8.10) implica que t0 = pgRS{ — ecuación (8.1) -  también como 
= PffRoS0]. La ecuación (8.10) puede ser usada de forma conveniente para anali

zar y calcular varios perfiles de flujo no uniforme, ya que por lo general K2 a  y1*, 
donde el exponente N  es llamado exponente hidráulico. Los métodos numéricos 
también pueden ser utilizados para resolver la ecuación (8.9) u (8.10) para canales 
°o prismáticos.
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Para el flujo no permanente, el tratamiento de la ecuación de continuidad y la 
ecuación de Bemoulli produce (ecuación de Saint Venant):

Sf = S{) -  dy/dx -  ( Vlg)0  V/dx) -  (1 /g)(d V/dt). (8.11)

El primer término del miembro de la derecha de la ecuación (8.11) indica flujo 
uniforme y los tres primeros términos indican flujo no uniforme. A partir de la 
ecuación de continuidad se concluye que un cambio del caudal en Ajc debe ser acom
pañado por un cambio en la profundidad en At, es decir:

dQ_/dx+Bdyldt = 0 (8.12)

(si no hay caudal lateral en Ajc); así:

A d V/dx+ VdAfdx+dyfdt = 0. (8.13)

El primer término del miembro izquierdo de la ecuación (8.13) representa el prisma 
de almacenamiento y el segundo la cuña de almacenamiento (sección 8.6).

Para un canal rectangular, la ecuación (8.13) se convierte en:

y  3 Vldx+ V dy/dx+dy/dt = 0. (8.14)

La solución de las ecuaciones anteriores sólo puede alcanzarse mediante la apli
cación de técnicas numéricas, por ejemplo, en su forma de diferencias finitas (Cun- 
ge, Holly y Verwey, 1980).

En el caso de flujo no permanente rápidamente variado, se forma una onda que 
tiene un frente empinado con una sustancial pérdida de energía (análogo al movi
miento de un resalto hidráulico). De las ecuaciones de momentum y de continuidad 
(y, y V! se refieren a la sección por delante de la onda de altura Ay moviéndose con 
celeridad c),

c= — Vy ±  {g[(Ai+AA) &yl¿xA+(A¡+kA)y{IA^Ya. (8.15)

Para una sección rectangular, la ecuación (8.15) se convierte en:
■ ^0'■ 4i v

-  vt ±[g(yi + 3Ayl2+AyV2y])]m (8.16)

que para pequeñas ondas (es decir, en canales de navegación) se convierte en:

c ~  -  V, ±[0(y,+3Ay/2)]l/2. (8.17)

Para la velocidad de flujo Vj = 0 y un pequeño valor Ay, la ecuación (8.17) se reduce
ac  =  (gy{)m.

8.2.3 TRANSPORTE DE SEDIMENTOS

Un estudio completo del transporte de sedimentos en canales abiertos está clara
mente fuera del alcance de este texto, pero se han incluido algunos aspectos funda
mentales.
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Desde el punto de vista de la fuente de sedimentos, el transporte puede ser dividi
do en carga de lavado que consta de material muy fino que se mueve en suspensión 
en nos y canales, y carga de material del lecho que se mueve como carga del lecho 
o de fondo y carga suspendida, dependiendo de la velocidad y del tamaño de los 
sedimentos. Para la ingeniería de ríos y canales de navegación, la carga de material 
del lecho es el elemento más importante del transporte de sedimentos, ya que deter
mina la erosión morfológica y los aspectos de sedimentación; la carga suspendida 
puede ser importante en la ingeniería de ríos sólo en la sedimentación de embalses 
y, excepcionalmente, en la sedimentación en la toma de los canales.

Las principales propiedades de los sedimentos y el transporte de los mismos son 
el tamaño de sedimentos (d), la forma, la densidad ps (en general 2650 kg m-3), la 
velocidad de asentamiento (ws), densidad de cuerpo y porosidad, y concentración de 
sedimentos (C) (volumétrica, en ppm, o mg l -1). De acuerdo con el tamaño, se 
distinguen de ordinario la arcilla (0.5 p,m < d < 5 pm), los limos (5 p,m <d<60 
fim), la arena (0.06 mm <d < 2  mm) y las gravas (2 mm <d <60 mm).

La velocidad de asentamiento puede ser expresada aproximadamente por la ecua
ción:

vvs = (40¿/A/3Cd)1/2 (8.18)

donde A = (ps—p)/p y CD es un coeficiente de arrastre que depende del número de 
Reynolds Re = wsd/v. Para valores de Re < 1 (sedimentos muy finos) CD = 24/Re 
que es la ley de Stokes, mientras que para grandes tamaños con Re > 103 CD se vuelve 
constante y es sólo una función de la forma del grano (usualmente CD~  1.3 para 
partículas de arena). La velocidad de asentamiento varía, por tanto, desde dm a d1.

El umbral del movimiento de sedimentos (movimiento incipiente) está dado por 
un valor crítico del esfuerzo cortante que, para un fondo plano, esté dado por el 
criterio de Shields:

Tc = C(P, -  P) 9d (8.19)

donde, de acuerdo con varios autores, c varía entre 0.04 y 0.06. La condición de 
validez de la ecuación (8.19) es güe Re (=wdlv) >  103. Como, a partir de la ecua
ción (8.1), r0/p=  Ui, la ecuación (8.19) puede ser escrita como:

Fr\ — Ui/gdA — c. (8.20)

Para una partícula de sedimento sobre una pendiente (por ejemplo, la pendiente 
lateral de un canal) inclinada un ángulo /3 con respecto a la horizontal, el esfuerzo 
cortante crítico se reduce por un factor de {1—(sen2 /3/sen2<p)}l/2, donde (p es el 
ángulo de estabilidad natural (ángulo de reposo) del material no cohesivo. (Para la 
estabilidad, naturalmente /3 <  (p). El valor medio de (p es cerca de 35°.

Por otra parte, el máximo esfuerzo cortante inducido por el flujo sobre una 
pendiente lateral de un canal es, en general, sólo cerca de 0.15pgyS [en lugar de 
PffRS que se aplica para el lado de canales anchos -  ecuación (8.1) y ejemplo 8.2]. 
Así, en el diseño de un canal estable en material aluvial es necesario averiguar si 
la estabilidad del lecho o la de las pendientes laterales es la crítica para la estabi
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lidad del canal. En un canal que no sea recto los esfuerzos cortantes críticos se 
reducen aún más por un factor entre 0.6 y 0.9 (0.6 se aplica cuando el canal es 
muy sinuoso).

Durante décadas se han realizado investigaciones sobre el transporte de carga del 
lecho sin que se disponga de una ecuación en realidad satisfactoria que abarque 
todos los casos para relacionar el fluido y las propiedades del sedimento. Este hecho 
se debe principalmente a la complejidad del problema incluido el efecto de las dife
rentes formas del lecho sobre el modo y la magnitud del transporte de la carga del 
lecho, la naturaleza estocástica del problema y la dificultad de verificar las investi
gaciones de laboratorio en el prototipo. Sin embargo, se han realizado avances sus
tanciales. La mayoría de los enfoques utilizados pueden ser reducidos a una 
correlación entre el parámetro de transporte de sedimentos, <p=qJdV2(gA)m, donde 
qs es el transporte de sedimentos (en m3 s_l rrT1) y Fr\= l/i//= UlIAgd, donde y/es 
denominado parámetro de flujo [ yr puede también contener un parámetro adicional 
-el factor de rizos- para considerar el efecto de la forma del lecho (Graf, 1984)]. En 
muchas correlaciones, el exponente Fr\ varía entre 2 y 3, es decir, varía como V 
con 4 <  n <  6, demostrando la importancia de un buen conocimiento del campo de 
velocidad en la modelación y cálculo del transporte de la carga del lecho, en particu
lar cuando se utilizan modelos bidimensionales o tridimensionales.

Ejemplos de correlaciones simplificadas de 0 y yz son la ecuación de Meyer- 
Peter y Muller:

0=(4/yz—0.188)3'2, (8.21)

la ecuación de Einstein-Brown:

</>=40yr3 (8.22)

y la ecuación de Engelund-Hansen:

. 0= O .4yz5/2/A. (8.23)

Se debe hacer énfasis en que la aplicación completa de las ecuaciones anteriores y 
otras ecuacione^hiás sofisticadas requieren más estudios (por ejemplo, Ackers, 1983; 
Garde y Ranga Raju, 1985; Graf, 1984; Vanoni, 1975); las ecuaciones son aquí 
citadas sólo para mostrar la correlación y tendencia.

Así, aunque la relación entre el transporte de sedimentos del lecho y el flujo y aun 
la relación entre la resistencia hidráulica y la forma de los canales sedimentarios, en 
particular la configuración del lecho (que a su vez es una función de las caracterís
ticas del sedimento y la descarga), son ampliamente conocidas, la tercera ecuación 
utilizada para el cálculo de canales aluviales, relacionando los parámetros de flujo y 
la resistencia a la erosión de las bancas, todavía elude extensamente una formula
ción basada en la física. Sin embargo, el concepto de potencia mínima de la corriente 
y otros métodos de optimización muestran ser más promisorios en este campo, donde 
de otra manera se regresa a las ecuaciones de la teoría del régimen (sección 8.3) que 
sintetizan las funciones físicas en grupos de fórmulas que describen la geometría 
del canal (Ackers, 1983).
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La morfología de ríos se relaciona con la configuración y geometría del canal y el 
perfil longitudinal; es dependiente del tiempo y varía en particular con la descarga, 
la entrada y características de los sedimentos y el material de la banca.

La morfología de ríos puede ser muy influenciada por las obras de ingeniería, 
aunque dicha influencia no necesariamente es benéfica. Los cauces naturales son 
rectos (por lo general sólo en tramos muy cortos), con meandros, es decir constan de 
una serie de curvas de curvatura alternada conectadas por tramos cortos, rectos (cru
ces), o trenzados, es decir, el río se divide en varios canales que de continuo se unen 
y se separan. Las varias etapas de un río esquematizado (de Vries, 1985) se presen
tan en la figura 8.1.

Las curvas pueden ser divididas en libres (superficial), limitadas (confinadas) y 
forzadas (deformadas), con relaciones de radio de curvatura a ancho que varían 
desde cerca de 3 (forzado) a cerca de 7.5 (limitado) (5 para curvas libres). En curvas 
libres y limitadas, la profundidad se incrementa de forma gradual hasta un máximo 
aguas abajo del vértice de la curva; las curvas se caracterizan por tener flujo en 
espiral y secciones triangulares, con la máxima profundidad y velocidad en la banca 
cóncava, y máximo transporte de sedimentos en la banca convexa y el talweg (línea 
de máxima profundidad) desviándose de la línea central del río, como se muestra en 
la figura 8.2.

Los cruces son tramos relativamente rectos entre curvas alternas y son casi de 
sección rectangular (figura 8.3).

Los ríos con meandros por lo general tienen una relación de longitud del canal a 
longitud del valle mayor que 1.5 (Petersen, 1986) y la longitud del meandro (la 
distancia entre vértices de curvas alternas) cerca de 10 veces el ancho del cauce. La 
relación de la longitud del meandro al ancho varía entre 2 y 4 [para más detalles ver, 
por ejemplo, Jansen, van Bendegom y van den Berg (1979)].

8.3 Mor:»! 
y régimer

base de 
erosión

Figura 8.1 Río esquematizado (Vries, 1985).



lo
ng

itu
d 

de
l 

m
ea

nd
ro

Ingeniería de ríos

erosión

maxima 
velocidad

dirección del transporte 
de sedimentos

Figura 8.2 Flujo en una curva.

Figura 8.3 Cauce meàndrico.
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En ríos, la velocidad media en una sección transversal varía, desde cerca de 
0.5 ni s_l para bajos flujos a 4.0 m s ' 1 en inundaciones, pero estos son valores 
excepcionales. De ordinario, la máxima velocidad en una sección excede el valor 
medio entre un 25-30%.

El régimen de un río se relaciona con la geometría del canal. Un río aluvial se 
considera que está en régimen si su canal es estable en un promedio largo de tiempo. 
Los cambios en periodos cortos ocurrirán con cambios de caudal y transporte de 
sedimentos, y aquí el concepto de ‘estabilidad’ difiere con claridad del que se defi
nió como el límite crítico de la fuerza tractiva que no implica el concepto de movi
miento de sedimentos en el lecho y en las bancas.

La sección transversal y la pendiente longitudinal de un canal en régimen serán 
funciones principales de la descarga, con el ancho B, profundidad y y pendiente S, 
variables que proveen tres grados de libertad para su ajuste. La relación entre estos 
tres parámetros y el caudal -que proceden en el sistema de un río con la dirección 
aguas abajo- se han basado en su mayor parte en las mediciones realizadas en la 
India y por lo general se expresa como (Blench, 1969).

B oc Qm, (8.24a)

y  oc Q "\ (8.24b)

S ~ Q ~ U\  (8.24c)

Lacey y Pemberton (Ackers, 1983) generalizaron la ecuación básica de régimen en:

V = aK b*m St> (8.25)
donde a y b varían con el diámetro de los sedimentos. El exponente b es 1 /4 <  b < 1 
con el límite inferior para d > 2 mm y el superior para 0.2 mm >  d > 0.1 mm. La 
ecuación original de Lacey es:

V= 0 .6 p (fR )m (8.26)
■v

donde /  =  (2500d)m (d en m, V erir"m s-1), que combinada con la ecuación (8.25) u 
(8.24), conduce a la fórmula básica de la teoría de régimen:

R mS  oc d. (8.27)

En contraste, la teoría de la fuerza tractiva crítica arroja [ecuación (8.19)]:

B oc 0 o 46, (8.28a)

y  « <2° 46, (8.28b)

S o c (8.28c)

RS  oc d. (8.29)
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Tanto el concepto de régimen como la teoría de la fuerza tractiva obtienen una 
relativa débil dependencia de la velocidad sobre el caudal. El concepto de régimen 
da como resultado:

V<x QU(' (8.30)

y la teoría de la fuerza tractiva:

y ~  qpm (8.31)

En general, el enfoque de la fuerza tractiva crítica podría estar más asociado con 
material grueso (gravas) y tramos de río de la zona alta, y el concepto de régimen 
con material fino en tramos de ríos y canales de la zona baja de la cuenca.

Las relaciones que se han presentado se aplican a cambios en una sección trans
versal con la dirección aguas abajo. En cualquier sección diferente de río se aplican 
relaciones de ‘una estación’. De manera característica son (Leopold, Wolman y Miller, 
1964):

B ~  2 ° 26, (8.32a)

y 06 2 o 4, (8.32b)

Voc <2° *, (8.32c)

Scc 0 ° l4. (8.32d)

Los tramos trenzados de ríos son de ordinario más empinados, más anchos y menos 
profundos que los tramos individuales con el mismo Q; en verdad, el trenzamiento 
puede ser considerado como una forma incipiente de meandro (Petersen, 1986).

En un río en el que los valores de Q están cambiando de forma constante, el 
problema radica en que se debe considerar como una apropiada descarga en las 
ecuaciones anterior^. El concepto de ‘caudal dominante’, es decir, una descarga 
constante que origirtá el mismo patrón de meandros, pendiente y geometría de canal 
que la secuencia anual de caudales, se utiliza con frecuencia. Este puede ser defini
do como la descarga a banca llena, o una descarga de un cierto periodo de retomo, o 
tal vez mejor como la descarga asociada con el ‘nivel de aguas de construcción del 
lecho’ en el que ocurre el mayor volumen de transporte de sedimentos por año, y se 
determina como se muestra en la figura 8.4.

8.4 Estudios
de campo 8.4.1 MAPEO

La ingeniería de ríos necesita mapas confiables para las investigaciones y el dise
ño y ejecución de obras de ingeniería. La recopilación de mapas utilizando técni
cas de levantamiento terrestre son a menudo incompletas y poco confiables. Los 
planos de grandes ríos son por lo general producidos mediante técnicas de aerofoto-
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Figura 8.4 Nivel (caudal) de construcción del lecho (dominante).

grafías y se pueden obtener valiosos datos sobre sistemas de ríos por foto-interpre
tación, con la ayuda de expertos en esta área (ejemplo, Burgess, 1967).

8.4.2 NIVELES DE AGUA
■v*

Los niveles de agua se obtienen de jríedidores (tipo registrador o no registrador) 
instalados en estaciones de mediejSn. La figura 8.5 muestra un medidor de tipo 
registrador automático. Las corrientes poco profundas y los niveles bajos pueden 
ser vadeados y medidos con la ayuda de una mira. En cauces aluviales con rápidos 
cambios de flujo el medidor puede ser suspendido de un punto de referencia fijo, 
por ejemplo, el estribo de un puente.

Los medidores registradores son indispensables para propósitos de diseño y para 
estudios hidrológicos. La información es igualmente valiosa para propósitos de es
tudios de navegación y manejo de aguas altas (predicción de inundaciones) y bajas 
(calidad del agua, vida acuática). Las lecturas de niveles en una estación de medi
ción se combinan con las medidas de caudales, produciéndose la curva nivel-caudal 
(curva de calibración) (sección 8.4.4).

Se utiliza telemetría para transcribir la información del nivel de agua desde esta
ciones remotas, ya sea, continuamente o a intervalos predeterminados (Herschy,
1986).
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Figura 8.5 Estación de registro de niveles.

8.4.3 COTAS O NIVELES DE FONDO

El método más sencillo para determinar las cotas de fondo consiste en utilizar una 
barra de sondeo cqn una placa de base fija en el extremo inferior. Esta base evita 
que la barra penetre en e¡ lecho del río y también ayuda a mantenerla en posición 
vertical. f9- c

La topografía* del lecho también puede obtenerse mediante técnicas de sonido 
desde la superficie del agua. En la ingeniería de ríos, las medidas de las cotas de 
fondo tienen que realizarse de forma periódica. El instrumento de sonido de uso 
más común es el de eco o ecosonda supersónica, que puede ser instalado a bordo de 
un buque explorador. Las ecosondas trabajan sobre un principio basado en la veloci
dad de propagación del sonido en el agua, y la correspondiente medida de este inter
valo de tiempo. Puesto que la distancia registrada es la más corta distancia entre el 
transductor y el lecho del río, se debe tener cuidado en el uso de sondeadores en un 
río con lecho irregular. En tales casos se prefieren sondeadores de alta frecuencia 
(pequeño ángulo de dispersión del transductor). Los instrumentos ópticos como sex
tantes y telémetros e instrumentos electrónicos como sistemas radiológicos, se utili
zan comúnmente para establecer la localización de los puntos sondeados. El 
procesamiento adecuado de la información (en forma manual o con computador) al 
final produce el perfil del lecho.
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f l4.4 CAUDALES

a. Métodos área-velocidad

| Flotadores. En general el caudal o la descarga de un río se calcula a partir de las 
mediciones de la velocidad; el método más simple es la medida del tiempo del 
movimiento de un flotador en una distancia conocida. Varios tipos de flotadores 
se utilizan, suministrando información que permite deducir la velocidad media 
del flujo (BS1, 1969a, b, 1986; Herschy, 1978). La técnica de flotadores se utili
za con más frecuencia en la etapa de reconocimiento para estimar el caudal. Los 
flotadores de superficie son muy útiles para identificar patrones de flujo, por 
ejemplo, en estudios de estuarios.

2. Correntómetros o molinetes. Las velocidades del flujo se miden utilizando co
rrentómetros en puntos sistemáticamente distribuidos sobre una sección trans
versal. El área de la sección transversal se determina de los sondeos y el caudal 
obtenido como:

Q = XA,V,. (8.33)

En el caso de corrientes poco profundas, un correntómetro de tipo miniatura 
(minimolinete) suspendido de una barra graduada puede ser manipulado me
diante vadeo, midiendo el nivel y la velocidad con simultaneidad. En ríos an
chos se pueden, mediante operador, realizar las mediciones desde un bote que es 
mantenido en posición a lo largo de un alineamiento transversal fijo a la sección. 
Algunas veces se utilizan instalaciones permanentes como un carro arrastrado 
por cable (el operador viaja en el carro y maniobra el correntómetro) o un cable 
transportador (el operador maniobra el correntómetro desde la orilla con un 
malacate) para tomar las mediciones de nivel de agua y velocidad.

b. Métodos de dilución

La medición mediante dilución es una alternativa en corrientes con gradientes em
pinados y en torrentes poco profundos donde no pueden utilizarse las técnicas con
vencionales de medida de la corriente.

Una solución de un trazador de una intensidad conocida (por ejemplo, NaCl, 
tintura rodamina, etc.) se inyecta al flujo a una tasa constante (o mediante inyección 
repentina) en una sección transversal, tomándose muestras en el extremo aguas aba
jo a intervalos de tiempo regulares. Tan pronto como la intensidad de las muestras 
alcanza un valor constante (nivel meseta) la tasa de flujo, Q, en el canal puede 
calcularse utilizando la ecuación:

Q = qN  (8.34)

donde q es la tasa de inyección del trazador y N = Ct/(C2—C0); C, es la concentra
ción de la solución inyectada, C2 la concentración en la meseta de la muestra y Cola 
concentración antecedente ya presente en la corriente.
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La inyección abrupta (o repentina) o método de integración da como resultado la 
siguiente ecuación:

Q = V C l/ j ' ( C - C 0)dt  (8.35)

donde V es el volumen de la solución inyectada y Ctes la concentración del trazador 
en los puntos de muestreo durante un periodo de tiempo dt.

c. Estructuras de aforo

Los caudales o descargas (flujos modulares) también pueden ser medidos utilizando 
estructuras convencionales de aforo (controles artificiales) como vertederos de cresta 
ancha, la canaleta Venturi y los vertederos Crump, etc., con una simple medida del 
nivel aguas arriba de la estructura con respecto al nivel de su umbral. La sección 8.5 
suministra más detalles.

d. Técnicas modernas de aforo en ríos

Los métodos existentes de aforos no son siempre posibles, por ejemplo, en ríos para 
navegación con esclusas; en tales casos se prefieren las técnicas no obstructivas de 
aforo (Colé, 1982). 1

1. Medidor electromagnético de flujo. Una gran bobina enterrada a través y debajo 
del lecho del río se magnetiza mediante una fuente externa y el movimiento del 
agua a través de la bobina induce una fuerza electromotriz (fem) que es propor
cional a la velocidad promedio de la sección transversal. El sistema de sonda 
(Herschy, 1978) para percibir la fem inducida es muy sofisticado y necesita 
personal muy especializado La instalación es costosa tanto en el montaje como 
en la operación.

2. Medidor ultrasónico de flujo. Los pulsos acústicos transmitidos a través del 
agua desde transmisores colocados en una orilla del río son recibidos por sen
sores ubicados en já  otra orilla. Mediante la instalación de transmisores y re
ceptores en cada añila siguiendo una línea que forma un ángulo con la corriente, 
se mide la diferencia en el tiempo de viaje de los dos pulsos con las direccio
nes opuestas; dicho tiempo se relaciona con la velocidad media de la corrien
te. Este método requiere también equipos electrónicos sofisticados (Herschy, 
1978) para procesar la información de los transmisores y receptores y sólo 
puede ser utilizado en corrientes libres de maleza, con agua clara y lecho esta
ble. Aunque es posible lograr una gran precisión en la medida del caudal es 
costoso de instalar y operar.

3. Flotadores integradores. Esta técnica está basada en el principio de movimiento 
de flotadores. Los flotadores son burbujas de aire lanzadas a intervalos regulares 
desde agujas localizadas en una línea de aire comprimido colocada a través del 
lecho de la corriente. La difusión aérea (Sargent, 1981) de las burbujas que salen 
a la superficie del agua (fotografiadas con un equipo especial) da la medida de la 
velocidad media de la corriente.
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e. Control natural

El control natural de un tramo de un río es una sección particular (estación de aforo) 
donde se mide el caudal y su correspondiente nivel y se establece una única relación 
(denominada curva de calibración) entre estos dos valores. Tal relación puede ser 
utilizada para estimar el caudal a partir del nivel observado.

La curva de calibración, una vez establecida, debe ser revisada con periodicidad 
para su validez, y si es necesario, realizar los ajustes del caso. Como resultado de los 
cambios morfológicos del lecho del río (socavación, deposición, crecimiento de vege
tación, etc.), pueden ocurrir variaciones considerables y presentarse ondas de crecien
te y cualquier cambio introducido a lo largo del tramo del río en cercanías de la 
sección de control, aguas arriba o aguas abajo de ésta.

La curva de calibración tiene por lo general la forma:

Q = a (H -z )1’ (8.36)

donde H es el nivel, y a, b y z (nivel para el caudal cero) son los parámetros relativos 
a la sección de control.

Si se seleccionan tres valores de caudal Qx, Q2y Q2 de la curva de calibración tal 
que Q2 = {QxQ-i)m, el nivel z para la descarga cero puede ser obtenido de (WMO, 
1980):

z = ( / / , / / ,  -  //?)/(//, + Hy -  2 / / 2) (8.37)

donde //,, H2 y H3 son los niveles correspondientes, respectivamente, a los tres 
caudales seleccionados.

8.4.5 TRANSPORTE DE SEDIMENTOS

Los datos de sedimentos son fundamentales para el estudio de los problemas morfo
lógicos de un río. Mediante las ecuaciones de transporte de sedimentos disponibles 
y los parámetros hidráulicos del jrío es posible estimar la tasa de transporte de sedi
mentos; sin embargo, los resultados obtenidos pueden conducir a grandes errores y 
serias diferencias de órdenes de magnitud. Así, siempre que sea posible, el mues- 
treo real es el método más confiable de medida de la tasa de transporte de sedimen
tos en un río.

Las muestras de sedimentos en suspensión (concentración) pueden ser recolecta
das con facilidad mediante trampas de válvula de gozne accionadas con resortes o por 
muestreadores que constan de un tubo recolector que descarga en una botella. Tam
bién se emplean muestreadores de bombeo continuo o intermitente. Para la medición 
de la carga de sedimentos suspendidos se utilizan muestreadores de sedimentos tipo 
integradores-puntuales o integradores en profundidad, con boquillas orientadas con
tra la dirección del flujo y paralelas a él y muestreadores perfilados de tal manera que 
se logra a la entrada una verdadera velocidad no distorsionada de la corriente en la 
toma. Los métodos usados para la medida de la concentración y descarga de sedimen
tos suspendidos se resumen en la norma ISO 4363/1993. Los muestreadores integra-
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dores de la serie US (en particular el US P-61), desarrollados por la US Geological 
Survey se emplean con frecuencia (por ejemplo, Jansen, van Bendegom y van den 
Berg, 1979). También se toman muestras de sedimentos del lecho para analizar su 
tamaño, forma, etc., para diferentes tipos de gravas (ISO 4364/1977).

El transporte de material del lecho puede ser medido, en principio, de la siguiente 
manera:

1. Mediante un muestreador de sedimentos, por ejemplo, un dispositivo colocado 
temporalmente en el lecho, que altere lo menos posible el movimiento de la 
carga del lecho.

2. Mediante otros métodos que consisten en (i) investigación de depósitos de sedi
mentos en la desembocadura del río, en pequeñas corrientes, recolectados en 
trampas; (ii) medida diferencial entre la carga de sedimento de suspensión nor
mal y la carga total, incluida la carga del lecho temporalmente transportada en 
suspensión en la sección de un río con incremento natural o artificial de la turbu
lencia (canaletas de turbulencia); (iii) seguimiento de dunas; (iv) sensores remo
tos; (v) trazadores, y (vi) detectores acústicos.

La medida cuantitativa de la carga del lecho es en extremo difícil y es probable 
que no exista un método en su totalidad satisfactorio, aunque han sido desarrollados 
algunos muestreadores que funcionan bastante bien. Su eficiencia (es decir, la rela
ción del transporte de sedimento medido en realidad con el que ocurriría sin la pre
sencia del muestreador) tiene que ser comprobada en el laboratorio para el rango de 
las condiciones de campo en que va a ser utilizado; también han sido desarrollados 
métodos sofisticados de calibración de los muestreadores [Hubbell et al., 1981]. En 
la figura 8.6 se ilustra un tipo de muestreador de carga de lecho desarrollado para 
un rango amplio de tamaño de sedimentos (1-100 mm) y velocidades (superiores a 
3 m s_l) con una eficiencia de cerca de 70% (Novak, 1957) para el muestreador lleno 
cerca de la tercera parte (para el muestreador más lleno la eficiencia se reduce).

Los muestreadores pjueden ser operados desde un bote o un puente, pero deben 
estar amarrados a su propia ancla (es decir, no deben ser suspendidos de un cable a 
través del río) para ^fritar una acción de ‘cuchareo’ cuando se bajan al lecho. En 
corrientes con lecho! de grava, una canasta con una malla de alambre unida a una 
estructura especial se puede utilizar como muestreador de la carga del lecho.

La concentración de sedimentos en ríos varía enormemente con el tiempo y entre 
continentes, países e incluso en cuencas hidrográficas, por ejemplo, de un promedio 
de 15 000 ppm en la desembocadura del río Hwang Ho a 10 ppm en el delta del Rin 
(de Vries, 1985) (sección 4.5).

8.4.6 CALIDAD DEL AGUA

La calidad del agua se define de acuerdo con su uso (por ejemplo, riego, consumo, 
etc.) y la conveniencia para la vida acuática. La calidad se define mediante varios 
parámetros como el valor del pH, la DBO (demanda biológica de oxígeno), DQO
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Figura 8.6 Muestreador de carga de lecho VUV; dimensiones en metros (Novak y 
Cábelka, 1981).

(demanda química de oxígeno), COT (carbono orgánico total), etc., y para cada 
criterio puede haber una variedad de determinantes que son más o menos adecuados 
y más fáciles o difíciles de medir (Fjeredingstad, 1963).

Estos parámetros por lo general se determinan a partir de los análisis de laborato
rios sobre muestras tomadas del agua del río, realizados in situ (laboratorio móvil) o 
en las instalaciones de un laboratorio central. El monitoreo permanente in situ es 
preferible a fin de evitar posibles cambios en las características debido al transporte

* v

y al tiempo que se tarda entre la torda de la muestra y la realización del análisis. Las 
normas de calidad se formulan colf base en la estadística y son más flexibles depen
diendo del uso del agua extraída, ya que es posible mejorarla con tratamiento.

Los sensores de oxígeno disuelto (OD), medidores de pH y dispositivos para 
medir sólidos suspendidos (SS), monitores continuos de temperatura, amoníaco, 
etc., son comúnmente utilizados para determinar la calidad del agua. Se remite al 
lector a James (1977) para requerimientos de calidad de agua de acuerdo con sus 
usos.

8.5 Estructu' 
de medición

Las estructuras para medición de flujo (controles artificiales) se construyen a través de flujo 
o dentro de la corriente que debe ser aforada. El flujo es desviado a través de la 
estructura, creando condiciones de flujo crítico (el flujo aguas arriba de la estructura



es subcrítico), generando, de esta manera, una relación única entre el caudal, Q, y el 
nivel, h (nivel del agua aguas arriba, por encima de la cresta de la estructura), de la 
forma:

Q = Khn (8.38)

donde K y n dependen del tipo de estructura, que a su vez, depende del tamaño 
de la corriente y de los rangos de los caudales que van a ser aforados y de la 
carga de sedimentos transportados. Las estructuras de medida pueden ser divi
didas en dos categorías: (a) vertederos de cresta delgada (placa delgada), verte
deros de abertura o corte, desagües, vertederos de cresta ancha o vertederos 
Crump; (b) canaletas -  Venturi, Parshall o pendiente empinada (Bos, Reploge y 
Clemmens, 1984).

Un vertedero levanta el nivel aguas arriba por encima de su umbral; el agua des
carga por éste en condiciones críticas. No es apropiado para colocar en corrientes 
cargadas de desechos o sedimentos, como deposición que puede ocurrir aguas arri
ba del vertedero, cambiando las condiciones de aproximación del flujo. Los dese
chos flotantes y el hielo pueden también dañar la cresta de un vertedero de pared 
delgada.

Las canaletas son apropiadas para instalar en corrientes pequeñas que transportan 
flujos cargados de sedimentos. La contracción que se introduce en el canal puede 
diseñarse para crear condiciones de flujo crítico en la garganta (sección contraída). 
Algunas veces se introduce un umbral aumentado (Featherstone y Nalluri, 1995) en 
una canaleta sin garganta para crear condiciones de flujo crítico. El nivel del agua 
del flujo subcrítico aguas arriba se encuentra entonces en una relación directa con el 
caudal que pasa a través de la canaleta. La longitud de la canaleta puede reducirse 
mediante la colocación de un montículo en la garganta, que asegura condiciones de 
flujo crítico. El levantamiento del nivel del agua aguas arriba es más pequeño que 
en el caso de los vertederos.

Diferentes tipos de verederos y canaletas utilizados se resumen en la tabla 8.1.
El comportamiento de las estructuras de medición de flujo dependen considera

blemente del nivel agugs abajo (dependiendo del control del canal aguas abajo) que 
se incrementa con el/caudal. El nivel aumentado puede ahogar la estructura y la 
relación biunívoca de flujo libre (modular) entre el nivel y el caudal se pierde. No 
siempre es recomendable instalar el umbral del vertedero en elevaciones más altas 
para evitar la sumersión porque aparecen problemas de inundaciones y remanso 
aguas arriba de la estructura. Por otra parte, la caída en el nivel del umbral de una 
canaleta Parshall puede incrementar en alto grado el rango de medida de flujos mo
dulares y, como tal, esta estructura puede ser usada de manera conveniente como 
una estructura de caída y de medición de flujo en canales para riego. Sin embargo, la 
ecuación (8.38) puede también utilizarse para medir flujos no modulares con facto
res de corrección apropiados (Water Resources Board, 1970; Bos, 1976; Ranga Raju,
1993) (capítulo 9).

Los vertederos y las estructuras de canaleta no son apropiados para medir cauda
les de creciente. En tales casos, los métodos de canales abiertos como el método de 
área-pendiente, el método de caída constante, etc., pueden utilizarse. Si no se pre-



Tabla 8.1 Tipos de vertedero

Tipo Form a K

Vertedero de cresta delgada Rectangular [ñgura 8.7 (a)], 2/3C í¡Cv(2 g )]l2b

Cd= a  +b(h/P), donde 
a=0.602 y 0=0.075 para b /B =  l 
«=0.592 y 0=0.011 para b /B =  1/2

Triangular [figura 8.7(b)] 8/15CdCv (2g )m tm  612
Cá=f(h!P , P/B, 6) =  0.58-0.61 (ver BSI, 1969a, b, 1986)

Vertederos compuestos [figura 8.7(c)]

Vertederos de cresta ancha Rectangular 0.544

Cá=J{K longitud de la cresta L, h/b, rugosidad de la cresta) 0.85—0.99 
[para estudios recientes, ver Ranga Raju (1993)]

n O bservaciones

3/2 b ancho efectivo de la muesca; medidas mode
radas a grandes caudales

5/2 6  ángulo incluido; para medir pequeños caudales.

Para medir un amplio rango de caudales; sensible 
a las condiciones de aproximación y sumersión 

3/2 Para medir un amplio rango de caudales; me
nos sensible a las condiciones de aproximación 
y sumersión. (Tabla 9.2 y ejemplo 9.1)

Vertedero de excesos: valores de K  y n
Vertedero Crump
(Walter Resources Board, 1970)

Canaletas
Cd =f(L/b, h/L) ~  0.95-0.99 (ver BSI,

son iguales a aquellos vertederos rectangulares de cresta delgada 
Cresta aguda con pendientes 1:2 CdCv̂ l/2/> 3/2
aguas arriba y 1:5 aguas abajo 
(figura 8.22)

Venturi
1969a, b, 1986)

Parshall (figura 8.8)

Canaleta sin garganta:
Lecho levantado (montículo) en 
la corriente de pendiente empi
nada; flujo de aproximación su- 
percrítico: canaleta especial. 
(Harrison y Owen, 1967)

3/2
0.544 CdC^,/2¿

K  y n varían con el ta
maño de la canaleta; 
tablas de diseño dis
ponible (Bos, 1976)
Los valores K  y n son 
iguales a los de ver
tederos de cresta an
cha; baratos.

pero Cd puede variar (capítulo 4)
Valor de Cd bastante constante; para medir cau
dales moderados; menos sensible a las condi
ciones de aproximación; buena predicción de 
flujos sumergidos (no modular) (ejemplo 8.3) 
b ancho de la garganta; para medir un amplio 
rango de caudales; capas pluviales con sedimen
to y flujos con carga de desperdicios; incremento 
del rango del flujo no modular para razones es
timadas. (Ver Bos, 1976).
Para medir flujos moderados (ver Featherstone 
y Nalluri, 1988).

Cyhn = f f1; H =  h 4- V[l2g\ Va =  QIB(h + P), donde H  es la cabeza de energía y Va es la velocidad de aproximación; Cv(>  1.0) es la función del 
:ocficiente de descarga Cd, b/B  y h/(h +  P), donde B es el ancho del canal y P  es la altura del umbral. Están disponibles soluciones para Cv 
gráficas o analíticas) (por ejemplo, ver BSI, 1969a, b, 1986; Ackers ct a l .% 1978).
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(a) Corte rectangular

(c) Vertedero compuesto

(b) Corte triangular
flujo

(d) Sección longitudinal de la disposición 
de la placa de un vertedero

Figura 8.7 Vertederos de cresta delgada.

(a) Planta
m edidores

(b) Perfil

Figura 8.8 Canaleta Parshall.
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sentan cambios radicales en la sección transversal de un control natural al elevar los 
niveles (es decir, sin planicies de inundación) es posible predecir los flujos extre
mos de creciente mediante técnicas especiales como la extensión de las curvas dis
ponibles de nivel-caudal.

8.6 Tránsit 
de crecient

El tránsito de crecientes es el procedimiento de transformar un caudal de entrada en ríos 
cuando pasa por un tramo de río (o un embalse) en un caudal de salida. Durante este 
proceso el hidrograma de entrada de la creciente cambia su forma; el caudal pico 
por lo general se reduce y el tiempo base se incrementa, es decir, la creciente se 
amortigua. La tarea usual es determinar la reducción-atenuación del pico de la cre
ciente entre la entrada y la salida -  y el tiempo de desfase entre los picos. La crecien
te amortiguada es controlada por la resistencia local, por la friccional, por los términos 
de la aceleración presentes en la ecuación de movimiento y por el almacenamiento.

El tránsito de creciente en un embalse sólo considera los efectos del almacena
miento, ya que la influencia del movimiento impulsivo del flujo de entrada sobre el 
momentum del flujo de salida es insignificante y con la suposición de una superficie 
del agua horizontal, los efectos de almacenamiento son rápidamente transmitidos 
(sección 4.3); en el tránsito de crecientes en ríos (canales), es manifiesto el efecto 
combinado de almacenamiento, resistencia y aceleración.

Existen tres enfoques posibles de tránsito de crecientes en un canal:

1. El método hidráulico (solución dinámica exacta) se basa en una solución nu
mérica de la forma en diferencias finitas de las ecuaciones de Saint Venant [ecua
ciones (8.11) - (8.14)]; análisis más extensos están fuera del alcance de este 
libro, pero se puede consultar, por ejemplo, Abbott (1979) y Cunge, Holly y 
Verwey (1980). Para este método se requiere información sobre la forma del 
canal y los coeficientes de frijpción.

2. La analogía de la difusiói^(solución dinámica aproximada) se basa en las 
analogías entre la transformación de la creciente y los procesos de dispersión y 
difusión. Dependiendo de las aproximaciones de la ecuación dinámica completa 
se han desarrollado varios métodos (por ejemplo, el método de parámetros de 
difusión variable). La determinación de varios parámetros requiere el conoci
miento de por lo menos un evento de creciente y de la geometría del canal. Para 
más detalles consultar a Price (1985) y Raudkivi (1979).

3. El método hidrológico (solución cinemática) es el método más simple y de 
uso más frecuente, en particular después de establecer la relación entre los 
parámetros K y x -descritos abajo- (método de Muskingum) y las caracterís
ticas físicas del canal que han sido establecidas por Cunge (método de Mus- 
kingum-Cunge) conectando los últimos dos métodos. Estas aplicaciones 
requieren también, al menos, datos de una creciente previa (por ejemplo Shaw,
1994).



El método de Muskingum es básicamente una extensión del método de tránsito 
en un embalse, teniendo en cuenta que el almacenamiento (VO en un canal es una 
función tanto de la entrada (/) como de la salida (O), es decir, que adicional al 
prisma de almacenamiento existe una cuña de almacenamiento (positiva o negativa) 
[ecuación (8.13)1. De manera que:

V = K [ 0 + x ( l-0 ) \  (8.39)

donde K es la constante de almacenamiento (unidades de tiempo) y x un factor de 
ponderación. Es evidente que en el caso de un embalse * = 0 [ecuación (4.7)J. Al 
combinar la ecuación (8.39) con la ecuación de continuidad [ /— 0=ÚVIát\ ecua
ción (4.2) ó (4.3)] y eliminar los términos de almacenamiento se obtiene la ecuación 
de tránsito (At es el periodo de tránsito):

0 2 = c0/2+c,/i +c20\ (8.40)

con:

K x -0 .5 A t  _  Kx+0.5At _ K - K x - 0 .5  At 
C{>~ K —Kx+0.5 A /’ C]~ K -K x+ 0 .5  A t’ Í2~ K -K x+ Q .5A t

(c 0 +  C ! + C 2=  1).

En el método original de Muskingum K y x (que se suponen constantes para un 
canal dado) se determinan de manera empírica al representar con gráficas V contra 
x /+ (l — x) O [ecuación (8.39)] seleccionando la gráfica que para un valor dado de x 
arroja la mejor aproximación a una línea recta [V se determina a partir de hidrogra- 
mas de entrada (/) y salida (O) previamente conocidos]. Sin embargo, Cunge (1969) 
demostró que:

K = AL/w
y

. .%-• -  -  -

? o
/  * = 0 .5 ------- —
' 2SBw AL

(w es la velocidad media del caudal pico Q , AL es la longitud del tramo, S es la 
pendiente media del lecho y B el ancho medio del canal), que dan una mejor inter
pretación física a los parámetros del tránsito.

"i-eniería de ríos

Obras
tales 8.7.1 GENERALIDADES

Los objetivos de las obras de mejoramiento de los ríos son ayudar a la navega
ción, prevenir inundaciones, recuperar o proteger terrenos o suministrar el agua

(8.41a)

(8.41b)
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necesaria para el riego, desarrollar hidroeléctricas o usarlas doméstica o indus
trialmente.

El diseño de obras de mejoramiento de ríos se realiza en general según los princi
pios analizados en las secciones 8.2 y 8.3 y deben basarse en una concepción amplia 
de la ingeniería de ríos (Newson, 1986) y la mecánica de ríos (Hey, 1986; Hey, 
Bathurst y Thome, 1982; Yalin, 1992).

Los proyectos para protección contra inundaciones requieren un análisis cuidado
so de costo-beneficio para determinar un caudal de diseño adecuado que depende del 
tipo de terreno, estructuras y propiedad a ser protegida y los procesos involucrados. 
Los periodos de retomo de este caudal pueden variar entre 1 y 100 años y en casos 
muy especiales (grandes asentamientos, monumentos históricos antiguos, instalacio
nes nucleares, etc.) pueden ser incluso sustancialmente mayores (Jaeggi y Zam, 1990).

El diseño de proyectos de protección contra inundaciones casi siempre involucra 
el cálculo del nivel en canales de dos o múltiples etapas. Se ha realizado un conside
rable trabajo de investigación básica en canaletas de laboratorio (algunas de ellas 
hasta de 10 pies de ancho) y prototipos de canales (por ejemplo Sellin, Giles y van 
Besten, 1990). Este trabajo se ha concentrado hasta ahora en las curvas de nivel 
descarga, en la distribución de esfuerzos cortantes y las características de turbulen
cia en el canal principal y flujo sobre la(s) planicie(s) de inundación y en el papel del 
plano de corte evidente entre el canal principal y las planicies de inundación (por 
ejemplo, Keller y Rodi, 1988; Knight y Samuels, 1990; Ackers, 1993). Con base en 
estas investigaciones se han desarrollado recomendaciones para el diseño de cana
les rectos y meándricos utilizando cálculos zonales y el concepto de coherencia 
(relación entre la conductividad hidráulica simple -sección 8.2.2- y la conductivi
dad hidráulica obtenida sumando las conductividades de las zonas de flujos separa
dos) (Wark, James y Ackers, 1994).

Para propósitos de navegación, las principales obras de mejoramiento del río son 
aquellas que proporcionan suficiente profundidad y/o estabilizan el canal fluvial de 
una manera adecuada y proveen la protección de las bancas contra la acción del 
oleaje, en especial en canales de navegación confinados (capítulo 11).

Los principales métodos utilizados -para el mejoramiento de canales fluviales son 
la regulación del río y los dragados; ep ríos navegables también se puede considerar la 
canalización, la construcción de cañales laterales y el mejoramiento del flujo me
diante la construcción y operación de embalses. Las obras de protección contra inun
daciones incluyen obras de encauzamiento para aguas altas (principalmente diques), 
derivaciones y canales de alivio de crecientes con o sin estructuras de control, y 
embalses de control de crecientes. En la planeación de trabajos de mejoramiento de 
ríos, tanto las condiciones aguas arriba como los factores históricos deben ser teni
dos en cuenta, ya que el río es un sistema que evoluciona; un buen diseño tiene que 
tratar de estimar esta evolución incluso si el propósito de los trabajos de mejora
miento es estabilizar la situación al menos para el periodo de diseño. Un ejemplo 
usual de una influencia producida por el hombre aguas arriba es el efecto de la 
construcción de un embalse sobre la morfología aguas abajo del río, que debe ser 
tenida en cuenta en la planeación y ejecución de las obras de encauzamiento. Los 
métodos utilizados para estimar tales efectos son la interpolación espacial, el uso de 
las relaciones de régimen (sección 8.3), la utilización de modelos matemáticos uni-
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dimensionales o bidimensionales o una combinación de todos estos métodos (Brier- 
ley y Novak, 1983).

En regulación o encauzamiento de ríos, el río puede ser inducido a seguir su 
curso natural o a ser enderezado, lo cual requiere gran sensibilidad y debe ser utili
zado sólo con la precaución y debida consideración de las restricciones ambienta
les. En los tramos aguas arriba, el principal problema es el corto plazo y la variación 
estacional del flujo, las altas velocidades, la inestabilidad del canal y la formación 
de bancos de arena. En los tramos medios y bajos es a menudo necesario elevar las 
bancas del río. En los estuarios, los dragados pueden ser necesarios junto con la 
construcción de obras para reducir el ancho del canal, por ejemplo espigones, de
fensas longitudinales, etc.; el dragado mediante dragas mecánicas o de succión es el 
medio más efectivo de regulación de un río de estuario, pero su impacto es a menu
do sólo temporal. Un sistema eficiente de encauzamiento de un río tratará de mante
ner y mejorar la secuencia natural de las curvas de un río meàndrico; así se garantiza 
la suficiente profundidad (por ejemplo, para la navegación) cuando se tienen bajos 
caudales y se suprimen las curvas excesivamente pronunciadas y las velocidades muy 
altas. Estas condiciones en su mayor parte se pueden alcanzar mediante espigones, 
espolones, diques longitudinales, terraplenes y umbrales de fondo (traviesas).

Aún hoy, las pautas o recomendaciones para la regulación de ríos siguen las ‘le
yes’ formuladas por Fargue, obtenidas de sus experiencias sobre el río Garonne en 
la segunda mitad del siglo XIX (leyes de desviación, grandes profundidades, traza
do, ángulo, continuidad y pendiente), que en principio abogan por evitar fuertes 
discontinuidades en la planta y en el perfil longitudinal y el seguimiento de las 
formas naturales del río y meandros adecuados al mismo (sección 8.3).

La estabilización (normalización) del río Rin aguas arriba de Mannheim, desa
rrollada en el siglo XIX, se muestra en la figura 8.9: ésta fue parcialmente exitosa 
debido al uso de curvas con radios de curvatura muy grandes y al excesivo acorta
miento del río (Jansen, van Bendegom y van den Berg, 1979). Se debe caer en 
cuenta que la construcción de cortes, que acortan los meandros de ríos de forma 
drástica, aumenta la pendiente longitudinal, lo que se puede traducir en erosión 
aguas arriba y deposición de sedimentos aguas abajo a menos que se realicen unos 
cuidadosos diseñosllocales de obras de encauzamiento para mantener la fuerza trac- 
tiva de la comenté*; El cambio de la pendiente puede requerir estrechamientos (para 
incrementar la pendiente) o ensanchamientos del río que, si se deja a la propia natu
raleza puede tomar décadas en alcanzarse.

La combinación de la curva de duración de niveles con la curva de capacidad de trans
porte de sedimentos [obtenida por medida directa (sección 8.4) o mediante su cálculo 
(sección 8.3)] puede utilizarse, como se muestra en la figura 8.10, para estimar el trans
porte anual de escorrentía de sedimentos; la comparación de las curvas de duración de 
sedimentos correspondientes a diferentes relaciones de la curva nivel-caudal, a su vez 
permite dar una estimación del incremento o disminución del transporte de sedimen
tos debido al cambio en el ancho de un río (figura 8.11) (UNECAFE, 1953).

Una adecuada disposición para el encauzamiento en niveles bajos, medios y altos 
de un río se muestra en la figura 8.12, y el uso de recomendaciones anteriores para 
el mejoramiento de la confluencia de dos ríos se ilustra en la figura 8.13 (Schaffer- 
nak, 1950).
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Figura 8.9 Estabilización del río Rin (Jansen, van Bendegom y van den Berg, 1979).

Figura 8.10 Determinación del aporte anual de sedimentos.



ingeniería de ríos

Figura 8.11 Incremento del aporte de sedimentos debido a la contracción del canal.

Figura 8.12 Encauzamientos para los niveles de agua altos, medios y bajos.
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Figura 8.13 Mejoramiento de la confluencia de un río.

8.7.2 ESPIGONES, DIQUES, DEFLECTORES Y TRAVIESAS (umbrales de fondo)

Los espigones son pequeños espolones, permeables o sólidos, construidos de ma
dera, tablestacado, vegetación y manipostería de piedra (roca o prefabricados). Se 
proyectan generalmente dentro de la corriente y perpendiculares a la banca, pero 
algunas veces se inclinan con la dirección aguas arriba o aguas abajo de la co
rriente. El propósito principal de los espigones o campo de espigones es reducir el 
ancho del canal y remover el peligro de socavación existente sobre la orilla; sus 
extremos (las puntas de los espigones) dentro de la corriente están sujetos a soca
vación debido a la acumulación de sedimentos entre ellos. Como su efecto es en 
esencia local, el espaciamiento entréfespigones no debe exceder 5 veces la longi
tud del espigón, pero normalmente jes bastante menor; una separación de unas dos 
veces la longitud produce un can^l'de navegación bien definido; cuanto más gran
de sea la relación de separación entre espigones y el ancho del río, más fuerte es la 
aceleración y retardo local, y así un mayor obstáculo para la navegación. Los 
detalles sobre el diseño de espigones están fuertemente influenciados por factores 
económicos y, por lo general, es necesario el análisis de costo-beneficio para de
terminar su altura, separación, longitud y materiales; en casos más importantes es
tos diseños deben estar respaldados por el estudio de modelos hidráulicos (capítulo 
15). Los espigones permeables casi siempre se construyen de la vegetación (por 
ejemplo, troncos o ramas), ejercen efectos menos severos sobre el flujo que los 
sólidos y al disminuir la corriente ayudan al depósito de sedimentos en el espacio 
entre ellos.

Ejemplos del uso de los espigones, con algunos detalles de construcción de un 
espigón sólido, se presentan en las figuras 8.14 y 8.15. Obsérvese la combinación de 
algunos espigones con diques longitudinales cortos para proteger la cabeza contra la
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Figura 8.14 Encauzamiento de un río mediante espigones (Kinori y Mevorach, 1984).

erosión y ayudar al depósito de sedimentos entre ellos; en ríos de montaña es aconse
jable desplazar el pequeño dique levemente dentro del espacio entre los espigones.

Los diques longitudinales (muros de encauzamiento) son en general más eco
nómicos que los espigones -si se colocan de forma apropiada- igual o aun más 
efectivos. El material utilizado es de nuevo piedra, roca o trabajos en fajina (en ríos 
de lechos blandos). Los muros de encauzamiento pueden ser sencillos -en una de 
las orillas del canal- o dobles. Un ejemplo del uso combinado de espigones y diques 
en encauzamiento de ríos se presenta en la figura 8.16; nótese el extremo abierto del 
muro de encauzamiento y su conexión con el cauce antiguo del río. Los diques de 
aguas altas se utilizan para protección contra inundaciones (figura 8.12) y su diseño 
y construcción han sido analizados en el capítulo 2; debe darse la mayor importan
cia a las protecciones contra la erosión producida por flujos con altas velocidades y 
procesos de socavación de ríos meándricos.

En algunos casos, una serie de deflectores de corriente (álabes directrices) cons
truidos de tableros de madera o metal (por ejemplo, canecas flotantes con álabes 
directrices de hojas metálicas), colocados con un ángulo (a menudo casi paralelo a
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Figura 8.15 Construcción de espigones.
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la banca) y profundidad adecuad^, pueden ser utilizados ya sea para desviar el 
flujo que erosiona la banca del río o, por otra parte, para inducir erosión del lecho y 
profundización local del flujo. Los detalles sobre su localización se determinan mejor 
mediante el estudio de modelos o experimentos in situ. Los deflectores se basan en 
la acción sobre el flujo en espiral inducido y corrientes secundarias así como en la 
rectificación de la dirección principal del flujo. Un ejemplo del uso de una serie de 
álabes directrices flotantes para ratificar el flujo y proteger la banca de un gran río 
se muestra en la figura 8.17.

Los lechos del río expuestos a erosiones intensas pueden ser estabilizados me
diante traviesas o -más ampliamente (y costosa)- por una serie de estructuras de 
caída. En general, las traviesas cubren el ancho total del cauce del río, con la mayor 
altura hacia las orillas y una pendiente suave hacia el centro de la corriente. Terra
plenes en piedra, encofrados llenos de piedra y concreto son algunos de los materia
les que con más frecuencia se utilizan para las traviesas.
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Convenciones
1
2
3
4
5

banca
muro de encauzamiento 
espigones
empotramiento (enlaces) 
umbrales de fondo 
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Figura 8.16 Encauzamiento de ríos con espigones y muros de encauzamiento.

Figura 8.17 Utilización de defleCtores para la protección de la banca.

8.7.3 PROTECCION DE LA BANCA

La protección de la banca se realiza con plantas, fajinas (las fajinas son atados o 
manojos de ramas, por lo general sauce), bálago, zarzas, colchacretos, maniposte
ría, piedra lanzada, gaviones, bolsacretos, placas de concreto o de asfalto, unidades 
de concreto prefabricado entrelazadas con o sin vegetación, colchacretos articula
dos, bloques de suelo -cemento, asfalto y concreto asfáltico-, geotextiles (tejidos y 
no tejidos, mallas, rejillas, cintas, hojas y compuestos de diferentes formas y cons
titutivos), llantas usadas, etc., todos ellos utilizados con o sin membranas de reves
timiento (por ejemplo, nailon, caucho, polietileno, etc.). La escogencia del material 
está influenciada por la extensión del área que va a ser protegida, las condiciones 
hidráulicas, la disponibilidad de material, el costo de materiales y mano de obra, 
accesos al sitio, la disponibilidad de mecanización, las condiciones del suelo, la 
vida útil, los requerimientos de impermeabilidad, el espesor, la flexibilidad, la rugo
sidad, la durabilidad, los requerimientos ambientales, etcétera.
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Los geotextiles y materiales afines se han extendido en proyectos de ingeniería 
civil después de los años cincuenta (en particular en ingeniería de costas) y en inge
niería de ríos desde 1970. Los geotextiles no tejidos fueron en un principio utiliza
dos en Europa mientras que el uso de monofilamentos tejidos se originó en Estados 
Unidos; ambos son ahora utilizados en todo el mundo. Cuando se utilizan como 
césped de refuerzo para el control de orillas erosionadas, se resisten velocidades 
hasta de 4 m s_l sin peligro; los geotextiles colocados entre el terreno y el enrocado 
son más económicos y dan mejor control durante la construcción que un filtro de un 
agregado bien gradado, en especial en aplicaciones bajo el agua. La utilización de 
geotextiles como una forma de concreto ha sido desarrollada para trabajos pesados 
(IFAI, 1992).

Muchos productos están disponibles en el comercio y los fabricantes están en 
capacidad de suministrar información sobre las mejores condiciones para su uso, 
durabilidad y tamaños de rugosidad equivalente o coeficientes de fricción y máxi
mas velocidades permitidas. Para materiales naturales estas velocidades están de 
ordinario en el rango de 0.5 m s- 1 para arenas finas, a 1.5 m s~1 para grava, 1.85 m s” 1 
para arcilla dura y 0.8-2.1 m s-1 para varios tipos de césped (y condiciones de suelo). 
Colchones con malla de alambre rellenos de piedra y gaviones pueden soportar 
velocidades superiores a 5 m s-1 si su espesor sobrepasa 0.30 m. El coeficiente de 
rugosidad de Manning para este tipo de colchón puede variar de 0.016 (correspon
diente a tamaños de rugosidad de cerca de 3.5 mm) para un canal revestido con un 
colchacreto con una lechada de cemento y sellado con una mezcla de asfalto y are
na, con un acabado suave, a 0.027 (k — 125 mm) para un canal revestido con gavio
nes llenos con material de cantera no seleccionado.

Es importante anotar que cualquier revestimiento de protección de la banca debe 
ser llevado hasta el lecho del río y estar provisto de una buena cimentación. Un buen 
filtro adaptado a las condiciones del subsuelo es esencial, como lo es un drenaje de 
suficiente capacidad bajo un revestimiento más o menos impermeable (ver también 
sección 2.6.3 y ejemplo 9.1). Donde se utilizan revestimientos permeables (la ma
yoría de casos en encauzamiento de ríos) es necesario proveer suficiente drenaje 
desde la pendiente para que el aire no &ea atrapado. Un ejemplo del uso de fajinas 
con una cimentación de pesados rollas de escobilla de esparto, utilizados para la 
protección de la banca, se presenta eó'la figura 8.18. El uso de gaviones y colchones 
de gavión para reforzamiento de bancas se ilustra en la figura 8.19 y en la figura 8.20 
se muestra una protección de banca con un colchón flexible de elementos de cemento 
prefabricado (Armorflex) sobre una capa de geotextil; ésta puede también ser cu
bierta por vegetación, haciendo casi invisible la protección de la banca. Para más 
información sobre el diseño de protección de la banca, materiales y construcción, 
se debe consultar por ejemplo Brandon (1987, 1989) y Hemphill y Bramley (1989).

Ejemplo 8.1

Un canal ancho tiene una profundidad de flujo de 1.7 m y una velocidad media de
2.5 m s-1. Si se toma ps= 2650 kg m~-\ encontrar el tamaño mínimo del material del 
lecho necesario para obtener un lecho estable.
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Figura 8.18 Protección de banca con fajinas y rollos de escobilla de esparto rellenos 
con piedras.

(a) (b) 0.5 I.O I.O

Figura 8.19 Proteccsjon de la banca con gaviones; dimensiones en metros.
w .

. V  

*

Figura 8.20 Protección de la banca con revestimientos flexibles de elementos de con
creto.
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Solución

Si se toma c en la ecuación (8.19) como 0.056 (Shields) y se usa la ecuación de 
Manning-Strickler (8.6), se tiene:

d= RSI(A x 0.056) = 11RS = 11 ( Vn)2IRm = (0.04 V)2 x 11 x (dIR)'13.

Por tanto,

4U3 = 0.133P//?I/6 = 0.133 x 2.5/1.71/6 = 0.303, o d=  0.028 m = 28 mm.

Ejemplo 8.2

Un canal de 2.0 m de profundidad, 15 m de ancho en el lecho, con pendientes late
rales 1:2 (V:H) es excavado en una grava de d = 50 mm. ¿Cuál es la máxima pen
diente permitida y qué caudal puede transportar el canal sin que se presenten 
problemas en su estabilidad? Tomar (p =  37° y esfuerzo cortante crítico en el fondo 
como 0.97 pgyS.

Solución

Para una partícula del lecho, t ^ p g  Acix 0.056= 104 x 1.65 x 0.05 x 0.056= 46.2 N m '2. 
Para una partícula del talud, rx = (1 -  sen2 0/sen2 <p)l/2 = 30.9 N m-2 (nótese que tan
6 = l/2). Así,

0.15pgySl = 30.9 N m 2 (lados)

0.97pgyS2 = 46.2 N m "2 (lecho)

Por consiguiente, S{ — 0.86552 y 5, < p 2 estabilidad del talud es decisiva. La pen
diente permitida del canal es =  3&9/(104 x 0.75 x 2) = 2.06 x 10~3. El caudal per
mitido es: >/

f

Q = ̂ /?M51/2//i=[38/(0.04 x 0.05l/6)] [38/(15 + 4V5]M(2.06 x lO“3)1'2

= 96 m3 s- 1.

Ejemplo 8.3

Diseñar un vertedero Crump para medir el flujo de una pequeña cuenca. La sección 
transversal del río en el sitio donde se va a construir la estructura se muestra en la 
«gura 8.21 y las medidas existentes de un correntómetro, de los caudales del río, se 
tabulan a continuación.
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Sección Area (nv)

1 4.50
2 4.25
3 4.05
4 3.85
5 3.68
6 3.45

m 7 3 20
8 2.90
9 2.40

10 I 16

Abscisa (m)

Figura 8.21 Sección transversal del río.

Lectura de mira, h' (m) Caudal medido, Q (m3 s 1 )
0.12 0.75
0.15 1.10
0.19 1.21
0.26 1.80
0.32 2.30
0.42 4.36
1.04 15.40

La lectura de mira es 0.00 cuando la profundidad del flujo en el canal es 0.37 m ( — z). 
La información adicional es la siguiente:

1. El rango del caudal de sequía es 0.5-1.0 m3 s-1.
2. La creciente con periodo de retorno de 20 años es 25 m3 s_1y de 100 años es 

60 m3 s“1.
3. El tramo del río aguas arriba del sitio propuesto está en una planicie de inunda

ción utilizada para ganadería.

Solución

La figura 8.22 muestra los detalles del perfil del vertedero Crump. La figura 8.23 
muestra una disposición del diagrama de flujo del diseño sobre la base de que se 
puede desarrollar un software apropiado para resolver el problema. La solución de
tallada y los cálculos de diseño se describen a continuación.
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(a) Sección transversal del vertedero Crump
LE

(b) Planta
pozo de aforo

Figura 8.22 Disposición del vertedero Crump.

Figura 8.23 Diagrama de flujo para el diseño del vertedero Crump.
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Figura 8.24 Log (h' +z) contra log Q.

Seleccionar el ancho, b, del vertedero aproximadamente como el ancho del le
cho, B, es decir b — B = 10 m (figura 8.21). La cabeza mínima sobre la cresta para 
evitar efectos de tensión superficial es 0.06 m aproximadamente. Por tanto, a partir 
de la ecuación de descarga del vertedero Crump (modular) se tiene:

Q=CágmbH?\ (i)

Con Cd = 0.626 (Water Resources Boand, 1970), Hx para el mínimo caudal de 0.5 m3 s_l 
es 0.0864 m >  0.06 m y resulta satisfactorio. La gráfica en una escala log-log de la 
curva nivel-caudal (con nivel = h’ +  z) se presenta en la figura 8.24.

De los detalles dados de la sección transversal de la comente, el área A (figura 
8.21) se calcula para diferentes niveles y se determina la velocidad. De aquí, la 
energía H2 aguas abajo del vertedero se calcula a partir de:

/i'+z-f V2I2g

La curva de calibración de la descarga (H2 contra Q) se representa en la gráfica de la 
figura 8.25. La ecuación i la curva de calibración aguas arriba (la fórmula del 
vertedero arroja Hx contra Q) también se presenta a través de la gráfica en la 
figura 8.25.
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Q (m' s ')

Figura 8.25 Curvas de diseño.

Selección de la altura de la cresta, P

Las alturas grandes son costosas y crean inundaciones aguas arriba, mientras que las 
pequeñas alturas crean frecuentes condiciones de flujos no modulares (ahogados). 
El límite de la relación modular, H2/Hx para los vertederos Crump es 0.75 (Water 
Resources Board, 1970) y la creciente modular de diseño entre 1/2 y 1 año de perio
do de retomo es considerada como la norma. De la información dada sobre caudales 
de creciente en el río, la creciente con periodo de retomo de 1 año es de unos 5 m3 s ' 1 
(gráfica log-log entre Q y T). El límite de la relación modular sugiere que Hl = 133H2 
y, seleccionando una altura de la cresta de 0.7 m (como primer tanteo), la curva Q 
contra 1.33Hz se ha representado en la gráfica de la figura 8.25, que corta la curva 
Q contra Hx en Q =  9.4 m3 s~‘. Ésta corresponde a una creciente con periodo de 
retomo de 3.3 años, que está lejos por exceso de la norma de diseño. Por tanto, se 
selecciona un valor inferior de P.

Una altura de cresta de 0.6 m produce una creciente modular límite de 4.6 m3 s_1 
con un periodo de retomo de 1.1 años. Esta condición es satisfactoria; de ahí que se 
adopte para el diseño una altura de cresta de 0.6 m.

Verificación de especificaciones

1. No modularidad: el caudal límite modular de 4.6 m3 s_l corresponde a H2 =  0.29 m 
y Ht — 0.39 m (figura 8.25). Así, H-JHX =  0.74, lo cual es adecuado.
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2. La figura 8.21 sugiere que el máximo nivel antes de que el desbordamiento 
sobre la banca ocurra es 2.7 m (desde el nivel del lecho). Permitiendo un creci
miento razonable del nivel freático de 0.3 m por debajo del nivel del terreno, el 
máximo nivel de prevención de desbordamiento e inundación es 1.7 m. En con
secuencia, el máximo nivel del agua, aguas arriba del vertedero, que correspon
de a estas condiciones es h{ = 1.7 — 0.6 = 1.1 m. De aquí que el caudal, Q, que 
puede fluir sobre el vertedero sin producir inundación es 26.75 m3 s-1 (de acuer
do con la figura 8.24).

Obsérvese lo siguiente:

Q = CdCv g'^bhf2 (fórmula del vertedero) (ü)

Chm = Hmv'1 1 11 \ (iii)

donde

//,=/!, + V¡l2g (iv)

y

v í= Q /m í+p)}. (V)

Combinando lo anteriormente dado:

lC¡[(blB) (/»,//!,+P)]2C¿ -  C f+ 1  =0. (Vi)

La solución de esta ecuación, tabular o con gráfica (Water Resources Board, 
1978), arroja:

C =  1.175.v

El caudal así calculado tiene un periodo de retomo cercano a los 25 años, que 
es bastante aceptable para el uso específico del terreno aguas arriba de la es
tructura.

Cálculos similares indican que un caudal de creciente del orden de 73 m3 s-1 con 
un periodo de retomo de 175 años claramente inunda la zona aguas arriba (el nivel 
del agua sobre el umbral es alrededor de 2 m). Por tanto, la presencia de la estructu
ra propuesta no causará mayores problemas de inundaciones.

La curva de calibración del flujo modular se obtiene de la siguiente manera. La 
ecuación del flujo modular puede utilizarse para constmir la curva nivel-caudal. 
La siguiente tabla muestra los puntos:

h ¡ (m) c v Q(rr¿ s ')
0.10 1.003 0.62
0.20 1.009 1.78
0.30 1.018 3.30
0.38 «-por iteración <- 4.60
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Figura 8.26 Factor de corrección f para flujos no modulares.

Curva de calibración de caudal no modular

Se utiliza el siguiente procedimiento. Se supone que el caudal no modular, Q, es 
6 m3 s- 1. Entonces H2 = 0.375 m (figura 8.25). Estimando //, en 0.450 m, H2JHl = 0.833. 
El factor de corrección del flujo ahogado (no modular),/, puede ser obtenido de la 
gráfica en la figura 8.26 (Water Resources Board, 1970) en tre / y H2/Hv De manera 
q u e / =  0.965, y de aquí:

^  /^m odu lar

— 0 965 x 5.95 (Qmoúâ = Cdg'l2bH f)

= 5.74 m3 s- ' <6.0 m3 s-1.

Si se repite el proceso para diferentes estimaciones de H{ se obtiene Q — 6 m3 s_l 
para un valor de Hl — 0.46 m. La solución iterativa de la ecuación de energía (ecua
ción iv) da como resultado h] = 0.44 m. La siguiente tabla presenta los datos para la 
curva de calibración del caudal no modular:

Q (m3 $ !) h, (m)
6.0 0.44
8.0 0.55

10.0 0.64
12.0 0.72
14.0 0.80
17.0 0.91

Nótese que el vertedero propuesto sólo puede ser utilizado como una estructura de 
medición hasta valores de 17 m3 s-1 (figura 8.25) con un periodo de retomo de 10 años. 
Si esta situación no es aceptable, se debe elevar la altura de la cresta o disminuir su 
longitud. Ambas alternativas crean condiciones indeseables aguas arriba de la es
tructura (frecuentes inundaciones).
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9.1.1 GENERALIDADES

Los vertederos y las barreras son presas con niveles relativamente bajos construidas 
en un río para elevar suficientemente su nivel, para desviar la totalidad o parte del 
flujo hacia un canal de suministro o conducto para irrigación, generación hidroeléc
trica, usos domésticos e industriales, etc. Estas estructuras de desviación usualmen
te proporcionan una capacidad pequeña de almacenamiento. En general, los 
vertederos (con o sin compuertas) son más voluminosos que las barreras, las que 
siempre se controlan mediante compuertas. Las barreras incluyen canales regulado
res, diques de nivel bajo para mantener un flujo de aproximación apropiado hacia 
los reguladores, túneles sedimentadores para controlar la entrada de sedimentos al 
canal y escaleras de peces para sus movimientos migratorios.

Los vertederos también se utilizan para desviar inundaciones repentinas hacia 
áreas de irrigación o para recarga de acuíferos subterráneos. Algunas veces también 
se emplean como estructuras para medición de flujos. (La figura 9.7 presenta una 
descripción detallada de las diversas partes de una barrera construida sobre ríos que 
fluyen sobre lechos permeables).

La selección del sitio para una barrera depende ante todo de la localización y 
elevación del canal de toma; debe escogerse un lugar donde el lecho del río sea 
comparativamente angosto y de relativa estabilidad. Deben considerarse los reque
rimientos de almacenamiento, la interferencia con las estructuras existentes, como 
puentes, el desarrollo urbano y la existencia de tierras agrícolas valiosas, etc., así 
como las opciones disponibles para desviar el flujo durante la construcción.

9.1.2 ATAGUÍAS

Las ataguías son estructuras temporales utilizadas para desviar el agua de un área 
donde se construye una estructura permanente. Deben ser tan impermeables como 
sea factible, relativamente baratas y, si es posible, construidas con materiales dispo
nibles en la región.

Algunas veces se usan estructuras como túneles o canales, construidas para des
viar el flujo del sitio, como parte de estructuras permanentes (tuberías de carga,

9.1 Verteder 
y barreras
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vertederos, compuertas, conducciones a turbinas o canales de fuga de turbinas, etc.). 
Si las obras de construcción se realizan en dos etapas, parte de la estructura acabada 
en la primera etapa puede utilizarse como estructura de desviación (vertedero de 
excesos o compuertas) durante la segunda etapa de construcción (figura 9.1) (Lins- 
ley y Franzini, 1979).

La selección de la creciente de diseño para estas obras de desviación depende del 
riesgo que se esté dispuesto a asumir. Es decir, se tiene que considerar una creciente 
de diseño más conservadora en situaciones donde los desbordamientos durante la 
construcción tendrían resultados desastrosos. Si se permiten desbordamientos, se 
deben reforzar la parte superior y la pendiente aguas abajo de la ataguía para mini
mizar la erosión. El flujo de desbordamiento debe extenderse sobre la mayor longi
tud posible de la ataguía, para reducir así la concentración del flujo. El control de los 
desechos flotantes es otro requerimiento esencial para minimizar el taponamiento 
de los túneles de desviación, en especial durante la estación de flujos altos.

9.1.3 COMPONENTES DE UNA BARRERA

a. Guías de la banca

Las guías de la banca dirigen el flujo principal del río tan centralmente como sea 
posible hacia la estructura de desviación. También salvaguardan la barrera de la 
erosión y pueden diseñarse a fin de inducir la curvatura conveniente con respecto al

(a) Construcción en una etapa

(b) Construcción en dos etapas desviación del flujo sobre_ __ estructura construida
vertedero o compuertas \ I en la primera etapa

Figura 9.1 Desviación del flujo de la corriente por ataguías.
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flujo para excluir los sedimentos de los canales. Los taludes laterales de las guías 
deben protegerse con revestimiento de piedra, con suficiente delantal de piedra ‘auto- 
lanzante’ al nivel más bajo posible (figura 9.2). Los niveles de las guías en la 
partes superiores dependerán del incremento del nivel producido por la creciente 
máxima aguas arriba de la barrera. La sobrelevación (diferencia de niveles entre el 
cauce aguas arriba y el cauce aguas abajo durante el paso de la creciente máxima) 
produce una curva de remanso aguas arriba de la barrera y se deben construir diques 
a lo largo del tramo aguas arriba del río para contener el flujo de la creciente.

b. Muros de defensa

Se diseñan muros de defensa bordeando la barrera y soportando los estribos a mane
ra de muros de contención. Los muros rastrillos (llevados por debajo de los nive
les de erosión) debajo de los muros de defensa y de los estribos a ambos lados, 
además de pantallas de tablestacas aguas arriba y aguas abajo a través del río, 
forman un compartimiento cerrado que provee buenas condiciones de cimenta
ción al vertedero.

c. Compuertas y malacates

Las compuertas utilizadas en barreras son del mismo tipo de las que se utilizan en 
vertederos de cresta (capítulo 6). Compuertas de ascenso vertical y las Tainter se 
usan con frecuencia para controlar el caudal sobre la cresta (umbral) de la barrera. 
La capacidad de descarga de una barrera con compuerta en su cresta depende de las 
condiciones del flujo libre (capítulo 4) o sumergido a través de la compuerta. Para 
compuertas elevadas en su totalidad, se deben consultar la tabla 8.1 para flujo libre 
y la tabla 9.2 para condiciones de flujo sumergido. Para una compuerta de esclusas

delantal flexible (lanzado)
(contenidos cúbicos — 2 -  2.25D por m)

Rs = profundidad de socavación 
de Lacey (ec. 9.13)

k — 1.25-1.75 para delantales
aguas arriba y 

1.75—2.00 para delantales 
aguas abajo

D = kRs -  Y
y  = profundidad de agua 

por encima de la loza

posición final de 
la piedra asentada 
(delantal lanzado)

figura 9.2 Criterios de diseños para delantales lanzados sobre vertederos y guías de 
banca .
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vertical sobre un fondo horizontal (umbral), el flujo libre (modular) por metro de 
ancho puede escribirse como (capítulo 6):

q=C&0.gHxyn (9.1)

en donde a  es la abertura de la compuerta y Hx la profundidad del agua aguas arriba 
por encima del umbral en caso que éste se eleve por encima del lecho del canal de 
aproximación. El coeficiente de caudal, Cd, está dado por [ecuación (6.3)]:

Cd = CJ{\ + Ccd H x)m (9.2)

donde Cc (coeficiente de contracción) ~  0.61. El coeficiente de caudal para condi
ciones de flujo libre depende ligeramente de la relación a/H{, y está en el intervalo 
entre 0.5 y 0.6 para HJa = 2 —16. La ecuación (9.1) puede utilizarse también para 
flujo sumergido (no modular) en cuyo caso el coeficiente de caudal Cd es una fun
ción tanto de las relaciones de las profundidades aguas arriba (//,) como aguas abajo 
(H2) con respecto a la abertura de la compuerta (ver Henderson, 1966; Ranga Raju, 
1993). Para la relación HJHX< 0.5 las condiciones de flujo libre existen, mientras 
que para HJH = 0.50, Cd varía entre 0.45 y 0.52; para 0.66, Cd varía entre 0.36 y
0.40 y para 0.8 está alrededor de 0.27. En el caso de una compuerta inclinada (o 
compuerta Tainter) el coeficiente de contracción, Ct, es mayor que 0.61 y puede 
aproximarse como [ecuación (6.4)]:

c ' = 1 “ ° '7 5 % + 0 '36 ( % ) ! <9-3) 

donde 6 es el ángulo de inclinación con la horizontal.

d. Reguladores

Las estructuras que controlan la desviación hacia el canal de suministro se denomi
nan reguladores (sección 9.2). Los principios de diseño son los mismos que los 
utilizados en el diseño de barreras, excepto que los reguladores son una versión más 
pequeña de las barreras. El umbral de entrada de un regulador debe permitir la en
trada del máximo flujo para varios niveles de almacenamiento. Otro aspecto impor
tante en el diseño del regulador es la exclusión de sedimentos de los canales (sección 
9.2). Túneles sedimentadores se construyen a menudo en las bahías de las barreras 
adyacentes al regulador, para que las capas más pesadas de agua inferiores cargadas 
de sedimentos se desvíen por los túneles (figura 9.3).

e. Muro divisorio

El muro divisorio se construye formando ángulos rectos con el eje del vertedero, 
separándolo de las compuertas inferiores (figura 9.3). Usualmente se prolonga aguas 
arriba más allá del comienzo del regulador y aguas abajo hasta el delantal lanzado
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(a) Planta

dique de — 
sobrelevación

túneles exclusorcs 
de sedimento

muro divisorio 

escalera de peces 

flujo ■

delantal en bloque 
aguas arriba

delantal flexible 
aguas arriba

(b) Sección A -  A

co

dados de amortiguación

delantal 
en bloque 
aguas abajo
delantal 
flexible 
aguas abajo

cuenca de amortiguación 
compuertas verticales de la barrera

compuertas reguladoras 
del canal de cabecera

nivel de la banca del canal
Nivel de la 
superficie libre flujo del canal 

lecho del canal

Nivel del agua 
aguas arriba

delantal flexible
filtro invertido

t -  ■ y--en oioqujgçs il_M m i i
J TTcuencadej  \ t. .— I / amortiguación tunetúneles exclusores 

de sedimentos
tablestacas

Figura 9.3 Detalles de la barrera y el regulador de cabecera.

(pendiente). El nivel del piso de la bahía de la compuerta por lo general se mantiene 
lo más bajo posible para crear condiciones de embalse adecuadas (para la sedimen
tación y exclusión del sedimento) y el muro divisorio separa los dos niveles del piso 
del vertedero. La extensión aguas abajo de la pared divisoria proporciona una barre
ra entre el tanque de amortiguación y la bahía de socavación, para evitar las corrien
tes transversales. Una pared divisoria apropiadamente diseñada también puede inducir 
una curvatura corriente con respecto al flujo para la exclusión del sedimento del 
regulador del canal de cabecera. La pared divisoria también puede servir como una 
de las paredes laterales de las escaleras de peces (sección 9.3) y puede utilizarse 
como rápida para troncos.
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f. Glacis y tanque de amortiguación

La superficie inclinada aguas abajo de la cresta (glacis) y su transición al tanque de 
amortiguación debe diseñarse de tal manera que ocurra un resalto hidráulico sobre 
dicha superficie para todo el intervalo de descargas posibles. Los detalles del diseño 
de tanques de amortiguación se presentan en el capítulo 5.

g. Esclusas de navegación

Se deben tomar medidas especiales en el sitio de la barrera si el río es navegable. Se 
deben proporcionar esclusas de navegación con accesos apropiados, etc. (capítulo 11).

h. Bloque del vertedero

El bloque del vertedero de la barrera se diseña ya sea como una estructura de grave
dad (el empuje total debido a la infiltración es resistido por el peso del piso) o como 
una estructura que no es de gravedad (el piso, relativamente más delgado, resiste el 
empuje por flexión). Puede tener diferentes formas, por ejemplo un vertedero incli
nado con glacis aguas arriba y aguas abajo, uno de caída vertical, uno parabólico 
(ogee) o uno de laberinto (cresta en zigzag). Las obras de protección, como pilas 
interceptoras, delantales y un filtro invertido, se proporcionan aguas arriba y aguas 
abajo del piso impermeable del bloque del vertedero. Los capítulos 5 y 8 suminis
tran detalles de diseño para vertederos de cabeza baja.

9.1.4 FALLAS DE LA CIMENTACIÓN DEL VERTEDERO 
EN SUELOS PERMEABLES Y SUS CORRECCIONES

a. Gradiente de salida (Ct) y tubificación

El gradiente de salida es el gradiente hidráulico (figura 9.4) del flujo de infiltración 
bajo la base del piso del vertedero. La tasa de infiltración aumenta con el incremen
to del gradiente de salida y tal incremento causará ‘ebullición’ de la superficie del 
suelo, el cual se lava por el agua de percolación. El flujo se concentra en la depre
sión resultante y entonces remueve más suelo, creando una erosión progresiva en la 
dirección contraria (es decir, aguas arriba). Este fenómeno se denomina ‘tubifica- 
ción’ y eventualmente debilita la cimentación del vertedero.

El gradiente de salida (tan 0, figura 9.4) de acuerdo con la teoría del flujo de 
deslizamiento propuesta por Bligh (Khosla, Bose y Taylor, 1954) es:

Ge =  HJL (9.4)

donde L es la longitud total de deslizamiento igual a 2dx+b+2d2\ dx y d2 son las 
profundidades de los pilotes rastrillo y b la longitud horizontal del piso entre dos 
pilotes; H%, la cabeza de infiltración, es la diferencia entre los niveles del agua aguas 
arriba y aguas abajo del vertedero.
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gl fenómeno de tubificación puede minimizarse reduciendo el gradiente de sali
da es decir incrementando la longitud de deslizamiento, lo cual puede hacerse si se 
aumenta la longitud del piso impermeable y proporcionando pilotes rastrillo aguas 
arriba y aguas abajo (figura 9.4).

Basados en la teoría del flujo potencial, Khosla, Bose y Taylor (1954) sugirieron 
el gradiente de salida real (con pilotes rastrillo en un extremo) como:

= HJn d2Xm (9.5)

donde

A = { [ l + ( l  + « 2),/2] (9.6)

y
cc=bld-,. (9.7)

Para suelos aluviales, el gradiente crítico de salida es alrededor de 1 a 1; los 
gradientes de salida permisibles para diversos tipos de suelos, con un factor de se
guridad aproximado de 5.5, se muestran en la tabla 9.1.

En la práctica, es posible adoptar rastrillos adicionales. Khosla desarrolló un con
junto de curvas de diseño para calcular las distribuciones de los empujes en presen
cia de varios tipos de rastrillos (Khosla, Bose y Taylor, 1954).

b. Empuje

La base del piso impermeable está sujeta a empuje a medida que el agua se filtra por 
debajo de él. El empuje aguas arriba del vertedero se equilibra con el peso del agua 
por encima del piso del estanque (figura 9.5), mientras que en el lado aguas abajo 
puede que no exista peso de agua para tal balance. Las consideraciones de diseño 
deben suponer las condiciones de carga más adversas posibles, es decir cuando las 
compuertas están cerradas y el lado aguas abajo está prácticamente seco.

linea piezomètrica
flujo de infìltración (Bligh) linea piezomètrica
linea piezomètrica / (Khosla)

r
V
\ \.

flujo
de deslizamiento

b

linea de coniente 
de infìltración

Figura 9.4 Gradientes hidráulicos del flujo de infìltración.
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Tabla 9.1 Gradiente de salida permisible para diversos 
tipos de suelos

Tipo de suelo Gradiente de salida

Arena fina 
Arena gruesa 
Guijarro

1 a 6 - 1 a 7 
1 a 5 - 1 a 6 
1 a 4 - 1 a5

El piso impermeable de la base puede agrietarse o romperse si su peso no es 
suficiente para resistir el empuje. Cualquier ruptura que se produzca, reduce a su 
vez, la longitud efectiva del piso impermeable (es decir, disminuye la longitud de 
deslizamiento), lo que incrementa el gradiente de salida.

Este tipo de fallas se previene con la estipulación de medidas para incrementar 
las longitudes de deslizamiento y proporcionar suficiente espesor del piso. Cimen
taciones excesivamente gruesas son costosas de construir por debajo del lecho del 
río bajo el agua. Por tanto, algunas veces se pueden extender pilas hasta el extremo 
del delantal aguas abajo y construir pisos delgados de concreto reforzado entre las 
pilas que resistan fallas por flexión.

Los dos criterios para el diseño del piso impermeable son los siguientes:

1. Seguridad contra tubificación. La longitud de deslizamiento está dada por:

donde c es el coeficiente de deslizamiento (=  1/Ge).
2. Seguridad contra empuje (figura 9.5). Si h' es la cabeza de empuje en un punto 

bajo el piso, la intensidad de la presión es:

L = cH% (9.8)

P = pgh' (N m "2). (9.9)

Que debe ser resistida por el peso del piso, de espesor t y densidad pm (para el 
concreto, pm = 2240 kg m-3). Por tanto,

h ! - t  = S t - tm

lo que da como resultado:

(9.10)
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Figura 9.5 Empuje bajo un piso impermeable.

donde h es la cabeza de presión (ordenada de la línea piezomètrica) medida por 
encima de la parte superior del piso. Usualmente se adopta un factor de seguri
dad aproximado de 1.5, lo que genera un espesor de diseño del piso de concre
to de:

r = 1.2/1. (9.11)

El diseño será económico si la mayor parte de la longitud de deslizamiento (es 
decir, del piso impermeable) está aguas arriba del vertedero donde el espesor 
nominal del piso sería suficiente.

El área del tanque de amortiguación del vertedero está sometido a presiones bajas 
(debido a velocidades altas) que, cuando se combinan con un empuje excesivo, pueden 
romper el piso si es de espesor insuficiente. Por lo general, el piso se construye en 
concreto masivo sin juntas y con una superficie superior dura que resista las veloci
dades de erosión.

c. Loza de acercamiento

La construcción de una loza de concreto aguas arriba de la sección del vertedero 
(disminuyendo de forma gradual hacia aguas abajo a partir del talud 2 horizontal a 1 
vertical en la sección de la cresta — figura 9.7) incrementa la longitud de infiltra
ción, lo que produce una reducción correspondiente en el gradiente de salida. Tam
bién proporciona una transición suave resistente a la erosión para los flujos acelerados 
que se aproximan al vertedero. El extremo aguas arriba de la loza de acercamiento 
se asegura con firmeza a la tablestaca de aguas arriba o al rastrillo vertical de con
creto. De ordinario forma un monolito con la sección del vertedero para proporcio
nar una resistencia adicional al deslizamiento.
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9.1.5 ANCHO DE LA BARRERA Y PROFUNDIDAD DE SOCAVACIÓN

a. Ancho de la barrera

El ancho de la barrera debe ser suficiente para que pase la creciente de diseño en 
forma segura. La tendencia actual es diseñar la barrera para una creciente con fre
cuencia de 100 a 150 años y proporcionar una sección de ruptura a lo largo del 
terraplén principal, localizada a una distancia segura de la barrera misma. La sec
ción de ruptura actúa como una presa fusible, medida que es una solución más eco
nómica que la de tener una capacidad más grande del vertedero de excesos de la 
barrera.

El ancho mínimo estable de un canal aluvial está dado por la ecuación de la teoría 
del régimen (capítulo 8).

£  = 4 .750l/2 (9.12)

donde B es el ancho del cauce de agua en metros (medido a lo largo de la superficie 
del agua y formando ángulos rectos con la orilla) y Q es el caudal de la creciente 
máxima en m3 s“1.

b. Profundidades de socavación del régimen

El lecho del río es socavado durante flujos de creciente y pueden desarrollarse pro
gresivamente grandes huecos de socavación [no confundir con la socavación local; 
sección 5.3.3; Breusers y Raudkivi (1991)] adyacentes a los delantales de concreto 
que pueden deteriorar la estructura del vertedero. Tal profundidad de socavación, 
debida a la creciente, por debajo del nivel de inundación alta y que corresponde al 
ancho del régimen [ecuación (9.12)] se denomina profundidad de socavación de 
régimen (o con más precisión radio hidráulico de régimen), Rs, la cual se estima con 
la siguiente fórmula (Lacey):

Rs = 0.475(0//)1/3 (9.13)

si el cauce real es más grande o igual que el ancho del régimen [ecuación (9.12)] y:

Rs=l.35(q2/ f ) m (9.14)

si el cauce es menor que el ancho del régimen, donde /?s se mide a partir del nivel de 
creciente alta, NCA (HFL, en inglés), y /  es el factor de sedimentación de Lacey 
(Singh, 1975):

f — U 5 d m (9.15)

donde d es el diámetro medio del material del lecho (en mm) y q la descarga por 
unidad de ancho del canal (capítulo 8).

La falla del vertedero debida a socavación puede prevenirse extendiendo las ta
blestacas hasta un nivel lo suficiente por debajo de la profundidad de socavación del 
régimen en todo el ancho del río (figura 9.6).
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Delantal en piedra en bloque - 
o concreto con juntas abiertas 
rellenas con piedra triturada

1.5¿2

Delantal lanzado --------
(contenidos cúbicos s  2.5 — 3d2 
por m corrido)

d/s NCA

2.5̂ 2

M

rastrillo de pilotes posición lanzada
aguas abajo

Figura 9.6 Filtro invertido y delantal flexible (lanzado).

c. Delantales de concreto y filtros invertidos

Los delantales son bloques de concreto ordinario de cerca de 1 m x 1.5 m x 0.75 m 
de profundidad, fundidos in situ. El delantal aguas abajo se coloca con uniones 
abiertas de 70 — 100 mm rellenos con piedras trituradas, para aliviar el empuje. Un 
filtro invertido de gravilla y arena bien gradada se coloca por debajo del delantal de 
concreto (figura 9.6) para evitar la pérdida de suelo por las juntas. El delantal aguas 
arriba se instala herméticamente para reducir el empuje y el flujo aguas abajo (debi
do al incremento en la longitud de deslizamiento). Delantales de cantos rodados o 
piedras se colocan aguas arriba y aguas abajo del delantal de concreto (figura 9.7).

Ejemplo 9.1

Este ejemplo considera el diseño de un vertedero de tipo glacis con los siguientes 
datos: caudal máximo de inundación =  1800 m3 s-1; nivel de inundación alta antes 
de construcción = 300.00 m (PED por encima del datum); nivel del lecho del río = 
293.00 m PED; nivel normal de almacenamiento aguas arriba =  299.00 m PED; 
sobrelevación admisible — 1 m; gradiente de salida admisible = 1 en 6; factor de 
sedimentación/ =  1; nivel de la cresta del canal regulador = 297.50 m PED; 
nivel de la superficie libre (NSL) aguas abajo del canal regulador =  296.00 m 
PED; nivel del lecho del canal aguas abajo del regulador = 293.50 m PED.

Diseñar los diversos elementos de la cimentación del vertedero utilizando la teo
ría de Bligh. También determinar el ancho del regulador del canal de cabecera re
querido para extraer un flujo de 100 m3 s_1.

Solución

El ancho del régimen [ecuación (9.12)] del cauce aguas arriba, 2?=4.75 V 1800 = 
200 m. Adoptando una longitud de vertedero de 200 m y suponiendo 20 luces de 
10 m, medidos entre los centros de las pilas, y un espesor de la pila de 1.5 m,

ancho del cauce libre =  200 — 19 x 1.5 = 171.5 m.
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vibroflotación si es necesario)

Figura 9.7 Sección transversal a través de la barrera que muestra detalles de las cimentaciones; todas las dimensiones están en metros.
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Si se ignoran las contracciones de la pila y del estribo y se supone que el vertedero 
»s de cresta ancha (Q= U bH 312-  flujo modular; capítulos 4 y 8),

cabeza total sobre la cresta, / /=  (1800/1.7 x 171.5)M = 3.36 m,

velocidad de aproximación, v= 1800/200 x 7 = 1.3 ni s~

cabeza de velocidad de aproximación — 0.08 m,

por tanto,

nivel de energía total aguas arriba (NET) = 300.00 + 0.08 = 300.08 m PED

¿W.ÍVO = ̂ ¡brc -  +

donde n es el número de pilas (=  19), k es el coeficiente de pilas (=  0.01 para pilas 
semicirculares), kd es el coeficiente de estribo (=  0.1 para muros de defensa a 45°). 
Por consiguiente,

6f =  171.5-2(19x0.01+0.1) x 3.36 =  169.55 m

y la cabeza de energía real,

H= (1800/1.7 x 169.55)2/3 = 3.39 m.

De aquí que el NR de la cresta del vertedero = 300.08 — 3.39 =  296.69 m. Puesto 
que la sobrelevación permitida es 1 m,

NFA aguas abajo =  300.00 — 1.00 = 299.00 m PED.

Verificar si el flujo es libre (modular) o sumergido (no modular). Para que el flujo 
sea modular, es decir que no se vea afectado por la sumersión, la relación H2IHV 
donde Ht y H2 son las cabezas aguas arriba y aguas abajo por encima de la cresta del 
vertedero, debe ser menor que 0.75 (BS1, 1969; Bos, 1976):

la cabeza aguas arriba, 77, = 300.00 — 296.69 = 3.31 m

y

la cabeza aguas abajo, 7/2 = 299.00—296.69 = 2.31 m.

Por tanto, la relación de sumersión,

H2/H{ = 2.31/3.39 = 0.7( < 0.75).

Por tanto, el flujo es modular, y el vertedero descarga el flujo de diseño con los 
niveles de agua deseados aguas arriba y aguas abajo.

Nótese que si la estructura es sumergida su capacidad de descarga se reduce. El 
flujo sumergido, Qs, puede estimarse utilizando la ecuación de flujo modular (Qn)  
con un factor de corrección,/(es decir, Qs=fQ„)• El factor de corrección depende 
del tipo de estructura, la relación de sumersión H2/Hi y la relación P2fH x donde P2 es 
la altura de la cresta por encima del lecho del canal aguas abajo (tabla 9.2).
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La profundidad de socavación del régimen [ecuación (9.13)],

Rs = 0.475( 1800/l)l/3 = 5.78 m.

Construir rastrillos para (1) una profundidad de socavación aguas arriba = 1.75 x 5.78 
= 10.1 m y (2) la profundidad de socavación aguas abajo =2.00 x 5.78 = 11.96 m. 
El NR de la parte inferior del rastrillo aguas arriba es =300.00 — 10.11 = 289.89 m 
PED y el NR de la parte inferior del rastrillo aguas abajo es =299.00— 11.96 =
287.04 m PED. Por tanto, la profundidad del pilote del rastrillo aguas arriba, 
d, = 293.00-289.89 =  3.0 m, y la profundidad del pilote del rastrillo aguas abajo, 
d2 = 293.00-287.00 =  6.0 m . El nivel del embalse, es decir, el nivel de almacena
miento aguas arriba o nivel de la superficie libre en el canal aguas arriba del regula
dor de cabeza =299.00 m PED. Por consiguiente, la cabeza de infiltración máxima 
(suponiendo profundidad del cauce aguas abajo =0),

H% = 299.00 -  293.00 = 6.0 m.

El gradiente de salida, Gt = 1/6 = HJnd2\ m, lo que arroja:

A=(6 x 6Ikx 6)2 = 3.65

y de: A= y [ l+ ( l+ a 2)1/2],

a (= b/d2) = 6.22;

en consecuencia, b = 6.22 x 6 = 37.32 m.

Proporcionando un glacis aguas arriba de 2 en 1, 5 m de delantal horizontal (fac
tor de seguridad para una longitud de deslizamiento adicional), un glacis aguas aba
jo de 3 a 1, y un tanque de amortiguación de 18 m de largo. (USBR tanque tipo III — 
capítulo 5, figura 5.6—longitud =  3 veces la profundidad consiguiente), la longitud 
total del piso,

b - 42.45 m > 37.32 m

(figura 9.7). La longitud total de deslizamiento (Bligh) =  2 x 3 + 4 2 .4 5 + 2 x 6  = 
60.45 m. Por tanto, la tasa de pérdida de cabeza (gradiente) = HIL = 6/60.45 = 0.0992. 
La pérdida de cabeza en el rastrillo aguas arriba =  0.0992x6 = 0.595 m, y en el 
rastrillo aguas abajo = 0.992 x 12=1.19 m. La pérdida de cabeza total hasta la 
compuerta (punto 1) = 0.595 +0.0992 x 12.88 =  1.87 m. La pérdida de cabeza 
total hasta el extremo aguas abajo del glacis (punto 2) =  0.595 + 0.0992 x 24.45 
= 3.02 m. La pérdida de cabeza total hasta el punto medio del tanque de amor
tiguación (punto 3) =  0.595 + 0.0992 x 33.45 = 3.91 m. El NR de la línea piezo
mètrica en:

punto 1 = 299.00 -  1.87 = 297.13 m 

punto 2 =  299.00 — 3.02 =  295.98 m 

punto 3 = 299.00 — 3.91 =  295.01 m
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Tabla 9.2 Factores de corrección para flujos sumergidos (no modulares)

Tipo de estructura H¡
Vertedero de cresta <0.75
ancha (Ranga Raju,
1993) 0.80

0.85
0.90
0.95
0.80
0.85
0.90
0.95
0.80
0.85
0.90
0.95

Vertedero WES <0.3
(EE. UU.) (capítulo 4)

0.6

0.8

0.95

Vertederos de cresta delgada: 
rectangular 
triangular

Observaciones
1.0 Paramentos aguas arriba y 

aguas abajo verticales o pen
0.95' dientes
0.88
0.75) paramentos verticales

0.57/
-1 1
0.95
0.82
0.62'
0.98

► Paramento aguas arriba 1:5, 
paramento aguas abajo 1:2

'

Paramento aguas arriba 1:1,
0.90 paramento aguas abajo 1:2
0.73;

/y//, > 0.75
0.985 P J I I .  - 0.75
0.982 1.50
0.963 2.5
0.92 P J H t =0.75
0.91 2.0
0.88 3.0
0.6 P J H ,  =  0.75
0.55 2.0
0.45 3.0

[1 - { H J H . y
210.385

[1 - ( H J H , ) 5 n f ™

Vertedero Crump: 
Figura 8.25

La cabeza de empuje por encima de la superficie superior de la estructura en el

punto 1, h =  297.13 — 296.69 = 0.44 m

punto 2, h =  295.98 — 293.00 = 2.98 m

punto 3, h =  295.01 — 293.00 = 2.01 m

El espesor del concreto en el:
punto 1 (cresta) =  \.2h — 0.5 m 

punto 2 (aguas arriba del piso del tanque de amortiguación) =* \.2h =  3.5 m 
punto 3 (piso del centro del tanque de amortiguación) =  \,2h — 2.5 m
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Adoptar el espesor del piso inclinado aguas abajo del glacis aguas abajo como se 
muestra en la figura 9.7 y el espesor nominal de 0.3 m para el glacis aguas arriba y 
el piso de la loza horizontal (los empujes son menores que el peso del agua por 
encima).

Diseño de delantales

Para el delantal de bloques de concreto aguas abajo conjuntas abiertas rellenas con 
rocas trituradas,

longitud =  1.5d2 — 9 m.

Utilizar bloques de concreto fundidos in situ d e l m x 1.5 m x 1 m de profundidad, 
colocados con juntas abiertas sobre un filtro invertido bien gradado (detalles de 
diseño más adelante).

Para el delantal flexible aguas abajo de roca triturada,

longitud =2.5<f2=15 m.

Los contenidos de volumen por metro de longitud =2.63í/2=2.63 x 6 = 15.78 m3 
m_l. En consecuencia, el espesor del delantal =15.78/15 = 1.05 m. El tamaño míni
mo de la piedra está dado por (US Army Waterways Experimental Station, Estación 
Experimental de Cursos de Agua de la Armada de Estados Unidos, 1959):

d — k V2l2gA,

donde V es la velocidad media, k = 1 para flujo calmado y 1.4 para flujo altamente 
turbulento, o (Peterka, Bosh, 1976):

d= 0.03241'2 Vm.

La velocidad media; V = 1800/200 x 6 = 1.5 m s_l, y, por tanto, el tamaño de la 
piedra d =  0.1 — 0.15 m.

Seleccionar piedras que tengan forma casi cúbica de un tamaño aproximado de 
150 mm o más (no lozas planas) para el delantal flexible aguas abajo.

Para el delantal de bloques impermeables de concreto aguas arriba,

longitud = 1.5 — 5 m

Utilizar bloques de concreto fundidos in situ 1 m x 1.5 m x 0.6 m de profundidad.

Delantal flexible aguas arriba 

Para este delantal,

longitud = 2dx=6 m.

Los contenidos de volumen por metro de longitud =2.25dl = 2.25 x 3 = 6.75 m3 m"1- 
Por consiguiente, el espesor del delantal =  6.75/6 — 1.15 m. Adoptar la piedra del 
mismo tamaño recomendado para el delantal aguas abajo.



Vertedero y ba

para el diseño del filtro invertido, las capas en el filtro deben ser tales que presen
te las siguientes características.

1. Debe ser permeable (para aliviar los empujes), es decir:

donde AHn es la pérdida de cabeza en la capa enésima de espesor Dn (figura 9.8). 
Esto se satisface si:

(a) filtro r/15/base dl5 = 5 — 40, donde el filtro y la base son dos capas adyacen
tes, siendo el filtro la capa superior, y:

(b) d5 de cualquier capa >0.75 mm (para evitar obstrucciones de las capas del 
filtro) si es posible.

2. Debe ser hermética al suelo (para evitar la pérdida de material fino); dos condi
ciones deben satisfacerse:

(a) filtro í/15/base di5 5, y
(b) filtro d^Jbase dx  = 5 — 60.

Se recomiendan las siguientes formas y granulometrías:

Forma de los granos dti(filtro)/d[5(base) dÍQ (filtro)/d5(j (base)

Granos redondos homogéneos (grava) 
Granos angulares homogéneos

5-10 5-10

(grava triturada, cascajo) 6-20 10-30
Granos bien gradados 12-40 12-60

Siempre y cuando las curvas granulométricas de la capa superior y la subrasante 
sean conocidas, las curvas granulométricas para las capas intermedias pueden re
presentarse con gráfica, de modo que sus extremos inferiores (granos de tamaños 
menores) corran aproximadamente paralelos a aquellos de la subrasante; sin embar-

r enrocado o bloques de concreto con juntas abiertas

T

D „  capa enésima

v subrasante

Figura 9.8 Construcción del filtro.
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go, es más económico utilizar materiales locales que tengan una distribución granu- 
lométrica apropiada en lugar de preparar una mezcla especial. Un ejemplo usual 
de una curva granulométrica para la construcción de un filtro se muestra en la figu
ra 9.9.

Para una construcción de un filtro en condiciones secas deben considerarse como 
requerimientos mínimos (para una distribución grunulométrica apropiada en la capa) 
los siguientes espesores de capas de filtro:

Arena, grava fina 0.05-0.10 m

Grava 0.10-0.20 m

Piedra 1.50-2 veces el diámetro más grande

Construcciones alternativas de filtros

Incluyen (a) enrocado simple o bloques de concreto conjuntas abiertas rellenas con 
piedras trituradas o un filtro de nailon, (b) matrices de nailon-arena y (c) gaviones 
sobre gravas finas, etcétera.

El filtro está expuesto a daños en cualquiera de sus extremos en la medida en que 
la subrasante pueda ser lavada de las juntas de los extremos (extremo aguas arriba 
con la estructura de concreto y aguas abajo con el canal sin protección) si no se 
toman medidas especiales. En los ejemplos siguientes (figura 9.10 y 9.11) se reco
mienda que en la construcción del filtro se incremente el espesor en estas juntas. 

En la cabeza del canal regulador,

Ccana. =  100 I I l ’ S “ '

El nivel de almacenamiento =  299.00 m PED y el nivel en la cresta del regulador =
297.50 m PED. Por tanto, la cabeza que produce el flujo, H= l .50 m (ignorando la 
velocidad de aproximación).

Verificar si el flujo es modular o no modular:

cabeza aguas arriba, //, = 299.00—297.50=1.50 m

cabeza aguas abajo, H2 =296.00-297.50= -1 .50  m

La altura de la cresta por encima del nivel del lecho aguas abajo, P2 = 297.50-
293.50 = 4 m. Por tanto, la relación de sumersión H2!HX = — 1 y P2///, = 2.67, lo 
que sugiere condiciones de flujo libre sobre el vertedero. Suponiendo un vertede
ro de cresta ancha (Q =  1.7 beFPn), el ancho mínimo efectivo, be= 100/1.7 x 1.53/2 
— 32 m.

Si se suministran cuatro luces iguales de 10 m con pilas de 1.5 m de espesor,

cauce de agua libre =  40 — 3 x 1.5 = 35.50 m, 

contracciones en los extremos = 2 (3 x 0.01 + 0 .1) x 1.5 =0.39 m.

En consecuencia, bc= 35.50 — 0.39 = 35.11 m, lo que es satisfactorio.
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Figura 9.9 Ejemplo de curvas granulométricas para capas intermedias.
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(a) Esructura de concreto/junta 
del filtro

(b) Filtro/ junta del canal (filtro 
extendido)

capa superior de 
bloques de concreto 
con juntas abiertas

(c) Filtro/ junta del canal (con muro rastrillo en 
el extremo)

Figura 9.10 Juntas del filtro.

capa superior 

grava

filtro de nailon

Figura 9.11 Construcción del filtro con un tejido de nailon.

9.1.6 EFECTO DE LA OPERACIÓN DE LAS BARRERAS 
SOBRE LA CALIDAD DEL AGUA DE LOS RÍOS

El flujo de agua sobre y/o bajo las compuertas de las barreras así como sobre los 
vertederos produce aireación, lo cual trae efectos benéficos en los niveles de con
centración de oxígeno en el tramo de río aguas abajo. Con base en investigaciones 
previas (Avery y Novak, 1978), Novak (1994) actualizó resultados y revisó todo el
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tema del mejoramiento de la calidad del agua en los ríos debido a la aireación en 
estructuras hidráulicas incluyendo cascadas y el flujo a través de desagües de fondo 
y turbinas.

El caso más frecuente es la aireación en caídas libres. Con base en experimentos 
de laboratorio cuyos resultados se corroboraron con extensas medidas de campo 
(Novak, Gabriel y Dolecek, 1994), la relación del déficit de oxígeno r (relación 
entre el déficit de oxígeno aguas arriba y aguas abajo) a 15 °C está dada por:

donde k = 0.627 x 10'4 (para agua sin salinidad), Fr¡ = (gtf/lqty025 y Re¡ = q,/v, h es 
la diferencia entre el nivel del agua aguas arriba y aguas abajo y q¡ es el caudal 
específico (m2 s_1) en el impacto en el tanque aguas abajo; lo que iguala el 
caudal específico en la cresta de un vertedero sólido (q — pero con acceso de aire
por debajo de la napa (por ejemplo, el flujo sobre compuertas) q — 2q¡.

Los límites de la aplicación de la ecuación (9.16) son h ^  6qll} (m) fia ecuación 
(5.6) debe considerarse, es decir el chorro de caída libre no se debe desintegrar] y la 
profundidad del tanque aguas abajo debe superar los 0.0041 R e ^ F r ^ i m) (ya que 
la mayor parte de la toma de oxígeno ocurre en el tanque aguas abajo).

Para descargas bajo una compuerta con un resalto hidráulico la relación de 
déficit es:

La aireación en estructuras hidráulicas es en general, pero no siempre, benéfica. 
Si el agua aguas arriba está totalmente o cerca de ser saturada con oxígeno, entonces 
el enriquecimiento adicional de oxígeno puede conducir a una supersaturación que 
puede tener efectos perjudiciales, ya que puede causar enfermedades de burbujas de 
gas en los peces. Esta situación es más probable que ocurra en estructuras con cabe
zas altas y con altas velocidades de flujo que en barreras. El problema puede aliviar
se con algunas medidas estructurales y, en todo caso, dado que es muy localizado 
casi nunca se propaga muy lejos aguas abajo de la presa. Para un tratamiento más 
detallado de este tema se puede consultar Novak (1994).

9.2.1 INTRODUCCIÓN 9.2 Bocator-.-

La estructura de bocatoma (o regulador de cabeza) es un dispositivo hidráulico cons
truido en la cabecera de un canal de irrigación o de uno hidroeléctrico, o un túnel de 
conducción a través del cual el flujo se desvía de su fuente original como un embal
se o un río. Los principales propósitos de una estructura de bocatoma son (a) admitir

(9.16)

rl$- \ = F r f l Re0 75

(Frt es el número de Froude supercrítico y Re = qlv ).
La corrección por temperatura de rT a r 15 está dada por:

(rT -  1 )/(r15 — 1) = (1 + 0.046 T )/1.69.

(9.17)

(9.18)
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y regular el agua de la fuente, y en lo posible, medir el caudal; (b) minimizar 1# 
sedimentación del canal, es decir controlar la entrada de sedimentos al mismo en su 
bocatoma, y (c) prevenir la obstrucción de la entrada con desechos flotantes.

En estructuras de cabeza alta, las bocatomas pueden ser parte integral de la presa 
o estar separadas; por ejemplo, puede tener forma de una torre con puertos de entra, 
da en varios niveles para ayudar a la regulación del flujo cuando se presentan gran* 
des fluctuaciones del nivel del agua del embalse. Estas entradas múltiples permiten 
también extraer agua de una calidad deseada.

El esquema de una estructura de bocatoma común en un río que conduce una 
carga de lecho densa se muestra en la figura 9.12. Los siguientes son los accesorios 
principales:

1. el umbral de entrada elevado para evitar la entrada de la carga de lecho del río;

(a) Planta

(b) Sección A -  A

muro desnatador
Nivel de agua _Z _________

rejilla

umbral de entrada-
m m m

Figura 9.12 Bocatoma de canal en un río que lleva una densa carga de lecho (Moson- 
yi,1957).
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2 la pared desnatadora (con una pila divisoria) en la entrada para atrapar el hielo y 
Jos desechos flotantes;

3. la rejilla gruesa (rejilla de basuras) para atrapar la basura subsuperficial, equipa
da con aparatos limpiadores ya sean manuales o automáticos;

4 el tanque de sedimentación (desarenador) seguido de un umbral secundario (um
bral de entrada) que desvía las capas inferiores (cargadas de sedimentos) hacia 
el canal de desenlodamiento;

5. Ja compuerta de lavado (de desenlodamiento) para lavar los sedimentos deposi
tados;

6. las compuertas de la bocatoma (regulador de cabeza) para controlar la tasa de 
flujo al canal;

7. las compuertas de socavación (túnel) en el vertedero de desviación para limpiar 
la carga del lecho aguas arriba del umbral de entrada.

El canal de desenlodamiento con sus compuertas de lavado puede omitirse si la 
carga de sedimento que se asentará en el tanque de sedimentación es insignificante; 
sin embargo, siempre es probable que entren al canal pequeños sedimentos (limos) 
y, por tanto, es esencial mantener las velocidades mínimas en el canal para evitar 
dicha acumulación de sedimentos.

9.2.2 LOCALIZACIÓN V ALINEACIÓN DE LA BOCATOMA

El tramo de río aguas arriba de la bocatoma debe ser bien establecido con riberas 
estables. Como quiera que las capas inferiores del flujo alrededor de la curva se 
arrastran hacia su orilla interior (convexa), es obvio que la mejor ubicación de una 
bocatoma (para evitar la entrada de sedimentos) es la orilla externa (cóncava), loca
lizándola hacia el extremo aguas abajo de la curva. Esa selección de la localización 
desde el punto de vista de la exclusión de sedimentos no siempre es posible; por ello 
deben tenerse en cuenta otras consideraciones tales como los niveles de almacena
miento (establecidos) y sus variaciones, los peligros en la navegación, la localiza
ción de las estructuras de derivación, la central de bombas y máquinas y las caídas 
libres.

Una bocatoma a 90° del flujo principal es la menos conveniente. La estructura 
debe alinearse para producir una curvatura apropiada del flujo con la bocatoma, y 
casi siempre se recomienda un ángulo de derivación entre 30° y 45° para producir 
tal efecto; además, pueden diseñarse una curva artificial (figura 9.13), una isla de 
espigones (figura 9.14) o álabes guía (figura 9.15) para producir la curvatura reque
rida del flujo (ver Avery, 1989). Es conveniente adelantar estudios en modelos para 
decidir la localización y alineación de cualquier estructura importante de bocatoma 
(NovaJk y Óábelka, 1981).

Las pérdidas de entrada en una bocatoma dependen del cambio de dirección del 
flujo (que entra a la bocatoma), de la extensión de la contracción y del tipo de rejilla 
para basuras utilizada en la entrada. Se expresan en función de la cabeza de veloci- 
dad como KSP-Hg.
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Bocatomas para tramos rectos con contracción del lecho

(a) Con canal de sedimentación (b) Sin canal de sedimentación

r- vertedero de derivación

(d) Bocatoma con un umbral de derivación 
de la carga de lecho

Figura 9.13 Esquemas de bocatomas con curvatura inducida al flujo (Mosonyi, 1957).

Las pérdidas de entrada debido a un cambio de dirección del flujo (una bocatoma 
que forma un ángulo a  con la corriente principal) está dada por:

Aha= V 2l2 g -e V 2l2g (9.19)

donde V0 es la velocidad de la corriente principal a la entrada, y e  es aproximada
mente 0.4 para a = 90° y 0.8 para a  =  30°.

En caso de que la entrada tenga un umbral construido con estribos curvos y pilas, 
la pérdida de cabeza, Ahc, está dada por:

Ahc — 0.3 V2/2g. (9.20)
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Figura 9-14 Uso de una isla artificial de espigones para inducir la curvatura deseada al 
flujo en la bocatoma.

(a) Alabes guía de fondo

Convenciones
corrientes superficiales 

___-t. comentes de fondo
i

canal

purga de arena

vertedero 
de derivación

purga de arena

vertedero 
de derivación

Figura 9.15 Esquemas de álabes guía aguas arriba de la bocatoma para excluir sedi
mentos.
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Figura 9.16 Pérdidas en la rejilla.

Las ecuaciones (9.19) y (9.20) sugieren que la máxima pérdida por entrada en la 
toma:

Ahc= l.3 V 2!2g-eV¡/2g. (9.21)

Las pérdidas en la rejilla, A/ir, pueden expresarse por (figura 9.16):

A/ir = p(s/b)41- sen S V2/2g (fórmula de Kirschmer) (9.22)

(con flujo paralelo a las barras de la rejilla), donde /3 es un coeficiente que depende 
del tipo de barra de rejilla (tabla 9.3).

9.2.3 CONTROL DE SEDIMENTOS EN OBRAS DE CAPTACIÓN

a. Exdusor de lodos

El exclusor es un dispositivo construido en el lecho justo aguas arriba del regulador 
para remover el sedimento del agua (fuente) que entra al canal. Se diseña para que 
las capas inferior y superior del flujo se separen causando la menor perturbación 
posible. El agua de la capa superior libre de sedimentos se conduce hacia el canal, 
mientras que el agua de la capa inferior colmada de sedimentos se descarga aguas 
abajo de la estructura de derivación mediante compuertas inferiores. La estructura 
básicamente consta de túneles (figura 9.17) en el piso de un pozo profundo del río, 
aislada por una pared divisoria. El umbral del regulador se mantiene al mismo nivel 
que la parte superior de la loza del techo de los túneles.

La capacidad del túnel o túneles usualmente se mantiene en el 20% de la descarga 
del canal y se diseña para una velocidad mínima de 2-3 m s_l (para evitar la sedi
mentación).
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Figura 9.17 Exclusor de lodos (tipo túnel).

Tabla 9.3 Valores de j8 para flujo paralelo

Tipo de barra de la rejilla /3

Nariz y cola cuadradas, Us—5 2.42
Nariz cuadrada y cola semicircular, Us= 5 1.83
Nariz y cola semicirculares, L/s—5 1.67
Redonda 1.79
Aerodinámica 0.76

b. Eyector o extractor de sedimentos

El eyector de sedimentos es un dispositivo construido en el canal aguas abajo de la 
cabecera del regulador pero aguas arriba del tanque de sedimentación (si hay), en el 
cual se extraen sedimentos, después de que han entrado al canal.

1. Eyector de tipo álabe. El esquema de un eyector de tipo álabe se muestra en la 
figura 9.18. Un diafragma en el lecho del canal separa las capas superiores de las 
inferiores. Al entrar el área deprimida del lecho del canal, las capas inferiores 
cargadas de sedimentos se desvían mediante álabes curvos hacia la cámara de 
escape. El diseño debe ser tal que las perturbaciones de entrada sean mínimas; 
los pasadizos aerodinámicos por los álabes aceleran el flujo a través de ellos, 
evitando el asentamiento.

2. Eyector de tipo tubo vórtice. El eyector de tipo tubo vórtice (figura 9.19) cons
ta de una tubería con una ranura en la parte superior, colocada a través del 
fondo del canal en un ángulo de cerca de 30°-90° con la dirección del flujo. El
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Figura 9.18 Eyector de sedimentos (tipo álabe).

movimiento de vórtice dentro del tubo atrae el sedimento hacia él, y las velo
cidades en la pared a lo largo del tubo eventualmente expulsan el sedimento en 
su extremo de descarga. Un eyector de tipo tubo vórtice bien diseñado puede 
ser más eficiente que cualquier otro eyector convencional, con menos pérdida 
de agua.
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o 2.4 TANQUE DE SEDIMENTACIÓN

El tanque de sedimentación es un dispositivo colocado sobre el canal aguas abajo 
del regulador de cabeza para la remoción de la carga de sedimentos que no pueden 
atraparse mediante sedimentadores o eyectores convencionales. Consta de una sec
ción ampliada en donde la velocidad del flujo es suficientemente baja para que el 
sedimento fino se asiente en su lecho (figura 9.20). El sedimento depositado se 
remueve mediante arrastre por chorros de agua, lavado o dragado.

Los siguientes criterios de diseño pueden utilizarse para diseñar un tanque de
sedimentación:

W ^ W ()e "<v/" (4.13)

donde W es el peso del sedimento que sale del tanque de sedimentación, Wn es el 
peso del sedimento que entra a éste, es la velocidad de asentamiento de una 
partícula de sedimento, q es el caudal por metro de ancho del tanque de sedimenta
ción y a la longitud del mismo. Alternativamente:

_v = cDs T7irs (9.23)

donde Ds es la profundidad, V es la velocidad media en el tanque de sedimentación 
y c es el factor de seguridad (1.5-2).

Con base en la ecuación bidimensional de dispersión de estado permanente, la 
fracción de remoción F, a una distancia a  en el tanque de sedimentación de profun
didad y, se puede obtener (suponiendo dispersión isotrópica) de:

a  ¡y = [ - \ 2 V  log( 1 -  F)]/( 10 Ws -  (/*) (9.24)

donde (/* es la velocidad de corte en el tanque, dada por la ecuación (8.7).
La ecuación (9.24) arroja resultados satisfactorios cuando se calcula cada frac

ción de sedimento removido de forma independiente, si la concentración es pequeña.

Figura 9,19 Eyector de sedimento de tipo tubo de vórtice.
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Figura 9.20 Distribución de un tanque de sedimentación.

9.2.5 DESAGÜES DE CANALES

Un desagüe de canal es una estructura de captación para canales pequeños; por lo 
general se diseña para producir una distribución proporcional del suministro de agua 
con fines de irrigación a partir de un canal principal. Estas estructuras no requieren 
obras de control en el canal principal y funcionan automáticamente sin control ma
nual. Exceptuando inspecciones de rutina, requieren poco mantenimiento (Mazum- 
dar, 1983).

La flexibilidad de un desagüe (F) es la relación entre el cambio fraccional de 
caudal del desagüe (dqlq) y el cambio fraccional del desagüe del canal principal 
(de distribución) (dQIQ). Entonces,

F = (dq lq ) l (dQ lQ ) (9.25)
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donde q y Q son los caudales en el desagüe y en el canal principal respectivamente, 
dados por:

q = kH"\ (9.26a)

Q = cD'\ (9.26b)

// es la cabeza que actúa en el desagüe y D la profundidad del agua en el canal de 
distribución (figura 9.21).

Si se combinan las ecuaciones (9.25) y (9.26) se obtiene:

F= (#«/«)( DIH) dHldD. (9.27a)

Puesto que dH = dD (el cambio en D origina un cambio igual en H), la ecuación 
(9.27a) se convierte en:

F=(m/n)(DIH).  (9.27b)

El diseño de un desagüe proporcional (F= 1) está entonces regido por la condi
ción:

HID = mln. (9.28)

La relación H/D se denomina relación de ajuste del desagüe.
Para un desagüe proporcional de tipo orificio o tubería (m = 1/2) desde un canal 

trapezoidal (n — 5/3), la relación de ajuste H/D es 0.30, mientras que para un des
agüe proporcional de tipo canaleta abierta (tipo Crump, m=3/2) es 0.90.

a. Clasificación de desagües

1. Tipo no modular. En este desagüe, el caudal depende de la diferencia de nivel 
(H) entre la superficie del agua en el canal de distribución (suministro) y en el 
cauce aguas abajo (canal del sembrado). Una tubería de desagüe sumergida (fi
gura 9.21), o un orificio, es un ejemplo común de este tipo. Con respecto ai 
esquema de la tubería de desagüe en la figura 9.21, cualquier solución conven-

canal del

Figura 9.21 Desagüe de tipo tubería sumergida (tipo no modular).
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cional del flujo en la tubería dará el caudal en el desagüe, por ejemplo, el pro
cedimiento iterativo que combina las ecuaciones de Darcy-Weisbach y Cole- 
brook-White.

2. Tipo semimodular o flexible. El caudal a través de este tipo de desagüe (semimo- 
dular) es afectado sólo por el cambio de nivel del agua en el canal de distribu
ción. Una tubería de desagüe que caiga libremente, un desagüe en canaleta abierta 
y un desagüe ajustable de tipo orificio son tipos comunes de desagües flexibles. 
Puesto que el caudal en este tipo de desagües es independiente del nivel del agua 
en el canal del sembrado, la interferencia con los agricultores es mínima. La 
tubería de desagüe se construye casi siempre con una flexibilidad F <  1, de 
modo que el caudal en el desagüe cambia en un porcentaje más pequeño que el 
cambio en el canal de distribución. Un desagüe de tipo canaleta abierta se mues
tra en la figura 9.22. La entrada se diseña de tal manera que la canaleta capta un 
porcentaje razonable de sedimento. El caudal a través de este tipo de desagüe 
(por ejemplo, Crump) está dado por:

Q=CbIP<-( nrís-') (9.29)

donde b es el ancho en la garganta (en m), H la altura sobre la cresta (en m), y 
C igual a 1.71 (en teoría ().5AAg'n-\ el intervalo real 1.60-1.66). Un desagüe de 
tipo semimódulo de orificio ajustable (DSOA)(AOSM en inglés), que consta 
de un orificio seguido por una canaleta que se expande gradualmente aguas 
abajo, se muestra en la figura 9.23. Este tipo de desagüe se utiliza con regula-

Perfil Nivel de la superficie 
rde aeua

y  Nivel de agua

Planta

■fe del canal 
de suministro

N flujo 
^  de canal 

del sembrado

(H/D = 0.9 para desagüe proporcional)

Figura 9.22 Desagüe de tipo canaleta abierta (India y Pakistán).
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Figura 9.23 Desagüe de tipo semimódulo de orificio ajustable (DSOA). Distribución 
en planta para conformar un desagüe proporcional de tipo canaleta abierta.

ridad en el subcontinente indio y se considera una de las mejores formas de 
desagüe.

3. Tipo modular. Este tipo de desagüe (rígido o de módulo invariante) transporta 
un caudal constante dentro de límites prefijados, sin importar las fluctuaciones 
del nivel del agua en el canal de distribución y/o canal del sembrado. El módulo 
de Gibb (figura 9.24) es uno de los diversos tipos de desagüe de módulo rígido. 
Tiene una cámara de remolino semicircular en planta, conectada por una tubería 
de captación en ascenso. Se desarrolla un flujo de vórtice dentro de la tubería de 
captación, creando entonces un aumento en el nivel del agua en la circunferen
cia exterior de la cámara de remolino (puesto que Vr =  constante para un flujo 
de vórtice libre). La energía excesiva del flujo entrante (debido al incremento de 
la cabeza que produce el flujo) se disipa en los tabiques deflectores sostenidos 
del techo, de tal modo que mantiene el caudal constante para un amplio interva
lo de variación de la cabeza.

En la figura 9.25, se muestra un diseño italiano de un desagüe de módulo rígi
do, el cual consta de una camisa cilindrica con aberturas en forma de circunferen
cia (que actúan como vertederos), que flotan en un cilindro exterior fijo. Tal 
configuración asegura una cabeza constante, produciendo un flujo a través de las 
aberturas sin importar el nivel del agua en el canal de distribución (Water and 
Water Engineering, 1956). El desagüe de módulo rígido de tipo orificio Neyrpic 
(diseño francés) que se muestra en la figura 9.26, facilita la extracción de un cau
dal casi constante para un intervalo amplio de fluctuaciones del nivel del agua en 
el canal de distribución. Al incrementar la cabeza se aumenta la contracción del 
chorro compensando entonces cualquier incremento en el caudal correspondiente. 
Para cubrir un intervalo mucho más amplio de fluctuaciones del nivel del agua, 
puede utilizarse un módulo de una placa deflectora doble con orificios. Si las 
fluctuaciones del nivel del agua superan los límites tolerables para un flujo cons
tante en el canal de captación, se debe instalar equipo auxiliar tal como compuer
tas en el sistema de distribución aguas arriba y aguas abajo (Kraatz y Mahajan,
1975).
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Figura 9.26 Modulo rigido de tipo orificio (esquema con deflector simple).

Ejemplo 9.2

Diseñar una estructura de captación para un canal menor, utilizando los siguien
tes datos:

Canal de suministro Captación
Aguas arriba Aguas abajo

Caudal (m3 s“1) 4.0 3.5 0.5
Nivel del lecho (m PED) 120.00 119.94 119.86
Nivel de la superficie libre (m PED) 120.96 120.84 120.36
Ancho en el lecho (m) 8.0 7.0 2.0✓
Angulo de captación 60°

Solución

La profundidad para suministro total aguas arriba, D—120.96—120.00=0.96 m. La 
profundidad del agua en la captación =120.36— 119.86 = 0.50 m. La cabeza de 
trabajo =120.96—120.36=0.60 m. Si se adopta una bocatoma proporcional de una 
canaleta abierta (desagüe), HID = 0.9. Por tanto, la cabeza, H, sobre la cresta = 0.9D 
= 0.9 x 0.96 = 0.864 m. El nivel de la cresta = 120.96 — 0.864 = 120.096 m PED. 
Como el nivel de la cresta es mayor que el nivel del lecho de la captación, éste se 
puede adoptar. A partir de la fórmula para la canaleta, el ancho de la garganta, b = 
Q/CH3*2 = 0.5/1.6 x 0.8643'2 = 0.39 m.
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Nótese que los valores sugeridos para C son los siguientes:

Q ím3 s~') Ángulo de toma C
60° 45°

<  0.55 1.60 1.61
0.55-1.5 1.61 1.63

El ancho del canal de captación =  2.0 m. Por consiguiente, la relación de la canale
ta ,^  =  0.39/2 = 0.195. La longitud de la cresta = 2H = 1.728 m; aproximadamente 
1.75 m.

Para el glacis y el tanque de amortiguación (cisterna), la intensidad del caudal 
(suponiendo 67% para emboquillar), q — 0.67 x 0.50/0.39 = 0.86 m3 m“1. La cabeza de 
trabajo, h = 120.96—120.36 = 0.60 m. La profundidad crítica, hc — (q2lg)m = 0.42 m 
y, por tanto, h/hc = 0.60/0.42 = 1.43. La curva adimensional de energía, h/hc con
tra £//it, arroja la relación:

Elhc = hlh+^(l,Jh)-

de donde E = 0.706 m. En consecuencia, la profundidad de la cisterna por debajo 
del nivel del lecho de captación:

=E — profundidad del agua en la captación 

=0.206 m (profundidad mínima s* 0.075 m)

Así, el nivel del piso de la cisterna = 119.86 — 0.206 = 119.654 m, y de aquí la 
profundidad del piso de la cisterna por debajo de la cresta, d = 120.096 — 119.654 
= 0.442 m. La longitud del glacis aguas abajo = 2.5d =  1.10 m. La longitud de la 
cisterna =  profundidad del flujo en la captación + cabeza de trabajo = 1.10 m.

Longitud de expansión aguas abajo

1. 1.5 x (ancho del lecho en la captación -b )  — 2.4 m, o
2. longitud del glacis +  longitud de la cisterna = 2.20 m, o
3. con un emboquillado mínimo de 1 a 10, la longitud requerida =//emboquillado 

= 1.95 m.

De esta manera, se adopta el más grande de los tres, es decir 2.4 m. La profundidad 
del muro de cortina aguas abajo por debajo del nivel del piso de la cisterna es un 
medio de la profundidad del flujo en la captación =  0.25 m. Adoptar una profundi
dad mínima de 0.5 m. La profundidad del muro de cortina aguas arriba es un tercio 
de la profundidad del nivel en la superficie libre = 0.32 m. Adoptar una profundi
dad mínima de 0.5 m.
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P r o te c c ió n  del lecho aguas abajo

La longitud de la protección = a la profundidad del flujo en la captación + la cabe
ra de trabajo = 1.10 m. Proporcionar un delantal de grava, de cerca de 1 m de 
longitud y 150 mm de espesor, aguas abajo de la cisterna. La longitud de aproxima
ción aguas arriba de la cresta:

s* {[5// — (nivel de la cresta — nivel del lecho)] (nivel de la cresta — nivel del 
lecho)}1/2 

= 0.64 m.

El radio que une la cresta = 2H — 1.728 m. Los detalles de la distribución se mues
tran en la planta y el perfil en la figura 9.27.

Ejemplo 9.3

Diseñar un desagüe de tubería sumergida para una zanja que descarga 40 1 s 1 desde 
un canal de suministro, utilizando los siguientes datos:

Canal Canal
de suministro del sembrado

Nivel del lecho (m PED) 100.00 100.00
Nivel de la superficie libre (m PED) 101.00 100.90

Desagüe de tubería: longitud del tubo = 10 m. Están disponibles tuberías de con
creto de diámetros múltiplos de 50 mm y un valor de k de 0.1 mm.

Solución

La cabeza de trabajo, H = 101.00 — 100.90 = 0.10 m. La profundidad del flujo en 
el canal de suministro, D = 101.00 — 100.00 = LOO m. Por tanto, el ajuste de 
tubería, H/D = 0.1/1.0 = 0.1 <  0.3, de modo que la tubería de desagüe funciona 
como hiperproporcional con una flexibilidad de F = 0.3/0.1 = 3.

Diseño de la tubería

Combinando las ecuaciones de Colebrook-White y Darcy-Weisbach (Featherstone 
y Nalluri, 1995),

Q = -  2A{2gdS)m \og[kB.7d+2.5\vld(2gdS)m]

donde d es el diámetro del tubo, A — 7uP/4, k es la rugosidad de la tubería y 5 es la 
pendiente de fricción. Si no se consideran las pérdidas menores, S = 0.1/10 =  0.01, 
y se obtiene:
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í/(mm) 100 200 250
£>(ls-') 7.2 46.1 82.8

Si se incluyen las pérdidas menores (aquí no se pueden ignorar) la tubería de 200 
mm no es suficiente para suministrar 40 1 s_l. Verificar la capacidad para la tubería 
de 250 mm, tomando en cuenta las pérdidas de entrada y salida, para el caudal reque
rido de 40 1 s-1.

Ejemplo 9.4

Diseñar un desagüe apropiado para extraer un caudal de 50 1 s~1 de un canal con una 
profundidad de suministro total de 1 m. La cabeza de trabajo disponible es de 150 mm.

Solución 1: desagüe de canaleta abierta

Para una canaleta sin sumersión, es decir condiciones de flujo modular, la cabeza de 
trabajo mínima es aproximadamente 0.2 veces la cabeza por encima de la cresta.

Planta

Perfil

berma banca

Nivel de la
superficie libre 120.96 PED

120.00

cabeza de trabajo =

Figura 9.27 Estructura de captación para un canal menor (efluente = 0.5 m3 s_1; ajus
te proporcional, H/D = 0.9); todas las dimensiones en metros.
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p0r consiguiente, la cabeza máxima sobre la cresta, H = 0.15/0.2 = 0.75 m. De aquí 
que el ancho de la garganta, b (de la fórmula del vertedero) — 0.05 m. Por tanto, se 
adopta un valor mínimo de b = 0.06 m, lo cual proporciona la cabeza, H = 0.65 m, 
y de aquí la cabeza mínima de trabajo, h =  0.2 x 0.65 = 0.13 m, resultado satisfac
torio ya que la cabeza disponible es de 0.15 m. Se tiene entonces HID = 0.65/1.0 = 
0.65, y Ia flexibilidad, F = 0.9/0.65 >  1. El diseño puede ser aceptable pero puede 
no extraer una buena parte del sedimento del canal de suministro debido a la altura 
excesiva del umbral de 0.35 m ( profundidad del flujo—cabeza sobre el umbral).

Solución 2: desagüe de tubería y canaleta abierta

Un desagüe de tipo de canaleta abierta es costoso, en particular si la orilla del canal 
de suministro es muy ancha, y en tales casos se utiliza un semimódulo de tubería. El 
desagüe también puede ser apropiado para extraer parte del sedimento, con la tube
ría de plomo ajustada en o cerca del nivel del lecho (figura 9.28). La tubería entrega 
el agua a un tanque en el lado aguas abajo, para el cual se ajusta una canaleta abierta 
o un semimódulo de orificio.

(? = 50 I s ' 1; D=1.0m;  li =  0 . 15m.

Suponer un ancho de la orilla de 10 m y adoptar una tubería de concreto con un valor 
k de 0.1 mm. La pérdida de cabeza a través de la tubería, ĥ  = {\.5+’KUd)V1l2g. Si se 
supone una tubería de diámetro, d = 300 mm, V = 0.707 m s_l y V-Hg =0.0255 m. 
Por tanto el número de Reynolds, Re = 2 x 105; kid — 3.3 x 10-4, y así que A.=0.0175 
del diagrama de Moody. De aquí que la pérdida de cabeza = 0.0531 m, lo que da 
una cabeza de trabajo disponible para el semimódulo de 0.15—0.0531 =0.0969 m. 
De este modo, la máxima cabeza sobre la cresta, H = 0.0969/0.2 = 0.484 m. El 
ancho de la garganta, b (de la fórmula de vertedero) =0.093 m. Se debe así pro
veer una garganta de ancho de 10 cm, que da H =  0.46 m y entonces hminilw=0.092 
m, lo que es satisfactorio ya que la cabeza disponible es de 0.0969 m. El es
quema del diseño propuesto del desagüe de tubería y canaleta abierta se mues
tra en la figura 9.28(a). Otras dos propuestas alternativas que se usan se muestran 
en las figuras 9.28(b) y (c).

9.3.1 INTRODUCCIÓN

Intereses ambientales y de protección de la pesca requieren proporcionar obras apro
piadas como parte integral de las presas y los vertederos. Las obras de protección de 
peces consisten en pasos de peces para una migración segura (escaleras, ascensores) 
y rejillas.

El salmón y la trucha son los principales peces migratorios. Los borgones (sal
mones jóvenes) viajan al océano 1 ó 2 años después de desovar en agua fresca, 
mientras que los salmones adultos regresan a sus lugares de desove después de 1 
a 3 años en el mar. Los criterios de diseño y distribución de las obras dependen 
considerablemente del tipo de pez y de si están migrando hacia aguas abajo o aguas

9.3 Paso 
de peces
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(a) Desagüe de tipo tubería y canaleta abierta
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Figura 9.28 Distribuciones de semimódulos de tubería.

arriba, y se establecen mejor monitoreando las obras existentes y mediante pruebas 
en modelos.

Las obras de paso de peces pueden dividirse en dos grupos: 1 2

1. obras para peces que migran hacia aguas arriba, consistentes en escaleras de 
peces, esclusas de peces (ascensores), tranvías y dispositivos para atraparlos y 
transportarlos;

2. obras especiales para un paso seguro de los alevines migratorios, que consisten 
en dispositivos para recolectar los peces migratorios en la antecámara (cauce 
aguas arriba) en redes finas (fijas o móviles) y dirigirlos a sistemas de desvia
ción seguros a través de los cuales pueden trasladarse aguas abajo.



Paso de pece

Los pasos de peces (para peces migratorios tanto aguas arriba como aguas abajo) 
deben diseñarse para que los peces puedan encontrar la entrada al sistema de paso 
concebido y nadar a través de él sin esfuerzos indebidos ni riesgos inusuales de
heridas.

9.3.2 ESTRUCTURAS PARA EL PASO DE PECES AGUAS ARRIBA

a. Escalera de peces (piscinas y pasos transversales de peces)

Este es un paso artificial de peces, utilizado por lo general hasta alturas de 20 m que 
consta de (1) una entrada de peces, (2) una escalera de peces y (3) una salida de 
peces. Algunas veces un suministro de agua auxiliar (adicional) se proporciona para 
atraer los peces a la entrada.

La escalera de peces propiamente dicha consiste en una serie de traviesas (muros 
transversales) y piscinas que rodean una obstrucción (un vertedero o una presa) para 
que los peces migren hacia la cabecera aguas arriba en etapas fáciles. Esto se logra 
creando una serie de caídas de cerca de 300 mm-450 mm entre piscinas (figura 
9.29) sobre un gradiente de alrededor de 1 a 8 hasta de 1 a 15 (para cabezas altas). 
Piscinas de descanso de mayor tamaño (por lo común el doble de una piscina ordi
naria) también se proporcionan cada 5-6 piscinas.

(b) Planta

piscina piscina piscina

-  ~

flujo

Figura 9.29 Escalera de peces.
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La disposición real de las piscinas y las traviesas se escoge de acuerdo con la 
obstrucción particular; un vertedero o una presa de nivel bajo pueden necesitar pa
sos de peces de un gradiente bajo (que corresponda al gradiente del terreno que lo 
rodea) (presa Airthrey en el río Alian) mientras que un paso sumamente plegado 
puede ser necesario en caso de un vertedero o una presa altos (presa Pitlochry en el 
río Tummel, Escocia).

El paso de peces se diseña para captar una porción fija del flujo sobre el verte
dero principal, lo cual se logra de ordinario poniendo el nivel de la solera de la 
abertura más alta por debajo de la cresta del vertedero adyacente; los cálculos de 
caudales y cabezas pueden conseguirse utilizando las fórmulas apropiadas de ver
tedero u orificio.

La entrada de paso de peces (escalera) puede localizarse aguas abajo paralela al 
flujo principal, mientras que la salida (en el extremo aguas arriba) debe estar bien 
adentro del embalse y lejos de la estructura del vertedero de excesos. En general, las 
piscinas tienen 1-2 m de profundidad, 2-5 m de longitud y 2-10 m de ancho, depen
diendo del número de peces migratorios. Las paredes transversales pueden cons
truirse con orificios y aberturas escalonados, con velocidades en las escaleras 
alrededor de 0.5 m s_l.

La velocidad máxima de natación U {m s_l) de un pez es función de la longitud 
del pez L (m) y la temperatura del agua T (°C) y se predice como (Zhou, 1982):

U =0.7 LI2t (9-30)

donde t es el tiempo de contracción del músculo (relacionado con la frecuencia de 
pulsación de la cola) dada por:

f = 0.17L0Ai+(0.0028 — 0.0425L0-43) ln F-0 .0077. (9.31)

Las ecuaciones (9.30) y (9.31) se recomiendan para intervalos de L = 0.05 m-0.80 
m y T= 2 °C-18 °C. Los peces pueden ser capaces de nadar a esta velocidad durante 
un intervalo de tiempo específico (tiempo de resistencia, ím) que también es función 
de la longitud del pez y la temperatura del agua y está dado por:

lm = EI(¡PC~ P¿) 0-32)

donde E (almacenamiento de energía) — 19 400L3, Pc (potencia química) — 
0.97e_00052rí/2íiL_" 5y PT (suministro de potencia) =  48L3. Este planteamiento su
giere que la velocidad de natación y los tiempos de resistencia propuestos por las 
ecuaciones (9.30) y (9.32) no deben excederse en el diseño de paso de peces. Algu
nos otros ejemplos de pasos de escaleras de peces en uso son las entradas de peces 
de tipo vertedero en los rápidos de Priest y las entradas de peces ranuradas en la 
presa Wanapum (río Columbia) en Estados Unidos.

Las estructuras de control de flujo, como canales de alivio de crecientes, deben 
diseñarse para que los peces no se embarranquen; la abertura mínima de una com
puerta debe ser alrededor de 0.3 m x 0.3 m y la velocidad del agua no superior a 3 
m s-1 (una diferencia de cabezas de cerca de 450 mm y un caudal de 0.27 m3 s_l).
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b, Paso de peces de Denil

El paso de peces de Denil [Denil 1936; ver Beach (1984)] consiste en unos deflecto- 
ies espacialmente muy cerca (para disipación de energía) y colocados formando un 
ángulo con el eje del canal a fin de establecer canales secundarios para el paso de 
peces. Un paso de peces de Denil con un ancho del canal (6) (de por ejemplo 0.9 m) 
puede constar de deflectores planos simples con aberturas rectangulares sobre una 
abertura en forma de V (similar a un vertedero compuesto) situados en un espacia- 
miento aproximado de 2/36 (0.6 m), inclinados aguas arriba con un ángulo de 45° 
respecto al lecho del canal, cuya pendiente no debe exceder de 1:4; el ancho de la 
abertura es aproximadamente 0.586, mientras que la altura del umbral con una aber
tura en forma de V por encima del lecho del canal es alrededor de 0.246 con su nivel 
superior (a partir del lecho) aproximado a 0.476. Piscinas de descanso grandes (3 m 
de longitud x 2 m de ancho x 1.2 m de profundidad) se construyen a intervalos 
verticales de 2 m. Un ejemplo de un complejo paso de peces de Denil es el de 
Ennistyman sobre el río Inagh en la República de Irlanda.

c. Ascensor de peces (tipo Borland)

Los ascensores de peces se destinan en primer lugar a estructuras con embalses 
altos. La distribución de un ascensor de peces Borland se muestra en la figura 9.30. 
Su operación es muy similar a la de las esclusas de navegación; sin embargo, en las 
esclusas para peces se mantiene el flujo a través de la estructura (tuberías de desvia
ción) para inducir a los peces a entrar y salir de la cámara. Los peces son atraídos 
hacia la piscina inferior (cámara) por el flujo aguas abajo a través de la piscina. 
Entonces se cierra el extremo aguas abajo de la cámara y los peces son inducidos a 
nadar hacia el embalse por el flujo a través de la salida del ascensor. La operación de 
una esclusa para peces es cíclica, con tiempos variables de acuerdo con la instala
ción específica y sus procedimientos de operación. Ejemplos de pasos de ascensor 
Borland (Aitken, Dickinson y Menzies, 1966) se hallan en Escocia e Irlanda.

d. Trampa de peces y transporte

En estructuras de cabeza alta, las escaleras de peces no son económicas ni prácti
cas. En su lugar, se utilizan tranvías o cables transportadores. La instalación consta 
de tolvas dentro de las que pueden nadar los peces que luego son transportados al 
embalse mediante un tranvía o un cable transportador. Los peces también pueden 
descargarse en un carrotanque (lleno de agua aireada y refrigerada) que los trans
porta ya sea al embalse o a un criadero de peces.

e. Presas barreras de peces

Son vertederos de cabeza baja (con un campo eléctrico si es necesario) que paran la 
migración de los peces aguas arriba y los inducen a nadar dentro de una escalera de 
peces o tolva situada aguas abajo de la barrera (con una entrada apropiada para 
atraer los peces) desde donde son transportados por carrotanques.
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Figura 9.30 Ascensor de peces de tipo Borland.
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Figura 9.31 Rejilla de peces en una bocatoma de una hidroeléctrica.

9.3.3 ESTRUCTURAS DE PASO DE PECES AGUAS ABAJO

La migración de peces hacia el océano normalmente se protege de vertederos y 
bocatomas de turbinas mediante rejillas (Aitken, Dickinson y Menzies, 1966) que 
los desvían o los deflectan (figura 9.31) a dispositivos de desviación más seguros. 
La velocidad de aproximación a las rejillas se mantiene alrededor de 0.5 m s ,



mientras que para las rejillas desviadoras es de alrededor de 1 m s_1 a fin de mante
ner los niveles de turbulencia requeridos. Las rejillas de peces son de tipo mecánico 
o eléctrico.

Las rejillas mecánicas incluyen las de tipo rotatorio (tambor) o las rejillas mó
viles con chorros de agua o las rejillas estacionarias (duplicando su número para 
el mantenimiento) con rejillas guías. Una de las tendencias recientes (Odgaard, 
Cherian y Eider, 1987) en el diseño de rejillas en la bocatoma de turbinas es col
gar una rejilla en el paso de agua de la bocatoma para dirigir los peces hacia y 
dentro del pozo de la compuerta (figura 9.31); así se recolectan y liberan aguas 
abajo de la presa.

Las rejillas eléctricas constan de electrodos vivos, colgados verticalmente a lo 
largo de un conductor de tierra que genera pulsos eléctricos a través del flujo; se 
forma entonces una barrera (rejilla eléctrica) que para y desvía los peces hacia pasos 
más seguros para su migración progresiva (aguas abajo).
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Drenaje transversal 
y estructuras de caída

10.1.1 INTRODUCCION

El trazado de un canal invariablemente se encuentra con corrientes naturales (drena
jes) y otras obras tales como carreteras y ferrocarriles, y algunas veces tiene que 
cruzar valles. Las obras de drenaje transversal son las estructuras que hacen posi
bles tales cruces. Por lo general son muy costosas y deben evitarse si es posible 
cambiando el trazado del canal y/o desviando los drenajes.

10.1.2 ACUEDUCTOS

Un acueducto es una estructura de drenaje transversal construida en donde el nivel 
de la creciente del drenaje es menor que la solera del canal. Pequeños drenes pueden 
colocarse debajo del canal y las bancas consistentes en tubos de concreto o mani
postería (alcantarillas), mientras que en el caso de cruces de corrientes puede ser 
más económico conducir el canal sobre la corriente [utilizando un conducto de con
creto, figura 10.1 (a)].

Cuando el canal y el dren se encuentran más o menos al mismo nivel, el segundo 
puede pasar a través de un acueducto de sifón invertido [figura 10.1 (d)] debajo del 
canal; el flujo en este acueducto siempre es a presión. Si el caudal del drenaje está 
fuertemente cargado de sedimentos, se debe suministrar un eyector de sedimentos 
en el extremo aguas arriba del acueducto de sifón invertido; una rejilla para las 
basuras es también esencial cuando la corriente transporta desechos flotantes que de 
otro modo podrían obstruir la entrada al acueducto.

10

10.1 Acueduo 
y entradas 
y salidas a can?

10.1.3 SOBREPASO

En este tipo de obra de drenaje transversal, el dren natural corre por encima del 
canal, cuyo flujo debajo del dren siempre es a superficie libre. El sobrepaso se deno-
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Figura 10.1 Esquema de un acueducto.
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mina canal sifón o simplemente sifón invertido si la solera del canal se desciende 
para acomodar el flujo, que siempre estará a presión. Los esquemas del sobrepaso y 
el canal sifón son similares a los mostrados en las figuras 10.1 (a) y 10.1 (b), inter
cambiando el canal y el drenaje.

•10.1.4 PASO A NIVEL

Las obras de paso a nivel se construyen cuando tanto el dren como el canal transitan 
más o menos al mismo nivel. Se emplean con más frecuencia si cualquiera de los 
flujos se produce durante un periodo corto de tiempo (por ejemplo crecientes rápi
das en el dren); además, debe ser aceptable que se mezxlen los dos cuerpos de agua 
(consideraciones de calidad).

El esquema de la planta de un paso a nivel con dos clases de reguladores, uno en 
el dren y el otro en el canal, se muestra en la figura 10.2. Normalmente, los regula
dores del canal gradúan el flujo manteniendo el regulador del dren cerrado. Cuando 
se presentan las crecientes rápidas, se cierran las compuertas del canal y se abren las 
del dren para permitir el paso de la creciente.

10.1.5 ENTRADAS Y SALIDAS AL CANAL

Cuando el caudal en el dren es pequeño, puede absorberse al canal mediante en
tradas. El flujo en el canal puede balancearse, si es necesario (en el caso de cana-

drenaje

I
flujo del canal 
----------■»

cresta (n ivel superior 
en  el N S L  del canal)

regulador del canal 
con com puerta

regulador del drenaje 
con  com puerta

Figura 10.2 Paso a nivel.
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les pequeños), proporcionando salidas apropiadas (o escapes). Las estructuras de 
entrada y salida deben estar provistas de disipadores de energía cuando sea nece
sario.

El siguiente ejemplo ilustra los diversos aspectos del diseño hidráulico de una 
estructura de paso.

Ejemplo 10.1

Diseñar un acueducto de sifón con la siguiente información:

Canal Corriente

Caudal (m3 s~‘) 30 500
Nivel de la solera (m ) 200.00 198.00
Nivel de superficie libre (NSL) del canal (m) 202.00
Ancho de la solera (m) 25.00
Pendientes laterales del canal 1.5:1 V «

Nivel de la creciente máxima en la corriente PED (m ) 200.50

El nivel general del terreno está a 200 m PED.

Solución

Cauce del dren

Perímetro P = A.15Qm [ancho del régimen, ecuación (9.12)] ~  106 m si se selec
cionan 12 pilas de 1.25 m de espesor, se tienen 13 luces de 7 m cada una. Por tanto, 
el cauce seleccionado tiene = 13 x 7 + 12 x 1.25 =  106 m (satisfactorio). Se 
supone una velocidad máxima a través de los tubos de sifón de 2 m s_l, una altura 
del tubo =500/13 x 7 x 2 =2.747 m. Seleccionar tubos rectangulares, de 7 m de 
ancho y 2.75 m de alto (como se muestra en la figura 10.5).

Cauce del canal

Puesto que el dren es muy ancho (106 m en el cruce) es más económico conducir el 
canal a través de él (concreto, n =  0.014). Adoptar una relación de conducción máxima 
de 0.5. Por consiguiente el ancho de la conducción (en la garganta) =  0.5 x 25 =
12.5 m si se escoge un emboquillamiento de 2:1 en la contracción y uno de 3:1 en la 
expansión (Hinds, 1928),

la longitud de la transición en la contracción =  12.5 m,

la longitud de la transición en la expansión =  18.75 m.

La longitud del conducto de estribo a estribo =  106 m.
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piseño de la sección canalizada con transiciones

En referencia a la figura 10.3, se pueden obtener los siguientes resultados para mante
ner una profundidad de flujo constante de 2.0 m (dado). Los cálculos se logran a partir 
de la sección 44 y se procede hacia la sección 11 como se tabula a continuación:

Sección
44 33 22 11

Ancho 25.00 12.50 12.50 25.00
Área de flujo (m2) 56.00 25.00 25.00 56.00
Velocidad (m s_l) 0.536 1.20 1.20 0.536
Pérdidas (m) (expansión) (fricción) (contracción)

0.017 0.017 0.012
Nivel de la superficie
del agua (m PED) 202.000 i[201.959 201.976 202.406
Cabeza de velocidad (m) 0.015 0.073 , 0.073 0.015
Línea de energía (m PED) 202.0151 202.032 ------►- 202.049 202.061
Profundidad del flujo (m) 2.00 2.00 2.00 2.00
Nivel del lecho (m PED) 200.00 199.959 ]t 199.976 200.046

Nótese que las pérdidas por contracción = Q.2(V;— V2)/2g; las pérdidas por 
expansión = 0.3 (E j— las pérdidas por fricción en la conducción
= V¡n2Lf/R(n el subíndice f indica la conducción, y o el canal original Vf =  V3 = 
V* 0̂ = ̂ 4 = V,).

(Lc y Le: longitudes de la transición de la contracción y la expansión. Longitud del 
deflector = 1/2 Lc\ una cuña en forma triangular con su altura igual a nivel de la 

*, i superficie libre aguas arriba)

Pgura 10.3 Transición con una entrada cilindrica y una salida lineal. L  y L  son las
■ • L  / i.

longitudes de contracción y expansión.
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Diseño de transiciones

Se puede diseñar una transición con una profundidad constante de flujo de tal mane
ra que la tasa de cambio de velocidad por metro de longitud de la transición sea 
constante. Este enfoque produce un ancho del lecho de la transición a una distancia 
x de la sección de la canaleta como:

BX=B0B{L/[LB0- (B 0- B {)x]

que, modificado a partir de estudios experimentales (UPIRI, 1940), produce:

X = LB¡'2 [1 -(B /B x)^]/(fl0̂ - f í rV2)

donde L es la longitud de la transición.
La siguiente tabla muestra las geometrías calculadas de la transición seleccionada:

Bx ( m) 12.5 15.0 17.5 20.0 22.5 25.0
x.(m) 0 4.64 7.69 9.73 11.31 12.5 (contracción)
x  (m) 0 6.96 11.53 14.59 16.96 18.75 (expansión)

A las transiciones se les da forma aerodinámica y se tuercen para evitar cambios 
bruscos en el ancho.

Se ha encontrado que las transiciones de entrada cilindrica con emboquillamien- 
to promedio de 2:1 y de salida lineal con emboquillamiento de 3:1 con deflectores 
de flujo (figura 10.3; Ranga Raju, 1993) se comportan mejor que las expansiones 
curvas largas.

Dado que el flujo se acelera en la transición en contracción y las pérdidas de 
energía son mínimas, cualquier contracción gradual con frontera continua y suave 
debe ser satisfactoria, por ejemplo un cuadrante elíptico es una alternativa de transi
ción a una entrada de cuadrante cilindrico. El perfil de la solera de una transición de 
cuadrante elíptico tiene la ecuación:

X 2 y ]
2(B0- B {) J + 0.5(B0- B t) J

y la longitud de transición está dada por:

Lc = 2(B0 — B().

y se calcula en cualquier punto (x) del extremo de la canaleta de la transición y el 
ancho Bx se calcula por:

Bx = BQ-2y.

El talud lateral (m) de la transición (m = 0 para la sección de la canaleta y m  3= 2 
para el talud lateral del canal) y la elevación del lecho pueden variarse de manera 
lineal a lo largo de la transición.

En la expansión se producen pérdidas de energía considerables y se debe tener 
cuidado en el diseño de una transición hidráulicamente satisfactoria.
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Basados en investigaciones teóricas y experimentales, Vittal y Chiranjeevi (1983) 
propusieron las siguientes ecuaciones para el diseño del ancho de la solera y los 
taludes laterales de una transición en expansión. Los anchos de la solera Bx están 
dados por:

Bx- Bt _ A r. / 1 - y  y  
B0- B ( ~ l V \ L ) ,

donde:

n = 0.80 — 0.26m̂ /2

y la longitud de la transición L = 2.35(B0—fíf)+  l.óóm^Q, donde y0 es la profundi
dad del flujo en el canal y m0 es su talud lateral. Los taludes laterales (m) a lo largo 
de la transición están dados por:

m
mO

1/2

Si se utiliza la condición constante de energía específica en la transición entre el 
canal y la canaleta se pueden obtener la profundidad de la canaleta, yf, y las profun
didades (yx) a lo largo de la transición. El balance de energía entre secciones adya
centes dentro de la transición tomando las pérdidas de expansión como 
0.3(L2— V]+i)/2g dan las elevaciones del lecho que deben proporcionarse en seccio
nes sucesivas para que la energía específica permanezca constante a través de la 
transición. El ejemplo 10.2 muestra cálculos de diseño detallados para una transi
ción en expansión con base en el método de Vittal y Chiranjeevi.

Superficie del agua en la transición

Se puede suponer que la superficie del agua en la transición está formada por dos 
curvas parabólicas suaves (convexa y cóncava) que se unen tangencialmente. Con 
referencia a la figura 10.4, las siguientes son las ecuaciones de tales perfiles en las 
transiciones:

Figura 10.4 Perfil de la superficie del agua en transición (entrada).
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transición en la entrada, y = 8.96 x 10 4 .r: ; 

transición en la salida, y = 2.33 x 10-4 x2.

Se proporciona una carretera de 6 m de ancho a lo largo del canal, dividiendo así 
la canaleta en dos compartimientos con una partición de 0.3 m de espesor. La 
conducción entera (sección de la canaleta) puede diseñarse como una estructura 
monolítica de concreto. Proporcionar paredes laterales y una losa de fondo de alre
dedor de 0.4 m (debe fijarse con métodos de diseños estructurales usuales).

Tubos del sifón

Se suministran trece tubos, cada uno de 7 m de ancho y 2.75 m de alto; se supone 
que la rugosidad efectiva, k = 0.6 mm (concreto). La longitud del tubo, L = 12.50 
+ 0.30 +  2 x 0.40 = 13.60 m. La pérdida de cabeza a través del tubo, h( = (1.5 
+ XLI4R)V2/2g. La velocidad a través del tubo, V = 50/13 x 7 x 2.75 = 1.998 
m s-1. El radio hidráulico, R = 7 x 2.75/(2(7+2.75)} = 0.987 m. Por tanto, el 
número de Reynolds = 4VRIv = 8 x 106y k/4R =  1.5 x 10-4. De acuerdo con el 
diagrama de Moody, el factor de fricción X = 0.015, lo que da /if = 0.316 m. Por 
consiguiente, el NSL aguas arriba = 200.500 + 0.316 = 200.816 m PED.

El empuje en el techo del tubo es el siguientes: El NR de la solera de la conduc
ción = 200.00 — 0.40 = 199.60 m PED. Las pérdidas de entrada en el tubo = 
0.5 W 2g  = 0.102 m. En consecuencia, la cabeza de presión dentro del tubo 
justo aguas abajo de la entrada = 200.816 — 0.102 — 199.600 = 1.114 m — 11 
k N m~2.

La situación más crítica surge cuando el canal está vacío y los tubos del sifón 
están llenos. El peso de la losa del techo = 0.4 x 2.4 x 9.81 =  9.42 k N m~2 (supo
niendo una densidad relativa del concreto de 2.4). De aquí que la losa del techo 
necesite un refuerzo adicional en su parte superior para resistir las fuerzas de pre
sión desbalanceadas (empuje).

Es necesario comparar el peso total de la conducción (cuando está vacía) con la 
fuerza total hacia arriba y si es necesario, se deben construir anclajes apropiados a 
las pilas. De igual forma, debe analizarse el peso de la losa del piso de la conducción 
cuando conduce agua al NSL y el nivel del drenaje es bajo, es decir los tubos corren 
en parte llenos.

El empuje en el piso del tubo (suponiendo que el espesor del piso del tubo sea 
inicialmente 1 m) es:

NR del fondo del tubo = 199.60 -  2.75 -  1.00 = 195.85 m.

NR del lecho del drenaje = 198 m PED

Por tanto, el empuje estático en el piso = 198.00 — 195.85 = 2.15 m (la condi
ción más desfavorable con el nivel freático en el nivel de la solera del dren). La 
cabeza de infiltración (máxima cuando el canal está en el NSL y el drenaje está 
vacío) = 202.00 — 198.00 =  4.00 m.

A pesar del patrón tridimensional del flujo de infiltración, la longitud de desliza
miento de Bligh puede aproximarse de la siguiente manera. El flujo de deslizamien-
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to comienza desde el principio de la transición aguas arriba (aguas abajo de éste el 
piso es impermeable) y entra al piso del primer tubo; a partir de su centro el flujo 
sigue aguas abajo del dren y emerge en el extremo del piso de concreto impermea
ble del tubo. Así, la longitud total de deslizamiento puede aproximarse como:

longitud de transición de la entrada +1 de la luz del tubo + i  de la longitud
del piso impermeable del tubo

Supóngase que la longitud total del piso impermeable del tubo es de 25 m, confor
mados así:

longitud del tubo =  13.60 m
proyecciones de las pilas, 2 x 0.8 = 1 . 6 0  m
rampas aguas abajo (1:5), 1.15 x 5 = 5.75 m
rastrillos aguas arriba y aguas abajo, 2 x 0.3 ~ 0.60 m
longitud total del piso = 21.55 m

Por ende, se suministra una longitud del piso aguas arriba (1:3) =  25.00 — 21.55 = 
3.45 m. La longitud total de deslizamiento = 12.5 + 7/2 + 25/2 = 28.5 m. La 
longitud de deslizamiento hasta el centro del tubo = 12.5 + 7/2 =16.0 m. Por 
consiguiente, la cabeza de infiltración en el centro del tubo = 4(1 — 16.0/28.5) = 
1.75 m. El empuje total es entonces 2.15 + 1.75 = 3.90 m =  38 kN m-2, y el peso 
del piso = 1.00 x 2.4 x 9.81 =  23.54 kN m-2. De aquí que tenga que diseñarse un 
refuerzo adicional para resistir las fuerzas de empuje desbalanceadas.

Obras de protección aguas arriba y aguas abajo

La profundidad de socavación, R% [profundidad de socavación del régimen, ecua
ción (9.13)] = 0.47 (500/1)1/3 = 3.73 m. El rastrillo aguas arriba por debajo del 
nivel de crecientes altas (NCA) = 1.5R = 5.6 m. Por tanto:

NR de la pared del rastrillo aguas arriba = 200.816 — 5.60 = 195.00
m PED (aprox.)

El rastrillo aguas abajo por abajo del NCA = 1.75 Rs =  6.53 m.
En consecuencia:

NR de la pared del rastrillo aguas abajo = 200.50—6.53 = 194.00
m PED (aprox.)

longitud del delantal aguas abajo = 2.5 (198.00—194.00) = 10 m, 
longitud del delantal aguas arriba = 2.0 (198.00—195.00) =  6 m.

Un esquema detallado (sección longitudinal) del diseño se muestra en la figura 10.5.

Ejemplo 10.2

Diseñar una transición en expansión para el esquema de canaleta-canal del ejemplo 10.1 
utilizando el método de Vittal y Chiranjeevi.
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10.2 Alcantarillas, 
puentes y caídas
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Figura 10.5 Sección longitudinal de un acueducto de sifón; todas las dimensiones en 
metros.

Solución

El caudal de diseño = 30 m3 s-1; ancho de la solera del canal, B0 = 25 m; ancho de 
la solera de la canaleta, B{ = 12.5 m; pendientes laterales del canal, m0 = 1.50 m; nivel 
del lecho del canal = 200.00 m PED; profundidad del flujo del canal, y() =  2 m (ejemplo 
10.1). Longitud de la transición, L = 2.35(25—12.5) + 1.65 x 1.5 x 2 *» 36 m. Ancho 
del lecho en la transición, Bx, con n = 0.8—0.26(1.5)1/2 = 0.482,

Bx — 12.5+( 12.5.v/36)[l ~(1 -.v/36)0482].

Pendiente lateral en la transición,

m = 1 .5 [l—(1—.v/36)l/2].

Los cálculos completos se presentan en la siguiente tabla:

Número Distancia desde el 
extremo aguas arriba 
de la transición, x (m)

y* (rn) m Bx (m) A z 
(m)

Elevación de la 
solera (m PED)

1 36 2.000 1.50 25.000 200.000
„ 2 27 1.985 0.75 17.069 0 200.000

3 18 1.965 0.44 15.737 0.001 199.999
4 9 1.950 0.20 12.545 0.002 199.998
5 0 1.935 0 12.500 0.003 199.997

10.2.1 INTRODUCCIÓN

Como quiera que las carreteras cruzan canales de drenaje natural, o canales artifi
ciales, se deben construir obras apropiadas para tales drenajes transversales. El tra
zado de una carretera a lo largo del contorno de una cordillera (aunque puede ser
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una ruta más tortuosa y tener pendientes menos satisfactorias) puede eliminar este 
tipo de obras, alcanzando ahorros considerables.

Los drenajes transversales de carretera se hacen mediante alcantarillas, puentes y 
caídas. Con frecuencia, las alcantarillas tienen una luz más pequeña (<6 m), y su 
tablero superior normalmente no forma parte de la superficie de la carretera como 
en una estructura de un puente. Son estructuras sumergidas, bajo un terraplén de 
alto nivel. Si el terraplén es de bajo nivel, deben construirse obras de protección 
apropiadas contra desbordamientos durante crecientes altas. Tales estructuras de 
nivel bajo (algunas veces llamadas ‘caídas’) en lugar de las alcantarillas son a me
nudo más económicas si los posibles retrasos en el tráfico no justifican la construc
ción de una estructura de nivel alto costosa, como un puente, que mantenga la 
superficie de la carretera por encima de todos los niveles de inundaciones. Una 
alcantarilla combinada con una caída (descendiendo la superficie de la carretera) es 
una solución atractiva para corrientes pequeñas perennes con crecientes rápidas oca
sionales; sin embargo, tienen que incorporarse apropiados sistemas/signos de ad
vertencia al tráfico.

Los puentes son estructuras de cruce de nivel alto que pueden ser costosas en ríos 
grandes. Es por tanto esencial protegerlos incluso de inundaciones esporádicas. A 
menudo es ventajoso permitir desbordamiento de parte del terraplén de aproxima
ción, lo cual puede actuar como un fusible, que puede ser remplazado si es necesa
rio, después de un evento de creciente. Tal ruta alternativa para el agua evita el 
desbordamiento en la cubierta del puente y, además, reduce las velocidades de soca
vación que de otra manera pueden deteriorar los cimientos de la estructura.

10.2.2 ALCANTARILLAS

Las alcantarillas en lo esencial constan de un cuerpo de tubería (parte de conduc
ción) bajo el relleno del terraplén, con obras de protección a su entrada y salida. 
Normalmente se construyen un muro de cabecera en la entrada, con o sin muros de 
defensa, y una barrera contra desechos. Si es necesario, se construye en la salida un 
muro con estructuras de disipación de energía.

La alcantarilla actúa como una constricción y crea un efecto de remanso al flujo 
de aproximación, provocando almacenamiento de agua por encima de la entrada de 
la alcantarilla. El flujo dentro del tubo mismo puede ser a superficie libre con condi
ciones subcríticas o supercríticas dependiendo de la longitud, rugosidad, gradiente 
y niveles del agua aguas arriba y aguas abajo de la alcantarilla. Si la cabeza aguas 
arriba es suficientemente alta, el flujo dentro de la alcantarilla puede o no llenar el 
tubo, y su comportamiento hidráulico depende de la combinación de las pérdidas 
por fricción y entrada de la longitud del tubo y de los efectos de remanso aguas 
abajo (figura 10.6).

Los diversos tipos de flujo que pueden existir en el cuerpo de la tubería de una 
alcantarilla se muestran en la tabla 10.1. El diseño hidráulico de la alcantarilla se 
basa en las características del flujo de tubería, y los ejemplos 10.3 y 10.4 ilustran los 
cálculos que involucran todos los seis tipos de flujo presentados en la tabla 10.1.



Drenaje transversal y estructuras de caída
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Figura 10.6 Flujo a través de una alcantarilla.

Tabla 10.1 Tipos de flujo en la tubería de una alcantarilla (Chow, 1983)

Tipo H/D Profundidad de Tipo de flujo
salida y 2

Condiciones de entradas sumergidas
1 >1.0 > D Lleno
1 >1.2 < D Lleno
> >1.2 <D Parcialmente lleno
Condiciones de entrada libres
4 <1.2 < D

>crítico
Parcialmente lleno

5 <1.2 < D
<crítico

Parcialmente lleno

6 <1.2 < D
<crítico
>crítico

Parcialmente lleno

Longitud Pendiente Control Obseiyaciones
L So

--------- ------------------ --------------------—  —

Cualquiera Cualquiera Salida Flujo a presión
Largo Cualquiera Salida Flujo a presión
Corto Cualquiera Salida Orificio

Cualquiera Suave Salida Subcrítico

Cualquiera Suave Salida Subcrítico

Cualquiera Empinada Entrada Supercrítico

Formación de resalto hidráulico dentro del tubo

Para información adicional sobre el flujo de alcantarillas y el establecimiento de 
las relaciones profundidad-caudal se recomienda Bodhaine (1976).

El comportamiento hidráulico de una alcantarilla puede mejorarse siguiendo las 
siguientes recomendaciones:

a. Alineación de la alcantarilla

Como regla general, el cuerpo debe seguir la alineación y el gradiente del drenaje 

natural, para minimizar las pérdidas de energía y la erosión. Esto puede dar como 
resultado una alcantarilla larga e inclinada que requerirá muros más complejos en 
sus extremos inicial y terminal.

Sin embargo, algunas veces es más económico colocar la alcantarilla perpendi
cular a la carretera con ciertos cambios aceptables en el alineamiento del canal (ver 
Linsley y Franzini, 1979).
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b. Estructuras de entrada de alcantarillas

Estructuras de entrada diseñadas apropiadamente previenen la erosión de las bancas 
y mejoran las características hidráulicas de la alcantarilla. Los diversos tipos de 
estructuras de entrada (muros de los extremos y de defensa) recomendados se mues
tran en la figura 10.7. También debe colocarse una barrera contra desechos (rejilla 
de basuras) aguas arriba de la entrada de la alcantarilla para prevenir bloqueos a la 
entrada del tubo.

(a) Muro extremo recto (alcantarillas pequeñas con pendientes planas)
muro extremo

— alcantarillarF¡

_ eje de la corriente

(b) Muro extremo en forma de L (c) Muro extremo en forma de U (pérdidas 
de entrada altas)

y

—muro extremo

I__
m  a

eje de la alcantarilla /

*

/ - - . i

muro extremo

eje de la
comente

n alcantarilla

(d) Muro de defensa acampanado (e) Muro de defensa acampanado para una 
corriente que se aproxima en forma no 
alineada.

Figura 10.7 Estructuras de entrada de alcantarillas; vistas en plantas.
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En el caso de una alcantarilla con entrada sumergida, ensanchar la entrada incre
mentará su capacidad requiriendo una cabeza más baja para una descarga dada. Tal 
arreglo para un alcantarillado en cajón (con tubo de concreto cuadrado o rectangu
lar), con el área de entrada doblando el área del tubo a lo largo de una longitud de 
1.2D, donde D es la altura del tubo, se muestra en la figura 10.8.

Una estructura de entrada de caída con una barrera necesaria para los desechos 
(con un emparrillado de madera o concreto) debe colocarse cuando la entrada de la 
alcantarilla esté en el nivel de la solera del drenaje (obras de drenaje de carreteras), 
requiriéndose un quiebre abrupto de la pendiente del canal. En la figura 10.9 se 
muestran varias disposiciones de alcantarillas de entrada de caída. La longitud del 
umbral del alcantarillado debe ser suficiente para descargar el caudal de diseño con 
un nivel de agua razonablemente bajo. Para caudales altos, la entrada puede ensan
charse para incrementar así la longitud de la cresta. Una entrada acampanada con 
una pared trasera (para prevenir la acción de vórtices) incrementa en gran medida la 
capacidad de la entrada. Si se forma un resalto hidráulico en el tubo de la alcantari
lla, deben colocarse cámaras de desaireación.

Sección

Planta

muro de defensa

entrada acampanada

Figura 10.8 Alcantarilla en cajón con entrada acampanada.
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longitud 
del umbral

(a) Disposición del umbral para caudales bajos

(b) Longitud del umbral incrementada con una entrada acampanada para caudales altos

Figura 10.9 Alcantarilla con entradas de caída.

c. Estructuras de salida de las alcantarillas

Una estructura apropiada debe colocarse en la salida de una alcantarilla para preve
nir la erosión aguas abajo de la solera y las pendientes del terraplén. Para pequeños 
caudales un muro extremo recto o en forma de U es suficiente. Para flujos modera
dos, un muro de defensa de salida acampanado que conecte el canal mucho más 
ancho aguas abajo, reducirá la socavación del terraplén y las bancas del canal. El 
ángulo de acampanamiento sugerido para flujos supercríticos debe ser de un valor 
menor que l a 2, decreciendo linealmente con el número de Froude del flujo. Para 
flujos subcríticos puede ser de un valor mayor que 1 a 2.



Drenaje transversal y estructuras de caída

d. Socavación por debajo de las salidas de las alcantarillas

El flujo a través de la alcantarilla puede causar erosión indeseable (socavación) en 
la salida desprotegida, debilitando la estructura de la alcantarilla. Varios investiga
dores han realizado ensayos en modelos sobre la socavación aguas abajo de las 
estructuras de las alcantarillas y los resultados combinados sugieren las siguientes 
pautas de diseño (Breusers y Raudkivi, 1991):

profundidad de socavación por debajo 
del nivel de la solera, ys — 0.65D(UJU*JUi (10.1)

donde U0 = velocidad del flujo en la salida y Û .c = velocidad de corte crítica de 
Shields [= (V p),/2];

ancho de socavación, B̂  = l-.5DFf\ (10.2)

longitud de socavación, Ls = ÍÓD/7̂ 1 (10.3)

donde D — altura de la alcantarilla, Fr = U¡J(gD)m, 0.27<Fr<2.7 y 0.22 <  d (mm) 
<7.3. La ecuación (10.1) puede modificarse en el caso de material bien gradado como:

y ,=3.18 D r ;0.57 d. O.l 14
50

D
G -0,4 (10.4)

donde cr = (du /dlb)UI. Para proteger el lecho del canal contra la socavación, se 
recomienda un tamaño mínimo de piedra de:

rís = 0.25Drr (10.5)

para niveles bajos del cauce aguas abajo. Para niveles altos del cauce aguas abajo 
(>  DI2) el tamaño de la piedra recomendada se reduce en 0.15D.

Fletcher y Grace (1974) recomendaron un revestimiento de la sección trape
zoidal aguas abajo de la salida del alcantarillado extendiéndose hasta una longi
tud = 5D con una pendiente del lecho de 1 a 10 seguido por un muro cortina 
hasta una longitud = D con una pendiente de 1 a 2; los taludes laterales del revesti
miento trapezoidal se recomiendan 1 a 2. Alternativamente, las curvas de diseño de 
Simons y Stevens (1972) pueden utilizarse para protección del lecho que no socave 
y que socave en estanques de roca (ver Breusers y Raudkivi, 1991).

Blaisdell y Anderson (1988a, b) hicieron un estudio amplio de socavación en 
salidas de tuberías en voladizo y sugieren la profundidad del cuenco máximo de 
socavación extrema Z ^ ,  por debajo del nivel del cauce aguas abajo (elevación 
cero) como:

7 .5 [ l - e - a6(f'« :'] (10.6)max — _

D

para ZJD <  1 y:

máx —

D
\ 0 . 5 [ \ - e  oyuF'« :>] (10.7)



Alcantarillas, puentes y caíc

para Zp/£> >  1 donde D — diámetro de la tubería, Zp = altura de la salida de la 
tubería por encima del nivel del cauce aguas abajo y Frd = V/(gAd50)in, donde V es 
la velocidad del chorro en el cauce aguas abajo:

(Frd >  2; -  2 <  Zp(m)< 8; pendiente de la salida, 0 -  0.782).

Deben colocarse estructuras de disipación de energía comunes (delantal inclina
do, cisterna, tanque de amortiguación, piscina de inmersión, etc.) si las velocidades 
de descarga del alcantarillado son muy altas (capítulo 5).

10.2.3 PUENTES

La presencia de un puente en una corriente crea un flujo restringido en sus aberturas 
a causa de (a) la reducción del ancho de la corriente debido a las pilas y las contrac
ciones asociadas en los extremos y (b) la canalización de la corriente misma (en el 
caso de corrientes anchas con planicies de inundación) para reducir los costos de la 
estructura.

Además de la socavación (local) alrededor de las pilas y la posible erosión del 
lecho, el puente produce un efecto considerable de remanso. La sobrelevación (ele
vación en el nivel del cauce aguas arriba) correspondiente depende del tipo de flujo 
(subcrítico o supercrítico). Como la mayoría de los puentes se diseñan para condi
ciones de flujo subcrítico a fin de minimizar la socavación y los problemas de obs
trucción, los análisis a continuación se limitan en su mayor parte a flujo subcrítico.

El establecimiento de los niveles de sobrelevación es sumamente importante para 
el diseño de los diques y otras obras de protección aguas arriba y también para la 
determinación de los niveles seguros de la cubierta del puente (para evitar inunda
ciones de la cubierta y cualquier daño estructural consecuente). De igual forma, es 
importante determinar la mínima longitud de la luz libre (consideraciones económi
cas) que no causará sobrelevaciones indeseables. Para establecer los niveles permi
sibles aguas arriba, se deben realizar investigaciones detalladas de las propiedades 
en inmediaciones de la corriente. Aguas abajo del puente los niveles del agua sólo 
están influenciados por la sección de control más próxima debajo del puente. Estos 
niveles pueden, por tanto, fijarse mediante cálculos del perfil del remanso.

a. Niveles de remanso

Contracciones cortas

En el flujo por una sección contraída relativamente corta (un puente angosto sin 
canalización de aproximación) con sólo unas pocas pilas, el problema de remanso 
puede ser relativamente menos importante. Respecto a la figura 10.10, el cambio en 
el nivel del agua, Ah puede obtenerse a partir de la ecuación de energía entre las 
secciones 1 y 2 (Kindsvater, Cárter y Tracy, 1953) como:

Ah = K s V j /2 g + S{)L l e -  a, V]¡2g (10.8)
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donde Kq es el coeficiente de pérdida de energía en el puente (tabla 10.2), expresado 
en función de la relación de conductividad,

o  = kb/kB, (10.9)

donde kb es la conductividad de la sección contraída bruta con las mismas caracte
rísticas normales de profundidad y rugosidad que la sección de aproximación aguas 
arriba cuya conductividad es kB.

Para secciones rectangulares sin canalizar la relación de conductividad (relación 
de contracción, a =  1 — a) es b/B, donde b es el ancho libre de la corriente (de ancho 
normal, B) bajo el puente (figura 10.10).

El coeficiente de pérdida de energía del puente también es una función de la 
geometría del puente, su sesgo y excentricidad, y la sumersión de la superestructura 
(es decir, la cubierta).

V2 es la velocidad justo aguas abajo de las pilas, utilizando el área bruta bajo el 
puente con la misma profundidad normal aguas arriba, y a, es el coeficiente de co
rrección de energía de la sección de aproximación. Se supone que L es igual a la 
longitud del puente (de estribo a estribo) y S0 es la pendiente normal del lecho de la 
corriente sin obstrucción.

Contracciones largas

Cuando el puente tiene varias pilas grandes y/o terraplenes de aproximación largos 
que contraen el ancho del cauce, el efecto de remanso es considerable. Refiriéndose 
al perfil de flujo que se muestra en la figura 10.10, en una sección de contracción 
larga, Ay es la sobrelevación creada en su totalidad por la presencia de las pilas y la 
contracción del canal.

Las ecuaciones de momentum y continuidad entre las secciones 1 y 3 (suponien
do una distribución hidrostática de presiones con una pendiente del lecho y resisten
cia a la fricción insignificantes) arrojan:

Av !y ^ {A  + [A2+ 12CD(blB) Fr¡]V2}l6 (10.10)

donde:

A = {CD(blB)+2) F r j-2

Fr3 es el número de Froude [=  Vr3/($y3)1/2] en la sección 3.

( 10.11)

Tabla 10.2 Coeficiente de pérdida del puente, KB

cr Kb

1.0 1.00
0.8 1.36
0.6 1.67
0.4 1.88
0.2 1.92
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Figura 10.10 El perfil del flujo a través de un puente con un canal contraído de longi
tud relativamente corta (flujo subcrítico).

La ecuación (10.10) debe producir buenos resultados si se puede estimar en for
ma precisa el coeficiente de arrastre CD. Se ha encontrado que el coeficiente de 
arrastre de la pila es función del gradiente de velocidad del flujo de aproximación, 
bIB, y la forma de la pila; sin embargo, debido a la carencia de valores de coeficien
tes de arrastre confiables, la ecuación (10.10) es de uso limitado.

La información experimental de Yamell (1934) sobre el flujo a través de pilas del 
puente produjo la siguiente ecuación empírica:

Ay/y3 =  KFr^K+5 Fr¡-0 .6)(a+ 15 a4) (10.12)

donde:

a=  1 -  cr= 1 — b/B (10.13)

y K es una función de la forma de la pila de acuerdo con la tabla 10.3.
La ecuación (10.12) es válida sólo si <r es grande, es decir, la contracción no 

establece condiciones de flujo crítico entre las pilas, obstruyendo el flujo. Si el flujo 
se obstruye debido a una contracción excesiva la sobrelevación se incrementa sus
tancialmente (figura 10.11). De acuerdo con la figura 10.11, los valores límites de cr 
(suponiendo velocidad uniforme en la sección 2) para flujo crítico en la sección 2 
pueden escribirse como:

ÍT= (2+ l/o)3Fr4/(l +2 F r ¡ ) \ (10.14)
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Tabla 10.3 Valores de K en función de la forma de la pila

Forma de la pila

Semicircular
Lenticular
Pilas gemelas conectadas 
por diafragma

Pilas gemelas sin diafragma 
Triangular de 90°

Cuadrada

K

0.9 '  
0.9

0.95 „

1.05"
1.05

1.25_

Observaciones
Todos los valores son aplicables 
a pilas con relación longitud a 
ancho igual a 4; se ha encontra
do que las estimaciones de Ay son 
conservadoras para relaciones 
mayores.

Bordes de ataque lenticulares se 
forman a partir de dos curvas cir
culares, cada una con un radio 
igual al doble del ancho de la pila 
y cada una tangencial a la cara 
de la misma.

Figura 10.11 Perfil de flujo con condiciones obstruidas.

En el caso de un flujo obstruido las pérdidas de energía entre las secciones 1 y 2 
están dadas por Yamell como:

£, — £■, = CL V]/2g (10.15)

donde CL es función de la forma de la pila (igual a 0.35 para pilas con bordes cua
drados y 0.18 para bordes redondeados, para una relación de longitud : ancho de la 
pila de 4). A partir de la ecuación (10.15) se puede calcular la profundidad aguas 
arriba, yx, de donde la sobrelevación Ay se obtiene como y, — y3.

Los puentes sesgados producen sobrelevaciones más grandes; Yamell encontró 
que un puente sesgado 10° no produce cambios apreciables, mientras que un sesgo 
de 20° produce valores de sobrelevaciones mayores a 250%.

b. Cálculos de caudales en pilas de puentes

1. Nagler (1918) propuso una fórmula del caudal para flujos subcríticos y casi 
críticos así:

Q = K , M 2 g ) m ( y , - e V f i g M S  p v ¡ l 2 gy l! (10.16)
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la notación utilizada en la ecuación (10.16) se muestra en la figura 10.12 (a). KN 
es un coeficiente que depende del grado de contracción del canal y de las carac
terísticas de la obstrucción (tabla 10.4); 0es un factor de corrección para reducir 
la profundidad y3 a y2 y /3 es la corrección para la velocidad de aproximación, 
que depende de la relación de conductividad [figura 10.12 (b)].

2. d’Aubuisson (1840) sugiere la fórmula:

(io .i7)

donde KA es una función del grado de contracción del canal y de la forma y 
orientación de la obstrucción (tabla 10.4).

d’Aubuisson no hacía distinción entre y3 y y2, y, aunque en muchos casos 
existe una pequeña diferencia entre ellos, la ecuación (10.17) es únicamente una 
fórmula aproximada.

3. Chow (1983) presenta un análisis amplio sobre las relaciones de descarga entre 
los flujos a través de aperturas contraídas y su forma, y otras características, 
junto con una serie de diagramas de diseño producidos por Kindsvater, Cárter y 
Tracy (1953).

c. Profundidad de socavación bajo el puente

Si el ancho de contracción (es decir la longitud del puente, L) es menor que el ancho 
de régimen, W [ecuación (9.12)], la profundidad normal de socavación, DN, bajo el 
puente está dada por:

Du = Rs(.W/L)om (10.18)

donde Rs es la profundidad de socavación de régimen [ecuación (9.13)J.
La máxima profundidad de socavación en un puente de una sola luz (sin pilas) 

con una aproximación recta (caso 1) es cerca del 25% mayor que la socavación

(a) Flujo a través de una obstrucción

Rgura 10.12 Cálculo de caudales a través de obstrucciones (esquema de definicio
nes).
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Tabla 10.4 Valores de KH y KA

Tipo de pila Relación de conductividad, a
0.9 0.8 0.7 0.6 0.5

k n KA kn * a kn Ka kn Ka

Cuadrada 0.91 0.96 0.87 1.02 0.86 1.02 0.87 1.00 0.89 0.97
Semicircular 0.94 0.99 0.92 1.13 0.95 1.20 1.03 1.26 1.11 1.31
Triangular a 90° 0.95 0.94 0.92
Con pilas gemelas
con o sin diafragma 0.91 0.89 0.88
Lenticular 0.95 1.00 0.94 1.14 0.97 1.22

normal dada por la ecuación (10.18), mientras que en el caso de una estructura con 
luces múltiples con un tramo de aproximación curvo (caso 2) es 100% mayor que 
la socavación normal. Si la constricción es predominante, la máxima profundidad de 
socavación es el máximo del caso 1 o caso 2, o el valor dado por:

Z)max =R¿WIL)'™. (10.19)

d. Socavación alrededor de las pilas del puente

Varias fórmulas basadas en resultados experimentales se han propuesto para prede
cir la máxima profundidad de socavación (ys< por debajo del nivel general del lecho) 
alrededor de las pilas del puente. En general, se supone la relación:

y jb ' = <p Fr, dtb') (10.20)
donde b' es el ancho de la pila, y0 es la profundidad del flujo aguas arriba, d es el 
tamaño del sedimento y Fr es el número de Froude.

Los resultados experimentales de Laursen (1962) subestiman las profundidades 
de socavación, con respecto a muchos experimentos indios (Inglis, 1949) que sugie
ren la fórmula (flujo de aproximación normal a las pilas del puente):

y jb ' =4.2(j'oIb 'f^F r052. (10.21)

Información de campo en la India también sugiere que la profundidad de socava
ción debe tomarse como el doble de la profundidad de socavación de régimen.

En el caso de lechos vivos (una corriente con transporte de carga de fondo) la 
fórmula:

yJy0 = (B/b,)5n- 1 (10.22)
predice la máxima profundidad de socavación de equilibrio.

En un flujo relativamente profundo una estimación de primer orden de la socava
ción local (agua clara) (alrededor de la pila) puede obtenerse mediante:

y t = 2.3KJb' (10.23)

donde Ka = coeficiente de angularidad que es función del alineamiento de la pila, es 
decir, el ángulo de ataque del flujo de aproximación.
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Una vez más, la mejor estimación se obtendrá con coeficientes apropiados para la 
profundidad del flujo, la alineación, etc. [ver Breusers y Raudkivi (1991) para ma
yor información]. En lecho vivo, sin embargo, la profundidad de socavación local 
se reduce apreciablemente. Si el sedimento del lecho está estratificado y la capa de 
cubierta (por lo común el material más grueso) tiene un espesor menor que la pro
fundidad de socavación local, el fenómeno global de socavación es bastante dife
rente (ver Ettema, 1980).

El flujo penetra la capa de cubierta, provocando su desintegración. En muchos 
casos, dicho fenómeno puede suceder sólo con la dirección aguas abajo, dejando 
una socavación escalonada justo aguas arriba de la pila seguida por una socavación 
de la pila local adicional en su fondo. La profundidad de socavación escalonada en 
la capa de cubierta, H, está dada por:

H=r¡(}’2- y [) (10.24)
donde y, y y2 son las profundidades del flujo uniforme en un lecho-plano de rugosi
dad de grano correspondiente a las partículas superficiales aguas arriba (¿/,) y las 
partículas finas subyacentes a la superficie (d2), respectivamente; el coeficiente para 
sedimentos que no forman rizos 17 = 2.6 para propósitos de diseño. La profundidad 
total de socavación puede conducir a una subestimación crasa si la capa inferior es 
de material muy fino (es decir, que puede suspenderse).

Para un tratamiento más profundo de este tópico se recomiendan artículos de 
investigación sobre socavación local en pilas de puente y pilotes cilindricos vertica
les (por ejemplo Breusers, Nicollet y Shen, 1977; Clark y Novak, 1983; Melville, 
1975; Richardson y Richardson, 1994).

e. Obras de protección de socavación alrededor de las pilas del puente
Aunque la presencia de socavación tiende a reducir los niveles en la curva de remanso 
aguas arriba del puente, el daño sobre los cimientos de la estructura puede pesar más 
que los posibles beneficios. Por tanto, tienen que tomarse medidas de protección, 
tanto para minimizar la socavación como para prevenir el detrimento de los cimien
tos. Pilas con diafragmas de base (anillos horizontales) y pilas del tipo de cilindros 
múltiples minimizan bastante la socavación. La práctica normal para proteger el 
cimiento es colocar capas gruesas de piedra como defensa o delantales de concreto 
alrededor de las pilas.

Para una pila cilindrica se recomienda la protección en enrocado con forma ovoi
de y cuyo extremo más ancho dé de cara al flujo. El ancho total recomendado es 6b 
y la longitud Ib  de los cuales 2.5b son aguas arriba de la pila. El espesor del enroca
do es 1/36 con un tamaño máximo de piedra, d, dado por:

d= 0 .0 6 - 0.033 Í/+0.04U 2 (10.25)
con U en metros por segundo y d en metros.

La velocidad crítica media del flujo Uc (m s-1) con una profundidad de flujo 
)>o (m) está dada por:

Uc -  6¿ l/3y¿/6 (10.26)

donde d es el tamaño de las piedras de la coraza en metros (con p5 =  2,600 kg m-3).
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Para lechos horizontales [US Army Engineering Research Center - Centro de 
Investigaciones de Ingeniería de la Armada de Estados Unidos (1983), capítulo 14] 
la relación empírica simplificada es:

Uc =  A.92dm. (10.27)
El enrocado debe colocarse sobre un filtro invertido apropiado o un geotextil (fi
gura 9.8).

10.2.4 CAIDAS

La caída es una estructura poco profunda sin gradientes de aproximación excesivos. 
En regiones áridas, puede permitirse que corrientes con crecientes rápidas infre
cuentes y profundidades superficiales (<  0.3 m) pasen por el área de la caída. El 
borde de la carretera aguas arriba no debe presentar discontinuidades con el lecho 
de la corriente para evitar socavación, y en el borde aguas abajo deben colocarse 
obras de protección tales como un rastrillo, concreto o pavimentación en enrocado. 
También, el perfil de la caída debe, en la medida de lo posible, ajustarse al perfil de 
la corriente para minimizar perturbaciones locales del flujo.

La superficie de la calzada tiene que resistir las velocidades esperadas del flujo y los 
desechos. El macadam bituminoso puede resistir velocidades hasta de 6 m s~1, mientras 
que en superficies de calzadas asfaltadas se pueden tolerar hasta 7 m s-1. Terraple
nes de niveles bajos, donde se permiten desbordamientos ocasionales, deben prote
gerse contra la socavación y la estabilidad de las pendientes de las orillas. Las 
velocidades medias permisibles sugeridas para un intervalo de diversos materiales 
de protección se presentan en la tabla 10.5 (Watkins y Fiddes, 1984).

El caudal de desbordamiento sobre un terraplén puede predecirse utilizando una 
fórmula de vertedero de tipo:

Q = CbHM (9.29)

donde C es el coeficiente del umbral (ml/2s-1), b es la longitud de la sección de flujo 
y H es la cabeza total aguas arriba del umbral.

El coeficiente C es una función de hIL (h es la cabeza sobre un umbral de ancho L) 
para condiciones de flujo libre. Para condiciones de flujo no modular un factor de

Tabla 10.5 Velocidades permisibles para resistir la erosión

Tipo de protección Velocidad (m s ')
Empradizados:

Pastos de Bermuda =  2.0
Pastos de Búfalo 1.5

Cantos rodados:
=  100 mm 3.5
=40 mm 2.5

Grava gruesa y cantos rodados (=:25 mm) 2.0
Grava (=10 mm) 1.5
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Tabla 10.6 Intervalo de valores de C para el flujo libre sobre 
el terraplén

Tipo de estructura Rango de h/L Rango de C
Superficie pavimentada 0.15 1.68

0.20 1.69
>0.25 1.70

Superficie en grava 0.15 1.63
0.20 1.66
0.25 1.69
0.30 1.70

Tabla 10.7 Factor de corrección, f (flujos no modulares)

Tipo de superficie Rango de h^/H /
Superficie pavimentada =£0.8 1.0

0.9 0.93
0.95 0.8
0.99 0.5

Superficie en grava *S0.75 1.0
0.8 0.98
0.9 0.88
0.95 0.68
0.98 0.50

corrección,/, como una función de h^JH, puede incorporarse en la ecuación (9.29) 
(tablas 10.6 y 10.7). * 1

Ejemplo 10.3
Establecer la relación nivel (aguas arriba)-caudal para un alcantarillado en cajón rectan
gular de concreto, utilizando los siguientes datos: ancho = 1.2 m; altura =  0.6 m; 
longitud =  30 m; pendiente =  1 en 1000; Manning n — 0.013; condiciones de 
entrada de borde cuadrado; flujo de salida en chorro libre; intervalo de la cabeza del 
nivel aguas arriba para investigación =  0-3 m; ignorar la velocidad de aproximación.

Solución

1. H/D 1.0. Para H <  0.6 m prevalecen condiciones de flujo libre en canales 
abiertos. De acuerdo con la figura 10.6 y suponiendo que una pendiente empina
da da control en la entrada, es decir, la profundidad en la entrada es crítica, para 
H = 0.2 m, yc = (2/3) x 0.2 =  0.133) m y Vc = 1.142 m s_1. La pendiente crítica 

¡ es (Vh)2/ ^ 3=0.00424. Por tanto, la pendiente del alcantarillado es moderada y 
entonces el análisis del flujo subcrítico arroja los siguientes resultados:

Q= 1.2y0 [1.2y0/(1.2+2y0)]2/J (0.001)I/2/0.013 

= 2.92y0[1.2y0/(1.2+2y0) r ;
f

(i)
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(w) Q (tri* s~') [ecuación (i)] v (m)

0.2 0.165 0.124
0.4 0.451 0.243
0.6 ( = D) 0.785 0.352

En la entrada sobre un tramo corto,

H=y{)+V2l2g+KeW2g. (ii)

El coeficiente de pérdida de entrada, Ke, es el siguiente:

para una entrada recta, 0.5;

para una entrada acampanada, 0.25;

para una entrada redondeada, 0.05;

y0 (m) H (m) [ecuación (ii)} Q (m3 s ')

0.2 0.236 0.165
0.4 0.467 0.451
0.6 0.691 0.785
orificio <—> 0.6 <— (1.2/) = ) 0.72 -> 0.817 (por interpolación)

2. H/D 3* 1.2.

(a) Para flujo de orificio

£ = C d(1.2x0.6) [2g{H-DI2)]m

Con Cd = 0.62 se obtienen los siguientes resultados:

H (m) Q (mJ s_') y0 (m) [ecuación (i)]
0.72 1.29 > 0.6 no existe flujo de orificio

(b) Para flujo a presión la ecuación de energía da:

H+S0L = D+ht

donde:

hL = Kt V2/2 g+( Vn)2L/Rm+ V2l2g.

entonces:

Q = 2.08(7/-0.57)1'2. (iv)
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H (m) Q O«35 ') [ecuación (ivj\

ya = 0.6 [ecuación (\)\ <— 0.691 -r 0.723
0.72 0.805
1.00 1.364
2.00 2.487
3.00 \ 3.242

Durante las etapas de creciente, el tubo fluye lleno de H = 0.72 m y durante las 
etapas de recesión el flujo llega a ser de superficie libre cuando H = 0.691 m.

La siguiente tabla resume los resultados:

H (m) Q ( nT s ' ) Tipo de flujo
Etapas de creciente
0.236 0.165 Canal abierto
0.467 0.451 Canal abierto
0.691 0.785 Canal abierto
0.720 0.805 Flujo a presión
1.00 1.364 Flujo a presión
2.00 2.487 Flujo a presión
3.00 3.242 Flujo a presión
Etapas de recesión
2.00 2.487 Flujo a presión
1.00 1.364 Flujo a presión
0.72 0.805 Flujo a presión
0.691 0.723 Flujo a presión
0.691 0.785 Canal abierto
0.467 0.451 Canal abierto
0.236 0.165 Canal abierto

Ejemplo 10.4

Examinar la relación caudal-elevación para el alcantarillado del ejemplo 10.3 si la 
pendiente del lecho es 1 en 100.

Solución

Los niveles de creciente son los siguientes.
1* Para el canal abierto, los cálculos preliminares indican ahora que la pendiente es 
0' empinada, de ahí que el control esté en la entrada, con la profundidad crítica en 

ella. La ecuación de la energía en la entrada da:

/ /=  1.5 V2l2g+y = 1,75yc. (v)
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yc (m) H (m) Tipo Q (m3 s~')
0.2 0.35 Libre 0.336
0.4 0.70 Libre 0.951
0.6 1.50 (>  1.2 D) Sumergido —

0.411 0.72 ( = 1.2/)) Apenas libre 0.990

Para el orificio [ecuación (iii)],

H(m) Tipo Q (m3 s y0  (m) [ecuación (i)]

0.72 Orificio 1 -29 0.36
1.00 Orificio 166 0.44
2.00 Orificio 2.58 0.61 (>D)
1.95 Orificio 2.54 0.60

Para flujo a presión [ecuación (iv)],

Q -  2.08 ( H - 0.3)1'2 para S#= 1/100.

H(m) Tipo Q (m3 s l) y0(m) [ecuación (i)]

1.95 Flujo a presión 2.67
2.00 Flujo a presión 2.71
3.00 Flujo a presión 3.42
Etapas de recesión
3.00 Flujo a presión 3.42
2.00 Flujo a presión 2.71
1.95 Flujo a presión 2.67
1.74 <-Flujo a presión <-2.50 <-0.60
1.74 —» Orificio-» 2.37
1.00 Orificio 1.66
0.72 Orificio 1.29
0.72 Apenas libre 0.99
0.70 Libre 0.951
0.35 Libre 0.336

Ejemplo 10.5

La creciente de diseño para un periodo de retomo de 20 años es 15 m3 s_1. Con los 
siguientes datos diseñar una estructura de drenaje transversal de tipo alcantarillado 
con un terraplén alto: longitud de la alcantarilla = 30 m; pendiente 1.5%; tube
ría disponible, tuberías corrugadas con diámetros múltiplos de 250 mm; Manning 
n = 0.024. El tubo sobresale del terraplén sin muros en los extremos, con un coefi-
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dente de pérdida de energía a la entrada de 0.9. El nivel del agua máximo permisi
ble en la cabeza es 4 m por encima de la solera con un flujo en el tubo lleno.

Solución

Para flujo a tubería llena la ecuación de energía da:

//+  30 x 0.015 = D+Q.9VV2cj+( VnfIJRm+ V2¡2cj. (vi)

La ecuación (vi) arroja el siguiente resultado:

D (ni) H (m)

1.500 12.61
2.000 4.74
2.500 3.25
2.250 3.70

Por tanto, se debe colocar un diámetro de 2.25 m para el tubo H 4.0 m.
Verificar las condiciones de flujo:

H/D =  3.70/2.25 =  1.65 >  1.2

De aquí que la entrada sea sumergida. Utilizando la ecuación de Manning con el 
máximo caudal, el diámetro requerido para que el flujo sea apenas libre es 2.32 m, 
que es mayor que el diámetro suministrado. Por consiguiente, el tubo fluye lleno (a 
presión).

Nótese que una entrada mejorada reducirá considerablemente la pérdida de 
cabeza y permitirá utilizar un tubo de diámetro más pequeño para evacuar el 
flujo de la creciente. Por ejemplo, una entrada acampanada (coeficiente de pér
dida = 0.25) producirá una cabeza de 3.93 m (<  4.0 m) con un tubo de 2.00 m 
de diámetro.

Ejemplo 10.6

El puente de una carretera de siete luces de igual longitud cruza un río de 106 m de ancho. 
La pilas tienen 2.5 m de espesor, con extremos semicirculares, y su relación longitud- 
ancho es de 4. La información de la corriente es la siguiente: caudal = 500 m3 s_l; 
profundidad del flujo aguas abajo del puente =  2.50 m. Determinar la sobrelevación 
aguas arriba del puente.

Solución

La velocidad aguas abajo de la sección, V3 = 500/106 x 2.5 = 1.887 m s-1. Por 
tanto, el número de Fraude, Fr3 = 0.381. Las condiciones del flujo dentro de las
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pilas son las siguientes: valor límite de a  *=0.55 [ecuación ( 10.14)J, mientras que el 
valor de <7 suministrado = b/B = 13/15.5 = 0.839. Puesto que este valor de eres 
mayor que su valor límite, las condiciones del flujo entre las pilas son subcríticas. Si 
se utiliza la ecuación (10.12) con K = 0.9 (tabla 10.3) y a = l —cr = 0.161, la 
sobrelevación, Ay = 5.41 x 10“2 m.

10.3 Estructuras
d eca íd a  10.3.1 INTRODUCCIÓN

Una estructura de caída es una estructura de regulación que disminuye el nivel del 
agua a lo largo de su curso. En general, la pendiente de un canal es más moderada 
que la del terreno, como resultado de lo cual un canal construido en corte en su 
cabecera, pronto superará la superficie del terreno. Para evitar rellenos excesivos, el 
nivel del lecho del canal aguas abajo se disminuye y los dos tramos se conectan 
mediante una estructura de caída apropiada (figura 10.13).

La caída se localiza de tal manera que los rellenos y los cortes del canal se equi
libren en lo posible. Cuando sea factible, la estructura de caída también puede com
binarse con un regulador o un puente. La localización de una captación de un canal 
también influencia el sitio de caída, situando las captaciones aguas arriba de la es
tructura de caída.

Las caídas del canal pueden utilizarse para desarrollos hidroeléctricos, utilizando 
turbinas de tipo propulsión o bulbo. Es conveniente colocar gran número de caídas 
pequeñas o de tamaño medio, en especial donde las redes eléctricas existentes 
estén alejadas de las granjas. Tal red de microinstalaciones es en extremo útil para 
el bombeo de aguas subterráneas, la operación de equipo agrícola, las industrias 
en los pueblos, etc. Sin embargo, se debe considerar la relativa economía que 
implica el colocar un gran número de pequeñas caídas con respecto a la que impli
caría un numero pequeño de caídas grandes. Esta segunda posibilidad puede produ
cir un movimiento de tierras desbalanceado pero, por otra parte, puede ayudar a 
obtener ahorros en el costo global de las estructuras de caída.

Figura 10.13 Localización de caídas del canal.
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En general, las caídas se colocan con una pared de cresta baja y se subdividen en 
los siguientes tipos: (i) caída vertical, (ii) caída inclinada y (iii) caída en tubería.

10.3-2 ESTRUCTURAS DE CAIDA VERTICAL 

a. Caída común (recta)

La estructura de caída común, en donde la napa aireada cae libremente (flujo mo
dular) golpeando el piso del tanque aguas abajo y cuya circulación turbulenta en 
la piscina por debajo de la napa contribuye a la disipación de energía, se muestra 
en la figura 10.14.

Las siguientes ecuaciones establecen la geometría de la estructura de una manera
apropiada para pendientes empinadas:

número de caída, DT=q2tgd2 (10.28)

donde q es el caudal por metro de ancho;

longitud del tanque, LB/d=43LP 21+Ljd\ (10.29)

profundidad de la piscina bajo la napa, Y}Jd= D^22; (10.30)

profundidades secuentes, j ,/í/=0.54Z^!42:>; (10.31)

y 2td = 1.66D°r27; (10.32)

donde d es la altura de la cresta de la caída por encima del piso del tanque y L la 
longitud del salto.

Es conveniente colocar un pequeño escalón hacia arriba, h (alrededor de
0.5 <h/y{ < 4), en el extremo del piso del tanque, para fijar la formación del resalto 
hidráulico. Forster y Skrinde (1950) desarrollaron unos diagramas para el diseño de 
esa elevación abrupta.
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El tanque de tipo bloque de impacto USBR (Kraatz y Mahajan, 1975) también 
proporciona una buena disipación de energía para cabezas bajas y es apropiado si el 
nivel del cauce aguas abajo (NAA) es mayor que la profundidad secuente, y2. Las 
siguientes son las dimensiones sugeridas para tal estructura (figura 10.15 ):

longitud del tanque, LB = Lá+2.55yc; (10.33)

localización del bloque de impacto, Ld+0.8j>c; (10.34)

mínima profundidad del cauce aguas abajo, y2^2 A 5 yc; (10.35)

altura del bloque de impacto, 0.8yc; (10.36)

ancho y espaciamiento del bloque de impacto, 0.4j’c; (10.37)

altura del umbral del extremo, 0.4 vc; (10.38)

altura mínima de la pared lateral, ^2+ 0.85_>’c; (10.39)

donde yQ es la profundidad crítica.
Los valores de Ld pueden obtenerse a partir de la figura 10.16.

b. Caída de tipo Sarda (India)
✓
Esta es una caída con cresta elevada con un impacto vertical, que consta de una 
pared de cresta, muros de defensa aguas arriba y aguas abajo, un piso impermeable 
y una cisterna, y obras de protección de las orillas y del lecho aguas abajo (figura 
10.17).

El diseño de la cresta se lleva a cabo de la siguiente manera: la longitud de la 
cresta se mantiene normalmente igual al ancho del lecho del canal; sin embargo, un 
incremento en la longitud en una cantidad igual a la profundidad del flujo es respon
sable de cualquier incremento futuro en el caudal. Para reducir el costo de construc
ción de la caída es posible canalizar. Una caída canalizada con una relación de

NSL
dr

aguas abaio* vt \

«

>  2.15vc

- 0 .8* umbral del extremo

Figura 10.15 Tanque de tipo bloque de impacto (Bos, 1976).
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Figura 10.16 Valores de Ljd  (Bos, 1976).

Sección

Planta

canalización igual a 2Fv donde F, es el número de Froude del flujo de aproxima
ción, no crea obstrucción aguas arriba de la caída. Un canal no se canaliza más allá 
del 50%. Siempre que se canalice, deben colocarse transiciones aguas arriba (con
tracción) y aguas abajo (expansión) (figura 10.3).

El nivel de la cresta debe fijarse para no crear cambios en los niveles de agua 
aguas arriba (efectos de remanso o de descenso del nivel). Si el nivel reducido (NR) 
del nivel de suministro total (NST) es Y, el NR de la línea de energía total (LET) es:

E -  7+  V2J2g

donde Va es la velocidad de aproximación.
(10.40)
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Si Lc es la longitud efectiva de la cresta, la cabeza que produce el flujo está dada 
por la fórmula de vertedero:

H={QICáLt)m (10.41)

donde Q es el caudal y Cd es el coeficiente de descarga de la cresta. Por tanto, el NR 
de la cresta es E -H .

Se utilizan dos tipos de cresta (figura 10.18); rectangular para caudales hasta de 
10 m3 s-1 y trapezoidal para caudales mayores (ver Punmia y Lal, 1977).

Los siguientes son criterios de diseño establecidos mediante estudios extensivos 
en modelos en el Irrigation Research Institute, IRI (Instituto de Investigación de 
Irrigación) en India.

1. Para una cresta rectangular,

ancho superior, B = 0.55(f12 (m), (10.42)

ancho de la base, = (//+¿/)/Ss, (10.43)
donde Ss es la densidad relativa del material de la cresta (para manipostería, Ss — 2). 
El caudal está dado por la siguiente fórmula:

Q =\.S35LH y2(HIB)m. (10.44)

2. Para una cresta trapezoidal,

ancho superior, B = Q.55(H+d)m (m). (10.45)

En general, para el ancho de la base, Z?,, se recomiendan pendientes aguas arriba 
y aguas abajo alrededor de 1 a 3 y 1 a 8. El caudal está dado por la siguiente 
fórmula:

Q = 1.99 L f íy2(HIB)m. (10.46)

(a) Cresta rectangular (b) Cresta trapezoidal

N S L
L E T

Y
èy " *  t  -

Tw  £
D x p

J f

N S L

aguas abajo JS?

Figura 10.18 Crestas de caída Sarda.
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3 El diseño de la cisterna es el siguiente:

longitud, Lc = 5(EHdr)m -, (10.47)

profundidad, ^  ~ 4" •  (10.48)

4. La longitud mínima del piso impermeable aguas abajo de la cresta,

Lbd = 2(Di + \.2)+Hdr. (10.49)

c. Caída de tipo YMGT (Japón)

Este tipo de caída se utiliza de ordinario en secciones canalizadas apropiadas para 
canales pequeños, canales de riego, etc., con caudales hasta de 1 m3 s-1 (figura 
10.19). Los siguientes son los criterios de diseño recomendados:

1. altura del umbral, P varía de 0.06 m a 0.14 m con el caudal unitario q entre 0.2 y
1.0 m3 s-1 m_l;

2. profundidad de la cisterna, í/c= l/2 (£ c7/dr)1/2 (10.50)
3. longitud de la cisterna, Lc—2.5Ld, (10.51)

donde Ld = Ldl + Ld2 y

L J E e= 1.155 [CP7£c)+0.33]1/2, (10.52)

Ld2 = (D2+dc)c o ta , (10.53)

cot <x=yJLdi. (10.54)

Alternativamente, también se pueden adoptar las recomendaciones del IRI, 
India (sección previa).

d. Caída de vertedero rectangular con cresta elevada (Francia)

En SOGREAH (Kraatz y Mahajan, 1975) se han desarrollado estructuras simples 
apropiadas para caídas verticales hasta de 7 m (para anchos de lechos de canales de
0. 2-1 m) con profundidades (al nivel de suministro total, NST) de 0.1-0.7 m: la 
figura 10.20 muestra los detalles de diseño.
1. Para el diseño de la cresta,

caudal, Q =CL  (2g)mH m, (9.29)

donde C =  0.36 para el paramento vertical aguas arriba de la pared de la cresta 
y 0.40 para el paramento redondeado aguas arriba (5-10 cm). La longitud de la 
cresta, L — — 0.10 m para un canal trapezoidal y Bx (el ancho del lecho) para
canales rectangulares.
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Figura 10.19 Caída de tipo VMGT, Japón (Kraatz y Mahajan, 1975).

Figura 10.20 Caída de vertedero rectangular con cresta elevada, Francia (Kraatz y 
Mahajan, 1975).

2. Para el diseño de la cisterna,

volumen del tanque, V— QHJX50 (m3), (10.55)

ancho del tanque, VI[LB(D2+dc)], (10.56)

donde la profundidad del tanque, dc — 0.1 —0.3 m.

10.3.3 CAÍDAS INCLINADAS O RÁPIDAS 

a. Rápida común

Este tipo de caídas tiene una cara inclinada hacia aguas abajo (entre 1/4 y 1/6, llama
da glacis) seguida de cualquier tipo convencional de tanque de amortiguación de
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baja cabeza; por ejemplo SAF o USBR de tipo III (capítulo 5). La descripción esque
mática de una caída de tipo glacis con tanque de amortiguación USBR de tipo III, 
recomendado para un amplio intervalo de caudales y alturas de caídas, se muestra en 
la figura 10.21.

b. Caída rápida de tipo inclinada (India)

Este tipo de caída es económico en áreas donde se disponga con facilidad de la 
piedra, y se utiliza para caudales pequeños hasta de 0.75 m3s_l con caídas hasta de
1.5 m. Consiste en un glacis inclinado y largo entre 1 a 10 y 1 a 20, el cual ayuda a 
la formación del resalto hidráulico; la pendiente moderada hace posible la navega
ción sin interrupción para pequeñas embarcaciones (por ejemplo, de madera).

c. Caída de tipo escalonada o cascada

Consiste en pisos recubiertos con piedra entre una serie de bloques de vertedero que 
actúan como presas de detención y se utilizan en canales de pequeños caudales; por 
ejemplo, la cola del escape de un canal principal. Un diagrama esquemático de este 
tipo de caída se muestra en la figura 10.22.

NSL
aguas arriba

cresta
NL aguas arriba

bloques de aceleración
bloques de amortiguación 
(fricción)

NSL
aguas abajo 

umbral de extremo

glacis inclinado —

Figura 10.21 Caída de tipo glacis inclinada con tanque de amortiguación USBR de 
tipo III.

Figura 10.22 Caída de tipo escalonada o cascada.
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10.3.4 CAIDAS ENTUBADAS

Una caída entubada es la estructura más económica comparada con una caída incli
nada para caudales pequeños hasta de 50 1 s_l. En general, está equipada con una 
compuerta de detención en su extremo aguas arriba y se le instala una rejilla (barre
ra para los desechos) para prevenir las obstrucciones a la entrada.

a. Estructura de caída de tipo pozo

Una caída de tipo pozo (figura 10.23) consiste en un pozo rectangular y una tubería 
seguida por un delantal aguas abajo. La mayor parte de la energía se disipa en el 
pozo; este tipo de caída es apropiada para caudales bajos (hasta 50 1 s_1) y caídas 
grandes (2-3 m), y se utiliza en la fuga de canales pequeños.

b. Caída tubificada

Esta es una estructura económica utilizada de ordinario en canales pequeños. Consiste 
en una tubería (fundida en concreto) que algunas veces puede estar muy inclinada 
hacia aguas abajo (USBR y prácticas USBR) para hacer frente a caídas grandes. Sin 
embargo, un disipador de energía apropiado (por ejemplo, un tanque de amortiguación 
con un umbral en el extremo) debe colocarse en el extremo aguas abajo de la tubería.

10.3.5 ESTRUCTURAS DE CAIDA PARA GRANJAS

Este tipo de estructuras es en lo básico similar en su funcionamiento a las utilizadas 
en los canales de distribución; se diferencian sólo en que son más pequeñas y que su 
construcción es más simple.

La caída de tipo abertura de una estructura de caída para granjas (prefundida en 
concreto o de madera) consta de una (más comúnmente) abertura trapezoidal en una 
pared con cresta a través del canal, con aparatos apropiados de disipación de energía 
aguas abajo de la caída. También puede utilizarse como una estructura de medición 
de caudales.

NSL aguas aniba 

NL aguas arriba

barrera paia 
desechos

compuerta

NSL aguas abajo 
NL aguas abajo

— tubería

Figura 10.23 Estructura de caída de tipo pozo.
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Los detalles de una caída de retención de concreto con una abertura rectangular, 
utilizadas con amplitud en Estados Unidos, se muestran en la figura 10.24. Para 
caudales de hasta alrededor de 0.5 m3 s_l, se recomienda que la caída en el nivel del 
piso aguas abajo (C) sea aproximada a 0.2 m y la longitud del delantal (L) entre 0.75 m 
y 1.8 m para caídas (D) entre 0.3 y 0.9 m.

Ejemplo 10.7

Diseñar una caída de tipo Sarda utilizando la siguiente información: caudal de su
ministro total =2.8 m3 s_1; nivel de suministro total aguas arriba = 100.00 m PED; 
nivel de suministro total aguas abajo = 98.50 m PED; nivel del lecho aguas arriba 
= 99.00 m PED; nivel del lecho aguas abajo =  97.50 m PED; ancho del lecho aguas 
arriba = 6.00 m; ancho del lecho aguas abajo = 6.00 m; caída, HdT = 1.50 m; gra
diente de salida seguro del subsuelo = 1 a 5.

Solución

Diseño de la cresta

Adoptar una cresta rectangular (figura 10.18). B =  0.55 dm\ para una cresta trape
zoidal, B = 0.55 (H + d)'a y H + d =  Dx +  99.00 -  97.50 =  2.5 m. De ahí que B 
(cresta trapezoidal) = 0.87 m. Escoger una cresta rectangular, ancho B =  0.80 m. 
Se adopta una longitud de la cresta de L— 6 m, la ecuación (10.51) arroja la cabeza 
sobre la cresta,

H = 0.43 m

Figura 10.24 Caída de tipo abertura: caída de retención de concreto (Estados 
Unidos).
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