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I N T R O D U C C I Ó N

RECOPILACIÓN DE DATOS SOBRE LAS NECESIDADES ELÉCTRICAS DE LA

CIUDAD DE CAÑAR Y DEMÁS CIUDADES ALEDAÑAS,

Para establecer las necesidades eléctricas de la ciudad

de Cañar y demás ciudades aledañas, se ha recopilado las estadia-

ticas obtenidas por la Empresa Electro-Ecuatoriana y que actual -

mente reposan en la Junta de Planificación y Coordinación Econó -

mica.

La población de Cañar es de 6.029 habitantes.

La escasez de la energía eléctrica en dicha ciudad es

'muy aguda. En la actualidad dispone tan sólo de ^5 Kw. Existe

una planta hidroeléctrica instalada en el río Coyoctor, pero que

funciona en forma deficiente por la mala instalación de los equi-

pos hidroeléctricos, y por las pérdidas excesivas en las líneas de

transmición y distribución. La potencia nominal de los generado-

res es 60 Kw, de los cuales se pierde un 25% por las deficiencias

anotadas.

El servicio no es continuo, pues funciona solamente en

la noche y la central opera siempre a su máxima capacidad. Por

este motivo ha sido imposible obtener los datos necesarios para

determinar una curva de carga diaria para el cálculo de la de -

manda.

Asumiendo un valor promedio bajo de f̂O wat. por habitan-

te, la capacidad requerida será aproximadamente de 250 Kw. Consi -



xi ~

dorando un Tactor cío crecimiento dol 3$
aüoc alcansaria a 230 Kvr»

la rlürianda decpuéc do

Beto, en bravea linear* * la domada do la ciutíaa do Ca -*
ilar? como os ve, una mir^uotiooa necesidad do onerrjla eléctrica y*
sin embargo > ningfin ciato estadístico,

to quo Cañar» lau poblaciones corcanao cío Bl

Honorato Vásquéa, Cliorocopto e In̂ apirca cufron do extrema

uoccsidad. A grandeo raĉ oc co cotabloceráa GUG cloaandao olee -

lio oe toiaaráii cu cuenta lac poblaciono- cono Buncur, Co-
chancay, Monuol J» Calle, etc. que ectán nuy lojuaao.

Bl ...Tapbp*
Bata ubicada al norto de Cañar a 5,0 km. Actualmente GG-

t-:í sin córvido ol&ctrico»

./-*••

110 casas con una población de 800 habitantes. La
industria* especialuento nolinora, cytá trabajando con notorao de

con una capacidad total do 12 CV»

Por falta <la ¿notruracatoo ac control en el tablero do

calida» que servía a El ^ouibo* no ha sido poaiblo obtor.or un dato

cizrrto nobro la carc^ eléctrica .7 ccnaurío, goro ac í)3tlna o «o una
capacidad de b$ ICtí, eatlcfaceria para el alliríbraüo, oorvicio do -

y la pequoua induotria G

Honorato . a

Situada, al norcuto d© Couar a 3 to. , tenia tuia planta

dieasol de 5 Sw que aotualtaontc no funciona* íieno aproximadamen-

te 60 caca y ̂ 00

0o acta ciudacl QÜ exiotc ¿̂ in.̂ rúíi dato do consuno eli'o -*
trico r>or no habor osiatiíio control alguno» So eotiina que una po
tonda de 15 Kwt cubrirlo lao aocociO.â cs actualeo.
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Chprooopte*

La parroquia Chprocopte está al S« O* de Cañar a Kiaa de

dio táñela* lio existe? nin̂ íu dato do consuno ni do su capacidad

eléctrica. Hay unas *tO cacao y una población de 250 habitantes» fíe
cree que con 10 Kw» me cubrirían las necesidades eléctrica© ac «

tualea;

Está situada al S* de Cañar a 10 ta» de distancia. Ba-
ta actualmente servida oar un crupo DXfíSKlt de 5 &w. que oatá *n
ro/̂ ulores condiciones do fuuciouaraionto* Su población «3 de 200
habitantes y la potencia existente cubre leus neco3Ídades» Se ea-

ttoa que su capacidad oo de 5 &tf*

Basto en breve síntosie la n^coaidad eléctrica del nec -
So uoceoita do ia^eáiato una potencia de 315 &w.

I*a posibilidad hidráulica ̂ UG oalta a la vi^ta <aa er-te
oector de la provincia 00 ©1 rio Coyoctor. Actualmente eis apro -
vechadA cu parto la energía de dicho río» ya que existo una plan̂
ta hidroeléctricat pero en malao condiciones*

Los eotudioo realizados por la Caja del Hicgo llegaron
a osstablccor que el niniao caudal del rio Goyoctor en tiempo de
estiaje es 1*6 myfi& Dedujeron atíí tüiBíao que el caudal de náacina«•
crecida podría llegar hasta 65 Ĝ ee*

La existencia de este rio de nontaSa, con una pendiente
aproximada de 1»5# plantea de inaô iato la posibilidad de co-xn -
truir una planta hidroeléctrica que podría aliviar las necosida -
des del sector»



JUSTIFICACIOM DB USA OBTÍA niDH02L2Cl?fíICA

varias realidades en "oí sorcter do estudios?
1) Ictaenoa aeceDidad do Baovsla • StLíctrica y ora» socaces de la

2) Un río de montaba quo podría aer utilizado para tma obra de
ftoto tipo, captando únicamente du caudal do estiaje, puoa
la topografía del terroso ¿oposlbllifta cualquier proyecto de
contracción de un embate ó*

3) Pero Juntoncnto coa las dos condicionen anotados1 no eaelste
nlnír'm dato ootadisticOt ni la stenor posibilidad de obtener «-
los sobre la detaanda de dicho ecotor*

Ante oata doloroea realidad̂  r-eoultou dos critorloo to«
talmeíito opueot^a* -El criterio técnico

-Kl criterio humano,

eo inaceptable considerar siquiera la po-
sibilidad de construir una obra Hidroeléctrica* Un criterio téc

m*

nico exicivídfel obtener priaoro toda exactitud dato» cobre la
deaanda do cada una de las poblacloiaeo considerados « Iiueso cte
«lio instalar una oetacióa aforo en el rio por un tiempo no ae <•»
nos cío 7 aüOG y determinar ac;£ la posibilidad Co conotridr
obra de estas carácter íaticao.

coto no es posible* ISsdste la necooi-
dad de la ̂ onto y una imperiosa oblicaolón noral do ayudar a o-*
líos a lovantar au nivel do vida*

Hucho tiempo co ha pordldo ya en oí Ecuador» Figura
el poío entre lo« nás pobres del Alindo, a peŝ r de poseer íjran %-
deo recurcoo naturales»

Tccnlcanonto no co pueílc justificar una obra hidroeléc-
trica pero Ion ecuatorlanoo quo iiciota hoy han cido poctorr^íioo
nocooltan eata obra* Uay ̂ ue construirla*

Ceno 00 ̂ 136 aflô áo en oí «otwdio de la ciudad de Ca -
Ear̂  esta ploata podría satisfacer 01*3 necooidaden haota después
de unce 15 ouoa, £or tanto ̂ u coactruccioa 00 justifica*



o cíe loa prinoroe afioo, las poblaciones a!
fías no podrian oervirse de la planta puen toda la potencia iría
absorviendo la ciudad d0 Cañar* Bato está previoto, y se solucio*
riar& el problena existente de la instâ aci&n de una central termo-
eléctrica de gran capacidadt a baae de carb6n do pioáru 7 que solu
cionorla el futuro eléctrico de toda la provincia*

Por todas estas consideraciones, «e eoMtruirá la plan -
ta hidroeléctrica y el proyecto consistirá en captar 1.600 Xit/sg*
de lao â uan del río Qoyoctort y por tus canal de aproximadamente
2 km. lleva las aguas haota obtoner una caída üe cerca de JO m. Bo-
to producirá una potencia de unos 380 Kw» que es la potencia que
necesita el sector*

m LA OBRA.

Iki planta hidroeléctrica a construirse se ubicará a unoa
3»5 to« de la ciudad de Ganar en dirección H- O. en la tiorson Lz~
qulerda del río Coyoctor»

Por electo de la localisaciín de la obra oo dividirá el
proyecto an tres partos principales i

- Obras de Captecií-n o de toaa.
- Canal do aducción y deaorenador,

de preai6n y tubería.

Pora ubicar al aaud ooln eacojido un trano recto del río»
en el cual oí uaud irá perpendicular a la corriente do ao3o que la
aceita Qlafctrica del â ua ao raparte en toda su extención.

en una curva del rio,
lío eo conveniente la ubicación pues aunque bien, es cier~

to que facilita la oonotrucciSn de dosvlo, la erosión o oeolve que
es produce en la parte concava o convexa de la curva encárese las
obra» y dificulta la consecución de un rSginon entablo para la cap-
tación do las aguac.



Se ha escogido una efecci£a relativamente ancha del río,
para tener una mayor longitud de azud y redecir la altura de la
vona liquida, y ade&áe jorque oí terreno sobre 0! que se agenta»»
r& «1 asud no ©0 roca»

to ubicación del oaul en este punto, ea importante f
pocos ¡aetros a&uao abajo» exLcte ea el causee del río una grada
aproximadamente 55 en.» y esa erada eerá de gran utilidad para
lac obras de allviaol&i y

La ubicación del canal estará hasta cierto punto, fija
da al establecer el lugar d© las obroo de tosía y el taaqu* de pro»
ei6n, y lo interesante aera el píoyoctor en la forma oáa oonve -
niente» tanto técnica oteo ocononiosaaente*

KL Tanque de Preaión y Suberla, deberían tener una ubi* " ***
caoiin tal» <iuo áozsnan con el canal una líaea recta* Pero esto
no ha oido posible por la fotogfaria del eector. Por oste ttoti-
vo al construir el tanque de preoi6» iiabrá que cuidar que la cur-
va de transición sea suave*

o en cuenta estos criterios t la obra queda ubi-
cada como se dijo anto-s* a 2*5 te. de Cañar y entre loa cordena-
daoi

10̂ 000 S — 10-000 W t y

8.200 S -- 10.600 W.

ds Caj>tacl6a son suiaonente ooetoeaa, y haate
el moiae&to, en el Ecuador^ jse ha acostunbrado conotruir un tipo
tradicional de to&ae de a0uat tui asud que eleva el nivel de loa
asufiusr y una 8ocotta»a lateral^ en la orilla del río.

Sn otros palee» ee ha ensayado coa éxito un tipo espe-
cial de captaci6tt para ríos de móntate* mediante el Azud tiróles
o Caucaciano con la toma por dote jo*

SI estudio principal en la presente tenis, consistirá
en eonparar los dos tipos de toraaa do



CAPITULO PRIMERO

AZUD TltiOLBá O CAUCASIANO,- TOMA J?üH DEBAJO.

Cuando se trata de captar las aguas de un río coa el objeto de

utilizarlas en. un proyecto hidroeléctrico, se puede realizar la capta-

ción con tomas de diferente tipo.

El tipo convencional se compone de azud, q.ue cierra el cauce del

río, compuerta de limpieza, rejilla vertical colocada a lo largo de la

orilla y, normalmente, decantador o desripiador.

Estas obras son costosas, por esto, autores, especialmente rusos,

han ensayado otros tipos de estructura, como son las Tomas por Debajo,

para obras de poco caudal.

Las Tomas por Debajo se construyen en el lecho del río y general-

mente por excavación del fondo natural. .Son obras de débil caudal, ins-

taladas en altura y en torrentes de régimen caracterizado por grandes a-

portes de sólidos en crecientes y por estiajes secos. jfor esta razón,

es necesario precaverse de los serios peligros de obturación por eneas-

q_uillamiento y congelación, sobre todo cuando están situados en alta

móntala.
ser

Las tomas pueden directas o indirectas i

DIRECTAS, si la reja de entrada colocada en el fondo, en el lecho, y so-

brepuesta a la cámara de toma, produce por sí misma y ella sola el primer

descasquillamiento grueso; el conducto de entrada parte directamente de

esta cámara y no tiene otra salida que ésta. (Fig- l)*

INDIRECTAS, si la reja de entrada colocada en el fondo tiene como único

objeto protejer mecánicamente la cámara en la cual, el dcscaequillamiento

primario se hace por gravedad. Mediante artificios simples, el conducto

de entrada arranca de una altura suficiente sobre la base de la cámara pa-

ra no arrastrar los ripios sedimentados. Estos son evacuados por una

purga de fondo, que desemboca aguas abajo. (Fig. 2; a,bf c).
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Diversos dispositivos han sido preconizados, desde el tipo Nejpret

Baylier hasta la estructura de Montagné- La tendencia actual trata de
3

captar caudales que puedan llegar hasta 4m./aeg., COn l&s Uomas por Deba_

jo. **ara este caso, los aportes sólidos que atraviesan la reja pueden

ser de 1 dm?/seg. o más. Las fosas para gravas, viue completan necesa-

riamente tomas por Debajo (las indirectas), deben ser purgadas frecuen-

temente, o bien estar provistas de purgadores automáticos cuya ejecución

es bastante delicada.

Especialmente en Francia e Italia, se ha estudiado y preconizado

el uso de sifones apropiados? pero la dificultad más grave proviwne de

la necesidad de evacuar con frecuencia una masa considerable de grava con

un caudal líquido demasiado reducido, aiín para provocar la cerradura del

sifón. .fasta e<s produce generalmente cuando la reja se ha obstruido y dĵ

ja pasar sólo una pequeña cantidad de agua. Por esta razón, conviene

tomar los coeficientes de obstrucción para los casos más desfavorables y

tener asi una máxima seguridad.

Entre las Somas por üebajo, la mas notable y la <i ue más desarrollo

ha, experimentado es la TOMA. CAUCASIANA O TIROLESA, llamda así por haberse

usa-do en eaas regiones.

.Esencialmente consta de una rejilla de entrada horizontal sobre la

cresta del azud, cubriendo una galería dentro de éste, que va directamen-

te al desarenado!*, ya que el decantador no es necesario, porgue la reji-

lla es lo bastante fina para impedir la entrada de ripio demasiado grueso.

Este disefio representa una serie de ventajas sobre el convencional,

como las siguientes;

En primer lugar, en el diseño convencional, el azud debe tener ciejr

ta altura mínima para captar la cantidad requerida de agua, muchas veces

el caudal total del río, en estiaje, y para tener la carga necesaria para

que esta agua pase al canal a través de la rejilla y de otras pasibles

obstrucciones* En el caso de la Toma Caucasiana, la altura del azud

puede llegar a ser cero sin que impida su eficiente funcionamiento.

Esto representa una considerable economía de material, no tanto en

el azud mismo sino en el zampado, pues, al disminuir la altura, se hace

también mucho menor la energía cinética que hay que disipar aguas abajo.

Kn segundo lugar, la poca altura del azud permite que, durante las

crecientes, pasen fácilmente por encima las piedras y los materiales fio-
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tantea. En las tomas convencionales, la obstrucción causada por el azud

hace que las piedras grandes se depositen aguas arriba de él, sin que la

compuerta de limpieza presente una solución enteramente satisfactoria.

Ln Toma Caucasiana permite suprimir la compuerta de limpieza, que es una

estructura relativamente costosa, pues, aun si nubieran'deposítádo : pie-

dras, éstas alteran muy poco el funcionamiento de la toma.

El cálculo sv reduce al de las dimensiones de la rejilla y de la ga-

lería.

El flujo a través de ambos se caracteriza por el hecho de que su

ca udal varía gradualmente a lo largo de su curso.

ü.n el caso de la galería, el caudal va aumentando aguas abajo y una

apreciable cantidad de energía se pierde en la mezcla turbulenta del agua

que se añade con el agua que fluye en la galería.

Al flujo producida es espiral, y la energía perdida es incierta,

razón por la cual se escobe un coeficiente de rugosidad alto (entre 0,02

y 0,025).

CALCULO P I ; LA. RBJI LIA . -

La admisión a la galería, puede hacerse por

medio de una rejilla de barras paralelas al sentido de la corriente, o tam

bien por medio de una plancha con orificios circulares. JMI este estudio

me concretaré al cálculo del primer tipo.

En 1948, M. -A. Mostkov publicó su forma de cálculos Considerando

q.ue el ángulo ^ es pequeño (no mayor del 20#) , según el Teorema de Ber-

nulli, se teiidríat

Siendo b = ancho de la rejilla, perpendicular al curso de agua.-
fíxperi

H0 = constante.

Entonces, derivando según x, se tiene;

Sz
dx
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Rejilla

Fig. 5

Esquema General

Fig. 6



dé donde! dy
dx

Q.y
dx

Par-, calcular el caudal cjue la rejilla deja pasar, se hace lao si-

gui ntes consideraciones:

Los experimentos realizados con rejillas compuestas de barras para-

lelas a la dirección de la corriente, han demostrado que la distribución

de presiones se aparta considerablemente de la Bidrostática, razón por la

cual no se puede tomar como carga sobre la rejilla la altura del agua que

hay sobre ella, para una partícula situada a la distancia x del comienzo
/•

de la rejilla!

La componente vertical de la velocidad, causada por la presión en

el flujo, será i
Uv =|/2s~~Ef

o

La componente horizontal eerát

Consecuentemente, la velocidad resultante con que atraviesa la rejilla

una partícula líquida, será:

2gH (3)

Haciendo un ángulo con la
vertical igual a ¡ U h

are» tg

55 experimental

ror lo tanto se puede ver que la velocidad con que el agua

sa la. rejilla ea constante en magnitud en todos sus puntos. Be aq.ui no

se puede sacar la conclusión de que la distribución del caudal que pasa

es uniforme a lo largo de la rejilla, por cuanto el ángulo de los filetes

líquidos con la vertical es variable.

D e b i d o a e s t e p a s o oblicuo de1 !****%> lon"
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gitud efectiva de la rejilla es¡

eos,

Siendo Le menor que la longitud real L.

Gomo primera aproximación se puede tomar:

L -eos. (4)

El área de la rejilla por la cual

entra el agua será:

A.

Siendo K un coeficiente q.ue reduce

el área total en área efectiva dis-

ponible para el paso del agua.

Bata dada por:

K .

bL cos.f . £

U-P)

(5)

(6)

p = porcentaje de la super-
ficie que queda 'obstruí,
da por las arenas y gra
vas que se incrustan
entre las rejas.- Varía
normalmente entre 15j¿ al
25$.

S * distancia entre reja y reja

t = ancho de la reja.

Entonces el caudal que entra por una longitud nx" de la rejilla

será el siguientei

Q.TI> = c.b.x. eos. <f K |/2gHo (T)

Llamando *•*» *

m = c «JB

<i_. = m.b.x.w

Siendo c el coeficiente de
contracción y que varía en
función de la disposición
de hierros de la rejilla.
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Derivando las expresiones (,?) y (7'),
se obtiene la variación del cuadal
a lo largo de la rejilla:

" j " " c.b. cos*^^ K /2gH0 (8)

.b. /2gH0 (8')

De la ecuación
se obtienes Q, = b.y. /2g (H0 - y) (9)

Reemplazando las ecuaciones
(81) y (9) en la ecuación (2) , . -
se llega a lo siguiente: dy _ 2 m / HQ (EL - y) (10)

dx ~ 3y - 2 B0

E integrando esta ecuación, -
H— _ra „ _ , Ja. V /' >*• V -

resulta; Y - _ o y /, ¿̂  + o
- Ho K " Ho

sabiendo que cuando x = O
y ~~ ŷ

Entonces se puede determinar
la constante de integración y /n\r la ecuación del perfil ~_

del flujoí v HQ //y, /I yt y / T
* ñ̂~ PHo" [/ Ĥ  " H r l

Cuando y = O, la ecuación
dará la longitud requerida de
rejilla para una captación total
de caudal. issto sería; L - -¿u. /jj. /i . y« \ ~ _ \ v -1 ~~s~ 7

m Ho ' Ho

Reemplazando en esta última
ecuación) la ecuación (.9) se
convierte en s Q,-i

m.b. y 2 g HO

L nunca será mayor de 1,25 m.

JEl azud trabajará como vertedero
de cresta ancha siempre que (Ver fig..
de la pág. H) :

2,5 H0 « d ¿ 10

Conociendo el valor de 0,̂ ,
q.ue en estiaje podría ser
0,i - Q̂  » el caudal de capta- ^

ción seríai ú, = c. b. H_
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CALCULO P3S LA.

Según la teoría vista:

L *
nú b /2. g.H0 fti « ftv = 1,6 m3/seg.

m - c k coa tp

\ = 7,o m. Longitud impuesta,

considerando que mientras más grande es b, L

será menor; esto contribuirá a que, habiendo

más cantidad de hormigón, sea mayor la solidez

Coeficiente para vertedero de pared

gruesa y ligo r amen te inclinada, por

cuanto se ha aceptado que la toma ten~
ga una inclinación, hasta de 20J6é Pa-

ra el presente caso, se ha adoptado

una inclinación del lOjfc, correepon -

diente a un ángulo de & * 59 421

El Manual de Hidráulica de King -Ta-

bla 46-, para Tertederos de este tipo,

con carga aproximada de 25 a 30 cm. ,

de pared gruesa de 60 a 90 cm» de es-

pesor, y con inclinación del 10J& a -

proximadameáte.

|,49 x 1,50

Téngase presente que el

azud trabajará como vertedero de creĵ

ta ancha, si 2,5 H0̂  d ^ 10 H0 •

í.o que se demuestra en la fig. 21.

Ho - < - > - ( l O . o (°'152)= 0.2845».

= c k eos.

= 55? Cos. = 0.574
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e = Coeficiente de eontracelón para orificios d e

fondo. Variará, según la altura de carga y se-

gún el tipo de rojas utilizado, lia distancia en_

tre doK rojas contiguas, 2,5 caí., según lo acon-

sejado, jua pletina empleada debe tener sección

rectangular, y sus dimensiones dependerán de la

carga máxima que tenga que séportar en un momen-

to dado. Un río de montaña, en una creciente

grande, arrastra piedras hasta de 1 ai. de diáme-

tro, rara una longitud aproximada de rejillas

de 00 a 7u cm., puede adoptarse una sección d e

3 cm, de alto por 5 non. de espesor. En el mer-

cado so encuentran de 32 mm por 4*8 mía., que re-

sisten perfectamente el peso y empuje dte las men

clonadas piedras.

Además las pletinas están inclinadas y 1 a

fuerza que actúa sobre ellas no será el peso to-

tal de la piedra. Por último, las piedras es -

tan sumergidas y su peso rebaja así, aproximada-

mente, a la mitad de su peso.

Jil Manual de Hidráulica , de M. A* Uostkov,

para UifclFXClttti DE FÜNOÜ, que tienen rejas de ad-

misión (con una relación aproximada do 5 en

ció libre y 1 de reja), da:

c = 0.497 para rojas horizontales

c = U.435 para rejas inclinadas un 20j£.~

rara el presente caso, de

nación de 10$, la interpolación da:

p = 25$, por cuanto, siendo un río de montaña, de oías

de 3.000 m. de altura, acarreará el máximo de

material sólido que puede llevar un río, y ha-

brá una -máxima obstrucción.

25.0 mm. Dimensión standard para este azud.

4,8 mm.
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k = ( 1 - 0,25 ) ( 25 ) = 0,629
29.8

m » c . k . eos. <j> « 0,466 x 0,629 x 0.574 = 0.1685

Considerando igual número de vacíos y reji-

llas, se tendría;

» - oo°o « 235 rejillas¿y. o

Üi 1.6
lu = - • r— « - .

m . 1) y2 g H0 0.1685 x 7 x /2 g x 0.2845

T , ,. , L horizontal _ 57.5 cm,
L inclinada » = = 58 cm.

0.575 BU

eos . ff COS. ff

Si se aproxima L = 60 cm», entonces

coeficiente c = 0.448, Talor totalmente

válido, agrandado al lado de la seguridad.

L = 60 cm.

TÚNEL :?PE CAPTACIÓN

Después de atravesar la rejilla, el agua pasa a

una galería situada en el cuerpo del azud, que la lleva hasta el canal.

Para su di seno no existe una teoría especial, sino únicamente un

procedimiento de cálculo.

La longitud total "b" de la galería se divide en partes iguales,

y el caudal en cada punto "x" se determina con la siguiente fórmula:

U,

Siendo:

x = distancia desde el comienzo de la galería

a cualquier punto de la misma
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= r* • * - 1?. . x = 0.2286 x
t 7

= 0,2286 . x

Leu x = variable

siendo O £ x ¿ 7
rjitonces hay un valor

de Q̂  para cada valor o variación de x. En

la Tabla que corre en hoja separada, constan las

variaciones de 0̂ , velocidades, pendientes, etc.

en función de x.

La velocidad al final de la galería Yf de-

be tomarse alta, entre 2.00 m/s. y 2.50 m./s.,

para tener la seguridad de que todos los mate-

riales sólidos sean arrastrados. Como condi-

ción general:, la velocidad será»

/

g = gravedad

djaáx. " diámetro de partículas sólidas1

Vf ^ 3 i/9.81 x 0.025 * 1.48ia/seg.

Jan este caso, para un máximum de

seguridad, es aconsejable elevar esta velocidad,

fijándola en

Vf = 2.DO m/seg.

Entonces la velocidad para cada punto del tú-

nel está dada por ?

( Vf - 1 )

( 2 - 1 ) x
V = J ' + 1
x 7

x
V i 4. Igualmente los valores de variación serán
* 7

O ^ x ¿ 7 j y para cada valor de x habrá Vx
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La relación entre el caudal y Xa velocidad

da el área respectiva y, por tanto, el calado

necesario de agua en cada punto de la galería.

p = 2 d + b

De la misma manera, a cada coordenada de x

corresponderá un valor de- perímetro mojado, el

de radio hidráulico y los otros valorea que se

observan en vi cuadro.

Con cada uno de loa valores anteriores, se

hallará la pendiente de la superficie del agua

también para cada punto, mediante la fórmula de

Chezy:

C2R

n

•i-

n 0.028

= velocidad

K radiohidráulico

Conocidos y distin-
tos en cada punto

= coeficiente «tue se obtiene
de la fórmula de nanning o Pavlosky.

.Según la fórmula de Manning, se tiene?

siendo n = coeficiente de rugosidad, llamado

coeficiente de Bortón, para aplicarlo a las

fórmulas de Manning, Kutter y Pavlosky.

Este coeficiente de rugo, e i dad se toma alto,

de 0.025 a 0.030, considerando las pérdidas adi-

cionales* debidas al flujo esjpfcrfcl y a la ener-

gía perdida, que es incierta* Hay estudios

analíticos, a base de la ecuación de la canti*

dad de movimiento; pero dada la incertidumbre

general del fenómeno» se prefiere usar alto es-

te coeficiente, que experimentalmente se ha jus_

tificado. Así, pues,

Nótese que, aegán el Manual de King, para
para revestimientos de hormigón en buen estado,

n = 0.014
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C s -_̂  - . R
°.028

fc
C = 35.7 B

Ahora se puede ya hallar la pendiente J:

•»„•
c2 E

Encontrada la pendiente J de la superficie

del ap-ua, se hallarán BUS coordenadas. Se con-

siderará como positiva s del eje de abecisas

abajo. Jüuego, encontradas las ordenadas parciales, se hallará las ordena^

das acumuladas y así llegar a las cotas del fondo del tonel de captación.

( Observar gráficos de las r'ig. 7, 8 y 9. )

El primer calado teórico es igual a cero. Pero es aconsejable po-

nerlo de 30 cía.; por lo tanto para losp primeros valores de X , o sea,!

X « O, X = O.JÍO, y I = l.oo, habrá que efectuar una curva de transición,

sin tomar en cuenta los valores de hx-

Es aconsejable además dej*r un espacio libre de 10 cm. entre el ni-

vel libre de agua y el punto as oajo de la rejilla; por esto, a los va-

lores obtenidos en la columna h, se les sumará 10 cm.- ÍJótese que el

principio de la rejilla, o sea su punto más alto, estará & 6 cm. más alto

que el otro extremo de la rejilla.

Según el levantamiento topográfico, la cota del fondo del río, en

el sitio donde se construirá el azud, es t

C . P . R = 44.80 m.

Es aconsejable que el punto superior de 1

la rejilla sea de 50 cm. a l.oo m. más alto que

la. cota del fondo del río. Por tanto, la cota del punto superior de la

rejilla s e r á i

B = 45. 50 m.

si para este caso se acepta

que sea 70 cm. más alto.

Entonces:

Cota Fondo del río = C . F. . R = 44.80 m

Cota punto superior Rejilla = C . P , S. R = 45.50 "

Cota Punto inferior Rejilla = C . P. I . R = 45.44 "

^ r» .
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PENDIENTE DE SUPERFICIE DEL AGUA EN EL TÚNEL DE CAPTACIÓN

Escala 1:50

Escala
1:500

m

Fig. 7

Escala 1:50

Fig.8

CORTES TRANSVERSALES DEL TÚNEL DE CAPTACIÓN A 3.50 Y 7.00 M

Escala 1:20

Fig'. 9
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CALCULO 3 PA1U MAX I MA C *tB_C I DA .

A.- CANAL A. CONTINUACIÓN

DEL TÚNEL PE CAPTACIÓN .

TaA.iíO IK:L TUNKL A - B (Fíg. 16)
Q, = 1.6 m3/*eg. .

¿TL =» 1.334 3: 0.60 = 0,80 m7 Sección final del túnel de captación

u = 2 m/seg«

P » .2 x 1.334 + 0.60 = 2.668 + 0.60 « 3,268 m.

tt = °v80

3.268

» Ü.515

87

0.246

87

1 +. .T

/"= coeficiente de rugosidad, según Bazin.

Para canales recubiertoa con hormigón

sin pulir, el manual de King, en la Ta-

bla #• 74, da una variación de 0.28 a 0.40

La práctica ha demostrado que un coe-

ficiente satisfactorio para estos casos,

es <

JT = 0.30

87 . M
-a-
0.30
0,515

1.582

3 020

f R 3 020 x 0.245
5.41

y<\
que debajo del azud, a continuación, del túnel

de Captación, tiene una pendiente muy fuerte dje

bido a que la sección ftnal del Túnel de Capta-

ción tiene que conservarse en ese tramo del Azud.

A continuación una curva de transición unirá
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usté tramo de tonel con el canal abierto, como se observa en la figura 15

Obsérvese q.ue la fórmula usada para determinar el coeficiente "c"

de Chezy, os la fórmula de Baziu. La razan de emplear esta fórmula y

su discusión teórica se estudiará más adelantuando se trate del Canal

Principal de la obra.

Ttt&HO DE CANAL HASTA EL DESAUENAOOa

Este tramo de canal hay que mantener a 1.3340 m. , q.ue es en nivel

de aguas normadles N.A.N»

a = 1.6 m^seg.

Normalmente la velocidad de conducción en cana-

les do fuerza electromotriz, varía entre 1 m/s

y 1.50 m/seg. JSn este tramo es de suma im-

portancia que la velocidad sea suficiente para

arrastrar gravas hasta de 2.5 cm. de diámtro *

jua velocidad de sedimentación de estas gravas

es aproximadamente de fi.75 m./seg. ror tanto,

la velocidad impuesta de 1.20 m- es aceptable.

a üc

1.20

hc = 1.334 m.

,l.oo n
hc 1.334

2 x 1.334 + 1.0 = 3.668

1>884 = 0.364
3.668
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0.603

87

i+X

O,. 30

8T

0.30

0.603

87

0.4975

87

1.4975

3.380

. a
1.20'

3.380 . 0.364

1.44

3.380 . 0,364
1.17

1.17%,

Características:

Q, = 1.60 m?

U - 1.20 m./seg.

XL = ( 1.334 . 1.00 )ma

i = 1.17 °^

= 1.3340 m?

B.- ESTABILIZACIÓN DE

CAUDALES.

Para el caso de máxima crecida, se acepta una

altura máxima a la a^e puede llegar el nivel del a-

gua en el canal. Con esta elevación del nivel de agua, se calculará

el exceso de caudal que pasará por el canal, debiendo este exceso ser

inferior al 20̂  del c&udal normal, (1.60 m?
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a normal del canal

h máxima crecida

b

ro.

P

a

1.3340 m.

1.534U "

l.oo (t

1.534 x 1 « 1.540 m?

2 x 1.5340 + 1

_a 1.5340

4.068

4.0680 m.

0.377

R 0.614

U

87

c Va-1

87 , 87

1 + ÍT 1 + °'3u 1.4885

V^" 0.614

= 58.5

58.5 x 0.614 V 0.00117 = 1.23 m/

*-máx. crecida -O- 1.5340 x 1.23

1.8860

Anormal = 1-60 »'

<Wx. cree. = 1-88.6 "

^
exceso 18

Este caudal de exceso es aceptable

ya que ea inferior al 20 Jt, quir representa el caudal máximo de exceso

q^ue puede aceptarse.

j ara evitar ô ue entre al canal más caudal q.üe

el exceso previsto y, por tanto, que el máximo incremento de altura en

el canal no exceda de los 2ü cm. aceptados, se coloca una o ais panta-

llas reguladoras de caudal.

En este proyecto se prevé dos Pantallas Regu-

ladoras, que probablemente serán suficientes.
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C.- ̂ PANTALLA BEGULADOHA ECT3EUIOR/-
x"'

. Al colocar una o Tarlas pantallas al

principio de un canal, ae obtiene, con cada ana de éstas, diferencias de

niTel favorables para que al canal de aducción vara solamente la cantidad

requerida de agua.

Al aplicar la ley de Bernoulli, en una pantalla,

(fig. 10) , se tiene:

u1
2g

P
+ h

2g
n 4-
&

siendo í

pérdida de energía por velocidad, y

Pg - presián, atmosférica, por canal

abierto.

Pero porq.ue

Además
2g

0."

2g

Reemplazando:

o2g
«i2

• a , — e - + h
2g

2g

2g b 2g b h2
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Al aplicar directamente el Teorena de cernoulli, se ha obtenido

una ecuación de tercer grado, en la cual Ihs datos conocidos son Q,, b, 02

y la incógnita hj_*

JÜl coeficiente $ es bastante incierto en este caso. Jf es e l

coeficiente aconsejado para en cálculo de las pérdidas de carga a la entria

da del agua en una tubería, y al adaptarlo eu este caso de la pantalla de

un canal, su exa ctitud es un poco incierta.

Además las dificultades que implican la resolución de una ecua -

ción de tercer grado, y la incertidumbre del coeficiente j? , hacen prefe-

rible considerar como orificio sumergido en lugar de aplicar el Teorema de

Bemoulli.

Es verdad que al considerar como orificio sumergido, se descono-

ce la altura h^ , necesaria para obtener la altura debida a la velocidad;

pero, como se verá a continuación, en el procedimiento empleado, con dos

aproximaciones sencillas en su cálculo, se obtendrá la suficiente exacti -

tud.

Enfocado así el problema, se busca la carga necesaria-para que
3

pase por de-bajo de la pantalla el caudal Q,máx. cree. = 1-8860 m./»eg->

teniendo en cuenta que la pantalla funciona como orificio Sumergido, con

contracción incompleta.

O = c -Q-

h =

c = coeficiente para orificios de grandes di-

mensiones, con contracción en las cuatro

paredes y con aristas vivas, para cargas

aproximadas de 20 cm. a 1.0 m. , el Maj¿~

.nual de King , en la Tabla # 24 do^ los

experimentos de Stvart y de Bilis;

c = 0.61

Pero la contracción no ea en las cua-

tro paredes sino únicamente arriba. E 1

Tratado de üidráuklica de Soarea Branco

indica para estos casos, que el coeficien-

te de orificios sumergidos, cuando las a -
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guas llegan parcialmente guiadas por las dos pji_

redes laterales y el fondo, se le multiplicará

por el factor 1.1250. Por tanto;

c = 0.61 x 1.1250 = 0.687

Ü = 1.8860 m?/seg.
o

a = 1.384 X 1.0 = 1.334 m.

Q. / /a \
' ^ -i • w w */ ^ L _ , l\1 tt *••- —r—ñ = g r = u.ííJLo m.

o j¿ .2g ( 0.687 ) ( 1,334 )2 2g

A esta altura se resta la altura h , debido a

la velocidad de llegada.

h. . j£_ '

U < = ~~TT 1 - 1-8860 m?

incierta, porque no se conoce exactamente la

altura, ya que de la altura h hay que res*

tar la altura h1 , que se busca. Para en-

contrar h? se procederá por tanteo. -Serán

suficientes dos aproximaciones, pues h1 va-

ría muy poco.

Primera Aproximaciónt

h_ = 1.334 + 0.20 + 0,216 = 1.75 m,
XI

b = 1.00 m.

ja = 1.00 x 1.75 = 1.75 m?

u . JL . ̂w . 1-077
£1. 1.75

ü2 « 1.16

ü2 I-16
hf « = = 5.92 cm.

2g 19.62
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¿Segunda Aproximación;

hc = 1.75 - 0.059 «• 1.691 m.

b = 1.00 m.

£L s% 1.691 x 1;''0 * 1.691 m?

,._ ^ l*88o i 11 e-U = = = 1¿115 m.
JCL. 1.691

= 1.24

. Ü2 1.24
2g 19.62

s 6.34

La diferencia real de alturas en eata pantalla ea:

h - h* = 0,216 - 0.063 = 0.153 m,

0,153 au

Bn la primera pantalla se tiene xinAa diferencia de

nivel de 15.3 cm. ¿Ista diferencia de altura se debe sumar con los 20.0

cm. que se aceptó como incremento de altura para máxima crecida en el ca-

nal de aducción

D"~ ALIVIADERO.- (ílg. # 12 y 13) .

Delante de la pantalla calculada se

colocará un aliviadero de excesos, con el objeto de que en una segunda paja

talla, Ift diferencia de altura sea mayor,- Como esto aliviadero es prác-

ticamente el principal de la obra, parece oportuno discutir aquí, siquiera

brevemente, su teoría.

fil Tratado de Hidráulica de Gómez Navarro diee a es-

te respectos "Sea h (fig. 12) la altura máxima q^e puedan alcanzar las

aguas sobre la coronación del aliviadero, las aguan tendrán dicha altura h,
n -- -

y en su final esta altura debe quedar anulada. Llámese ̂ ŷ  la csarga sobre

el aliviadero a una distancia "x" del extremo B de aguel.

isl caudal que pase por un elemento diferencial

y.dx será* \4

= JL 2



PANTALLA REGULADORA

u.

Fig. 10

P.ANTAXLA. EXTERIOR

Fig. 11

ALIVIADERO

"Fig. 12

ALIVIADERO: PERFIL REAL

l-

Fig. 13



Si se ha supuesto la variación lineal, so tendrá además que;

_T- * 'ldx

u a
•J O

?

Pero en la realidad no ocurre lo que se ha expuesto

en el cálculo anterior. Todo lo contrario

Los científicos Schaffernack y itogels llegaron a la

conclusión de que el espesor de la lámina vertiente, en la parte aguas

abajo del aliviadero, es nayor que en la de a#uas arriba, estableciéndose

un perfil, como lo indica la fig. 13, siendo h.. > ho . JUSL superficie

libre del agua, frente al aliviadero, es una curva convexa hacia arriba;

pero en todos loa casos experimentales, es tan peq.uen'a la curvatura que

se puede considerar el perfil rectilíneo, cuando i < g. .
c

MEs tan complejo el fenómeno, dice Odinez Kavarro,

que para la obtención de la fórmula hay que hacer muchas hipótesis, como

que no existe velocidad inicial, lo que no es ciertoj pues loa filetes lí

quidos se desvían en el canal hacia el aliviadero, antes de llegar frente

a éste, produciendo una perturbación profunda en la corriente, imposible

de poderla expresar por fórmulas. También es notable la contracción la-
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teral que se produce en el borde de aguas arriba, 7 el choque o peralte

que se origina en el borde aguas abajo. En vertederos de gran longitud^

se puede prescindir de estos fenómenos secundarios; pero cuando ésta es me

ñor q*cinco reces el espesor de la lámina vertiente, tienen importancia."

"Por todo ello, entrando en el fenómeno indicado tantas circuns-

tánciaa imposibles de encerrarlas en cálculos matemáticos, no se puede es_

perar que el raciocinio de una formula abarque todos los casos. Lo posjl̂

tivo será acudir a ensayos sobre modelos reducidos, que proporcionarán en_

senanzas y permitirán deducciones que se acomoden más a la realidad."

a<d*> > ,
Por estos motivos , se ha una serete de formula» practicas

ricas entre las cuales, como más notables, se pordrían 'señalar las

las de Engels y de los Inenieros chilenos Balmaceda y González.

Uno de los experimentos de Sngels fue en un canal rectangular de

anchura constante, en un régimes de aguas tranquilas no torrenciales, y ol>

tuvo la fórmula siguiente:

2
siendo /t - 0.414

3 /

) 0.833 / 6G6
Q. = 0.414 \ 2g 1 h

Esta expresión, según Engels , tiene un error pro_

bable del 4.5 % . .estas expresiones, segán Be Marchi, son válidas cuando

la altura desde la solera del canal hasta el umbral inferior del aliviade-

ro, es mayor que cuatro veces la carga h final del aliviadero; y para una

longitud 1, superior a dos veces la altura de la solera del canal al um -

bral del aliviadero, y menor de cuarenta, veces dicha altura.

Sin embargo, el Tratado de Hidráulica de Francis-

co Javier Domínguez no .éatima estos resultados como precisos. Propone

mas bien los experimentos hechos por los Ingenieros chilenos E. Balmaceda

y í. González, en las siguientes fórmulas, a partir de la fórmula general

Q, = m.l.h.>( 2gh

Siendo m para aliviaderos de pared gruesa e inter-
media.

n Q0. 0.000387
m = 0.324 + 2 -.,

ti = m flíg L h3/7*
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Los autores de estas fórmulas sostienen, para este caso, errores

probables del 6 $6,

"Estos valores extrapolados medíante fórmulas empíricas, dice

F, Domínguez, son análogos a los de algunos laboratorios de universidades

Norteamericanas y son de ;usó cómodo, aunque incierto."

El Tratado de Hidráulica de Forchmeimer contiene las siguientes

fórmulas para los aliviaderos;

L)2
n

2 = • —-- _
? J.<t

V • H

Siendo en estas fórmulas,

= ancho del canal al final del aliviadero

= calado de aguas en el canal

= coeficiente de la fórmula ^de Ganguillot
y Kutter

Q. = caudal del canal antes del aliviadero

Q. = Caudal que ha de quedar en el canal después
del aliviadero

7 = Kspeaor de la lámina vertiente al final
¿U J > 4.de este

= Su longitud

= Espesor le la lámina a la distancia x del
final

La primera fórmula sirve para encontrar la longitud del alivia-

dero y la segunda para determinar la forma del nivel de aguas sobre la co-

ronación de ¿quel*

Ante la complicación de estas fórmulas y la íncertidumbre de fi-

jar valores como /^ y n_ , Oómez Navarro dice: "Insistimos en la conve -

niencia de hacar ensayos sobre modelos reducidos, cuando se precisa exacti-

tud; o de lo contrario, acudir a fórmulas sencillas i; (como las empíricas)

y tomar cierto margen de garantía.

En el presente caso, ante la imposibilidad de ensayar sobre mod.e_

los reducidos, no queda otro recurso que acudit a las fórmulas empíricas



aconsejadas-

Y nótese que tanto latí fórmula» de lüngels como lae de J&al&aceda

y («onzólez, BOU para Uegírnenes tranquilos, no torrenciales, o sea loe lla-

mados Kegíraenes de Hío, jus tamcat. costo para este caen, lo que se compro^

bará doe; uéfs.

L a y teoría general acepta como ílegímenes de Bío aquellos

cauces en loa cuales la altura debida a la velocidad (antes del aliviade-

ro) es interior a la mitad del calado del canal.- Coa vez determinado el

caudal que sale p ir el aliviadero, se comprobará si este canal tieno un !l£

& mes de (lío.

Por las razones expuestas, so adopta para el cálculo de este ali_

•viadero las fórmulas de los Ingenieros J3, 8ai»ace da y F. uonzález. No es

aplicable aquí la fórmula de Angela por cuanto, según Oe Marchi, es válida

sólo para cuando la altura de la solera del canal hasta el umbral del ali-

viadero es mayor de cuatro veces la altura de la vena líquida. Y en este

caso:

h * 1.3340 BU

nvena *= 0.3530 ni*

1,3840 < -
0.3630

î or tantot no es aplicable ac¿uí la fórmula

de Engels. Ademán parece que loa coeficientes de Baliaaceda y González es,

tan de r ¿« acuerdo con la realidad ^ue los coeficientes de Engele.

4s£, pues» segiín tíalaaceda y l onzález:

0.000387

O, = a

hi 2 0.353 m

X « 7 m.

Hay cjua i»p inerse la longitud, teniendo en

cuenta el siguiente criterios

Al pasar mayor cantidad de a&ua por debajo

de la segunda raatalla, se obtendría una mayor altu_

ra de carag, tanto en esa pantalla cono enoímu del
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azud. Ahora bien, si con esta longitud de aliviadero se obtene en el azud

una altura de carga suficiente como para que pase por encima de éste 65 m3

por segundo, que es el caudal de máxima crecida, la longitud del aliviade-

ro será correcta. Si la altura de carga que se tiene sobre el azud, no

es la suficiente como para dejar pasar 65 m,/seg., demuestra que está cor-

ta la longitud del aliviadero y, por lo tanto, hay que extenderla. Igual,

mente, ai la altura de carga es tal que por encima del azud puede pasar un
r>

exceso muy grande sobre los 65 m./seg.., habrá que disminuir la longitud

del aliviadero.

m = 0.324
0,000387

tí. 125 x 2,1
« 0.324 + 0.001 = 0.325

§ = m /2g 1* h r = 0.32Í5 x 4.43 x 7 x 0.21 a 2.12 m./seg.

Los autores de estas fórmulas creen o estiman

un probable error de hasta un 6 % del caudal. O seai

6}6 de 2.12 au/seg. 0.13

Q, = 2,12 - 0.13 1.99 m./seg.

1*99

Es conveniente notar que el umbral del alivia-

dero, al igual que el filo vertical de aguas arri_

ba, será pulido y redondeado* Esto indican los

autores de estas fórmulas.

Por último, se comprobará si la altura de velo-

cidad antes del aliviadero es inferior a la mitad

del calado del canal; pues, en caso contrario, no

se podría usar las fórmulas de Bal,aceda.

*c normal =* 1-3340 ».

hmáx.crec. = l*334ü -»- 0.20 + 0.153 a

jz. = 1.687 x 1.0 = 1,6870 m?

1.6870 m.

Q, = 1.886 1.! = 3.8760 m?
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U = - = > = 2.30 m./seg.
¿2 1.687

ü2 2.302 5.30
* 19.62

^^ x.jc.rec» 1*68ra.

Por tanto, es án bien Cucadas estas fórmulas.

.El caudal c[Ue entrera por la bocatoma será i

1.886 + 1.99

Q, = 3.8760 m?/seg.
Este mismo caudal pasará también por la pri-

mera pantalla^ que se calcula, a continuación.

E.- PANTAXIA UJEQUIADORA INTEitlOR. Fig. # 14.-

Se coloca esta plritalla como la anterior,

de modo que el borde inferior quede a 1.3340 m.

de altura sobre la solera del cAnal, de tal manera
~

ra que en estiaje, el nivel libre de las aguas

pase rozando dicho borde.

Vara el caso de máxima crecida, nuevamente

será aplicado el Teorema de ̂ ernoulli, como en

la pantalla anterior; pero por las mismas consi- .

deraciones que se hizo entonces, también en esta

pantalla se calculará como orificio sumergido, a

donde llegan las aguas parcialmente guiadas por

las dos paredes laterales y el fondo.

•̂ í

c2 rf 2g

c - 0.687s

(i := 3.8760 au/seg.

n. a 1.334 * 1.0 = 1.3440 m?

h =
3.87602 JB 1.6

2.
0.687¿ x 0.13340̂ x 2g 0.472 x 1.78 x 19.62
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Igual q.ne en la pantalla anterior,de esta

altura te se, restará h1, debido a la velocidad

de llegada.

u2

u

o
s 3.8760 m./seg.

= incierta. Se la encontrará coa doa aproximaciones

Primera aproximaciónt
ai»

hc = 1.334 + 0.200 + 0.153 + 0.91 = 2.597

b = 1.00 m.

jX = 2.597 x 1»00 » 2.597 ffl?

Q, = 3.876 m?/Beg.

3*87j .
2.597 *

u2 = 2.23

2 • 23 _ ,, - .E-
= 0.1135 ot.

2g 19.62

aproximación:

= 2.597 - Ü.113 = 2.484 m.

= 1,00 m.

= 2.484 x l.ÜO = 2.484 ra?

= 3.8T6

Cl 3.876

2.484
= 1.56 m.

u2 = 2.43



2 4-3
at = Ji = —1~— si 0.1245 nú

2g 19.62 ;

h - h1 = 0.91 - 0.124 = 0.786 m.

li = 0.786 m.

Jan la segunda pantalla se ha obtenido una diferen-

cia de nivel de 78.6 cm.

A esta diferencia hay que sumar los 20.0 cm. que se aceptó como

incre-mento de altura para máxima crecida en el canal de aducción, más los

15.3 cm. de diferencia de altura obtenida en la primera pantalla.

T ahora Tiene el cálculo de la diferencia de altura necesaria
Q

para que el caudal de máxima crecida ( ̂ maa:-crec - 2-816 m./seg-) pase,

en primer lugar, a través de la rejilla y, en segundo lugar, a través del

tramo de túnel que se halla debajo del Azud, a continuación del Túnel de

Captación.

Además-, para obtener la altura de carga sobre el Azud, hay q̂ ie

añadir la pérdida de carga debida al carabio de sección en el comienzo del

canal (tramo B - C) y la pérdida debida al cambio de dirección en la boca

toma.

REJILLA.-'

Para el paso del agua a través de la rejilla, hay que

calcular la altura de carga necesaria para el paso del agua por un orifi-

cio de fondo con contracción encías cuatro paredes, sin olvidar que es orjl

ficio sumergido. £n este caso, so aplicará la fórmula:

c = Coeficiente de contracción para orificio de

de fondo con contracción en las cuatro pa-

redes.- Según el Manual de Hidráulica de

King, Tabla # 23, para orificios con con-

tracción completa, según Fanning, se tiene

aproximadamente <
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PANTALLAS REGULADORAS Y ALIVIADERO

Pantalla Intr.

2.47

CAMBIO DE DIRECCIÓN DEL AGUA

Fig.15



^
 

. 
M-

PL
A

.K
T

A
 

D
S

 
LA

 
B

O
C

A
 

T
O

I&

47
-5

0

A B

^
x ~ o

^ 1 «a ^ _ o

r̂ _Lí_
2 ~. 1

= 1= ~
~ Ü
.

=
a

\
-

• 
\

^ 
_

t
\—

 7
- 

>
^
7 • . V c J,

45
- 

2-
3

P
a
n

ta
ll

a 
In

te
ri

o
r

E
sc

a
la

: 
1

:£
0

0
JF

ig
. 

16

.E
ai

it
al

la
 

E
x

te
ri

o
r



,{\
^ 

^ 
^^

'Js
gR

sm
ww

*

4
3

,3
0

co 0
a

ff
.O

O
 

'

X 7-
00

3
.0

0

E
sc

a
la

; 
1
:1

0
0

F
ig

. 
1
7



- 36 -

c = 0.605

Q, « 3.876 m?/seg.

A = Arca total de la bocatoma (7.0 x 0*6) m.
Pero como son 285 rejillas,

e = 0.48 cm.

235 x 0,48 = 1.28 m.

1 = 7.0 - 1.28 » B,7üm

ft2
o2J 2*

(3.S76)2

(0.605)2 (S.432)2

50 x 5,72 8 3.4320 m?

. JL io m.
2g

h = 0.178 m.

Siendo 17.8 cm» la diferencia de nivel necesaria

para que pase el caudal previsto a través de

la rejilla. iSsta diferencia de altura s e

sumará a las halladas anteriormente.

Q • - TONEL A .CONTINUACIÓN PE¡^ TÚNEL DE CAPTACIÓN. iTramo A-JB) . -

Este tramo
de túnel, en el caso de máxima crecida, trabajará como tubo; por esto se
encontrará aquí la pérdida debida al rozamiento.

L, aproximadamente

L « 3.00 m. (£ig
u2

h = 1.50 m.

b « 0.60 m.

XI = l,5u x 0.60 = 0.90m.

p a 2 x 1 . SO + 2 x 0 . 60 a 4.20

" = 0.214
4.20

/R « 0.458
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87 87 __ 87

~ "" 1 4- Q'^ 1.647
0.463

o2 =1 2.780

3.876 A 0, /ai 4.31 m/seg.
0.90

u2 = 18.55

18'55 = 3.12*
c2 R 2.780 x 0.214

fcr- = L J ¿ 3.0 x 0-0312 = 0.10

-r = 10 cm.

J. PJBaPIDA DE ALTURA í-Oil EL CAMBIO DE ÜlHEÜCION/- (Tramo B - C)

El científico Jtíorda encontró que la pérdida de

carga, en tuberías, debido al ensanchamiento súbito, teóricamente podría

representarse por

1-̂  (Flg. 16)
2 e

Siendo: u^ y \Í.Q las velocida-

des antes y después del ensanchamiento, y h^

la pérdida de altura.

principio se puede aplicar pa-

ra el presente caso, en el tramo de ensanchamien=

to del túnel ( tramo A-B) hasta «1 canal de aduc-

ción. Pero investigaciones experimentales pos-

teriores de Archer, Baer y otros demostraron que



la fórmula de Borda da valores muy pequeños para

velocidades bajas. Archer dedujo experimental-

mente la siguiente fórmula:

1.919

hp = 0.097 - — = 0.0508 ( u - u )1-919
2 g

Para el ca-

Q

el caudal Q, = 1.6 m./seg.

u, « 2.0 m.

u« = 1.20 m./seg.

hr = 0.0508 ( *.,_ - u2 )1-919a 0.0508 ( 0.80 )1*919 0.033

0.033 m.

I.- PERDIDA PK AIiTÜKA POR EL CAMBIO DE DIRECCIÓN EN LA BOCATOMA.. (Pig. 15)

En una tube-

ría, la pérdida de altura en un codo o por cambio de dirección, resulta d e

la variación de la velocidad, lo que origina esfuerzos tangenciales adiciona

les dentro del fluido, y la distribución de la velocidad no se restablece

hasta una distancia hasta una distancia relativamente grande mís allá del co

do.

Este principio relativo al cambio de dirección en los tubos, ea apli

cable, con ciertas limitaciones, en el caso presente.

Las pruebas efectuadas por Beij indican o,ue dicha pérdida es fun-

ción del Hadio Relativo y de la ftugosidad^del tubo, siendo el radio relativo

la relación
^ . .—-r- 5 siendo

E a radio de la curva tura del agua

d = diámetro del tubo

JSxperisientalmente, Beij encontró la fórmula í
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2

u - velocidad promedio al final del túnel de

captación

u =s 2 ni./B.

k = Coeficiente experimental

O sea que kb es fundión de R y d,

Como en este# caso no existe el tubo re -

don do, obtenida la superficie, se calculará un

diámetrp imaginario que lo reemplace.

1.50 x 0.8 « Ó. 90 m?

-O- = 0*90 m?

0,90

4 x 0.90

rr 1.1450 = Í.07 m*

Como radio de la bocatoma, podría tomarse

aproximadamente 3.0 m. o 4.0 m. ya que la lon-

gitud de la bocatoma es de 7.fi m. Entonces:

R = 3.50 m.

3,50_ 3s30

1.07

Para la relación J*_ m 3 3Q ^ ̂
d

abaco 4e la figura # 87 del Manual de King>

por pérdidas de carga en la tubería, correspon-

de un ralor

kb as 0.185.- Eeemplanzándolo:

2 2
kv -|— = 0.185 x YO A9 = 0.185 x = 0.038 m.
D 2g 19.62 19.62

0.038 m.
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Pero en la realidad, el cambio de dirección no se produce en una

tubería de diámetro constante. l'or esto, do antemano, debe admitirse la

posibilidad de error hasta de 30 % aproximadamente.

oe ha comproba-do experimentalmonte que la pérdida por este moti-

vo varia de 5.0 a 6.0 eat. aproximadamente.

En esto proyecto9 y por la causa indicada, se tendrá en cuenta

una pérdida de altura de

» U.055 m.

N O T Ai Conviene dejar claramente indicado

que el principio de Bernoulli no os

aplicable en el caso de entrada de las aguas al

túnel do captación, ya que las ecuaciones de Ber-

noulli son aplicables solamente cuando el filete

líquido no cambia do dirección, un el presente

caso, rn efete tipo de Toma, ae observa que las

aguas que bajaban verticalmente, cambian de rum-

bo, en giro de 90?

- - SUMA TOTAL DEJAS ALTUjjULS DE. MÁXIMA CHBCIPA»

Calado normal del canal h ** 1.334 m.

Incremento aceptado para Máxima Crecida h = 0.200 "

Incremento en la 1a Pantalla lx = 0.153 H

Incremento cu la 2* Pantalla h « 0.786 "

Incremento por la Rejilla h « 0.178 M

Pérdida por rozamiento» Túnel trame A - B h* » 0*100 "

Pérdida por cambio de direcciání tramo B * C nf = ü-033 n

Pérdida par eambio de dirección h = 0.056 *'

total h, = 2.839 in

. * 2.84 BU
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Con la altura obtenida, ae tiene también la cota

del nivel libre de las aguas de máxima crecida sobre

el azud, para determinar la altura de carga sobre la

rejilla.- Para esto, de la cota obtenida del ni -

vel libre de máxima crecida, ae resta la cota del

punto superior de la rejilla (C.P.S.R.)

K.- ALTURA DJB CARGA. Y MT3SHMIKACITO Dig COYAS.- Fig, 16.-

Es conveniente recordar la

nomenclatura usual en este casd:

C.F.T.C. = Cota del fondo del túnel de Captación

C.S.C.P. (D) = Cota Solera del Canal, punto (D) (Fig. 16)

C.N.A.M.C.S.A. = Cota Nivel de Aguas de Máxima Crecida sobre el Azud

C.P.S.R. * Cota Punto Superior de la Rejilla

,:*C.N.A.N.C. = Vota Nivel de Aguas Norma loa del Canal

C.N.M.C.C. = Cota del nivel de Máxima Crecida del Canal
•V

El Fondo del Túnel de Captación para xt

x = 7.00 m.

C.F.T*C. = 43.90 m.

Si a las obras calculadas, o sean las dos pantallas Re-

guladoras y el Aliviadero, se las coloca a lo largo . d e

los 20 a. primeros, se tienei

fin el Canal;

i = 1.17 %o en 20.oo m.

- " • .
¿n el túnelt

i = 5.41 %o en 3.«O m. 1.7 cm.

4 .0 cin.

C. F. T. C. * 43.90 %.

C. S. C. P. (D) « 43,00 - 0.04 « 43.86 m.

C.N.A.M.C.S.A. = C.S.C.P (D) + h^ » 43.86 + 2,84 = 46.70 m,

C. P. S. ÍU = 45.50 m.
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li = Carga hidráulica = C.N-A.M.C.A. - C.P.S.R.

h = 46.70 - 46,50 ~ 1.20 a-

h = 1.20 m.

Jísta es la altura sobre la rejilla. La altu-

ra verdadera aguas arriba es:

H = -4- h » -|- x 1.20 « 1.80 m.

H = 1.80 m.

Por tanto, esta será la altura de carga,

aguas arriba del vertedero. (fig. 22 )

Hr* MÁXIMO CAUDAL WE PUEDE PASAR P E LA OBHA CALCULADA.-

Según las dimen_

siones dadas al proyecto, en el caso de creciennte, el caudal máximo que

puede pasar por el Azud es:

El caudal que pasa por encima de la rejilla

"] en donde fundiona el Azud como Vertedero de eres

ta anch», y

Jal caudal que pasa por los costados, construí^

, dos con el perfil Creager:

> .

Del caudal que pasa porcencima de la rejilla,

una parte entra por ésta al tfúnel de Captación.

1̂  Ese caudal es 3.87 m?/»eg.
i..

Vert. » «i LH*

d * 2.22 L Hcreag.

El análisis de estas dos 'fórmulas y sus

coeficientes se hará en el próximo capítulo, al

tratar de la foma lateral y Azud Creager.

Las alturas H de estas fórmulas incluyen la al-



u2 « 2.62

2g 19.62
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tura debida a la velocidad de llegada.

Considerando el caudal de máxima crecida

Q, a 65 m?/seg.

.a =: b h

b = 16 m.

h = C.N.A.M.C. - C.JP.K. » 2,50 ra.

•°- = 16 x 2.50 « 40.0 m?

Q, «« ,
- 1.62 m./seg.' e

2.62 ..
= 0.13 ID.

ai el caudal de . áxinia crecida está indicado
o

por una cifra mayor de 65 mT/seg., también habrá

crecido la altura; pero como no es sino en mínima

cantidad, es aceptable como mayor margen de segu-

ridad.

Ahoraj aplicando las fórmulas sobre estos datos i

I , ss c-i L . H
Vert. 1

c-i - Coeficiente para vertedíeros de pared gruje

sa y ligeramente inclinada.- Como se

TÍO antes, el Manual de King, tabla 64,

da los valores:

cx = 1.50

Ii = 7>oo m. o

H * 1.80 + * 1.80 + 0.13 = 1.93 m.

'Wert. = 1*50 x 7-°° * 1*80 = 10'50 x 2-67

28*° m
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L = 9.00 m.
2

H = 1.80 + — — - H0 * 1.80 + 0.13 - 0.29

H « 1,64 m.

.
Q, = 2.22 x 9.00 x 1.64 = 20. 0 x 2.10 = 42.0 au/seg,
Creag .

^Creag. = 42.0 m?/seg*

Q, = 28.0 + 42.00 = 70.0 m?/»cg.

70.0 m?/8cg.

Efectuados los cálculos con las

nes impuestas, en el caso de creciente, este
3proyecto soportará tm caudal máximo de 70.0 m./â

Si se efectuara otra aproximación por la

altura de velocidad, el caudal que soportaría la

obra sería algo mayor; pero es una cantidad mí ni,

ma que no vale la pena de tomarla en cuenta 4a~

proximadaraente 6.5 mT/seg.)

La creciente máxima que pasa por el río

es 65.0 m?/aeg. Este proyecto está en capa-
Q

cidad de recibir nasta 70.0 m./aeg-} por consi-

guiente parecen bien consultadas sus dimensio-

nes.

PISESO Y DIMENSIONES 1)BL AZUD t RBBEIL CUEAflEB.- I''íg. 18 y 19.-

Altura del Azud = A C.C.A, - C.F.R. = 0.99 m.
Altura de la vena líquida = & = H - Ho = 1.80 - 0.29 = 1.51 a.

Altura de velocidad = = 0.18

h0 = h + -=r-— = 1.64 m.
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Jfil periil que tiene este azud, excepto el tramo q.ue ocupa la re_

jilla, es perfil CREaQEE,

El perfil Creager se calculará para la máxima altura de carga

prevista, para evitar q,ue en la escarpa se produzca el fenómeno de l a

Cavitación.

La ecuación dada por Scimemi para el perfil de

la manipostería es t

0.47

0.47

1.64 m.

0.47 i-

1.64=?-*
0.3164 . x

l.ffv

0.3164. x
1.80

Esta fundión considera que el origen de coorde

nadas está en la cresta del azud. Para los

valores negatvos áe x, se trazará un arco de

circunferencia de 0.4 h0 de radio y que una

los puntos

(1) x = -0.3 hf

x = 0.0

Reemplazando:

y = 0.126 U0

7 = 0.0

Eadio

Puntos]

0.4 x 1.64 0.656 m.

(1) *
(2) x

= -0.492

0.0

y = 0.207

y = O.o
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PERFIL CREAGER Y PERFIL DE LA LAMINA SUPERIOR

Escala: 1:50

Fig. 18

PERFIL CRlüAGER Y PERFIL DE LA LAMINA INFERIOR

Perfil Creager

Perfil Scimeni/

Escala: 1:50

Fig. 19
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En la ecuación, dando diversos valones a x , se encuentra el

pertfil Creager.

El Manual de Hidráulica de M. A* Mostkov, basándose en las ecuja

ciones de Creager y Scimemi , da una Tabla completa de valores para los

perfiles de la escarpa y los perfiles superior e inferior de la lámina lí_

quida. Para facilidad del cálculo y construcción, traslada el eje de

ordenadas de la cresta del Azud al paramento vertical.

Ahora bien, , : C. F. H. = 44.70 y

C. C. A. = 45.79

La diferencia aproximada entre las cotas es

de 1.10 m. entre la creata del Azud y el fon-

do del río. Por esto se calcular^ los perfii

les de lai láminas líquidas y escollera, hasta

que el perfil de la escollera (creager) llegue

a un valor aproximado de 1.10 m. de alto.

Nótese la conveniencia de calcular el per-

fil de la lámina superior, pues, así se obten-

drá fácilmente las alturas conjugadas h-, y hp

del salto de Bidone, datos importantes para la-

llar la supresión y características del zampea-

do y colchón de aguas, al pie del Azud.

Aplicando en las Tablas de M- A. Mostkov las dimensiones obteni-

das en el presente proyecto para la lámina líquida, se obtendrá los perfi-

les superior e inferior de la lámina vertiente y el perfil Creager de l a

escarpa.- Como se dijo anteriormente, el eje de las ordenadas traslada

Jtíostkov desde la cresta del Azud al paramento vertical del mismo.

A continuación se da la mencionada Tabla.
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Siendo h = 1*64, habrá que multiplicar

todos loa valores de y,$ y», y_ por 1>64.

y, = perfil dé la lámina inferior de la vena lí-

quida

y 2 - Ferfil de la manipostería (Creager)

y 3 = perfil superior de la vena líquida.

X

O.ooo

0.164

328

492

656

820

984

1.148

1.312

1.476

1.640

1.804

1.968

2*13

2.30

2.46

2.62

2; 79

2.95

Ti

Lámina
Inferior

0.207 . .

0.059

Olí

000

010

041

107 -

169

251

338

437

582

672

815

970

1.137

1.312

1.507

1.720

2̂

Perfil
de

Mampost.

0.20,7 .

0.059

Olí

000

010

041

099 .

161

241

327

420

528

645

782

927

1.086

1,252

1.431

1.620

3̂

Lámina
Superior

-1.364 .

-1.317

-1.266

41.214

-1.152

-1.074

-1.017 .

-0.918

-0.838

-0.73,8

-0.623

-0.475

-0.359

-0.164

-0.049

+0.148

+0.328

+0.500

+0.664

Gotas
para la

Manipos-
tería

45.58

45.73

45.78

45.79

. 45.78

45.75

45.69

45.63

45.55

45.46

45.37

45.26

45.14

45.01

44.86

44.70

44.54

44.36

44.17



- 49 -

DEL COLCHÓN DE AGUAS.

ALTURAS CONJUGADAS h^ y hgJPAiU MÁXIMA CRECIDA;

SALTO PE BIDONE-

Las diferencias de éstas entre la Cresta

del Azud y el fondo del río aguas abajo del Azud est

C.C.A. - C.F.R. » 45.78 - 44.70 1.09 m.

x = 2.46 m.

En el perfil Creager, para:

72 = 1.09 m.

= 1.137

0.148 0.989 m.

La tangente del ángulo de la escarpa, en

ese punto, aproximadamente serái

tg oí =
x -

1.252 • 0.927

2.62 - 2.30

0.326

0.32

tg. 45? 90 - 45<?

El espesor de la lámina vertiente en ese

punto, es lo qtue se considera como altura conju;

gada h-^. íig> 20.
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. sen. o¿ a 0.989 . sen. 45. = 0.70 m.

h = 0.70 m,

La ultura conjugada hg, para régimen tran

quilo, está dada en la fórmula de Nebbiai

+ JUíl

42 o
t| = = 4.67 m./seg.

£3 - JíL - -ilSl2 * 2 20ü^ sr -ii~r_.i __ ^ fií . cSU

g 9.81

h, / hi~ 2 Jt* 0.7 / 0.49 4.40
¿ ' + = -' + ,/ +

2 2 1 4 h, 2 [/ 4 0.7

h2 = 2.18

Como se vio, el Azud se construirá en el río, inmediatamente

antes de una grada, <iue tiene aproximadamente 0.55 m. de alto, sobre todo

para ganar" altura y para que el canal de desfogue del dqsarenador tenga la

pendiente suficiente.

Según los datos obtenidos, para máxima creciente , la altura

promedio es de 2.50 m. en el cauce del río. listo daría una altura mayor

que la conjugada h2> pero debido a la grada existente delante del Azud,

la altura conjugada 2̂ <lue â a mayor altura q.ue el nivel de las aguas en

máxima crecida.

h , = 2,60 - 0*55 = 1.95
máx,cree.

*2 " hmáx.crec. " 2'18 - 1-95 - °'23 m*
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Como se puede ver, la diferencia de alturas producirá una energía

que actuará contra el zampeado del Azud, para cuya protección hay que colo-

car un colchón de aguas.

La profundidad del colchón de aguas estará dada por la diferencia

de niveles vistos, de tal manera que, al igualarse los dos niveles de a -

gua, se inundará el zampeado, desparecerán las alturas conjugadas h, y h£

y el caudal caerá sobre una capa líquida sumamente gruesa que asegurará la

perfecta protección del zampeado,y del colchón de aguas.

Siendo 1 la profundidad del colchón,

Z = 2.18 - 1.95 = 0.23 m.

Z = 0.23 m.

x = 2.62

¿e°y . sen. 45.

0.984 . sen. 459

B! = 0.69 m.

h2 = T" "*" V 4

Pero al bajar los 0.23 m., variarán las altu-

ras conjugadas; entonces se calcula nuevamente

con la ordenada más próxima del perfil Creagerj

y0 = 1-253

= 1.312

= 0.328

La inclinación será la misma prácticamente!

= 45?

= 1.312 - 0.328 = 0.984

0.69

2K

= 2.20
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0*69 / 0.48 4.4
5 + /— *—09

Prácticamente no han varia o las alturas con-

jugadas .

La altura del agua &n el río era 2.50

La altura conjugada 5 2.19 + 0.55 = 2.74

Los 0.55 se deben a la grada después del Azud.

Por tanto la profundidad del Colchón de Aguas

Tiene a sen

Z = 2.74 - 2,50 = 0.24 m. ~ 0.25 m

Z = 0.25 m.

Puede suceder en algunas ocasiones que en

máxima crecida no sea el caso as peligroso para

el zampeado, sino en caudales medios de invierno.

Entonces conviene también calcular las alturas

conjugadas para esos caudales de modo que la prp_

fundidad del colchón de aguas sea para el caso

más desfavorable.

En el presente caso, las condicimes más desfayo

rabies son las calculadas anteriormente, o sea

en máxima crecida.

La longitud del Colchón de Aguas, según
2 3a los —a— de la al-

tur$ desde la errata del Azud hasta el fondo- del

Colchón de Aguas:

H * C.C.A. - C.F.K. + 0.25

= 45.79 - 44.70 + 0.25 = 1.34 m,

L = -f- H s ~|- 1.34 = 0,90 m.
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-L « |- H = -~- 1.34 = 1.00 m.

Como no existe ningún otro crite-

rio al respecto, aq.ul se adoptará un. pro-

medio, o sea;

L = 0.95 IB.

Para el trazado del radio de curvatura

que une el zampeado y la escarpa del Azud, exis_

ten muchos criterios, según los diversos autores.

Schoklitsch recomienda que el radio de curvatu-

ra sea 0.15 veces la altura del Azud:

r = 0.15 A

ftehboch, que el radio sea 1.5 veces el

espesor de la lámina vertiente:

r = 1.50 La

,̂
i

Como se puede observar, no existe simili-

tud entre estos criterios y otros que se podría

citar. La práctica aconseja adoptar un, radio

tal que se produzca una transición suave de lai
escarpa al zampeado del Azud.

lüutonces puede utilizarse en este caso

un radio un radio de 0.80 m. , que satisface la

indicación*- (tfig. 21 )

r = 0.80 m.

La base del cuerpo del Azud, cuando la

altura es 1.34 m., o sea el valor de "x11 ,

cuando My" Tale 1.34 m. , será t

n. oí rt A 1 • 80y = 0.3164 . x
1 Qf\4 = 0.3164 . 3: u

x - 2.23

Pero a x habrá ^ue sumar el valor

0.3 hQ * 0.402 debido a que, según Creager, el

eje de las ordenadas está en la cresta del Azud

y no en el paramento vertical, como está dado en

las Tablas.
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x * 2.23 + 0.492 = 2.722

x = 2 ¿72 ID o... y =. 1,34 m.

La longitud total del Azud; tenieii

do en cuenta el colchón de aguas, serás

* + = 2;72 + 0.95 + 0.33 = 4.00 m.tot.

x A * 4*00 m. Los 33 cm. se aceptó para la parte final del

colchón de aguas.

ESPESOR PBL COLCHÓN DE AGUAS

Para determinar el espesor

"e" del Colchón de aguas, un factor importantísimo es la. subpresión, y

hay que tener en cuenta que el peso del hormigón será mayor gue la sub-

preaión.

Al considerar que el hormigón está sumergido en el agua, el

peso específico del hormigón quedará disminuido en el peso específico

del agua.

T la ecuación de equilibrio, si se conside

ra £ue el orm gon pesa Í/3 más que la subpre-

s ion. ./

S
3

4 S

/"'m

S = Valor de la subpresion en metroA de

carga de agua.

El valor jde la subpreaión variará gradual -
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ALTURAS CONJUGADAS: ESQUEMA

Fig. 20

CORTE DEL AZUD; PARTE .FINAL DEL TÚNEL

Escala: 1:50

Fig. 21
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SECCIONKS TRANSVERSALES' DEL AZUD
47.50

Ccorte A-}A

c e. A = 45.7.9

-
Corte B-B

Corte C-C

Fig. 22

Nota: Cortes relacionados con la Fig. 16.



mente, desde estiaje hasta los casos de máxima creciente. Para los casos

de creciente, la subpresión estará contrarrestada gradualmente por el peso

del agua. Conviene examinar los casos que generalmente son ftás desfavora_

bles, para creciente máxima y para estiaje.

Para Máxima Creciente*- ffig. 23.-

íHa

/••••>
1000 . 2.50

1000 . 1.95

2500 Kg./m7

1950 Kg./nu

Si =

s2 =

tí

2150 Kg./nu

2000 Kg./m?

Esto se
al es

S-, + S2 2150 + 2000

Esto se comprueba después analíticamente,
al estudiar la subpresión.

Obtenido este valor promedio de la eubpre-

sión en el colchón, para el caso de máxima cre-

cida, tocaría reemplazar los datos y obtener el

espesor e t

e = 4 . 8

3 . m
Pero el peso del agua que hay sobre el

chón de aguas contrarrestará totalmente la sub-

presión , porque

C.N.A.M.C, = C.F.R. -i- 2.50 - 0.55 = 44.70 + 1.95 = 46.65 (Agua abajo)

C.N.A.M.C. = C.P.B. + 2.50 = 44.80 + 2.50 = 47.30 (Agua arriba)

h = 1.95 + Z =r 1.95 + 0.25 = 2.20 m.

W » 2.20 . 1000 2200 Kg./ m.



- 58 -

O sea que eX peso del agua que hay sobre el colchón de aguas

es 2200 Kg./m?

Como este peso es mayor que la aubpresión, el zampeado y el

colchón de aguas podrían ser de Una capa fina de hormigón, por cuanto no

necesitaría contribuir con peso para dar estabilidad.

En los casos de crecientes mediast también habrá agua en el

zampeado, agua'cuyo peso dará estabilidad y contrarrestará la subpresidn.

por esto se ve claramente que el caso más deplorable sucederá en estiaje,

cuando no habrá agua sobre el zampeado.

Para Estiaje.- Fig. 23.-

í
990 Kg./*»?

*b
370

185

s*

=s

Kg.

Hgr

+ S2
2

1000 . 0.00

/«2/m.

./m?

Gráfic

nec

370 -i- 185
2

O

Gráficamente, ya que, para la presente

necesidad, da con suficiente

exactitud.

555
277

4 . S 277

1300

Como no hay contrapeso del agua, se debería

aplicar la fórmula ?

= 0.28 m

Teóricamente el colchón debería tener un es-

pesor de 0.28 m. Pero esto es un tanto exagerado, considerando que se co-

locarán dispositivos do drenaje, que reducen la subpreeión.- Los disposi-

tivos de drenaje ir£n al principio del colchón de aguas y tendrán unos 8 cm

de diámetro, y colocados a distancia de 80 cm. entre sí.

Obsérvese cómo disminuyen la subpresión tales dispositivos, si-

guiendo los gráficos y cálculos matemáticos dados por Hoffman, figura 23,
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SUBPRJESION EN EL COLCHÓN PE AGUAS

Creciente Máxima..

w>s

-Estiaje.

Di spositivode Drena.le
peíleñados con ripio

V Según Bligh

Fig. 23
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Es cierto que por los dispositivos do drenaje se escapará agua,

debido a la filtración; pero será en cantidad mínima, inferior al 1 o/oo;

por tanto, no vale la pena de tomarlo en cuenta.

Por todos estos motivos, se ha estimado para este proyecto un

espesor de colchón de 0*20 m.; pero, .más como escrúpulo de seguridad, se-

ría conveniente sobredímvnsionarlo con unos 0.05 m. más. Es decir, e 1

espesor del colchón de aguas será;

• . ' ' ' ' 'e' = 0.25" m. .*, •'•• • . . •

(LÚE ACTÚAN EN, MÁXIMA CRECIDA.

CÁLCULO DE LA SUBPRESIOK.

Bebido a la permeabilidad del terreno,

el agua es empujada por la presión hidrostática y se filtra a través de la

solera, produciendo dos efectos: el primero un fenómeno de filtración, que

puede producir el arrastre de partículas pequeñas y así, poco a poco, lle-

gar al aífonamiento del terreno y destrucción de la obra; el segundo teñó,

mono, la subpreaión o fuerza que tfata de levantar el Azud.

Para evitar el sifonamiento de la obra, hay que dar el máximo re_

corrido a las aguas de filtración, para que la pendiente piezométrica dis-

minuya, y así disminuya también la velocidad de filtración. Uf » KJ . -•

Al aumentar el recorrido de las aguas, disminuirá J.

También se puede hacer más compacto el terreno, mediante pilotaje,

lo que disminuye la permeabilidad del terreno y, por consiguiente, la fíltrja

ción.

Los investigadores ingleses Bligh y Lañe, al igual que Gentilini,

suponen que ae disminuirá la velocidad de filtración, alargando el recorri

do de las aguas subterráneas; pero los dos primeros difieren de Oentílini

en la forma como est.á distribuido el diagrama de presiones.

Bligh, en observaciones hechas en la India, dice que la longitud

de filtración más corta será mayor que ;

L > m . H0

L = Longitud de filtración más corta

m = Coeficiente de filtrac ón•>
H0 = Diferencia de niveles
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m = 6 para cantos rodados mezclados con arena

H0 = C.K.&.M.C. - C.N.A.M.C. «

*. 47.30 - 46.64 = 0.66 m.

m H0 = 6 x 0.66 = 3.96 m.

L = 0.80 + 2 x U.30 + 0.80 + 4.00 = 6.30 m.

L > 3.96 /

Por tanto, la condición impuesta por Bligh

ae cumple en el caso del Azud calculado.

Se trata ahora de ver el -valor de 1* sub-

presión, para poder realizar las comprobaciones

de estabilidad del Azud.

En la Fig. 24, las sxibpresiones en los

puntos "A" y "H", serán :

' H * 1-DO° x 2'50 * 2.500 Kg./m?

Sh. = fv ha " i'000 x 1'9B = 1'950

hE = C.N.A.M.C. - C.I-.R. =

= 46.65 - 44.70 =» 1.95 m. (Porque

se ha restado la profundidad del colchón

de aguas.)

La diferencia de subpresiones aguas arri-

ba y aguas abajo serái

S = Sa - Sh = 550 kg./au

jja longitud de recorrido de las aguas:

= 0.90 -»- 2 x 0.30 + 0.80 + 4,-jO = 6.30 m.

2.500 - ^ " = 2.420 Kg./m?
6.30 *
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o *nn 550 x (0.90 + 0.25) _ p -Qfi „ ,2s= 2.500 » - = ¿.¿90 Kg./m.

6.30

= 2.500 - 550 x (0.90 + 0.25 + 0.80) = a.874 *«./«?
6.30

550 x ( 0*90 -*- 0.26 + 0.30 + 2.47 ) 0 , A0 __ , 2
i - - - c » 2

o K«A * -- . . . 0 , A0 __ ,
= 2.500 - - i - - - c » 2¿108 Kg./n.

Prácticamente, las subpresiones S y S,

son iguales; por lo tanto se puede unir el grá-

fico de subpresiones, considerando un solo tra-
2pecio, de base mayor S^ = 2.440 kg./mT y de

base menor S¿ = 2.108 Kg./m§, siendo la altura

h « 2.72,- Pig. 24.

Q 2.42U + 2.108 9 7p . _ fi l f in - /m
b ss i-T!'!-s..i'a;i'.'.1." " mu " X ¿. l¿ X X » O.XOU Ag./m.

S » 6.16 Tn.

Y el braao de palanca de fc su))prcsión ob-

tenido gráficamente:

1.38 ja.

CALCULO PEL PESO P¿:L AGUA.

El,peso de las aguas influye

porque al sumergirse totalmente el Azud, desapa-

rece totalmente el perfil Creager.

Se necesita el valor de las alturas de carga sobre la escarpa,

para calcular el peso del agua, que ayudará a estabilizar el Azud.

Para los primeros Talares de las abecisaa x, la altura de carga

se obtiene por la diferecnia de ordenadas del perfil de la escarpa y perfil

superior de la lámina, líquida.

Para los otros valores de las abscisas, cuando se ha ahogado ya
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SUBPRESION EN MÁXIMA CRECIDA

46.65

S0 - Sfc ta

i i

.

! f i
I

Si í • SA

- S;

7.38

Fig. 24
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el Azud, la altura de carga se obtie_

promedio ne, restando la cota de la escarpa

0.000 . 1.571 . .-1/423 . <C,E.A. = Cota jssoarpa del Azud) de

164 1.376 . - 1.326 la cota C.N.A.M.C, = 46.65 m.

328 1.277. * ' 1.231 Para los primeros valores de xi

492 1.214 . - - 1.188 h = lámina superior,- Perfil Creager» :

656 1.162 ' " 1.128 Para x cuando el Azud está

820 1.115. . - - • 1.112 ahogados

984 1.108. - - ' 1.093 h « C.N.A.M.C. - C.E.A.

1.148 1.079, - 1.074

1.312 1.069 - - to el valor d« x " 1*64» »e n&
1.476 1.060 • • ' aSadido 10 crn. por la curra de a

1.10 , ,
i i¿Af\ i A macion.1.640 1.14 - -

1.804 1.38 1.44 â Tlnida* éle l*fi abscisas ha sido

1»&68 1.50 - - - • I^QJ x » 0*164 para obtener superficies y

2.13 1.63 ' " " i 71 volúmenes unitarios.

2.30 1.78 • • -•• i;8a

2'46 l'M ' ' ' 1.95 v - \edia- * ' * ~ b«ed. ' 0.164 -

a'62 2'04 ' ' 2.08
2.72 2.12 v »

Salo para el último disminuye el valor de x

y dicho valor es¡ x = 0.10

y el volumen unitario:

Conociendo los volúmenes, se obtendrá los

pesos parciales, y luego el peso total* y aplĵ

cando la ecuación de momentos, se determinará

el punto donde va aplicado el peso total del

agua.



X

O.ooo

0.164

0.328

0.492

0.656

0.320

0.984

1.148

1.312

1.475

1.640

1.804

1.968

2.13

2.30

2,46

2.62

2.72

Brazo

0.082

0.246

0-410

0.574

0,738

0.902

1.066

1.280

1.334

1.557

1.722

1.886

2.050

2.212

2.382

2.542

2.670

tí
prom.'

.. 1.423

1.326

1.231

1.180

1.138

1.112

1.093

1.074

1.065

1.10

Í. 2 6

1.44

1.57

1.71

1.82

J..95

2.08

]•¥*;> Peso
mj? KJJ.

0-233

0.217

0.202

0.195

0.187

0.182

0.179

0.176

0.174

0.180

0.207

0.236

0.253

0.281

0.298

0.320

0.208

233

21T

202

195

187

182

179

176

174

180

207

236

258

281

298

320

208

Momentos

19.1

53,5

83.0

112. ü

138.0

164.4

191.0

216.0

243.0

280.0

357.0

445.0

530.0

622.0

714,0

813.0

555.0

"
¿T Momento* » 5.536 Kg.a.

2 Pesos = 3.733 Kg

La fuerza

cal del Azud

Por tanto

resultante distará

la distancia s

_ _ 5536
2733

s

el peso actuante es

** a filia ** 3.733 Kg.

t

del paramento vertí

1.485 m.

t

Aplicado

a una distancia del paramento vertical d*l Azud

y1
el brazo de palanca del peso del agua W 1.245 m.



CALCULO DEL KMHJJE DE LAS AQUAS.
..2

2g / ^

A a altura del Azud .............. = 0.99 m.

h0 = altura do la veaft, líquida <,*... » 1,51 m*

.2
= altura de velocidad de llegada = 1.3 m.

Jü- = longitud de azud »• l.o m*

s peso específico del agua = 1.000 Kg/i

A2 + 2 A

Q.129 ) . 1 . 1000 = 2 113 Kg.

£1 centro de presión del empuje estará a una distancia
i •

y = 0.55 de la C. C. A. y el brftzo de palancas

K, = 1.04 m.

CALCULO DEL PESO PEL AZUD

= 5,4880 a?

La superficie se ha obtenido dividiendo

la superficie total en áreas parciales regularea.

Adornas en cada una de las áreas regulares, ee ha obtenido un centro de

gravedad y, por composición de momentos, se ha obtenido el centro de gra

vedad total , que está a una distancia del paramento vertical igual a

x « 1.02 m.
a

Superficie transversal » 8.4880 m.

Peso ¿e 1 metro del Azud » 8.03 Tn.

Distancia del paramento vertical » 1.02 m.
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P » 8*03 Tn,

Y el brazo de palanca del peso del Azud;

. » 1.70 m.

ESTABILIDAD DEIi AZUD.

Subpresióa ..,.,.. S » 6,16 Tn. ......sx « 1-38 »,

Empuje Hidrostitico ..... £ = 2.11 Tn. .... «y = 1.04 m.

Peso del Agua W .« 3,73 Ta, ... - * irx = 1.24 m.

Peso del Azud »*» . . » « . . . . P » 8.08 Tn. ,.».. px » 1.70 m.

3 + W + P = - 6.16 + 3.73 -f 8.03 « 5.60 Tn

y el brazo de palanca que actuará en la

fuerza resultante F es:

X

- 6*16 . 1.38 -»- 8.03 . 1.70 + 3.73 . 1.24 * 9.65 Tn.í

9.65 Tn.au -! 7aJ. • f o a •
5,00 Tn.

5.60 Tn -. ,. x = 1.73 m.

Como se puede observar en la fig. # 25» la fuerza

resultante total actúa, dentro del tercio medio de la

base. Por lo tanto el Azud trabajará solo a oonpre-
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sió*n simple en todos sus puntos.

Comprobado gráficamente que la resultante cae

en el ce ntro del tercio medio de la base, habría

que comprobar que el Azud resiste al volcamiento,

al desliz miento y a la trituración.

COMPROBACIÓN de la SUBSISTENCIA

CONTAA LA THITUHACION

(T = JL <l i-red

2,72

d » excentricidad desde el punto de aplica-

ción de la resultante al varicentro

de la base.

d = 0,0

1 = 2,72

í1 ». 5.70

. 0.0
2*72

2.10 Tn/m? 0.21 Kg/cm?

El terreno resiste perfectamente este

de trabajo-

UOMPEOBACION DE LA RESISTENCIA

CONTRA EL DESLIZAMIENTO
\ f

Siendo

, t

*

•?.//

COMPROBACIÓN DE LA

*

f

E

factor de rozamiento.- Para rozamiento

entre manipostería y lecho de cantos

rodados,

0.75

2.11 Tn.

•p.03 Tn.
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ESTABILIDAD DEL AZUD EN MAX. CRECIDA

Fuerzas:
Escala 1:3

*¿

Escala 1:30

. 35
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COMPROBACIÓN PE LA EESISTMCIA

CONTKA EL VOLVAlíIENTO.

B «. u. Q • X 13 «. e» "T- w • Ŝ r *— ¿r . p-£

Al no tomar en cuenta el peso del

agua, se deja un gran margen de seguridad, pues el

agua ayudará con su peso a la estabilidad del Azud

contra el volcamiento.

2.11 . 1.04 -í- 6,16 . 1.38 ^ 8.03 . 1.70

10.70 <- 13.70

Por tanto, el Azud, con

las dimensionesa aceptadas, resiste perfectamente,

aún en el caso de máxima crecida, que generalmente

es la más desfavorable.

Ka este proyecto, el Azud se ahoga en .áxiraa

crecida, razón pnr la cual se tomó en cuenta e 1

peso del agua. Pero en crecientes medias, el

Azud no se ahoga, y no existe el peso del agua que

dé una fuerza estabilizadora, Entonces se compro^

bará. también el cálculo estático para crecientes

medias.

WÍ3 ACTÚAN EN CRECIENTE MEDIA. <l « 40 »?/seg.

ALTURAS CONJUGABAS h. _ y_ h0.-
-- "' --- "'--- .I.Tl-l— LT f II» i_,_. ^

, 6obre la base de los datos obtenidos

,*4r al estudiar las crecientes máximas, se puede obtener

también las alturas conjugadas de creoiejt.medias y,

en consecuencia, determinar las fuerzas de subpresión

y empuje del agua.

En creciente máximas

H « 1.51 •*- 0.99 » 2.50
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u, =
4.10
0.69 5,94 m/aeg.

ut 5.94

/2g . 2,60
= 0.85

2.22 L h

Para creciente media, Q. = 40 mT/aeg.

según

V-

h

Q. « 40 tí/seg,

L = 16 m.

40 *¿ 1.08 IB

Pero debido a la

Telocidad de llegada:

40
16 . 2.07

= 1.25

= 1.56

h0 = h - h« » 1.00

2g H

h0 o 1.00 m. Altura de lft vena liquida

hf » 0.08 m. altura de velocidad de

llegada.

Con estos datos, se puede obtener laa al-

turas conjugadas*

H = 1.34 + 1.000 • 2.34 m.

c » 0.85

i, « 0.85 /2 g . 2.34 =t 5.76 m/aeg.
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h, « - -
Ui

•̂ - « 2.50 m3/aeg.
16

*t

n,

h

s •• as y • ** O** OJK .

5.76

» 0.434 m.

/ ~4 + hT"

9.81
0.637

0.434_ t/ 0.22 2 . 0.637

1.51 m.

CALCULO PE LA ̂ UBPEESIOK. (Fí«. 24)

Sa * / H = 100° • 1'9fi á 199° K£-

H - hQ + A « 1.00 + 0.99 => 1.99 m.

SK « f h * 1000 » 0.71 = 710 Kg.n e

h * h2 - z - 0.55 « 1.51 - 0.25 - 0.55 e

h « 0.71 m.

La aubpreaión que actúa en el punto

tí queda diaminuída debido a la grada q.ue hay a

tinuacíón del Azud y a la profundidad del colchón

de aguas, por cuya razan la altura q.ue actúa, ca

adío 0.71 m.
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Entonces la diferencia de supresiones está re-

presentadas

¿s = sa - Sfc * 1280 Kg.

La longitud del recorrido de las aguas*

L = 0.90 * 2 . 0.30 * 0.80 + 4*00 « 6.30

1280 * 0.90- loon« 1990 -

sc . 1990 -

o* ou

128°

Sd . 1990 - 128° < °°&° + °'25 * °:30 > . 1.695 Kg./**
6.30

Q toan 1280 ( 0.90 * 0,85 •*- 0.30 + 2-47 ) 10_. _ , 2S » 1990 - — - - — o - - * — * 1204 Kg./m.

Üa la práctica se puede unir los dos trape

____ _ _ t _______ __ _._ ____ , __ ______ 1807 y

S± - 1204.

Entonces la subpresión total :

1807 1204 ^ x ^ £

4.10 Tn.

1.46

CALCULO DEL BMIWE HB LAS AGUAS

* (



CALCULO BEL EÜHJJE DE LAS AGUAS

A « 0.1

n0 = .1.00

* 0,08

0,90 + 0.079 ) 1 . 1000 1560 Kg.

B * 1.56 Tn.

1*04 m.

P » 8.03 Tn.

= 1.70 a.

Y el brazo de palanca :

PESO BEL AZUB

Es el mismo peso calculado ante*,

y el brazo de palanca:

PESO BE LAS AftüU

La componente vertical, debido al

de la Tena líquida sobre la «acarpa del perfil

Creager, ao ae tomará en cuenta, por ser OXLy pe «

q,ueHa en relación a laa otras fuerza* y a la
cuitad de encontrarla.

Al no tomar en cuenta esta fuerza vertical,
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se está aceptando ese valor como un coeficien
.

te de sgurídad.

Solamente ea caso de comprobar inestabi-

lidad del Azud, Habría que optar p^r el pro-

cedimiento de Creager, .que aconseja tostar la

mitad del valor de la aubpresíón, consideran

do así todos esto» factores favorables que

no se tomaron ea cuenta.

COMPROBACIONES DE LA ESTABILIDAD PEÍ. A2TO.

(Jlg. 26)

Subpresión ., . ,*... . S = 4.10 Tn ....... S* = 1.46 m.

Bmpuje bidroatátioo. E = 1.56 Tn. * . *. . e w 1.04 m.

Peso del Azud ...... P = 8.03 Tn ...... px « 1.70 m,

La suma de laa fuerzas verticales eat

* S + P * - 4-10 + 8003 ^ 3.93 Tn.

y el brazo de palanca que

.s -f P . p = - 4.10 . 1.46 + 8.03 . 1.70 = 7,67

7.67
3.03

1=95 m.

Al considerar la fuerza vertical producida por

el rozamiento del agua, el brazo de palanca x, dis-

minuirá; pejjo la seguridad aumenta al considerarlo

1.95 m.

3.93 Tn. XK * 1.95 m.

Como se observa en la J?ig. 26, la resultante

cae en el tercio medio de la base, a una distancia

de 0.17 ra. del baricentro de la base.
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ESTABILIDAD DEL AZUD EN CRECIENTE MEDIA

U * 40 aeg,

Fuerzas:

Escala 1 :3

Bscala 1:30

Fig. 26
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COMPROBACIÓN A. U. TRITURACIÓN

er ._£-( 1Í-S2-)

F = 3.S3 Tn

1 = 2.72 ra.

d = 0.17 tn,

3>93 (X + e * °'17 ) » 1.445 . 1.625 = 2.35 Tn/m?
2.72 " 2.72

« 0.235

1.445 . 0,375 = 0.54
2.72 2.72

= 0.054 J S . ,

«Siendo eatos 0- perfectamente

COMPROBACIÓN AL DESLIZAMIENTO

K < P . f

f * 0.75

E = 1.56 Tn.

P « 8.03 Tn.

1.56 <̂ - 8.03 . 0.76

COMPKOBACION AL VOLCAMI^TO

1.56 .- I-04 + 4'10 * 1'46 ^ 8'03 * 1'TO

7.62 ¿L 13.70

Lo que representa, un gran coefi-

ciente de seguridad.
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hechas ais comprobaciones para corriente media de 40 m./aeg.,

ea natural y lógico que el Azud tiene garantía para reaiatir cualquier

creciente inferior, ya que la subpresíón irá disminuyendo cada vez y el

Azud alimentando mayor solidez.

PK HORklOON Y EXCAVACIÓN

19- CUBttPO DEL A2UDt

A.- Longitud;

Tramo aólido ......... 0a.

Tramo de la rejilla... 7 m,

Galería interna ...... 3 m.

B.- Secoíonea Tranaver sales i

o
Tramo sólido .......... = 3.4880 m.

Xraflio de la rejilla . *.. = 3.4880 - 0.35 -

hx = 15.216
• ...̂ ^ -

med 15

L = 0-60

. 15.21 _
5̂ -

-̂  = 3.49 - 0-35 - 1.02 . O

« 2.33 m.

Tramo de Galería S = 3.4880 - 0.60 . 1.50 * 2.59 i

C.- Volúmenes.

Tramo aólido

Tramo de rejilla

Tramo de galería

ÍJAMPHADO DEL AZUD:

= 0.29 m?

I» = 16,0 m.

V » 0,29 . 16,0

V * 3.4880 . 6.0

V « 2.33 . 7.0

V « 2.50 * 3.0

20.90 m?

16.30 m?

7.80 m?

45.00 m

*

4.64 ra

45'°
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SUPERFICIE MEDIA APHOXIttÁDA

DE EXCAVACIONl

~ 2,86 u.

V = 2.36 . 16 « 37.60 m

V * 40.0 m

Se puede considerar algo más, con

limpieza:

Se calculará e 1

muro de contención máa desventajoso y sujeto & laa

condiciones más deafavorables. Estas pueden pre-

sentarse cuando el embalse está vacío, o cuando

está lleno» en caso de máxina crecida.

Al trazar el diagrama de esfuerzos , se tendrá

en cuenta quo la resultante debe oaer en el tercio

medio de la base, para que no hayan esfuerzos nega_

tivo s .

Presión itidroatática i Fig. 27.

agua
2-5°

8-12 Tn.

8.50
agua

El empuje del agua se ha considerado para

embalse lleno (máxima crecida), pues, estando va -

cío, no habrá presión hidráulica* Kntoncea el bra

zo de palanca será :

0.84

Peso del Muror tfig. 27.

El muro será construido de hormigón i
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2.3 Tn./m?

Franco del muro = 0.20 a.

Al*o del moro h = 2.50 + 0.20 = 2.70 m.

Ancho de la base b ~ 1.50 m.

Inclinación del paramento externo, c¿ = 20°

Ancho de la coronación a = b - h .. tg

a = 1.50 - *. 70 . tg. 20?

Superficie lateral

a = 1.60 - 1,00 « 0*60 a.

l.BQ 0.50

2.70 m?

= 2,70 . 1 - £*30 6.20 Tn,

Entonces el brazo de palancat

= 0.54 u.

Ao Ti erras t

Se trata de hallar el empuje horizontal de las

tierras sobre el muro. El empuje vertical, que eetá

áado por el' peso del triángulo de las tierras sobre

el paramento inclinado del muro, se verá a continuación!

f ~ peao específico del terreno

h 3 altura total del muro

A = coeficiente de empujé de las tierras

El coeficiente A dependerá de las caracterís_

ticas del terreno y es función de los ángulos i,

» 20? Inclinación del paramento externo

del muro sea el paramento que está

junto al terreno.

« 25? Talud natural del terreno en donde

se construye el muro.
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(/ = 35? Ángulo natural en ĉ ue las tierras no

resbalan* Depende del grado de humedad

del terreno . Para el presente caso,

= 35? por tener una nezclg, de tie-

rra eon arena arcillosa.

A s /
9 2coa* i + coa.

coa i - y eos i + eos
Bay tablas ,cuyos valores corres-

ponden a esta fórmula. Para las

clones descritas arribas

A » 0.45

F * 1.56 tn/ai?

h = 2.70 m.

E = -~- h2 /"A = -— 7.30 . 1,56 . 0.45 = 2.54 Xn.

V tierra » " = °'9° ra'

Peso de la Tierra ?
-

I*a componente vertical del empuje de la tierra

es el peso del triángulo que está sobre el paramen

to inclinado.

Superficie ¿2- « -|- 1.00 . 2.70 * 1.35 m?

Peso G « 1,35 . 1.0 . 1.55 = 2.10 Tn

U = 2.10 Tn.

Aplicado con un brazo de palanca

» 1.17 a.
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En. el paramento vertí cali

l =

S2 = O In.

Si - i n - r t 2.50 + 0 • » * - - , i .ir* «.• 1.50 « - - - .1.50 = 1*88 Tn.

1.88 Tn».

« = 0.50 m.

X" el brazo de palanca i

Conocidas todas las fuerzas que pueden actuar

sobre el muro, puede deducirse la estabilidad en

loe dos casoa más desfavorables!

embalse lleno

embalse vacío.

Fuerzas que actúan en Kmbalae 1 leño:

Presión hidrostática ..

Empujo de tierras ,.„... Btí

* 3.12 Tn .....

erra 2.54 Tn.

0.84a,

... ey = 0.90 m.

Peso de tierras * ..... U O- » 2.10 Tn .... gx = 1.17».

Subpresión ...... * ...... S = 1.88 Tn. .*., s « 0.50 m.

Peso del muro ......... P = 6.20 Tn. .... p = 0.54a.

Fuerzas horizontales:

0.58 Tn.

Yb » 0.61

= Ea + Kt •« 0.58 Tn.

= 3¿12*<- 0.84 - 2,54.. 0.90 « 0.35 Tn.

"" 0.58 ~
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Fuerzas verticales:

= G S + P 6.42 Tu

2.10 . 1.17 - 1.88 ., 0.50 -*- 6,20 . 0.64

6.42 Tn.

. _a
°-76

= 0.76 m.

Como se ve en la JFig. 27í la resultante pasa por el

tercio medio de la baae.

q uo actúan ea Erabalso vacío;

?uje de tierras

Peso de las tierras

Peso del muro

. . . . e_ = 0.84 m.B « 2.54 Tn»

<J = 2*10 Tn. .... gx = 1.17 m

P = 6.20 Tn. « » . . Px « 0.54

Fuerzas horizontales: Salo liar en empuje de laa tierras.

Fv •» a 4- P = 8.80 Tn.

M = 2.10 . 1,17 + 6.20 . 0.54

5-96 A -rr
x * " " ' °'75 "'

5.86 Tu. nú

FT « 8,30 Tn.

a 0.75 JB.

Para el cafío de embalse vacío, la resultante

pasa también por el tercio medio de la baae. Por

consiguiente las dimensiones adoptadas para el muro

están correctas.
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Volumen, de honaJRÓn on oí cauro lateral!

Superficie transversal promedio zi » =2.70 m?

Longitud lado de toma ,1, = 13.0 m.

Longitud lado opuesto & la toma 12 = 15.0 m.

Volumen de hormigón a emplearse:

V = (1, * 12 ) -O. = 28.0 . 2.70 « 76.60 M? 76.00 nú

V = 76.00 m?

Cubicación total de la Bocatomas

3
Volumen de Uoriaigón en el Azud * 50.00 m.

3Volumen de Hormigón en el Muro lateral 76.00 m.

a
Suman ,.»..«..« + .*..: 126.00 m>

Q

Volumen de excavación 40.00 m.
j

Entre estos volúmenes y los correspondientes de la

toma tradicional de vertedero lateral, se hará una compa^

^̂  ración de presupuesto, de la que puede deducirse conclu-

siones de veras interesantes.



M U R O L A T E R A L

a) A embalse l leno

Fuerzas:

Escala 1:3

b) A embalse vacío

Escala 1:50

Fig. 27

\ £
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CAPIXUU SEGUNDO

Terminado el estudio del proyecto coa una instalación de tipo

Caucasiano, el presente capitulo se ocupará del mismo proyecto con una

instalación de tipo tradicional, el Azud Creger.

Los criterios para la localizador» del Azud son loa mismos que

en el caso anterior y que fueron precisados en el capítulo de Introduc-

ción al presente estudio.

Para el c&so de estiaje ( cuando se capta todo el caudal ), la

tmd atoran funcionará como vertedero de cresta ancha, de ancho b, longitud

L y altura de carga BU- Esta altura H habrá que medirla a una distan^

cia mínima de 2.5H, aguas arriba del vertedero.

A causa de la arista viva de aguas arriba, ee contrae el manto,

comenzando la contracción de la superficie libre a poca distancia aguas

arriba del vertedero.

Conviene notar que la bocatoma funcionará, en estiaje, como ver-

tedero sumergido y, en creciente, como orificio sumergino.

como vertedero sumergido porque, si funcionara como

vertedero libre, a más de perder unos 30 cm. o más de altura, en caso de

creciente , no se lograría una regulación de caudales en la bocatoma, y*
éste fundíonaría únicamente como orificio libre o, a lo mes, como orificio

parcialmente sumergido*

Al considerar la bocatoma como vertedero sumergido, se conside-

ra dos partes en su fórmula para en caudal ( JPig* 1 )i
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1* El -vertedero sumergido que, en su paite inferior, trabaja como orifi-

cio de carga h2 y dimensiones! L . h, , y

2* La parte superior del vertedero, que trabaja como vertedero de lámina

libre y que, como altura de carga y espesor de lámina vertiente, tiene hg.

Por tantoy la ecuación de aplicación aera com *

puesta i

= a.vert.

Q, - $ », -** u "

3*'

°2

e, I* hf \/2gli
2
S-
2g 2g

Siendo

Q, ~ Caudal de estiaje

I» » Longitud del vertedero

h2 « Altura para fundionamiento como vertedero

h, = Altura para funcionamiento como orificio

u 3= Velocidad de llegada

£, = Coeficiente de contracción para, orificio

Cg = Coeficiente de contracción para vertedero

Para el caso presente, la velocidad de llegada u produce una

altura de velocidad muy pequeña, como ae comprobará cuando se tenga las

secciones de llegada, a la bocatoma y las respectivas cotas, por lo cual

ae desprecia u.
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.Entonces la fórmula de aplicación quedas

fL
e, L h, /2 g hg + 62 L

Despejando L,

L =

ef = Coeficiente de contracción para orificios.

El Manual de King, en la Tabla #23, se

gún los experiemntos de Faniner

C( .— 0.61

c2 = Coeficiente de contracción para vertederos

de cresta fina. A pesar de que la pa-

red de la bocatoma es gruesa, el coefi-

cieoite será bastante alto por cuanto,

por debajo circula agua que ayuda al

funcionamiento del vertedero.

.̂ _- El Tratado de Rubio Sanjuan aconse-
*

ja para este eaao un coeficiente 02 = 2»0£

131 Manual de King, según experimen-

tos de Fcaneis y Hekbock (Tablaa 33 y 34)

da un coeficiente c2 = 1.84.

Para la práctica, lo aconsejable

será un promedio aproximado!

c2 = 1.95

La altura h de la bocatoma hay que

imponerse y, cnsecuenteraente, las alturas h, y hg según la altura de carga

que se quiera perder. Para este caso, sea: h = 0.30 m. Se ha ©sgogi-

do este valor de h , considerando que estos 80 cm. superiores de agua ten-

drán poco material sólido, que vaya por la bocatoma; ya que mientras mayor

sea la altura de oarg§ de la bocatoma? mayor aera el porcentaje de material

sólido que entre.

Impjiesto el valor de h = 0.30 m. ,
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ht » 0.20 m.

hg « 0.10 m.

aceptando que habrá una diferencia

de nivel de 0.10 m» entre los dos lados de la bocatoma.

Con todos los datos obtenidos, se

puede ya calcular la longitud de la boca-

toma :

I* =

-,
-Vi

Jl
= 1.6 m./seg.

1.6

cf = 0.61

C2 = 1.95

hf * 0*20 m.

hg * 0.10 m.

_

0.61 . 0.20 /2 g . 0.1 + 1.95 . 0,1

1.6

0.172 + 0-063
6.80 m.

LA REJILLA.

En la bocatoma hay que

colocar una reja para evitar la entrada de materiales gruesos, como ramas

^e Arboles y basura grande. Al colocar esta reja, se producirá una pér-

dida de carga, y, para compensar dicha pérdida de modo que pase todo el

caudal requerido, habrá gue agrandar la Xogitud de la bocatoma.

La pérdida de carga es i

°'785

La superficie es aproac¿

la longitud del aliviadero, col

mo se dijo, ra a ser mavor. *>ero este incr
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mentó de superficie hará variar muy poco la -velo-

cidad, v menos aún la pérdida h¿ . Por este

motivo, no se necesita repetir otro cálculo d e

aproximación.

./ » Coeficiente dado por Francisco X. Domínguez que,

multiplicado por la altura de velocidad, dará

la pérdida de carga.

Domínguez, para hallar J\ considera laa siguien_

tes pérdidas de carga (Cap. VI, # 53 ) j

1? Entre los barrotes, un ensanche de reacción/, ;
&
2. £1 ensanche brusco a la salida de la reja, que

da un factor 4e resistencia^ .

s « espacio libre entre reja y reja

t =; espesor de la raja

>. « coeficiente para contracciones incompletas de

contornos cerredos, dado en función de las

anchuras 9 .s -t- t

Como esta reja es para

que contenga únicamente material sólido grueso, es

aconsejable dejar una luz entre reja y rejft, bastan̂

te amplia, como unos 0.20 m. Las rejas serían,

para este caso, rieles, cuyo espesor es de solo

0.08 ai. Se usará rieles por ser el tínico hierro

existente en el mercado.

a /2. Ensanche brusco a la salida -A*. t

(* +1 . i >2 = j£\ • ™"' •*• / o

Coeficiente total.- El coeficiente total
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= 0.1

0.68 0.20

a w 0.20 m.

t = 0.08 m.

/x, = estará en función de a , , Pero
/* . 8 •»- t

En el Tratado de Domínguez, P^g* 177,

0-68

1* * B

1 ,\ / 0.28 \ 0.082

-u • „ - o - • 0.59
2g 2g

0.037 m.

LONGITUD REAL DE LA BOCATOMA

A la altura de carga perdida hf correaponde i

mente un caudal de pérdida Q,f :

considerando únicamente como -vertedero

c = 1.50 Tabla # 44, Manual de King para vertede

ros de cresta ancha.- Se considera co
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mo vertedero, solamente para calcular el Q, de

pérdida, porgue, aunque hay un error, éste es

muy pequeño con relación al caudal total Q. = 1.6j?/*

<lf = c L ht * 1.50 . 6.80 (0.037) * = 0.07 m?/seg.

1.6 + 0.07 o 1.67 m?/aeg.
Ltot

Con este caudal imaginario, se calcula la

•verdadera longittud de la Bocatoma.

il
L = -——-

Vic, h, /2 g hg + 6L

Q, =1.67 m?/seg.

c, = 0.61

Cg = 1.95

h, = 0.20 m.

h0 = 0.10 ffl.

1.67
0.61 . 0.20 . /2g07l -*• 1.05 . 0.1

1.67

L = 7.10

Pero en esta longitud de 7.10 nú, no está incluí=

da la suma de los espesores de las rejillas.-

Para tomar en cuenta estos espesores:

N de espacios o claros de 0.20 m. c/u. = 7.10 a.

N de rejas de 0.08 m. c/u. = espacios ocupados
por las rejas.

Si se considera q¡ue, en la rejilla, primero

se coloca una reja, se tiene que el numdro de es-

pacios vacíos o claros es igual al mímero de re -
jas*

N espacios e K rejaa =* N

Espacio entre reja y reja = S =s 0.20 m/

Espesor de cada reja = t = 0.08 m.
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N . s « 7.10

T 1 fííí - **AU = 36 espacios = 36 rejas

Espacio total ocupado por las rejas:

N . t a. 36 . 0,08 = 2.88 m.

y la longitud de construcción de la

Bocatoma :

L = 7.10 f S.S8 = 10.0 m.
conatruc.

. = 10.0 nú
coastruc.

N = 36 rejas

CALCULO PE LAS PIMÍOTIOMBS Pm, CANAL

Se adoptará en el presente caso las mismas

dimensiones básicas de la sección del canal de

la toma Caucasiana y con iguales característi -

cas, lo cual permitirá una mejor apreciación de

los dos tipos de Bocatoma.

o
Q, t= 1.6 m./eeg.

u = 1.20 M/seg.

¿i s --,,.„.--, — _—-——— = ^ B 334 HÚL.
u 1.2

b = 1.00 a.

hc a 1.334 m.

P « ^ . 1.334 -»- 1,00 « 3.668 m.

H - -0- - l'-334 _ « 3fiA m
B - "P̂  - 3.668 ~ °*364 m-



BOCA TOMA : ESQUEMA

I
I

PANTALLAS REGULADORAS, ALIVIADERO Y BOCA TOMA ; ESQUEMA.

Boca TomaI
1NV

Pantal

0.41
\5 /

X

lai Inter ior

.̂  £?.?o

^XNS-^--

7

pantalla Kxterior

A •
_eo.?_ ..«

Escala vertical 1:50

Fie- 2
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fíi «= 0.603

E—- 87 - 58-1
i«0 1.497

0.603

o = 3.380

c2 . H 3380 . 0-364
O.OOIIT

1 = 1.17 O/oo

El criterio para imponerse la velocidad del

agua en el canal ha sido el mismo q¡ue para fi •

jarla en la del canal de la Toma Caucasiana, y

también las característica» son Iguales.

DETERMINACIÓN PE COTAS

La nomenclatura conocida es*

C»F.H. »• Cota Fondo del río

C.S.C. = Cota Solera del canal

C.S,C.P.(D) « Cota Solera del canal punto (D)

C.N.A.N.C, = Cota nirel aguas normales del canal

C.N.A.ií.C. = Cota nivel aguas de máx. crecida

C.tT.T. = Cota umbral de la toma

C.C.A. = Cota croata del Azud.

La altura del Azud (A) se bailará

restando de la C.C.A. la C.F.a.

La cota C.S.C.P.(p)* ee la cota que

hay q.ue imponerse y, a partir de ésta, calcular

las demás cotas. Loa criterios para la deter-

minación de dicha cota constan inmediatamente a

continuación de los valores obtenidos para las

cotas.



- * 96 -

C.7.R. = 44,80

C.S.C,!*. (p) = 44.80 Cota, impuesta para esta caso.

Ü.N.A.N.C. = 44.80 + 1.33 = 46.13

C*XJ,T. - C.N.A.N.C. + i . longitudinal - h, «

«, 46.13 + 0.00117 . 25 - 0,20

. = 46.13 + 0.03 - 0.20 = 45.96

C.C.A. = C.Ü.T. + K = 45.96 + 0.30 =* 46.26 m.

Los criterio» tpie se han tenido en

cuenta son:

1? La cota del umbral de la toma debe estar por lo

menos de 0.80 m. a 1.00 m. sobre la cota del

tfondo del Hío para evitar que él acumulo de ma-

teriales sólidos moleste en la, bocatoma* Para

el presente caso, la diferencia de altura es co_

rrecta. pues;

C.Ü.T. - C4V.1& = 45.96 - 44.80 = 1.16 m.

2? La cota de la solera del canal hay que imponerse

y probar luego si se cumple el criterio anterior

Si la diferencia de nivel entre el Umbral de la

Toma j el fondo del Kío fuera menor que l.oo ra.,

habría que subir la cota impuesta a la Solera

del Canal* Igualmente* si esta diferencia re -

sulta demasiado grande, habrá, que bajar la cota

de la Solera del Canal.

3? Para hallar la cota C*U.T., se resta la altura

h, - 0*20 m. , ya que se aceptó que la diferen-

cia de niveles entre }os dos lados de la bocato-

ma era solamente de 0.10 m., y la altura total

de entrada de la bocatoma es h = 0.30 m.

Conocidas las cotas C.F.B. y C.C.A., se

tiene la altura del Azud..

A = C.C.A. - C,y,B* » 46.26 - 44.80 = 1.46 m.

A =« 1.46 m.



ESTABILIZACIÓN DE CAUDALES;

Igual que en el cálculo anterior, se acepta

para el canal un incremento de nivel de 0.20 m. ,

en el caso de máxima crecida.

h = 1.334 n*
O

£v h = 0.20 m.

h > = 1.534 m.
máXocrcc*

b « 1.0 tó.

-a 1.534 BU

p » 4.068 m.
¿2.

R =» - = 0.37T
P

= 0.614

87 87
0-30
0.614

58.5

u ^ c 7 Jt.i '« 58.5 . 0.614 . ̂ 0.00117 « 1.23 in./aeg.

1.534 . 1.23 = 1.886 m.

l » 0.286 m?/ueg. 18 *exc. '

Aceptado eete incremento para máxima c

crefiida, se procederá a colocar pantallas regu-

ladoras y un. aliviadero de excesos, siguiendo

un proceso igual al anterior.



PANTALLA REGULADORA EXTEKIOfc s

ÍV ss

2g
a

2 g
c = 0.687 Contracción en orificios par-

cialmente guiados

Q, * 1.886 m?/8eg.

£2. « 1.334 . 1.0 «' 1.334 nú

3.50
a* 0.216 m.

0.687 . 1.334 . 2g 0,472 . 1.T8 . 19.62

Pero de este valor se descontará el de h '

debido a la velocidad fo llegada.

Q, a 1.886 m?

^ incierto? se obtiene por medio de aproxi-

maciones.

L a Aproximación!

hc * 1.334 + 0.20 -í- 0.216 = 1,75 m.

b = 1.0 m.

^ = 1.75 ¿ 1.0 » 1.75 m?

1.75
. 1.077

u2 = 1.16

1.16

2g 19.62

2. Aproximación¡

hc = 1.75 - 0.059 * 1.601
b '« 1.0 m.
^a - 1.691 w?

u = Q. s 1.886
T7ÜT- - iai5 »•/-•*-



u2 « 1.24

2 . * ..T y A '
k i - _Ji— = —~ = 6.34 cm.

2g 19.62

h s h - h* = 0.216 - 0.063 = 0*153 m.

h = 0.153 m.
Por tanto, para que,en máxima crecida, pase

por debajo de esta pantalla el caudal Q, = 1.116
o
ml/seg. se necesita una difert-ncia de nivel de

15.3 cm.

ALIVIADERO i

Según las fórmulas empíricas de Balmaeeda y Gon-

zález:

Q, = m . /2g . 1 . h

« oo^ 0.000387m - 0.324 + g ¡jr

h - 0.853 m.

1 = 6.0 m. , longitud impuesta para este

( caso.

Como la bocatoma va a funcionar como ali-

viadero, hay dos posibilidades al imponerse la

longitud: la primera posibilidad sería construir

un aliviadero bastante largo para evitar la nece-

sidad de otra pantalla reguladora. La segunda

posibilidad colocar otra pantalla reguladora y

construir un aliviadero corto, disminuyendo el

ooato de esta obra.

SI se construtera un aliviadero de 15 m.

de largo, el caudal que evacúa sería todavía in-

suficiente para obtener sobre el azud la altura

necesaria para máxima crecida. Por esto resulta

mejor (más económico) un aliviadero corto y dos

pantallas .refiulad°rtt8 a más de la bocatoma.
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m 0.324 +
0.000887

h,2 + 1
« O.324 +

0.000387

0.125 + 6 '/z
= 0.325

4A %. o
Q, « n /2g . 1 . h * 0.325 . 4,43 . 6 . 0.353 = 1.805 mT,

^
error

aliviad.

Pero este resultado, según sus autores,

tiene un error probable haata del 6 J&. Para

máxima seguridad, se disminuirá del caudal obte-

nido el error probable.

de 1.805 * 0.108 m,/seg.

1.806 - 0.108

ij
1.797 m./seg.

1.797 m?

JS1 caudal qu% pasará por la segunda pantallat

liviad. 1'886 3"683

PANTALLA. REGULAHORA INTBBIOBi

- 2
3.683

1.334 2g

d =: 1.797 + 1,886 = 3.683 mf/seg.

X2 « i.o . 1.334 = 1.334 m?

c = 0,687 Coeficiente para prificios

parcialmente guiados*

13.56

0.472 . 1.78 - 19,62

u u = A
¿2

Pero de esta altura se restará la altura de-

bida a la velocidad, h1 :

H » 3.683 m?

¿2 = incierta.
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?1 Aproximación*

h - 1.334 + 0.20 + 0.153 •*- 0.823 = 2.510m.o

b = 1.00 m.

&- sr 2.51 m7

Q, = 3.683 m?/eeg.

2.510
= 1.468 m/seg.

u2 = 2.15

«2 o -i R
S — « ¿"LO = 10.95 cm. 11.00 cm,
2g 19,62

2?

hc = 2.51 - 0.11 = 2.40 m.

b - 1.00 ra.

ja = 2.40 . 1.00 = 2.40 m?

Q, = 3.683 m?

2.40
.
1'

u2 = 2.35

2
Sf s _ fl»8p _ 11.97 -̂ 12.0 cm.

2g 19.62

= h - h» = 0.823 - 0.12 =s O .TO ni.

= 0.70 m.

BOCATOMA: OTNCIONAMIBKTO COMO PANTALLA:

C - ^ g .Q = h . L = 0,30 . 7.10 = 2.13 m?

Q, = 1.886 + 1.797 = 3.683 m?
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c = 0.61 ... Coeficiente para orificios

con contracción en las cuatro P&re

des.- No es pomo en loa casos an-

teriores, coeficiente para orificios

parcialmente guiados j por esto no

influye en éste el factor 1.1250 que

índica Soares Branco.

- 2
. _ 3.683 _ _ 13.56 rt x,n = - ̂ — « - ̂ -g - = - = 0.41 m,

0.61 . 2.13 . 2g 0.372 . 4.54 . 19.72

A<3.uí no influye para nada la velocidad

de lae aguas, ya que la corriente del río va

en otra dirección* Por tanto, no hay que res_

tar de 41.0 cm. ninguna altura de velocidad.

0,41 m.

ALTÜKA. BE CAR0A SQB&E EL AZUDí

Se sumará los 0.20 m. oAueefcept6 para

máxima crecida en el canal, con las diferencias

de altura obtenidas en las dos pantallas yei^La

bocatoma y con la pérdida de carga en la reji -

lia. De esta suma se restará los 0.10 mu que

resultan de la diferencia do alturas entre los

niveles libres a los ladoa de la bocatoma.

u * 0.200 + 0.153 + 0.700 + 0.410 + 0-037 - 0.100 - 1.40 m.

= 1.40 m.

CATJDAL DB MAXI1U, CRECIDA

QOT SOBOHTA EL
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CAUDAL DE MÁXIMA CRECIDA

SOPORTA EL AZUD*

« 8,22 . L ( h + — — )

Esta es la fórmula dada para hallar el

caudal que paaa por un Azud con perfil Creager.

ft - 2.22
Vi

L

ii

16.0 a.

1.40 BU

= 0.10 m Altura impuesta para el cálculo,

que habrá que comprobarla a oontî

ouaclón, una vez obtenido el cau-

dal t

í 1,4:0 + 0.10 )*" = 2.22 . 16.0 . 1.838 = 65.5 m?/B
m 16-0 • v

caudal máximo que pasará por el río
V*"5̂ies <*\657t) m./eeg. j el cálculo hecho ea co-

\ i^ t
\irtec\

Q, « . 65.5 mV
\W = L ( A -f h ) = 16 (1.46 . 1.40)

,= 16 . 2.86 « 45.7 tt?

•ü?:5- = 1,434
45.7

a / , - . '
•o-Já
-^10.3
•*& ^

10 GTS.

En la máxima creci-

• \ue se va por la bocatoma e as
4»',
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dad para una crecida mayor,

PEBffIL CBBA.OE& DEL AZUD1.

Altura del Azud ......... A = 1,46 m*

Altura de la Vena líquida h = 1.40 nt.
o

Altura de Velocidad .....—— = 0-10 m.
2g »

m. .
Altura de carga que actúa h = 1.40 •*- 0.10 * 1,6(3

SI Azud se construirá para la máxima carga pre-

vista para q,ue nunca haya depresiones y no a e

produzca la Cavitación de la obra.

Según Creager, el perfil de 1 Azud es i

-JE- ** 0.47 ( —— ) , que da el perfil para la raampoatería.

Scimemi da un perfil similar al Creager para la

lámina inferior de la vena líquida:

_ o 50 ( x )"
— \J . %/ V ^ ^

ho

y x___ . Oo47 ( ____

0.84

T para los valoree negativos de x , un

arco de circunferoncia que paso por los puntos

(1) y (2), de radio R = 0.4 h

= 0.4 h = 0.60* o

Juntos x = 0.45 y = 0.189

(2) x = 0.0 y » 0.0
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i

Igualmente el perfil de la lámina inferior

de la vena líquida, según scimemi:

1.50
. o.50

1.50

» 0.354

Los valores negativos serán los mismos que

del perfil Creagen

= 0.4 h0 * 0,60

Puntos
ti) x » - 0.45

(2) x = 0,0

y ».. 0.189

y * 0.0

£1 Manual de Hidráulioa de Moatkov ahorra

los cálculos y da una Tabla, para los perfiles

superior e inferior de 1R vena líquida, y tam-

bién para el perfil de la manipostería. Para

facilidad de la construcción, traslada, cono se

vio antes, el eje de ordenada» al paramento

vertical del Azud.
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Siendo íx = 1,60» todos los valoreao
r^9 ac multiplicarán por 1.50

la Tabla, o sea

y, = perfil de lu lámina inferior de la yena líquida (Sciraemi)

ya - perfil da la manipostería (Creager)

yn = Perfil superior de la vana líquida.

X

0.000

.150

.300

.450

.600

.750

.900

1.050

*1

Lámina in-
ferior

0.189

.054

.010

.000

.010

.041

,095

.154

1.200 ; .229

1.350 .309

1.500 ; .396

1.650 !

1.800 :

1,950

2.100

2.250

2.400

2.550

2.700

2.850

3.000

.533

.615

.745

.887

1.076

1.200

1.378

1.532

1.760

1.985

2̂

Perfil de
manipostería

0.189

.054

.010

.000

.009

.037

.090

.147

.221

.297

.384

.483

.589

.715

.847

.992

1.144

1.308

1.480

1.860

1.885

3̂

Lamina su-
perior

- 1.248

•B 1.207

- 1.1GO

- 1.110

- 1.051

- 0.983

- 0.930

->.0-¿840

- 0*$66

- 0.675

- 0.570

- 0.435

- 0.328

- 0.150

• 0.045

+ 0.135

* 0.800

-I- 0.457

+ 0-607

+ 0.810

+ 1.080

Cotas
para la
Manipostería

46.07

46.21

46.25

46.26

46.25

46 . 22

46.17

46.11

46.04

45.96

45.88

45.78

45.67

45.54

45.41

45.27

45.12

44.95

44.78

44.60

44.38
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CALCULO DEL COLCHÓN PE AGUAS !Pig. 4

Alturas Conjugadas h-^ y hp

para Máxima Crecida,- £>alto de Bidone.,

La diferencia de cotas entre la

cresta del Azud y el Pondo del.Río aguas abajo

del Azudt

C.C.A.. * C.F.tt. « 46.26 - 44.70 = 1.56

En el perfil Creager, paraj

x = 2.70 yg = 1.48 el más aproximado a 1.56

yx « 1.532

ya = 0,607

1.532 - 0.607 = 0.925 m.

La tangente del ángulo de la escajr

en ese punto, aproximadamente será:

Tg " y?2 1.660 - 1.308 0.352
tai?. oí — ' i..— s "— ' •- "• — ^ i i*r

x . xt 2.85 - 2.65 ~ 0.30

tag. o( = 1.17 oí = 49? SOI

90? - c< » 40? 30.

. sen ( 90° - of) . 0^925 . sen. 40° 30* = 0.60 w.

h, « 0.60 m.

La altura conjugada h2, segiín Nebbia, para

régimen tranquilo, esí

hf / h, 2 K
fc2 * g— + ^ :: +

K3 ~
.2
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PERFILES DIO LA MANIPOSTERÍA

V LAAIINAS SUPERIOR E INFERIOR/

Lámina Superior

P e r f i l de la Manipostería

Escala '1:50

Fig. 3

CORTK TRANSVERSAL DEL AZUD

Escalñ 1:50

- Fig. 4

44-70
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4.10 iB./seg.

16.80
9.81

= 1.T2

2K 0.6 0.36 8,44
0.6

La altura del río en niáxima crecida ea de

2.60 m., segú4 los datos? pero, como & continua-

ción del Azud Tiene una grada de 55 cm. de alto,

la altura del río queda en i

h , =*¿» 2.50 - 0,55 = 1.95 m.
joax.crec.

s= 2.15

- hmáx.cree. 2.15 - 1.95 0-20 m.

Esta diferencia de altu

ras produce energía que so disipará en el col -

chén de aguas. Por tanto, la profundidad re-

querida para el colchón de §guas sería:

2*15 - 1.95 0.20 m.

0.20 m.

•*•

TiC

Aunque los 20 cm. son suficiente al-

tura para el colchón, para máxima seguridad, se

aumentará unos 10 cm. para el caso de las crecien

tes medias. Nótese que el colchón para el

Azud Caucasiano tenía 25 cía. de profundidad; pa-

ra éste están "bien los 30 CHU, a pesar de que la

altura h0 de la Tena líquida es menor; pero la

del Azud ea mayor.

Mas al aumentar a 30 cm* la profundidad del
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colchan, variarán laa alturas conjugadas hj y hg

El desnivel catre el fondo del colchan de agUaa y

la cresta dnl Azud ea :

y = 1.46 -f 0.10 + 0.30 1.86

Para x = 3.00 -.. = l.i aproxímaido a 1.96

1.96

1.08

1.06 - 1.08 = 0.88 m.

tag. oí = 1.88 -

X - X1 3.00 - 2.70

0.40

0.30
1.33

tag. 1.33

= 53*

90° -

h. . sen ( 90° - * ) 0.88 . sen 37 = 0.59 m.

h. = 0.59 m.

16.80

9.81
*= 1.72

0.59 / 0
"*" V

.35 3.44
* 0.59

= 2.17 m.



- 111 -

'río »íx. oreo. = 2'50 ' °'55 = «'

— < s . X T ~ X « 9 O — 0.22 m*

Por tanto, la

profundidad de 0.30 a», escogida para el colchan

' «atiaface plenamente»

0.30 m

Para hallar la longitud del i-colchón, se aplica-

rá la fórmula de Schoklitech s

i, = c H

¿. c á"3 4

H = altura desde la cresta del Azud hasta él

fondo del zampeado

C.C.A. - C.F.Z. = 46.26 - 44.40 s 1.86 nú

0.70 . 1.86 = 1.30 JD.

1.30

La curva de unión entre la escarpa Tycel:'col-

puede tener ua radio de 0.90 m. aproxima-

damente, según el criterio examinado en el eatu

dio del Aaud Caucasiano.

r = 0.90 ja.

La base del cuerpo del Azud, cuando la al-

tura es 1.86 m. f o sea el Talor de x cuando

y vale 1.34, os i

i-80
0.34 . x



y = 0*34 . x

1.86 = 0.34 * x

x = 2.55

Pero a este ralor se sumará

0,3 n = 0.3 . 1.80 = 0*45 ». por la traslación del eje d© or-

do nadas.

x = 2.55 + 0.45 » S.oo m.

x a 3-02 m. ....,, r ..,. y = 1.86 m.

y la longitud total dpi Azud, teniendo ea

cuenta el fcolctro'ri,- , es i

i •*• L + O.a8 * 3.02 + 1,30 -i- 0*88
üü

0.28 ia. son J>ara la parte final del

colchón.

1>T a 4>60

Bepeaor dol £ol:Ghoñ:de Agüasl-. Pií?- 4.

lirualraente que en el Itzxid Tirolés, para

determinar el espesor del -.coltíáníu» se deberá

aplicar la fdrroula parft el caso más desfavorable;

4 . St. - .

/"»
1000
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2300

jria - 2300 - 100 1300

S = variará para las épocas de estiaje y de máxma crecida.

Para Máxima Creciente, Pig. 5

1000 . 2.86 a 2.860 Kg./m.

Sb = rH = 1000 . 1.95 = 1950 Kg./*»?

Gráficamente í"ig. 5

2300 Kg./m?

S2 a 2100

3 . . , 210° = 2200

¿iiendo 2200

valor promedio de la subpreaión en el e

Teóricamente, con esta subpresián se debería

encontrar el espesor del /.colchón; pero no es

así; pues, el p so del agua que hay sobre el

colchón" contrarresta totalmente la subpresión

Aguaa abajo,s C.N.A.M.C. = C.P.H. + 2.50 - 0.56 » 46.65 m.

h a 2.50 -0,65 + z a 1.95 + 0.25 a 2.20 m.

W « 2.20 . 1000 « 2200 KR./»?

Como se ve, en este caso, el peso del aprua con-
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^ contrarresta íntegramente la subpresión,

* Cualquier capesor o¿ue tenga el Colchón'?

será gola seguridad.

SI caso nao desfavorable será en estiaje,

cuando no hay agua en el /colchón-

Para estiaje*- ffig. 5-

Sa = jrHa = 1000 .1.46 = 1480

sb =* rn. = 1000 . o.oo

* 550 Kg./m?

S0 = aSO Kg./mf¿

400

Y el espesor sería;

4 S 4 . 400 1000
0,40 m.

r* 3 . 1300 3900
m

Igual q̂ tte ea el

Azud anterior, sería aceptable este espesor,

si no hubieran los Dispositivos de Drenaje,

que disminuyen la subpresión /ji'andeHente.

Los dispositirofi de dreucje irán colocados

al principio del -colchón) en una hilera, a todo

lo largo del Azud. Tendrían 0.08 m. de diáme-

tro y estarían a 0.80 m. de separación*

Obsérvese en la Fig. 6 cómo disminuye la

subpresión. en el gráfico de Hofímaxx.

Por este motivo, se ha considerado que
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SU13PKKSION SOtíHK EL COLCHÓN DK AGUAS

C.N.A.M c *. 46.&s

s,

Para máximo crecida

Para estiaje

se* 'ín T l o f f : n a n ( e n est iaje)
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bien pal*a este Azud es aceptable un espesor

de 0.25 m.

Mótase que los dispositivos de drenaje irán

llenos de ripio, para evitar el arrastre y

la salida del material fino

JFUEUZAS QUE ACOT&tf E.M MÁXIMA C'CSCIDA»-

Cálculo de la Subpresíón.-

m H

Igual que on el capítulo anterior, la longitud

de filtración L, segln Bligh,t

L = 0.95 + 2 . 0.30 + 0.85 + 4,60 = 7. 00

m 6 (para eaatos rodados y arena)

HO ss Diferencia de niveles

Antes d'Azud í C.N.A.H.C. = C.P.H. + 2.86 = 47.66 m.

Después H " s C.N.A.M.C. = C-E.a, 4- 2.50 - 0.55 = 46,65 ia.

HQ = 47.66 - 46.65 = 1.01 m,

I, >• 6 . 1.01 = 6.06 BU

7.00 >• 6.06 m Lo que es correcto.

Entonces el valor de la subpresión será:

Sa » F , H = 1000 . 2,86 = 2,860 Kg./m?

Sfc = /" » K » 1000 .1 .95 = 1 950 Kff./ra?

= Sft - S ^ 910 Kfr,/m?
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L = 0.95 + 2 . 0.30 + 0*85 -t- 4.60 = 7.00 ffi.

S, == 2860 -
7.0

2860 - 9I° - < 0 » 9 5 * <»•«* ) . . me Kfc./inf
7,0

910 . (n.95 + 0.25 + 0.3Q)
7.0

S i- 2880 - 910 . (0.95 . 0.25 . 0.30 + 2.T7) =

Para tener solo un trapecio de sub-

proeioDLoa» se considera iguales las subpre-

siones S0 y Sj .

Sb * 2737 Kg./au

S± = 2335 Kg./m? (Fig. fi)

Y 19. subpresi^n total i

a = J^-^i-, « . L .y-
tf

Siendo

L = 1,0 m

x = 3.02

f = 1000

S = . 3.02 = 7.65

S = 7.05 To.

Y el brazo de palanca de la subpresián obte-

nido gráficamente es i
. 55
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Cálculo(del empuje de las aguas.-

L. ( A + h
2

u

2g

i . 7.

= ( A A L AT =T
fl

"« ( 1.07 + 2.04 + 0.146 ) 1 - 1 = 3-26 Tn.

E = 3.26 Tn.

Y el brazo de palanca actuará

e » 1.60 m.

Peso de las aguas

Por cuanto el Azud está sumergido, las aguas

ejez*cei*án presión vertical sobre el Azud, ayudan_

do esta fuerza a la estabilidad de la obra.

Poro en esto caso, el peso no podrá oonsiderajr

se igual q\LQ en el caso anterior, El Azud ante-

rior es do menor Altura y, al sumergirse, prácti-

camente desaparece el perfil de la lámina superior

de las aguas y, por tanto, la- presión del agua ac-

tuaba en todos los plintos de la escarpa nasta la

cresta del Azud,

En el Azud Creger no sucede lo mismo. Al su-

mergirse el Azud, sólo q,ueda influida una tercera

parte de la escarpa.- Pig. 6.- Indudablemente

qtue ese poso ayudará a la estabilidad del Azud,

pei*o, por lo expuesto, no vnle la pena consideror_

lo y así se dejará un gran coeficiente de seguri-

dad.

Peso del Azud.
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SUJ3PKKSION KN MÁXIMA CRECIDA

t e .¿

_. — ib ,_J — ~ '

1

1i

¿ . e / j? J

i

j ,

' '

Fip. 6
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Peso del Aztid-

o
Área transversal dol cuerpo dol Azud, S = 4*75 m.

y el peso dol Assud^ por metro P = 4.75 . 2 . 3 » 10.93 Tn.

P » 10.93 Tn-

P «= 1.89 m.

GOMPAOBACIONES PE LA ESTABILIDAD
DEL AZUD.

¡Tíobpreaióa * S = 7.85 Tn *x « 1.55 m,
lámjmjo del agua . E « 3.26 Tn- , ..,. ew * 1.60 m,
Keao del Azud ... P = 10.93 Tn . . . , > , . p = 1.89 m.

La suzaa de las fuerzas verticales es?

Cl? s S + P = - 7,65 + 10.93 = 3.28 Tn.

Entonces el brazo de pRlanoa de

fuerza resultante serás

a - S . Sx + P » PX

= - 7.65 . 1.55 H- 10.93 . 1.89 * 8.70 Tn. ffl.

8.70 Q -r
- — "- _ ¡c » D c> Hl .
3.28

« 2.65 m.

» 3.28 Tn.
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Con tcHos estos datos, se comprueba gráfica-

moivfce «ue la resaltante cae dentro del tercio

giedio do la ba«e, a una distancia de 0.13 na.

del baricentro. Fig. T . Por tasto, todas

las fuerzas que actúan ha.r¿a trabajar el Azud

a compresión y DO habrá tracción eb aingún pun_

to.
líate caso de u.áxJ.ma creciente quo fle ha coja

siderado, ea el caso ftás desfavorable, pues los

valores do la subpresió*n y empuja hidroatátioo

d.í-sminuircn para todo» los demás casos dé ore -

cíente media o de estiaje, mientras el peso del

Azud sigue constante.

A contimiadidn se comprobará la estabilidad

del Azud contra eíl volcamión.to , deslizamiento y

trituración.

Bstabilidad

contra la fuerza de triturftcldng

<T a

(T a

3.28
3.02

3.28
3.02

d

L

excentricidad

3.02 n.

3.28 Tn.

= 0.13 m.

6 * °'18 ) = 0,806 Tn./m?
3,02

0.1368 Kg./cmT

0.0806 Kg./cm?

ComprobnoiíSn contra

el deslizamiento:
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ESTABILIDAD DEL AZUD EN MÁXIMA CRECIDA

Fuerzas;
Escala 1:5

Escala 1:30

Fie. 7
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Estabilidad del Aaud

contra la fuerza de ttesliaamíento;

= 0.75 para rozamiento entre

manipostería y lecho de

cuutotí rodados con arena.

= 3.E<3

a 10.95

» 10.95 . 0.75 = 8.20 Tn.

3. 20 8.20
Lo 3.ue prne'ba STÍ estabilidad.

EstabilLldad del Azud

contra el ¥olcaipionto ¡

3.26 . 1.60 -H T.05 . 1.55 < 10.93 . 1.89

S-22 ^ II. 20,70

17-08 ^ 2fK70

Sección del cuerpo del

tíección del Zampeado

Sección, total . . . . *

Longitud del ASÜUÜ ^

de la obra

V* = 82.0 m?

= 4.7S m.

= 0.35 a*

JO- = 5.10 ffl?

L =j lfi.0 m.

V « 81.50 na1 82
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2Superficie media aprorium-Ju de excava c i au , ¿1 = 2.76 BU

V excavftc. * £-<** * X 3 - ü * 40.30 ai? ^ 45-0 m?

A1ÜUO lATI-'JlAL DfcL

en el Azud Caucasiano, hay q.-ae calcular

el auro .-¡as daavontajoso y sujeto a lea condiciones

desfavorables*

Hidrostátíca*

y el brazo de palanca i

agua = = 0.95 m.

Pean

/" = 2.3 Ta./m

Frauco dol muro f = 0.14 m.

Alto del nmro h = 2.88 4 0.14 « 3.0 m.

Ancho de la base b * i .QO m*

Tnclinaoión del paramento ext» ¿X. ^ 20?

Ancho de la coronación . a « b - h.tag.

* 1*60 - 3.0 * tg. 20? -

= l . t tO - 1.10 = 0.60 m-

Superficie lateral ........ „ . „ . jO_ « l .üO -*- 0,60 „ „
" . 3.60

* — J? « 3.15 . 1 . 2.30 « 7.25 Ti

y el brazo do palanca ....... P^ = 0.58 m.
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Ai U H O L A T E R A L

g) A embalse lleno:

Fuerzas:

Escala 1:3

b) A embalse vacío:

Escala 1:50
Fig. 8



Empu.jo de tierras.

¿a el e&puje horiaontal do las tierras sobre

el muro lujara!.

E = _1_
2

A

oí

f =

función de ^ ¡ ̂ j f

20? Inclinación del parámetro exterior

25? Talud del terreno

Ángulo natural i¿ue aoport&n laa

tierras aín resbalar.

3C?

Para eatoa Talorea de <*, **, f

A =:

h =

' .O , 1.55 . 0.45

0.45

1-55 Tr

3.0 ni*

3.10 Tn./

8ti brazo de p&lcnca:

tíerr.
m.

— ~t T"t m= i . -J .' Pi .

Peso de la tierra.

3 . iao 1.65 m7

Peso O-, = 1.65 ¿.1.0 . 1.55 = 2.55 Tn.

» 1.24 m."" '

S

li « 2,86

0.0 Tn.

2.86 •»- 0.0

1.0 2.86 Tn,

1.60 = 2.28
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que actúan

a embalse llefto

Presión hidroatática: E.

Empuje de tierras;

Peso de tiarrasc

¿Jubpreaión:

Peso drl muro:

agua -
Etierr.

Cr

S

P

4.15 Tu. , „ , ... <

= 3-10 Ttu ... e
j

« 2.55 rfa. .... g3

— 9 i>ft 'l'n ft— £f»e«O A ü * • • * * O

a 7.26 Tu B3

Jfuerz&s

1,05 Tu.

.15 , 0,95 - 3aO . 1.0 .« 0.94 Tu. m.

0.94

1.05
a 0.89

r agua

tierr.

0.95 ra.

l.Oíí m.

1,24 a.

0.53 m.

0.58 m.

= 1.0a

= 0,89

a .a + S + P » 7,52 Tu,

£M a 2.55 * 1.24 - 2.28 * 0.53 -t- 7.25 . 0*58 G.ltí Tu. m.

6.16

7.52

= 7.52 Tu-

0,82

= 0.82 m.
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ffuerzaa que

en embalse vacío':;

Empuje ds tioi-ras í£t = 3.10 Tn, * .,..,.,. e = 1.00 w.
•7

Peso de la» tierras Gr = 2.55 Ta. v. - , ..... gx = 1.24 m.

'Peso del muro P * 7.25 Ta ..... , .-.. j>x = 0.58 m.

J^uerzas horizontales ¡ aólo el empuje do tierras BJ.

Jt1 uerwas verticales , í J?v = fi- + I3 = 9-30 Ta.

£M =í Ü.55 . 1.24 + 7.25 /0-63 = 7.42 T U ,

9.80
«r 0 ,70 ffi.

0.80 Tn.

0.76 BK
Como se ve, la resultante tapMéa en embalse

vacío pasa por oí tercio medio de la base. Así,

pues; las fV'monsiones dol muro aon correctas.

ívN BE nORMIOON

1IÜBO

Superficie transversal promedio ..... ...... . _o = 3*15 m

Longitud del muro, lado de toiaa * e . , « * J ..... 1, = 25.0 m.

Longitud del nuro, lado opuesto a la. tona -.. 16 = 15.0 m.¿i

Volumen, de hormigón

V = £L ( lt + 10 ) = 3.15 . 40*0 ) = 126.00 m?

V = 126.00 m?
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VOLUMEN TOTAL.. PE LA

visión ño?. ázuH - » >• ..... . ....... • » ....... 82 . 00 m?

n fl oí Muro !;n í: orftl „ » , . . . < ............. 128 * 1)0

,S UüAN* , . „ . , - . . . * 208. 00 m?

3Volunen *ie ezcavacj.ó'a . . . , , . . . . . . . . , . .* 45. U O m"

Debo tenerse en cuenta además IR necesi-

dad cíe un desripiador y de 1311 zampeado, lo

aue significa una fíran cantidad de hormigón.

AsiíaisiU) es necesaria la compuerta, de

purga tiue, c;>n el d<isripia£í>r y el zampeado,

pesa considerablemente en el costo de la obra.

Para aclarar el oonewpto del costo del

Azufí Cre&ger, se hará acúntiuxiacidrj un breve

cálculo del desripia^or y de la compuerta de

fca y del zampeado del Aaud*- i ' íff* 8 y 9.

coup.v*uci.opr PTiL JUUP CON
CON BL AZ.UP TJ.aOLT^LO CAUCAS?ANO.

Volumen del Azud « - 4 82 * 00 m?

" " Maro Lateral .,,. 126.uü " 208.00 m?

\n del Aasud Tirolés . . 50.00 fc3

" " Muro Lateral * 76*00 " 126,50«?

ECONOMÍA de hormi#<5n en el Azud tirolés ........... 82. uQ

que representan 32,42 % de economía*

VALOR de 208.0 m? de hérwignn, a $/. 4u0.or> c/n« ,SÍ* 83-2ü0.oo

0 tj " " " 400,00 " , . . . 5

KCONOMIA del Assud Tirolés sobre

el Cveager de ioma Lateral . . . - . , . . . .» .« . . ..... ^ _ 82.800.oo
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En busca de estos resultados se encam.no el pre-

sente estudio, tratando de saber si la apliaación

de este sistema al medio ecuatoriano, era ventaj^

so para sxi economía.

Las últimas cifras hablan en forma elocuente

en favor del Azud Tirolés. Las condiciones to-

pográficas e hidrográficas de la sierra ecuatoria

na ofrecen favorables circunstancias para adoptar

el Azud Tirolés a la solución de las muchas nece-

sidades de energía eléctrica, en forma aprecia -

blemonte aás económica que con el Azud de Toma

Lateral.

Z A M P E A D O
Figura 9

Para la protección del pie de las presas se han. hecho

muchos estudios para evitar que en el caree del rio, aguas abajo

de la presa, se produzca erosión.

Una gran variedad de soluciones han sido encontradas.

La tendencia actual en los métodos de protección es crear un re-

salto o desviar la corriente de gran velocidad de modo que no en-

tre on contacto con el fondo cuya erosión se pretende evitar.

El mejor modo de realizar con perdida de energía el pa-

so del régimen rápido a lento ee el formar un resalto hidráulico.

El ideal sería el proyectar la estructura de modo que en todos

los cacos se produjera el resalto hidráulico en su pie, con lo

que se conseguirla disminuir la protección solamente a ese punto;

mas esto no es- posible mas que en rarísimo caso, en que el calado

del rio a^uas abajo es el conjugado de la lámina Vertiente en el

pie de la pre'sa.

Es esto lo que se hizo, al colocar el colcho'n de aguas

al pie del/.azud, pero su cálculo fue únicamente para el caso de

máxima crecida. Sin embargo, la velocidad del rio será grande a
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continuación dol colchón de arduas y también para los casos d* cra-
cieutes medias, habrá que proteger el hecho dsl rio para la ero »
eión,prolongando el zampeado del aaud»

No sería eficas ni recomendable únicamente el zonpoado
a continuación del asud, ex no sê eífernina tanbién la formación del
resalto, que es an definitiva, lo que producirá la disminución de
la energia# Por coto la conveniencia de colocar primero el col -
chón de aguas, y luê o prolongar el zampeado.

Para presan 7 azudes oon grandes caudales, conviene ade-

más dar al sasipeado, xma contrapendiente, de aproxiraaílanente un 3.^
oon el fin de aaiquilár la energía»

Para el presente proyecto, con frolongar el zaíipeado u-
nos pocos metros será suficiente, ya qu© el caudal es pequeíío, y
el lecho del río 00 lo suficientemente fuerte * como para soportar
corrientes eumamente fuertes,

Para cíe terainar el sopesar del serpeado, al igual que so
biso en el colchón de aguas la ecuación teórica de equilibrio se-

ria i
. r1 JL. c
® * /) —. ** ' " -i¡ W

" ffl. J?

siendo e s= espesor dol

la diferencia de los
pesos ecpecíficos del
hormigón y el agua.

fí » la oubpresión.

Teóricamente» el espesor así calculado, no bajaría de
80 a 90 en. Pero para la práctica, considerando todo» los facto-
res anotados antes en «1 eáiculo del colchón de aguas, este eape-

íáor bajjaria hasta 20 cru

Kn «1 presente proyecto, lo reco&ondable eo, iniciar el
asauaneado con un espesor de 50 cm. y que varía a lo largo de su lon
gitud hasta llegar al final a 20 CEU
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>*>

No es necesario ningún cálculo d© los dados por Bligh. o

Nebbia, para yer la longitud del recorrido de las â uao, ya que

con el cuerpo del azud y el colchón de gtguas se obtendría ya una

longitud suficiente ( 1« >m Ho) como para que la velocidad de fil-
tración traiga peligro de erosión*

Por tanto el espesor del caiap<»2do serát

Al principio del zampeado

Al final del aaapeado

= 0.50 m.

0*20 m.

Para el cálculo d0 la longitud del aampeado, oe tendrá

en ementa únicamente loe criterios dados por el miaño Bligh o No-

bbia, basándose en el sitio en que se puede formar el Salto de Bi-

dón®«
Según los eacperimentos hecho por Eliga, se obtiene una

fóraula empírica que est

, siempre que ee cumpla la condición

íVi~'

Iig = longitud del zampeado

m = coeficiente dol terreno» da-
do por Blighft según experi ~
cientos realizados «n la India*

Para cantos rodados neacla

dos con arena ordiñarlaí

m » 6
H = diferencia de altura entre la

c *- c - A y la cota del colchón
de aguas«

H a 1 , ¿f6 + 0.1O + 0.30 = 1.86 m»

B 2̂  x 0-305 « 4.92 = 5.0
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Longitud del zampeado - ...... 5 m

Ssposor medio . » ..... « 0,35 m

Sección longitudinal 5 . 0. 25 = 1*75 ffi2
Ancho aproximado del aampeatlo * . . . » 1? m

Volumen d e hormigón . . * - , » * « . JO m5

Costo (a # 400,00 G/m5) 4 * . , . .#12.000,00

Este costo del saleado, ee otro factor que peraa en con-
tra de ecte Asud y a favor dol Asud Tirolés.

COMPUERTA SE PÜHGA,

Aunque existen, ee^ua la teoría» «uchos procedinicutoa

y critorios a seguirse! para si cálculo y disiencionanionto délas

compuertas de purga, ninguno de esos criterios púave general! -

Sft̂ se ya quet la mayoría de los casos, dejan mucho que desear.

Por etrtc notivo nao que criterioc o procedimiento de

cálculo, existen concideraoicüeí? prácticas propias del medie &eo~

gráfico, y deponrlionten del ti;;o del río*

En el proyecte del I?ío Coyoctor, CQ observa que? os un

río cuyo caudal cíe entíaje es reducido, pero con grandeo crecien-

tes* Por tanto, CD cus creciontoo Branden» arraotrará consigo in-

raensa cantidad de matorialec; e olidos y piedras sumaaiento grandes.
Al hacer ontac conciUeracic-nec en el Azud Tirolés, so fijó quo el

río, on épocas de crecidasy podría traer concibo piedras de h&ate

1*OC m do diámetro* Por lo tanto, la compuerta de pur^a habrá

que diraoncionar con la eufícíento seguridadt <5°nio para que puedan
pasar por dicha compuerta y por el canal de deniegue piedras de
ese tamaño.

Para facilitar la purea ê piedrac de 1.00 ni do diáue -*

vX
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tro, ser£ accnsenable unos 10 cm do seguridad a cada l&£o« Por

tanto la compuerta tendrá 1.20 a do anche y 1.20 m do alto.

Por tanto, lac aimeacioae.i; ¿o la compuerta son:

b__g_..l«20. m.

h « 1.20 m.

Taltaría dimonoionar el espesor do lr> platina, en caso

de cer compuerta (3e acoro, y el espesor de la íoadern, en caso de

ser compuerta de madera.

Lac connuertod de acero son muy coctonno. T.ÍI cjecu -

ciSn r:ás cc::ún y técnicamente aceptable> efí una compuerta de na-

derv. colocada en un marco de acero. Seta cori-.uorta cora aeneja-

da mediante un sistona de crenallera, y encima cíe la losa coloca-

da ;ara el objeto. (Fifí. # 11 )

KL especor de la compuerta dado en nilimetroa esf

e = 55 b /S"
Siendo b - ancho en rae tros

H = altura dol agua en
jaetroe aüadida la

altura debida a la
prtíBÍc>n íie los ee—

diaentos.
D a£tia = 1.46 + 1.40 + 0.10 - 2,86 a

= 1.46 — í?.ltur*^- ¿si fj.jsud
1.40 -^ al ture, íí* la vena ?„£-

qui^a en nárc» crecida
0.10 = altura ccrrocponcliente

a la velocidad*

II sedimento = 50^ H a^ua * 1.43 m.
É = H anrua * H sedimentos = 4.29 a*
b « 1.20 a

e = 35 b >/ H
A - *is i prt ,/£ üs'ar ** 87 cim = 90 mm**» ~* ^ r̂ * 4-.t.V » y*r*<i;7

e a _90 tt.BU
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tfaa compuerta (Se estos caracterieticaa o sea a

H « 1,20 m.
fc * 1*20 BU

é = 90 a M,, costará en el orden de los $ 20000.00

La pendiente del Canal de desfogue aera grande* Bsd-s-
te taa desnivel entre los lados del azud de 10 cía. Í& longitud del
canal para atravesar oí Azud es "4* ..50 m.

Por tanto, la pendiente serát
En ¿I-5O -- 10 cía.

10© 1

i 1030 ^ 2ftaH*
450

1 « 2,22%

Un nuevo costo qu« ce añadirla al azud oon toma lateral
en caso de construirse ésta, e igualmente un nuevo factor a favor
del Azud Tirolés.

PKSSRIPIAJXIR.

Ea la parte inicial, inmediataiaente después de la Boca-
Toma, habré que disponerse de un depósito en donde se aseientenlos
ripios y ouer̂ OB pesados sólidos f aayores de 5 esa*

Las dimensiones que se necesita para el Desripiador, en
la práctica no se calcula, sino que se traza en el plano (vista de
planta) <mrvas aerodinámicas de aproxima cien, basta llegar al an̂
cho del canal.

Conviene adenás dar fuertes pendientes al fondo del des~
ripiadort para que el agua se lleve todo el material sólido sedi-
mentado en el menor tiempo 7* también con el menor gasto*

Para el proyegte, lae pendientes de fondo, y las cotas

de los puntos señalados sont
Cota del punto $ i O? (C) « 44. 8o m,
Cota del punto Cji ÓP (C) » 44*30 m.
Cota del punto á i CP (2>) + I» * i -

= 44-80 * 25 m., 1,17 %o =
« 44,80 * 0.050 = 44.83 m.

Cota del punto B i CP (B) = CP (A) = 44.83 ta-
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CAPITULO TEHCERO

D £ S A R E; K A D O R .

CAPACIDAD Y BIUENSIONES DEL PESARKMAPOR.

JEs necesaria eliminar los materiales finos que arrastra consigo

la corriente, a fin de evitar daños en laa turbinas. Los materiales

gruesos fueron detenidos anteriormente ea la rejilla de la Bocatoma.

Para eliminar los materiales finos ., se necesita él Desarenador.

Las normas prácticas para la construcción del desarenador a o

pordría resumir en las siguientest

caudal de agua.

2* La sección transversal del desarenador será tal que permita

•r- al agua adquirir la velocidad necesaria para que las partículas sólidas

pequeñas ae sedimenten y manteniendo la misma velocidad durante el tiempo

necesario para lograr la sedimentación.

3* El fondd del desarenador debe tener laa mayores pendientes

¿ posibles y ser absolutamente liso para ayudar la evacuación de la arena.

1 Se acostumbra para pendiente longitudinal el 5 % y, para transversal, el

15 % , más o menos.- No debe haber ángulos en la sección del desarena -

dpr.

4Í El desarenador eliminará hasta partículas correspondientes

a la arena fina.

Los materailes sólidos finos que existen soni arena gruesa, are-

na fina, arcilla plástica y el limo-- La arcilla plástica y el limo no

ocasionan daños en la turbina y, por lo tanto, no interesa eliminarlos.

Al contrarío, la arena producirá daños, entonces su eliminación es necesa_

ria.

* Para eliminar la arena, es necesario que el agua en el desarenador

vaya lentamente. Según BU BÜAT, las velocidades longitudinales limites

para que se asienten los materiales son i

Arena gruesa r............. 0.216 m/seg.

Arena fina ..,».,, 0.160 w

Arcilla plástica ,,. ..... 0.081 **

Limo ... *. 0.000 M Necesita, por lo menos,
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24 horas de reposo absoluto.

Por tanto, la velocidad longitudinal admisible en el desarena-

dor, aera la suficiente para eliminar la arena menuda, o seai

u = 0,10 m,

Pero no es suficiente que la velocidad descienda a 0,16 m./seg»,

sino es necesario que se mantega así por cierto tiempo, según la profundi-

dad del desarenado!*, el tiempo necesario para que la arena se asiente en

el fondo.

Para una profundidad media de 3 m., se necesita 5 minutov

M » M u u 2 m., " " 4 "

La profundidad media del deaarenador en el presente proyecto, será

aproximadamente de & m; por lo tanto, el tiempo de sedimentación durará 4 m.,

o sea 240 segundos.

Por último, para comprobar el procedimiento, se puede efectuar el

cálculo con las velocidades verticales de sedimentación, dadas por U. A-

Uostkov, en su tfanual de Hidráulica, siendo d = diámetro de las partículas

en m/m., y u * velocidad vertical de sedimentación*

d (m/m) . 0.05 . 0.10 . 0.15 . 0.20 . 0.25 ,

u (ca/seg) 0.173 0.692 1.56 2.16 2.70

CALCULO PE LA SECCIÓN Y PE LA I.ONOITUD

del DESARMADOR

. U

u 0,16
lo m?

Í2. « 10 m?

Pero, como se dijo antes, es necesario que la velo,

ciclad u = 0.16 m./seg. se mantega por un tiem-

po nedio de 4 minutos.- Por tanto, la longitud

que necesitarán recorrer los cuerpos sólidos has-



- 142 -

ta descender al fondo, será:

» u . t

u = 0.10 nú,

t *= 4 minutos = 240 seg.

240 o 0.16 = 38,40 m.

Bebido a las curvas de transición a

Ift entrada y salida del desarenador, conviene

añadir unos 6.00 metros aproximadamente* Por

tanto,

L = 38.40 + 6.60 = 45*0 m.

L « 45.0 ffl.

CAPACIDAD ÜTIL OEO, DESARMADOR

Vu * J3L . L » 4S , 10 » 460 »

_a = H .

ANCHO DEL DESARMADOR

H o
J3. = 10,0 ».

H = altura media del Desarenador

La altura de la entrada será la miaña que trae

el agua en el canal, o sea, 1.33 m. Luego des-

ciende a lo largo de 45 m.. con una pendiente de

longitudinal de 5 JÉ; por tanto la altura final

será;
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1*33 + 556 . 45 ~ 1*33 + 2.25 = 8.58 m.

h_ — 1.33 m»

1.83

Siendo H = 2.45 m, están bien indicados 4 minu

tos como tiempo de sedimentación*

Ahora el ancho i

Pero este ancho de desarenador de longitud

45.0 m.t es pequeño. Además, lo económícamen

te aceptable es q,uo el desarenador se purgue

cada 3 días 9 como promedio» en tiempo de estiji

je. Por tanto la capacidad del desarenador

deba ser suficiente para alojar los sedimentos

de 3 días, sin llenarse el 1/3 de su capacidad

total. Por estas razones, es posible que haya

que aumentar el ancho del desarenador.

VOLÜMKN M SEPIMKMTACION

El río CAKAK arrastra, en

tiempo normal material salido un promedio de 0.3 o/oo a 0.4 o/oo; en

creciente llega hasta el 1,0 o/oo.

El cálculo de volumen de sedimentos se "hará para tiempo normal,

o sea para un arrastre de 0.4 o/oo

V. = Q . t . O/QO
3Q, =5 1.6 m./seg.

t = 3 días = 3 . 86400 seg.

o /oo = 0.4 o/oo = 0.0004

• T. <= 1.6 . 3 . 86400 . 0.0004 = 166 m?
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Este cálculo es para estiaje, con una purga cada tres días.

Para el tiempo de creciente, cuando el rio acarrea más arena, se dejará

libre una purga continua, abriendo la compuerta unos 2 cm. de alto, o

algo más, según la creciente, como se Terá más adelante*
o

£1 volumen de sedimentación <&ue ea 166 «Y ocupará más de la

tercera parte del desarenador, lo que no es aceptable de ninguna manera.

Por tanto, lo aconsejado será aumentar él ancho b del deaarenador para

aumentar su capacidad.

DEL DESARÉNAME.

Longitud I) = 45.00 m.

Profundidad media . H = 2.43 m.

Ancho »,„.....*.... b *. 5,00 m. - Siguien

do el consejo de la

observación, se aumenta a 5.oo m. el ancho para

ver si aumenta suficientemente la capacidad.

Sección transversal . «*.. n. = 5 . 2.43 = 12.15 ra.

Capacidad total ...» V - 12 . 45 ~ 540 m?

Profundidad inicial hQ = 1.33 m.

Profundidad final h * 3.58 m.

Siendo el volumen de sedimen-
o

tación, en 3 días, 166 m?, está bien estimada la
Q

capacidad total en 540?

PUBGA DEL DESARENADOS

m TIFJIPO DE CRECIENTE.

En creciente, el agua Tiene sucia y

arrastra mayor cantidad de partículas sólidas,

hasta el 1 °"oo.- Entonces, el volumen de se-

dimentación en un día es t

Va = 1.6 . 86400 . 1 °/óo
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Por tanto, es aconsejada la purga continua, dejando en la com-

puerta una pequeña abertura» de 1 a 5 cnu , según los casas de creciente.

3£n el caso de máxima creciente, el caudal

de exceso será i

Q-ex. * 0.286 m?/8eg.

¿a altura final del desarenador en el sitio dé

la compuerta, será;

« s 3.58

b - 1*00 m.

Kl caudal máximo de agua que puede salir es

0*286 aif/aeg.; hay que determinar entonces la al-

tura de compuerta que puede abrirse.

Q, * c .O /2gh

Q, ° =* c . hc . b ./2gh

• c a 0*687 para orificios de contracción in_

completa, parcialmente guiados

por laa paredes laterales y el

fondo

b a 1.00 m.

Q, = 0.886 m?/seg.

h « 3.88 + 0.20 - 0.03 ^ 3.75

En esta altura, se está tomando en cuenta

loa 0.20 m. aceptados para máxima crecida

y un descuento de 0-OC m. aP*oxímadamen -

te, ancho de la rendija que queda al le-
vantar la compuerta.

. O, 0.286 , 0.286 n nAnhc = « - « 0,040 m.
c b / 2 gh 0.687 . 1 . /19.62 . 3.75 5.84
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Por tanto, en máxima crecida, lo aconsejado es una abertura

de compuerta de 3 cm., que deja un margen de seguridad contra un exce-

siva escupe de agua e a la purga; en crecientes menores, la abertura aera

proporcional, siendo la mínima abertura de 0.5 cm. - Resumiendo;

Para crecientes menores, una abertura de compuerta de 0*5 cm. a 1.0 cm,

para creciente* mayores, " " " ír " 1.0 " " 3.0 M

COMPROBACIÓN DE LAS DIMENSIONES

DEL DESAUENADOH.

Según tí. A. Mostkov, las partículas de

sedimentación tienen un diámetro hasta d e

d = 0.12 mm, que corresponden a arena fina.

La velocidad longitudinal de sedimentación ... u = 0.18 m./seg.

La velocidad vertical " n ... u = Oé00864 "

para partículas de 0.12 mm. de

diámetro.

La longitud del deaarenador serás

L — u. * "fc

t = L
u,

La altura media;

H * u, . t

Igualando los tiempos;

H

L « —^- H B « 2.48 n.
* U L = 0.18 m./seg.

u v * 0.00884 m./seg.
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L = Q'16 .2.43
0.00864

L = 45.0 m. La misma longitud a que se llegó con el procedí^

atiento anterior.

OBTUS

L PKSARKSAPOR.

Pueden considerarse tres principales;

Vertedero, AlÍTiadero y Compuerta de rurga.

Inmediatamente antes del desarenador

y conectado con el eanfií quf le lleva las aguas desde la toma, debe cons -

truirse otro canal, de las mismas características del primero, para desviar

las aguas cuando el desarenador entra en purga. Al mismo tiempo debe ce-

rrarse el desarenador con otra compuerta.

COTAS PEL PBSABMAPOR.-

Las cotas existentes en el canal son:

C,8.C.P< (P) = 43.86

C.N.A*N.C.P. (D) = 43.86 + 1.33 = 45.19 m.

Pendiente del canal desde el punto (P) al d'ésarenador ,«,. i = l.ltOyoo

Longitud del canal n " " (D) " " .... L ** 93.0 m.
«/

Pérdida de carga h = 1.17 % 0 . 93.0 = 0.11 a.

C.N.A.N.D. =5 Cota de nivel de las aguas normales del fleearenador

=( 45.19 - 0.11 - .,-..., ̂ ......... ..... =r 45.08 m.

Si se aoepta una pérdida de 0.08 m.

para el pa so del dearenador al canal,

la C.N.A»N* en el canal, a continuación

del dearenador será:

c C.N.A^N.C ........... .,,,..... = 45.0 O m.

Por tanto: C.U.Vé = cota del umbral del vertedero ... » 44.88 m

C.N.A.N.D- » oota nivel de las aguas d1 dearenador = 45.08 m,

C.N.A.N.C. = cota nivel aguas normales del canal = 46.00 m.
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Cálculo del Vertedero i

El vertedero captura el agua superficial del deaa-

renador, que no tiene impurezas ni cuerpos salidos finos, Bl vertedero

estará colocado al final del desaronador para -verter el agua pura al canal

Para que el agua que sale por el vertedero sea lo suficiente -

mente limpia, se debe coger la capa superficial del agua lo más delgada

posible. Lo aconsejado en este caso es aceptar una altura de vertedero

de 0.20 m.

El vertedero será parcialmente sumergido para perder lo mínimo

de altura de carga, o sean, los 8 cnu aceptados. Además será vertedero

de pared gruesa.- Altura total de la lámina en el vertedero 20 cm.

Se aplicará la forra»la para vertederos parcialmente sumergidos,

ya estudiada en el capítulo anterior, con la Toma Lateral i

J 2 g h« ,+ cg L V
& itt Ct

cl

* coeficiente de contracción para orificios.

Según experimentos de Paning, en el Ma-

nual de Hidráulica de King, se tiene s

« 0.61

= coeficiente de contracción para vertederos

* 1.95

= altura para funcionamiento como orificio

« 0.12 m.

« altura para funcionmiento como vertedero,

o sea la pérdida aceptada para el

paso del desarenados al canal.

a 0.08 m.

=1.6 m?
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1 =
Q,

1.8 1.6 1.)

0.61 . 0.12 . )T- 2g O - 08 + ,1.95 (0*08)̂ *- r. 0,091 + 0.04S 0.136

= 12.0 m.

Cálculo de Aliviadero*

£1 M.íyiadero es Indispensable para evacuar el

caudal de máxima crecida en caso de daño en el desarenador. Por tanto
g

se debe calcular para evacuar los 1*8 m./seg. más el caudal de exceso
Q

en máxima creciente 0*266 m./seg.

Como en este caso, no habrá ciréulación de agua, el cálculo

se hará como para un vertedero de lámina libre.

La cota del umbral del aliviadero será la del nivel de las

aguas en el desarenador, o sea;

C.U.A. C.N.A.K.D. = 45,08

Si, como altura de carga, se toma los 20 cm. aceptados para

máxima crecida, más unoa 10 cm. aproximadamente por la altura perdida

en el canal a lo largo de 93.0 a. (desde el punto (O) ), la altura de

carga en el aliviadero será 30 cm*

a » c

Pero, como no existe

velocidad, la f6 muía se simplifica, oomo se vio

on el capítxilo anterior de la toma lateral.

a Cg . 1 * h
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1 «
c2 . h

d * 1.862 m

h «= 0.30 m.

Cg = Coeficiente de contracción para rertede-

ros áe pared gruesa

cg = 1.95

1 » 1.862

1.95 . (0.30)

1*862

0.32
= 5.85 6.00 m.

1 = 6.0 m.

fcl aliviadero irá colocado inmediatamente antes

del desarenador, junto a la compuerta de entrada.

Cálculo de la Compuerta de Burgat

Para determinar las dimensiones de la
compuerta, hay que encontrar antes los esfuerzos ô ue actúan sobre ésta y

la altura máxima a q.ue llegarán los sedimentos, para (jue no cubran a la

compuerta.

El ancho de la compuerta será de 1.0 m., pueseel el ancho del

canal de limpieza del fondo*- La altura estará dada por la altura de

la máxima de los sedimentos que ae acumulan.

El cálculo hay q.ue hacerlo según la Ley de Precipitación y Re-

partición de las Partículas, conocida como la LBT DE STOKE8.

Pero esta Ley es sumamente complicada y se la puede reemplazar

con la suficiente seguridad, considerando la arena sedimentada como un

prisma de base de triangular.
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J31 volumen wáximo de arena q.ue puede sedimentar-

se al cabo de 3 días, es ;

V0 = 166.0 m?
o

1 = 45.0 m.

b = 5.0 m.

V
vs

1 . b 45 . 5

Esta es la altura máxima de los sedimentos.

Para la compuerta sería conveniente tornar una

altura algo mayor, considerando, a la vez, un

coeficiente de seguridad.- Pero eato resulta-

ría muy caro porque sería muy grande la presión

que soportaría, y el mecanismo para levantar y

bajar la compuerta aumentaría el costo a más

del doble.

Por consiguiente la altura de la compuerta

no puede ser mayor que la altura de los sedimen-

tos, sino tóxicamente mayor que la altura del ca

nal de desfogue.

Para el canal de desfogue bastará una altii

ra de 50 cm»s como se comprobará a continuación?

por tanto la altura de la compuerta de purga será

de 58 cm.

h. « 0.58 m.

El ancho b será:

b te l.OO

Tieapo de vaciado del Pesarenador?

Para calcular el tiempo de vaciado del
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ffiempo de Yaoiado del Desarenador;

Para calcular el tiempo de vaciado del

desarenador, se supondrá £ue la sección horizontal del deaarenador per-

manece constante a lo largo del descenso de nirel d§ agua, a pesar de

que en la realidad, desde que la altura desciende 1.33 a*, la sección

horizontal varía debido a la pendiente del fondo del deaarenador* Como

la sección disminuye, se ha tomado un factor de seguridad favorable.

También es verdad que las consideraciones tomadas en cuenta a continua^

ciÓn, aon para orificios de fondo horizontales y no verticales, como en

el presente caso; pero estas pequeñas diferencias quedan contrapesadas

con el anterior factor do seguridad»

Sea (L el caudal inicial que sale al abrir

la compuerta de secciób , con la carga ini-

cial U,

= c . n y 2 g H

Un momento después, H habrá disminuido y

consecuentemente O,-

Supongamos un plano de carga ¿áioial, de

altura z , que varía desde H hasta O .

El volumen líquido que saldrá en un tiempo

dt, será :

t _

dv = c . Q. y 2 g z . dt

ljero en un tiempo dt , el nivel baja dz

y siendo s la superficie horizontal del desa-

renador,

dv » s . dz

s ,. dz = c . X2_ 2 g z . dt

dt
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u — dt
c a j/s~"

t =
n y 2 g - o

c a u

8 =

H a

C ss

C =

5 . 45 = 225,0 mí

3.58 - 0.50 « 3.08 au

1,0 . 0.50 « 0»50 m?

Coeficiente para orificioa do fondo, con

contracción incompleta, sepan el

de King

o.aas

* —
2 . 225 . 3.08

0.636 . 0,50 * / 2 g . 3.08
- 564 aeg.

£1 volumen de agua quo

sobra hasta este instante es muy pequeño, de 50

cía, de alto, en una longitud de 10.0 m. del dss-

arenador. Usto puede vaciarse aproximadamente

en 20,o 30 segundos. Por tanto, oí tiempo total

de vaciado será:

t = 564 •*- 30 X 600 se&.

t = 10 minutos.

Canal de Desfogue
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El caudal inicial que sale es t

= c . &. g

. c = 0.635

n = 0.50 nú

H = 3.08 m.

= 0.635 . 0,50 , \ 2 g . 8.08 = 2.45 m?

. = 2.45

Bate sorá el caudal máximo que saldrá por el

canal de desfogue. Por tanto, el canal de

desfogue será calculado para este caudal.

Q, = Q. . u
Q

Q, w 2.45 m./seg.

o. ar 1.00 . 0.50 m. = 0.50 m?

d 2.45 . rtft
u « —r~ - = 4*90

^ 0.50

u2 = 24

p = 1 + 2 . 0.50 « 2.0 m.

2.0

= 0.50 = 0.30

8T 87
c -

1 -í- -¿— 1 + °'a° 1.600
/R 0.50

c2 = 2920
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i . _Ji! - . - §4 -- Oé08

c . K 29fiO . 0,25

i =* 3 Jg

Y las díannaiones del

b g 1*00 BU

h =* 0.50 -f 0.20 * 0.70 m.

Altura de seguridad * 0*20 m.

Empuje del Agua;

Altura del agua al final del desarenador ... fí = 3.68 m.

Altura de la compuerta ... **.»...*,,,» ..... h » 0.58 m.

Área lateral dol prismji de presione» :

3.58 ̂  (3.58 - 0.58) _ rft . _. 2
xz. » - i - £— .0.58 = 1.91 m.

2

iuitonoes el eapuje será;

E a = 1.91 . 1.0 . 1.0 Tu,/a?

Empuje de loa sedimentos:

El triángulo do presionesde los sedimentos

no es isósceles como el triáugolo del empuje del

agua, en que el peso específico «. 1

*g- " _^_

" X V
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el caso de la arena

= 1.80 = tg. <* = tg. 61? - é/'

<r = si? La altura de los sedimentos es 1.47 m.

El área lateral del prisma de presiones será:

B + b

1.47

-O =5

tg.
1.47 - 0.58,

tg. 619
. 0.58 1.47 + 1.47 - Q.j

2 . 1.80
. 0.58

0,38

2 2
Efl = 0.38 n. , 1.0 m. . 1.80 Tn./ia. = 0.69 Tn

0.69

total s

Etot. * Ea

stot.
1.91 -f O.i

Etot.

Espesor de la Compuerta
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Espesor de la Compuerta;

La ejecución más común y técnicamente más aceptable

es tina compuerta de madera, colocada en un marco fijo de acero.

£1 espesor de la compuerta e , dado en milímetros,

ea i

= 36 . b . / H Siendo

b = ancho en metros

H = altura del agua en metros.- A esta altura

se afiadirá la altura correspondiente

a la presión de los sedimentos,

h = 3.58

. = ae relacionará el empuje del agua y el empu

je de los sedimentos, para determi-

nar la altura aproximada que les co-

rresponde-

ha « 3.38 ».. Eft = 1.91 Tu,

li = ? .,,,.,. Ea * 0.69 Tn.
8 S

0.69 . 3.58
ifl ~ 1.91

H = 3.58 4- 1.40 = 4.98

= 1.00 m.

» 35 . 1.0 . / 4.98 = 78 mm. ^ 80 iam.

e = 80 nim.
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CAPITULO CUARTO

C A N A L

El estudio del Canal en el presente trabajo se reducirá a cal-

cular la pendiente» su 'sección más económica y a trazar el eje en los

planos topográficos*

El Canal irá rerestido de hormigón y su sección se calculará

según la economía de la obra, J ; 1

La pendiente aconsejada para estos casos será aproximadamente

de l°/oo> porque, siendo pequeña la caída, no se puede perder altura,

aunque el costo de la obra sea menor.

CALCULO DE LA PENDIENTE.

Q, = .O. . u

Q, = 1.6 m?
2= 1.3 m, Sección impuesta.

7T = "TT" s 1'23J2- A «O

u2 = 1.62

= b1 h

h -« 0.80 altura impuesta

1-30

Las paredes laterales tendrán un
talud de 4 ; 1 .

El ancho del canal en la soleraj
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1.42 m.

B a 1.62 0.80

El ancho del canal en el nirel libre»

de las aguas:

1.82 m.

tg. a 0.25

P a 1.42
2 . Q.20

sen* 14°
= 1.42 0.40

0.242
1.42 + 1.65 = 3.07 m.

T> „. 1.30
3.07

0.424

/ R a 0*65

c = 87

r*
87 87

1,462
59.5

c2 .3540

x •*
1,52

3640 , 0.424
0.001 = 1 %o

Por lo tanto la base de la solera eerái

b s 1.42 m.

la base en el nivel de aguas...B = 1.82 m.

El calado del. canal h = 0.80 m.

La pendiente «.. i - 1 °/oo
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CALCULO DE LA SECCIÓN MAS VIJNTAJOSA

El cálculo de la Sección

más ventajosa se reducirá en este trabajo (se reducirá) a un estudio eco-

nómico aproximado, q.ue mostrará de una anmera general el procedimiento

q.ue debe seguirse en estos casos, más que ver un cálculo preciso de mo-

vimiento de tierras y cubicación del hormigón con que se revestirá e 1

canal* Las compuertas que irán junto a los aliviaderos ,a lo largo del

can- al y también tendrán un precio aproximado.

Examinando los planos topográficos, se observa cinco tipos de

pendiente, a lo largo del canal j
a

La 1. una pendiente fuerte ijue va desde el final del desarenador hasta la

la carretera al Cañar, o sea la estación de la poligonal O + 533.06 m. j

La 2. una pendiente muy suave que va desde la estación de la poligonal

0 + 533.06 hasta la estación 1 + 416.32 m.

La 3a, nuevamente una fuerte pendiente, que va hasta la estación 1 + 591m95

La 4* no ea muy fuerte y va de la estación 1 + 591.95 hasta la estación

1 + 885.92 m*

Por ultimo viene una parte muy abrupta, donde será necesario excabar un tune!

desde la estación 1 + 385.92 hasta la estación 2 + 072.97 m.

Para cada uno de estos tramos se hará un cálculo aproximado del

volumen de excabación y corte, según las diversas alturas de franco que se

haya dejado. Agrupando los costos de los cincos tramos de diferente pen-

diente y añadiendo el costo de los aliviaderos para cada caso se escogerá

la sección más económica*

Se puede también, para mayor exactitud, trasar un gráfico del co¿

to en función de las alturas de franco.

A.) Primer tramo del terreno;

Va desde el desarenador hasta la estación de

la poligonal de abscisa O + 533.06 m. La pendiente promedia de este tra

mo es de 50 ¡É, que corresponde a un áagulo de la inclinación del terreno de

i = 26? 361 - La longitud aproximada es 420 m.

La figura 1 indica el área de excabación para el primer tramo de

pendiente aproximada del 50 % y los seis posibles cortes, seg-iín el franco

correspondiente al canal.

Junto a la peña, irá una bancada de un metro, 1.00 m. de ancho.
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Al lado opuesto, la bancada del canal debe ser de 3.oo metros d,e ancho, por

lo menos, para que pueda servir de camino carrozable. Pero, considerando

que junto al canal anda la carretera, la bancada puede reducir su ancho a

1.50 m.
Como la pendiente en este tramo es muy- fuerte, todo el ancho de

bancada será por excavación de terreno* En pendientes de inclinación me-

nor, parte de la bancada puede hacerse der relleno, con la tierra de la ex-

cabación del canal*

La sección del canal es:

B fí
1.42 +

0.80 +

1.82 +

2 . 0.15

0.10 + t

2 . 0.15 + JL
2

1.72 jn.

= 2.12 +

Siendo f altura de franco.

Los 10 cm. que se aumenta en lat altura y-

los 15 cm. que se añade a cada lado de b y B, se debe a las capas de

revestimiento de hormigón que lógicamente se cabará*.
3

El precio de excabación se ha calculado en S>( 5.oo por m.

TI volumen de hormigón para el revestimiento del canal es el

mismo con cualquier altura de franco. La comparación económica para de-

terminar la sección más conveniente se reduce prácticamente a relacionar

el costo de excavación con el costo de los aliviaderos y compuertas. 351
O Q

volumen de hormigón prfr metrq de canal es 0.481 m. El costo, §í 400.oo c/m.

T ~n " '
Franco .

f

0.40 ,
0.60
0.80
1.00
1.20

Sol era .¡Plata-
forma ,

b

m.

B

m.
¡

1 T£J 1 9 "lí^

1.72
1,72
1.72

2.42
2.52

Altura . Sección. Área
.parte ae.,trapén excava2 j zoiae ¡ C;LOU-

m.

1,30 .

m2

2.64

2

9.30 .
1.50 ¡ 3.11 J10.07
1.70 3.62 10.87

2.62 ! 1.90
1-72 2.72

1,40 j 1.72 2.82
2,10
2.30

4.12
4.66
5.22

11.60
12.60
13.57

J i 1
Voknnen Costo "

oea, deexea Va] excava
' cion-7 cion—

3m

3900
4250
4570
4860
5290
5610

*

19500
21200
22800

folumea. Costo*
, de . ' i_G.o-l.nonnm JDLOI:QIÍgon— ; gón—

m? } Si

Costo
total

1
^

j -

202 j 81000 j 100500
202 j 81000
202 i 81000

24400 202 ¡ 81000
26500
28200

2S2 i 81000
202 ! 81000

i

102200
103800 «
105400
107500 1
109200
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TRAMOS PRIMERO Y TERCERO DEL CANAL

Con 0,̂ 0 m. de franco

- Con 0,60 nv. de franco.

Fig. 1 ( C ontinúa..)
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Con 0.80m. de franco

Con l.oo ra. de franco

Fig. 1 (Continúa)



.̂

Con 1«20 m. de franco

>

*•

Con l.H-0 m. de franco

. 1
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B.) Segundo Tramo del Terreno;

Va desde la estación de la poligonal de abs_

cisas O -f 538.06 hasta la estación de la poligonal 1 + 416.32 m, La

pendiente promedia en eate trama es de 11 %t que corresponde a un ángulo de

inclinación del terreno

mo es 920.0 m*

i = 18 ! - La longitud aproximada de este tra_

La figura 2 indica el área de excavación para este tramo, con

los seis posibles cortes, según el franco q.ue correspondería al canal.

Junto a la pefía irá una bancada de 0.50 m. de ancho j al lado o-

puesto, la bancada será de 1.50 m. de ancho, sienTo toda por relleno.i

El costo del hormigón, 920-0 m. . 0.481 a?/- 400.0 = S/. 177000. c

1
(Francoi

f

m.

0,40 ,

0.60

0.80

1.00

1.20

1.40

Solera

b

m,

1.72 .

1.72

1,72

1.72

1.72

1.72
.

Plata-J
forma
B

m.

2.32

2.42

2.52

2.62

2.72

2.8fi

¡
Lltura jSeoió n

|parte
H trape-

zoide

m.

1.30

1.50

1.70

1.90

2.10

2.30
4

í

m?

.2.64

3.11

3.32

Área d1'
excava
cien

m?

. 3.50

4.00

4.54

4.12 j 5.07

4.66

5.22

5.61

6,27

folunen
de

jxcava-
ción

™3m •

. 3 220

3 680

4 170

4 660

5 170

5 780

Costo de
excava-
ción 1

#

16 100

18 400

20 850

23 300

25 850

28 900

Costo
del

lormigón

*

177 000 ,

Í77 000

177 000

177 000

177 000

177 000

Costo
total

*

193 100

195 400

197.860

200 300

202 850

205 800

C.) Tercer Tramo del Terreno i

Va desde la estación de la poligonal de absci^

sas 1.416.32 m. hasta la estación de la poligonal 1+591.95 m. La pendierx

te promedia en este tramo del canal es igual a la del primer tramo, o sea,

50 jt, <iue corresponde a un ángulo de inclinación del terreno i = 269 361

La longitud aproximada del canal es 180.0 m.

Junto a la peña irá una bancada de 1.0 m. de ancho para proteger

los derrumbes. Al lado opuesto la bancada será de 1.50 m. y totalmente por

excavación, pues la pendiente es fuertísima.

Laa secciones de excavación están en la figura 1, ya que son igujt

les a las del primer tramo del canal. Lo único que varía es la longitud y

el volumen de excavación.
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. .
Franco

í

m.

0.40 .

0*60

0-80

1,00

1.20

1,40

Solera

b

, JIU

1.72

1.72

1.72

1.72

1.72

1.72

Plata-,
forma

B

m.

2.32

2.42

2.52

2.62

2.72

2.82

atura

H

m.

. 1.30

1.50

1.70

1.90

2.10

2.30

,

Sección .
le la
sarte

ímr
m? :

. 2 . 6 4

3.11

3.62

4.12

4.66

5.22

.

Lrea de "
excava-
ción

m?

. 9.30

10.07

10.87

11.60

12.60

13.37

',

polxuaen (
de

¡xcava-
ción

m?

1 670

1 810

1 960

2 080

2 260

2 400

5o ato de (
excava-
ción

#

8 350 ;

9.050

9.900

10 400

11 300

12 000

osto del
hormigón

Sí

34 600 ;

34 600

34 600

34 600

34 600

34 600

Costo

total

*,.

42 950

43 650

44 500

45 000

45 900

46 600

P.) Cuarto Tramo del Terreno;

Va desde la estación de la poligonal de absci-

sae 1 + 591.95 m. hasta la estación de abscisa 1+885.92, en la q.ue aproxima-

damente comenzará el túnel.

Es verdad que este tramo no es muy uniforme en su pendiente; pero,

para el estudio que se está realizando, es suficiente tomar un promedio, como

en los caeos .anteriores. La pendiente promedia en este tramo es 26 $,

corresponde a un ángulo de inclinación del terreno de i = 14. 38! £

tud aproximada del canal será 280.00 m.

La bancada junto a la pefi§ será de 1.00 m. de ancho. Al lado o -

puesto será de 1.50 m., de la cual 0.60 m. será hecha por excavación y l.oo

m, por relleno.

Las secciones de excavación están en la f igura 3, según los diver

sos francos posibles.
• c/

El costo del hormigón = (280 . 0.481) . 400,0 * ̂'53 900.oo

í

; franco

f

m.

0.40 .

0 60
0.80
1.00
1.20
1.40

Solera

b

m.

1.72

1.72
1.72
1.72
1.72
1.72

Plata-
forma
B

m.

2.32

2.42
2.52
2.62
2.72
2.82

11 tur a í

H

m.

. 1.30

1.50
1.70
1.90
2.10
2.30

sección
Parte
irapezoi
de

m.

. 2.64 .

3.11
3.62
4.12
4.66
5.22

á.rea
de
excava^
ción

3m"

5.19 .

5,77
6.38
6,99
7.63
8.30

Volumen
de

excava-
ción

"V?

1 450 .

1 610
1 780
1 950
2 140
2 320

Costo (
de

excava- 1
ción

sí/.

7 250

8 050
8 900
9.750
10.700
11 600

osto
del
ormigón

*

53 900 .

53 900
53 900
53 900
53 900
53 900

Costo
total

#

61 150

65 500
63 650
63 650
64 600
65 500
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DE EXCAVACIÓN PAKA

EL SEGOTDO TRAMO DEL CANAL

. 1.50

m. de franco

Con 0.60 m. de franco

Con 0.80 m. de firanco

Fig. 2
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Con 1.00 m. de franco

Con 1.20 m. de franco

Con l.̂ o m. de franco

íig. 2
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SECCIONES DE EXCAVACIÓN PARA EL

CUARTO TRAMO ..DEL CANAL

Con 0.̂ 0 cu de franco

Con o.60 ra. de franco

Con 0.80 m. de franco

Fig. 3
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Con l.oo m, de franco

Con 1.20 m. de franco

Con l.̂ fO m. de franco

Fie- 3
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35.) T ú n e l ; ?

Va desde la estación de la poligonal de abscisas

1 + 895. 92 m. hasta el tanque de presión situado en la estación de la po-

ligonal 2 + 072*97 m.- La longitud aproximada del túnel es 185.0 m.

No es conveniente que la sección del túnel sea igual a la del

canal. Hay opiniones que aconsejan que las paredes del túnel tengan una

mínima inclinación, pero predomina el consejo de que sean verticales. Ea

el 'caso presente, se calculará un túnel de paredes verticales.

Como el calado de las aguas debe mantenerse en la misma altura

que ei el canal, se calculará aqxií el ancho del túnel, procurando conservar
A

la misma pendiente de 1 /oo.

Para pasar de la sección del canal a la sección del túnel, se

seguirá el Reglamento establecido por la Oficina de Tierras y Aguas d e

los Estados Unidos para las estructuras de transición.

, Dicho Reglamento, en la parte pertinente, aconseja, dispone que

la longitud de la estructura de transición, en la sección longitudinal de

ésta, sea de tal magnitud que la recta que una los extremos de las líneas

superiores de las corrientes en las dos secciones, forme un ángult d e

12°. 30*. con su eje.

Cálculo de la Sección del Túnel:

Q, * O. u -
Q, = 1.6 m./seg.

P&• = 1.334 m. Sección impuesta, que debe

satisfacer las exigencias

anotadas antes, o sea que con un calado

de 0.80 m., tonga una pendiente de l°/oo

U = JL_ = la6— = 1.20 m./seg.
£L 1.334

u2 = 1.44

, A 1.334 , RRñ•fo = - - 1.666 m.
h a.so
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p = 1.666 + 2 . 0.80 =: 3.266 m.

T> • _

r"5 =

_a
p

0.638

87

1 + -J—
'/~^ñ

J..OO*! __ Q <108

87

1 + °-8-°
* T 0.638

87
_ KQ p

°y*1.47

c2 = 3500

U" J..M 0

i = — s —-— ——— = 0.001 « 1 °
C2 K 3 500 . 0.408

Por consiguiente, la sección

recta del túnel será t

h = 0.80 m.

b • « • 1.666 m.

Para el cálculo económico de la sección más

económica, hay qxie calcular el revestimiento de

hormigón, pues, su costo variará según la altu-

ra del túnel, ya que toda la obra, inclusive la

bóveda, irá recubierta de hormigón.

El espesor del revestimiento en el túnel es

de 20 cm., considerando que es una tierra arcillosa, que es necesario

protegerla suficientemente para resistir el empuje.

El costo del hormigón se ha estimado en S/t 400,00 por m?

Jal calado de aguas oa el túnel es de 0.80 m. y, al considerar

las alturas de franco en los tres primeros caso?, o sea 0.4.-:) m., 0.60 m.

y 0.80 m., se tendría una altura total de 1.20 m., 1.40 m. y 1.60 m. , que

es una altura insuficiente paru el trabajo de albaBilería. La mínima al-

tura requerida sería 1.80 m. en el interior del túnel revestido» o sea

nn franco de 1.00 m. Para el trabajo de excavación se sumaría 0,10 m.

para el revestimiento del fondc y 0.20 m. de revestimiento de la bóveda,

lo que sumaría una altura total de 2.10 m., que permite trabajar perfec
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SECCIONES DE EXCAVACIÓN PARA EL TÚNEL

Para 1.00 m de franco

z.\o

Para 1.20 m de 'franco

2.5(7
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tamenté.

El ancho del túüel es 1.66 m, , pero hay que excavar 0.20 m.

más a cada lado para el reTestimíento del as paredes. Por tanto el

anclio total alcanza 2.06 m., lo (jue permite el manejo cómodo de las

herramientas para el trabajo.

Franco

f

m.

0.40

0.60

0.80

l.UO

1.20

1.40

Sección SecciónVolumen Costo
recta de de de
del Bxcavji Excava-Excava-

tiínel ción ción ción
a? m?

. 1.334

1.334

1.334

m3m. s/.

VolumenVolumen Co sto
de hor_ total del
migón de lio_r hormi-
por m. migón gón
m? «3m. S1

Franco insificiente para el trabajo

de excavación.- El frenco mínimo, 1.00 m.

1.334 4.98

1.334 5.39

1.334 5.80

922

995

1 075

. 4

4

5

610

975

380

. 1.13 .

1.21 .

1.29

209

224

238

. 83

89

95

600

600

200

Costo

total

s/.

. 88

88

88

. 88

94

100

210

210

210

210

575

580

ff.) 'Cálculo de loa Aliviaderos*

Loe aliviaderos a loa largo del canal

non indispensables para evacuar el caudal en caso de derrumbe. Por tan

to el cálculo tendrá en cuenta el caudal de 1.6 m?/seg.

En caso de derrumbe, no habrá circulación de agua, por tanto

se calculará, como vertedero de lámina libre.

La cota del humbiíal del aliviadero será la del nivel de aguas

en el canal.

La altura de carga en el vertedero será 0.20 ai.

Y la fórmula de cálculo, como se vio antes:

Q, =
u u

Pero como no existe velocidad,

la fórmula se simplifica asít

Q, = e2 1 h

Í = Q.
¿2 h^
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U = 1.6 rn?/seg.

h = 0.20 m,

c0 = 1.95 para vertederos de pared
gruesa.

* 9.15 m. ^ 9.50 ni.
1.95 . (0.20)3'7- 1-95 . 0.09

Se acwpta unos 0.36 m. de seguridad,

1 = 9.50 m.

h = 0.20 m.

G.) Compuesta de purga y Canal de Desfogue:

Las compuertas de purga se

ponen a lo largor del CanaJ juntáronte con los aliviaderos y debajo de

éstos.- La car^a que soportan estas compuertas es mínima, ya ûc e 1

calado del canal ao es oás q^ue 0.80 m.

Las dimensiones de la compuerta están en función de las dimen-

siones del canal de desfogue; y las fimensiones del canal en función de

su pendiente. Lo aconsejable es que los canales de desfogue tenagn las

máximas pendientes, logrando de este modo el arrastre de todo material

sólido y disminuyendo la sección y costo de construcción.

Para el canal de desfoguet

=: .0. U
Q

Q. = 1.6 m./seg.

u = 4.Ü in./se£* Velocidad aceptable para ca-

nales revestidos.

- •*••" - 0.4
u 4

u2 = 16
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b. - 0.40 n.

b s 1.00 m.

p = 1.80 su

_n 0.40
B = -¿¿- * — = 0.222

P 1.30

/~T~ = 0.471

87 87 87
c = 7=— = n"on « = 53.2

1 + -^— 1 + °'3° 1.637
/ R 0.471

c2 = 2835

0.025
c . K 2835. fi.222

i = 2 . 5 %

íista pendiente es correcta para un oanal de

desfogue.- Por tanto, las dinensiones del ca-

nal serán:

b « 1.UQ m.

h = 0.40 m._

Siendo estas dimensiones para el canal, las

di? la compuerta serán;

b =_ 1.0^ m.

= 0.50 m

H.) Presupuesto aproximado

del 6an«l de Oesfo^ue__jr .d.e_l

Coffi-s promedio mínimo de longi-

tud de cada oana3 de desfogue, fle puede tomar 50 a 60 ».- Variarán las

longitudes, ae#uo la colocación de loe Tertederos a lo largo del canal,

de conducción.
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Si se toma, como promedio, 50.09 ¿n. do longitud, y como sec-

ción 0.50 ni. x 1.00 oí.:

En excavación; Y = 50 . 0.6W . 1.30 = 39,0 m? , a S/, 5 c/ia?... S/, 200,00

En hormigón í V = 50 (» 0.3») . 0.50 + 1.30 . 0.10 )

= 14.5 , * .a. ., .400.00 c/m ..... 5.800-ou

Costo aproximado de la s compuertas,

con sus respectivas cremalleras para su fun-

cionamiento ..... ........ . ...... . ....... . .......... . ............ 5.000.OO

Longitud del vertedero 9.50 m. ¡
o

Volumen aproximado de hormigón, por cada vertedero 4.0 m?

para el canal de recolección . -. ....... , . .......... ,,...., ....... l,6QQ.oo

Costo total por aliviadero ....... . .................... S/Sf, 12.600.oo

I.) Comparación .Económica.

Sección más económica.-

Longitxid del primer tramo

ñ " segundo "

11 " tercer "

11 " cunrto "

túnel

420.00 m,

920.00 "

180,00 "

280.00 "

185. QQ >r

1.085.OO m.

, para hacer la comparación económica,

se agrupa los costos pa los cinco timamos del canal;

Franco

0.40

' 0.60

0.80

1.00

1.20

1.40

.
Primer
tramo

, 100 500

102 200

103 8uO

105 400

107 500

109 200

Secundo
tramo

-. 193 100

195 40Ü

197 850

200 300

202 850

205 900

Tercer] Cuarto1' Túnel
tramo

f
, 43 950

43 650

44 500

45 000

45 900

tramo i

i
. (51 1501. 88 210t
61 9501 88 210

(52 8001 88 210

63 650| 88 210

84 660¡ 94 575

46 600 | 65 500J 100 580

1 1 1

Costo
total

485 910

491 410

49,7 160

502 560

515 425

527 T80
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SECCIÓN MAS ECONÓMICA: GRÁFICO

Cosío

6OO.OOO

sao.ooo

0.20 ' o.60 .{.00 A40

Pie- 5

SECCIÓN MAS ECONÓMICA: CORTES -

1.62

Fig. 6
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Franco

í f
í

1 •
0.4U ,

0.60

0.80

1.00

1.20

1.40

Mstanc.
entro

Aliviad.
d

ra.

200

400

600•
800

1 000

1 200

i

N? de
Al i vid
deros

. 10 ,

5

3

2

2
r»ú

Costo
i. de los
Al i vi a-
deroa

«;/

12(5 000 .

03 000

37 800

25 200

25 200

25 200

i

Costo d'
Canal
Revesti-

do

$

485 910

491 410

497 160

502 560

515 425

1 527 780

Costo
total
dí¡l
Canal

Sí

611 910 .

554 410
i

534 960 . >

527 760 ,

540 625 ¡

552 980

1 í

TRAZADO P̂ L EJE DEL CANAL.-

Una vea realizado el estudio económico y de-

terminada la sección del canal, so procederá al trazado riel eje on los

planos topográficos.

Se tonará la cota de la plataforma del canal, o sea la cota del

nivel (le aguas, anotada la altura do franco que se ha delado. O sea:

C.N.A.N.C. = 45.00 .

C.P.C. « .46.. 00 + f 46.00 m.

jíl trazado del eje puede observarse en los planos topográficos

generales

Los traíaos rectos del cauaí. irán unidos por curvas de ángulo

y radio R, que dependerán de las características del terreno.- La

longitud de la curva se halla mediante la fórmula i

L = n
360° 180°

Y la tangente será:

T = H . tg.

A los tramos rectos, medidos con escala, se

sumarán las longitudes "L" do las curvas para tener la longitud exacta

del canal.
Para determinar el radio "U", la Tg. "T" y la longitud de la

curva "L", habrá que imponerse, según las características del terreno, la
longitud aproximada de la exsecante.
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Curva # 1.-

Sen. -̂ - = 0.275

oi = 31? 56!

Sec. ^ * R = Exsecante

. -J* - 1 0.04013

R = 60.0 m*

T - tg. -̂ - . R = 0.28612 . 60 = 17.1672
2

T = 17.17

¡T
L = R . ' *— * 60 . 055676 = 33.4056 m.

180

L = 33.40 m.

PC = O + O05.oo m.

PT = O + 038.40 m.

Curva #2.-

Sen. -^=- = 0.161
2

*¿ = 18? 32(

Sxseoante 1.0

aec. -̂ - - l 0.01322

R - 70.0 m.

T = Íg' ~2 * B = °*16816 ' 70 « H-4212 m,

T = 11,42, m.

n /y
L = R -L-íi— = 70 . 0.32347 = 22. 6429

180°

Xi = 22.64 m.

PC « 56.60 m.

PT = 78.24 m.
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#3.-

Sen. -2L- « 0.106

a 12? 10

Exsecante 1*0 „_„ «*
R = = = 176.80

Seo. —2L . i 0.00560
2

180.0 m.

T = tg. -jfL . B a 0.10658 . 180
2

T = 19.20 m.

L = B í—!L_ = 180 . 0.21235 = 38.217
180

L = 38.22 m*

PC s 104.04 m.

PT a 142.26 m.

Curra # 4. -

Sen. -A- = 0.351

a 41°

_ Exaecante 6 _0
tt = ~~ — = 8o

seo. -2L - 1 0.06796
2

B = 90.0 m.

%
- tg. . B = 0.37488 . 90 = 33.7392

T - 33.74 m.

L a B -2-5 = 90 . 0.71733 = 64.5597
1800

L = 64.56 m. PC * 234.66 m. PT = 299.22
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Curva # 5

Sen.

R

0,221

25°32*

Exeecante

^ Tseo. —= 1

40.0 m.

tg.

9.Q6 m.

-.B. rt<¿

L

PC

PX

Curva # 6 -.-

Sen.
£t
!T

oC

K

B

T

T

L

L

PC

PT

180

17.83 m.

347.12 m.

364.95 m.

0.316

36° 50*

Exsec.

1.0

°-02535

U w 0.22658 .. 40 =

sec

- 70.0 m.

= tg. -̂ - -
e 2

23.33 m.

= B -H¿
180

» 45.0 m.

= 36-7.85 m,

= 412,85 m.

4.0
0.05398

0.

40 . 0.44564 = 17.8256

. 70 = 23.331

jo,-. 0.64286 = 45.0002
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Curva ff 7.-

Sen.

CL =

B

E

T

T

0.527

63° 36'

Sxaecante

sec. - 1 0.17662
39.63 m.

40.0 m.

. B 0.62003 . 40 = 24.8012

= 24.80 m.

L = B . « 40 . 1.11003 44.4012

PC

PT

44.40 m.

454.65 m.

499.05 m.

Curva #8 . -

Sezx. 0¿

2

*

B

B

T

T

L

L

PC

PT

0,434

= 51° 28*

ExsBcante

O. C \* • n -i.

- 50.0 ra.

— 4- ff "D _

2

» 24.10 m.

^ B • ^^ ^
180

= 49.91 m.

s 597.75 m.

« 642.66 m.

5
il Pí K m

0.11009 - 45'B "'

0 481 Q8 .so — 24- nonn• ^CO A. £7 VJ • U U — Cl^K • V/ fS tí \J

50 . 0.89826 « 44.9130
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Curra #9.-

Sen.

R

E

T

T

0.849

116° 12*

Exsec

40.0 m*

*g- . E

64.26 m.

R .

L

Curva 10. -

Sen.

o¿

180

81.12 m.

654,66 m.

735.78 m.

0.398

46° 54'

Exsec

33
0.89237

37.1

= 40 . 2.02807 81.1228

seo - 1 0.09003
55.7 m

K = 60.0 m.

T

T

0. . 60 = 26.

26.03 m.

PC

PT

180

= 49.11 m.

= 751,18 m.

= 800.29 m.

= 60 . 0.81856 49.1136
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Curva #11.-

Sen.
áC

«L

B

R

0.144

16° 34'

Exsec

Seo. - 1 0.01054
9T.2

100.0 m'.

T

T

L

L

PC

PT

Curra #12.-

Sen <*
2
a¿

U

— t'g* — 5 — • •"• — u.i^too» . j.uu
<¿

14.56 m.

H . A^ » 100 . 0.28914
180

^ 28.92 m.

= 830.19 m.

= 859.11 m.

0.285

33° 08*

Exsec 2

fl«n. * . 1 0.04331

= 14.5590

= 28.9140

46.20

B 50.0 m.

B. tg-

14*

o¿ = 50 . 0.29748 = 14.98T40

- 50 . 0.57829 = 28.9145

PC

PT

180

= 28.92 m*

= 903.51 m.

= 932.43 m.



- 186 -

Curva # 13.-

Sen. JL
2

0.275

31° 56'

Exsec.

E

seo, -- . 1
2

50.0 m.

0.04013

E . tg.
ct

14.31 m.

180

27.87 m.

1000.03 m.

1027.90 m.

Curva # 14.-

Sea.

E

E

T

T

L

0.300

34° 56*

Exsec.

sec. - 1 0.04834

80.0 m.

E = 80 . 0.31466

25.19 :m.

E •

49.8

= 50 . 0.2861 2 = 14.3060

= 50 . 0.55734 = 27.8670

82.75

25.1728

180

47.78 m.

1127.40 m.

1176.18 m.

= 80 . 0.60970 = 48.7700
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Curva # 15.-

Sen.

Curva

B

B

T

T

L

L

PC

PT

Sen.

B

B

T

T

L

L

PC

PT

0.505

60° 40'

iec. - - -¿*

50.0 m.

B . ,tg. —5-

29 • 26 in*

B .Í-L
180

52.95 m,

1 284.18 m.

1 337.13 m.

0.367

41° 50'

fosee.

50.40 m.

- 50 . 0.58513 = 29.2565

= 50 .1.05883 = 52.9415

a
eec, - 1 0.07055

40.0 m.

B . tg. = 40 . 0.38220

15.29 m.

180

29.21 m.

I 372. 83 m.

1 402.04 m.

= 40. 0.73013

42.50

15.2880

29.2052
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Curira #

**nno en • Q

6*

R

R

T

T

1

Ii

PC

PT

Curva #18.-

Sen. *
2

*

R

R

T

T

L

L

PC

PT

0,262

30° 22*

Exsec. 2
sec * - 1 0.03617

2

50.0 m.

~ R . tg.— g- _ 50 . 0.27138

13.57 m.

R . ft^. = 50 . 0.53000
180

= 26 . 50 ffl.

* 1 454.14 nú

= 1 480.64 m.

0.462

55° 0 2 ? <

Exaec. 4

aec. ^ - 1 0.12755
2

30.00 m.

- R - tg. — „— = 30 . 0.52094¿¡

— 15 . 63 nt .

/? <v
— R J — — Qíí A QAnKl— JV . '-"•. i—*'"" — ov . U.iíDUOi

180

— 28 * 82 m .

= 1 489.64 m.

= 1 518.46 m.

55.10

13.5690

26.5000

31.40

15.6282

28.8153
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Curra # 19.-

fc

x_

2

*

R

R

T

T

L

L

PC

PT

Curva # 20.-

Sen. -4j~

*
R

R

T

T

L

L

PC

PT

31° 12*

Exsec. 2

sec. - 1 0.03825

- 50.00 m.

Oí
R . tg. = 50 . 0.27921 =

2

13.96 m.

R . _íZ » 50 . 0.54454 =
180

27.23 m.

= 1 530.34 m.

= 1 555.57 m.

0.468

55° 48 '

Exsec. 4

sec. *.- - 1 0.13152
2

35 30.00 m.

R . tg -̂ - = 30 . 0.52947=
2

15.88 m.

R . -2-— = 30 . 0.97389=.
180

29.20 ffl.

= 1 606.17 m.

= 1 635.37 m.

52.20

13.9605

27.2270

32,20

15.8841

29.2167
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Curva #21,.-

Scn.

¿X s

E

L

L

PC

PT

0.4107

48° 30*

Exsec.

aec - 1

70.00 m.

R . t

31.53 m.

c*

180

59.23 m.

= 1 687.69 m.

= 1 746.90 m.

0*09678

« 70 . 0.45047 =

« 70 . 0.84648 =

72.30

59.2336

Longitud de IR recta final

Longitud total del canal .

187.10 ra.

1 934.00 m.

h = i . 1 = de 1934.0

b.

1,9340 m.

Bebido a la transición

del canal de sección trapezoidal a sección

tangular, se tiene una pérdida de carga

zada.- En el presente caso, la sección del

cabal aumenta; por tanto, la velocida d primitiva en el canal de sec -

ción trapezoidal disminuye en el tramo de base rectangular.

Según el Manual de King, siendo%y ux la sección y veloci-

dad, respectivamente, en la sección trapezoidal, y &g y Uo en la rec-
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tangular?
2 .2 u-i - u«¿

k
2g

^ = 1.30 m? ^2 = 1.334 m?

u^ = 1.23 m./seg. u^ = 1.20 m./seg.

ux2 = 1 . 5 2 u22 1.44

k = varía según la rugosidad de las paredes y

segtín el cambio de sección, sea

co o no. En el presente caso)

k = 0.25

1.52 - 1,44 n / 1.52 • 1.44 .0.
2 g 19.60

n = Q-08 . 0-25 . 0.08 _ 0-08 - 0.02 = 0>06 _
19.60 19.60 19.60 19.60

La pérdida total de carga será:

ht = 1,934 + 0.003 =5- 1.937 m. ~ 1,94 m.

h = 1*04 m»

COTAS DEL CANAL.-

A la entrada del canal se/tenía;

C.N.A.N.C. « 45.00 m.

Pérdida de carga en el canal 1.94 m.; entonces

la cota al fin del canal seráí

C .N -A .N .C. = 45 - 00 - 1.94 = 43.06 m.

Con esta cota se calcu-

lará el nivel libre de aguas en el tanque d e

presión.
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CAPITULO QUINTO

T A N 0. ü. £ DE P R E S I Ó N

El agua conducida por el canal llegará a un depósito final,

llamado TANQUE DE PBESION y, de allí, pasará a la TUBERÍA DE ACERO para

mover la TURBINA, que se instalará en la Casa de Máquienas.

Por diversos criterios que se señalará más adelante, se ha

escogido una sola tubería de presión. Por lo tanto, el tanque de pre-

sión será proyectado con una sola salida,

CRITERIOS BÁSICOS.- El tanque de presión recibe el agua de una sección

de canal abierto, después de una transición que redu-

ce la velocidad del agua a 0.11 m./seg. Participa de la amplitud y

características de un desarenador, con el fondo acanalado para facili -

tar el desalojo de los sedimentos, por una compuerta de fondo y su ca-

nal de desagüe al río.

En el tanque de presión se necesita realizar una segunda desare_

nación, pues, aunque el proyecto consulte un desarenador en la parte inl_

cial del canal, entran en éste, por diversos motivos, partículas sólidas

que pueden afectar a las turbinas.

Se ha hecho un cambio adecuado en la dirección de entrada del

agua debido a las características topográficas del terreno y se ha cui-

dado de dar una curvatura correcta al final del tanque, con lo que se

tiene una perfecta distribución del agua que entra por la rejilla, tra-

tando de evitar así las zonas muertas y de remolinos. Con esto, se ha

evitado espwcialmente las pérdidas excesivas de carga y las sedimenta-

ciones inconvenientes.

Ha de colocarse una compuerta ante el origen de la tubería,

para poder aislar ésta a voluntad, en caso gue hubiera varias tuberías,

de modo de facilitar la reparación accidental de la tubería, sin dejarla

seca la cámara de presión y puedan funcionar las otras tuberías. Cuando

la instalación sirve a una sola tubería, el cierre puede efectuarse a 1

final del canal. Para este proyecto, se colocará la compuerta inmedia-

tamente antes de la tubería de presión.

Para facilitar la toma de agua en las capas superficiales, que
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son más claras que las profundas, se ha colocado un vertedero sumergido

antes de la tubería, con ibo cual se obliga a las aguas a un movimiento

ascencional, en el q.ue se desprenden del material sólido,, ya q[ue la velo_

cidad es bastante reducida.,

A la entrada de la tubería y haciendo un ángulo de 40° con la

vertical, se ha colocado una rejilla q^ue impide la entrada de elementos

flotantes en la tubería* Esta rejilla se apoya en una vi&a superior

de hormigón armado. Se ha previsto también la colocación de un diafrag-

ma c¿ue desviará los cuerpos flotantes hacia el vertedero de excesos.

Después de la rejilla, se ha cubierto la cámara con una loza, con el ob-

jeto de evitar el arrastro de objetos caídos a las turbinas.

Al cerrar la admisión del agua en la tubería, hay que darle

otra salida y, para esto, se ha dispuesto un aliviadero que es capaz de

evacuar todo el caudal que lleva el canal, con una altura de carga d e

0.20 m. a 0*30 m. Este aliviadero servirá también para separar del de^

pósito el agua q.ue no emplean las turbinas. El agua que pase sobre es_

te vertederoira al canal de desfogue, mediante un canal recubierto.

La capacidad mínima del tanque de presión está dada en función

del volumen de agua necesario para mantener llena la tubería durante el

tiempo mínimo para el cierre manual de las válvulas de las turbinas, sin

que llegue a producirse el vacío en la tubería, en caso de no entrar agua

en el tanque *

Por la topografía del terreno, gran parte del tanque de presión

está construida por excavación, con sus respectivos muros de sostenimien-

to y cuyas dimensiones se muestran en el plano adjunto.

CAPACIDAD Y DIMENSIONES.-

El volumen del tanqiue de presión se ha calcula-

do, teniendo en cuenta que el tanq.ue puede suministrar agua a la turbina

por el tiempo de dos minutos, suficiente para accionar la válvula de la

turbina.

t = 2 minutos = 120 segundos

C = 120 Q,
3

d = , 1.6 m./seg.

C = 120 .1.6 =

C = 192.00 m?
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ALTOIU %N TA ENTRADA PE LA. TUBERÍA.

La altura se calculará, considerando

que hay que dar un abocinamiento en la entrada de la tubería, en tal for

ma que la velocidad de entrada no exceda de 1.50 m,/seg, , para evitar

pérdidas excesivas de carga.

Gon la forma abocinada, el coeficiente de contracción se eleva

ra a 0.97. Asi, pues, la sección en la entrada de la embocadura serát

C . u

1.6

0.97 . 1,5

-¡2- = 1.10 m?

ff . D2

c = 0.97

Q. - 1.6 m?/seg.

u a= 1.5 m./seg.

1.10 m?

= 2 ¿L

rr

1.18 m.

7- 1.10
3.14

1.18

La altura del agua sobre este abocinamiento debe

ser h - 10 n1 en que hf es la altura teóri-

rica correspondiente a la velocidad media del

agua en el tubo. Es decir:

Esta velocidad u debe estar entre 2 y 3

m*/seg. Aquí se ha tomado u =s 2,0 m./aeg.

20 m.

10 . 020 = 2.0 m.
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Y la altura total:

H = h + a

en que "a" es la proyección vertical del

tro de la embocadura.

Como la inclinación del primer tramo de la

tubería es de 42° , la proyección vertical "a"

del diámetro será ;

a = D . sen ( 90° - 42° ) = D . sen 48°

a = 1.18 . 0.743 = 0. 88 m.

Por consiguiente,

H = 2.00 + 0.88 = 2.88

H = 2.88 m.

Pero como se precisó la conveniencia de colocar

un vertedero sumergido (pequeSa grada) para la parte inferior del tanque,

con el objeto de dar a las aguas un movimiento ascensional, q.ue facilita

la sedimentación de la arena, esta grada será de 0.62 m. aproximadamente.

Por este motivo, la altura en la parte final del tanque será:

Hf = 2.88 -»- 0.62 = 3.50

Hf * 3.50 m.

El calado del agua en el último tramo dol canal

(túnel), según se anotó :

Hc = 0.80 m.

entonces, la altura media:

3.50 + 0.80 4.30 2.15 m.

2.15 m.
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DEL TANUÜE DE PRESIÓN. -

La lungitud dependerá de la pendiente

que .tenga el fondo del tanque. Como en el desarenador, conviene que

sea lo más fuerte la pendiente d.81 fondo, para purgar ripiadamente cual-

quier cantidad de cuerpos solidos que se hubieran depositado en el fon-

do. Es acepta ble, por tanto, una pendiente de 15 % .

Si se tiene como base dicha pendiente, la

longitud s era :

r - 3.50 - 0.80 _ 2.70 _ 1ft n
Jj = - = - =: J.O.U

b = 5.0

SECCIÓN DEL

= b . Hm

J2. = 5.00 . 2.15

^•= 1Q.75 m?

VELOCIDAD DEL AGUA EKT EL

10.75

um = 0.12 m./seg.

0.15

L = 18.0 m.

ANCHO DEL TANQ.TTE.-

Y = ^ . L . b

V 192
5.00

0.12
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Por tanto las dimensiones finales del tanque seránS

Ancho medio ..* b = 5.00 m*

Altura inicial *. HÉ = 0.80 "

Altura final ., Hf = 3.50 "

Altura media , 1̂  * 2.15 "

Pendiente longitudinal i « 15 %

Longitud L = 18.00 m.

Pendiente tranvers&l i = 20 jt

&RAFICOS;

1 corte transverB&l

1 corte longitudinal

1 vista de planta.

Escala 1 j 100

OBRAS COMPLEMENTARIAS DEL TANQ.UE DE PRBSION.-

Estas obras son:

Vertedero de Excesos

Rejillas

Compuerta de Purga.-

Y como cálculos necesarios

no incluidos todavía i

Pérdidas de Sarga

Cotas»

Vertedero de Excesos

Este vertedero servirá para desalojar el exceso

de agua que, por uno u otro motivo, ha entrado al tanque de presión y

para dar paso a todo el caudal cuando la tubería deje de funcionar por

daño u otra cazón*

Entonces se calculará un vertedero de lámina libre y de pared

gruesa, ya que no importa perder altura.

Q, = c2. L . h 4̂

L = 4__
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/ a = 1.6 m?/seg.

Cn = coeficiente de Contracción para vertederos

libres de pared gruesa.- Según e 1

Manual de King,

c2 = 1.95

^ h = 0.30 m.

La altura de carga del vertedero

se ha impuesto 0.30 m. con el objeto d e

disminuir la longitud del vertedero, ya í̂ ue el

ancho del tanque es Tínicamente 5.0 m., y el
/•'
^ vertedero irá a lo ancho en el tanque de presión,

como se puede observar en los gráficos. Además

se logrará un ahorro en la obra, calculando con

esta altura.

Es verdad que a lo largo del canal se ha de

r?v̂ - jado una altura de franco de sólo 0.20 m.; pero
V

en la parte final, como es un túnel integramente

revestido de hormigón, no importa que la altura

suba a 0.30 m. Los 0.10 m. de exceso de altu-

ra de franco, calculados para el tanque de pre-
Vx7 sión? desaparecerán en los primeros 100 m. de

remanso y, como el tramo del túnel es de 187 m.,

sobra un tfgran margen de seguridad» Estas ra-

zones justifican suficientemente la altura d é

¿£, carga de 0.30 m en el vertedero.

c2 . *73/l- 1-95 . 0.30 H 1.95 . 0.1645

L = 5.00 m.

Considerahdo el vertedero en forma diagonal,

como indica la figura, la longitud del aliviadero

aumenta apenas 0.10 m., lo que da un margen míni-

mo de seguridad, que se acepta.
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Se .lillas;

Las rejillas sirven para impedir la entrada de cuerpos fio -

tantes en las turbinas.

Para determinar las dimensiones de l&s rejillas se tendrá en

cuenta i

1? Los claros tetre las rejillas serán de escasa luz. S e

usa platinas de 4.8 mm. de gspesor por 32.0 mm de ancho. Estas pla_

tinas estarán agrupadas en paquetes de 1.0 m. por medio de tornillos

pasantes.

2. No conviene una luz mínima entre platinas porque se dis-

minuiría mucho la sección del desagüe, aumentando la velocidad y su

consiguiente pérdida de carga. Además aumentando la velocidad, los

cuerpos arrastrados por el agua se adhieren con fuerza a las rejillas,

tapizándolas en parte y disminuyendo así la sección.- Las pérdidas

de carga por las rejillas se estudiarán más adelante.

3? La rejilla Irá apoyada en una sólida viga de hormigón

armado.

4? La inclinación de la rejilla dependerá de la forma en que

se efectúe la limpieza; si ésta se verifica a mano, como en el presente

caso, la inclinación que proporciona más comodidad a los operarios es

de 40?

Para calcular el número de rejillas necesarias y su sección,

conviene tener en cuenta la recomendación de Creageri "331 agua que

va a ingresar en la tubería, al pasar por la.' rejilla.,í, llevará una ve-

locidad aproximada de 0.45 m. a O.T5 nupíseg. No conviene mayor tfeloci

dad, pues, la experiencia ha demostrado que, con velocidades mayores,

no se limpia bien la rejilla."

Q, =: c . -Q- . u

Q,
c * u • .

Q, = caudal que pasará por la rejilla = 1.6 m?/«

u = velocidad entre los barrotes ... = 0.6 m./s

c = coeficiente de contracción .... = 0.6

1.6
= 4.45 m?

0.6 . 0.6
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Además se tiene:

n = número de rejillas

h = altura mojada de la rejilla

a = claro entre las rejillas

¿2_ = sección

h =r la altura de §gua sobre el abocinamiento,

a la entrada de la tubería, da la altu-

ra correspondiente al diámetro.

H = 2.88 m.

íT

n = J2L

h . s

4.45

h
s

2.88 . 0.025

n = 62 rejillas

2.88 m.

0.025 m.

4.45 m.

62 rejillas

El ancho ocupado por las rejas:

b = n . t = 62 . 0.0048 = 0.30

b = 0.30 m.

Y el ancho de los claros o vacíos entre

las rejillas:

a = n . s = 62 . 0.025 = 1.30

a = 1.30 m.

B = 1.30 + 0.30 = 1-60

B = 1.60 m.

h
sen 50°

Y la longitud de la rejilla será;

,2,88
0.768

= 3.76 m.
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TANQUE DE PRESIÓN: CORTE TRANSVERSAL

43.05
Rejilla

43,40

Corte A - A

TANQUE DE PRESIONA VISTA FRONTAL Y CORTE

43-40

Corte B - B

Eeeala 1:100
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L = 3.90 m.

A este valor se añadirá la longitud necesaria

para los soportes, o sea 7 crn. arriba y abajo.

Luego :

Agrupando las características de las reji-

lla, ee tiene:

Número ..., n = 02 rejillas

Dimensiones L = 3.90 m.

t = 0.0048 "

b = 0.032 »

Irán agrupadas en dos paquetes,

de 0.8,0 ai. ca;la uno, con una separación o claro

entre reja y reja de

3 = 0.025 m

El ancho q^ue ocuparán :

B = 1.60 m.

y el ángulo de inclinación,

= 50 con la horizontal.

Compuerta de Purga

Canal de Desfogue i

La compuerta de purga en el tanque de presión

tiene muchas características similares a las de la compuerta

del desarenador.

El ancho de la compuerta será 1.0 ia., pues este será tambiifrn

el ancho del canal de desfogue.

Para el cálculo de la altura, se puede aceptar loe misinos 0.50

m.que se aceptó en el desarenador, teniendo en cuenta los mismos crite -

rios y asegurando un coeficiente alto de seguridad-

El tiempo de vaciado no interesa aquí mayormente ya que la are-

na que traerá consigo el agua será mínima, y el tanque no necesitará pur

gas sino muy rara Tez. Además para realizar una purga, bastará abrir

la compuerta unoa pocoa centímetros de altura ( 5 cm. o 6 cm.), durante

un tiempo más o menos corto (5 o 10 minutos), y repetir el proceso unas

dos o tres veces, para que salga toda la arena que pudo haberse sedimen-

tado. Esta limpueza podría hacerse cada vez que se limpia la rejilla.

Para el canal de desfogue, puede darse las mismas dimensiones
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las dpl canal de desfogue del desarenador, ya que en caso de -vaciado

del tanque, el caudal máximo que saldría, en el instante inicial, será el

mismo que sale del desarenador, ya que son idénticas las alturas de car-

ga, o sea:

Q.± = c £1 / 2 g H

c = 0.635

£L = 0.50

H = 3-00

Q,í = 0.635 , 0.50 . / 2g . 3 = 2.45 mT/eeg.

Y para este caudal,

las características del canal serán las

mismas q.ue las del primer tramo;

b = 1.00 m.

h. = 0.70 "

i = 3 JÉ

El canal es rectangular.-

Por último, quedaría sólo deter-

minar las dimensiones de la compuerta.

e = 35 . b . / H

'b = 1.0 m. ancho de la compuerta

H = 3.50 " carga hiidrostática total.

e = 35 . 1 . / 3.50 = 35 . 1.87 = 65.5 ^ 70

e = 70 mm.

El empuje de los sedimentos, en este caso,

es despreciable - - Por tanto, las cara

terísticas de la compuerta sons

b ~ 1.00 m.

h = 0.50 "

e = 70 mm.

Pérdida de carga en ....



- 205 -

Pérdida de Sarga en la Rejilla;

Debido a la rejilla, la sección de

desagüe disminuye» y la disminución de esta sección lleva consigo el

aumento de velocidad y la pérdida del nivel de agua correspondiente.

Para la pérdida total de nivel, el Ingeniero 0. Kirschmer,

en virtud de sus propios experimentos, ha sentado la fórmula siguientes

' B "* Siendo*

u = Velocidad de los filetes líquidos

s - luz entre barrotes

t = espesor de los barrotes

°í = ángulo de la rejilla con el plano horizontal

/3 = coeficiente que varía en función de la for-

ma de los barrotes.

El Manual de Creager y Justin aconseja el

uso de su fórmula :

2
hf = K

siendo:

u = velocidad del agua

K = coeficiente dado en función de E

K = 1.45 - 0.45 B - K2

H = relación entre las secciones neta y

bruta de la rejilla

Francisco X. Domínguez aconseja la fórmula

vista en la bocatoma; pero,en la práctica, parece

que en rejas finas no da el mismo resultado sati_s

factorio que en rejas gruesas- La fórmula es:

** A
2g

x - ( -L-1 )2
k *

Siendo ¡

s = luz entre reja y reja

/<<• = coeficiente dado en fundión de

t = grosor de la reja
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ToJas estas fórmulas van a dar una pérdida demasiado pequeña

(en el orden de 3 mm. a 5 ma-.) que no están de acuerdo con la realidad.

Lo que sucede es ; la rejilla va tapándose cada vez snás y, por

tanto, la velocidad del agua aumenta y consiguientemente 14 pérdida de

carga.

Si se considera, cono aconseja el Tratado de Gómez Navarro, un

taponamionto parcial hasta de 25J6 a 50 ¡6, la pérdida de carga subirá haĵ

ta 4cm. o 5 cía.- Para el presente caso, se tomará una pérdida de 4 cm.,

que deja un gran coeficiente de seguridad. Por tantof

hf = 0.04 m.

C o t a s . -

Las cotas están claramente anotadas en el gráfico del tanque de

presión. Conviene únicamente dejar establecido el valor de la cota del

punto T ( C.P.T. )

El diámetro en la embocadura es:

D = 1.18 m.

SJ

sen 48°=

a

O.S95 "

a/2

D/2

A eoer 0.743 = 0.45

= 40.18 + 0.45 9 40.63

C.P.(T) « 40.63 m.

El tubo de salida del tanque de presión tendrá

una inclinación de 42° con relación a la hori-

zontal .

N O T A .- Al tratarse del Tanque de Presión, se ha aupri_

mido el cálculo estático de los muros de soste_

nimiento debido a la extensión del presente es_

tudio. El procedimiento de cálculo es el mismo

que en los muros de las obras de toma.
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CAPITULO SEETO

TUBERÍA BE PRESIÓN

La tubería de Presión transformará la energía potencial del

agua en energía cinética a. traveá del proceso mecánico de la turbina>

y,mediante el proceso del generador, se obtendrá la energía eléctrica.

Para conducir el agua desde el tanque de presión a la turbi-

na, se utilizan tuberías de diversos materiales:
hormigón,

madera,

acero.

Las tuberías de hormigón se utiliza para grandes caudales y

pequeñas presiones (saltos inferiores a 20.0 m.),

Las tuberías de madera han sido probadas con magníficos resul

tados en Canadá, Estados Unidos y Kusía para bajas presiones y caudales

pequeños y medios. Su transporte fácil, ya que prácticamente se las

puede armar al pie de la obra, su montaje sencillo y la resistencia que

ofrecen a los agentes químicos pesarían grandemente en favor de su uti-

lización. Desdichadamente la imposibilidad de disponer de madera aprjO_

piada suficientemente tratada priva de su uso al país. Para esta cija

se de tuberí&s, el tratamiento que hay que dar a la madera debe ser per^

fecto, pues, de lo contrario, transcurrido el primer año de servicio,

comenzarán a producirse las fugas de agua.

Por tanto la única posibilidad que queda es el uso de tubería

de acero.

El caudal disponible (1.6 m?/seg.) y la caída ( aproximadamen_

te 30 m.) son pequeños, por trato, la potencia que se puede obtener e s

reducida, en el orden de 500 a 600 CV. Para una potencia de esta mag-

nitud, el uso de una sola turbina es obligado y, consecuentemente, una

sola tubería.

Con una sola tubería la economía será máxima, y las pérdidas de

carga, mínimas.

SÍ ec vez de una tubería se tupiera N tuberías, el peso au -

mentaría con y N, y , económicamente, la colocación de una sola tube -
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ría implica un ahorro de 15 jt , al comparar con el caso de dos tuberías.

Es verdad que un daño en la tubería paraliza toda la instalación, pero

las razones expuestas pesan mucho ñas. Por tanto, el proyecto dispondrá

de una sola tubería.

DIÁMETRO PE LA TUBERÍA,-

El diámetro inside directamente sobre el costo.

"En una instalación hidroeléctrica de gran salto y gran potencia, las tube-

rías constituywn el órgano más caro de la instalación. Entre los diáme-

tros posible* que se puede usar, existirá siempre uno que cuoste menos que

los demás, pero no siempre será el más económico, por cuanto a cada diáme-

tro corresponderá una pérdida de carga

Hay algunas ecuaciones para determinar todos estos factores;

tal vez la más completa y que ha dado magníficos resultados en la práctica

e s : ;

D = 7/101-3 7, .- ?i,-ftTVs . ct ( tl flT3 + ta fts3 t» El»3]

í , P * ^•i\. r ^ ./- R -u n
Vi + 100 }í l r " M C2

en la que t

diámetro más económico expresado en metros

horas de utilización del caudal Q,, que puede considerarse

constante
Q

Q, =s caudal medio en m./seg.

H = presión de ejercicio de la tubería en m. (p. estática + p di-

námica) .

Y/ = rendimiento de la turbina

y,, = rendimiento del generador

^ = grado de eficiencia de la soldadura de la tubería.
o

(r¿ = carga admisible de trabajo del material en Kg./mmT

? = coeficiente de aumento de peso propio de la tubería (para

berías soldadas 1.1; para tuberías roblonadas, 1.25 )
3

f = peso específico del acoro en Tzi./mT

fi - coeficiente de Darcy para el rosamiento

3-̂  = valor comercial del kwh ea los bornea del generador S*í/kwh,

32 - costos anuales (gastos de amortización de una tonelada de

acero colocada en la obra, lo que comprende: a más del

precio de la tubería, el costo dé montaje, transporte,
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anclajes, sostenes, excavaciónes, etc.)

Tomando valores promedios para cada uno de los factores posi -

bles en la fórmula dada, Ludin - Bunclschn dedujo una fórmula práctica,

que da un resultado de bastante aproximación:

para presiones mayores de 100»

„ .
H

para presiones menores de 100 m.

7
,/ 0
V

.052
D =

Aplicando esta fórmula para el presente pro-

yecto;

7, - — 7, - — -, -
D = / 0.052 . 1.63 = /' 0.052 . 4.1 = 0.82 fe.

En la práctica, los. criterios anotados hasta

aquí sirven sólo de pauta para el cálculo defi-

nitivo. El diámetro se calculará con resulta-

dos obtenidos con la experienc ia, relaciona -

dos con el rendimiento y seguridad de la tube-

ría.

Por tanto los criterios a seguirse para la

determinación del diámetro podrían reducirse a

tres í

Primer Criterio:

Conciliación del aspecto técnico con el aspecto

económico, ya que estos dos aspectos se oponen entre sí. Desde el punto

de vista económico, conviene q.ue el diámetro sea el más reducido, ya que

esto coincide con. su costo y mantenimiento. La conciliación de estos

aspectos se visto hasta aquí y, como resultado, se ha obtenido que un

diámetro técnico y económicamente aceptable sería de 0,82 m. aproximada-

mente.

Segundo Criterio:

La velocidad conveniente del agua en la tubería

debe ser tal que no comprometa la estabilidad de la tubería y garantice

al mismo tiempo el buen funcionamiento de las tuebinas.
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Kelacionando la longitud de la tubería con la altura de caída,

se tiene:

-1T - 5 * Aconsejable " "^ l ~" 2 ffi-/8e«-

2 < _£- < 5 ^aconsejable . . . .7 2 "" 3 »-/«eg.

1 X -Í- X 2 .... u . , n 7 3 4 m./seg.X £ X aconsejable ' s

Tercer Criterio:

Las pérdidas admisibles de carga serán*

para saltos menores de 100 m., por rosamiento continuo, del \% al 3¿6, y

para saltos mayores de 100 m., " " " del 3¡6 al 4 %

PERffIL Y LONGITUD PE LA TUBERÍA .-

Las cotas de la poligonal recta, que va

del tanque de presión al río, y las curvas de nivel de dichp sector, ser_

viran para localizar la tubería y Determinar su longitud.- Los datos

disponibles sons

Nivel estático máximo de las aguas, 43.06 m.

Altura del eje en la boca de entrada de la tubería

C.P. (T) = 40.63 m.

Cota-de las aguas normales del río C.N.A.N-R. = 09.67 m*

Cota del plano de la casa de máquinas, puede imponerse

13.70 m., dejando una altura prudencial de más de 3 m.

necesarios para la altura de succión de la turbina.

Por tanto la misma cota servirá para considerar como

cota del eje de la tubería de presión en el último

tramo.

Para determinar el perfil de la tubería, conviene señalar los

siguientes criterios que se üaB tenido en cuonta:

Por la configuración del terruño se ha previsto una tubería de presión

enterrada, debiendo ser recubíerta oxtoriorinente con material de protec-

ción adecuado, a más de la pintura interior,para prevenir contra la co -

A
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rroción.

- La tubería se ha dividido en tres tramos: el 1. de 0 metros

de longitud y con un ángulo de inclinación de 42° con respecto a la ho-

rizontal; el 29 de 68 m. de longitud y 18° 30* de inclinación; y el 3?,

que es horizontal, tiene 3 m. de longitud.

- Consecuentemente el número ae^anclajes será dos.

- La tubería está contenida íntegramente en un sólo plano ver-

tical; por tanto no habrá cambios de dirección y su rendimiento será me-

jor.

La longitud total de la tubería es 80.0 m., y la altura de caí-

da,

H = 43.06 - 0.04 - 13.70 = 29.32 m.

Los 0.04 es pérdida de

carga en la rejilla del tanque

de presión.

L = 80.0 m.

H = 29.32 "

De esta altura habrá que restar las pérdidas debi_

das al roaamionto y las pérdidas debidas a los dos

codos en los anclajes.

CALCULO DEL DIÁMETRO.

'"1 diámetro de la tubería de presión se determina-

rá en función de la.s pérdidas de carga aceptables para esta caída.

Considerendo que el caudal es pequeño, el diámetro de la tu-

bería no puede ser excesivamente grande, por consiguiente se aceptará

una pérdida de carga de 3 % .

Se han desarrollado muchas fórmulas empíricas sobre datos de

ensayos y, la mayoría de ellas, parten de la hipótesis de que la pérdida

de energía sólo depende de la velocidad, de las dimensiones del conducto

y de la rugosidad de I»A pared. Los trabajos de Hagen, Poiseuille y

Reynolds demostraron que la dpnsida d y visfioaidad del fluido influyen

en la pérdrida de energía.

De todas las fórmulas usadas para determinar las pérdidas d e

energía en las tuberías, solamente la fórmula de Darcy-Weisbach permite la

evaluación apropiada del «i'ecto de cada uno do los facfores que afectan
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la pérdida.

, * t u2 1nf = /
f D 2g

u

u

Siendo:
h* = la pérdida de energ ía

u = -velocidad del agua

1 = longitud de la tubería

B = diámetro

f = coeficiente de rozamiento dado en función

del número de Reinolds
64

Pero ea la ecuación transcrita, se

tiene como incógnitas la velocidad u y el

metro B.

Q, = u ft ~ u, JÍ

TT I

.2 16

Tí2 D4

Reemplazando en h.j>,

f , 16 . Q.2. 1

TTS- B4 • B . 2g

de dondo :

^ 1-6 . fta . 1
2 ~
T • 2g

a = 1.6 a?/seg«

1 = 80.0 m.

hf = 3̂  H = 3̂  29.32 = 0.8T96 = 0.88m,

TT2 = 9.90

2g = 19,62

64
f - _— para tubería de ̂ cero, el
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Manual de King daj

0.022

0-022 . 16 . 2.56 . . 80 _ Q^42
0.88 . 9.90 . 19.62

D = V °'42 = O-846

D 0.85 m.

Entonces

4 .

u

4 * 1.6

3.14 . 0,72

2.83 m./seg.

2.83

La relación
H 29.32

= 2.73

Por tanto la velocidad eatádentro de los lí-

mites establecidos .

PERDIDAS PE CARGA EN LOS CODOS.

Al chocar el agua en un codo, se produce un

remolino y, por Consiguiente, una pérdida de carga loca-lizada. Esta pér-

dida es:

hf = k u
2g

Siendo:

u = 2.83 m./seg.~ Velocidad del agua en la

tubería ~
,4 ¿k = 0.9457 . senfi -I- 2.047*. sen

2 S

siendo /̂  el ángulo q.ue forman
los dos tubos.
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Son dos cambios de dirección; por consiguien^

te, dos pérdidas de carga localizarlas y sus án-

gulos

42° - 18° 30 = 23° 30

18° 30 '

en e

k = 0.9457 . sen* 11° 45' + 2.047 . sen* llu 45'

= 0.9457 . 0.0415 + 2.047 . 0.00173

= 0.0394 + 0.0034 = 0.0428

= 0.0428

0.0428 * —8'02
19.62

u2 = 8.02

k = 0.0428

0.0175

= 0-0175 m.

k = 0.9457 . sen2 9° 15! + 2.047 . sen4 9° !§'

= 0.9457 . 0.026 + 2.047 . 0.00068

s O.B245 + 0.00168 0-02618
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u2 = 8.02

k = 0.02618

h f = 0.02618 —8'02 = 0.0107
1 19.62

hf = 0.010T m.

La suma de ambas pérdidas aera:

0.0175 + 0.0107 = 0.0282 ̂  0.03

0.03 m.

Caída Neta;

En los codos;

0.03 m.

Por rozamiento en los tubos:

0.88 m.

Caída total: H = 29.32

Caída aeta ;

29.32 - O.83 - 0.03 = 28.41 m.

28,41 m.
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CALCULO DEL ESPESOR. -

Para poder establoer matemática mente el espesor

de la tubería, conviene primero realizar el cálculo de aproximación,

para poseer un dato de orientación referente al espesor de la tubería

y proceder así al cálculo del Golpe de Ariete.

Según las ecuaciones dadas por Aliévi y líichaud, para conocer

las sobrepreeiones, se necesita conocer el valor de la onda en la tube_

ría, y ésta viene en función del diámetro y espesor de la tubería.

Un espesor aproximado dará, con suficiente exactitud, el valor

de la velocidad "a" de la onda, y se podrá entonces hallar con exactitud

la sobrepresión dinámica posible, para establecer el espesor definitivo.

La ecuación establecida por Mariotte es:

Siendo ;

ü = diámetro interior

p = presión total, o sea la presión estática

+ la presión dinámica

0~ = resistencia unitaria del material.

Esta ecuación, para las aplicaciones prácti-

cas ha sufrido una modificación:

- - + 1 mm.

Siendo

f = factor de seguridad q.ue tiene en cuen-

ta los remaches y la suelda que

unen los diversos tubos. Se tp_

ma

f = 0.9

1 mm. C Se aumenta el espesor debido a la ac -

ción corrosiva del ambiente

sobre la tubería.

Se necesita tener el valor de la pre-

sión
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La presión estática es la presión debida a la altura de carga.
E

La presión dinámica debida al golpe de ariete. En la práctica, esta

presión se pone en función de la turbina.

Para determinar el tipo de turbina, se buscará la velocidad es-
H M

pecífica ng , que es la velocidad con que gira una turbina, que tenga

£~\0 m. de caída y una potencia de 1 cv.

ns

ai =

t

Conviene que la turbina gire

con'una velocidad sincrónica para

acoplarla al generador.

n = 600 EPM

$ = 1 600 lit./seg.

Hn = 28.41 m.

>'
600 '-.60
28.41

Y Hr = -£= = 16°° = 300.0
/ 28.41
*

100 - 112-50 • - = 195

°8 - *95

Para este tipo de tubería, la práctica ha

^ demostrado que se tiene un buen coeficien-

te de seguridad, al aumentar h en un

debido al golpe de ariete.

Í Por tanto i
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H

- 218 -

0.001 Xg./cnu . 2841 cm.

/ 2

Ih Adinámica
2,841 1.42 Kg./cmf

t

>

Pdinám. = 4'262

e =
4.26 . 850

I . 700 . 0.9

Entonces el espesor de la tubería será:

f =

P »

D =

cr =

0.9

4.262 Kg./cm?

850 mm.

700 Kg./cm? - Para tubería de ace

ro ST - 37, ya que este acero

es más fácil/ conseguir y, por

consiguiente, resulta más eco»

nómico

2,87 4.00 mm.

Pero este espesor no es aceptable por ser

muy delgado.- Si el diámetro de la tube-

ría es menor de 1.0 m., el espesor mínimo

admisible es de 5.0 mm.

Y aiín este espesor podría sufrir un inore

mentó al considerar las sobrepresiones posi-

tivas y negativas, debidas al golpe de arie-

te y las depresiones.

Depresiones en el ....
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DEPRESIONES W EL INTERIOR. DKB LAS TUBERÍAS. -

Se producen por dos causas:

a.)' Porque la línea de presiones corta la tubería. Esto evidentemente

no sucede en el presente proyecto.

"' Por rotura bresca de la vena líquida. Cuando la tubería ew larga,

para evitar este accidente, se coloca una chimenea auxiliar de modo

que cuando se va el agua, entra el aire. En el presente caso, no hace

falta chimenea, porque el tanque de presión está al aire libre y además

la tubería es muy corta.

A pesar de ello, es preferible dimensionar la tubería para que

resista la depresión.

Alleievi dio la siguiente fórmula:

= 0.008 D

e = 0.007 D

Pero en la práctica, en tuberías de peque-

ña longitud y diámetro, se puede acep^at

que el espesor sea :

Por tanto:

= 6.007 . 850 5.95 mm.

e = 6.000 mm.

Este espesor será necesario para el

caso en que la tubería sufriera depresio-

nes bruscas. Á pesar de que esto no

va a suceder, se aceptará como mínimo el

espesor obtenido, o sea e = 6.00 mm.

Con este espesor se estudiará las

sobre presiones dinámicas, debidas al

golpe de ariete, para determinar en for-

ma definitiva el espesor.
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SOBREPBES IONES DINÁMICAS.

Se deben a las aperturas o cierres de laa lla-

Tes de admisión. Producen presiones sumamente eleva

das y se denominan GOLPES DE ARIETE.

Este Golpe de Ariete será tanto mayor cuanto mayor sea la velo-

cidad del líquido y su masa, y menor el tiempo de accionamiento de la

llave.

Al cerrar una llave, se producen dos efectos:

- compresión del líquido y

- expansión del tubo.

Esto producirá una onda de presión que va desde la llave hasta

el principio del tubo. La velocidad de esta onda variará, según los

diversos líquidos que contenga la tubería, con la ecuación?

E

a

JE

E

P

D

e

velocidad de la onda en m./seg.

módulo de elasticidad del acero

o tubería

módulo de elasticidad del líquido

densidad del líquido

diámetro de la tubería

espesor de la tubería

Para tuberías de presión de acero que con •

tienen agua, Alliévi dio la fórmula simpli-

ficada siguiente:

a = 9 900

J/48.3 + k -£-
* ' e

a

D

e

siendo:

velocidad de la onda en m./seg.

diámetro = $50 mm,

espesor = 6 mm.

coeficiente 0.5 para acero y hie-

rro laminado.
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a = 9 900
910

/48.
0.5 . 850 10.9

a = 910.0 m./seg.

2L

"El tiempo que tarda la onda en ir y

volver, a lo largo de la tubería, se lla-

ma TIEMPO CRITICO."- O sea :

= tiempo crítico

2L 2 . 80 = 160

a = 910.0 m./seg.

/** =
160
910

0.176 seg.

0.176 seg.

Cálculo del Golpe de Ariete:

SI golpe de ariete, según se dijo, se debe

al cerramiento "brusco de las llaves.

Se distingue dos casos i

19)
2?)

Cuando el tiempo de cierre

Cuando el tiempo de cierre

TC es mayor que el tiempo crítico

Tc es menor que el tiempo crítico

Este caso es sólo teórico» ya que en ela práctica es imposible

que suceda, pues el tiempo crítico es muy pequeño.

Primer Caso s

Cuando el tiempo de cierre Tc es mayor que el tiempo
crítico , el golpe de ariete será moderado y variará con

ley uniforme y lineal

T > 2

Tc > 0.176 seg.

El cierre de una llave, por violento que

sea, va a demorarse en la realidad siquie
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3?c « 2 seg.

dinám. -
2 L u

ra unos 10 o 20 segundea. Pero para el dimen-

sionamiento de la tubería, teniendo en cuenta

grandes coeficientes de seguridad, se supon -

drá un tiempo de cierre muy pequeño:

En los estudios realizados por Alliévi y

Michaud, se llegó a determinar que la sobre-

presión dinámica es;

Siendo;

L =r longitud de la tuberí§

u = velocidad del agua en la tubería

g =s gravedad

Tc = tiempo de cierre

hdinám. ~

u =

T =

2 « 80 . 2.83
9.81 . 2

80*0 m.

2.83 m./seg.

9.81 m.

2 seg*

a 23

hdinam. - 23 ja.

Y la sobrepresidni

Pdinámica = 2-3

Cuando el tiempo de cierre Tc es menor que el tiempo

crítico , el golpe de ariete será for-

tísimo y variará en forma lineal pero no

uniforme. Este caso es puramente teóri-

co> en la práctica será imposible su rea-

lidad, ya que no se puede cerrar una llave
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2 c
« —a"~

Tc 0.1T6 seg.

dinám.
a u
g

dinám.
910 . 2.83

9.81

Alliévi determinó que la sobrepresión

seria:

a = 910 m./seg.

u = 2.83 »

g = 9.81 "

= 263.0 m.

h diuám. = 263.0 m.

Y la sobrepresión sería

Pero esto no sucede.

CALCULO DEFINITIVO DEL ESPESOR.-

Teniendo ya el valor de la aoorepresión

dinámica, se puede determinar el espesor

definitivo de la tubería.

Según la formula de Mariottei

1 ""-11 — -r J.

* <£" *' p =

pestát.=

Pdinám.=

P =

f =

<̂  =
D

_ JL *n
pest ática pdinámi^a

2.841 kg./cm?

2,30 "/ '•

5.14 » / »

0.9

700.0 kg./cm?

85Q. 0 mm.
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2 . 700 .0.9

e = 6.0
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i » 4.46 .non. 5.oo mm.

Para soportar el golpe de ariete, la

tubería trabajaría perfectamente con 5 mm,

de espesorj pero debido a las depresiones

que en algún momento podría sufrir, a e

pondrá Una tubería de 6 nua. de espesor,

teniendo en cuenta la fórmula encontrada

por Alliévi para evitar las depresiones.

Luego el espesor definitivo de la tubería

será

Número de Tubos;

En los bloquea de anclaje, figura un codo, cuyo eje

mide 1.0 m. ; por tanto la longitud total será de 78.0

m. Esta longitud se cubrirá con:

13 tubos de 6 m. de largo c/u.

85 cm, de diámetro interior y

6 mm. de espesor .

Por último, aunque el cálculo y dimensionamiento de los bloques

de anclaje y apoyo no están inclusos en el presente trabajo, conviene áe

jar anotados los criterios directores y los factores que intervendrían

en su estudio.

Los bloques de anclaje estarán dimensionados para resistir las

que se emncionan a continuación:

la. Fuerza P-̂  : que proviene del esfuerzo del agua dentro de la tubería
— J~ • J) ~,

+ dinám.

2a. Fuerza Pg t que proviene de la presión que nace el agua en el borde

del tubo en donde está la juntura o unión;

- *fíestát. + dináni.

3a. Tuerza P3 i que proviene de la variación de la temperatura y, como

consecuencia, contracciones y dilataciones de la

tubería, produciéndose fuerzas de rozamiento!
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o exterior de la tubería

L = longitud del empaque en la unión

>*» = coeficiente de rozamiento

Cuarta Fuerza P. i que provienne del peso de la tubería

P4 w P. sen = ̂  Dvn - e . L . /". sen0^

5a. Fuerza P̂  j q.ue previene del rozamiento que sufren los tubos so-

bre los bloques do anclaje y apoyo, cuando varía

la temperatura

Con estos esfuerzos y el

peso del bloque, se obtendrá la fuerza resultante

que debería pasar por el tercio medio de la base

f$ ^~~ del bloque, obteniendo así la? dimensiones.

r
*
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CAPITULO

A B D E M D U

Se determinará aquí las características principales de la

TURBINA y la potencia que se obtendrá en los bornes del generador.

TIPO PE TURBINA.-

El tipo de turbina viene dado en función de su ve-

locida d específica, que es la velocidad con que giraría la turbina

si tuviera un metro ( 1.0 m.) de caída y 1 cv de potencia

Las velocidades específicas prácticas para los diversos ti-

po» de turbinas son;

Para Turbinas JPelton . . . * n_ = 10 32
o

" » PRAKCIS . . . na = 70 450o

" " KAPLAN .... nfi = 600 1 200s

En el presente caso:

n

Turbina y generador girarán

con una velocidad sincrónica. Por tanto,

n = 600 BPU.

ft = 1 600 lit./seg.

Hn = 28.41 m.

i_ = 60° = 112.50
Hn / 28.41

ft - 1 600
_ _ _

/ 28.41

...
300

8QO
112.50 - - — = 195

100 100 -
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Por tanto, la turbina será FRANCIS-KOBMAX-

ALTÜRÁ. DE SUCCIÓN.-

La altura de succión es la diferencia de nivel que

existe entre el borde superior del rodete y el nivel

de agua que sale.

H = B - <£Hna ¿ n
Siendo:

B » altura de agua correspondiente a la pre-

sión atmosférica

B = 10 - 0.0012 h , _ ' '
central

h central = 2 713.70 m.

B« = 10 - 0.0012 . 2 713.70 = 10 - 3.25 = 6.75 m.

H

H * 28.41 m.n
B = 6.75 "

¿r = 0.12 Coeficiente dado en fun-

ción de la velocidad específica.

= 6.75 - 0.12 . 28.41

H. - 6.75 - 3.40 « 3.35
8

Hfl - 3.35 m.

POTENCIA PE LA TURBINA. -

= 13.3 . . d fy

^ = 28.41 m.

a = 1.6 m?/seg.

= 90 % Rendimiento de la turbina,

Nr = 13.3 . 28.41 . 1.6 . 0.9 = 542 cv.
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B I B L I O G R A F I

Profesor K. A. Mostkov

í-ÍAiiÜAL 2>S HIOríAULICA

Editorial del listado para la Li

de Construcción y Arquitectura.

noscu 1954-
Traducción Ipg. SVIATOiiLAV KKOCHIN

Profesor Philipp Forcheiner

Traducción de la tercera edición alenana por el

In£. Industrial HAIIUEL LUCIOT

Editorial LABOf? S. A.

Profesor I. líubio San juán

nifílSOTOS M ¿lliíHAULlCA GEIJSHAíi "í APLICADA

Secunda üdición ampliada

Editorial LABOK S. A,

Dirección por el Arq.. Fierre Hobin

SÍÍCICLOPEDIA DE :OA CONSTiíUCCIGlI (Toao IV)

Editorial Arístideo Quillet S. A»

BÜS1ÍOS AIKBS

Ingeniero Alejandro Cárdenas Tinajero

PROYECTOS HIDRÁULICOS

Apuntes de clase de los años 1960 - 1961 -
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Profesor Inceaiero José Luis Gómess Navarro e

Ingeniero José Juan Aracil

SALTOS D3 AGUA ? PBE3AS DE EMBASE

Tercera Edición corregida y aumentada

Tipografía Artiotica,

MADRID 1952

Ingeniero Antonio G. Gcares Branco

HIDRÁULICA PRACTICA

Editorial DOSSAT S. A.

MAD3ID

Ingeniero Doctor Félix Bundochu

TüBEIilAS DB PÍ13SION

Bases para la Construcción de Tuberías

para Plantas Hidroeléctricas

Traducción por el In&. Ernesto Contag.

Coronel In^^nierp Tlarcoe Cándara Unríqucs

ilIDiíAULICA TEÓRICA

ÁnuntíiS de claso de los años 1959 - 3.960 - 19ol

Ingeniero Dinitri Sahabadso

PHGÍJÍCTC3 :̂; C^I^IÍALSS
Apuntes do clase do los aüos 19̂ 0 - 19̂ 1 - 19o2


