CAPITULO 1. GENERALIDADES
1.1 Seleccién y definicién del tema del proyecto

1.1.1 Titulo del proyecto

Diagnostico hidraulico de las fallas en el aliviadero de la presa “La Hondura” y sus

posibles soluciones.
1.1.2. Informacion general de la zona de proyecto

La presa La Hondura fue construida por el PERTT (Programa Ejecutivo de
Rehabilitacion de Tierras Tarija) por la modalidad de administracion directa, la
construccion dio inicio el 01 de Septiembre de 2006 y concluyo el 15 de diciembre de

2008, haciendo un total de 208 dias calendario de periodo total de construccion.

El material para el cuerpo de la presa fue extraido de un banco ubicado en el estribo

izquierdo, y del vaso de almacenamiento.

Durante el primer llenado se presentaron problemas de asentamientos que provocaron
una fisura longitudinal que fue resuelta con la aplicacion de hormigdn en masa para su
correspondiente relleno. Adicionalmente se presentaron filtraciones que fueron

disminuyendo progresivamente. (Ministerio de Medio Ambiente y Agua, 2013)
1.2 El problema de la investigacion

El correcto funcionamiento de la presa La Hondura emplazada sobre el rio Pajchani
garantizara agua de riego a las comunidades beneficiarias durante toda la vida Gtil para
la que fue construida, y en la actualidad a pocos afios de su inauguracion tiene
problemas serios en su obra de excedencias que fueron provocados por un mal disefio

y construccion.
1.2.1 Planteamiento del problema

En el departamento de Tarija, a lo largo de los Gltimos afios se han construido varias
presas de materiales sueltos, debido a su menor costo en comparacion a presas de

hormigon, y debido a la disponibilidad de materiales cercanos en la zona del proyecto.



La causa fundamental de la falla de este tipo de presas es el desbordamiento, que se
atribuye a un mal disefio y construccion de su vertedero de excedencias, ya que, éste
representa la seguridad de la presa, es por eso que es la obra mas importante y conlleva
un mayor costo de construccion.

Tales causas que podrian llevar a dicha falla se hacen presentes en el aliviadero de la
presa La Hondura, la cual fue construida sin un disefio previo.

Entre las mas relevantes anomalias en la estructura, que pudieron provocar defectos
consecuentes se tiene: una mala ubicacion, sobre el estribo derecho en una ladera muy
erosionable, la rapida o conjunto de descarga cambia de direccion longitudinal en un
angulo considerable, el final del vertedero no termina al mismo nivel de lecho del rio,
no cuenta con colchon amortiguador sobre el lecho del rio. La bibliografia recomienda
evitar este tipo de aspectos en el disefio y construccion de aliviaderos.

En este caso en particular, la combinacidn de estos errores provoco fallas alarmantes
como; erosion en la ladera y una gran socavacion al final del vertedero, generando
inestabilidad a la rapida o conjunto de descarga la cual presenta asentamientos y
fisuraciones de gran magnitud.

Esta situacion hace necesario un diagndstico hidraulico del vertedero de excedencias,
para verificar si sus dimensiones son las correctas, y asi poder realizar adecuaciones y
mejoras buscando alternativas de solucion a su problema, tratando a su vez de disminuir
la erosion de la ladera y disefiar un colchdn amortiguador para detener la socavacion

en el lecho del rio.
1.2.2 Formulacion del problema

¢El funcionamiento del vertedero de excedencias es el adecuado? ¢Qué tipo de
aliviadero seria el mas conveniente para este embalse? ;Qué tipo de colchon
amortiguador se debe disefiar en el lecho del rio que se considere técnicamente y

econdémicamente mas favorable para evitar la socavacion?
1.2.3 Sistematizacion del problema

¢Son adecuadas las dimensiones de la seccién vertedora y la rapida o conjunto de

descarga?



¢Qué magnitud de caudal es capaz de evacuar el aliviadero de la presa La Hondura?

¢Qué mejoras y adecuaciones son necesarias para que el aliviadero actual funcione

bien?

¢Qué estructura de disipacion se disefiara para vencer el desnivel que se tiene en el

vertedero respecto al lecho del rio?

¢Qué tipo de colchén amortiguador se adecuara para este tipo de topografia?

1.3 OBJETIVOS DE LA INVESTIGACION
1.3.1 Objetivo General

>

Identificar los motivos y causas de las fallas que provocan un mal
funcionamiento hidraulico del vertedero de excedencias de la presa “La
Hondura”, realizando un analisis hidrologico e hidraulico para asi buscar las

posibles soluciones y adecuaciones necesarias.

1.3.2 Objetivos especificos

>

Realizar un analisis hidroldgico de la cuenca de aporte para poder estudiar su
comportamiento ante una avenida.

Obtener los caudales pico de crecida y su respectiva laminacién en el embalse
para obtener los valores de disefio de la obra de excedencias.

Verificar las dimensiones actuales de la estructura a traveés de un recalculo de
sus componentes para poder identificar las causas de falla hidréaulica.
Verificar si la estructura actual tiene la capacidad de evacuar una tormenta
extrema que sera definida de acuerdo a recomendaciones de la bibliografia.
Comparar los resultados obtenidos con los resultados del estudio a disefio final
de la presa “La Hondura” para identificar las posibles causas de falla en el
funcionamiento.

Disefar la estructura de disipacién mas conveniente para vencer el desnivel que
se tiene en el final del vertedero respecto al lecho de la quebrada.

Escoger y disefiar el colchén amortiguador mas optimo para el tipo de

topografia y asi reducir la socavacion en el lecho de la quebrada.



1.4 JUSTIFICACION
1.4.1 Justificacion Académica

Aplicar los conocimientos adquiridos sobre el disefio de presas, de manera que se pueda
interactuar el ambito tedrico con la aplicacién practica que conlleva el diagndstico
hidraulico de las fallas en el aliviadero de la presa “La Hondura” y sus posibles
soluciones. Razones argumentan el deseo de verificar, rechazar o aportar aspectos

tedricos al objeto del perfil.
1.4.2 Justificacién Técnica

Realizar el diagnostico hidraulico de las fallas en el aliviadero de la presa “La Hondura”
y sus posibles soluciones, haciendo un analisis de porqué se ubicd en ese sitio el
aliviadero; como el célculo correspondiente a los componentes que le faltan para un
optimo funcionamiento, buscando que el disefio sea econdmico y técnicamente

aceptable.
1.4.3 Justificacion Social

Mantener un proyecto en correcto funcionamiento representa una satisfaccion a las
necesidades para el cual fue concebido, el desbordamiento del embalse La Hondura
seria una eventualidad desastrosa para todos los beneficiarios debido a que no se
garantizara agua de riego para poder mejorar la produccion agricola y asi tener mejores
ingresos, al igual que seria una gran pérdida para el estado por todos los recursos

invertidos en este proyecto.
1.4.4 Justificacion Institucional

La Universidad Autonoma Juan Misael Saracho, siendo fiel a su vision de ser “Una
institucion publica y autonomica, reconocida por su contribucion al desarrollo
sostenible del pais que interactla con sectores socio-productivos e instituciones
educativas de la region y el exterior, despliega una elevada calidad académica en la
formacion competente e integral de la persona para su insercién exitosa a la actividad

productiva y al mercado profesional.”



Mediante la materia CIV-501 “PROYECTO DE INGENIERIA CIVIL I’ Y CIV-502
“PROYECTO DE INGENIERIA CIVIL II” procura integrar exitosamente al mercado

integral a los futuros profesionales.

1.5 MARCO DE REFERENCIA
1.5.1 Tebrico

> El vertedero.- Llamado también aliviadero, es el nombre de una estructura

>

>

hidraulica cuya finalidad es la de permitir que pase el agua a los escurrimientos
superficiales. El vertedero hidraulico cumple diferentes funciones entre las que se
destacan, garantizar que la estructura hidraulica ofrezca seguridad, pues impide que
se eleve el nivel de aguas arriba sobre el nivel maximo. Garantizar que el nivel de
agua tenga poca variacion en el canal de riego aguas arriba. Componerse en una
zona de una seccion de aforo que tenga el rio o el arroyo.

Vertedero en una presa.- Un vertedero es la zona de la estructura que permite
poder evacuar las aguas habitualmente o tener el control del nivel del reservorio de
agua. Por lo general son descargadas las aguas mas cercanas a la superficie que estan
libres en el embalse, en oposicién a las descargas del fondo, las cuales salen de

forma controlada desde lo mas profundo del embalse.

Clasificacion de vertederos en presas.-

Aliviaderos de caida libre.- Estan asociados a presas de arco o de contrafuertes
donde el espesor del concreto y la geometria general no sean favorables para guiar
la vena liquida desde la cresta hasta la parte inferior; si la roca de cimentacién es
resistente a la erosion, el agua se puede dejar caer libremente sin proteccion; pero
en caso contrario se debe prever alguna estructura para disipar energia cinética del
agua y amortiguar el impacto

Aliviaderos con caida en rapido.-Se localizan en una seccion reducida de la presa
de tipo gravedad, sobre la cual se permite el paso del flujo del agua, La cresta se
forma para ajustarse a la vena liquida en las condiciones de descarga maxima. Si la

roca de cimentacion es compacta y de buena calidad, la parte inferior de la descarga



se puede disefiar como un deflector o un salto de esqui; si la cimentacion es
erosionable se requerira de la construccion de un tanque disipador de energia.

e Aliviaderos con tiro vertical.- Tienen una entrada de embudo que conecta a un
tanel en cuyo extremo inferior puede existir un deflector o una estructura disipadora
de energia, esta forma de vertederos se adapta a presas de embalses muy
encafionados, gastos relativamente pequefios y en el que el agua que fluya a traves
de ellos esté libre de objetos que pueda obstruirlos.

e Aliviaderos con descarga directa en canal.- Estan asociados a presas de tierra,
encorvamiento o concreto cuando por alguna razén no conviene que sean
vertedoras, Se considera buena practica de ingenieria no ubicar este tipo de
vertederos sobre presas de tierra 0 enrocado debido a que estas estructuras estan
sometidas a algun grado de asentamientos después de terminada la construccion;
tales asentamientos podrian provocar movimientos verticales y agrietamientos en el
canal de descarga del vertedor. El agua que fluye en dichas descargas puede adquirir
velocidades del orden de 40 o 50 m/s dependiendo del desnivel, la pendiente y la
rugosidad del canal. Con estas velocidades, cualquier des alineamiento de los planos
de revestimiento puede provocar muy altas presiones hidrostatica en la cara inferior
de la losa y levantarla, trayendo como consecuencia el fracaso de la estructura y de
la misma presa.

e Vertedero con canal lateral.- Estos vertederos tienen la particularidad de que el
eje del canal de descarga es paralelo o casi paralelo al eje de la seccion vertedora, la
cual a su vez es paralela o casi paralela al eje de la corriente. Los elementos que lo
conforman se pueden mencionar como sigue: acceso, seccion de control, canal
colector, canal de descarga y deflector o estructura disipadora de energia.
Generalmente estan asociados a presas de tierra o tierra y enrocado construidas en
rios encafionados y con grandes avenidas, o donde se requieren grandes longitudes
de cresta.

> Partes de un aliviadero



Canal de aproximacion.- Es aquel cuya funcion dentro del aliviadero, es captar el
agua del embalse y conducirla a la estructura de control o seccién vertedora,
garantizando una distribucion uniforme del flujo en dicha seccidn.

Seccion vertedora.- Es aquella que regula la descarga directamente del embalse.
Esta seccidn define la capacidad de evacuacion de un aliviadero.

Transicion.- Es una estructura que se ubica entre el cimacio y la rapida con el
objetivo de cambiar la forma o las dimensiones o ambas, de la seccidn transversal,
de la cual se puede prescindir en dependencia de las dimensiones del vertedor.
Rapida.- Es aquel elemento del aliviadero encargado de salvar la diferencia de nivel
entre la seccion vertedora y el cauce del rio o canal de salida. Su pendiente
generalmente es fuerte, asegurando un régimen de circulacion supercritico.
Estructura terminal o disipadora de energia.- Es la encargada de disipar la alta
energia cinética que alcanza el agua al circular por la rapida, debido a su pendiente,
evitando asi la erosion del terreno natural y la consecuente destruccién de la propia
obra u otra cercana a la descarga del aliviadero.

Canal de salida.- Es el encargado de conducir el agua hasta el cauce viejo del rio.
Laminacion de transito de avenidas.- La laminacion es un fenémeno natural que
se produce en los rios. Si no hay aportaciones o detracciones significativas de caudal
en un tramo, se comprueba que las variaciones, tanto en sentido creciente como en
decreciente, son menores en la seccidn aguas abajo que aguas arriba, es decir, se
produce una atenuacion en las desviaciones respecto al caudal medio. Esto se
traduce en una disminucién de los caudales maximos y un incremento de los
minimos al pasar a través del recorrido del rio. Asi, una avenida con una Unica punta
se convierte en otra con un caudal maximo menor, que se retrasa en el tiempo y
como el volumen total del agua circulante es constante, tiene una mayor duracion.
Fisicamente, cuando los caudales son crecientes, parte del agua que entra sale por el
otro extremo y parte se almacena en el ramal. EI agua almacenada incrementara los
caudales de salida cuando estos estén ya en disminucion. Si en el tramo hay un

embalse, el efecto de la laminacion suele ser mayor y depende de la superficie de



espejo del agua. Algo similar sucede en las grandes llanuras de inundacién en las
que las &reas mojadas son mayores y el efecto de la laminacién es mas notable. Si
el embalse no estd lleno, queda lo que se denomina un resguardo, y se puede
almacenar en él la parte inicial de la avenida o hacerla desaparecer por completo si

su volumen es inferior a este resguardo.

Trabajando con los embalses se pueden disminuir de forma importante los efectos
de las avenidas: se pueden aumentar los resguardos en funcion de las predicciones
meteoroldgicas, desfasar las puntas de las avenidas (con lo que se evita su suma
algebraica en las confluencias de varios cauces), e, incluso, convertir unos caudales

perjudiciales por su elevada magnitud en un recurso utilizable cuando hay escasez.

1.5.2 Conceptual

o El embalse: Es el volumen de agua que queda retenido por la presa.

o El vaso: Es la parte del valle que, inundandose, contiene el agua embalsada.

o La cerrada o boquilla: Es el punto concreto del terreno donde se construye la
presa.

« Lapresa o cortina: Propiamente dicha, cuyas funciones basicas son, por un lado
garantizar la estabilidad de toda la construccién, soportando un empuje
hidrostatico del agua, y por otro no permitir la filtracion del agua.

o Los paramentos, caras o taludes: Son las dos superficies mas o menos verticales
principales que limitan el cuerpo de la presa, el interior o de aguas arriba, que
estd en contacto con el agua, y el exterior o de aguas abajo.

e La coronacion o coronamiento: Es la superficie que delimita la presa
superiormente.

o Losestribos 0 empotramientos: Son los laterales del muro que estan en contacto
con la cerrada contra la que se apoya.

o La cimentacion: Es la parte de la estructura de la presa, a través de la cual se
transmiten las cargas al terreno, tanto las producidas por la presion hidrostatica

como las del peso propio de la estructura.


http://es.wikipedia.org/wiki/Embalse

o El aliviadero o vertedero: Es la estructura hidraulica por la que rebosa el agua
excedente cuando la presa ya esté llena.

e EIl desagiie de fondo o descargador de fondo: Permite mantener el
denominado caudal ecoldgico aguas abajo de la presa y vaciar la presa en caso
de ser necesario (por ejemplo, durante emergencias por posible falla de la
presa).

o Latoma: Es utilizada para extraer agua de la presa para un cierto uso, como
puede ser abastecimiento a una central hidroeléctrica o a una ciudad.

e La erosion: Es la degradacion y el transporte del suelo o roca que producen
distintos procesos en la superficie de la Tierra. Entre estos agentes esta la
circulacion de agua o hielo , el viento, o los cambios térmicos.

o Lasocavacion: Se denomina socavacion a la excavacion profunda causada por
el agua, uno de los tipos de erosion hidrica . Puede deberse al embate de
las olas contra un acantilado, a los remolinos del agua, especialmente alli donde
encuentra algin obstaculo la corriente, y al roce con las margenes de las

corrientes que han sido desviadas por los lechos sinuosos.
1.5.3 Espacial

La presa “La Hondura” donde se pretende dar solucion a los problemas
mencionados se encuentra ubicada en el Estado Plurinacional de Bolivia,
Departamento de Tarija primera seccion de la provincia Méndez. A pocos

kilometros de la poblacién de San Lorenzo.
1.5.4 Temporal

El diagndstico a las fallas de un vertedero de excedencias parte de datos de
precipitaciones maximas en 24 horas de las estaciones cercanas a la cuenca, que
en este caso en especifico es la estacién Trancas, la estacion Tucumillas, la
estacion de Tomatas, la estacion de Canasmoro, la estacion de Tarija Cancha 'y
la estacion de San Lorenzo con datos disponibles desde el afio 1986 hasta el

2012, datos que seran correlacionados con la estacion patron.


http://es.wikipedia.org/wiki/Aliviadero
http://es.wikipedia.org/wiki/Vertedero_hidr%C3%A1ulico
http://es.wikipedia.org/wiki/Descarga_de_fondo
http://es.wikipedia.org/wiki/Caudal_ecol%C3%B3gico
http://es.wikipedia.org/wiki/Central_hidroel%C3%A9ctrica
http://es.wikipedia.org/wiki/Agua
http://es.wikipedia.org/wiki/Hielo
http://es.wikipedia.org/wiki/Viento
http://es.wikipedia.org/wiki/Agua
http://es.wikipedia.org/wiki/Erosi%C3%B3n_h%C3%ADdrica
http://es.wikipedia.org/wiki/Ola
http://es.wikipedia.org/wiki/Acantilado
http://es.wikipedia.org/wiki/Remolino
http://es.wikipedia.org/wiki/Corriente_marina
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1.6. ALCANCE

El alcance de este proyecto contempla:

>

>
>
>

Y VY

YV V V V

A\

Recopilacion de informacion por parte del proponente.

Inspeccion de campo.

Estudio topografico a detalle de toda la zona del vertedero.

Obtencion de datos de precipitaciones del SENAMHI de las estaciones cercanas y
realizar el respectivo analisis de la informacién.

Determinacién de la tormenta de proyecto.

Obtencidn del nimero de curva para las abstracciones mediante el programa Arc-
Gis

Determinacion de los caudales maximos de crecida mediante la utilizacion del
programa Hec-Hms.

Obtencion de los caudales maximos de crecida mediante la formula racional con
fines comparativos.

Realizar el transito de avenidas a través del programa Hec-Hms y mediante un
método analitico para comparar los resultados.

Verificar si las dimensiones del aliviadero son adecuadas para evacuar los caudales
de crecida laminados que se escogeran.

Realizar una modelacion hidraulica del aliviadero en el programa Hec-Ras.
Identificar y las causas de los problemas existentes

Diseriar mejoras y adecuaciones para que el vertedero actual funcione bien.
Disefar una estructura complementaria para vencer el desnivel que se tiene entre
el fin del vertedero y el lecho de la quebrada que puede ser una rapida, caida
escalonada, etc.

Disefar un colchén amortiguador que sea el mas adecuado para esta presa.

Planos.
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CAPITULO 2 DIAGNOSTICO TECNICO
2.1 Datos generales de la presa La Hondura

2.1.1 Ubicacidn geografica
La presa “La Hondura”, se encuentra ubicada en el Municipio de San Lorenzo en la

provincia Méndez de la ciudad de Tarija, al oeste de la poblacion de San Lorenzo.

Mapa 2.1 Ubicacion del departamento de Tarija
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Mapa 2.2 Ubicacion de la provincia Méndez
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2.1.1.1 Latitud y longitud.
Figura 1.1 Ubicacion de la presa La Hondura
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Latitud Sur 21° 22°54”’

Longitud Oeste 64° 47°6”’

Altitud 2024.788 m.s.n.m.

2.1.1.2 Limites territoriales.

Tiene como limites a los siguientes espacios geograficos:
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e Al Norte: Localidad de Canasmoro.
e Al Sur: Localidad de Calama.
e Al Oeste: Carretera al norte.

e Al Este: Localidad de Lajas Merced

2.2 Antecedentes

La presa La Hondura fue construida por el PERTT (Programa Ejecutivo de
Rehabilitacion de Tierras Tarija) por la modalidad de administracion directa, la
construccion dio inicio el 01 de Septiembre de 2006 y concluyo el 15 de diciembre de

2008, haciendo un total de 208 dias calendario de periodo total de construccion.

El material para el cuerpo de la presa fue extraido de un banco ubicado en el estribo

izquierdo, y del vaso de almacenamiento.

Durante el primer llenado se presentaron problemas de asentamientos que provocaron
una fisura longitudinal que fue resuelta con la aplicacion de hormigdn en masa para su
correspondiente relleno. Adicionalmente se presentaron filtraciones que fueron

disminuyendo progresivamente. (Ministerio de Medio Ambiente y Agua, 2013)
A continuacion se presenta una breve descripcion de cada componente de la presa

2.2.1 Cuerpo de la presa
Figura 2.2 Geometria del cuerpo de la presa

Fuente: Viceministerio de recursos hidricos y riego (Unidad Técnica de Presas)
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La presa La Hondura esta construida con materiales sueltos y es del tipo zonificada, el
cuerpo de la presa esta constituido por un ndcleo central de material arcilloso con
taludes de inclinacion diferenciados, el talud del nucleo aguas arriba es 1V:1.5H, y el
talud aguas abajo 1V:1H. El espaldon aguas arriba estd constituido por material
granular protegido por un rip rap de espesor promedio de 0,35 m, tiene una inclinacion
de 1V:3H; el espaldén abajo también es de material granular y el talud tiene una
inclinacion de 1V:2.5H. (Ministerio de Medio Ambiente y Agua, 2013)

Figura 2.3 Talud aguas arriba de la presa

2.2.2 Vertedor de excedencias

El vertedor de excedencias presenta los siguientes componentes:
- Seccion vertedora (tipo abanico) ubicado en el estribo derecho

- Répida escalonada (con contrahuellas de diferentes dimensiones y ubicacion

no uniforme)

- Estanque amortiguador (Deficiente)



Figura 2.4 Componentes del aliviadero de excedencias
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Fuente: Viceministerio de recursos hidricos y riego (Unidad Técnica de Presas)
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La seccion vertedora es del tipo abanico con perfil cimacio de 24 metros de longitud,
la altura de los muros laterales es variable desde 1,8 m a 2,3 m en el primer tramo luego

del perfil cimacio.

Posterior a la seccion vertedora comienza el primer tramo de répida, que sigue el perfil
del terreno natural con una pendiente del 15%, aproximadamente 40 metros luego
comienzan caidas escalonadas con diferentes alturas de contrahuella y que también se
ajustan al perfil natural del terreno, a los 120 metros se presenta un cambio de direccion
con un angulo interno de 110° dando inicio al segundo tramo de rapida donde los
escalones se concentran, la altura de los muros es variable desde 0,6 -1,10 m, la longitud
de este tramo es de aproximadamente 70 m. (Ministerio de Medio Ambiente y Agua,
2013)

Inicialmente a la finalizacion del segundo tamo de la rpida se construy6 un gavion con
su correspondiente colchoneta, pero la energia cinética que se presentd produjo el
colapso de la colchoneta y la erosion del terreno produciendo un estanque amortiguador

natural, como medida de emergencia se colocaron rocas de gran tamafo.

Adicionalmente como medida de emergencia se realizo la sobreelevacién de los muros
laterales en el segundo tramo de la rapida, debido a que el vertedero trabajaba al tope

de su capacidad y se producian rebalses por encima de los muros.

Figura 2.5 Sobreelevacion de los muros laterales
— .
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Fuente: Viceministerio de recursos hidricos y riego (Unidad Técnica de Presas)
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2.2.3 Obra de toma

La presa inicialmente no fue concebida con obra de toma, posteriormente a la
construccion de la misma se implementd la explotacion de la presa por medio de
bombeo y la construccién de 2 tanques de almacenamiento de hormigén el primero
ubicado cerca de la caseta de bombeo como se muestra en la figura tiene una capacidad
de almacenamiento de 150 m® para beneficiar a aquellos terrenos que se encuentran
aledafios al vaso de almacenamiento y el segundo tanque de igual capacidad que se
encuentra al ingreso del area de riego. (Ministerio de Medio Ambiente y Agua, 2013)

Figura 2.6 Obra de toma

Caseta de bombeo

o

Tanaue de almacenamiento

,

Fuente: Viceministerio de recursos hidricos y riego (Unidad Técnica de Presas)
2.2.4 Vaso de almacenamiento

El vaso de almacenamiento presenta las condiciones basicas de estanqueidad, la calidad
de las aguas embalsadas es mala, con presencia de sedimentos en suspension. La
explotacion de la presa es reducida por falta de una adecuada obra de toma el nivel del
agua de la presa llega hasta un maximo de 6 metros por debajo del coronamiento
manteniéndose la mayor parte del afio llena, el agua no se renueva lo que afecta

directamente a la calidad de este recurso (Ministerio de Medio Ambiente y Agua, 2013)

Tabla 2.1 Volimenes caracteristicos presa La Hondura

Volimenes Caracteristicos

Volumen Total de Almacenamiento 1.187 hm’
Volumen Uti 1.151 hm?
Volumen Muerto NoO se conoce

Fuente: Viceministerio de recursos hidricos y riego (Unidad Técnica de Presas)
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Figura 2.7 Vista del vaso de almacenamiento

2.3 Ficha de la presa La Hondura

El Gobierno autonomo del departamento de Tarija, mediante el programa ejecutivo de

rehabilitacion de tierras Tarija PERTT, registro a la presa La Hondura en el registro

de presas, presentando los datos técnicos mas importantes.

2.3.1 Ubicacién

Rio en el que se

encuentra la| Pajchani Poblacion San Lorenzo
Cercana
presa
Cuenca .
hidrografica | Pajchani Camino de acceso | 12MJa — San - Lorenzo -
. . Pajchani
inmediata
Cuenca . Hoja de Carta
principal Guadalquivir IGM 1:50000 6629 IV
D ; ¢ Tarii Coordenadas Latitud Sur 21° 22’54’
epartamento | Tarja Geogréficas Longitud Oeste 64° 476"
Municipio Méndez Coordenadas N: 7634548
UTM E: 314942
Provincia Méndez

Fuente, Programa ejecutivo de rehabilitacién de tierras Tarija PERTT



2.3.2 Datos Generales

2.3.2.1 Datos Técnicos del Embalse y de la Cuenca
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Avrea de la cuenca 719 | [Has.]
Uso del Embalse Riego

VVolumen total de almacenamiento 1187261,60 [mq]
Capacidad util del embalse 1151643,80 [m°]
Volumen de regulacién [m?]
Nivel de aguas normales (NAN) 2106,30 [m.s.n.m]
Nivel minimo de embalse 2088,0 [m.s.n.m]
Nivel de aguas muertas 2088,00 [m.s.n.m]
Precipitacion media anual de la 650 [mm]
cuenca

Aporte medio anual de la cuenca 2804100 [m®/afio]
Altura media de la cuenca principal 2386 [m.s.n.m.]

Fuente, Programa ejecutivo de rehabilitacidn de tierras Tarija PERTT

2.3.2.2 Datos Técnicos de la Presa

Tipo de presa

Método de Presa de Material Homogéneo
con Nucleo Central

Material de Construccion

Material Granular en los Espaldones, con
Nucleo de Material Arcilloso

Longitud de coronamiento 356 [m]
Ancho de coronamiento 4.60 [m]
Cota de coronamiento (presa) 2106.90 [m.s.n.m]
g\ltu'ra maxima desde el nivel del lecho 93.70 [m
e rio
%Altura maxima desde el nivel de 95 70 i
undacion
Talud aguas arriba (H:V) 1:35

Talud aguas abajo (H:V)

1:03

Fuente, Programa ejecutivo de rehabilitacién de tierras Tarija PERTT

2.3.2.3 Datos Técnicos de la Obra de Excedencia

o Lateral , Caudal de disefio 143,4 [m3/s]
Posicion: (con sobre el
respecto al cuerpo margen Periodo de Retorno 1000 [afios]
de la presa) ;
Izquierdo
Longitud de la Estructura de disipacion al
cresta 9Iml | final del aliviadero: SICX) [ No (1)

Fuente, Programa ejecutivo de rehabilitacién de tierras Tarija PERTT
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2.3.2.4 Datos sobre Sistema de Monitoreo

Puntos fijos de control

- ] No cuenta
(topograficos):
Sistema de instrumentacion: No cuenta
Encargado de la O+M No definido

Fuente, Programa ejecutivo de rehabilitacion de tierras Tarija PERTT

2.3.2.5 Datos de Disefioy Construccion

Desde el 01 de
Periodo de Septiembre del
Fase Nombre/Institucion | Afio C € | 2006 al 15 de
onstruccion: o
Diciembre del
2008
Elaboraciony | o ora
Disefio 2006 Empresa
Elaboracion del EMITA SR L. Constructora: PERTT
Disefio Final: PERTT

Fuente, Programa ejecutivo de rehabilitacion de tierras Tarija PERTT
2.4 Problemas identificados en el aliviadero de excedencias

1. Erosion exagerada en la ladera donde se sitta el conjunto de descarga del

aliviadero

Fuente, galeria personal
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2. Asentamientos y fisuras en el conjunto de descarga.

Fuente, galeria personal

3. Exagerada socavacion en el lecho del rio donde desemboca el aliviadero.

Fuente, galeria personal

El problema radica en que el vertedero no fue emplazado correctamente, debido a que
el nivel de desfogue estd aproximadamente 5 metros por encima del nivel de la

quebrada donde se deriva el agua excedente.

La pendiente de la rapida es excesiva por lo tanto se generan velocidades erosivas en
varias zonas de la misma, el escalonado fue propuesto méas como medida de reduccién
de hormigon estructural, que como elemento de disipacion de energia, por lo tanto al
final de la rapida la energia generada no se disipa con las medidas propuestas.
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La colocacion de rocas de gran tamafio en la zona del estanque amortiguador que se
generd como consecuencia de la erosion producida no es una solucidn definitiva porque
la erosion de los taludes no fue controlada en su totalidad. (Ministerio de Medio

Ambiente y Agua, 2013)

Tabla 2.2 Resumen de los problemas identificados en el aliviadero

Problema

1. Erosién de la ladera y de la base del aliviadero

2. Fisuras y asentamientos en el conjunto de descarga teniendo un alto riesgo de colapso

3. Socavacion en el lecho del rio

Fuente, elaboracion propia
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CAPITULO 3. ANALISIS HIDROLOGICO E HIDRAULICO
3.1 Analisis hidrologico

Actualmente, el estudio hidrol6gico se basa en la interaccion de los elementos presentes
en la atmosfera, suelo y vegetacion, que estan involucrados en el ciclo del agua y en el

balance energético. (Gomez Garcia, 2009)

Sin embargo, en estudios de eventos extremos, el analisis de balance energético se hace
irrelevante y el resultado depende Unicamente de la respuesta de la cuenca a una parte
del ciclo hidroldgico, (Gomez Garcia, 2009) la cual esta compuesta de los siguientes

procesos: precipitacion, infiltracion y escurrimiento.
3.1.1 Caracterizacion morfoldgica de la cuenca

El anélisis de las caracteristicas morfométricas y funcionales de una cuenca
hidrografica a través de parametros de forma, relieve y red de drenaje, es basico en la
modelacién hidroldgica para determinar el movimiento y captacion del agua de lluvia
(Gaspari FJ, 2009)

3.1.2 Definicion de cuenca hidrogréafica

Se define cuenca el &rea de terreno donde todas las aguas caidas por precipitacion se
unen para formar un solo curso de agua. Cada curso de agua tiene una cuenca bien

definida para cada punto de su recorrido. (Chereque Moran, 1989)
3.1.3 Tiempo de concentracion

Se denomina tiempo de concentracidn, al tiempo transcurrido, desde que una gota de
agua cae, en el punto mas alejado de la cuenca hasta que llega a la salida de ésta
(estacion de aforo). Este tiempo es funcidn de ciertas caracteristicas geograficas y

topograficas de la cuenca. (Villon Bejar, 1994)

En la literatura existen mdltiples expresiones para el calculo del tiempo de

concentracion propuestas por diferentes autores:

> Giandotti: 4-VA+15-L
tc =
€T 725351

Ecuacién .3.1
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Donde:
tc: tiempo de concentracion (h).
L: longitud del cauce principal (km)

S: pendiente directa del cauce principal (m/m)

tc = o,os\g Ecuacién 3.2

tc: tiempo de concentracion (h).

> Ventura-Hevas:

Donde:

A: area de la cuenca (km?)
S: pendiente directa del cauce principal (m/m)

» US.CE.

L 0,77

Ecuacioén 3.3
tc=0,3 (—)
VS

Donde:
tc: tiempo de concentracion (h).
L: longitud del cauce principal (km)
S: pendiente directa del cauce principal (m/m)

> California:

0,77

tc = 0,066 (—) ion 3.
NG Ecuacion 3.4

Donde:
tc: tiempo de concentracion (h).
L: longitud del cauce principal (km)
S: pendiente directa del cauce principal (m/m)

» Kirpich:



L0,77

tc = 0,000325 W

Donde:
tc: tiempo de concentracion (h).
L: longitud del cauce principal (km)
S: pendiente directa del cauce principal (m/m)

» Federal Aviation Agency, FFA:

L-1000)%°
tc=0,326-(1,1-C)- ( )

60 - (S - 100)0333

Donde:
tc: tiempo de concentracion (h).
L: longitud del cauce principal (km)
S: pendiente directa del cauce principal (m/m)
C: coeficiente de escorrentia.

» Pilgrim & McDermott:

tc = 0,76 - (4)°3®

Donde:
tc: tiempo de concentracion (h).
A: rea de la cuenca (km?)

> Témez:

0,76

L
tc=0,3" (m)
Donde:

tc: tiempo de concentracion (h).

L: longitud del cauce principal (km)

S: pendiente directa del cauce principal (m/m)

26

Ecuacioén 3.5

Ecuacioén 3.6

Ecuacién 3.7

Ecuacion 3.8
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» Valenciay Zuluaga:

1,7694 - A%325 Ecuacion 3.9
~ 70,09 . 50,290

tc

Donde:
Tc: tiempo de concentracién (h).
A: rea de la cuenca (km?)
L: longitud del cauce principal (km)
So: pendiente directa del cauce principal (%)
3.1.3.1 Validacion del tiempo de concentracion

Las ecuaciones citadas daran resultados diferentes entre si, debido a que los distintos
autores no tomaron los mismos pardmetros y algunas son para una zona en concreto,
es por eso gue se hace necesaria una manera de saber qué valores adoptar para la zona

de estudio a través de una verificacién de la velocidad.

La bibliografia construyd tablas con valores aproximados de velocidad en un cauce en

funcidn de su pendiente:

Tabla 3.3 Velocidades promedio para calcular el tiempo de concentracion.

Velocidades promedio aproximadas en m/s del flujo de escorrentia para calcular el
tiempo de concentracion.

L. Pendiente en porcentaje
Descripcion del curso de agua
0-3 4-7 8-11 >12
No concentrado
Bosques 0-0,46 0,46-0,76 0,76-1,00 >1

Pastizales 0-0,76 0,76-1,07 1,07-1,30 >1,30

Cultivos 0-0,91 0,91-1,37 1,37-1,68 >1,68
Pavimentos 0-2,59 2,59-4,11 4,11-5,18 >5,18

Fuente, (Aparicio Mijares, 1992)
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Tabla 3.4 Velocidad en funcion de la pendiente del cauce.

Proyecto Racional de las Alcantarillas
y Puentes
Highway Department - Texas

—————— -— —

Velocidad media en pies por sequndo

Pendiente - —
en Bosques (en la Pastizales (en la Cauce natural

porcentaje porcidn superior porcidn superior no muy bien
‘ de la cuenca) de la cuenca) definido

0- 3 1.0 1.5 1.0

4 - 7 2.0 3.0 3.0

8 - 11 3.0 4.0 5.0

12 - 15 3.5 4.5 8.0

=—————|
Fuente, (Chereque Moran, 1989)

Tabla 3.5 Velocidades para distintas pendientes del cauce principal

Pendiente % Velocidad promedio m/s
0a3 0,45
4a7 0,9
8all 1,2
12a15 1,35

Fuente, (Villon Bejar, 1994)

3.1.4 Tormenta de proyecto

3.1.4.1 Definicion de tormenta de proyecto

Una tormenta de proyecto es un patrén de precipitacion definido para utilizarse en el
disefio de un sistema hidroldgico. Usualmente la tormenta de proyecto conforma la
entrada al sistema, y los caudales resultantes a través de éste se calculan utilizando
procedimientos de lluvia-escorrentia y transito de caudales. Una tormenta de disefio
puede definirse mediante un valor de profundidad de precipitacion en un punto,
mediante un hietograma de disefio que especifique la distribucion temporal de la
precipitacion durante una tormenta, o mediante un mapa de isoyetas que especifique el

patron espacial de la precipitacion. (Ven Te Chow, 1993)
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3.1.4.2 Tormentas de proyecto a considerar

Para el proyecto de presas se consideraran dos tormentas afluentes al embalse que seran
seleccionadas, de entre las determinadas en el Estudio de Avenidas de acuerdo con los

siguientes criterios:
3.1.4.2.1 Tormenta de disefio

Es la avenida maxima a tener en cuenta en el dimensionamiento de los érganos de
desagiie de la presa, funcionando el conjunto de las instalaciones con los resguardos

hidraulicos adecuados. (Ministerio de Agricultura, 2011)
3.1.4.2.2 Tormenta extrema:

Es la avenida maxima a tener en cuenta en el dimensionamiento de los 6rganos de
desague de la presa, sin llegar a producirse desbordamientos en ninguna de las
instalaciones. (Ministerio de Agricultura, 2011)

3.1.4.3 Variables de la tormenta de proyecto

» Precipitacion
> Infiltracion
> Escurrimiento.

3.1.4.4 Precipitacion

Se define precipitacion a toda forma de humedad, que, originandose en las nubes, llega

hasta la superficie terrestre. (Chereque Moran, 1989)
3.1.4.4.1 Andlisis de datos de precipitaciones

Las precipitaciones en altura de agua medidas con pluviometros varian de un lugar a
otro y en un mismo lugar, de un tiempo a otro. Estas medidas constituyen un conjunto
numeroso de datos, que es necesario analizar y sintetizar en unos pocos valores mas
manuables y féciles de utilizar en proyectos hidraulicos. Se recurre para ello a la
Estadistica. Escogiendo un modelo matematico que represente el comportamiento de
la lluvia en el lugar en estudio. Se utiliza para ello la experiencia acumula da sobre el

particular. (Chereque Moran, 1989)
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3.1.4.5 Ajuste de registros de precipitacion
3.1.4.5.1 Andlisis Doble Masa.

Cuando en una estacion pluviométrica tiene lugar algin cambio en las condiciones de
medicion, como por ejemplo cambio de operador, de localizacion o de las condiciones
adyacentes, las tendencias del registro sufren normalmente alteraciones que pueden

Ilegar a ser importantes en cuanto a su no homogeneidad. (Chereque Moran, 1989)

Para detectar y corregir estas alteraciones se usa una técnica llamada curva doble masa,
gue se basa en observaciones hechas en el sentido de que la precipitacion acumulada
media para varias estaciones no es muy sensible a cambios en una de ellas, debido a

que muchos de los errores se compensan. (Chereque Moran, 1989)

3.1.4.6 Andlisis estadistico de las tormentas

3.1.4.6.1 Presentaciony analisis de datos

En una serie de datos estadisticos de una estacion hidrologica de medidas, es
indispensable resumir esta multitud de cifras en elementos sintéticos que caractericen

la estacion desde el punto de vista estadistico considerado. (Monsalve Saenz, 1999)
3.1.4.6.2 Ajuste a una distribucion de probabilidad

Una distribucion de probabilidad es una funcidén que representa la probabilidad de
ocurrencia de una variable aleatoria. Mediante el ajuste a una distribucién de un
conjunto de datos hidroldgicos, una gran cantidad de informacion probabilistica en la
muestra puede resumirse en forma compacta en la funcién y en sus parametros
asociados. (Ven Te Chow, 1993)

3.1.4.6.3 Prueba de la bondad del ajuste

Las pruebas de bondad de ajuste son pruebas de hipdtesis que se usan para evaluar si

un conjunto de datos es una muestra independiente de la distribucion elegida.

En la teoria estadistica, las pruebas de bondad de ajuste méas conocidas son la X? (CHI?)

y la Kolmogorov-Smirnov, la segunda fue usada en el presente proyecto.
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3.1.4.7 Uso de modelos probabilisticos

De las varias distribuciones de valores extremos hay dos que tienen mayor aceptacion,
al haber demostrado que se ajustan bien al fenémeno de las crecidas de los rios: la
distribucion de valores extremos tipo | o ley de Gumbel y la distribucion Log-Pearson
tipo I11. (Chereque Moran, 1989)

Se presenta a continuacion la distribucion de valores extremos tipo | o ley de Gumbel

la cual fue usada en el presente proyecto.
3.1.4.7.1 Ley Gumbel

La ley de Gumbel esta dada por la expresion:

P=1-¢°" Ecuacién 3.10

Donde:
P= Probabilidad de que un valor x sea igualado o excedido.

y= Variable reducida, dada por la expresion:

y =a(x —u) Ecuacion 3.11

Donde:

u= Moda de la distribucion.

a= Parametro de dispersion.

3.1.5 Exceso de precipitacion y escorrentia directa

El exceso de precipitacion, o precipitacion efectiva, es la precipitacion que no se retiene
en la superficie terrestre y tampoco se infiltra en el suelo. Después de fluir a través de
la superficie de la cuenca, el exceso de precipitacidn se convierte en escorrentia directa

a la salida de la cuenca bajo la suposicion de flujo superficial hortoniano.

Las gréficas de exceso de precipitacion contra el tiempo o hietograma de exceso de
precipitacion (ERH, por sus siglas en inglés) es un componente clave para el estudio
de las relaciones lluvia-escorrentia. La diferencia entre el hietograma de lluvia total que

se observa y el hietograma de exceso de precipitacion se conoce como abstracciones o
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pérdidas. Las perdidas son primordialmente agua absorbida por infiltracion con algo
de intercepcion y almacenamiento superficial. (Ven Te Chow, 1993)

3.1.5.1 Método SCS para abstracciones

El Soil Conservation Service (1972) desarroll6 un método para calcular las
abstracciones de la precipitacion de una tormenta. Para la tormenta como un todo, la
profundidad de exceso de precipitacion o escorrentia directa Pe es siempre menor o
igual a la profundidad de precipitacion P; de manera similar, después de que la
escorrentia se inicia, la profundidad adicional del agua retenida en la cuenca Fa es
menor o igual a alguna retencion potencial maxima S. Existe una cierta cantidad de
precipitacion la (abstraccion inicial antes del encharcamiento) para la cual no ocurrira

escorrentia, luego la escorrentia potencial es P - la.

\

////':
& o
" A PwupPoyl 4+ F,
é \‘ // o
=" \‘ /j/ ///:
¢ | N
—_— /A S
,3 / ’/_//
7‘ A
- /

Tiempo

Figura 3.8 Variables para el método SCS para abstracciones.

La hipotesis del método del SCS consiste en que las relaciones de las dos cantidades

reales y las dos cantidades potenciales son iguales.

Ecuacioén 3.12

Del principio de continuidad

P=Pe+Ila+Fa Ecuacion 3.13

Combinando (2.40) y (2.41) y resolviendo para Pe se encuentra
_ (P—1la)?
_P—-Ila+S

Pe Ecuacion 3.14
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La cual es la ecuacion basica para el célculo de la profundidad de exceso de

precipitacion o escorrentia directa de una tormenta utilizando el método SCS.

Al estudiar los resultados obtenidos para muchas cuencas experimentales pequefias, se

desarroll6 una relacion empirica,

la=02"S Ecuacion 3.15
Con base en esto
(P —0,2-5)>2
~P+08-S Ecuacion 3.16

Al representar en graficas la informacion de P y Pe para muchas cuencas, el SCS
encontrd curvas como las que se muestran en la figura 2.30. Para estandarizar estas

curvas, se define un nimero adimensional de curva CN, tal que 0 < CN < 100.

Para superficies impermeables y superficies de agua CN = 100; para superficies
naturales CN < 100.

El nimero de curvay S se relacionan por:

S = 1000 —10 Ecuacion 3.17

CN
Donde S esta en pulgadas. Los nimeros de curva que se muestran en la figura 2.30 se

aplican para condiciones antecedentes de humedad (AMC, por sus siglas en inglés)
normales (AMC II).

Tabla 3.6. Condiciones de Humedad para el calculo de CN

Clasificacion de clases antecedentes de humedad
(AMC) para el método de abstracciones de lluvia del
SCS

Lluvia antecedente total de 5 dias (pulg)

Estacid Yy
Grupo AMC SN xgiei g
inactiva de crecimiento
| Menor que 0.5 Menor que 1.4
i 05al.l 14u2.]
I11 Sobre 1.1 Sobre 2.1

Fuente: (Soil Conservation Service, 1972)
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Los numeros de curva han sido tabulados por el Soil Conservation Service con base en

el tipo de suelo yel uso de la tierra. Se definen cuatro grupos de suelos:

Grupo A: Arena profunda, suelos profundos depositados por el viento, limos

agregados.
Grupo B: Suelos poco profundos depositados por el viento, marga arenosa.

Grupo C: Margas arcillosas, margas arenosas poco profundas, suelos con bajo

contenido organico y suelos con altos contenidos de arcilla.

Grupo D: Suelos que se expanden significativamente cuando se mojan, arcillas

altamente plasticas y ciertos suelos salinos.

Tabla 3.7 Namero de curvas CN para las diferentes combinaciones hidroldgicas suelo-
cobertura para las cuencas en condiciones I (AMC I11)

Uso de suelo yl Condiciones Grupo hidrolégico de suelo
cubierta vegetal para I"?I,
Infiltracion

Barbecho 77 86 91 94

Cultivo en hileras Mala 72 81 88 91
Buena 67 78 85 89
Mala 70 79 84 88
Buena 65 75 82 86
Mala 66 74 80 82
Buena 62 71 78 81

Granos pequefios Mala 65 76 84 88
Buena 63 75 83 87
Mala 63 74 82 85
Buena 61 73 81 84
Mala 61 72 79 82
Buena 59 70 78 81

Legumbres Mala 66 77 85 89

tupidas o Buena 58 72 81 85

rotacion de

pradera Mala 64 75 83 85
Buena 55 69 78 83
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Mala 63 73 80 83
Buena
Pradera o Pastizal Mala
Regular

Mala

Buena

Regular

Buena
permanente

Mala

Bosque Regular
Buena

Cascos de
Estancias

Caminos de tierra
Maleza

Herbéaceo
Superficie dura

‘ Pradera

Fuente: (Soil Conservation Service, 1972)
3.1.5.2 Coeficiente de escorrentia

La escorrentia, es decir, el agua que llega al cauce de evacuacion, representa una
fraccion de la precipitacion total. A esa fraccion se le denomina coeficiente de
escorrentia, que no tiene dimensiones y se representa por la letra C. (Villon Bejar,
1994)

_ Escorrentia superficial Total

Precipitacion Total Ecuacion 3.18

La proporcion de la lluvia total que alcanzaran los drenajes de tormenta depende del
porcentaje de permeabilidad, de la pendiente y de las caracteristicas de encharcamiento
de la superficie. Inspecciones de campo y fotografias aéreas son muy utiles en la
estimacion de la naturaleza de la superficie dentro del area de drenaje. (Ven Te Chow,
1993)
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3.1.6 Transformacion lluvia a escorrentia

Es sumamente comdn que no se cuente con registros adecuados de escurrimiento en el
sitio de interés para determinar los parametros necesarios para el disefio y operacion de
obras hidraulicas. En general, los registros de precipitacion son mas abundantes que
los de escurrimiento y, ademas, no se afectan por cambios en la cuenca, como
construccion de obras de almacenamiento y derivacion, talas, urbanizacion, etc. Por
ello, es conveniente contar con métodos que permitan determinar el escurrimiento en
una cuenca mediante las caracteristicas de la misma y la precipitacion. (Aparicio
Mijares, 1992)

Los principales parametros que intervienen en el proceso de conversion de lluvia a

escurrimiento son los siguientes:
1. Area de la cuenca.
2. Altura total de precipitacion.

3. Caracteristicas generales o promedio de la cuenca (forma, pendiente,

vegetacion, etc.).
4. Distribucion de la lluvia en el tiempo.
5. Distribucién en el espacio de la lluvia y de las caracteristicas de la cuenca.

Desde luego, la complejidad de los métodos aumenta a medida que se toman en cuenta

mas de los parametros citados anteriormente.
3.1.6.1 Lafdérmula racional

Esta es una formula del tipo envolvente, el uso de este método, tienen una antigliiedad
de mas de 100 afios, se ha generalizado en todo el mundo. En mayo de 1989, la
universidad de Virginia, realizé una Conferencia Internacional, en conmemoracion del
Centenario de la Formula Racional. (Villon Bejar, 1994)

El método puede ser aplicado a pequefias cuencas de drenaje agricola,

aproximadamente si no exceden a 1300 has 6 13 km?. (Vill6n Bejar, 1994)
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Aceptando este planteamiento, el caudal maximo se calcula por medio de la siguiente

expresion, que representa la formula racional:

Q= 36 Ecuacion 3.19

Donde:
Q: caudal méaximo, en m%/s

C: coeficiente de escorrentia, que depende de la cobertura vegetal, la

pendiente y el tipo de suelo, sin dimensiones

I: intensidad maxima de la lluvia, para una duracién igual al tiempo de

concentracion, y para un periodo de retorno dado, en mm/h

A: area de la cuenca, en km?

El coeficiente 1/3,6 corresponde a la transformacion de unidades.
3.1.6.2 Hidrograma unitario

Puesto que las caracteristicas fisicas de la cuenca (forma, tamafio, pendiente, cubierta,
etc) son constantes, se debe esperar una similitud considerable en la forma de los
hidrogramas resultantes de tormentas parecidas. Esta es la esencia del hidrograma

unitario tal como lo propuso Sherman en 1932. (Chereque Moran, 1989)

El hidrograma unitario de las t1 horas. De una cuenca se define como el hidrograma
de escorrentia directa resultante del cm de lluvia neta caida en ti horas, generada

uniformemente sobre el area de la cuenca a una tasa uniforme. (Chereque Moran, 1989)



38

Figura 3.9 Hidrograma Unitario

v lluvig nefo

—= H U.de los t, horas

La definicion anterior y las siguientes hipdtesis constituyen la teoria del hidrograma

unitario.
a) La lluvia neta es de intensidad uniforme en el periodo t1 horas.
b) La lluvia neta esta uniformemente distribuida en toda el area de la cuenca.

c¢) Los hidrogramas generados por tormentas de la misma duracion tienen el mismo

tiempo base a pesar de ser diferentes las laminas de lluvia neta.

d) Las ordenadas de escorrentia directa de hidrogramas de igual tiempo base son
proporcionales a las lAminas de escorrentia directa representadas por los hidrogramas.

Se conoce como principio de proporcionalidad.

e) Para una cuenca dada. El hidrograma de escorrentia directa debido a una tormenta
refleja todas las caracteristicas combinadas de la cuenca. Quiere decir que a tormentas
iguales corresponden hidrogramas también iguales. Se conoce como principio de

invariancia.
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3.1.7 Determinacion de la tormenta de disefio

3.1.7.1 Elementos fundamentales del analisis de las tormentas
Durante el anélisis de las tormentas hay que considerar:
3.1.7.1.1 La intensidad

Es la cantidad de agua caida por unidad de tiempo. Lo que interesa particularmente de
cada tormenta, es la intensidad maxima que se haya presentado, ella es la altura maxima

de agua caida por unidad de tiempo. De acuerdo a esto la intensidad se expresa asi:

"o

Ecuacion 3.20

imax = —
t

Donde:
Imax: intensidad méaxima, en mm/hora

p: precipitacion en altura de agua, en mm
t: tiempo, en horas
3.1.7.1.2 La duracion

Corresponde al tiempo que transcurre entre el comienzo y el fin de la tormenta. Aqui
conviene definir el periodo de duracién, que es un determinado periodo de tiempo,

tomado en minutos u horas, dentro del total que dura la tormenta.
3.1.7.1.3 La frecuencia

Es el nimero de veces que se repite una tormenta, de caracteristicas de intensidad y
duracion definidas en un periodo de tiempo mas o menos largo, tomado generalmente

en afios.
3.1.7.1.4 Periodo de retorno

Intervalo de tiempo promedio, dentro del cual un evento de magnitud x, puede ser
igualado o excedido, por lo menos una vez en promedio. Representa el inverso de la

frecuencia, es decir:
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f Ecuacion 3.21

Se recomienda que las avenidas a considerar; Avenida de proyecto y Avenida extrema
sean las correspondientes a los siguientes periodos de retorno (en afios) en funcién del
riesgo potencial que pueda derivarse de la posible rotura o funcionamiento incorrecto
de las presas, estas se clasifican en tres grupos. (Comite Nacional Espafiol de grandes
Presas, 1997)

Tabla 3.8 Periodos de retorno recomendados segun la categoria de la presa.

DETERMINACION DE LAS AVENIDAS DE PROYECTO

PERIODOS DE RETORNO EN ANOS

CATEGORIA AVENIDA AVENIDA
DE LA PRESA DE PROYECTO EXTREMA
A 1000 5000 - 10000
B 500 1000 - 5000
C 100 100 - 500

Fuente: (Comite Nacional Espafiol de grandes Presas, 1997)
Donde:

- Categoria A. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede afectar
gravemente a ndcleos urbanos o a servicios esenciales, asi como producir dafios

materiales o medio-ambientales muy importantes.

- Categoria B. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede ocasionar dafios
materiales 0 medioambientales importantes o afectar a un reducido ndmero de

viviendas.

- Categoria C. Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede producir dafios

materiales de moderada importancia y sélo incidentalmente pérdida de vidas humanas.



41

En todo caso a esta Ultima categoria perteneceran todas las presas no incluidas en las
Categorias A o B.
3.1.7.2 Relaciones Intensidad-Duracion-Frecuencia

Uno de los primeros pasos que debe seguirse en muchos proyectos de disefio
hidroldgico, como el disefio de un drenaje urbano, es la determinacion del evento o los
eventos de lluvia que deben usarse. La forma mas comun de hacerlo es utilizar una
tormenta de disefio 0 un evento que involucre una relacion entre la intensidad de lluvia
(o profundidad), la duracién y las frecuencias o periodos de retorno apropiados para la
obra y el sitio. En muchos casos existen curvas estandar de intensidad-duracion-
frecuencia (IDF) disponibles para el sitio, luego no hay que llevar a cabo este analisis.
Sin embargo, es conveniente entender el procedimiento utilizado para desarrollar estas
relaciones. Usualmente los datos se presentan en forma grafica, con la duracion en el
eje horizontal y la intensidad en el eje vertical, mostrando una serie de curvas, para

cada uno de los periodos de retorno de disefio, tal como se muestra en la figura

La intensidad es la tasa temporal de precipitacion, es decir, la profundidad por unidad
de tiempo (mm/h o pulg/h). Puede ser la intensidad instantanea o la intensidad
promedio sobre la duracién de la lluvia. (Ven Te Chow, 1993)

P
" Td

i Ecuacion 3.22

Donde:
P= Profundidad de lluvia (mm o pulg)
Td= Duracion, dada usualmente en horas.

La frecuencia se expresa en funcién del periodo de retorno, T, que es el intervalo
de tiempo promedio entre eventos de precipitacion que igualan o exceden la

magnitud de disefio.
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Figura 3.10 Curvas Intensidad-Duracion-Frecuencia.

3.1.7.2 .1 Ecuaciones para las curvas IDF

Las curvas de intensidad-duracion-frecuencia también pueden expresarse como
ecuaciones con el fin de evitar la lectura de la intensidad de lluvia de disefio en una

gréfica.
» Modelo Bernard (1932)

Que relaciona la intensidad con la duracion y el periodo de retorno como se

muestra a continuacion:

[ = AxT? Ecuacion 3.23
DTL

Donde:
| = Intensidad maxima en mm/hora.

D= Duracion de la precipitacion en minutos.
T= Periodo de retorno

A, ¥ y n=Pardmetros.

Los parametros A, ¥ y n se obtienen aplicando una correlacion multiple.

3.1.7.3 Hietograma de disefio

Los métodos hidrolégicos m&s modernos requieren no sélo del valor de lluvia o
intensidad de disefio, sino de una distribucién temporal (tormenta), es decir el método

estudia la distribucion en el tiempo, de las tormentas observadas.
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Una de las maneras de obtenerlo es a partir de las curvas IDF, dentro de ellas el Método
del Bloque Alterno, es una manera sencilla.

3.1.7.3.1 Método bloque alterno

El método del bloque alterno es una forma simple para desarrollar un hietograma de
disefio utilizando una curva-duracion-frecuencia. El hietograma de disefio producido
por este método especifica la profundidad de precipitacion en n intervalos de tiempo

sucesivos de duracion At, sobre una duracion total de Td=n.At.

Después de seleccionar el periodo de retorno de disefio, la intensidad es leida en una
curva IDF para cada una de las duraciones At, 2At, 3At, 4At,... y la profundidad de
precipitacion correspondiente se encuentra al multiplicar la intensidad y la duracion.
Tomando diferencias entre valores sucesivos de profundidad de precipitacion, se
encuentra la cantidad de precipitacion que debe afiadirse por cada unidad adicional de
tiempo At. Estos incrementos o bloques se reordenan en una secuencia temporal de
modo que la intensidad maxima ocurra en el centro de la duracion requerida Td y que
los demas bloques queden en orden descendente alternativamente hacia la derecha y

hacia la izquierda del bloque central para formar el hietograma de disefio. (Ven Te
Chow, 1993)

Figura 3.11 Hietograma de disefio, método Blogques Alternos.

Precipitacion (pulg)

{ 20 40 60 80 1) 120

Tiempo (min)
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3.1.7.4 Precipitacion maxima probable

La PMP es el valor limite estimado de precipitacién. En consecuencia, la PMP puede
definirse como la mayor profundidad de precipitacion estimada analiticamente para
una duracion dada que sea fisicamente posible y que caracterice razonablemente una
region geografica particular en un determinado periodo del afio, existe una gran
variedad de métodos para determinar la PMP. Debido a las incertidumbres y
limitaciones en los datos y su conocimiento, puede considerarse la PMP como un
estimativo y el criterio y la experiencia deben utilizarse al fijar su valor. (Ven Te Chow,
1993)

3.1.7.4.1 Método Gumbel modificado

» Precipitacion maxima diaria para un determinado periodo de retorno
hdt = Ed-(1+ Kd-logT)

Ecuacioén 3.24

Donde:

hdt= Altura de lluvia méxima diaria en milimetros.
Ed= Moda de la distribucién de datos.

Kd= Caracteristica de la serie de datos

T= Periodo de retorno

» Precipitacion Maxima horaria para un determinado periodo de retorno

tB Ecuacion 3.25
htT = hdt o

Donde:

htr= Precipitacion maxima horaria (mm)
hdt= Altura de lluvia méaxima diaria (mm).
t= Tiempo en horas

B = Constante que en nuestro medio se adopta generalmente 0.2
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o = Equivalente de lluvia Diaria que depende de la Magnitud de la cuenca

Se considera que la lluvia diaria es igual a la lluvia de 12 hrs., un exponente de

0.30 para tiempos menores a 2 horas y 0.20 para tiempos mayores a 2 horas.
Criterio de la eleccion de a
Para Ac > 20 km? o =12 hrs
Para Ac <20 km? a =2 hrs

El equivalente de lluvia diaria depende también de las caracteristicas de la
precipitacion en la zona, que puede influir en la duracién méaxima de una lluvia
en la zona. Por lo tanto en funcién a la bibliografia consultada y por lo
averiguado por el SENAMHI se considero el valor de 12 hrs para o como el

critico.
3.1.7.5 Tréansito de avenidas

El transito de caudales es un procedimiento para determinar el tiempo y la magnitud
del caudal (es decir, el hidrograma de caudal) en un punto de un curso de agua
utilizando hidrogramas conocidos o supuestos en uno 0 mas puntos aguas arriba. Si el
flujo es una creciente, el procedimiento se conoce especificamente como trénsito de
crecientes. En un sentido mas amplio, el transito de caudales puede considerarse como
un andlisis para seguir el caudal a través de un sistema hidroldgico, dada una entrada.
(Ven Te Chow, 1993)

Para un sistema hidrolégico, la entrada I(t), la salida Q(t) y el almacenamiento S(t) se

relacionan por la ecuacién de continuidad:

ds Ecuacioén 3.26

i I(t) — Q(t)
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3.2 Andlisis hidraulico
3.2.1 Introduccién

Cuando la descarga del liquido a superficie libre es efectuada por encima de un muro o

una placa, tendremos lo que se denomina un vertedero.

Si la descarga se realiza sobre una placa de arista aguda, el vertedero se llama de pared
delgada. Si por el contrario, el contacto entre la pared y la lamina vertiente es mas bien
toda una superficie, se denomina de pared gruesa. El punto mas bajo de la pared en contacto

con la lamina vertiente se conoce como cresta. (Universidad nacional de ingenieria, 1997)
3.2.1 Funciones de los aliviaderos

Los aliviaderos son estructuras que tienen aplicacién muy extendida en todo tipo de
sistemas hidraulicos y expresan una condicion especial de movimiento no uniforme en
un tramo con notoria diferencia de nivel. Un aliviadero puede tener las siguientes

funciones:

1. Lograr que el nivel de agua en una obra de toma alcance el valor requerido para el

funcionamiento de la misma.

2. Mantener un nivel casi constante aguas arriba de una obra de toma, permitiendo que
el flujo sobre el coronamiento del aliviadero se desarrolle con una lamina liquida de

espesor limitado.

3. En una obra de toma, el aliviadero de excedencias se constituye en el érgano de
seguridad de mayor importancia, evacuando las aguas en exceso generadas durante los

eventos de maximas crecidas.

4. Permitir el control del flujo en estructuras de caida, disipadores de energia,
transiciones, estructuras de entrada y salida en alcantarillas de carreteras, sistemas de

alcantarillado, etc.

La funcion de los aliviaderos de excedencias en las presas de almacenamiento y en las
reguladoras es dejar escapar el agua excedente o de avenidas que no cabe en el espacio

destinado para almacenamiento, y en las presas derribadoras dejar pasar los excedentes
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que no se envian al sistema de derivacion. Ordinariamente, los volimenes en exceso se
toman de la parte superior del embalse creado por la presa y se conducen por un
conducto artificial de nuevo al rio o hacia algin canal de drenaje natural. (Mattos
Ruedas)

3.2.2 Partes que componen el aliviadero

Tal y como se habia planteado con anterioridad, el aliviadero es aquel objeto de obra
dentro del Conjunto Hidraulico a través del cual se le da salida al agua que no se desea
aprovechar del embalse. ( Alegret Brefia & Pardo Gémez, 2001) De modo general, se

pueden sefialar como partes que componen el aliviadero, las siguientes:

» Canal de aproximacion.
Seccidn de control.

Transicion.

Répida o conducto de descarga.

Estructuras terminales o disipadoras de energia.

YV V V VYV V

Canal de salida.

Figura 3.12 Partes de un aliviadero
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3.2.2.1 Canal de aproximacion

Es aquel cuya funcion dentro del aliviadero, es captar el agua del embalse y conducirla

a la estructura de control o seccién vertedora, garantizando una distribucion uniforme

del flujo en dicha seccién. ( Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

3.2.2.2 Seccion vertedora

Es aquella que regula la descarga directamente del embalse. Esta seccion define la

capacidad de evacuacién de un aliviadero. ( Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

3.2.2.3 Transicién

Es una estructura que se ubica entre el cimacio y la rapida con el objetivo de cambiar

la forma o las dimensiones o ambas, de la seccion transversal, de la cual se puede

prescindir en dependencia de las dimensiones del vertedor. ( Alegret Brefia & Pardo

GoOmez, 2001)
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3.2.2.4 Rapida

Es aquel elemento del aliviadero encargado de salvar la diferencia de nivel entre la
seccion vertedora y el cauce del rio o canal de salida. Su pendiente generalmente es
fuerte, asegurando un régimen de circulacion supercritico. ( Alegret Brefia & Pardo
Gomez, 2001)

3.2.2.5 Estructura terminal o disipadora de energia

Es la encargada de disipar la alta energia cinética que alcanza el agua al circular por la
rapida, debido a su pendiente, evitando asi la erosion del terreno natural y la
consecuente destruccion de la propia obra u otra cercana a la descarga del aliviadero. (
Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

3.2.2.6 Canal de salida
Es el encargado de conducir el agua hasta el cauce viejo del rio.
3.2.3 Clasificacion de los aliviaderos

En general hay dos tipos de vertederos, los de pared delgada (de aforo) y gruesa. Los
vertederos de pared delgada se usan basicamente para determinar el caudal en cualquier
momento en una corriente pequefia. Los vertederos de pared gruesa se usan
principalmente para control de excedencias, y su evacuacién puede ser libre o
controlada. (DISENO HIDRAULICO DE VERTEDEROS Y DISIPACION DE
ENERGIA)

Los vertederos de excedencias se clasifican de acuerdo a sus caracteristicas méas
importantes, ya sea con respecto al sistema de control (sin control o controlados por
compuertas) o al canal de descarga (descarga libre, de cimacio, del canal lateral, del

canal abierto, del conducto del tunel, de boca de caida, de alcantarilla y de sifon.
3.2.3.1 Clasificacion de los aliviaderos de acuerdo a su disposicién en planta
Los aliviaderos de acuerdo a su disposicion en planta se clasifican en:

1. Aliviaderos frontales.
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2. Aliviaderos laterales.
3. Aliviaderos curvos en planta.
- Aliviaderos mexicanos o de abanico.
- Aliviaderos semi-mexicanos o semi-abanico. (mo7, 1999)
3.2.4 Consideraciones en la eleccion del tipo de vertedor

-Por norma general en presas con cortinas de materiales graduados o de enrocamiento,
la obra de excedencias debe ser independiente del cuerpo de la cortina salvo los casos
en que las condiciones del sitio imponga realizar una estructura de concreto inserta en
la cortina, 0 sea; que se encuentra en parte de este, para verter por coronacion, con lo
que la solucion se debe realizar con canal lateral o un vertedor en tanel, instalados sobre
uno de los margenes del propio cauce del rio o aprovechar collados laterales que
permitan verter a una barranca proxima afluente del cauce principal aguas debajo de la
cortina. ( Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

-Con respecto al problema de disipacion de la energia del agua, las caracteristicas
geoldgicas del lugar no representa problema alguno a una solucién del tipo de cubeta
deflectora y menos con respecto al tanque amortiguador, por lo que ambas soluciones

son factibles técnicamente. ( Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)
3.2.5 Vertedores tipo abanico

Un vertedor en abanico viene a ser una estructura constituida por un cimacio en curva
concava con relacion a la direccion media del escurrimiento y viendo en el sentido del
mismo, el cual descarga a un tanque de una geometria tal que propicia un resalto al pie
del cimacio y un escurrimiento lento en él. (MARQUEZ JOSE & ZARATE RIVERO
, 2004)

Figura 3.13 Vertedero en Abanico
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Puede considerarse como una variante de los vertedores de canal lateral y de los de
abanico. En general resultan mas econémicos que los vertedores de canal lateral, por

lo que se recomienda hacer un estudio comparativo para su empleo.

Este tipo de Vertedores se emplea generalmente cuando es necesario proporcionar una
longitud de cresta considerable con cargas pequefias, esto es un gasto por unidad de
longitud de cresta pequefio. (MARQUEZ JOSE & ZARATE RIVERO , 2004)
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Figura 3.14 Partes de un aliviadero de Abanico
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3.2.6 Comportamiento hidraulico de un aliviadero tipo abanico

3.2.6.1 Seccidn de vertedora

Existen tres métodos de calculo de los aliviaderos tipo abanico o mexicanos en la

actualidad:

1. Método de las tablas mexicanas de Salvador Ulloa.
2. Método del factor de escala.

3. Método de Evio Alegret.

El METODO DE EVIO ALEGRET, es el mas completo ya que elimina las
deficiencias de los otros.

3.2.6.1.1 Método propuesto por Evio Alegret Brefia

Para la obtencion de este método, Evio Alegret llevd a cabo una serie de
investigaciones sistematicas en varios modelos a escala reducida de plantas, similares
a las mexicanas, donde estudi6 las variaciones de las coordenadas del chorro y del

coeficiente de gasto con la variacion de las alturas superior e inferior del paramento, la
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carga hidraulica total y la curvatura en planta del cimacio, obteniendo coordenadas del
perfil méas esbeltas que redundan en la obtencién de coeficientes de gasto mayores
(entre 0,45 - 0,49) superiores a los obtenidos por los mexicanos (m = 0,436 como valor
constante), lo que implica menores volimenes de hormigén en la construccion del

cimacio vertedor. ( Alegret Brefia & Pardo Gémez, 2001)
3.2.6.1.1.1 Basamento del método de Evio Alegret

Este método se basa en que una vez obtenido el coeficiente de gasto (m) a partir de la
relacion P/Ho; se debe posteriormente obtener el valor de la altura inferior del
paramento (P1) que garantice que las condiciones del funcionamiento hidraulico aguas
abajo del cimacio (en el colchon) no afecte el valor del coeficiente de gasto obtenido

anteriormente.

Metodologia para el disefio de un aliviadero mexicano

Para el uso de esta metodologia se parte de que se conoce como datos:

Q: gasto

Ho: carga de disefio

NOTA: se debera chequear que Q y Hocumplan que 65 < Q/ (Ho)*>° < 340
Pasos:

1. Suponer un valor de P (altura superior del paramento) acorde con las condiciones
topogréficas del terreno y que cumpla con las siguientes restricciones:

0,35 < P/Ho < 2| Ecuacién 3.27

Donde:
P: altura de paramento (m)

Ho: altura de carga por encima de la cresta (m)

Imponer valores de P/Ho < 0,35 provoca velocidades de aproximacion muy grandes

mientras que valores de P/Ho>2,00 no introducen incrementos en el valor del
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coeficiente de gasto mo, de ahi la recomendacion anterior como rango de la relacion

P/Ho aceptable.

2 Calcular el valor de mo.

fm, = 0,385 + 0,09085(P/Ho)%2*34| Ecuacion 3.28

3 Célculo de los pardmetros que definen el trazado del perfil vertedor. (Figura 3.19)

[(xm/Ho) = 0,283[1 — (1 — P/H0)22]%7 Ecuacién 3.29

|(ym/Ho) = 0,105[1 — (1 + P/Ho)~>?]| Ecuacién 3.30

Figura 3.15 Parametros que definen el trazado del perfil vertedor.

4 Calculo de la longitud de la CRESTA del vertedor (Lo?).
Q
1

| 5 e p— — Ecuacion 3.31
° " my2g- H

Donde:
Q: Caudal de disefio (m%/s)

Ho: Altura de carga por encima de la cresta (m)
m: Coeficiente de gasto nominal

g: Aceleracion de la gravedad (m/s?)
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5 Célculo de la longitud del cimacio por el paramento superior (Lo).

Lo =Ly + 2,583 % X, Ecuacion 3.32

Donde:
Lo®: Longitud de la cresta del vertedor (m)
6 Célculo de las dimensiones en planta del aliviadero. (Figura 8.3a)

Figura 3.16 Dimensiones en planta.

Planta

a) Canal de acceso

B/Lo>1; ro/Lo=0,0133; lo/ Lo >0,0076

b) Cimacio

R1/Lo=0,221; R2/ Lo=0,5825; a1=80° a2=234°
c) Arcos del abanico

ri/ Lo=0,2167; r2/ Lo=0,4106; «3=30% a4=425°
d) Seccidn de control no vertedora

Lk/ Lo=0,546; l1/ Lo=0,3612
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e) Transicion
I2/ Lo=0,3209; b / Lo=0,2281; pendiente 6%
7 Célculo de la altura del paramento aguas abajo (P1): Proceso iterativo. (Figura 3.21)

Figura 3.17 Altura de paramento aguas abajo.

| 2 3 4 5 6 7 3 9 10 11
NO Pl sup Pl HO Kl o T 6 hC hm A P1 cale Error
E <0.01

Pasos
a) Suponer el valor de P1.

Para ello se puede hacer uso de la Figura 8.4, con el proposito de determinar el valor

de P1a emplear en la primera iteracién, debiéndose entrar para ello con las relaciones

P/Hoy Q/ (Ho)>® y del punto de intercepcion obtener el valor de P1/Ho que le

corresponda.

Se debera tener presente que el valor de P1 supuesto debera cumplir con la siguiente

relacion

1,2< P1/Ho< 2,00.
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b) Obtener Ki, CD, T, 9, hc, hm, A, P1calc

K1 = Lo'/(Lo' — 2,583b)| Ecuacion 3.33
b, = Ho(P,/(Ho + K))"" Ecuacion 3.34

Figura 3.18 Nomograma para encontrar P1.
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H,

lo = 0,885(P, /Ho) 258

Ecuacion 3.35

[t =1+ 0,386(P,/Ho)| Ecuacion 3.36

0 = arc cos[1 —13,5(mK;/9)*(1 + P,/Ho) 3] Ecuacion 3.37

lhc = [(P, + Ho)/3] - [1 — 1cos(60° + 6/3)]| Ecuacion 3.38
T Hy\3
Ry = he=| |1+ 16m2k? (—°> -1 Ecuacion 3.39
2 ho
A= [0,76(P; /Hy)~*°78]H,| Ecuacion 3.40
Py cqic = hm —A Ecuacion 3.41
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. Py sup Pica
Error relativo = < 1% Ecuacion 3.42

Pl cal

Si la diferencia no es menor que ese valor se supone un nuevo valor hasta satisfacer esta

condicién.
3.2.6.2 Seccion vertedora tipo semi-abanico

Cuando se desea proyectar un aliviadero que se colocard a media ladera y no es
conveniente usar un aliviadero lateral porque se trate de un terreno con poca capacidad
portante que no admitiria las vibraciones de este tipo de vertedor, una solucion puede

ser un aliviadero de semi-abanico. ( Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

Los aliviaderos semi-mexicanos son exactamente la mitad de uno mexicano y su disefio
consiste en calcular en uno completo usando para ello el doble del caudal y luego se
construye solo la mitad. Esto es posible porque en la practica se ha comprobado que el
funcionamiento hidraulico de los aliviaderos mexicanos es rigurosamente simétrico

respecto al eje longitudinal. ( Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

3.2.6.3 Transicion

3.2.6.3.1 Criterios para el dimensionamiento de las transiciones
a) Ancho inicial (B) y final (b) de las transiciones.

- El ancho inicial, estd determinado por la longitud que se alcanza en la seccion
vertedora, es por eso que su valor siempre se hace coincidir con la longitud total de

vertimiento (B = Ltotal).



59

Figura 3.19 Partes de una transicion.
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b) Longitud de la transicion (Ly).

- La longitud deberd conjugar la disponibilidad del espacio topografico con las

recomendaciones de Sevchenko,
c¢) Pendiente de fondo de la transicion.

La pendiente de fondo estd bastante ligada a la topografia aunque debe tenerse en

cuenta que:

Si el régimen es subcritico debera incrementarse la pendiente (sin llegar a cambiar el
régimen) para lograr una mayor evacuacion y disminuir las posibilidades de ahogo del

vertedor.

Si el régimen es supercritico, la pendiente de fondo no es determinante. d) Cota de

fondo de la transicion.

La cota de fondo de la transicion estd estrechamente vinculada a las condiciones
topograficas de la zona donde sera ubicada, no obstante a ello, muchas veces resulta

determinante en el valor final de dicha cota, la necesidad de evitar el ahogo del cimacio.
e) Altura de los muros laterales.

La altura de los muros laterales depende del tirante de que se disponga en la transicion,
que a su vez esta estrechamente vinculado con el régimen de circulacion del flujo, por

ejemplo:

- Si el régimen es subcritico se debe fijar la geometria en planta y el fondo de la

transicion para calcular la curva superficial, a partir de la cual se obtiene el valor de la
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altura de los muros una vez sumado el bordo libre al mayor valor de tirante de los

alcanzados.

- Si el régimen es supercritico se puede utilizar el método de Ippen y Dawson vélido

para fondo horizontal y paredes rectas.

3.2.6.4 Réapida o conjunto de descarga.
3.2.6.4.1 Criterios para el dimensionamiento de la rapida.

El disefio hidraulico de una rapida implica en lo fundamental, resolver los siguientes

aspectos:

a) Trazado en Planta.

b) Trazado del perfil longitudinal.

c) Obtencion de la seccion transversal.

d) Calculo de la altura de los muros laterales.
3.2.6.4.2 Trazado en planta de la rapida

El trazado en planta de la rapida constituye uno de los aspectos que esta estrechamente
vinculado con la experiencia del proyectista. No obstante ello, se quieren resaltar
algunos aspectos que se deben tener en cuenta - siempre que sea posible - a la hora de

la ejecucion de dicho trazado, los cuales son:
1- Aprovechar las vaguadas existentes en la zona.

2- Evitar los cambios de direccién en planta de la rapida, pues no se puede olvidar que

el régimen de circulacion en éstas es supercritico.

3- Reducir con su trazado, la distancia entre el embalse y la descarga en el rio para de

esa forma lograr sustanciales ahorros de excavacion y hormigén.
3.2.6.4.3 Trazado del perfil longitudinal de la rapida

Al igual que en el caso anterior, el trazado del perfil longitudinal de la rapida depende
en gran medida de la experiencia del proyectista, la geologia y la topografia de la zona

donde serd ubicado el aliviadero. No obstante a ello a continuacion se relacionan
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algunos aspectos que deben ser considerados, en la medida de las posibilidades, a la hora
de realizar el trazado de dicho perfil: ( Alegret Brefia & Pardo Gémez, 2001)

1- Se debe evitar la obtencion de pendientes muy fuertes (30%), pues las mismas
pueden dificultar los trabajos de construccion de la rapida y producir una vez en
explotacion, altas velocidades en el flujo que puedan dar lugar a la ocurrencia de la

cavitacion.

2- Seguir la pendiente natural del terreno para de esa forma disminuir la excavacion.
Para ello se puede concebir en el trazado de la rapida, hasta tres tramos de diferentes

pendientes. Ver figura 3.25(a).

3- A la hora de definir la ubicacion del extremo final de la rapida, se debera tener en
cuenta el tipo de disipador a emplear: si es un pozo o estanque amortiguador, la cota
final de la rapida, debera garantizar que la descarga del flujo se realice por debajo del
nivel del agua que se tenga aguas abajo, para con ello propiciar la ocurrencia del salto
hidraulico, si por el contrario el disipador a emplear, resulta un trampolin, la cota final
de la rapida debera quedar no menos de 2 a 3 m por encima del nivel del agua, aguas

abajo para garantizar la descarga libre del flujo que circula a través de la rapida.

Figura 3.20 Perfil longitudinal de la rapida.
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3.2.6.4.4 Célculo de la altura de los muros laterales de la rapida

Desde el punto de vista hidraulico, la altura de los muros laterales se determina de la

siguiente manera:
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lAM =Y + BI| Ecuacion 3.43

Donde:

BL: Bordo libre. Generalmente los conductos de descarga de aliviaderos se asume un

valor que se encuentra entre 0,2-0,5 m.

Y: Profundidad de circulacién en la rapida, que se obtiene inicialmente a partir de la
cota de la superficie libre del agua en la rapida, calculado por la curva superficial, pero

puede variar segun los siguientes criterios que se aplican en el disefio de una rapida.
1- Velocidad méxima permisible.

2- Aireacion del flujo.

3.2.6.4.5 Velocidad maxima permisible

Producto de las fuertes pendientes que se presentan en la rapida, en ella se producen
altas velocidades que pueden acarrear consecuencias negativas tales como la abrasion

del hormigdn y la cavitacién, que ponen en peligro la integridad de la estructura.

Para eliminar tales fendmenos, resulta muy frecuente en la practica, el disefio de rapidas
con velocidad no superior a los 15,0m/s para hormigones convencionales y hasta 30 m/s

para hormigones de alta calidad. ( Alegret Brefia & Pardo Gémez, 2001)

Para reducir velocidades que sobrepasan la maxima permisible se usa la rugosidad
intensificada o artificial en la rapida con el propésito de retardar el flujo para de esa manera
lograr que la velocidad no exceda la velocidad permisible. En relacion con este método se
puede precisar que uno de los estudios mas completo al respecto, lo constituye el realizado
por Aivazian, aplicables al caso de rapidas con pendiente entre el 5 ~ 57%. ( Alegret Brefia
& Pardo Gomez, 2001)

3.2.6.5 Célculo de la rugosidad Intensificada artificial

El método usado es el Método de Aivazian, consiste en identificar en la rapida aquella
seccion a partir de la cual la velocidad de circulacion del flujo se hace mayor que la
velocidad permisible para hormigones de baja calidad para a partir de esa seccion

colocar rugosidad artificial, de manera tal que con ella se logre que el régimen de
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circulacion sea uniforme y la velocidad de circulacion sea la permisible. ( Alegret
Brefia & Pardo Gémez, 2001)

Figura 3.21 Esquema de rugosidad intensificada Artificial.

/— SECCION DONDE SE IDENTIFICO
/ QUE(V > Vmax.)

Pasos a seguir:
1- Calcular la curva superficial natural de la rapida.

2- ldentificar la seccion a partir de la cual la velocidad se hace mayor que la velocidad

permisible

A partir de esta seccion es que se debera colocar la rugosidad artificial para lograr que
el régimen de circulacién sea uniforme y con una velocidad igual o menor que la

maxima permisible.

3- Célculo del tirante a partir de esta seccion (h)

Q Ecuacion 3.44

h =
b'Vmax

Donde:

Q = Gasto de disefio que circula por el aliviadero (m3/s)
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b = Ancho de la rapida (m)
Vméx = Velocidad maxima permisible (m/s)

4 - Calculo del radio hidraulico (Rh)

A
Rh = 7 Ecuacion 3.45

Donde:
A: Area mojada (m?)

P: Perimetro mojado (m)

5- Célculo del coeficiente de Chezy requerido para lograr la velocidad necesaria

C = Vmax Ecuacion 3.46
VRh i

Donde:
i: Pendiente de la rapida (m/m)

6-Célculo del coeficiente de pérdida por friccion de Darcy (f)

— 8_9 Ecuacioén 3.47
f=2

Donde:
g - Aceleracion de la gravedad (m/s?)

7- Calculo de la altura de la rugosidad (A ) a partir de

Ab? ”
f = 0.04 + 229l2 + kl2 [ l Ecuacion 3.48

RhP?

En la parte derecha de las ecuaciones aparece la altura del umbral (A) para alcanzar la

rugosidad requerida.
Donde:
P - Perimetro mojado (m)

b - Ancho de la rapida (m)
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h - Tirante obtenido en el segundo paso (m)
i - Pendiente del fondo de la rapida. (m/m)
k: Coeficiente que caracteriza la rugosidad artificial y se obtienen de:

Tabla 3.9 Coeficiente k de rugosidad artificial.

o | | ESQUEMA ®
2 8 B -9 e
{1
, LS |
‘ - s s
) - |

|
- | E=E| -

Fuente: ( Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

8 - Comprobar que se cumpla que la relacion h / A> 3, que garantiza un régimen

gradual suave y no uno en cascada.

De no cumplirse la restriccion anterior, se debera volver al séptimo paso y seleccionar
otro valor de rugosidad tal y como alli se explica, hasta lograr un tipo de rugosidad
capaz de satisfacer con el requerimiento anterior. Cuando esto ocurra se procedera con

los restantes pasos.

9 - Calculo de la separacion entre umbrales (1) y el ancho del umbral.
[ =8A

Ecuacioén 3.49

El ancho del umbral se puede asumir que es igual a A, pero se debe chequear su valor

una vez realizado el célculo estructural de la rugosidad.
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3.2.6.5.1 Limitacién del uso de rugosidad artificial en la rapida

La limitacion fundamental estriba en que para grandes velocidades de circulacion en la

répida, puede ocurrir la cavitacion en las rugosidades.
2. Aireacion del flujo.

En las conducciones libres con altas velocidades se produce un atrapamiento de aire de
la atmdsfera por el flujo de agua, que provoca un incremento importante en el tirante

de circulacién que debe tenerse en cuenta al calcular la altura de los muros.
En el proceso de aireacién del flujo influyen:
1- La intensidad de las pulsaciones de la velocidad del flujo.

2- La fuerza de gravedad que actla sobre las burbujas captadas por el flujo y sobre las

gotas de agua en el aire.

3- La fuerza de tension superficial que se opone a la destruccion de la superficie libre

del agua.

Figura 3.22 Distribucion de aire atrapado en el flujo.
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En relacion con el momento en que tiene lugar el inicio de la aireacién del flujo,
numerosos son los autores que coinciden en plantear que el mismo se produce cuando

la velocidad del flujo, supera un cierto valor de velocidad denominado como critico.

Basados en la interpretacion fisica del atrapamiento de aire por el flujo, distintos autores
recomiendan expresiones para la obtencion de la velocidad critica (Ver). A continuacion se

presentan algunas de las expresiones propuestas: ( Alegret Brefia & Pardo Gémez, 2001)
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1.- Isachenko:

7

A -
V.. = 6,7 /gR (1 — ﬁ) Ecuacion 3.50

Donde:
R: Radio hidraulico del flujo no aereado (m).
g: Aceleracion de la gravedad (m/s?)

A Rugosidad absoluta del hormigon (A=1~ 4 mm)

2.- Douma.
Ver = 2,24/gR) Ecuacién 3.51
3.- Skrebkov:
V.., = 0,089 C-cosad Ecuacion 3.52
Donde:
C: Coeficiente de Chezy. (¢ = %Rl/ﬁ

n: Coeficiente de rugosidad de Manning.
a: Angulo de inclinacion de la rapida respecto a la horizontal.

4.- Boinich:

-1

0,011 n .,
V., = 6,63\/chosa (1 + B ) (1 + 8,7—) Ecuacion 3.53

R1/6

5.- Grishin:

V.. = 5,753VR] Ecuacion 3.54

La bibliografia consultada, apunta que dentro de las expresiones antes mencionadas, la

presentada por Boinich resulta ser la de mejores resultados.

En relacion con el calculo del tirante aireado, se recomienda el uso de la siguiente

expresion:

ha

e 1+0,12VFr — 25
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Ecuacioén 3.55

Donde:

ha: Tirante aireado (m)

h: Tirante de circulacion sin airear (m)

V: Velocidad de flujo sin airear (m)

g: Aceleracion de caida libre (m/s?)

Fr: Numero de Froude por la expresion
3.2.6.5.2 Metodologia a seguir para el célculo del tirante aereado (ha)
1- Célculo de la curva superficial natural de la rapida.

2- Calculo de la velocidad critica en cada una de las secciones, con el empleo de las
ecuaciones antes mencionadas (o del tirante h por debajo del cual hay aireacion). Se

debe recordar que la correspondiente a Boinich resulta ser la de mejor comportamiento.
3- Identificar aquella seccion donde se cumpla que V >Ver.

4- Una vez identificada la seccién donde ocurre lo anterior, se procede al calculo del

tirante aireado segin recomendaciones dadas al respecto anteriormente.

5- Caélculo de la altura del muro (AM) en cada seccion por medio de la siguiente

expresion:
AM =Ya+BL

Es importante aclarar que al calcular la altura del muro, el tirante aireado sélo se utiliza
en aquellas secciones donde se compruebe que V > Ver, pues en aquellos donde esto no
se cumpla, el tirante que se empleara sera el correspondiente a la curva superficial

normal.

3.2.6.6 Disipadores de energia
3.2.6.6.1 Tipos de disipadores de energia

Existen distintos tipos de disipadores entre los que se pueden citar:
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1.- El Pozo amortiguador

2.- El Estanque amortiguador
3.- El Trampolin

4.- La Cubeta deflectora

De los disipadores antes mencionados el uso de los dos primeros resultan ser de mayor

factibilidad para el presente proyecto y se decide usar el estanque amortiguador.
3.2.6.6.2 El salto hidraulico

El uso de los pozos y estanques amortiguadores se basa en la ocurrencia del salto
hidraulico que es realmente el encargado de la disipacion de energia, de tal manera que
los pozos y estanques en realidad son las estructuras que contienen al salto. Por ello,
resulta imprescindible inicialmente recordar algunas caracteristicas importantes del
salto hidraulico, que permitan el correcto disefio hidraulico de tales estructuras. (
Alegret Brefia & Pardo Gomez, 2001)

3.2.6.6.2.1 Ocurrencia del salto hidraulico

El salto tiene lugar en la union de dos regimenes de flujo, uno de llegada supercritico
y otro de salida subcritico y el salto tendra lugar en aquella seccion de un canal

rectangular horizontal en la que se satisfaga la siguiente ecuacion:

Y2 1 2
=2 I /8Fr1 +1- 1] Ecuacion 3.56

y1: Profundidad de circulacion en la seccion inicial del salto. (m)

Donde:

y2: Profundidad de circulacion después del salto (conjugada de y1). (m)

Fr: NUmero de Froude en la seccion inicial del salto, tal que
v

F=—— Ecuacion 3.57
vIy
V1: Velocidad del flujo en la seccion inicial del salto. (m/s)
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3.2.6.6.2.2 Longitud del salto hidraulico

La determinacion de la longitud del salto ha sido un tema muy debatido por los diversos
investigadores del tema por la indefinicion que hay en cuanto a donde puede darse por
concluido el mismo. El criterio mas generalizado es aquel que define como longitud
del salto (Ls) la distancia horizontal desde la entrada de éste (muy bien definida) hasta
la seccidon donde se alcanza su profundidad conjugada. ( Alegret Brefia & Pardo
Gomez, 2001)

Esa longitud puede obtenerse a partir de la curva que se presenta en la figura 3.29 o
mediante alguna de las ecuaciones que brindan los investigadores que a continuacion

se relacionan:

-Smetana (Checoslovaquia):

ILs = 6(h, — hy)| Ecuacion 3.58

- Safranete (Alemania):

ILs = 59h,Fry Ecuacion 3.59

- Einwachter (Alemania):

ILs = hy (Fry — 1)| Ecuacién 3.60

- Chertuso (Rusia):

ILs = 10,3h, (Fr; — 1)°8Y] Ecuacion 3.61

En las que h1y hztienen los mismos significados que y1y y2 (recuérdese que se trata de

canales horizontales en los que profundidad y tirante de circulacion coinciden).
3.2.6.6.2.3 Posicion del salto

Hay tres esquemas ilustrativos (figura 3.30) que describen la formacion de un salto

hidraulico aguas abajo de una compuerta, al pie de un cimacio o al final de una répida.

Caso 1: Ocurre cuando y»' = y,. El salto ocurre inmediatamente a la salida de la

compuerta, al pie del cimacio o al final de la rapida.
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Caso 2: Ocurre cuando y2! <y, resultado de lo cual el salto se corre hacia aguas abajo
hasta un punto en el que las dos curvas superficiales tengan profundidades conjugadas.

Figura 3.23 Posicidn del salto hidraulico.
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Caso 3: Ocurre cuando y»* >y, lo que origina que sea un salto sumergido o ahogado.
Tiene la ventaja de ser muy estable la posicion del salto, pero el ahogo le resta de

manera sensible capacidad disipadora.

3.2.6.7 El estanque amortiguador como disipador de energia
3.2.6.7.1 Principio de disipacion

La disipacién de la energia a través del uso de un estanque amortiguador, se realiza al
igual que en el pozo por medio de la ocurrencia de un salto hidraulico con la Unica
diferencia, que en este tipo de disipador se utilizan distintos accesorios con el propdsito
de incrementar por un lado la disipacion de la energia y contribuir por otro en la
estabilizacion del flujo que abandona dicho estanque. ( Alegret Brefia & Pardo Gdémez,
2001)
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3.2.6.7.2 Tipos de accesorios que se emplean en el estanque amortiguador

Entre los accesorios que se utilizan en el estanque amortiguador se tienen los

siguientes:

a) Dientes deflectores

b) Dados amortiguadores
¢) Umbral terminal.

a) Dientes deflectores

Son aquellos elementos que se ubican a la entrada del estanque, para fragmentar el
chorro e incrementar la profundidad del flujo que entra a dicha estructura. Ademas se
puede sefialar, que su presencia contribuye a crear la turbulencia requerida en la
disipacion de la energia y como resultado de esto se pueden obtener longitudes de

estanques mas cortas.
b) Dados amortiguadores

Los dados amortiguadores son instalados en el estanque principalmente para estabilizar
la formacidn del salto hidraulico e incrementar la turbulencia del flujo, con lo cual se
logra una mejor disipacién de la energia. Es importante resaltar que cuando por el
aliviadero circulan gastos pequerios, aquellos contribuyen a compensar las deficiencias
del tirante aguas abajo, mientras que para gastos grandes de circulacion, ellos ayudan

a reflectar el flujo alejado del lecho del rio.
¢) Umbral Terminal

Son aquellos umbrales que se construyen al final del estanque con el propésito de
controlar la erosion que se producira en el lecho del rio. Las pruebas de laboratorio
indican que este elemento terminal, incrementa la eficiencia del estanque pues reducen

apreciablemente la erosion del cauce aguas abajo.
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Figura 3.24 Accesorios del estanque amortiguador.
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3.2.6.7.3 Metodologia para el disefio de un estanque amortiguador
Pasos a seguir.
1ro- Célculo de la velocidad a la entrada del estanque V1

Vi=q/ Y1

2do - Calculo del nimero de Froude a la entrada del estanque Fr1
Vi
gy
3 - Una vez calculado el nimero de Froude se analiza qué tipo de salto va a tener lugar

FT‘l -

en el estanque y a partir de aquél se decide el tipo de estanque a disefiar.
a) Si 2,5 <Frl <4,5 = Salto oscilante —se disefia un estanque tipo |

b) Si Frl > 4,5 = Salto estable entonces:

- Si V1 < 15 m/s se disefia un Estanque Tipo Il

- Si V1> 15 m/s se disefia un Estanque Tipo 111

Debido a las condiciones de flujo del presente proyecto se debe disefiar un estanque

tipo Il y solo se presenta la metodologia de calculo de este tipo de estanque.
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3.2.6.7.4 Diseiio de un estanque tipo Il (Fr1> 4.5), (V1< 15 m/s)

1 Calcular del valor de TA de la siguiente ecuacion

[TA = y,(1,420Fr; — 0,604)| Ecuacion 3.62

2 Calculo del tirante conjugado (Y2)

Ecuacion 3.63
Yo =%[ /8Fr12+1—1l

3 Determinar la longitud del estanque amortiguador (Lun).

Ly =y,(1,62 + 0,178Fr; — 0,007Fr?) | Ecuacion 3.64

4 Calculo de las dimensiones de los dientes deflectores.

Altura = Y1

Ancho = Y1

Largo = Sale constructivo (pasando una horizontal por la altura del diente hasta la
superficie de la rapida o el cimacio.

Espacio entre dientes = Y1

Espacio Fraccional = 0,5 Y1

Figura 3.25 Dimensiones de accesorios Estanque tipo I1.

a) b) c)

Large N 0.0%
+_+ O3 he
Rlud 1,
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» =
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HIERE L *_?-&"_}_

5 Calculo del numero de dientes (n).

b
2-y;

n= Ecuacioén 3.65

Donde:
b = Es el ancho del estanque (m)

6. Calculo de las dimensiones de los dados amortiguadores.



a) Calculo de hs de la siguiente expresion:

h3 =Y (0,54‘5 + 0,175FT1)

b) Calculo de las dimensiones de los dados amortiguadores

Altura =

h3

Ancho = 0,75 hs

Largo =

1,2 h3

Ancho superior = 0,2 h3

Espacio entre dados = 0,75 h3

Espacio Fraccional = 0,375 hs3

Ubicaciéon = 0,8 d2

Donde:

d2

LII

~ 1,071 + 0,358Fr, — 0,025FrZ + 0,00055F7

c) Célculo del nimero de dados amortiguadores (n)

n = b/(1,5h3)

7 Calculo de las dimensiones del umbral terminal.

a) Calculo de haa partir de la siguiente expresion.

ln4 = v,(0,965 + 0,063Fr,)|

b) Célculo de las dimensiones del umbral terminal.

Altura = hs

Ancho de la cara superior del umbral = 0,04 ha

Largo =

2,04 hs

75

Ecuacioén 3.66

Ecuacioén 3.67

Ecuacion 3.68

Ecuacion 3.69
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Figura 3.26 Estanque Tipo Il
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3.2.7 Flujo en canales con alineamiento no lineal

La presencia de curvas o codos en el alineamiento es inevitable en el disefio de canales
abiertos. Con frecuencia surgen dificultades en el disefio debido a la complejidad del
flujo a lo largo de una trayectoria curva. Las lineas de corriente de flujo no sélo son
curvilineas sino que también se entrecruzan, generando corrientes espirales y ondas
cruzadas. Ademas la fuerza centrifuga que actla sobre el flujo a lo largo de una curva
produce un aspecto Unico conocido como sobreelevacion es decir, una elevacién en la
superficie de agua en la banca exterior acompafiada con una disminucién en la banca
interna. También, la distribucion de velocidades en las secciones del canal en la curva
es muy irregular y los coeficientes o y B son bastante mayores que la unidad. (Chow,

2004)

En canales de alineamiento no lineal el flujo se comporta de manera diferente segtn el
estado de flujo. En general el flujo subcritico muestra una superficie de agua suave y

una ligera sobreelevacion, en tanto que el flujo supercritico muestra patrones
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caracteristicos con perturbaciones de ondas cruzadas en la superficie y por consiguiente

exagera la sobreelevacion. (Chow, 2004)

En el estudio del flujo subcritico las corrientes espirales son de interés primordial, y
son esencialmente un fendmeno de friccion; por consiguiente, su analisis requiere el

uso del numero de Reynolds como parametro. (Chow, 2004)

En el estudio del flujo supercritico la formacion de hondas transversales es de interés
primordial, y representa el efecto gravitacional de la superficie libre sobre el flujo; por
consiguiente, su analisis se basaria en el uso de numero de froude como parametro
basico. (Chow, 2004)

Estas ondas a menudo se encuentran en flujo supercritico en canales de alineamiento
no lineal y en canales de secciones no prismaticas, forman un patron de perturbacion
que puede persistir a lo largo de una considerable distancia hacia aguas abajo, y son
originadas por el efecto de giro causado por las paredes curvas, el cual no actla
uniformemente sobre todas las lineas de corriente de la seccion del canal. En un canal
curvo, la pared externa, que voltea el flujo hacia adentro, producira un resalto
hidraulico oblicu6. (Chow, 2004)

3.2.7.1 Pérdida de energia

Segun Miiller, la linea de energia y el perfil de flujo en un canal curvo uniforme pueden

mostrarse como en la figura 3.20.

El caso 1 ilustra el flujo subcritico en una curva entre dos canales tangentes. Sin la
curva el flujo ocurriria con una profundidad normal Yn correspondiente al caudal

particular.

El caso 2 ilustra el flujo supercritico en un canal curvo. Notese que la line de energia
cae en una cantidad hf en B, correspondiente a la cantidad de energia disipada en la
curvay en el canal aguas abajo BB'. El nivel de la superficie del agua se aumenta desde
la profundidad normal, empezando en A, incrementandose hasta Ay en B* y retornando
después al nivel normal. Si la superficie del agua sube por encima de la linea de la

profundidad critica se producira un resalto hidraulico.
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Figura 3.27 Linea de energia y perfil del flujo a lo largo de una curva.

[T,
—_— —"-l"\-.._‘_-_‘l_l_-ﬂ:rlﬂa de mrﬂfﬂ
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En el caso 3 ilustra el flujo supercritico cuando la profundidad normal esta ligeramente
por debajo de la critica. La superficie ondulatoria en el canal de aguas arriba se debe al
hecho de que la superficie del agua asciende por encima de la profundidad critica, de

tal manera que se produce un resalto ondulatorio. (Chow, 2004)

La pérdida de energia total debida a la resistencia en la curva puede expresarse en

términos de la altura de velocidad como:

VZ

— Ecuacion 3.70
2g
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Donde V es la velocidad media en la seccion y fc es el coeficiente de resistencia de la
curva. El coeficiente fc varia considerablemente con cada uno de los parametros del
flujo de aproximacion, r¢/b, y/b y 8/180°. En la figura 3.36 se muestra una familia de
curvas de estos parametros basada en los experimentos hechos por SHUKRY. Las
curvas pueden utilizarse para determinar de manera aproximada el valor de fcen canales
lisos curvos. Para un caso dado, fc se obtiene fijando su valor con respecto a dos
variables y luego ajustandolo con respecto a la tercera y cuarta variables. (Chow, 2004)

3.2.7.2 Sobreelevacion

Los estudios acerca de la sobreelevacion en la superficie del agua a lo largo de un canal
curvo son muchos. A partir de los resultados experimentales obtenidos por Shukry
(Figura 3.21) puede verse que la trayectoria de la linea de méxima velocidad en un
canal curvo se desvia desde su curso normal en una seccién aguas arriba de la curva.
En el punto d, la trayectoria casi toca la pared interna del canal y la superficie del agua
alcanza su nivel minimo. Después del punto d, la trayectoria se mueve gradualmente
hacia afuera hasta que cruza la linea central en la seccion que pasa por el punto de
separacion “s”. (Chow, 2004)

Figura 3.28 Lineas de velocidades hacia adelante en el flujo a lo largo de una
curva de 180°

(o) Vielocidades hacia adelante

— — — Trayecioria de la maxima

—— = —=Linga cantra! de canal !
velocldad hacla adelante
L

e el
-

—
T?-._r.

S ———— —"

_——— e

Fuente: (Chow, 2004)
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La sobreelevacion en canales curvos puede determinarse mediante ecuaciones menos
exactas pero mas simples, las cuales se basan en la aplicacion de la segunda ley del
movimiento de Newton, a la accién centrifuga en la curva. Al suponer que todas las
velocidades de los filamentos en la curva son iguales a la velocidad media Vz y que
todas las lineas de corriente tienen un radio de curvatura r¢, puede demostrarse que la
superficie transversal del agua debe ser una linea recta, y puede obtenerse una ecuacion
simple para la sobreelevacion: (Chow, 2004)

_Vib
B g7

AR Ecuacion 3.71

Donde
Ay= Sobreelevacion (m)
Vz=Velocidad media de llegada a la curva (m/s)
b=Ancho de solera (m)
g=Aceleracion de gravedad (m/s"2)
rc=Radio del alineamiento curvo (m)

Al aplicar la segunda ley de Newton a cada linea de corriente y luego integrar a traves
de toda la seccion de canal Grashof pudo demostrar que el perfil de la seccion

transversal es una curva logaritmica y que la sobreelevacion es:

V2 T
Ay =230 —%-log =
g 7

L

Ecuacién 3.72

Donde
Ay= Sobreelevacion (m)
Vz= Velocidad de llegada a la curva (m/s)
g= Aceleracion de gravedad (m/s"2)
ro= Radio externo de la curva (m)

ri= Radio interno de la curva (m)
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Woodward supuso que la velocidad es cero en las bancas y tiene un valor maximo
Vmax en el centro, que varia entre dichos valores de acuerdo con una curva parabdlica.
Mediante la segunda ley de Newton obtuvo la siguiente ecuacion para la

sobreelevacion:

_ Viax Ecuacion 3.73

Ay =
Y 9

20r, R3 <4r§ )2 2.+ b
- In

TR EAVE 2. —b

Donde
Ay= Sobreelevacion (m)
Vmax=Velocidad de llegada a la curva (m/s)
b=Ancho de solera (m)
g=Aceleracion de gravedad (m/s"2)
rc=Radio del alineamiento curvo (m)

A partir de las tres ecuaciones anteriores para la sobreelevacion, la ecuacion 3.71 de

Woodward da los mejores resultados.
3.2.7.3 Consideraciones de disefio para flujo supercritico

El aspecto principal para disefio de canales curvos para flujo supercritico es eliminar o
reducir la sobreelevacion y el patron de perturbaciones de ondas cruzadas. Knapp

sugirio los siguientes métodos para alcanzar este objetivo (Chow, 2004):
3.2.7.3.1 Peralte

Es la pendiente transversal en el fondo que suministra una fuerza lateral para balancear
la fuerza centrifuga del flujo. La pendiente transversal St requerida puede calcularse
igualando la componente gravitacional a lo largo de la pendiente transversal con la
fuerza centrifuga determinada mediante el radio r de curvatura y la velocidad V; es
decir: (Chow, 2004)
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Para evitar cambios abruptos en la condicion del flujo el peralte debe presentarse
gradualmente desde cero hasta su valor completo empezando en ambos extremos de la
curva. Notese que la pendiente calculada de esta manera es buena sélo para la velocidad
dada. Cuando la velocidad cambia, este peralte es menos efectivo en nuevas
condiciones de flujo. Por consiguiente, el peralte es mas adecuado en canales que
ordinariamente operan cerca de la condicion del flujo de disefio. Los factores en contra
del peralte incluyen los costos de los trabajos de excavacion y las posibles
sedimentaciones o erosiones a lo largo de la pared interna durante flujos bajos. (Chow,
2004)

3.2.7.3.2 Vanos curvos multiples

La sobreelevacion y el patron de perturbacion pueden reducirse mediante vanos
concéntricos que dividen el ancho del canal en una serie de canales curvos angostos.
Este método generalmente no es practico y se vuelve inaplicable en canales que

mueven basuras de tamafios mayores que el ancho subdividido. (Chow, 2004)
3.2.7.3.3 Curvas suavizadas

La perturbacion en un canal curvo simple puede reducirse empleando una curva
compuesta. EI mejor disefio es una curva simple de radio r¢ precedida y seguida por
otra seccion de una curva simple, cuya longitud es b/tan B y cuyo radio es 2r¢. La curva
compuesta resultante ofrece una solucion muy conveniente para la mayor parte de
canales curvos con flujo supercritico. Otros tipos de curvas suavizadas, como una de
transicion en espiral, incrementaran de manera considerable el costo de disefio de
construccion con solo un pequefio mejoramiento en las caracteristicas del flujo. (Chow,
2004)

3.2.7.3.4 Obst4culos diagonales

Son los instalados en el fondo del canal cerca de los extremos de la curva que
produciran un efecto similar al de una curva suavizada. Un esquema efectivo de estos
obstaculos (figura 3.22) se desarrolld experimentalmente. El angulo 6ptimo o de los

obstaculos es 30 ° la distancia Lus puede estimarse mediante: (Chow, 2004)



83

kb Ecuacidén 3.74

Lys =——
us tanf

Donde:

K: es un coeficiente, para casos normales (k= 0.9-1.15)

Figura 3.29 Planta de instalacion de obstaculos en canal curvo.

De acuerdo a la figura la longitud Lises:

Ecuacion 3.75
Donde:
L'=b/tan B es decir, la mitad de la longitud de onda de la perturbacién del canal

Este método puede utilizarse como una medida remedial en canales existentes
disefiados con curvas circulares simples y otras formas no satisfactorias. Las
principales desventajas de este método son el alto costo de mantenimiento, la
perturbacion muy pronunciada en flujos bajos y la posible cavitacion en flujos extremos

con altas velocidades. (Chow, 2004)
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CAPITULO 4. INGENIERIA DEL PROYECTO
4.1 Introduccién

La zona de estudio compromete una regién que se encuentra sobre la cuenca de la

quebrada de Pajchani.

Alrededor de la zona del proyecto se encuentran los siguientes poblados: EI Molino,
Carachimayu, Tomatas Grande, Santa Barbara, Sella Méndez, La Calama, Rancho

Norte. Sella Cercado

La zona es caracterizada como una de montafa, sus afluentes y la cuenca presentan
pendientes elevadas, las cuales producen en época de lluvias crecidas que se trasladan
a lo largo de la red de drenaje con una rapidez considerable; se observan formaciones

rocosas con suelos poco profundos.

El analisis hidroldgico tiene por objetivos el establecer los fenémenos hidroldgicos
extremos que se suscitan en la zona deberan determinarse éstos valores extremos con

la finalidad de dimensionar el vertedero.
4.2 Analisis hidrologico

El objetivo del andlisis hidroldgico es estimar la crecida en el &rea de proyecto para

verificar las dimensiones actuales del vertedero de excedencias.

4.2.1 Caracteristicas de la cuenca

4.2.1.1 Propiedades geométricas

Area de la cuenca. (Ac)

a presa

Cuenca La Hondura Queprada_ 7,95
de Pajchani




Perimetro de la cuenca. (P)
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Forma de la cuenca

indice de Horton (Rf).

Descrincia Nombre de - Perimetro
escripcion Rio
la presa (km)
Cuenca La Hondura Quet_:)rada_ 12,87
l de Pajchani
Longitud de la cuenca. (Lc)
Descripcién Nombre de Rio Longitud
la presa (km)
Cuenca La Hondura Queprada_ 5,44
de Pajchani
n .
Rf = 2 Ecuacion 4.76
Lc2

Donde:

De acuerdo a la tabla 2.2 se tiene:

Ac= Area de la cuenca (km?)

Lc= Longitud de la cuenca (km)

Rf=0,27

=

Valores Aproximados Forma de la Cuenca
>0.22 Muy alargada
0.22 - 0.300 Alargada
0,300 - 0.37 Ligeramente alargada
0.37 - 0.450 Ni alargada ni ensanchada
0.45-0.60 Ligeramente Ensanchada
0.60 - 0.80 Ensanchada
0.80 -1.20 Muy Ensanchada
> 1.200 Rodeando el Desagle

|

Fuente: (Villon Bejar, 1994)
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En base a los resultados obtenidos para el factor de forma por el indice Horton,

podemos concluir que la cuenca es “Alargada”

indice Gravelius 0 Compacidad (Kc)

P P -7
Ke = — 028 — Ecuacion 4.77

2+/mA VA

Donde:
P= Perimetro de cuenca. (Km)

A= Area de la cuenca. (Km?)

Kc=1,28

Cuenca medianamente alargada

Relacion de elongacion (Re)

D  1,1284+Ac Ecuacion 4.78
Re=Te="1c
Donde:
Lc=Longitud de la cuenca
Ac=Area de la cuenca
Re=0,58

4.2.1.2 Propiedades morfométricas

Caracteristicas de la red de drenaje

Tipos de corrientes

La quebrada de Pajchani es una corriente tipo: EFIMERAS

NUmero de orden de cauce (u) vy colector principal
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Se hizo una clasificacion de afluentes segiin Horton cuyo mapa se encuentra en

(Anexo C) y se obtuvo:

Tabla 4.10 Clasificacion de afluentes segn Horton.

Longitud

NO

(km) Elementos NG9 169 Re Rl
1 10,711 24 2,182 0,446 0,458 1,380
2 6,772 11 1,833 0,616 0,545 1,318
3 4,870 1,500 0,812 0,667 0,788
4 2,557 0,639

Fuente: Elaboracion propia.

La quebrada Pajchani es de orden =4

Relacion de confluencia

Donde:

Rc =

Nx
Nx+1

R¢ = relacion de confluencia

Nx= nimero total de cauces con orden x

X= numero de orden de cauce

Los resultados obtenidos se encuentran en tabla 4.1

Relacion de longitud

Donde:

Rl

Ix
Ix+1

Ri = relacion de longitud.

Nx= longitud total de cauces con orden x

X= nlmero de orden de cauce

Los resultados obtenidos se encuentran en tabla 4.1

Ecuacién 4.79

Ecuacion 4.80



Longitud de cauces (L)
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La longitud de los causes de cada orden se presentan en la tabla 5.1, Para el caso

del cauce principal se tiene:

Tabla 2.3 Clase de valores de longitud del cauce principal

Rangos de Longitud (Km) Clases de longitud del Cauce
1,69 -4,17 Corto
4,18 -6,65 Mediano
6,66 — 9,13 Largo

Fuente, (Villon Bejar, 1994)

Segun la tabla 2.3 la quebrada Pajchani se clasifica como mediano

Densidad de drenaje (Dd)

Donde:

L=5,45 km
L .,

Dd = — Ecuacion 4.81
Ac

L= Longitud total de todos los causes en la cuenca en (km)

Ac= Area de la cuenca en (km?)

Dd = 3,13 km/km?

4.2.1.3 Propiedades de relieve.

Pendiente de la cuenca.

Donde:

Sc = Pendiente de la cuenca.

Sc=— Ecuacién 4.82

D = Desnivel constante entre curvas de nivel (m).

L = Longitud total de las curvas de nivel dentro de la cuenca (m).
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A = Area de la cuenca (m?).

Sc=0,2489 m/m

Pendiente del cauce principal.

Ecuacion 4.83

~| =

Donde:
S = pendiente
H = diferencia de cotas entre los extremos del cauce, en Km

L = longitud del cauce, en Km

S=0,095 m/m

Gréfica 4.1Perfil del cauce principal de la Cuenca Pajchani.

2683

2583

2483

2383

2283

Cotas (m.s.n.m.)

2183

2083
0,0 1.000,0 2.000,0 3.000,0 4.000,0 5.000,0 6.000,0
\_ Distancia (km) 4

Fuente, Elaboracion Propia




Elevacion media de la cuenca

Grafica 4.2 Curva Hipsométrica de la Cuenca Pajchani.
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Fuente, Elaboracién Propia
Altura media de la cuenca= 2560 m.s.n.m.

4.2.1.4 Tiempo de concentracion

Datos:
Parametro Simbolo Valor Unidad

Longitud del cauce L 5,45 (km)
Desnivel del cauce H 517 (m)
Pendiente del cauce S 0,095 m/m
Pendiente del cauce So 95 %
Area de la cuenca A 7,95 (km?)

Perimetro de la cuenca P 12,87 Km

Fuente: Elaboracion propia.

Resultados Obtenidos por las ecuaciones propuestas en el punto 2.5.3.4

Chereque 0,61 h
Gliandotti 1,49 h
Ventura-H 0,46 h
U.S.C.E. 1,74 h
California 0,60 h
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Kirpich 0,61 h
Bransby-Williams 1,73 h
Clark 2,30 h
Federal Aviation 121 h
Agency
Pilgrim y McDermott 1,67 h
Témez 1,70 h
Valencia y Zuluaga 1,53 h
Fuente: Elaboracion propia.
» Primera ponderacion:
tc = 1,52 h |
tc = 91 min ||
Con este tiempo de concentracion se presenta una velocidad de:
Velocidad
3,58 km/h
1,00 m/s
3,27 pie/s

» Segunda ponderacion:

tc = 0,57 h
tc = 34 min |

Con este tiempo de concentracion se presenta una velocidad de:

Velocidad
9,59 km/h
2,67 m/s
8,74 pie/s

4.2.1.4 Validacion del tiempo de concentracion

Una manera de saber que valores adoptar para la zona de estudio es a través de una

verificacion de la velocidad en funcion de la pendiente.



Tabla 2.4 Velocidades promedio para calcular el tiempo de concentracion.

Velocidad promedio ‘

Pendiente % m/s
0a3 0,45
4a7 0,9
8all 1,2

12a15 1,35

Fuente, (Villon Bejar, 1994)

Tabla 2.5 Velocidad en funcion de la pendiente del cauce.

Proyecto Racional de las Alcantarillas
y Puentes
Highway Department - Texas

B e —————————————————————————————————————————

— —

Velocidad media en pies por segundo

Pendiente -——
en Bosques (en la Pastizales (en la Cauce natural
porcentaje porcidn superior porcidn superior no muy bien
de la cuenca) de la cuenca) definido
0- 3 1.0 1.5 1.0
4 - 7 2.0 3.0 3.0
8 - 11 3.0 4.0 5.0
12 - 15 3.5 4.5 8.0

e ——,e — s, —™——_—————— el
Fuente, (Chereque Moran, 1989)

Tabla 2.6 Velocidades para distintas pendientes del cauce principal

Velocidades promedio aproximadas en m/s del flujo de escorrentia
para calcular el tiempo de concentracion.

Pendiente en porcentaj
Descripcion del curso de agua endiente en porcentaje

0-3 4-7 8-11 >12

No concentrado
Bosques 0-0,46 0,46-0,76 0,76—-1,00 >1
Pastizales 0-0,76 0,76-1,07 1,07-1,30 >1,30
Cultivos 0-0,91 091-1,37 1,37-1,68 >1,68
Pavimentos 0-259 2,59-4,11 4,11-5,18 >5,18

Fuente, (Aparicio Mijares, 1992)

92
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Como se tiene una pendiente de 9.5%, el valor del tiempo de concentracion de la

primera ponderacion es el que mas se ajusta segun la bibliografia propuesta, entonces:

Tc=1,52 h

4.2.2 Informacion meteoroldgica del SENAMHI

La informacion fue obtenida del servicio nacional de Meteorologia e Hidrologia
SENAMHI. A continuacion se presenta un resumen del contenido y descripcion de las

estaciones empleadas:

Tabla 4.11 Estaciones meteoroldgicas empleadas.

Ne Estacion Provincia | Cuenca L%tlljt#d Loor;%'t?d (':n‘lélrjlrr:)
1 Canasmoro MENDEZ | BERMEJO | 21°21' | 64°45' 2080
2 Trancas MENDEZ | BERMEJO | 21°18" | 64°49' 2200
3 San Lorenzo MENDEZ | BERMEJO | 21°2%' 64°45' 1900
4 Tarija Cancha MENDEZ | BERMEJO | 21°24" | 64°46' 2050
5 Tomatas grande MENDEZ | BERMEJO | 21°18' 64°48' 2150

En (Anexo A) se dispone de toda la informacion completa de cada Estacion.
Estacion Canasmoro.

La estacion Canasmoro se encuentra préxima a la cuenca de la presa La Hondura,
actualmente esta en funcionamiento, la estacion Canasmoro es adecuada para el
estudio, porque posee una extension de registro suficiente, como asi también es la
segunda estacion mas cercana a la zona de estudio con una longitud aproximada de
5.56 km con respecto al centro de la cuenca, por lo tanto su representatividad del
régimen pluviométrico en la zona la convierte en idonea y confiable en los resultados

que de la misma se obtengan.
Estacion Tarija Cancha.

La estacion Tarija Cancha es la estacion méas cercana a la cuenca con una distancia

aproximada de 5,6 km. Actualmente esta cerrada



94

Con respecto a la extension de datos posee un registro de poca extension, sin embargo

no se descarta su utilizacion.
Estacion San Lorenzo.

La estacion San Lorenzo es la estacién mas alejada de la cuenca. Con respecto a la

extension de su registro pluviométrico cuenta con poca extension de registro.
Sin embargo no se descarta su utilizacion para los célculos.

Esta estacion al igual que la estacion de Canasmoro y Tarija Cancha se encuentra

ubicada en la parte inferior de la cuenca.
Estacion Tomatas Grande.

La estacion Tomatas Grande se encuentra ubicada en la parte superior de la cuenca con
una distancia de aproximadamente 12.4 km. Con respecto al centro de la cuenca,

actualmente esta cerrada.

Con respecto a la extension de su registro cuenta con poca extension de datos.
Sin embargo no se descarta su utilizacion.

Estacion Trancas.

La estacidn Trancas se encuentra ubicada en la parte superior de la cuenca cuenca con
una distancia aproximada de 11,3 km con respecto al centro de la cuenca, Actualmente
estd en fruncimiento, y posee una extension de registro pluviométrico suficiente para

el estudio
4.2.3 Andlisis de consistencia de la informacion.

Se evalud en primera instancia la consistencia de la informacion, por medio de la
técnica de la curva doble mésica. Haciendo uso de la informacion de la estacion
Aeropuerto, porque ademas de ser la estacion mas confiable de la Tarija se la adopta
como estacion patrén, con el objetivo de comparar el régimen pluviométrico de las

estaciones implicadas en el desarrollo del estudio, respecto de la estacion patrén.



Grafica 4.3 Curva doble masa Canasmoro.
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Coeficiente de correlacion de la curva masa:

R=0,9946

Grafica 4.4 Curva doble masa Trancas.
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Grafica 4.5 Curva doble masa San Lorenzo.
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Gréfica 4.6 Curva doble masa Tarija Cancha.
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Gréfica 4.7 Curva doble masa Tomatas grande.
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Se puede concluir que la informacion de precipitacion maxima en 24h es consistente,
por tanto es posible su analisis estadistico para realizar inferencias de los datos que

poseen cada una de las estaciones.
En (Anexo B.2) se encuentra el desarrollo completo para la obtencion de las gréficas.
4.2.3 Precipitacién maxima.

La precipitacion maxima se evaluara con el objeto de determinar una tormenta de
proyecto que permita, en andlisis posteriores, inferir la crecida méaxima que se podria

presentar en la zona de estudio.
4.2.3.1 Parémetros estadisticos

Se presentan a continuacion los parametros estadisticos mas importantes que resumen
la informacidn de precipitacion maxima de las estaciones en estudio para la cuenca de

la quebrada Pajchani:

Tabla 4.12 Pardmetros Estadisticos de las Estaciones
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Estaciones

Parametro San Tarija | Tomatas
Canasmorof Trancas
Lorenzo | Cancha grande
20 25 17 6 9

Numero de datos

Promedio
Desviacion

Varianza
Moda
Caracteristica
Maxima
Minima
Rango

Fuente, Elaboracion Propia.

Los valores de la moda y la caracteristica fueron determinados de acuerdo a las

expresiones correspondientes a la distribucion de probabilidad Gumbel.
4.2.3.2 Distribucién de probabilidad

La distribucién de probabilidad empleada es la de Gumbel o de valores extremos Tipo
I, porque es una distribucion adecuada para el analisis de valores extremos y no posee
ningan pardmetro de definicién que pueda estar a merced de la subjetividad en su
determinacién, Se emple6 la prueba de bondad de ajuste de Smirnov-Kolmogorov, con
un nivel de significacion del 5% obteniendo los siguientes resultados:

Tabla 4.13 Resumen de la prueba de bondad de ajuste Smirnov-Kolmogorov

Resumen prueba S-K
Estacion Amax
Canasmoro 0,098

Trancas 0,153
San Lorenzo 0,241
Tarija cancha 0,151

Tomatas Grande 0,260

Fuente: Elaboracién propia.

Criterio de decision:

Si Amax < Ao Se ajustal
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En la tabla 4.4 se observa que los datos de todas las estaciones se ajustan a la
distribucion de probabilidad Gumbel.

En (Anexo B.2) se encuentra el desarrollo completo de la prueba de bondad Smirnov-

Kolmogorov para todas las estaciones
4.2.3.3 Precipitacion Méxima Probable.

La precipitacion maxima probable se estimd para diversas duraciones de lluvia y

periodos de retorno de acuerdo a las ecuaciones propuestas por Gumbel.

A continuacion se presentan los resultados obtenidos, al analizar las precipitaciones

maximas diarias de las estaciones.
Datos necesarios:

Cuenca Pajchani

Moda ponderada[Edp] 39,53
Caracteristica [kdp] 0,88

4.2.3.3.1 Precipitacion maxima diaria para un determinado periodo de retorno.

Se la calculo mediante la Ecuacion 2.51 propuesta por gumbel

hdt = Edp - (1 + Kdp - logT)

Donde:
hdt: Altura de lluvia méxima diaria (mm).
Edp: Moda ponderada de la distribucion de datos.
Kdp: Caracteristica ponderada de la serie de datos

T= Periodo de retorno
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Tabla 4.14 Precipitacion maxima diaria para diferentes periodos de retorno

Fuente: Elaboracion propia
4.2.3.3.2 Precipitacion maxima horaria para un determinado periodo de retorno

Se empleo la Ecuacién 2.52 propuesta por Gumbel.

tB
htT = hdt - —
a

Donde:
htr= Precipitacion maxima horaria (mm)
hdt= Altura de lluvia maxima diaria (mm).
t= Tiempo en horas
B = Constante que en nuestro medio se adopta generalmente 0,2
o = Equivalente de lluvia Diaria que depende de la Magnitud de la cuenca

4.2.3.3.3 Criterio de laeleccion de “o” y “B”

-Para el valor del equivalente de lluvia diaria “a”

Segun la bibliografia revisada existe un criterio para adoptar el valor de «»
Para Ac > 20 km? o = 12 hrs
Para Ac < 20 km? o = 2 hrs

El coeficiente “a” en si es la duracion maxima que tubo lluvia en un dia, por lo tanto

este valor se lo puede medir en funcion a un registro de datos pluviograficos que se
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realiza diariamente. Segun lo averiguado en el SENAMHI se constato que en la ciudad
de Tarija se tuvo un evento extraordinario que ocurrié el 2 de febrero del 2000 con una
lluvia concentrada que duro aproximadamente de 8 a 9 hrs donde debido a evento
ocurrio el colapso el puente de Santa Ana. Bien pero también nos informaron que la
lluvia puede alcanzar una duracion de hasta 18 hrs pero considerando las lluvias bajas
como las lloviznas y no a una verdadera tormenta. Pero generalmente una tormenta

aqui en la ciudad de Tarija dura de 2 a 4 hrs. (Mamani Fita, 2006)

El equivalente de lluvia diaria depende también de las caracteristicas de la precipitacion
en la zona, que puede influir en la duracion maxima de una lluvia en la zona. Por lo
tanto en funcion a la bibliografia consultada y por lo averiguado por el SENAMHI se
consider6 el valor de 12 hrs para “o” como el critico. Ahora bien respetando el criterio
de otros ingenieros que optan por adoptar como valor de o.=18 hrs, 0. =22 hrs e inclusive
a =24 hrs. Donde este criterio no es compartido por mi persona porque una lluvia nunca
duro 22 hrs de forma continua. Pero algo importante que cabe notar, es que a mayor
valor de la altura de lluvia horaria es menor a y viceversa, esto se debe a que es
inversamente proporcional por lo tanto se respeta el valor de “a” adoptado en el

proyecto. (Mamani Fita, 2006)

-Para el valor de “p”

El valor de “B” es una pendiente o gradiente de la precipitacion, mientras el valor de
sea alto entonces la pendiente es mas parada por lo tanto la altura de lluvia maxima
horaria es menor y las curvas PDF tendran a ser una recta. La experiencia nos ha
demostrado la variacion de los valores de “B” entre 0,2 a 0,3, para el caso de nuestro
estudio y por lo que se ha demostrado que para cuencas de Bolivia p=0,2 y también por

lo visto en muchos proyectos se adoptd este valor.
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Tabla 4.15 Precipitacion maxima horaria para diferentes periodos de retorno.

Tiempo de
duracion

Min

Precipitacion (mm ) segun el Periodo de Retorno

10 50 100 500 1000
anos anos anos anos anos
15,00 | 0,25 34,18 45,33 50,13 61,28 66,09
30,00 | 0,50 39,26 52,07 57,59 70,40 75,91
45,00 0,75 42,58 56,47 62,45 76,34 82,33
60,00 | 1,00 45,10 59,81 66,15 80,86 87,20
75,00 | 1,25 47,16 62,54 69,17 84,55 91,18
90,00 | 1,50 48,91 64,87 71,74 87,69 94,57

Fuente, elaboracion propia.

Gréfica 4.8 Curvas Precipitacién-Duracion-Frecuencia
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4.2.3.4 Relaciones Intensidad-Duracién-Frecuencia para la cuenca

Uno de los primeros pasos que debe seguirse en muchos proyectos de disefio

hidroldgico, es la determinacion del evento o los eventos de lluvia que deben usarse.
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Para la determinacion de la intensidad maxima para diferentes periodos de retorno se

calibro la ecuacion del modelo Bernard Que relaciona la intensidad con la duracion y

el periodo de retorno como se muestra a continuacion

AxTY
| =

D‘n

Donde:

| = Intensidad maxima en mm/hora.

D= Duracion de la precipitacion en (min).

T= Periodo de retorno (afos)

A, ¥ y n=Parametros.

Los parametros A, ¥ y n se obtienen aplicando una

correlacion multiple.

Para la cuenca Pajchani se obtuvo el siguiente resultado:

873,3619 - T01396132980
I =

£ 0,79999869

Tabla 4.16 Intensidades maximas para distintas duraciones y distintos periodo de

tiempo.

Eﬁga?é(rj\e ‘ Intensidades (mm/h ) segun el periodo de retorno

10 50 100 500 1000 | 5000

anos anos afos | aflos | aflos | afos
15,00 | 0,25 | 125,29 | 138,02 | 172,79 | 190,35 | 238,31 | 262,52 | 328,66
30,00 | 0,50 | 71,96 | 79,27 99,24 |109,33 | 136,87 | 150,78 | 188,77
45,00 | 0,75 | 52,02 | 57,31 71,75 | 79,04 | 98,96 | 109,01 | 136,47
60,00 | 1,00 | 41,33 | 45,53 57,00 | 62,79 | 78,61 | 86,60 | 108,42
75,00 | 1,25 | 34,57 | 38,09 | 47,68 | 52,53 | 65,76 | 72,44 | 90,69
90,00 | 1,50 | 29,88 | 32,92 | 41,21 | 45,40 | 56,83 | 62,61 | 78,38
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Grafica 4.9 Curvas Intensidad-Duracion-Frecuencia
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4.2.3.5 Hietogramas de disefio:

Los hietogramas de disefio se determinaron mediante el método del blogue alterno,
para los distintos periodos adoptados.

Los resultados se presentan en los siguientes graficos:

Gréfica 4.10 Hietograma de disefio pata un periodo de retorno= 5 afos
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Gréfica 4.11 Hietograma de disefio pata un periodo de retorno= 10 afios
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Gréfica 4.12 Hietograma de disefio pata un periodo de retorno= 50 afios
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Gréfica 4.13 Hietograma de disefio pata un periodo de retorno= 100 afios
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Gréfica 4.14 Hietograma de disefio pata un periodo de retorno= 500 afios
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Gréfica 4.15 Hietograma de disefio pata un periodo de retorno= 1000 afios
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Gréfica 4.16 Hietograma de disefio pata un periodo de retorno= 5000 afios
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4.2.4 Caudal méaximo.

En vista de que no existe informacion de crecidas suscitadas en el area de estudio, se

obtuvo el caudal de crecida de acuerdo a tres metodologias:

1. Meétodo del Hidrograma unitario SCS
2. Meétodo del Hidrograma unitario de Clark
3. Método de la Formula racional
Se utiliza el tiempo de concentracion como el tiempo de duracién de la lluvia, ya

gue tiempos mayores a este no hay incremento de escorrentia superficial.

4.2.4.1 Obtencion del nimero de curva SCS

Tabla 4.17 Valores de CN para la cuenca de la quebrada Pajchani

Area ) CN
N° Descripcion CN } Km? [[CN*AreallPonderado

Areas  antrépica  (Cultivos  agricolas)
1 jMatorrales

2 lBosques, regular, cubierta buena de hierbas

3 J|Cuerpos de agua

Matorral Enano Caducifoliosinusia arbustiva
4 Jlsubalpino

Matorral  extremadamente  xeromorfoco,

5 Jldesiduo por sequia. Montana 73

6 JVegas de rio

Vegetacién Herbacea, Graminode baja. Mixto
7 Jmosaico. Subalpina

Vegetacion herbacea, graminoide baja, sin
8 ||sinusia arbustiva, montano.

9 lZonas urbanas

TOTAL - 7,96 | 582,09

Fuente: Elaboracién propia
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El CN se calculo en el programa computacional ArcGis que consiste en foto referenciar
la imagen de la cuenca, usando el Modelo digital de Terreno, Un mapa tematico de
vegetacion en el que esté el tipo de cobertura vegetal que tiene la cuenca y el tipo de
suelo en el que se hace referencia los suelos que estan presentes en la cuenca, el uso de
estos mapas es para calcular la superficie que ocupan para asignarle un CN de acuerdo
a tablas que se expusieron en la seccion 2.6.14.1 del capitulo 2. El mapa de CN y los

mapas utilizados estan expuestos en el (Anexo C)
Los resultados obtenidos estan en condiciones 11 de humedad (AMC II).
4.2.4.2 Método del hidrograma unitario SCS

Para la determinacion de los caudales maximos con este metodo se utilizo el HEC-
HMS (Hydrologic Engineering Center's Hydrologic Modeling System), el HEC es un
programa de simulacién hidroldgica tipo evento, lineal y semidistribuido, desarrollado
para estimar las hidrografas de salida en una cuenca o varias subcuencas (caudales
maximos y tiempos al pico) a partir de condiciones extremas de lluvias, aplicando para

ello algunos de los métodos de calculo de hietogramas de disefio.

El modelo de pérdida utilizado es el numero de curva del SCS, el modelo de
transformacion es el hidrograma unitario del SCS, y consideramos el Hietograma de

disefio generado de las precipitaciones maximas diarias medidas.

Los resultados obtenidos son los siguientes:
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Figura 4.30 Esquema hidrologico utilizado en el HEC-HMS

oy 1N s

Los hidrogramas de crecida generados por este método son los siguientes:

Gréfica 4.17 Hidrogramas de crecida generados por el método SCS.
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El resumen de los caudales pico para cada periodo de retorno se presenta en el cuadro

siguiente:

Tabla 4.18 Caudales maximos por el método SCS

Caudal (m®/s) para distintos periodos de retorno
100 500 1000
Pajchani 24,50 40,10 48,50

Fuente: Elaboracion propia.

Cuenca

Se presentan los resultados a detalle para cada periodo de retorno en (Anexo B.4)
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4.2.4.3 Método del hidrograma unitario de Clark.

Al igual que el anterior método se lo calculo mediante el HEC-HMS (Hydrologic

Engineering Center's Hydrologic Modeling System)

El modelo de pérdida utilizado es el numero de curva del SCS, el modelo de
transformacion es el hidrograma unitario de Clark, y consideramos el Hietograma de

disefio generado de las precipitaciones maximas diarias medidas.

Los resultados obtenidos son los siguientes:

El modelo hidrolégico es el mismo que el anterior método, (Figura 5.1)
Los hidrogramas de crecida generados por este método son los siguientes:

Gréfica 4.18 Hidrogramas de crecida generados por el metodo Clark.
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El resumen de los caudales pico para cada periodo de retorno se presenta en el cuadro

siguiente:

Tabla 4.19 Caudales maximos por el método Clark

Caudal (m®/s) para distintos periodos de retorno

Cuenca

10 50 100 500 1000

Pajchani 8,60 16,30 19,90 32,50 38,90

Fuente: Elaboracion propia
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4.2.4.4 Método racional

Se obtuvo los caudales maximos por este método mediante la expresion:
~CT-A
3.6

Donde:
Q = caudal méaximo, en ms/s

C = coeficiente de escorrentia, que depende de la cobertura vegetal, la pendiente y el

tipo de suelo, sin dimensiones

| = intensidad maxima de la lluvia, mm/h

A = érea de la cuenca, en km?

4.2.4.3.1 Calculo del coeficiente de escorrentia

El coeficiente de escurrimiento C de la formula Racional es determinado en forma
indirecta a través del nimero de curva de escurrimiento NC con el procedimiento
siguiente, que requiere una caracterizacion de cobertura vegetal y tipo de suelo en el

area de estudio.

El procedimiento es el siguiente:

Pe ..
C = 5 Ecuacion 4.84
Donde:
C= Coeficiente de escorrentia.
Pe= Precipitacion efectiva. (mm)
P= Precipitacion total (mm)
Asi mismo:
_(P-02xS) Ecuacion 4.85
~ P+08+%S '
Donde:

S= Diferencia méaxima probable entre lo precipitado y lo escurrido.
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S en pulgadas.

= 1000 10 E ion 4.86
=N cuacion 4.
S en milimetros
25400 . 7
S=""""" 940 Ecuacion 4.87
CN

Donde
CN= Numero de curva.

Teniendo el nimero de curva CN se despeja “S” de la ecuacion 4.12, con el valor de
“S” y de la precipitacion neta se calcula la precipitacion efectiva mediante la ecuacion
4.10, y por ultimo teniendo ambas precipitaciones es posible calcular los coeficientes

de escorrentia.

Datos necesarios:

Cuenca Pajchani
tc

Tiempo de concentracion
Area de la cuenca Ac
Numero de curva CN

De tabla 4.6 se extrae la precipitacion neta para una duracion de lluvia de 1,5 h

Precipitacion neta (mm)
50 100 500 1000
64,87 | 71,74 87,69 94,57

Precipitacién efectiva (mm)
50 100 500 1000

15,16 | 19,09 29,15 33,83

Calculo del coeficiente de escorrentia para cada periodo de retorno:
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I Tiempo Coeficiente de escorrentia (adm) I

50

100

500

1000

0,23

0,27

0,33

0,36

De tabla 4.7 se extrae las Intensidades maximas para un tiempo de duracion de 1,5 h

10

50

100

500

| Tiempo Intensidades (mm/h) segun el Periodo de Retorno |

1000

5000

32,92

41,21

45,40

56,83

62,61

Caudal (m3/s) segun el Periodo de Retorno

78,38

10

50

100

500

1000

4.2.4.4 Resumen de caudales maximos de los tres métodos utilizados.

Método

10,87

21,28

26,68

41,74

Caudales (m3/s)

49,48

100

500

Método SCS

24,50

40,10

Meétodo Clark

19,90

32,50

Método
racional

Fuente, elaboracion propia

26,68

41,74

Finalmente se concluye que el método que se adoptara es el planteado por la Soil

Conservation Service, debido a que sus datos de entrada son mas confiables.

4.2.5 Laminacion de crecidas

La laminacion de crecidas es el método que permite estudiar como se comportara el

hidrograma de una crecida al transitar por el embalse, los métodos empleados son

> Puls Modificado

> Piscina nivelada
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Ademas del hidrograma de entrada se requiere como dato el conocimiento de las curvas
caracteristicas del embalse, que son la curva volumen de almacenamiento y area de

inundacion que se presenta en el (Anexo B.3)

Asi mismo se presenta los valores y la curva de Altura-Volumen de almacenamiento

por encima del nivel de aguas normales que esta a una altura de 2106.3 m.s.n.m.

Gréfica 4.19 Curva Altura-Volumen de vertimiento

7 N\
é 2110,5 h

2110
2109,5
2109
2108,5
2108
2107,5
2107
2106,5

2106
0,00 100000,00 200000,00 300000,00 400000,00 500000,00

Cotas (msnm)

Vol 3
\ olumen (m3) )

4.2.5.1 Método puls modificado.

Este método se lo realizo en el programa computacional HEC-HMS (Hydrologic
Engineering Center's Hydrologic Modeling System), el HEC es un programa de
simulacién hidroldgica tipo evento, lineal y semidistribuido, desarrollado para estimar
las hidrogramas de salida en una cuenca o varias subcuencas (caudales maximos y
tiempos al pico) a partir de condiciones extremas de lluvias, aplicando para ello algunos

de los métodos de célculo de hietogramas de disefio.
Los resultados obtenidos se presentan a continuacion:

Para un periodo de retorno de 500 afios:
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Figura 4.31 Hidrograma de entrada y salida metodo Puls Modificado

Figura 5.32 Tabla de resultados

Project: Pajchani_SCSUH  Simulation Run: T=500 ANOS
Reservoir: Embalse
Start of Run: 01lene2016, 00:00 Basin Model: Pajchani

End of Run: 01lens201&, 07:00 Meteorologic Madel: TR 500
Compute Time:0Fsep2016, 10:00:10 Control Specifications:Contral 1

Volume Units: (8 MM () 1000 M3
Computed Results
Peak Inflow: 40.6 (M3/S) Date/Time of Peak Inflow: 01ene2016, 01:45
Peak Discharge: 33.5 (M3/5) Date/Time of Peak Discharge:01ens2016, 02: 15
Inflow Volume: 34.83 (MM) Peak Storage: 68,7 (1000 M3)
Discharge Volume: 34, 15 (MM) Peak Elevation: 2106.3 (M)

Asi mismo se presenta un resumen de los resultados obtenidos:

Resumen caudales laminados método Puls modificado
Caudales laminados(m®/s)

Cuenca

5 anos | 10 afios | 50 afios | 100 afios | 500 afios | 1000 afos | 5000 afios
Pajchani| 5,40 7,60 15,60 19,40 33,20 40,30 63,60

En (Anexo B.4) se presentan los resultados a detalle para cada periodo de retorno
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4.2.5.2 Método piscina nivelada
Este método se lo calculo manualmente y se tienen los siguientes resultados:

Gréfica 4.20 Hidrograma de entrada y salida método piscina nivelada

T=500 ANOS

7 30,00 HIDROGRAMA DE ENTRADA
25,00 HIDROGRAMA DE SALIDA

Caudales (m”3/

0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00 7,00 8,00

\_ Tiempo (horas) P

Asi mismo se presenta un resumen de los resultados obtenidos:

Resumen caudales laminados método piscina nivelada
Caudales (m®/s)

Cuenca 5 afos | 10 afos | 50 afios | 100 afos | 500 afios | 1000 afios | 5000 afos

Pajchani| 6,39 8,75 16,41 19,96 32,21 37,97 60,31

En (Anexo B.4) se presenta a detalle el procedimiento de calculo.
4.2.5.3 Resumen de los dos métodos utilizados.

Caudales laminados (m3/s)

Meétodo 50 100 500 1000
A afos anos afos anos

Puls
modificado
Piscina
Nivelada

15,60 | 19,40 | 33,20 40,30

16,41 | 19,96 | 32,21 37,97

Fuente, elaboracién propia
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El método adoptado es el de puls modificado, debido a la confiabilidad de los
resultados generados por el programa HEC-HMS, sin embargo, se puede evidenciar

que los resultados entre ambos métodos no tienen mucha variacion.
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4.3 Andlisis hidraulico

El andlisis hidraulico realizado consiste en la obtencion de los niveles superficiales de
agua a lo largo de cada una de las partes que conforman el aliviadero, para verificar si
tiene la capacidad de evacuar los caudales de crecida, y tratar de identificar los
fendomenos hidraulicos que serian causantes de la falla que se genera en el cambio de
direccion.

4.3.1 Periodos de retorno escogidos para la avenida de proyecto y avenida

extrema.

Segun la recomendacion del Comité Nacional Espafiol de grandes Presas, los periodos
de retorno para la avenida de proyecto y avenida extrema, deben ser adoptados en

funcion del riesgo potencial que pueda derivarse de la posible rotura o funcionamiento

DETERMINACION DE LAS AVENIDAS DE PROYECTO

PERIODOS DE RETORNO EN ANOS

CATEGORIA AVENIDA AVENIDA
DE LA PRESA DE PROYECTO EXTREMA
A 1000 5000 - 10000
B 500 1000 - 5000
C 100 100 - 500

incorrecto de las presas, tal como se muestra en la (Tabla 3.6)

El Ministerio de Medio Ambiente y Agua a través del Viceministerio de Recursos

Hidricos y Riego realizo un diagnostico de funcionalidad y riesgo de la presa La

Cuadro 7.3 Resultado clasificacion

CATEGORIA

PRESA PAJCHANI B
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Hondura la cual tuvo la siguiente

Fuente, Diagnostico de funcionalidad y riesgo de la presa La Hondura

categorizacion:

En funcion a esta categorizacion los periodos de retorno adoptados son los siguientes:

Tabla 4.20 Periodos de retorno adoptados.

Periodos de retorno en afios

Categoria de

la presa

Avenida de
proyecto

Avenida
extrema

B

500

5000

Fuente, elaboracion propia
4.3.2 Analisis hidraulico para avenida de proyecto T=500 afios

El caudal laminado para este periodo de retorno por el método puls modificado es de:

Q=33,2 m%s

4.3.2.1 Seccion de control

La seccion de control se clasifica de acuerdo a su disposicién en planta en aliviadero

curvo en planta, mas propiamente en aliviadero semi-mexicanos o semi-abanico.
Datos geometricos:

Progresiva= 0+000 m

Longitud de cresta= 23,813 m

Figura 4.33 Seccion de control

Seccién lateral izquierda Seccién central Seccién lateral derecha

¥

1. 77m 1.80m

1.84m 181m | 4.30m

2.60m
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Dimensiones del paramento:
Altura de paramento P:

Se adopta el valor promedio:

P=1,78m

La metodologia de calculo empleada es la de Evio Alegret la cual esta detallada en el

capitulo 3.
Entonces:
Doble del caudal= 66,4 m%/s
Doble de la longitud de cresta= 47,626 m

Se calcula del tirante sobre la cresta del vertedor (Ho) mediante la ecuacién 3.33:

_ 9 |
m Zg-Hg/2

Lo =

Donde:
Lo!: Longitud efectiva de cresta (m)
Q: Caudal de disefio (m%/s)
Ho: Altura de carga por encima de la cresta (m)
m: Coeficiente de gasto nominal
g: Aceleracion de la gravedad (m/s?)

Se obtuvo el siguiente resultado:

Ho= 0,737 m

Verificacion de las recomendaciones:

65< Q/ (Ho)>®< 340
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Q/(H0)?*°=142,396  cumple!
0,35 < P/Ho < 2
P/Ho=2,415 No cumple!
La altura de paramento es muy alta para el caudal generado por la avenida de proyecto.

Con distintos valores de caudales se graficé la curva de descarga:

Fuente, elaboracion propia

Grafica 4.21 Curva de descarga de la seccion vertedora para avenida de proyecto
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4.3.2.1.1 Calculo del tirante a pie de cimacio (hc)
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Del método de calculo de la altura del paramento aguas abajo (P1): "Proceso iterativo"
expuesto en el capitulo 3 se extrae las ecuaciones para calcular el tirante a pie de

cimacio (hc).

Se obtuvo el siguiente resultado:

hc=0,625m

4.3.2.2 Transicion
Progresiva de entrada= 0+014,20 m

Progresiva de salida= 0+043,70 m

Datos geometricos:

—P—

fd P E=s S
r\\,’ So0=0,023m/m |
E L — £
;! 8
Ln — - A
g Lt=29.5m E
B 1

| )

Figura 4.34 Dimensiones de la transicion

4.3.2.2.1 Tirante al inicio de la transicion (Y1)
Se obtiene el tirante normal al inicio de la transicion (Y1) a través de la ecuacion de

manning.

1
V==-RY* S0/
n




Donde:
V: velocidad (m/s)
n: coeficiente de manning
A: area (m?)
RH: radio Hidraulico (m?/m)

So: pendiente del fondo del canal (m/m)

123

Ecuacién 4.88

Tabla 4.21 Valores de coeficientes de Manning para canales revestidos.

Tipo de canal y descripcion Minimo [ Normal | Maximo
B. Canales revestidos o desarmables
B-1. Metal.

a. Superficie lisa de acero
1. Sin pintar 0,011 | 0,012 0,014
2. Pintada 0,012 | 0,013 0,017

b. Corrugado 0,021 | 0,025 0,030

B-2 No Metal.

a. Cemento 0,010 | 0,011 0,013
1. Superficie pulida 0,011 0,013 0,015
2. Mortero

b. Madera 0,010 | 0,012 0,014
1. Cepillada, sin tratar 0,011 0,012 0,015
2. Cepillada, creosotada 0,011 0,013 0,015
3. Sin cepillar 0,012 | 0,015 0,018
4. Laminas con listones 0,010 | 0,014 0,017
5. Forrado con papel impermeabilizante

c. Hormigoén 0,011 | 0,013 0,015
1. Terminado con llana metalica 0,013 | 0,015 0,016
2. Terminado con llana de madera 0,015 | 0,017 0,020
3. Pulido, con gravas en el fondo 0,014 | 0,017 0,020
4. Sin pulir 0,016 | 0,019 0,023
5. Lanzado, seccion buena 0,018 | 0,022 0,025
6. Lanzado, seccion ondulada 0,017 | 0,020
7. Saobre roca bien excavada 0,022 | 0,027

Fuente, (Cérdoba, 2002)

Debido a que el hormigon del aliviadero presenta desgastes se adopta un valor de:

Entonces el valor del tirante al

Y1=0,413 m

La condicidn de flujo en esta seccion es:

Velocidad:
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V= % Ecuacion 4.89
Donde:
Q: caudal (m®/s)
A: area hidraulica (m?)
V1=5,072 m/s
NUmero de froude:
Ecuacion 4.90
F =

%4
vg-y

Donde:
V: velocidad en la seccion (m/s)
g: aceleracion de la gravedad (m/s?)

y: tirante de agua (m)

F=2,521

F > 1 Flujo Supercritico

4.3.2.2.2 Tirante al final de la transicion (Y2)

Para la obtencién de Y2 se aplicé el principio de conservacion de energia.

El esquema grafico es el siguiente:

Figura 4.35 Esquema grafico de conservacion de energia para avenida de proyecto

'
Vi'/ig
| ;
vV, /28
y=0.413m x
2027 82msnm y2
é £ITRNIY sy
b e 8920.023mym
21=0.68m e s
e 1 2027 15msnm

Se obtuvo como resultado:

Y2=0,637 m
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La condicién de flujo es:

V,= 5,887 m/s

F= 2,356 F > 1 Flujo Supercritico
4.3.2.3 Rapida
Progresiva de entrada= 0+043,70 m
Progresiva de salida= 0+113,83 m

4.3.2.3.1 Tirante al inicio de la répida
Es logico suponer que al inicio de la rpida se presentara el tirante critico:

2\1/3
Ve = (q_) Ecuacion 4.91
Donde: .
q: caudal unitario (m?/s)
q= % Ecuacion 4.92
Yc=1,110m

Como el flujo esta en régimen supercritico, el tirante normal es menor al tirante critico,

entonces al inicio de la rapida se mantiene el tirante normal.

Y2=0,637 m

4.3.2.3.2 Tirante al final de la rapida

Se lo obtiene calculando la curva de remanso, para ello se empled el método de los
tramos fijos, a través de la utilizacién del programa Hcanales V 3.0, este es un software
desarrollado en la Escuela de Ingenieria Agricola del Instituto Tecnoldgico de costa
Rica, representa una herramienta de suma importancia para el disefio de canales y

estructuras hidraulicas.
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Figura 4.36 Curva de remanso en la rapida para avenida de proyecto.

— Datos: ~ Resultados:

Caudal (3] : 332 m3fs e ¥
L 332 20| o630
Ancho de solera (b] : 886 m 7.0 0.6167
Talud (2] 14.0 0.6010
. ljl 21.1 0.5886
Pendiente [S] : 0.0343] 281 0.5787
Coeficiente de rugasidad [n) : -:l:i E 35.1 0.5706
_ 421 0.5641
Tirante inicial [wi] : 0B3F m 491 05587
Niirmero de tramos [rt) : m 56.1 0.5543
_ 63.2 0.5506
Distancia de cada tramo (d=] : 70078 m 702 0,547

Copiar al portapapeles los resultados
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Finalzs
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A continuacion se presenta una tabla con informacion més detallada.

Tabla 4.22 Tabla de la curva de remanso para avenida de proyecto.

Por lo que el tirante al final de rapida seré:

Y3=0,548 m

La condicion de flujo es:

V3= 6,843 m/s

F= 2,952 F > 1 Flujo Supercritico
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4.3.2.4 Modelacion de la transicion y la rapida con HEC-RAS para la avenida de

0
1
2
3
4
5
6
-
8
9

[EY
o

proyecto

El modelo Hec-Ras, ha sido desarrollado por el Centro de Ingenieria Hidrologica
(Hydrologic Engineering Center) del cuerpo de ingenieros de la armada de los EE.UU.

(US Army Corps of Engineers).

La aplicacién del programa Hec-Ras, es la modelacion hidraulica en régimen

permanente y no permanente de cauces abiertos, rios y canales artificiales.

Se hace la modelacion con el fin de comprobar las condiciones de flujo calculadas
aplicando un método analitico al final de la rapida, es decir al inicio de la curva, donde
es de vital importancia obtener resultados lo mas certeros posibles ya que es la zona de

estudio de mayor interés.
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Los resultados obtenidos son los siguientes:

P S———T [iant « 2ml» e : 2l e S=oad Data

<

»
<
5
m
|
]
4

Tabla 4.23 Resultados HEC-RAS para avenida de proyecto

., . Tirante | Velocidad
Seccioén Progresiva Froude
(m) (mfs)

Inicio de la transicion 0+014,20 0,45 5,08 2,53
Final de la transicion 0+043,70 0,78 4,75 1,71
Final de la rapida 0+113,83 0,59 6,99 3,04

Fuente, elaboracion propia

En (Anexo B.7) se presentan los resultados a detalle emitidos por el programa.

A continuacion se presenta una tabla comparativa entre los resultados obtenidos

mediante la aplicacién del método analitico y los obtenidos a través del programa HEC-

RAS.

Tabla 4.24 Tabla comparativa de resultados para avenida de proyecto

] , Tirante Velocidad

Analitica 0,413 5,072 2,521
0+014,20 Hec-Ras 0,450 5,080 2,530
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Analitica
Hec-Ras
Analitica
Hec-Ras

0+043,70

0+113,83

Fuente, elaboracion propia.
4.3.2.4 Curva
Progresiva Entrada= 0+113.8 m
Progresiva Salida= 0+140,7 m
Datos geométricos:

Ancho de solera (b)=

Radio de curva (rc)=
Longitud de curva (L)=

Angulo de curva (0)=

Figura 4.37 Dimensiones en planta de la curva

Y3 =0,548 m
~TAT
1C’:\6'i,;: |
‘.{‘l v -~
A \ 7,
&
s, % .
%, ~
,’5 -~

Condiciones de flujo al inicio de la curva:

V3= 6,843 m/s
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F=2,952 F > 1 Flujo Supercritico

De acuerdo a lo expuesto en el punto 3.10 del capitulo 3. El caso en estudio corresponde

al caso 2 de flujo supercritico en alineamientos curvos, y su esquema es el siguiente:

Figura 4.38 Caso de estudio en la curva

4.3.2.4.1 Calculo de la sobreelevacion (Ay)
Este calculo se lo realizo utilizando las ecuaciones que se basan en la segunda ley de
movimiento de Newton expuestas en el punto 3.10.2 del capitulo 3, los resultados

obtenidos son los siguientes:

Autor Unidad

Grashof
Woodward

A partir de las tres ecuaciones anteriores para la sobreelevacion, la ecuacion 3.71 de

Woodward da los mejores resultados.

Se adopta el valor obtenido por Woodward.

Ay =1,392m
Se tendra un tirante total (Yn+Ay) en la distancia L™ igual a:

Yt =1,940 m
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Lamentablemente no hay una metodologia para calcular la distancia L donde se

producira la maxima sobreelevacion.
4.3.2.5 Caidas escalonadas
Progresiva Entrada= 0+160 m
Progresiva Salida= 0+164,30 m

Datos geométricos:

Base canal=
Pendiente aguas arriba=
Pendiente aguas abajo=

Figura 4.39 Dimensiones de las caidas escalonadas.

4.3.2.5.1 Condiciones normales de flujo aguas arriba.

Y=0,950 m

V= 3,946 m/s

F=1,293 F > 1 Flujo Supercritico
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Es logico suponer que en la seccion 1 se presentara el tirante critico, pero como las
condiciones de flujo en el canal aguas arriba es supercritico entonces en la seccion 1 se

presenta el tirante normal.

4.3.2.5.2 Condiciones de flujo en las caidas.
Se verifica la eficiencia de las gradas determinando la longitud necesaria entre grada y

grada siendo necesario confecciona el siguiente cuadro.

Tabla 4.25 Eficiencia de las gradas para avenida de proyecto

5
Xo=Yo/Yn

1,000
0,620
0,515
0,494
0,479

Fuente, elaboracion propia

Se verifica que la distancia necesaria entre grada y grada no es suficiente por lo que no

se tendra un funcionamiento eficiente.

Con el procedimiento anterior y en orden inverso partiendo con la longitud entre grada
y grada conocida, se calculan los tirantes que se presentaran con las caracteristicas

dadas.

Tabla 4.26 Tirantes en las caidas escalonadas para avenida de proyecto

6
Xo=Yo/Yn
0,890
0,489
0,465
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0,433 | 0,970 | 0,420

0,420 | 0,950 | 0,399

Fuente, elaboracion propia.

4.3.2.5.3 Condiciones normales de flujo aguas abajo.

Y=0,415m
V=19,029 m/s
F > 1Fluj iti
F= 4475 > 1 Flujo Supercritico

Después de las caidas no se genera un resalto hidraulico, debido a que el régimen de

circulacion aguas abajo es supercritico.

Figura 4.40 Perfil de flujo en las caidas escalonadas para avenida de proyecto.

------------

4.3.2.6 Salida del aliviadero
Progresiva Entrada= 0+164,30 m
Progresiva Salida= 0+186 m

Datos geometricos:

Base canal=

Pendiente =
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Condiciones normales de flujo:

Y=0,415m

V=9,029 m/s

F=4,475 F > 1 Flujo Supercritico

4.3.3 Andlisis hidraulico para avenida extrema T=5000 afios

El caudal laminado para este periodo de retorno por el método puls modificado es de:

Q=63,6 m%/s

La metodologia usada es la misma que se utiliz6 para la avenida de proyecto, asi que

solo se presentaran resultados obtenidos
4.3.3.1 Seccion de control
Progresiva= 0+000 m
Longitud de cresta= 23,813 m
Doble del caudal= 127,2 m?/s
Doble de la longitud de cresta= 47,626 m

Tirante sobre la cresta del vertedor (Ho) mediante la ecuacion 3.16:

= ¢
3/2
m,/2g - H,

Ho=1,115m

Verificaciones recomendadas:
65 < Q/ (Ho)>° < 340
Q/(Ho)?*°= 96,894  cumple!

0,35 < P/Ho < 2
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P/Ho=1,596 cumple!

Con distintos valores de caudales se graficé la curva de descarga:

Caudal
(m3/s)
63,6
60
50
40
30
20
10
0

Fuente, elaboracion propia

Figura 4.41 Curva de descarga de la seccion vertedora para avenida extrema
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4.3.3.1.1 Calculo del tirante a pie de cimacio (hc)
Del método de célculo de la altura del paramento aguas abajo (P1): "Proceso iterativo"
expuesto en el capitulo 3 se extrae las ecuaciones para calcular el tirante a pie de

cimacio (hc).

Se obtuvo el siguiente resultado:

hc=1,076 m
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4.3.3.2 Transicion
Progresiva de entrada= 0+014,20 m

Progresiva de salida= 0+043,70 m

Datos geometricos:

4.3.3.2.1 Tirante al inicio de la transicion (Y1)
El valor del tirante al inicio de la transicion es:

Y1=0,615m

V1= 6,514 m/s

F=2,652

F > 1 Flujo Supercritico

4.3.3.2.2 Tirante al final de la transicion (Y2)

Para la obtencion de Y2 se aplico el principio de conservacion de energia.

El esquema grafico es el siguiente:



137

Figura 4.42 Esquema grafico de conservacion de energia para avenida de proyecto
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1
Se obtuvo como resultado:
Y,=1,043 m
La condicién de flujo es:
V= 6,884 m/s
F=2,152

4.3.3.3 Rapida
Progresiva de entrada= 0+043,70 m
Progresiva de salida= 0+113,83 m

4.3.3.3.1 Tirante al inicio de la rapida

F > 1 Flujo Supercritico

Es logico suponer que al inicio de la rapida se presentara el tirante critico:

Ye=1,738m

Como el flujo esta en régimen supercritico, el tirante normal es menor al tirante critico,

entonces al inicio de la rapida se mantiene el tirante normal.

Y2=1,043 m

4.3.3.3.2 Tirante al final de la rapida

Calculo de la curva de remanso:
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Figura 4.43 Curva de remanso en la rapida para avenida extrema.
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A continuacion se presenta una tabla con informacion més detallada.

o

1
2
3
4
5
6
7
8
9

[EEY
o

Tabla 4.27 Tabla de la curva de remanso para avenida de proyecto.

Fuente, elaboracién propia

Por lo que el tirante al final de rapida sera:

Y3=0,870 m




La condicion de flujo es:

V3= 8,254 m/s

F=2,825

F > 1 Flujo Supercritico
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4.3.3.4 Modelacion de la transicion y la rapida con HEC-RAS para la avenida

extrema

Los resultados obtenidos son los siguientes:

e 55 [en -l ”,'.;E]. o

'L-ufxr Aphe
AnTum Angle
ALIVADERO Plan PLAN2

|

Tabla 4.28 Resultados HEC-RAS para avenida de extrema.

Seccion Progresiva

Tirante

(m)

Velocidad
(m/s)

Froude

Inicio de la transicion 0+014,20

0,660

6,520

2,560

Final de la transicién 0+043,70

1,240

5,760

1,650

Final de la répida 0+113,83

Fuente, elaboracion propia

0,950

8,040

2,630

En (Anexo B.7) se presentan los resultados a detalle emitidos por el programa.
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A continuacion se presenta una tabla comparativa entre los resultados obtenidos
mediante la aplicacion del método analitico y los obtenidos a traves del programa HEC-
RAS.

Tabla 4.29 Tabla comparativa de resultados para avenida extrema.

Tirante Velocidad
(m) (m/s)

Progresiva Metodologia

Analitica
Hec-Ras
Analitica
Hec-Ras
Analitica
Hec-Ras

0+014,20

0+043,70

0+113,83

Fuente, elaboracion propia.

4.3.3.4 Curva

Progresiva Entrada= 0+113.8 m
Progresiva Salida= 0+140,7 m

Datos geométricos:

Ancho de solera (b)=
Radio de curva (rc)=

Longitud de curva (L)=
Angulo de curva (0)=

Condiciones de flujo al inicio de la curva:

Y3=0,870 m

V3= 8,254 m/s

F=2,825 F > 1 Flujo Supercritico
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4.3.3.4.1 Calculo de la sobreelevacion (Ay)

Este calculo se lo realizo utilizando las ecuaciones que se basan en la segunda ley de
movimiento de Newton expuestas en el punto 3.10.2 del capitulo 3, los resultados

obtenidos son los siguientes:

Autor

Grashof
Woodward

A partir de las tres ecuaciones anteriores para la sobreelevacion, la ecuacion 3.71 de

Woodward da los mejores resultados.

Se adopta el valor obtenido por Woodward.

Ay =2,026 m
Se tendra un tirante total (Yn+Ay) en la distancia L™ igual a:

Yt =2,895m

Lamentablemente no hay una metodologia para calcular la distancia L™ donde se

producira la maxima sobreelevacion.
4.3.3.5 Caidas escalonadas
Progresiva Entrada= 0+160 m

Progresiva Salida= 0+164,30 m

Datos geométricos:

Base canal=
Pendiente aguas arriba=
Pendiente aguas abajo=

4.3.3.5.1 Condiciones normales de flujo aguas arriba.
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Y=1,345m
V=5,339 m/s
F=1,470 F > 1 Flujo Supercritico

Es logico suponer que en la seccion 1 se presentara el tirante critico, pero como las
condiciones de flujo en el canal aguas arriba es supercritico entonces en la seccion 1 se

presenta el tirante normal.

4.3.3.5.2 Condiciones de flujo en las caidas.
Se verifica la eficiencia de las gradas determinando la longitud necesaria entre grada y

grada siendo necesario confecciona el siguiente cuadro.

Tabla 4.30 Eficiencia de las gradas para avenida de extrema.

5
Xo=Yo/Yn

1,000
0,680
0,598
0,545
0,534

Fuente, elaboracién propia

Se verifica que la distancia necesaria entre grada y grada no es suficiente por lo que no

se tendra un funcionamiento eficiente.

Con el procedimiento anterior y en orden inverso partiendo con la longitud entre grada
y grada conocida, se calculan los tirantes que se presentaran con las caracteristicas

dadas.

Tabla 4.31 Tirantes en las caidas escalonadas para avenida extrema
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Xo=Yo/Yn
1,000
0,640

0,550
0,534
0,511

Fuente, elaboracion propia.

4.3.3.5.3 Condiciones normales de flujo aguas abajo.

Y=0,672m
V= 10,69 m/s
F > 1 Flujo Supercritico
F=4,165

Después de las caidas no se genera un resalto hidraulico, debido a que el régimen de

circulacion aguas abajo es supercritico.

Figura 4.44 Perfil de flujo en las caidas escalonadas para avenida de extrema.

."Vf"“_‘v,'*'_'{"’ﬁj
LLL&LAL!‘!"

4.3.3.6 Salida del aliviadero

Progresiva Entrada= 0+164,30 m
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Progresiva Salida= 0+186 m

Datos geométricos:

Base canal=

Pendiente =

Condiciones normales de flujo:

Y=0,672m
V=10,69 m/s
F=4,165 F > 1 Flujo Supercritico

4.4 Soluciones hidraulicas planteadas

Después de verificar que el problema hidraulico que tiene el aliviadero es que en el
cambio de direccion se genera una sobreelevacion en el tirante, el cual es mayor a la

altura de los muros, se tiene como consecuencia el desborde del caudal provocando
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dafos de consideracion aguas abajo, como asi tambien se evidencio la exagerada
socavacion en el lecho de del rio esto debido a la falta de una estructura de disipacion

al final del aliviadero.

Se plantea a continuacion dos soluciones para evitar este rebalse del caudal y el disefio

de una estructura de disipacion al final del aliviadero.
4.4.1 Rugosidad artificial intensificada en la rapida

Se emplea el método de Aivazian para el calculo de la rugosidad artificial intensificada
el cual esta descrito en el capitulo 3, el método consiste en identificar en la rapida
aquella seccion a partir de la cual la velocidad de circulacion del flujo se hace mayor

que la velocidad deseada.
4.4.1.1 Condiciones de flujo en la rapida sin rugosidad artificial

Inicio de la rapida:

Y=0,637m

V=5,727 m/s

F=2,292 F > 1 Flujo Supercritico

Curva de remanso en la rapida; método tramos fijos

Tabla 4.32 Curva de remanso sin rugosidad artificial.

E+So AX

0 0,000 | 7,018 | 0,034 | 0,637 | 5,883 | 2,401 | 2,641 |0,019
1 7,018 | 7,018 | 0,034 | 0,617 | 6,076 | 2,498 | 2,739 |0,021
2 14,036 | 7,018 | 0,034 | 0,601 | 6,235 | 2,582 | 2,823 | 0,023
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| 3 | 21,053 7,018 | 0,034 | 0,589 | 6,366 | 2,654 | 2,895 0,025|
4 |28071]7,018 0,034 0579 6,475 | 2,716 | 2,956 | 0,026
| 5 |[35089 7,018 0,034 | 05716567 | 2,769 | 3,00 0,027|
6 |42,107 | 7,018 | 0,034 | 0,564 | 6,643 | 2,813 | 3,054 |0,028
7 49,125 | 7,018 | 0,034 | 0,559 | 6,707 | 2,851 | 3,092 | 0,029
8 |56,142 | 7,018 | 0,034 | 0,554 | 6,760 | 2,884 | 3,124 | 0,030
9 |63,160 | 7,018 | 0,034 | 0,551 | 6,806 | 2,911 | 3,152 |0,031
10 | 70,178 | 7,018 | 0,034 | 0,548 | 6,843 | 2,934 | 3,175 |0,031

Fuente, elaboracién propia

En la distancia L™ después de la curva se tiene una altura de muro promedio igual a.

hm=1,503m

La sobreelevacion maxima calculada es:

Ay=1,392 m

El tirante normal antes de la curva es:

Yn= 0,548 m

Se tendria un tirante total (Yn+Ay) igual a:

Yt=1,940 m

Por lo que el tirante total exede el muro en una altura de:

Yexed.= 0,437 m

El limite méximo de Ay para evitar el rebalse es:

Ay max= 0,955 m
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De la ecuacion de Woodward para sobreelevaciones se despeja la velocidad para tener
una sobreelevacion igual a 0,955 m.

2
Vmax

g

20r,  R? <4r62 )2 kbl o

3b b3 2r.— b

Vmax= 5,667 m/s

Se aplicara rugosidad artificial a partir del tramo 7 de la longitud de la rapida donde

se tienen las siguientes condiciones:

E+So AX

3,092

4.4.1.2 Obtencién de la rugosidad artificial

Se limita la velocidad a 5,667 m/s, la cual es la que origina sobreelevacion en el tirante

sin generar desbordes en la curva.

Por seguridad para no trabajar en condiciones limites se usa una velocidad maxima de
55mls
Vmax= 5,500 m/s

Caélculo del tirante a partir de esta seccion (h) a través de la (ecuacion 3.46):

Q
b - Vinax

h =

Donde
Q: gasto de disefio que circula por el aliviadero (m3/s)
b: ancho de la rapida (m)

Vméx: Velocidad maxima que se desea obtener (m/s)
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h= 0,590 m

Calculo del coeficiente de chezy requerido para lograr la velocidad necesaria (ecuacion
3.47).

o= Vnar
VRR - i
Donde:
Rh: radio hidraulico
i: pendiente de la rapida
C= 38,652

Calculo del coeficiente de perdida por friccion de Darcy (f) (ecuacion 3.48)

Donde:
g: aceleracion de la gravedad
C: coeficiente de Chezy
f= 0,053

Calculo de la altura de rugosidad (A) asumiendo rugosidad tipo I (ecuacion 3.49)

[ Ab?
|RhP2

f = 0.04 + 2.29% + ki?

Donde:
i: pendiente de la rapida
b: ancho de la rapida

Rh: radio hidraulico
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P: perimetro mojado

k: depende del tipo de rugosidad, para rugosidad tipo 1, de tabla 3.2

k=0,9
Entonces se obtiene:

A=0,01 m

Por facilidad constructiva se adopta A= 0,05 m
Comprobar si se cumple que h/A >3
h/A= 13,626 cumple.!
Caélculo de la separacion entre umbrales y del ancho del umbral.
1=8A=04 m
Ancho del umbral = A =0,05m

Como resultado final se obtiene que, es necesario el uso de la rugosidad artificial, y sus

caracteristicas son:
Tipo 1
Altura A =0,05m
Espaciamiento = 0,4 m
Ancho A=0,05m

La altura de los muros laterales en cada seccion se halla sumando la altura del umbral
y el tirante correspondiente, en este caso el tirante en la rapida es igual a 0,663 my la
altura del umbral de 0,05 m. Aceptando un bordo libre para el caso de aliviadero de 0,2

cm tendremos una altura de los muros de:
AM=A+h+BL= 0931 m

Esta altura de muro se mantendra constante desde la seccion donde es necesario colocar

la primera rugosidad.

Las condiciones finales seran:
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Tabla 4.33 Curva de remanso aplicando rugosidad artificial intensificada

Tramo X (m) So(m/m) | y(m) V (m/s) E (m) AM (m)
0 0,000 0,034 0,637 5,883 2,401 0,837
1 7,018 0,034 0,617 6,076 2,498 0,817
2 14,036 0,034 0,601 6,235 2,582 0,801
3 21,053 0,034 0,589 6,366 2,654 0,789
4 28,071 0,034 0,579 6,475 2,716 0,779
5 35,089 0,034 0,571 6,567 2,769 0,771
6 42,107 0,034 0,564 6,643 2,813 0,764
7 49,125 0,034 0,681 5,500 2,223 0,931
8 56,142 0,034 0,681 5,500 2,223 0,931
9 63,160 0,034 0,681 5,500 2,223 0,931

10 70,178 0,034 0,681 5,500 2,223 0,931

Fuente, elaboracion propia

Tirante al final de la rapida con rugosidad artificial

Es necesario comprobar si el flujo es aireado o0 no, en este caso se usara la expresion

de Boinich con la cual se tiene una velocidad critica en la seccién final de:

Donde:

Y3: 0,

681 m

V., = 6.33\/ch05 x <1 +

0011\ (o n
) (14871

-1
R1/6)

g: aceleracion de la gravedad (m/s2)

R: radio hidraulico (m)

a: angulo que forma la rapida con la horizontal= 1,9639°

n: coeficiente de maning (0,016)

Ver= 9,985 m/s
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La velocidad del flujo en esta seccidn final de la rapida es de 6,843 m/s inferior a la
necesaria para la aireacion del flujo que es de 9,985 m/s, por lo tanto el flujo en la

rapida no puede airearse en ninguna parte.
4.4.2 Elevacion de los muros

La finalidad de esta solucion es contener la sobreelevacion del tirante para evitar el

rebalse.
Las condiciones de flujo son:

Para el caso estudiado que corresponde a flujo en régimen supercritico se presenta:

La sobreelevacion méxima calculada por Woodward es de:

Ay=1,392 m

Se genera el incremento del tirante Ay en un punto B" a una distancia L" del final de la
curva, la cual es incierta y no hay una metodologia de calculo para encontrar su

magnitud.

Por seguridad se asume que la sobreelevacion se presenta el toda la longitud disponible

después de la curva
Entonces el perfil del flujo en la curva sera:

Tabla 4.34 Perfil del flujo en la curva.

I R S



Distancia parcial

(m)

Distancia acum.

(m)

Tirante

(m)

Fuente, elaboracion propia

Perfil de los muros construidos

Tabla 4.35 Perfil de los muros construidos.

Distancia parcial

(m)

Distancia acum.

(m)

Fuente, elaboracion propia
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Perfil de los nuevos muros que evitara el rebalse, se asume un borde libre de 0,20 m

Tabla 4.36 Perfil de los muros que evitarian el rebalse.

Punto Distancia parcial | Distancia acum. H muro
(m) (m) m
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Fuente, elaboracion propia

Se tiene un incremento de muro por encima del construido igual a:

Tabla 4.37 Incremento de muro por encima del construido.

Distancia | Distancia H muro | Incremento
parcial (m) | acum. (m) calculado | de muro

Fuente, elaboracién propia

Nota, se empieza a medir las distancias desde el punto donde inicia la curva en los

muros externos, el inicio de la curva se encuentra en la progresiva 0+113,8 m

4.4.3 Estructura de disipacion de energia
La estructura escogida es:

Caida Inclinada con estanque amortiguador
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El disefio se hace mediante el software RAPIDAS version 1.0 y se verifican los

resultados analiticamente.

Figura 4.45 A cerca de Répidas V1.0

Acerca de Rapidas V1.0

RAPIDAS i

Los datos son los siguientes:

Aguas arriba Aguas abajo
Progresiva= 0+186 Elevacion= 2008
Elevacion= 2012,4 Pendiente= 0,001
Pendiente= 0,076 Solera= 13
Solera= 8,86 Rugosidad= 0,02
Rugosidad= 0,016
Tirante= 0,415
Velocidad= 9,029
Froude= 4,475
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Figura 4.46 Datos en el programa Réapidas.
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Los Resultados Obtenidos son los siguientes:

Figura 4.47 Planta y perfil transversal de la estructura
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Dimensiones de los bloques del estanque amortiguador

Figura 4.48 Dimensiones de los bloques.

Nio d= Bloques: 18
Mo de Dadox 11 e

Se verifica el funcionamiento para distintos caudales

Figura 4.49 Verificacion del funcionamiento.

& M|

TIRANTE| MOMEMTUM | TIRANTE| MOMEMTUM | LONGITUD |MIVEL ENERGIA NIVEL EMERGIA| FUNCIONAMIENTO

CAUDAL A 1 Y2 2 DE RESALTD EN POZA AGUAS ABAJD DE LA POZA

M) Mewton/blagus) M) Mewlon/blagus) [M] [M] IM]
0273 45,8030 3105 45,8030 865950 2009,2860 2009,6040
0,249 41,4600 2927 41,4600 81550 200,100 2003,4380
0,225 3E,2340 2741 3E,2340 76740 20089080 2003,3870
0.201 31,1350 2,545 31,1350 71260 20087060 2003,2720
0175 26,1700 2.338 26.1700 6.5470 2008.4320 2003.1520
0,149 A1.3480 2117 21,3480 55270 20082630 A009,0240
0122 16,6210 1877 16,6810 £,2540 2002,0160 2008,8880
0,054 12,1660 1,609 12,1650 46070 2007 7410 2008,7390
0.0E5 7.8800 1,300 7.8800 36410 2007 4240 20085720
0.033 3.7370 0.903 3.7370 2.5440 2007.0240 2008.3700

EL DISENO ES ACEPTABLE.
EL RESALTD HIDEAULICO ES CONTENIDO DENTRQ DE Li FPOZA

Latrar |

En los planos se detalla las dimensiones obtenidas por el programa.



4.4.3.1 Verificacion de los resultados obtenidos por el software
4.4.3.1.1 Trayectoria
Punto de inicio:

Progresiva= 0+186,000 m
Elevacién=2012,380 msnm

Altura de la trayectoria

y=03-H

Donde:
y=altura que tendré la trayectoria (m)

H=Desnivel topografico que se quiere vencer (m)

y= 0,883 m

Se grafica el perfil de la trayectoria usando la ecuacion 3.28

x = 0,45V, cosa® (y)>°

Donde:

V1: velocidad a la entrada de la trayectoria

Tabla 4.38 Perfil de la trayectoria.
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Gréfica 4.22 Perfil de la trayectoria

0,1
0,2
0,3
0,4
0,5
0,6
0,7
0,8
0,9

Distancia vertical (m)

0 0,5 1 1,5 2 2,5

Distancia horizontal (m)

Final de la trayectoria:

Progresiva= 0+188,570 m

Elevacion= 2011,497 msnm

Tirante al final de la trayectoria

Y= 0,415m

4.4.3.1.2 Disefio de la Rampa
Datos

Progresiva Entrada=

0+188,560

Elevacion Entrada=

2011,497

Progresiva Salida=

0+196,650

Elevacion Salida=

2006,107

Desnivel (H)=

5,39

Longitud inclinada

9,721

Longitud Horizontal=

8,090

Ancho de la rampa=

8,860

Pendiente (So)=

Tirante al inicio de la rampa:

0,666

Y= 0,415m

Curva de remanso metodo tramos fijos

158
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Figura 4.50 Curva de remanso en la rampa.
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Tirante conjugado menor a elevacion de lecho de la quebrada 2008 msnm es:

Y= 0,302 m

Condiciones de flujo:

V1=12,420 m/s




Frl=7,220
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Salto Estable

Tirante Conjugado mayor, se usa la ecuacién 3.44:

YZ 1 2
=== /8F 1-1
2 [ e+ l

Y2=2,933m

Condiciones de flujo aguas abajo:

Y= 1,445m

V1=1,768 m/s

Fr1= 0,469

4.4.3.1.3 Calculo del escaldn del estanque

F < 1 Flujo Subcritico

De la metodologia de céalculo de pozo amortiguador a pie de una rapida expuesto en el

punto 3.9.7.3.1 del capitulo 3 se aplica un método iterativo para el calculo de la altura

de pozo.

Tabla 4.40 Altura del escalon de pozo.

4

8

frl

Error
relativo

7,90132

-0,355

8,17361

-0,024

8,19717

-0,002

8,19934

Se adopta un valor de.

0,000

Hp= 1,6 m
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4.4.3.1.4 Estanque amortiguador

Salto Estable
V1 < 15 m/s se disefia un Estanque Tipo Il

Se disefia un Estanque Amortiguador Tipo Il

La metodologia de célculo se presento en el capitulo 3, se muestra a continuacion los
resultados obtenidos.

Daodos amer tigusdores T

Diemties dellsciones

ey
‘A

;-’-‘u.a RN

L
0.6d:
L, el L
1 1
PERFIL
Cota i
ferrano noturof
’ ,/'f\f =l
' (] F\ E\nc\wocjh ;‘E'::e:anal X
IT"?- R "'-V.‘:"l (R o S
g S
Lo
;B -+
Calculo del tirante conjugado:
Hp= 3,105 m

Longitud del estanque amortiguador L

Ly= 8,136 m




Dimensiones de los dientes deflectores
Alto=y1=0,273 m
Ancho=y1=0,273 m
Largo= Sale constructivamente
Espaciamiento=yl= 0,273 m
Espacio Fraccional=0,5y1 0,137 m

Calculo del nimero de dientes:

n= 16.227 dientes

Se adopta 16 dientes
Calculo de las dimensiones de los dados amortiguadores
Altura=h3=0,549 m
Ancho=0,75h3= 0,412 m
Largo=1,2h3= 0,659 m
Ancho superior=0,2h2= 0,110 m
Espaciamiento=0,75h3= 0,412 m
Espacio Fraccional=0,375h3= 0,206 m
Ubicacion=0,8d2=2,466 m
Donde d2:
d2= 3,082 m

Numero de dados amortiguadores:

n= 10,749 dados
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Se adopta 11 dados

Calculo de las dimensiones del umbral terminal

Primero se calcula h4:
h4d= 0,408 m
Altura = h4= 0,408 m
Ancho de la cara superior del umbral = 0,04 h4=0,016 m
Largo = 2,04 h4 =0,832 m

Transicion de salida

Datos
I b= 8,86 m I
B= 13 m

Longitud de la transicion:

Lte= 9,337 m

Tabla 4.41 Tabla comparativa de estructura de disipacion.

. Altura de Y1l Y2 Long. De | Nrode Nro de
Método | estanque .
(m) (m) (m) pozo (m) | dientes dados
Rapidas 1,9 0,273 3,105 8,695 16 11
Analitico 1,6 0,273 3,105 8,136 16 11

Fuente, elaboracion propia.

Se concluye que los resultados obtenidos por el programa Réapidas son aceptables.
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CAPITULO 5. ANALISIS DE RESULTADOS

5.1 Introduccién

Después de haber realizado el estudio hidrolégico e hidraulico, se pudo identificar las
causas principales de falla en el disefio y construccién del aliviadero, que provocaron

un mal funcionamiento teniendo como consecuencia problemas en su estabilidad.

A continuacion se describe graficamente los principales problemas que tiene el
aliviadero.

Para validar el diagnostico se realizard una comparacion exhaustiva de los resultados
obtenidos con los resultados que se tiene en el ESTUDIO A DISENO FINAL “PRESA
LA HONDURA”, para realizar un analisis de las variaciones en los resultados y asi
poder verificar puntualmente cuales fueron los parametros que derivaron a obtener

resultados no 6ptimos.
5.2 Del estudio hidrologico

5.2.1 Parametros geométricos de la cuenca

Resultado Estudio

Parametro Unidad obtenido TESA

Area

Longitud del rio principal

Desnivel topogréfico

Pendiente del rio principal

> Area.- Se tiene una variacion de 0,76 km?, El resultado obtenido en el presente
trabajo es de mucha confiabilidad, ya que la cuenca fue delimitada en el
programa Arc-Gis el cual usa un modelo digital de elevaciones de 30*30 pixeles

de resolucioén.

» Longitud del rio principal.- Se tiene una variacion de 0,14 km el cual no es

de consideracion.
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» Desnivel topografico.- Se tiene una variacion de 117 m, el cual es de mucha
consideracién ya que influye en la obtencion de la pendiente de la cuenca y por
consiguiente en el céalculo del tiempo de concentracion.

» Pendiente del rio principal.- No existe una variacion considerable, esto llama
la atencion debido a que los desniveles topograficos tienen una bastante
variacion, se vuelve a recalcular la pendiente del estudio y se obtiene un valor
de 0,075 m/m.

5.2.2 Tiempo de concentracién

Resultado Estudio
obtenido TESA

Tiempo de concentracion h 1,52 0,5

Parametro Unidad

Se puede notar que la diferencia de resultados es exagerada, y se presume que seria el
principal parametro de error que se tuvo en el estudio, para comprobarlo se verifican

las velocidades generadas con estos tiempos de concentracion.

Resultado

Parametro Unidad obtenido

Velocidad m/s 1,0

A través de la tabla 2.4 se comparan las velocidades promedio obtenidas que estan en

funcidn de la pendiente.

Velocidades promedio aproximadas en m/s del flujo de escorrentia para
calcular el tiempo de concentracidn.

s Pendiente en porcentaje
Descripcion del curso de agua

0-3 4-7 8-11 >12
No concentrado
Bosques 0-0,46 0,46-0,76 0,76-1,00 >1
Pastizales 0-0,76 0,76-1,07 1,07-1,30 >1,30
Cultivos 0-0,91 0,91-1,37 1,37-1,68 >1,68
Pavimentos 0-2,59 2,59-4,11 4,11-5,18 >5,18

Fuente, (Aparicio Mijares, 1992)
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Se puede comprobar que el tiempo de concentracion calculado por el estudio TESA
no cumple las condiciones de la cuenca, ésta es una de las variables mas importantes
del estudio hidroldgico y obtener un valor tan erréneo derivara a obtener resultados que

estaran muy lejos de la realidad.

5.2.3 NUmero de curva

Estudio
TESA

88,31

Resultado
obtenido

Parametro Unidad

CN Adm. 73

Se tiene una gran diferencia entre los resultados de este parametro, siendo el valor
obtenido en el estudio TESA demasiado alto, ya que representa una cuenca casi
impermeable recordando que, para superficies impermeables y superficies de agua

CN=100 y para superficies naturales CN<100.

Como se explico en el capitulo 4, en este trabajo se obtuvo el nimero de curva a traves
del programa Arc-Gis el cual puede otorgar resultados muy precisos haciendo un uso

correcto.
5.2.4 Informacion meteoroldgica empleada

-En el presente trabajo se trabajé con datos ponderados de lluvias maximas de las

siguientes estaciones:

Ne° Estacion Provincia| Cuenca LastlljtrUd Loorégiltl;ud (fn‘lgﬁ:ﬁ)
1 Canasmoro MENDEZ | BERMEJO | 21°21' | 64°45' 2080
2 Trancas MENDEZ | BERMEJO | 21°18' | 64°49' 2200
3 San Lorenzo MENDEZ | BERMEJO | 21°25' | 64°45' 1900
4 Tarija Cancha MENDEZ | BERMEJO | 21°24' | 64°46' 2050
5 Tomatas Grande MENDEZ | BERMEJO | 21°18' | 64°48' 2150
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-En el estudio TESA se analizo las mismas estaciones pero a través de una zonificacion
y sub-zonificacion pluviométrica de lluvias maximas se estableci6 que la estacion mas
representativa es la de Canasmoro, y solo se uso la informacion pluviométrica de esta

estacion.
5.2.5 Precipitacion maxima probable

La precipitacién méxima probable en ambos casos se estimé para varias duraciones y

periodos de retorno, de acuerdo a las teorias de Gumbell.
A continuacion se presenta el resumen de los resultados obtenidos

-Resultados obtenidos en el estudio a disefio final

I Periodo de retorno Duracion de la precipitacion en horas I

(afos) 0,125 0,25 0,375 0,5

5

8,2

17,0

25,9

351

10

9,2

19,7

30,7

42,2

50

11,0

25,1

40,6

57,1

11,7

27,2

44,5

63,1

13,1

31,7

53,2

76,8

13,7

33,6

56,8

82,5

15,4

39,4

Fuente, Estudio a Disefio Final “Presa la Hondura”

-Resultados obtenidos en este trabajo:

Tiempo de
duracion

68,3

100,9

Precipitacion (mm ) segun el Periodo de Retorno

Min

h

10
anos

50
anos

100
anos

500
anos

1000
afos

15,00

0,25

34,18

45,33

50,13

61,28

66,09

30,00

0,50

39,26

52,07

57,59

70,40

75,91

45,00

0,75

42,58

56,47

62,45

76,34

82,33

60,00

1,00

45,10

59,81

66,15

80,86

87,20

75,00

1,25

47,16

62,54

69,17

84,55

91,18

90,00 1,50

Fuente, elaboracidn propia.

48,91

64,87

71,74

87,69

94,57
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Como se uso distintas duraciones de lluvia debido a que se tienen distintos valores de
tiempo de concentracién los Gnicos tiempos de comparacién son los de 0,25 y 0,5 horas.
Se puede evidenciar que para el tiempo 0,25 h se tienen diferencias muy grandes siendo

los valores de este trabajo los mas altos.

Para el tiempo igual a 0,5 h las diferencias se reducen a valores no mayores de 10 mm

siendo también los valores de este trabajo los mas altos
5.2.6 Validacion de la tormenta proyecto

Para la obtencion de la tormenta de proyecto solo se considerd la distribucion temporal
de la lluvia, asumiendo que esta se presenta con la misma magnitud en toda el area de
la cuenca durante un tiempo igual al tiempo de concentracion, la metodologia empleada
para representar la tormenta de proyecto es la construccion de los hietogramas de
disefio mediante el método de los bloques alternos, los resultados obtenidos para los

periodos de retorno considerados son los siguientes:

r N
Hietograma T= 500 ARos

80,00

£

é 60,00

c 40,00

S

& 20,00

>

£ 0,00

g 15,00 30,00 45,00 60,00 75,00 90,00

Tiempo (min)
%
Kg\
Hietograma T= 5000 Anhos

100,00

80,00

60,00

40,00

20,00

0,00
15,00 30,00 45,00 60,00 75,00 90,00

Tiempo (min)
\\ J

Fuente, Elaboracién propia

Precipitacion (mm)
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Estos hietogramas son construidos a partir de las curvas I-D-F (relacién entre
intensidad, duracion y frecuencia), para la obtencion de esta relacion se calibro una
ecuacion de intensidad maxima para la cuenca utilizando el modelo Bernard, se obtuvo

el siguiente resultado
Para la cuenca del rio Pajchani:

Donde:

| = Intensidad méaxima en mm/hora.

8733619 - T 91396132980
[=—~ ) o |
075599669 D= Duracion de la precipitacion en (min).

T= Periodo de retorno (afos)

Antes de aplicar esta ecuacion se la comparo con la ecuacion obtenida para la poblacion
de San Lorenzo, donde se utilizd el mismo modelo en un proyecto de grado disponible
en nuestra biblioteca “ESTIMACION Y ACTUALIZACION DE LAS ECUACIONES
INTENSIDAD-DURACION-FRECUENCIA PARA LAS PRINCIPALES
CIUDADES DEL DEPARTAMENTO DE TARIJA”

782,8759 - T0125369
I= +0,7999988568

Se puede evidenciar que la ecuacion calibrada para la cuenca tiene coeficientes
similares a la ecuacion de San Lorenzo, siendo estos un poco mas altos, esto debido a
que la cuenca se encuentra en una ubicacion mas lluviosa y por lo tanto refleja valores

de intensidad de lluvia mas altos.

Para validar los hietogramas de disefio obtenidos por esta metodologia se comparan los
valores maximos, con el valor maximo registrado en el pluviografo que se tiene en la
estacion Aeropuerto, este tiene una extension de registro desde el 14 de octubre del

2002 hasta el 8 de abril del 2008, el valor maximo de este registro es el siguiente
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PRICIPITACION TIEMPO PCPN | INTENSIDAD
DURACION
INICIO FIN URACIO MIN | HORAS | (mm) i=p/d

02/03/200 | 02/03/200 | .
316:00 | 31620 | 0:20:00 | 20 | 033 | 218 65,4

Fuente, Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia

Se puede verificar que los valores estan muy proximos.
5.2.7 Caudales maximos

En este trabajo se obtuvo los caudales maximos mediante tres métodos de
transformacion de lluvia a escorrentia (método de SCS, método de Clark y el método

racional), dos de ellos a través del programa Hec-Hms.

En el estudio a disefio final se lo obtuvo por dos métodos, el método SCS y el método

racional.

Se presenta a continuacion los resultados obtenidos de los dos métodos que se tiene en

comdun.

-Método del hidrograma unitario SCS
Resultados obtenidos

Caudal (m3/s) para distintos periodos de retorno
10 50 100 500 1000
Pajchani 10,60 | 20,00 24,50 40,10 48,50

Fuente, elaboracidn propia

Cuenca

Resultados obtenidos en el estudio a disefo final

Caudal (m3/s)
50 100 500
Pajchani 129,4 143,4 174,8

Cuenca

Fuente, Estudio a Disefio Final “Presa la Hondura”

-Método Racional

Resultados obtenidos



171

Caudal (m3/s) segtin el Periodo de Retorno
10 50 100 500 1000
10,87 | 21,28 26,68 41,74 49,48

Fuente, elaboracién propia

Resultados obtenidos en el estudio a disefio final

I Caudal (m®/s) I
C

uenca
100 500

Pajchani 174,53 222,09

Fuente, Estudio a Disefio Final “Presa la Hondura”

En ambos métodos se tienen diferencias de resultados extremadamente grandes, lo cual
€S muy preocupante, en paginas anteriores se comprobd que hay grandes variaciones
en el tiempo de concentracion y en el nimero de curva del SCS, estos podrian ser los
motivos de que en el estudio a disefio final se haya obtenido estos valores de caudales

tan grandes que son muy ajenos a las condiciones de la cuenca.
5.2.8 Laminacion

En el estudio a disefio final solo se hizo la laminacién de crecidas para un periodo de
retorno de 100 afios, para distintas longitudes de vertedero, ninguna similar a la
longitud construida asi que no hay un sentido de realizar una comparacion de

resultados.
5.3 Del estudio hidraulico

La parte hidraulica en el ESTUDIO A DISENO FINAL “PRESA LA HONDURA” no
estd muy clara, debido a que emplean distintos caudales que no tienen ldgica ni
fundamento a lo largo del resumido disefio hidraulico que se tiene. Por lo tanto no se

podria realizar una comparacion de resultados.

El diagnostico hidraulico serd basicamente una verificacion de las dimensiones

actuales de cada componente del aliviadero para validar si tiene la capacidad de evacuar
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los caudales generados por las avenidas estudiadas, como asi también identificar cual

es la seccidn critica donde empezaron todos los problemas que sufri6 el aliviadero.
5.3.1 Periodos de retorno para las avenidas estudiadas

Como se ha mencionado anteriormente las avenidas estudiadas son:

-Avenida de proyecto.

-Avenida extrema.

El criterio de seleccion de los periodos de retorno para el analisis de estas avenidas esta
basado en las recomendaciones del comité nacional espafiol de grandes presas, que se

basa en el riesgo potencial que se tendria si la presa sufriria una ruptura.

El Ministerio de Medio Ambiente y Agua a través del Viceministerio de Recursos
Hidricos y Riego realiz6 un diagndstico de funcionalidad y riesgo de la presa La
Hondura y es por eso que se pudo aplicar este criterio con mas certeza adoptando:

Periodos de retorno en afos

Categoriade | Avenidade | Avenida

la presa proyecto extrema
B 500 5000

5.3.2 Seccion vertedora

La seccion vertedera clasificada por su disposicion en planta, como aliviadero curvo

en planta mas propiamente como aliviadero semi-abanico, fue construida con un perfil
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priiactico sin vacio y su analisis hidraulico se lo realizo a través de la metodologia de

calculo de Evio Alegret el cual esta expuesto en el capitulo 3.

Después de haber aplicado el método de calculo mencionado se obtuvo el tirante por

encima de la cresta (Ho) y el tirante a pie de cimacio (hc), cuyos valores son:

-Tirante sobre la cresta (Ho)

Avenida de proyecto Avenida extrema
0,737 m 1,115m

-Tirante a pie de cimacio (hc)

Avenida de proyecto Avenida extrema
0,625 m 1,076 m

Se verifica a continuacion las recomendaciones del método:
- Primera recomendacion 0,35 <P/Ho <2

Imponer valores de P / Ho < 0,35 provoca velocidades de aproximacion muy grandes
mientras que valores de P / Ho > 2,00 no introducen incrementos en el valor del
coeficiente de gasto m, de ahi la recomendacion anterior como rango de la relacion

P/Ho aceptable.

Avenida de proyecto Avenida extrema
2,415 1,541

P/Ho

Se puede verificar que para la avenida de proyecto no se cumple esta condicién debido
a que la altura de paramento P que esta construido es demasiado alta para el tirante que

se genera.
Para la avenida extrema si se cumple la recomendacion.

- Segunda recomendacion 65 < Q/ (Ho)>® < 340

I Q /(HO)2® Avenida de proyecto Avenida extrema I

142,397 88,722

Se puede verificar que ambas avenidas cumplen la recomendacion.
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5.3.2.1 Altura de los muros en la seccion vertedora

Seccidn transversal del cimacio

1,78m

e 2.60m —]

Como se puede verificar en la imagen, los muros de la seccién vertedora tienen la
capacidad de evacuar los caudales generados tanto por la avenida de proyecto y la

avenida extrema.
5.3.3 Validacion del caudal obtenido en la avenida de proyecto.

El caudal para la avenida de proyecto corresponde a:

Q=33,2m%s

Con este valor se obtuvo un tirante sobre la cresta de la seccion vertedora igual a:

Ho= 0,737 m

Una de las maneras de validar un caudal obtenido por métodos probabilisticos y
deterministicos es realizando mediciones y aforos por un largo lapso de tiempo, en este
caso como se trata de una obra que tiene varios afios de uso se traté de buscar marcas
que dejaria el agua en las paredes del aliviadero para compararlas con los valores de

tirantes calculados.

Después de examinar toda la estructura del aliviadero se encontr6 una seccion donde

las marcas de agua estan muy claras, convenientemente es en la seccion de control,
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donde el célculo hidraulico tiene mayor aproximacion a la realidad, esto debido que
en las siguientes partes del aliviadero podrian tener mayores variaciones debido a la
rugosidad y la pendiente que no son constantes como se asumid en el célculo
hidraulico.

Esta seccion se muestra en la imagen siguiente y se obtuvo su correspondiente altura:

Obtencién de la altura de la marca encontrada:
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Mediante el siguiente cuadro comparativo se puede verificar que el tirante generado
por el caudal de la avenida de proyecto tiene casi la misma magnitud que la altura

medida en las marcas dejadas por el flujo en la seccién de control.

Tirante calculado Altura medida

0,737 m 0,70 m

De esta manera se pudo validar el analisis hidrologico realizado y por consiguiente se
tendran resultados hidraulicos muy aproximados debido a que estos dependen

principalmente del caudal de disefio escogido.
5.3.4 Transicion

Segun la metodologia de calculo propuesta por Evio Alegret para el disefio de las
transiciones, estas deberian ser curvas en planta como se ha mostrado anteriormente
cuando se trata de este tipo de aliviaderos para asi evitar el ahogamiento del caudal

reduciendo de esta manera la eficiencia de descarga.

Para encontrar los niveles superficiales de agua que se generan en la transicion, se
partio calculando el tirante normal al inicio, esto debido a que la seccién vertedora no
se encuentra simétricamente ubicada respecto a la transicion como se muestra en la

siguiente imagen:

Figura 5.51 Ubicacion de la transicién.

I'RANSICION

SECCION VERTEDORA

En este componente que esta a continuacion de la seccion vertedora se obtuvieron los

siguientes niveles superficiales de agua:
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Seccidén Avenida de proyecto Avenida extrema
Entrada B=15,85m 0,413 m 0,615 m

Salida b=8,86m 0,613 m 1,043 m

La altura de los muros en ambos margenes es distinta, asi que solo se analiza el margen

derecho donde la altura es menor y por lo tanto es la més critica.

Altura de los Entrada B=15,85m Salida b=8,86m
muros 3,485 m 1,545 m

Se puede concluir que esta parte del aliviadero tiene la capacidad de evacuar las
crecidas estudiadas.

La altura de los muros presenta sobredimensionamiento especialmente al inicio, por
otro lado se pudo evidenciar que estos muros estan concebidos como muros de

contencion y eso explica su altura elevada.

A continuacion se presenta una representacion de como se presentaria el flujo en la

transicion para la avenida de proyecto.

Figura 5.52 Flujo en la transicién

5.3.5 Rapida

Esta parte del aliviadero que esta ubicada a continuacion de la transicion es muy
determinante en la fallas que se generaron aguas abajo, donde se pudo evidenciar que
el mal funcionamiento es a continuacién de esta estructura, por este motivo se hizo

muy importante calcular con mucha exactitud las caracteristicas del flujo que se



178

presentan al final de la rapida, esta situacion generd la inquietud de realizar una
modelacion hidraulica adicionalmente al calculo analitico, donde se pudo comprobar
en el capitulo 4 que se obtuvieron resultados similares entre el analisis analitico y la

modelacion hidraulica.

Los niveles superficiales obtenidos al inicio y al final de la rapida son los siguientes:

Seccién Avenida de proyecto Avenida extrema
Inicio 0,613 m 1,043 m

Final 0,548 m 0,87 m

> Asi mismo la altura de los muros construidos es:

Altura de los

muros

Se puede observar que la rapida tiene la capacidad de evacuar las crecidas estudiadas,
presentandose sobredimensionamiento para la avenida de proyecto, pero al igual que

el anterior caso estos muros también estan concebidos como muros de contencion.

Se presenta a continuacion una representacion grafica aproximada de los niveles

superficiales del flujo en la rapida.

Figura 5.53 Flujo en la rapida.

RAPIDA

5.3.6 Curva o alineamiento no lineal

Esta parte del aliviadero que esta ubicada a continuacion de la rapida es claramente la

seccidn critica donde se originaron los principales problemas que presenta el aliviadero,
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pudiendo comprobar que por el cambio brusco de direccion se genera una
sobreelevacion del tirante en la banca externa, el cual no puede ser contenido por los

muros construidos generando asi un rebalse del caudal.

Esto se verifica calculando el perfil del flujo generado en la banca externa de la curva

y comprobandolo con la altura de los muros construidos.

Se presenta a continuacion el perfil del flujo generado por la avenida de proyecto,
iniciando la medicion de las distancias parciales y acumuladas desde el inicio de la

curva que se encuentra en la progresiva 0+113,8 del alineamiento de todo el aliviadero.

Distancia parcial | Distancia acum.
(m) (m)
0 0,548
5 0,769
10 0,991
15 1,213
1,447
25 1,657
30 1,879
1,940

Tirante (m)

Fuente, elaboracion propia

Asi mismo se presenta también la altura de los muros construidos en la banca externa

de la curva:

Distancia parcial | Distancia acum.
(m) (m)
0 1,516
5 1,413
10 1,400
15 1,392
20,272 1,603
25 1,564
30 1,527
31,38 1,517

Hmuro (m)

Fuente, elaboracion propia
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Se puede verificar que a partir de los 25 metros de longitud el tirante excede la altura
de los muros llegando a una altura méaxima de 1,94 m en comparacion a los 1,517 m

de muro que se tiene.

De esta manera se puede concluir que en el alineamiento no lineal presente en el
aliviadero, no tiene la capacidad de conducir los caudales generados por la avenida de

proyecto y mucho menos los generados por la avenida extrema.

A continuacion se presenta un grafico aproximado de los niveles superficiales del flujo

en el alineamiento no lineal para la avenida de proyecto.

Figura 5.54 Representacion del flujo en la curva.

CAMBIO DE DIRECCION

SOBREELEVACION
DEL TIRANTE

En cumplimiento a los objetivos de este trabajo se buscaron soluciones para subsanar
este problema que es el causante de todos los demas problemas, a excepcion de la

socavacion en el lecho del rio, a continuacion se analizan las soluciones propuestas.
5.3.6.1 Rugosidad artificial intensificada en la rapida

Esta solucion como ya se expuso, trata de reducir las velocidades de llegada a la curva
para disminuir la sobreelevacion en la curva, la variacion en las condiciones de flujo
aplicando rugosidad artificial son las siguientes:
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Tirante | Velocidad

Condicion (m) (mis)

Sin rugosidad artificial 0,548 6,843
Con rugosidad artificial 0,681 5,500

Fuente: elaboracion propia

Se puede evidenciar que al reducir la velocidad con la rugosidad artificial aumenta el
tirante, se comprobd que con esta velocidad se generaria una sobreelevacion que podria

ser contenida por los muros.

Se verifico que para estas condiciones de rugosidad artificial no se generaria aireacion

del flujo.
5.3.6.1.1 Limitacién de la rugosidad artificial

La limitacion fundamental estriba en que para grandes velocidades de circulacion en la

rapida, puede ocurrir la cavitacion en las rugosidades.
5.3.6.2 Sobreelevacion de los muros

Esta es una de las soluciones mas simples que consiste en elevar la altura de los muros
de la banca externa para contener las sobrelevaciones generadas, asumiendo un borde

libre de 0,20 metros. Se presenta a continuacion la altura necesaria de los muros:

Distancia | Distancia | Tirante
parcial (m) | acum. (m) (m)
0 0,548
5 0,769
10 0,991
15 1,213
1,447
25 1,657
30 1,879
1,940

Fuente, elaboracion propia

Gréaficamente el incremento de muro por sobre de los construidos seria el siguiente:
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Figura 5.55 Elevacion de los muros.

ELEVACION DE LOS MUROS

5.3.6.3 Caidas escalonadas

A continuacién de la curva se tienen una serie de caidas escalonadas que se fueron
construyendo, ajustandose a la topografia y no se pude calcular los niveles superficiales
de agua, asumiendo que se solucione el principal problema que es en la curva, estas

caidas no representan un problema en el funcionamiento hidraulico.
5.3.6.4 Salida del aliviadero

El final del aliviadero generd otro gran problema que se ha mencionado, la extrema
socavacién en el lecho del rio, esto se debe a que este no termina a nivel del lecho si

no a una altura aproximada de 4,5 m.

Para solucionar este problema se propuso el disefio de una estructura de disipacion de
energia que consiste en una caida inclinada con pozo amortiguador y una colchoneta

de gavién al final de la estructura para reducir las velocidades.

A continuacion se presenta una vista en planta de la estructura disefiada.
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Figura 5.56 Estructura de disipacion escogida.

CAIDA INCLINADA

COLCHONETA
DE GAVION

ESTANQUE
AMORTIGUADOR

Identificados los motivos y causas de las fallas que presenta el aliviadero de la presa

“La hondura” se presenta a continuacion un cuadro resumen de las causas de los

problemas y las posibles soluciones planteadas.

Tabla 5.42 Causas y soluciones de los problemas identificados

Problema

Causa

Medida

Erosién de la ladera y de la base
del aliviadero

Rebalse del caudal en
la curva existente

Rugosidad artificial
intensificada en la rapida

Elevacion de los muros de la
banca externa

Fisuras y asentamientos en el
conjunto de descarga teniendo un
alto riesgo de colapso

Consecuencia de la
erosion en la base del
conjunto de descarga

Medidas constructiva de
emergencia

Socavacion en el lecho del rio

Ausencia de una
estructura de
disipacion de energia
adecuada

Caida inclinada con colchon
amortiguador
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CAPITULO 6 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
CONCLUSIONES

Después de haber culminado el diagndstico hidraulico se presentan las siguientes

conclusiones

De la cuenca de aporte:

La cuenca del rio Pajchani es una cuenca pequefia en magnitud pero debido a
su pendiente y su ubicacién geografica en una zona lluviosa se presentan

caudales maximos de consideracion.

El tiempo de concentracion es uno de los pardmetros mas importantes en un
estudio hidroldgico, y se lo calculo en base a la utilizacion de formulas
empiricas por lo tanto es necesario realizar la validacion del mismo mediante
la verificacion de la velocidad media del rio.

Los caudales maximos obtenidos por los tres métodos utilizados tienen mucha
similitud, lo que dio un buen grado de confianza para su aplicacion en la
hidraulica. Validar con el periodo de funcionamiento del vertedero.

Para la determinacion de los caudales maximos solo se consider6 la variacion
temporal de la lluvia, asumiendo que esta se presenta uniformemente en toda el
area de la cuenca, para esto se construyo los hietogramas de disefio aplicando

el método de bloques alternos.

De la seccion vertedora

La seccidn vertedora tiene la capacidad de evacuar los caudales de las avenidas

estudiadas.

Como se comprobo, la altura del paramento P de la seccion vertedora no cumple
la recomendaciones propuestas por la metodologia de calculo de Evio Alegret,
resultando tener demasiada altura, si se hubiera hecho un estudio optimo y

adoptado una altura mas adecuada que seria de menor magnitud se hubieran
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reducido costos en de excavacion para los siguientes componentes del

aliviadero.

De la transicion y la rapida

La transicion y la rapida tienen la capacidad de evacuar las avenidas estudias
teniendo un cierto grado de sobredimensionamiento en la elevacion de los
muros, pero estos estan dispuestos como muros de contencidn asi que sus
caracteristicas son aceptables.

Se utilizé un valor de rugosidad de Manning igual a 0,016 debido a que la obra

tiene varios afios de uso y presenta desgaste en la superficie de las paredes.

Del alineamiento no lineal

El principal problema que se tiene en el aliviadero el cual fue causante de
muchas otras deficiencias como lo erosion de la ladera, asentamientos,
fisuraciones, es el cambio de direccion despues de la rapida, donde se pudo
comprobar mediante un analisis hidraulico que la altura de los muros no son
capaces de contener las sobreelevaciones de los tirantes generadas por la fuerza
centrifuga, esto genero un rebalse del caudal y la consiguiente erosion en la
ladera.

La solucibn mas aproximada para poder evidenciar el complicado
comportamiento del flujo en alineamientos no lineales es la modelacion fisica,
se intent0 realizar una modelacion computacional en el programa Hec-Ras, pero
este no cumplié las expectativas debido a que este trabaja en una sola
dimension, por lo tanto se utilizé ecuaciones empiricas que se basan en la
segunda ley del movimiento de Newton las cuales reflejaron los rebalses

generados durante los afios de funcionamiento de la estructura.

De la disposicion y construccion del aliviadero

El alineamiento del vertedero no siguio criterios hidraulicos sino inicamente se
emplaz6 siguiendo criterios constructivos para reducir volimenes de

excavacion, por tal motivo se cometio un error que la bibliografia recomienda
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evitar y méas en un aliviadero de excedencias, este error es el cambio de
direccion brusco en el conjunto de descarga lo cual genera altas
sobreelevaciones en el tirante, se tomd esta decisidn para evitar una elevacion
en la topografia de la ladera y bordearla, esto para reducir costos de excavacion.
Una mejor alternativa de aliviadero para esta presa es un aliviadero con
descarga lateral y un conjunto de descarga sin cambio de direccién, esto
compromete mayores costos de excavacion pero a la larga estos pueden ser
menores a los costos de reparacién que se tuvieron en el aliviadero actual.

Se comprobd que en repetidas ocasiones se intentd solucionar el problema del
rebalse en la curva y aguas debajo de esta, aumentando la elevacién de los
muros, pero lamentablemente como no se tiene un analisis hidraulico para su
disefio, estas elevaciones de los muros no cumplian y es por eso que realizo esta
actividad en repetidas ocasiones.

Al verificar en primera instancia que el aliviadero no funcionaba bien, se
habrian reducido significativamente costos de reparacion si se habria realizado
un estudio correcto de las condiciones de la cuenca y del comportamiento
hidraulico de la estructura.

La socavacion que se genera en el lecho del rio es por el gran desnivel que se
tiene entre el nivel de lecho y la salida del aliviadero, tal es la magnitud de esta
socavacion que se esta aproximando al cuerpo mismo de la presa poniendo en

riesgo su estabilidad.

Las caidas escalonadas fueron propuestas mas como medida de reduccion de
hormigon estructural, que como elemento de disipacion de energia, por lo tanto

al final de la rapida la energia generada no se disipa con las medidas propuestas.

La colocacién de rocas de gran tamafio en la zona del estanque amortiguador
que se generd como consecuencia de la erosion producida no es una solucion

definitiva porque la erosion de los taludes no fue controlada en su totalidad.
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Esta estructura es una de las mas importantes en la determinacion de la
seguridad de la presa, por tal motivo se debe tener un buen criterio hidraulico

para su disefio y més aun tratandose de una presa de materiales sueltos.

De las soluciones propuestas

La limitacion fundamental de emplear rugosidad intensificada artificial en la
rapida es de que por las grandes velocidades de circulacién en la rapida, puede

ocurrir la cavitacion en las rugosidades.

Se comprobd que la sobreelevacion de los muros en el cambio de direccion es

la medida mas factible y econdmica que se puede emplear.

Se escogio6 una caida inclinada para el desnivel y un estanque amortiguador
como elemento de disipacién de energia en el lecho del rio, debido a que el tipo
de suelo en el lecho es muy erosionable y se debe buscar la maxima reduccion

de la velocidad en el punto donde se descargaran los caudales.

De los programas empleados

Los programas computacionales utilizados fueron de gran ayuda para obtener
resultados mas precisos, teniendo en cuenta que estos son muy sensibles a
parametros que no son tomados con un adecuado criterio logrando dar
resultados muy erréneos.

Para calcular las abstracciones en la cuenca se us6 el nimero de curva del SCS
al igual que en el estudio a disefio final, pero se obtuvieron resultados muy
variados, el valor obtenido en el presente trabajo es de mucha confiabilidad
debido a los mapas tematicos actualizados que se utilizé en el programa Arc-
Gis para la obtencion del CN ponderado de la cuenca.

Se comprob6 que el programa Hec-Hms es una herramienta muy Gtil y
necesaria para analizar los fendmenos hidroldgicos tipo evento, que mediante

una correcta utilizacion y un buen criterio se pueden obtener buenos resultados.
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RECOMENDACIONES

Es muy importante utilizar informacion meteoroldgica actualizada para su
aplicacion en los modelos probabilisticos en la estimacion de crecidas,

obteniendo de esta manera resultados mas certeros

Es de vital importancia validar el tiempo de concentracién obtenido por
distintas ecuaciones empiricas existentes en la bibliografia, a través de las
recomendaciones existentes de velocidad en funcion de la pendiente media del
rio principal, ya que estas ecuaciones empiricas dan resultados muy variados

entre si.

El uso de los programas computacionales dan un mayor grado de confiabilidad
en los resultados obtenidos debiendo ser estos resultados verificados con una

metodologia analitica.

Es muy necesario hacer un buen disefio para la construccién de cualquier tipo
de obra, en este caso se pudo comprobar que la obra de excedencias no tiene un

disefio, y esta fue una de las causas para tener distintas fallas.

Se recomienda estudiar las soluciones planteadas y analizar la factibilidad para
aplicarlas en el aliviadero, ya que si persiste el problema el vertedero tiene un

gran riesgo de colapsar.

Este tipo de estructura aliviaderos requiere un andlisis hidraulico detallado de
las caracteristicas del flujo en todos sus componentes para asegurar un correcto

funcionamiento y reducir los costos de construccion y mantenimiento.



