Obras de desagle en presas

Figura 4.17 Configuraciones de un vertedero de pozo y tinel (Novak y Cabelka, 1981),

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

Q=C,AQ2¢gH)"" (4.57)

donde A es la seccion transversal (en la garganta) del sifon, H es la diferencia entre
el nivel de agua aguas arriba y el desagiie del sifén o el nivel del cauce abajo, si el
desagiie estd sumergido, y:

1

Ca= (k,+k,+k,+k,)">

donde k,, k,, k5 y k, son los coeficientes de pérdida de cabeza para la entrada, codo,
salida y pérdidas por friccién en el sifén.

Una vez el sifén se ceba, el nivel del agua aguas arriba disminuye pero el sifon
continda su operacion, incluso si este nivel cayera por debajo de la cresta del sif6n; un
incremento adicional en el nivel aguas arriba produce s6lo un pequeiio 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 disefiados pue-
den, entonces, controlar el nivel aguas arriba dentro de limites 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 muiltiples
con alturas diferenciales de crestas o sifones regulados con aire, disefio del cual 1a
figura 4.18 es un ejemplo. El vertedero de sifén en la presa Spelga (Poskitt ¥
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Figura 4.18 Vertedero de sifén, presa Spelga, Reino Unido (Poskitt y Elsawy, 1976).

Elsawy, 1976) fue construido para aumentar el flujo sobre un vertedero de caida
libre mas antiguo; existen cuatro baterias de tres sifones, cada una con una bocato-
ma especial ‘pico de pato’ para regulacion del aire.

En el vértice del sifén la presidn cae por debajo de la presién atmosférica, con
Presencia de presiéon mds baja (y el peligro de cavitacion mds grande) en la parte

Interior del codo.
Fuera de presiones negativas y dificultades en la estabilidad y la regulacion, 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

Vertederos
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especifico y el control automatico de los niveles de agua dentro de un intervalg
reducido. También son una alternativa muy util cuando se considera el aumento de
la capacidad de los vertederos existentes.

Para mas informacién sobre vertederos de sifon, consiltese BHRA (1976) y Er.
vine y Oliver (1980).

4.7.6  VERTEDEROS ESCALONADOS

Los vertederos escalonados se han utilizado por mucho tiempo, los mas antiguos
fueron construidos alrededor del afio 700 antes de Cristo (Chanson, 1994a). En tiem-
pos modernos su uso fue bastante limitado pero en décadas recientes han llamado
cada vez més la atencién debido sobre todo a las nuevas tecnologias 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 disipacion de la
energia contribuyen a la economia global del disefio. Para ejemplos de vertederos
escalonados consiltese 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, proteccidn contra la cavitacion) y la disipa-
cién de la energia. Denominando la altura del escalén 4 y la longitud /, Chanson
(1994b) demostré que un flujo de napa con resaltos hidraulicos en su totalidad desa-
rrollados y una sucesion de chorros de caida libre se presenta para caudales menores
al valor definido por la profundidad critica y,:

yJh=0.0916(h/])~2%, (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.lh=1.057 - 0.465h/1 (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-aireacién en vertederos de escalones es mas cercano a la
cresta que en el caso de vertederos lisos debido al crecimiento més réapido del espe-
sor de la capa limite turbulenta [ecuacién (4.37)]. Para detalles sobre la resistencia
al fiujo y un andlisis del entrapamiento del aire consultese a Chanson (1994a).
Vertederos escalonados de gabiones pueden tener una vida util 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 disefio de bloques de concreto en cufia y més recientemente
Pravdivets y Bramley (1989) describieron con algin detalle varias configuracio-
nes; Baker (1994) incluy6 en sus investigaciones bloques planos y vegetacion
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reforzada y reporto estabilidad para bloques con forma de cufia pendientes cuesta
abajo para velocidades hasta alrededor de 7 m s™'. A pesar de su probada estabili-
dad, se debe poner atencion 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 més frecuentes tipos de
vertederos, las posible combinaciones entre ellos, asi como otros tipos de vertede-
ros. Si son de una forma inusual, su disefio debe desarrollarse con la ayuda de estu-
dios de modelos (capitulo 15), en particular si se intenta que transporten caudales
mayores.

Las formas extraordinarias de vertederos (en planta) estdn asociadas a menudo
con el interés de incrementar la longitud efectiva del vertedero (aun si el caudal
especifico, g, puede disminuirse debido a la interferencia al flujo); ejemplos son los
vertederos laberinto o en forma especial (pozo) (figura 4.19, nétese también el
orificio de aireacién 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 limites modulares del
vertedero.

Los vertederos fusible se usan como vertederos auxiliares. Basicamente son de
cresta ancha y mads alta que la del vertedero principal, pero su nivel esta por debajo
del nivel maximo de agua, y tienen una presa de relleno térreo encima del vertedero,
disefiada 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, par ejemplo con concreto comiin, bloques en for-
ma de cuifia (seccién 4.7.6) o vegeracion (CIRIA, 1987).

Los vertederos de tiinel, que ﬂﬁyen a presion, transportan el flujo desde un canal
lateral o desde vertederos de pozo (secciones 4.7.2 y 4.7.4) o son basicamente de-
saglies de gran capacidad colocados por debajo de la cresta de 1a 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 (capitulo 6), sus detalles impor-
tantes de diseiio son las estructuras de toma y las pérdidas de cabeza asociadas y la
prevencidon de vortices (seccidn 4.8), y el control y efecto del chorro del efluente
(capitulo 5). Todos estos aspectos se estudian mejor mediante modelos a escala

~aprQpiados.

La eliminacién de un vertedero convencional es un aspecto tinico de algunas
presas de enrocado, lo cual se logra incluyendo una pared impermeable, mas 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 Sarno, Algeria; disposicién general del vertedero vy los des-
agiies (ICOLD,1986).

Los desagiies de fondo son aberturas en la presa utilizadas para hacer descender el
nivel del embalse. De acuerdo con el tipo de compuertas (valvulas) de control y la
posicién del efluente con respecto al cauce aguas abajo, operan ya sea a presion o en
flujo libre en parte de su longitud. El flujo de los desagiies de fondo puede utilizarse
para compensar el flujo en el tramo del rio aguas abajo de la presa cuando de otra
manera caeria por debajo de limites aceptables: los desagiies también pueden servir
para pasar corrientes de densidad (cargadas de sedimentos) a través del embalse
(seccion 4.5).

Grandes aberturas en el fondo sirven como vertederos sumergidos (seccién 4.7.6)
cuya capacidad puede utilizarse durante la construccién de la presa (si sdlo se dispo-
ne de una abertura, se debe prevenir el bloqueo). En la figura 4.21 se muestra un
ensamblaje tipico de un vertedero de fondo grande y en la figura 4.22, un desagiie
de fondo de capacidad mas pequeiia. Nétese la construccidn de la entrada y la forma
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Figura 4.20 Vertedero de la presa Kariba, Zimbabwe (ICOLD, 1986).

disefiada. para reducir la pérdida de cabeza, la seccion de salida abocinada (para
ayudar a la disipacién de energia'aguas abajo del desagiie) y la ventosa para prote-
ger la unién del vertedero y el desagiie contra posibles dafios de cavitacién (si se
operan conjuntamente). En essff'caso, el area del efluente se ha reducido a 85% del
area del desagiie de fondo para tomar medidas de proteccion contra la cavitacién
(a un costo de reducir 10% de la capacidad del desagiie). Si el desagiie termina en
una valvula reguladora, una reduccion similar de drea debe tenerse en cuenta (para
la apertura total de la vdlvula).

La pérdida de cabeza en la entrada se expresa como k = £V?/2g; para una entra-
da con ranuras y una rejilla, 0.15 <& <0.34 . Aunque los valores mas bajos del
coeficiente & se asocian de ordinario con entradas de paredes curvas (proporcio-
nando una reduccién gradual de la seccién transversal), algunas veces el mismo
-€6.aun mejor) resultado puede lograrse con una transicién formada por varias su-
perficies planas, con el costo de permitir el desarrollo de pequefias presiones ne-
gativas en ellas. Para prevenir la formacién de vértices en el nivel de agua aguas
arriba de la entrada, su eje debe estar suficientemente sumergido y/o deben utilizar-
se dispositivos de supresién de vértices (por ejemplo, balsas flotantes) (Knauss,
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Convenciones

I roca de la cimentacion

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 450 m

4 perfil del agua para un caudal de 1100 m's *(dos esclusas)

Figura 4.21 Vertedero de fondo de la presa de arco de Sainte-Croix (Thomas, 1976).
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Figura 4.22 Obras de desagiie de la presa Bicaz (Novak y Cabelka, 1981).



1987). Puede ser ventajoso combinar la parte del efluente de los desagiies de fondo
con el disipador de energia del vertedero; en muchos casos, sin embargo, se propor-
ciona un desagiie aparte del disipador de energia (seccion 5.5). Para detalles adicio-
nales sobre ensayos de modelos y disefios de descargas de fondo, consiiltese Novak

y Cabelka (1981); para detalles sobre proteccion de tomas contra el hielo y otras
condiciones de operacion en invierno ver Ashton (1983).

Ejemplo 4.1

El hidrograma de entrada a un embalse est4 dado por las primeras dos columnas en
]a tabla de la pdgina 194. La relacién 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 estd dada por las primeras dos columnas de la tabla superior, lo
cual se obtuvo de la ecuacién (4.5). Un vertedero de caida libre simple se disenara
para limitar la cabeza maxima sobre la cresta del vertedero a 3 m.

Solucion

Inicialmente, se supone una longitud del vertedero de 200 m y un coeficiente de
descarga constante de 0.75. Entonces, la capacidad del vertedero esta dada por [ecua-

cién (4.19)]:

2 2
0="7 CV2g""bH = $0.75x 4.43 x 200H** = 443HY (m’s~").

Nétese que el afluente maximo de 3300 m? s™! debe reducirse por el transito de las
crecientes a 443 x 3*2 = 2300 m? s! 0 menos.

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

i

H(m) V(x10°m®) O (m’s-!) %,Lo(mss_,)
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-
C16n (4.8):
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2V

T(h) I(n’s™) L+1I, O (m's™') %—O(m'*s") “Zt—+0 (m’s',

0 200 0 _ ———_ 0 —_ 0
_- - il \\\\ \‘
10 960 1160 68;-—-—’1 024 \3 1 160
~ -

20 1720 2680 263 3176 3704
30 2480 4200 679 6 018 7376
40 3240 5720 1259 9220 11 738
50 2860 6100 1761 11 798 15 320
60 2480 5340 2031 13076 17 138
70 2100 4580 2107 13 441 17 656
80 1720 3820 2049 13163 17 261
90 1340 3060 1895 12 433 16 223
100 960 2300 1678 14 733

El caudal méximo es 2107 m? s7! (<2300 m? s™!) y la mdxima cabeza sobre el
vertedero es H = (2107/443)%3 = 2.83 m. Para un disefio preliminar éste es un re-
sultado satisfactorio. Nétese que el efluente maximo es igual al afluente para el
mismo tiempo. Si se requieren resultados mdas precisos, se podria considerar un
vertedero un poco mads corto, como también una variacioén en el coeficiente del
caudal. (Ver ejemplo 4.3).

Ejemplo 4.2

El afluente de un embalse tiene una concentracién de sedimento promedio de
800 ppm. Si el volumen del embalse es 100 x 10° m? y el flujo anual del rio es
900 < 10° m". determinar la ‘vida media’ aproximada del embalse. Se supone que la
porosidad promedio del sedimento asentado durante el periodo es 0.4.

Solucion

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

A partir de la figura 4.2, la eficiencia de trampa para el embalse lleno esta 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:

0.~ 900 x 10¢ x 800
e S 10¢p,

p (m* afio ™).

La descarga total anual, suponiendo p = 10° y p, = 2650 kg m™ , es:

~ 900 x 10° x 800
~10% x 2650(1 —0.4)

0, =452 830 m* afio~".



La vida media del embalse es:

50 x 10°
452 830 x 0.8

=138 anos.

Ejemplo 4.3

El vertedero total en el ejemplo 4.1 se ha diseniado para una cabeza de 2.80 m. ;Cual
sera el caudal para cabezas de 0.20 m y 1.50 m, y cudl es el maximo 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 cavitacion?

Solucion

Para la cabeza de diseno:

0 =2/3x0.75V2g"* x 200 x 2.8** = 590.66 x 0.75 x 2.8"2=2075m* s~ .
Para H=0.20 m, H/H,=0.20/2.80=0.071; de modo que C, =0.58y
0=590.66x0.58 x 0.2 =31 m’s .

Para H=1.50m, H/H,=1.50/2.80=0.536; por interpolacion entre 0.578
(H/H,=0.05)y 0.75 (H/H,=1), C,=0.666 y:

0 =7590.66 x 0.666 x 1.5°=723 m> s~

La méxima cabeza para que no haya cavitacion, H_, =1.65H; = 1.65 x 2.8 = 4.62 m.
Para esta condicion, C; = 0.81, y por consiguiente:

Q... =590.66 x 0.81 x 4.62"2=475T m*s~".
%,‘-"

Y
.-

Ejemplo 4.4 g
Una répida larga de 2 m de ancho, pendiente 0.25 y n = 0.012 conduce un caudal de
7.5 m’ s™!. A partir de varios métodos, estimar la concentracién promedio de aire y
la profundidad del flujo aireado total.

_-Seolucion

La descarga por unidad de ancho, g=7.5/2=3.75m*s 'm™".
La profundidad del flujo no aireado uniforme, y, de g es:

23

=( 2y, ) ' 375_( 24 )2”‘ (0.25)"”
9 2 P=\252y ) Y0012

Ejer-:
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Por ensayo y error, y, = 0.259 m, V = ¢g/y,= 1448 ms~'y R = 0.206 m.

l.

Fr=VI/(gR)"?=10.19.
A partir de la ecuacion (4.41),
y,=c(¢g)", 0.361 <y (m)<0.418
para
C=1-p,=1-y/ly, 28<C(%)<38.

A partir de la ecuacion (4.42),

172

L 2
Ya=Yo _0,1(0.2F7 - 1)*/2:0.1(0.2L— 1) =0.1(0.2x 10.19—1)"" = 0.445,
Vo gR
ya—0.259 . . — 110
35— =045, y,=0374m, C=31%

A partir de la ecuacién (4.44) para S/q'>=0.1919 (>0.16),
C=07226+0.743 log 0.1919=0.189 = 19%, y.=0.320 m.
De la ecuaci6n (4.45) S/g%* = 0.10 < 0.23 (fuera del limite de los experimentos),

C=0.5027(0.10)"*5=0.207=21%, y,=0.328 m.

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

con

H.6v  11.6x 10~

5= :: U* = (gRS)”z =0.16X 10_4m,
 2=3423x10-4— 0'16’;]0—4.

Entonces a >48/7, es decir, el régimen de flujo es hidraulicamente rugoso con
k=0.7 mm. (Nétese que &k es menor que el 1.2 mm aplicable a los experimen-
tos de Anderson; también la ecuacién (4.45) subestima C cerca de 0.1 para
valores muy bajos de $/g!'/5 cuando se compara con los resultados experimen-
tales reales).

Como se explicé en la seccidén 4.7.3, en los célculos anteriores (1-3) la pro-
fundidad del flujo uniforme para el componente de agua en la mezcla agua-
aire yydeberia 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

yo/yo=0.98 ).



4. A partir de la ecuacion (4.52) con 8 =14° (S= tan 6 = 0.25) C = 21%. Como
A = n*8g/R'?, para flujo no aireado A = 0.0191 y a partir de la ecuacién (4.43):

2,=0.0191 (1 - 1.9x 0.212)=0.0175.

A partir de la ecuacidn de Darcy-Weisbach yo R, = QA Ih8gS=0.0125 y v/ =
0.25 m (lo que day, /¥,=0.965 y y.=0.25/(1-0.21)=0.316 m. La velocidad
del flujo aireado es 1'=3.75/0.25=15.0 m s~' (> 14.48).

5. A partir de la ecuacién (4.50), para K=2g/b=3.75 m s~'. Por ensayo y error
V=19.45 m s~ (velocidad del flujo aireado).

1=p Y 0006—24  _yi2a-
o TgR T 981%0206 0 y,

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

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

Noétese que la ecuacién de Hall es en realidad aplicable a vertederos con relacio-
nes b/y,<5, donde la turbulencia generada por la pared tiende a producir aireacion
mas intensiva que la aplicable a canales méas anchos (en este caso b/y,=7.7). En
resumen: no todas las ecuaciones (4.40)-(4.52) son estrictamente aplicables en este
caso; el rango de y, y C calculado para y,=0.259 m es:

0.32<y, (m)<0.55, 19<C(%) <353.

El valor mas probable es y, = 0.40 m, C = 35%. Si se afiade el borde libre por
seguridad, las paredes laterales de la rapida deberian ser aproximadas a 0.7 m de
altura.
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Disipacion de energia

La disipacion de energia en presas y azudes esta estrechamente ligada con el diseiio
del vertedero, en particular con la escogencia del caudal especifico g, la diferencia
entre los niveles aguas arriba y aguas abajo (H.) y las condiciones aguas abajo. El
capitulo 4 trat6 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 rapidas, tuneles, etc. En este capitulo, el tema principal esta relacionado con
el concepto de disipacion de energia en todo el paso del flujo desde el embalse hasta
el cauce aguas abajo y, en particular, el disefio del tanque de amortiguacion (disipa-
dor de energia).

La cantidad de energia que debe disiparse en presas altas con grandes descargas
sobre el vertedero es enorme. Por ejemplo, la maxima energia 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 generacion planeada en el
sitio (Locher y Hsu, 1984).

En el diseiio de disipadores de energia deben considerarse los méas importantes
factores ambientales: el efecto de sobresaturacion de nitrégeno sobre los peces en
pozos de caida profundos y el efecto de atomizador (o espuma) de los chorros del
deflector que pueden ocasionar derrumbes y el congelamiento de la niebla en paises
con estaciones. W

El paso del agua desde un embalse hasta el tramo aguas abajo involucra un gran
nimero de fenémenos hidrdulicos, como la transicién a flujo supercritico, el flujo
supercritico aireado y no aireado sébre el vertedero, el posible flujo a través del chorro
de caida libre, la entrada al tanque de amortiguacién con transicién de flujo supercri-
tico a subcritico, y ecos de la macroturbulencia después de la transicién hacia la
corriente més alld del pozo o tanque de caida. En este sentido, es mejor considerar el
proceso de disipacion de energia en cinco etapas separadas, algunas de las cuales
pueden estar combinadas o ausentes (Novak y Cabelka, 1981), (figura 5.1):

sobre la superficie del vertedero;

en el chorro de caida libre;

en el impacto en el pozo aguas abajo;
en €] tanque de amortiguacion;

en el afluente en el rio.

SNbh W=

Las tres primeras etapas se tratan en la seccién 5.2 y las dos tltimas en la seccién 5.3.

5.1 Generalia:z:
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5.2 Disipacion
de energia
en vertederos

Figura 5.1 Esquema de definicién para las cinco fases de disipacion de energia.

5.2.1  DISIPACION DE ENERGIA SOBRE LA SUPERFICIE DEL VERTEDERO

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

e=Cal'*2g (5.1)

donde V' es la velocidad (supercritica) al final del vertedero, a es el coeficiente de
Coriolis y £ es el coeficiente de pérdida de cabeza, relacionado con el coeficiente

de velocidad ¢ (la fazén entre las velocidades real y teérica) dado por:
;\
l/p2=1+& (5.2)

La razén entre la pérdida de energia, ¢, y la energia total E (es decir, la pérdida
relativa de energia) es:

o 12 2 ’2
e_5Sv /(V+§V) ST 53

E- 29 /\2g 29 ) 1+¢&

Para una relacién entre la altura S de la cresta del vertedero, sobre su parte mas baja

y la cabeza total de caida H, de S/H <30, y para vertederos lisos (Novak y Cabelka.
1981),

@,=1—-0.0155S/H (5.4)
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para un valor de § dado, @, se incrementa cuando H aumenta, es decir, si para un
caudal dado Q el ancho del vertedero b disminuye, entonces g aumenta [ecuacidn
(4.19)]. Asi, para S/H=35, ¢,=0.92 y la pérdida relativa de cabeza es de 15%, mien-
tras que para S/H =25, ¢, =0.61 y la pérdida es de 62%.

El valor de & podria incrementarse (y ¢ 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 aireacidn de estas protuberancias, el incremento en la disipacion de
energia s6lo puede lograrse a cambio de admitir la posibilidad de eventuales dafios
por cavitacion (secciéon 4.6).

52.2 VERTEDEROS CON SALTO DE ESQUI

En el diseio moderno de muchos vertederos se logra un incremento de disipacion
de energia utilizando chorros de caida libre, bien al final de un ‘salto de esqui’ o
aguas abajo de un deflector (figuras 5.2 y 5.3).

El vertedero con salto de esqui fue utilizado por primera vez por Coyne (1951), y
mds tarde se desarroll6 en estudios detallados sobre modelos. Su utilizacion permite
importantes economias en sitios donde las condiciones geoldgicas y morfologicas son
favorables, y en particular, donde el vertedero puede ubicarse sobre la central eléctrnca
o al menos, por encima de las obras de desagiies de fondo (Novak y Cabelka, 1981).

La pérdida de cabeza en el propio chorro, ya sea s6lido o (con mayor frecuencia)
desintegrado, no es muy importante ya que sélo alcanza hasta alrededor de 12%
(Hoteni, 1956). Si, por otra parte, el chorro se divide en varias corrientes que cho-
quen entre si, o si se usa un vertedero de dos chorros que choquen, entonces la
pérdida de energia se incrementa de manera considerable.

Respecto a la disipacién de energia, 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 mayoria de las pérdidas de energia £n las tres primeras fases ocurre debido al
choque de las masas de agua y a la compresnén de las burbujas de aire, lo cual se
presenta tanto en el chorro de la lémlg’a vertiente como en ¢l pozo aguas abajo en el
sitio del impacto. La disminuciénAle energia en esta fase, por consiguiente, se
intensifica cuando se tiene un chorro disperso y con aireacién intensiva antes del
Impacto.

La pérdida de energia combinada en las primeras tres fases de disipacién de ener-
gia puede expresarse a partir de un coeficiente de velocidad,,_;, que puede deter-
minarse en pruebas de modelos, a partir de la profundidad teérica del flujo supercritico
en conjunto con la profundidad del flujo subcritico, necesaria para formar un resalto
estable aguas abajo de un vertedero (con salto de esqui). Incluso si este valor de ¢
€sta sujeto a efectos de escala (el valor de ¢ del prototipo tiende a ser menor debido
al incremento de aireacién), el estudio sobre modelo da una muy buena idea de los
beneficios o bondades relativas de diferentes disefios.

Generalmente (figura 5.1),

_y = f§'/S, q, geometria) (5.5)
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Figura 5.2 Comparacion de (a) vertedero normal, (b) vertedero con salto de esqui'y (c)
vertedero con salto de esqui con separadores de chorro (Novak y Cabelka, 1981).

diagrama de presion
experimental

>—— diagrama de presion
teérico

Figura 5.3 Deflectores.

donde §’ es la altura del punto de despegue de la lamina de agua sobre el nivel de
referencia.

Una comparacién de ¢, _, para tres diferentes disefios se muestra en la figura 5.2:
la curva a corresponde a un vertedero normal que termina en un tanque de amorti- -
guacion; la curva b, a un vertedero con salto de esqui sin deflectores en el sitio de
despegue de la 1dmina y la curva c, a un vertedero con deflectores que dividen el
chorro para incrementar la entrada de aire y la disipacion de energia y reducir las
presiones en el tanque de amortiguacién. El incremento de ¢ (y disminucién de 1a
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pérdida relativa de energia), con g queda de nuevo demostrado. Usando un disefio
conveniente, los valores de ¢ se han reducido hasta un factor pré6ximo a 0.7, lo cual
genera una pérdida de energia importante. Por ejemplo para ¢, _,= 0.5, e/E=75%
[ecuacién (5.3)]. El valor 6ptimo (mas bajo), de ¢,_; se obtiene para S'/S=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 lamina, y tiene una
suficiente longitud de caida libre en el aire, para airear de forma intensiva y desinte-
grar el chorro (Novak y Cabelka, 1981).

] a desintegracion de un chorro circular que cae, de didmetro D, fue estudiada por
Ervine y Falvey (1987), quienes demostraron que el decaimiento total del nicleo
interior s6lido ocurre después de una longitud de caida L, con L/D en el rango 50-
100. Para chorros planos, que son mds importantes en el disefio de vertederos, Hofeni
(1956) establecié experimentalmente que la longitud de caida, desde la cresta, re-
querida para la desintegracion total del chorro (para g en m?s~') es:

L = 5.8940319 = 6(g)!/3 (m). (5.6)

5.2.3 DEFLECTORES

El deflector (figura 5.3), es una version de un vertedero de salto de esqui, que se
utiliza con frecuencia como terminal en la rapida o tinel de un vertedero, siempre
y cuando las condiciones geoldgicas y topograficas sean favorables. Los deflecto-
res (igual que los vertederos de salto de esqui) son en general hechos de forma
particular para cada proyecto y los diseiios se desarrollan con la ayuda de modelos
a escala.

Los parametros necesarios para el disefio del deflector son la velocidad de aproxi-
macion del flujo y su profundidad, el radio r del deflector y el dngulo B del borde.
Para un deflector circular bidimensional, la cabeza de presién nuede calcularse su-
poniendo un flujo irrotacional; datos q;i'perimentales confirman estos valores para la
méxima cabeza de presion pero (en.gontraste con la teoria) muestran una distribu-
ci6n no uniforme de la presion (figura 5.3). Para flujos bajos, el deflector actia
como un tanque de amortiguacion 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 erosién. 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~!, pero para velocidades de 40 m s~! la distancia del
lanzamiento puede reducirse hasta en 30% con relacién al valor teérico dado por
(v¥/g) sen 2.

En general, la principal preocupacién del disefiador es tener la zona de impacto lo
mas lejos posible del deflector para proteger la estructura contra la erosin regresi-
va. Muchos disefios con chorros inclinados y varias formas tridimensionales de de-



= Dusipacion de energia

5.3 Tanques
e amortiguacion

flectores se han desarrollado: para mas detalles sobre el diseno de detlectores. cop.
sultese Locher y Hsu (1984).

5.3.1  TANQUES DE AMORTIGUACION DE RESALTO HIDRAULICO

El tanque de amortiguacion es el sistema mds comun de disipacion de energia que
convierte el flujo supercritico del vertedero en un flujo subcritico compatible con e]
régimen de rio aguas abajo. El método mdas comun —y a menudo el mejor— para
lograr esta transicion del flujo consiste en un simple resalto sumergido, formado en
un tanque de amortiguacion de seccion transversal rectangular.

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

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

g’
E.—:y + b
' 29¢% >0
B ;]’_,_l_ L2 172
y,= 5 l:—l+(l+8gy::) . (5.8)
H,

nivel del lecho del Yo
™~ ° ¥5 - ongmjl -0

\| 3 i g s

1 2

L

Figura 5.4 Esquema de un tanque de amortiguacion de resalto hidraulico.
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La profundidad del tanque de amortiguacion estd dada entonces por:
Y =% Y = 02 T Y (5.9)
y la Jlongitud por:
L =K(y, = y) (5.10)

donde o' 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 g y la correspondiente profundidad y, aguas abajo. Para un ¢ seleccionado de
manera adecuada (seccioén 5.2) y un valor de E correspondiente a la energia total
disponible sobre el fondo del tanque de amortiguacion, y, se puede calcular de la
ecuacién (5.7), v, de la ecuacion (5.8) y y' de la ecuacidn (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 energia en el
fondo del lecho del rio aguas abajo. Este célculo, llevado a cabo para varios cauda-
les, puede producir cinco alternativas:

y, >y, en todo el rango de g;
y, =Y, €n todo el rango de g;
¥, < y, €n todo el rango de g;
y, > ¥, SOlo para caudales altos;
Y, =y, SOlo para caudales bajos.

LN B WwW -

El caso 1 es el mas frecuente, y muestra que el tanque de amortiguacién 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 sélo una posibilidad
teorica). Para y, <y, no es necesario el tanque de amortiguacion y es suficiente una
placa (faldon) horizontal de proteccién del lecho del rio aguas abajo de la presa, ya
que se presenta un resalto sumergido. Bl disefio del tanque de amortiguacién para el
caso 4 tiene que realizarse para el cal}d’:al maximo (como en €l caso 1) y, para el caso
5, en aquel caudal que produzca la maxima diferencia entre y,y y, (con 9, < Q_.),
lo cual puede dar como resultado un pequefio tanque de amortiguacion en el pie de la
presa seguido de una placa honizontal de proteccién (o viceversa), o el diseiio de una
placa de proteccién inclinada.

Donde el resultado del primer calculo muestre que el tanque de amortiguacién es
necesario, el procedimiento se repite para un nuevo valor de E [en la ecuacién (5.7)]
el cual tiene en cuenta la disminucién en el nivel de referencia de energia en una
cantidad suficiente (ver ejemplo 5.1).

Los valores de los coeficientes ¢’ y K en las ecuaciones (5.9) y (5.10) pueden
tomarse (Novak y Cabelka, 1981) como 1.1 < ¢’ < 1.25y4.5 < K < 5.5, donde el
valor mds bajo de K se aplica para Fr, > 10 y el mas alto para Fr, < 3.

Las ecuaciones (5.8) y (5.10) y los aspectos de disefio hasta ahora estudiados, son
validos Wnicamente para tanques de fondo horizontal. En canales inclinados, el va-
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lor y,/y, se incrementa con la pendiente; para una pendiente S,=0.2, v./v|. es dog
veces el valor para un canal horizontal, con el mismo namero de Froude.

Los valores citados de K, y en particular de ¢”, son bastante bajos (como indica
la economia) y dependen de una buena valoracion del coeficiente ¢, y en especig]
de la profundidad aguas abajo y, que, a su vez, depende en general de un valor
supuesto del n de Manning para el rio. Si se suponen valores conservadores de n y g
(es decir un n bajo y un ¢ alto) entonces un valor pequefio de o’ (como 1.1) eg
suficiente; de otra manera, debe seleccionarse un valor mas alto. También es muy
importante estimar la posible degradacién a largo plazo del lecho del rio aguas aba.
jo de la presa, lo que podria ocasionar la reduccidn de los niveles (del agua) aguas
abajo y de y,.

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

Es evidente a partir de las ecuaciones (5.7) a (5.10) que cuanto mas bajo sea el
valor de ¢ (més alto el valor de £) mis pequeiio serd el tanque de amortiguacién
requerido; ¢ en la ecuacién (5.7) se refiere a las pérdidas totales entre la cresta del
vertedero y la entrada al tanque de amortiguacion, es decir a @, , [ecuacion (5.5)].

Las pérdidas de energia en las fases cuarta y quinta de la disipacion de energia
(seccidn 5.1) se pueden expresar como:

e,s=(,—y,) 14y, (5.11)

Aguas abajo del resalto en el efluente del tanque subsiste todavia una proporcién
importante de exceso de energia, principalmente debido a la alta turbulencia del
flujo, la cual puede expresarse (Novak y Cabelka, 1981) como:

es=(a' - o)V /29 (5.12)

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

De las ecuacionéé (5.11) y (5.12) se obtiene:

-

€4 ?” €s , 1+(1 +8Fr2)"2
LAy )
€45 €as ( ‘ [—3+(1+8Fr?)"?) (5.13)

La ecuacién (5.13) muestra que la eficiencia de la disipacién de energia en el propio
resalto dentro del tanque de amortiguacién decrece con el nimero de Froude, dejan-
do hasta 50% de la energia para que sea disipada aguas abajo del tanque para nime-
ros bajos de Froude (seccién 5.3.3).

El resalto hidrdulico introduce una cantidad importante de aire adicional a cual-
quier flujo aireado de llegada. Una concentracién constante de aire a lo largo del
resalto (C’, = C—;) da como resultado un resalto de menor altura en comparacién con
el caso sin aire, mientras que para C, >0 y C, = 0 (que es una suposicién m4s realis-
ta) es necesaria una altura un poco mayor de y, respecto al caso de no tener aire
(Naudascher, 1987). Entonces, lo mas relevante de la presencia de aire en la zona
del resalto, es el requerimiento de paredes mas altas en el tanque de amortiguacion
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debido a la mayor profundidad de flujo [ecuacion (4.33)]. El efecto de la entrada de
aire debido a los resaltos hidréaulicos en la concentracién de oxigeno en el flujo ha
sido estudiado por Avery y Novak (1978) (seccidon 9.1.6).

La naturaleza de alta turbulencia del flujo en el resalto hidrdulico induce grandes
fluctuaciones de presion en las paredes laterales y en particular en el piso del tanque,
lo cual, a su vez, podria ocasionar cavitacion. Utilizando un nimero de cavitacioén, o,
en la forma (p'?)'?/(1/12pV ?) [ecuacidn (4.14)], donde p'es la desviacion de la presion
instantdnea p con respecto a la presion promedio en el tiempo p | p = f(t) puede obte-
nerse de los registros de transductores de presion], la relacion entre o y x/v, (donde x
es la distancia desde el pie del resalto) para resaltos libres y sumergidos con Fr,=35, se
muestra en la figura 5.5 (Narayanan, 1980; Locher y Hsu, 1984). Suponiendo que la
longitud del resalto sea de aproximadamente 6(y, — y,), la presion hidrostatica en el
punto de maxima fluctuacién de la presion, es decir en un resalto libre, en x/y, =12,

serd pgy, , con:
~ Y=

y=yt 12y, =3y..
| 6(}"2—)\) | I
Para o = 0.05 ocurrird cavitacién si:
: Vi
pytpgy—0.05kp - =P, = 0 (5.14)

donde k=p'l(p')'"?>1 (1<k<5).

El valor de k puede calcularse de la ecuacién (5.14) y suponiendo, por ejemplo,
una distribucién normal de las fluctuaciones de presion, el factor de intermitencia,
es decir, la proporcidn de tiempo para la cual k es excedido (la probabilidad de que
ocurra cavitacion) puede calcularse (como se muestra en el ejemplo 5.1). Para k> 5
en la practica no hay peligro de cavitacién; para k =3.5 hay 2% de probabilidad de

0.06 T T 1 T | ‘ET 1 T Clave | ] T
resalto libre o vily, = 9.1
005 I’ o V,Z/y' = 123 —
0.04 (resalto sumergido) _
o 0.03 -
002 \ -‘
0.01 lenta _
0.00 | | | | i ] ] ] | | L i 1
0 5 10 I5 20 25§ 30 35 a0 45 50 S5 60 65 70
x/y)

Figura 5.5 Comparacién de la variacién longitudinal de las fluctuaciones de presi6n en
resaltos libres y sumergidos para Fr="5 (Locher y Hsu, 1984).
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ocurrencia de cavitacion durante el tiempo de operacion del tanque (para tanqueg
bien construidos). En realidad, esta probabilidad de cavitacion podria ser mas alt,
porque el comienzo de la cavitacion ocurriréd a presiones mayores que p,, las irregy.
laridades en el piso del tanque causaran reduccion de la presion local y el flujo que
viene de aguas arriba del resalto puede tener un grado sustancial de turbulenciy
(Narayanan, 1980).

Los modelos fisicos proporcionan, con ciertas salvaguardias, una herramientg
conveniente para evaluar las caracteristicas de amplitud y frecuencia de las fluctua-
ciones macroturbulentas de presion y para estimar la tendencia a la cavitacion, cop
cavitacion intermitente en el prototipo (Lopardo, 1988) (capitulo 15).

Los dafios potenciales debidos a la cavitacidon no son el unico peligro en los tan-
ques de amortiguacion de resalto hidrdulico (asi como en otros tipos de tanques),
Probablemente, el problema estructural mds 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 presion por encima de la presion hidrostatica en el tanque
se agrava por las fluctuaciones macroturbulentas de la presion por debajo (y el lado)
del resalto. Aunque las fluctuaciones de la presidn negativa tienen una distribucién
espacial desigual (que alivia esta parte del problema) ésta s6lo es visible para dise-
fiar la placa de piso para la mds severa de las dos situaciones: el empuje aguas abajo
aplicado sobre toda el drea del piso con el tanque vacio o la cabeza de empuje igual
a la raiz cuadrada media (rms en inglés) del valor de las fluctuaciones de presion
que es del orden de 0.12V/2g (V, es la velocidad supercritica de entrada) aplicada
para la totalidad del tanque lleno. Ademads, todas las juntas de contraccion 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 accion de las fuerzas en losas con
diferentes longitudes y anchos bajo un resalto hidrulico, dando detalles adicionales
sobre los efectos del tamano de la losa, de la posicién y de la relacién ancho-largo.
Pinheiro, Quintela y Ramos (1994) presentaron un resumen y un andlisis compara-
tivo de metodologias para calcular las fuerzas hidrodinamicas que actian sobre las
losas de los tanques dé& amortiguacién de resalto hidrdulico.

La prevencion de la vibracién de los elementos del tanque (debido a la turbulen-
cia del flujo) requic}é también placas macizas, conectadas en lo posible a la cimen-
tacion.

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

El empuje, la abrasion y la cavitacion estan, desde luego, fuertemente relaciona-
dos, y la prevision para mantenimiento y reparaciones debe considerarse en el dise-
fio del tanque.

El caudal usado en el disefio de los tanques de amortiguacion es, en la mayoria de
los casos, el caudal (miximo) de disefo del vertedero (en los casos 1, 2 y 4 anterio-
res). Este, sin embargo, no es siempre necesariamente el caso. Algunas veces puede
resultar mas econdmico tomar algun riesgo calculado y diseiiar el tanque para un
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caudal mds pequeiio y de mayor frecuencia de ocurrencia (como @, © menor, en
Jugar de la CMP — capitulo 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.

53.2 OTROS TIPOS DE TANQUES DE AMORTIGUACION

Aunque los tanques de amortiguacion disefiados con base en un simple resalto
hidraulico funcionan bien y con relativa eficiencia, en ciertas condiciones otros
tipos de tanques pueden producir ahorros en los costos de construccion. Se han
desarrollado tanques estindares con bloques de impacto, bloques de caida 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
caida y bloques de impacto — USBR Tipo III — que puede utilizarse para velocida-
des V<182 m s~ 'y g<18.6 m? s™! se presenta en la figura 5.6. Como este
tanque es mds corto que otros, existe la tentacidn de utilizarlo por fuera de esos
limites; sin embargo, en este caso es muy grande el peligro de que ocurran dafios
por cavitacion, debiéndose tener mucho cuidado durante el disefio y en el posicio-
namiento de los bloques. Basco (1969) llevé a cabo, en particular, una investiga-
cion detallada de la tendencia en el disefio de tanques con bloques de impacto y de
las fuerzas de arrastre, las fluctuaciones de presidn y de la geometria Optima; toda
el area 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 hidrauli-
co Y, en el caso de vertederos con compuertas, es necesaria una operacion simétrica
de éstas (para prevenir corrientes laterales que pueden llevar sedimentos dentro de
la cubeta, lo cual a su vez, puede daiidr el disipador).

Los tanques de amortiguacién cop’ un régimen superficial de resalto hidrauli-
co utilizan una cubeta escalonada poco profunda [figura 5.8(b)]; la teoria y su apli-
cacion para pequeiias presas fue ‘desarrollada en especial en la URSS (Skladnev,
1956) y fue revisada por Novak y Cabelka (1981). Este tipo de tanque es en realidad
s0lo un ejemplo de los tanques de resalto hidraulico espacial. Otros emplean un
cambio brusco en el ancho [figura 5.8(a)] o un resalto combinado con entradas de
flujo laterales desde rapidas [figura 5.8(c)] o cascadas; esta tltima alternativa es en
particular ttil en valles relativamente angostos.

Bremen y Hager (1993) investigaron los resaltos en canales que se expanden con
brusquedad llegando a la conclusién de que los resaltos con el pie justo en el canal
de aguas arriba son més eficientes que los resaltos cldsicos, aunque en la construc-
ci6n del tanque de amortiguacién esta ventaja debe contrastarse con el hecho de
que €stos pueden volverse asimétricos para relaciones de expansidn superiores a
1.4 y —para valores mds altos— requieren mayores volimenes de excavacién que
los tanques disefiados con base en el resalto clésico.
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Figura 5.6 Tanque de amortiguacion con bloques de caida y de impacto, USBR tipo |l

(US Bureau of Reclamation, 1987).

Figura 5.7

Cubetas curvas, lisas y ranuradas (US Bureau of Reclamation, 1987).
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Figura 5.8 Tanques de resalto hidrdulico 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 amortiguacion y disipadores de energia se
desarrollan mejor con la ayuda de estudios sobre modelos a escala (Novak y Cabelky,

1981).

Mason (1982) llevd a cabo un estudio estadistico con 370 disipadores construi-
dos desde 1950; el estudio incluyé tanques en roca (sin proteccion en el fondo cop
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
minima de entrada (cabeza), pero su rango estd limitado por problemas de cavita-
cién para H >30 m. Resaltos hidraulicos 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 disefo y la construccién. Varios tipos de disipadores de chorro necesitan una
cabeza minima (H > 10 m) para trabajar de manera apropiada.

Capacidad de caudal del disipador Q (m* s~ 1)

12 000}~

10 (Xl)#—

Convenciones

tanques de resalto hidrdulico
simple

m tanques con deflectores

i disipadores de chorro de trayectoria libre

e 20 | 1 |
20 40 60 80 100 120

Caida de cabeza desde el nivel del embalse
hasta el cauce aguas abajo H, (m)

Figura 5.9 Intervalo de uso preferido para los principales tipos de disipadores (Mason,

1982).

5.3.3

EROSION AGUAS ABAJO DE LOS TANQUES DE AMORTIGUACION

Se ha demostrado en la seccién 5.3.1 que en el efluente del tanque se mantiene
cierta proporcién de energia que debe ser disipada. Debido a esto y a la distribucion
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no uniforme de velocidades, siempre ocurrira alguna erosion local aguas abajo del
tanque. Eliminar esta situacion es casi imposible y, sobre todo, muy costoso. El
p,—incipal propdsito del tanque es reducir y localizar la socavacion (en un sitio donde
ésta pueda controlarse y no sea dafiina para la presa), mas no eliminarla. El umbral
de salida del tanque debe protegerse contra la erosion regresiva y/o disefarse de
forma que propicie la acumulacion de sedimentos contra el umbral en lugar de la
erosion (figura 5.4).

La extension y profundidad de la socavacion local depende de los parametros
hidraulicos, de la geologia (indice de erodibilidad) (Annandale, 1994) y de la geo-
metria del tanque. Varios métodos se utilizan para su cdlculo, incluidos estudios
sobre modelo, pero quizd lo més simple es estimar la profundidad de socavacion
como un porcentaje de la profundidad que ocurriria en el pie de una caida 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 socavacidn (aguas abajo de tanques de resalto hidrdulico determinada a
partir de experimentos en modelos de estructuras de, relativamente, baja cabeza con
arena gruesa y limitadas observaciones de campo) como:

y,=0.55[6H ¢ (y/dy)'"” — v, (5.15)

donde y, es la profundidad de socavacién debajo del lecho del rio (m), H. es la
diferencia entre los niveles aguas arriba y aguas abajo (m), y, es la profundidad en el
cauce aguas abajo (m), g es el caudal especifico (m* s™!) y d,, es el tamario de 90%
del grano del sedimento que conforma el lecho del rio (mm). La ecuacién (5.15)

indica, entonces, que el tanque de amortiguacién reduce la socavacion potencial
entre 45 y 50%.

La disipacién de energia tiene lugar aguas abajo de chorros de caida libre (chorros,
vertederos con salto de esqui, cubetas-0 deflectores) en tanques de amortiguacion, o
con mds frecuencia, en pozos de caida libre, en general excavados completa o par-
cialmente en el lecho de la corriesfte durante la construccién de la presa, pero en
ocasiones socavados sélo por la accién del chorro mismo. La socavacién y las obras
de proteccién deben revisarse, por ejemplo, de acuerdo con Hartung y Hiusler (1973)
Yy con las ecuaciones de socavacion maxima y’ (m) de Locher y Hsu (1984) y de
Breusers y Raudkivi (1991).

La expresion general de la socavacién, y’, medida desde la superficie en el cauce

aguas abajo (v, =y, ty,) es:

y.=Cq H}p"ld" (5.16a)

donde C es un coeficiente, B es el dngulo del deflector con la horizontal, d es el
tamafio de la particula (mm) y q y H, son los mismos de la ecuacién (5.15); el rango
del coeficiente Cy de los exponentes x, y, z, w es:

5.4 Pozos
de caida libre
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5.5 Disipacion
de energia

en descargas
de fondo

0.65<C<4.7, 05<x<0.67, 0.1<y<0.5,

0<z<0.3, O0<w<0.l.

De esta manera, el rango de ), es grande, como era de esperarse debido a que I
ecuacion (5.16a) cubre un amplio espectro de estructuras con diferentes disefios,
grados de entrada de aire y condiciones geologicas.

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

yi=1.5¢"H%' * (5.16b)

se confirma asi la importancia del valor del caudal especitico en el disefio de la
presa (capitulo 4).

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

ys=6ycrtan ﬁl (517)

donde ¥,=Y.—Y, [como en la ecuacién (5.15)], y., es la profundidad critica y B, es
el dngulo aguas arriba del pozo de socavacidn, el cual es funcidn del dngulo de
salida del deflector B, pero no varia demasiado con respecto a éste (14° < B, < 24°
para 10° < B < 40°).

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

Para andlisis mas profundos de la socavacion en pozos de caida libre, consultese
también Mason y Arumugam (1935).

El flyjo a través de desagiies 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 vdlvula reguladora del caudal en su extremo
(seccion 4.8 y 6.3). Estas variaciones en el disefio también se reflejan en los méto-
dos de disipacion de energia.

Las dos principales tendencias de disefio estdn 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 especifico a la
entrada en el tanque de amortiguacion. Este tanque debe ser el mismo del vertedero
—que es la mejor solucién cuando es factible (figura 5.2)- o uno separado. La reduc-

* N.de R.T.: Segin el propio Novak, en la ecuacién 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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cién del caudal especifico en una corriente de alta velocidad puede llevarse a cabo
deprimiendo €l fondo de la salida de modo simultdneo con su ensanchamiento, o
utilizando bloques y umbrales o paredes de guia inmediatamente aguas abajo de la
descarga y antes de la entrada en el tanque de amortiguacién, o en el tanque mismo,
o mediante la combinacion de varios métodos. El primer método tiene la ventaja de
evitar la cavitacion y/o la abrasion y es en particular efectivo cuando se usa en
combinacion con el tanque de amortiguacion del vertedero, porque la corriente de la
descarga puede dirigirse dentro del tanque de forma apropiada (tigura 4.22).

Cuando se utilizan deflectores sumergidos como, por ejemplo, en efluentes de
wineles, debe tenerse cuidado de suavizar el final del deflector para evitar la cavita-
cién. Para detalles adicionales de disefno, constltese US Bureau of Reclamation
(1987) ademas de Novak y Cabelka (1981).

Para el diseiio de una transicion de ensanchamiento gradual para la salida libre
supercritica de un desagiie que termina en un tanque de amortiguacion separado,
Smith (1978), basado en el trabajo de Rouse (1961), recomienda para un ancho
inicial B, (en la descarga), un ancho final B, (a la entrada del tanque de resalto
hidrdulico) y paredes rectas divergiendo a un angulo 6 del eje del efluente, las ecua-
ciones:

B,=1.10"7, (5.18)
B 173
tan 6 = (2~ 1) /@5+2Fr,) (5.19)
0

donde Fry=V,/ (gB,)""* para un conducto cuadrado o Fr,=V,/ (gD)* para un con-
ducto de seccion circular. Esta tasa de embocinamiento produce una distribucién
del flujo, razonablemente uniforme y estable, al comienzo del resalto y también
permite una continua expansion del flujo, a la misma tasa, a través del tanque de
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Figura 5.10 Disipadores de expansién brusca, Presa de New Don Pedro; dimensiones
en metros (Locher y Hsu, 1984).
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amortiguacion; para detalles adicionales sobre el cdlculo del resalto y el diseno de]
tanque, consultese Smith (1978).

Para desagiies de menor capacidad (5-10 m? s™!) con cabezas altas, los pozos de
amortiguacion verticales proporcionan un medio de disipaciéon de energia com.
pacto.

Recientemente se han desarrollado disipadores de energia de expansion brusca
(Locher y Hsu, 1984) que utilizan el principio de pérdida de energia en ensanchamien. -
tos bruscos. Aunque casi de manera inevitable estdn asociados con la cavitacion, 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 seccion de una de las tres cima-
ras de expansion de secciOn transversal circular, de la presa New Don Pedro, disefiada
para transportar un total de 200 m® s~! con una cabeza total de 170 m. Las cdmaras
disipan alrededor de 45 m de cabeza y la restante se disipa por la friccion en la tuberia
y en el tinel de 9.14 m de diametro aguas abajo de las compuertas.

Ejemplo 5.1

Disefiar un tanque de amortiguacion de resalto hidrdulico para un caudal méaximo
de 25 m* s™! m™! que fluye desde un vertedero libre con su cresta 50 m sobre el
lecho del rio aguas abajo que es de grava y tiene pendiente S;=0.001 y n=0.028.
Verificar la posibilidad de cavitacién en el fondo del tanque y estimar la socava-
cion aguas abajo del tanque; comparar ésta con la profundidad de un pozo de
caida libre aguas abajo de un deflector.

Solucion

Para la cabeza de disefio C;=0.75 (seccién 4.7.1).

De ¢=2/3C,V2g""H*",
.‘..;’.’-

-ty

25 3 »
¢ el F=soum
2x0.75(196y7) ~>032m

)
FY
¢

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

@ =1 —O.OISSE =1-0.0155 5032 =(.846.

Para n =0.028, d'®*=0.028/0.04; entonces d =0.118 m (seccién 8.2).
Para el caudal de disefio, la profundidad en flujo uniforme v, de g=y;>Sy/n,

_( 0.028 x 25

35
= =64
Yo=\7(0.001)"2 ) o416 m.

RS  6.416x0.001
d2.56—1) 0.118x 1.56

(seccion 8.2); el lecho del rio es entonces estable.

=0.035<0.05 (Shields)
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De acuerdo con la ecuacion (5.7), con el nivel de referencia en el fondo del rio,

252 |
19.6 x 0.846%y,> °

50+5.032=y,+

por ensayo y erTror y, =0.907 m.
De acuerdo con la ecuacion (5.8), para Fri=g%gy; =25%(9.81 x 0.907%) = 85.38,

y,= 9297—[— 1+(1+8 x 85.38)"4] = 11.40 m.

Como en y, > y, se requiere un tanque de amortiguacion.
Para o =1.2, a partir de la ecuacion (3.9),

y'=12x11.40—6.416=7.264 m.

Se supone y'=7.50 m ( o”sera reducido bajando el nivel de referencia), repitiéndose
el célculo:

E=50+5.032+7.50=62.532, ¢=1—-(0.0155x57.5)/5.032=0.823.

De 62.532=y,+25%(19.62 x 0.823%), y,=0873m, Fr?=9575,y y,=11.65m o’=
1.19 (satisfactorio).
Se revisa el disefio para una descarga menor, como 10 m* s~

=(O.028x10)3’5_37
Po=\T0.00ny= ) =™

Si se supone que C, = 0.65; entonces H=10x 3/(2x0.65 V19.62)=2.69m,y ¢o=1-—
(0.0155 % 57.5)/2.69=0.67. 57.5+2.69=60.19=y,+10%/(19.6 x 0.67%7); y,=0.436 m.

Fri=123; y,=6.62m; ¢'=(7.5+3.7)/6.62=1.69 >1.19 El tanque disenado para el
caudal maximo es mas que adecuado pdra caudales menores.

Segun la ecuacién (5.10) la longitud dejtanque de amortiguacién L=K (11.65—0.873);
para Fr,=V95.75=9.718 y K= 4.5, L,-$45x10777 4849m~50m

De acuerdo con la ecuacién (5.14)] para V,=25/0.873=28.63 ms 'y y,=0.873 m,

72\ (10+3y,)19.62
k= (ﬁu )/(oos—t) 1 —6.04>5.
pg 7 29) " 005x28.63 004>

Entonces, teéricamente, no hay peligro de cavitacién, aun para el caudal maximo.

De la ecuacién (5.15) para dgy=118 mm, y,=6.416 m, y H,=55.032—
6.416=48.616 m, y, =0.55[6x48.616%25x 25%5(6.416/118)*—6.416] =13 m. Como
§ =50 > 10 m, esta ecuacién no es en realidad aplicable y la socavacién calculada
s demasiado alta. Un resultado mucho mds realista es alrededor de 50% de este
valor, es decir, alrededor de 6.5 m. Esta socavacién méxima es probable que ocurra
a una distancia L+6x6.5=90 m, desde el pie de la presa, no presentandose asi
dafios para la presa, aunque se requiere una adecuada proteccién de la orilla.
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Si se utilizara un deflector, la profundidad probable requerida en el pozo de caidj
libre seria, de acuerdo con la ecuaciédn (5.16b),

yl=1.5%x25"%x48.616"" =15.25m.

Entonces, y.=15.25—-6.416=9 m debajo del nivel del lecho del rio. (Esta erosign,
sin embargo, ocurriria muy cerca del pie de la presa, a menos que se utilice una
rapida para desviar el flujo de la presa).

De la ecuacién (5.17) para 14° < 8,<24°, y = 6(25%/9.8)' tan B,, es decir
6.0 < y,<10.6 m; lo cual coincide razonablemente bien con el resultado anterior de
y=9 m.
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6.1 Clasificacion
de compuertas

6.2 Compuertas
de cresta

Compuertas y valvulas

Las compuertas pueden clasificarse de acuerdo con:

. posicion en la presa: compuertas de cresta y compuertas y valvulas de cabeza
alta (sumergida);

2. funcidén: compuertas de servicio, mantenimiento y emergencia;

material: compuertas de acero, aleaciones de aluminio, concreto reforzado, ma-

dera, caucho, nailon y otros materiales sintéticos;

4. transmision de presion: a las pilas o estribos, al umbral de la compuerta, al um-

bral y a las pilas y a toda la estructura;

modo de operacidén: compuertas y valvulas reguladoras y no reguladoras;

6. tipo de movimiento: compuertas de traslacién, rotatorias, rodantes, flotantes,
compuertas que se mueven a lo largo o a través del flujo;

7. mecanismos de movimiento: compuertas accionadas por elecricidad, por accién
mecanica, hidraulica, automadtica por la presién del agua o manualmente.

ey

)

Los principales requerimientos de operacién para las compuertas son el desem-
peio libre de fallas, el hermetismo, la rapidez de operacidn, el mecanismo de
elevacion de capacigad minima y la-conveniencia en la instalacién y el manteni-
miento. 7

Debido a la varfedad de criterios se utilizan muchos disefios de compuertas y
vélvulas; sélo log*aspectos sobresalientes de los tipos m4s importantes se pueden
tratar aqui. Para detalles de disefio y construccién adicionales de estos y otros tipos de

compuertas y valvulas consultese, por ejemplo, Davis y Sorensen (1969), Leliavsky
(1981) y Erbiste (1994).

6.2.1  GENERALIDADES

La caracteristica basica del disefo estructural de las compuertas de cresta es el mé-
todo utilizado para la transferencia de la presidén que actia sobre ellas.

1. La transmision de la presion a las pilas y estribos es utilizada por compuertas
planas de elevacion vertical y tablones de cierre, compuertas radiales y com-
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puertas de rodillo; las compuertas pueden disefiarse para que el flujo pase por
encima o debajo de ellas o para una condicién de flujo combinado.

2. Se emplea la transmision de presion al umbral de la compuerta, por ejemplo, por
compuertas de sector (tambor) (con una bisagra aguas arriba o0 aguas abajo), com-
puertas de techo (trampa de 0s0), compuertas pivotantes (tablero abatible),
compuertas giratorias y compuertas inflables.

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

6.2.2 COMPUERTAS PLANAS

Las compuertas planas (elevacién vertical), disefiadas como una celosia, viga cajon,
una rejilla de vigas y rigidizadores horizontales y verticales, o una placa de acero de
plancha unica, pueden constar de una seccion simple o doble (o incluso mas 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 ulti-
mo caso pueden emplearse ruedas fijas (el tipo més 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, esta relacionado con su luz, B (m), y la carga P(kN),
por:

G = k(PB)". (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, £ = 0.09 y n = 0.73. El intervalo usual de las
cabezas para compuertas planas simﬁies es ] <H(@m)<15,ydeluces4 < B(m) < 45.

El producto de la luz B y 1a cabéza en el fondo de la compuerta H se mantiene en
general por debajo de 200 m? g,S/mlth 1978); en casos especiales se han utilizado
compuertas deslizantes con valores mas grandes (Scheldt, Holanda, 250 m?).

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

6.2.3 COMPUERTAS RADIALES

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

tablero

J

sello lateral

viel

~20:1

Figura 6.1 Compuerta de elevacion vertical: riel de la compuerta.

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

En la ecuacién (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 < Hm) < 14y 3 <
B(m) < 55, con (BH)_, =550 m?. Las compuertas radiales pueden disefiarse para
mds de 20 MN por apoyo.

Las ventajas de lasi,compuertas radiales sobre las planas radican en que son siste-
mas de izamiento mﬁs pequeiios, mayores velocidades de subida, rigideces mas
altas, pilas més bajas, ausencia de ranuras en la compuerta, automatizacién mas
facil y mejor deseéimpefio en el invierno*; por otra parte, las compuertas radiales
requieren pilas mas largas y gruesas, y puede haber dificultades con la instalacion
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 ain por encima del
nivel del sistema de izamiento (figura 6.2).

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

* N.de R.T.: En paises con estaciones.
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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)
0 aguas abajo; en el ultimo caso, la bxsagra se encucntra en general por debajo de la
cresta del vertedero cerca de 0.1H a ©.2H. Las compuertas de sector sobre crestas de
presas son del tipo de bisagra aguas’ “arriba, con una bisagra aproximada a 0.25H por
encima del umbral aguas abajo de la compuerta y un radio de curvatura de r = H.
Las cabezas pueden tener una altura de 10 m y las luces de 65 m.

Las compuertas de sector son dificiles de instalar, requieren mantenimiento cuida-
doso y calefaccién en invierno; sus principales ventajas son la facilidad de automati-
zacién y la ausencia de un mecanismo de elevacidon de pifiones, los movimientos rapidos,
la precision de regulacion, la facilidad de paso de hielo y desechos, y las pilas bajas.

6.2.5 COMPUERTAS ABATIBLES

Las compuertas abatibles (compuertas de bisagra en el fondo) (figura 6.4) son uno
de los tipos mds sencillos y mas frecuentes de compuertas reguladoras empleadas
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Figura 6.3 Compugrta de tambor (Thomas, 1976).
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’
en las crestas de las presas y vertederos, ya sean solas o junto con compuertas

planas de elevacion vertical. Fueron desarrolladas como un remplazo de las alzas
removibles de madera; en principio eran una viga giratoria con bordes de acero,
que mds tarde se remplazé por una tuberia rigida a la torsién; se lograron avances
posteriores colocando la tuberia a lo largo del eje del apoyo abatible, con un table-
ro transmitiendo la presién del agua a los nervios en voladizo fijos a la tuberia.
Después aparecieron los cuerpos de compuerta rigidos a la torsién con lados cur-
vos aguas abajo (compuertas en forma de panza de pescado); los desarrollos mas
recientes de compuertas abatibles son estructuras rigidas a la torsién que utilizan
secciones prismaticas.

Se han utilizado compuertas abatibles (solas) con cabezas de una altura hasta de
6 m y luces hasta de 30 m; para luces mds altas dichas compuertas pueden estar
conectadas entre si, pero cada una actuando con su propio servomotor hidraulico.
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Convenciones

| tablero de compuerta

' 2 2 viga vertical
/ 3 viga horizontal
3 4 rigidizadores de tablero

5 pin de la bisagra

6 puntales de armiostramicnto
7 servomotor hidriulico

8 soporte del balancin

9 galeria de acceso

10 pozo de inspeccién hermético
11 acceso de mantenimiento

Figura 6.4 Compuerta abatible (Thomas, 1976).

Las compuertas abatibles propogcionan una regulacién del nivel muy fina, faci-
litan el lavado de desechos y hielif; en comparacidn con otros tipos de compuertas
son mds efectivas en su costo-beéneficio y a menudo son mds aceptables desde el
punto de vista ambiental; requiéren proteccién contra el congelamiento y son par-
ticularmente sensibles a las demandas de aireacién y vibracién, 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 didmetro 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 posicién de cierre). La compuerta se opera roddndola 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 1zamiento

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

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

6.2.7  COMPUERTAS DE TEJIDO

Compuertas de caygho 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 parascubrir grandes luces (de més de 100 m) con cabezas hasta de 6 m.
La resistencia def tejido utilizado excede los 100 kN m™!.

Las principales ventajas de las compuertas de tejido son su costo bajo, poco peso
y facilidad de instalacion; las desventajas estriban en que pueden dafiarse con faci-
lidad y tener una vida util 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 (seccién 4.7.7), sin las desventajas par-
ticulares del incremento repentino en la descarga y la pérdida del tap6n fusible.
Diseniadas y utilizadas por primera vez en Francia con el nombre de compuerta
fusible Hydroplus (en 1991 la presa de irrigacién de Lussas con 10 compuertas de
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2.15 m de altura y 3.5 m de ancho) (Lemperiere, 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 €n forma de laberinto. Para inundaciones mas grandes, las unidades in-
dependientes erguidas libremente se voltean alrededor de un umbral aguas abajo, si
una camara 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 estan dafiadas, remplazarse por unas nuevas. Se
mantienen sobre la rapida del vertedero por debajo de la cresta s6lo para velocida-
des menores a 3 m s~!, de otra manera son lavadas.

6.3.1 GENERALIDADES

Las compuertas y valvulas 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 (elevacién vertical), radiales o de anillo, o a través del cuerpo
de la vdlvula. Las valvulas mis comunes de este Gltimo tipo son las valvulas de
disco no reguladoras (que giran alrededor de un eje horizontal o vertical), las valvu-
las cilindricas o de bola y aguja reguladora, las de tubo, de chorro hueco y Howell-
Bunger (cono de dispersion fijo).

6.3.2 COMPUERTAS PARA PRESIONES ALTAS

Las compuertas planas (elevacion 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™! con cabezas hiista de 200 m y 4reas de compuerta hasta de
100 m2. Para las condiciones 6ptimas.&€s mejor contraer el conducto de presién aguas
arriba de la compuerta y suministrar’ deflectores aguas abajo para ayudar a la airea-
cién y como medida anti-cavitacién. La cara del conducto aguas abajo de las ranu-
ras de la compuerta debe protegerse contra la cavitacion de la misma manera como
en las compuertas de cresta. Para compuertas de elevacién no reguladoras, una me-
jor proteccién 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 posicién invertida con los brazos adentro o, mas 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 mufiones excéntricos (Buzzel, 1957) que permiten la formacién de una luz entre
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los sellos y los asientos de éstos antes de la abertura de la compuena. de manera que
s6lo tienen que manejarse los momentos ejercidos por el peso de la compuerta y |
friccién en la bisagra. Este tipo se utilizé, 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 hidraulicas contrabalanceadas
se utilizan con frecuencia en tomas de tipo de torre; se han utilizado diametros de
compuerta hasta de 7.00 m con cabezas maximas de cerca de 70) m.

6.3.3 VALVULAS PARA CABEZAS ALTAS

La valvula de cono de dispersion (Howell-Bunger) (figura 6.6) es tal vez el tipo de
vdlvula de regulacion de uso mds frecuente que se instala en los extremos de los
desagiies que descargan a la atmoésfera. C<ns1:XMLFault xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat"><ns1:faultstring xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat">java.lang.OutOfMemoryError: Java heap space</ns1:faultstring></ns1:XMLFault>