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Introduccion

El objetivo que se pretende con el curso Obras Hidraulicas es que el alumno conozcay aplique
adecuadamente los fundamentos tedéricos de la hidraulica para el disefio de sistemas de riego,
asi como los conceptos béasicos de la ingenieria de presas que permitan dimensionar sus
caracteristicas geométricas, desde el punto de vista hidraulico, junto con sus estructura mas
comunmente aceptadas por la Comisién Nacional del Agua (CONAGUA), cuidando que los
proyectos presenten caracteristicas favorables en economia, operacion y mantenimiento.

Actualmente existe el reto nacional de lograr la economia de agua en las redes de riego, ya
gue numerosas redes mexicanas sufren una baja eficiencia en la utilizacién del agua
disponible. Para lograrlo la CONAGUA inici6 en 2013 un “Programa Rehabilitacion,
Modernizacion y Equipamiento de Distritos de Riego™ de la Republica Mexicana, y edit6 el
“Manual de Operacion, que afio con afio actualiza (Ultima edicion 2017), lo que implica la
introduccion de nuevas tecnologias y apoyos econdémicos, por lo cual se necesita la
capacitacion de los ingenieros y técnicos encargados con el disefio, la construccion y la
operacion de los sistemas de riego.

Es importante resaltar que en el estudio de la materia, se debera tener siempre presente, que
la aplicacion de las técnicas que se presentan a lo largo del curso, deberan tomar en cuenta
las condiciones fisicas, econdmicas y sociales que varian de un proyecto a otro, y que siempre
se debera de buscar todas aquellas posibles soluciones, para proponer y desarrollar a nivel
de proyecto ejecutivo la solucion 6ptima, basdndose en un andlisis técnico-econdémico y
fundamentada en las condiciones socio-econémicas que lleven al éxito su ejecucion.

El curso se estructura en tres partes importantes: en la 12 se determinara la cantidad de agua
gue se requiere, para poder abastecer a uno o varios tipos de cultivos de un Sistema de Riego,
en sus diferentes condiciones de clima y aplicacion del riego (Tema 1y 2). En la 22 parte se
analizaran los métodos para el disefo de los diferentes tipos de cortinas que puede tener una
presa de almacenamiento y la diferencia que se tiene con una presa derivadora y una presa
rompepicos, incluyendo en esta parte los elementos de control y la seguridad de presas (Tema
3). En la ultima parte se describiran los elementos y caracteristicas de cada tipo de aplicacion
del agua a los cultivos, determinando sus ventajas y desventajas de cada uno de ellos, asi
como la importancia que existe en la seleccién del mejor equipo de bombeo, para proporcionar
la energia necesaria en cada tipo de sistema de riego (Tema 4 y 5).

Para evaluar el aprendizaje de los alumnos se programaran tres examenes, dos parciales y
un final. En el primer examen parcial, se evaluaran los conocimientos adquiridos de los temas
1y 2; en el segundo examen parcial el tema 3; y los temas 4 y 5 seran evaluados en el examen
final, en concordancia con lo aprendido en los temas 1 y 2, siendo importante resaltar que
todos y cada uno de los temas, son la base para el aprendizaje y resolucién de los problemas
de obras hidraulicas, es decir los primeros conocimientos tienen aplicacién en el desarrollo de
toda la materia.

Como parte integral de éstos apuntes, se debera contar con el archivo de los Apéndices, ya
gue en él se presentan tablas y figuras necesarias para resolver algunos problemas que aqui
se plantean.
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Tema 1. RELACION AGUA-SUELO-PLANTA

Generalidades

El suelo, compuesto por agua, aire, material inorganico y materia organica, es el principal
sustrato para producir nuestros alimentos. Conocer su conformacion y funcionamiento nos
permite realizar un manejo mas adecuado.

Aproximadamente, los suelos contienen un 25% de agua, un 25% de aire, hasta un 5% de
materia organica y el restante 45% son minerales con distintas caracteristicas (Figura 1.1).

Se pueden clasificar en inorgdnicos, como la
arena, la arcilla, el agua y el aire; y orgdnicos,
como los restos de plantas y animales. Uno de los
componentes orgdnicos de los suelos es el humus
El humus se encuentra en las capas superiores de
los suelos y constituye el producto final de la
descomposicidn de los restos de plantas y
animales.

Minerales
45%

*Fase Solida: Comprende, principalmente, los
minerales formados por compuestos relacionado |8
con la litosfera, como silice o arena, arcilla o
greda y cal. También incluye el humus.
*Fase Liquida: Comprende el agua de la
hidrosfera que se filtra por entre las particulas del
suelo.
*Fase Gaseosa: Tiene una composicion similar a
la del aire que respiramos, aungue con may or
proporcion de didxido de carbono. Ademas,
I__ presenta un contenido muy alto de vapor de agua.

|| Cuando el suelo es muy himedo. 1‘

WA e < — | B
Figura 1. 1 Componentes del suelo

Las particulas sélidas del suelo, dejan espacios (porosidad) que son ocupados por aguay aire
en forma variable en el tiempo (Figura 1.2).

Figura 1. 2 Representacion de la forma de acomodamiento entre los componentes del suelo
1.1 Caracteristicas Fisicas del suelo.

TEXTURA Y ESTRUCTURA, con base al analisis de mecanica de suelos, se deberdn de
tomar en cuenta las siguientes caracteristicas:

e Color de los suelos. Se determina en una suspension en agua por comparacion con
una escala de colores, indicando primero el color predominante y enseguida el tono o
matiz de otro color.

APUNTES G.B.P.M.YJ. P. M. A. 8
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e Peso especifico real.

P,S
Pe=—F (1.1)
R A
Donde:
Pe = peso especifico real (kgf/m?)
PPS = peso de una particula de suelo (kg)
R,A = peso de un volumen de agua igual a la particula (m?)
e Peso especifico aparente.
R,SS
PeA=— (1.2)
RA
Donde:
PeA = peso especifico real aparente (Kgf/m°)
R’SS = peso de un volumen dado de un suelo seco, incluyendo el espacio de poros(kg)
P
v

. , 3
= peso de un volumen de agua igual a la particula (m”)

¢ Clasificacion de los suelos, conforme a su contenido de area, limos y arcillas.

Tabla 1. 1. Textura del suelo

Arenoso 90 5 5
Limoso 5 90 5
Arcilloso 5 5 S0
Franco 40 40 20
Franco arenoso 60 15 25
Franco limoso 20 65 15
Franco arcilloso 30 35 35
France arcillo-arenoso 55 15 30
Franco arcillo-limoso 10 60 30

e Peso volumétrico seco.

Tabla 1. 2. Peso volumétrico seco de algunos tipos de suelo

Peso Volumétrico Seco
Material
Tn/m3
Arenas 1.6
Francos 1.3
Arcillas 1.0
Suelos orgénicos <1.0

e Densidad real de un suelo.
Pss
Dr

= W (1.3)

APUNTES G.B.P.M.YJ. P. M. A. 9
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Donde:
Dr = densidad real (kg/m°)

PSS = peso del suelo seco (K9)

, 3
P = volumen de las particulas (M°)

e Densidad aparente.

Da =S8 (1.4)
Vit
Donde:

Dr = densidad aparente (kg/m?)
Pss — peso del suelo seco (kg)
Vt = yolumen total (m?)

e Tamafio y didmetro de los componentes del suelo.

Tabla 1.3. Tamafio y didmetro de los componentes del suelo
T T T
Arena Grande 2,00-0,05
Limo Mediano 0,05 - 0,002
Arcilla Pequeno menos de 0,002

Cuénto més pequenia es la particula menor es el tamafio de poro que deja entre ellas, aunque
mayor es el espacio poroso total, como es el caso de las arcillas.

De modo inverso, cuando las particulas son mas grandes, como sucede con las arenas, mayor
es el poro, pero menor el espacio poroso total. Esto determina en el suelo su capacidad de
permeabilidad o de retencion. Dentro de los poros encontraremos agua y aire. Como norma,
los poros méas grandes contienen aire y los menores, agua.

e Porosidad.

. Vol Vacios %100 (1.5)
Vol.Total
pr= 29, 100 (1.6)
Dr

Donde:
Pr =Porosidad (en %)

El espacio poroso tiene un papel importante en lo que respecta a el valor productivo de los
suelos, ya que influyen sobre la capacidad de retencion del agua y sobre el movimiento del
aire del agua y del enraizamiento de las plantas.

e Infiltracion.

V= le' (1.7)
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OBRAS HIDRAULICAS

Donde:
K = Coeficiente de permeabilidad (cm/s)

ﬂ = Pendiente (sin unidades)
L

1.2 Estados del agua en el suelo.

Los nutrientes se encuentran formando parte de la materia organica y las arcillas. Es gracias
al agua que estos quedan disueltos y disponibles, transformandose en la “solucién del suelo”.

Como regla podemos decir que cuanto mas materia organica y arcilla contenga un suelo, mas
nutrientes va a tener para ceder a los cultivos. Principalmente, la materia orgéanica proveera
nitrégeno, fosforo y azufre, en tanto que las arcillas cederan calcio, potasio y magnesio.

En un sistema de cultivo, cuando se realiza un riego se producen tres situaciones a lo largo
del tiempo, en cuanto al contenido de agua y su disponibilidad (Figura 1.3):

Saturacion Capacidad de campo Punto de marchitez
permanente

PR/

»

4
® s d ¢
Agua no aprovechable Agua aprovechable Agua no aprovechable
Figura 1. 3 Estados del agua en el suelo

De acuerdo a lo anterior se debera considerar los siguientes aspectos:

e TENSION SUPERFICIAL. Es la fuerza de cohesion que existe entre las moléculas
de un liquido.

e ALTURA DE TENSION. Es la altura a la cual ascenderé el agua de un capilar como
resultado de la tension superficial del agua.

o EXCESO DE SALES SOLUBLES DE LOS SUELOS. Los suelos salinos son aquellos
gue por tener exceso de sales retardan o impiden el crecimiento de las plantas
disminuyendo asi la productividad de la tierra. La causa fundamental que hace que
un suelo sea alcalino o salino no es otra que la insuficiente aplicacion del agua.

e INFLUENCIA DEL NIVEL FREATICO. La presencia del nivel freatico influye en el
desarrollo de las raices de la planta y por ende en el desarrollo de la misma planta.

Cistanciaala
Superficie ded suelo
NAF
W 4

Figura 1. 4 Influencia del nivel fredtico en el crecimiento de las raices
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Dado que en la capa freética hay disueltas una cantidad de sales, estas suben con el agua y
al producirse la evaporacion del liquido las sales se acumulan en la superficie, aumentando
la conductividad eléctrica del suelo y las posibilidades de afectar al cultivo. La salinidad genera
problemas por cuanto las sales son capaces de retener agua con mas fuerzas que las mismas
raices, la Unica forma de evitarlo es a través de riegos que las obliguen a descender hacia los
desaguies.

1.3

Agua disponible para el cultivo.

De acuerdo a los estados del agua en el suelo, se tiene la disponibilidad del agua para el
cultivo conforme a los siguientes parametros a tomar en cuenta:

SATURACION. El suelo a parte sus particulas constituyentes tiene un gran nimero
de poros de diferentes diametros, estos generalmente estéan llenos de aire cuando el
suelo esta seco, pero al irse humedeciendo el aire es desalojado y el agua va
ocupando su lugar, hasta que llega el momento en que todos los poros estan llenos
y escurre libremente debido a la accion de la gravedad; en ese momento se dice que
el suelo esta saturado; por lo tanto el contenido de humedad es la variacion que existe
entre un suelo seco y un suelo saturado y se expresa en por ciento (%).

CAPACIDAD DE CAMPO. Es el contenido de humedad de un suelo expresado en %
después de un riego pesado, una vez que se ha eliminado el exceso de agua por la
accion de la fuerza de gravedad. Esta condicion se obtiene 2 dias después del riego.
Depende fundamentalmente de la textura, estructura y grado de compactacion del
suelo.

PORCENTAJE DE MARCHITAMIENTO PERMANENTE. Es el contenido de
humedad de un suelo cuando las plantas se marchitan permanentemente o sea
cuando no es capaz de seguir obteniendo humedad suficiente para hacer frente a
sus necesidades hidricas.

Tabla 1. 4. Porcentaje de capacidad de campo y de marchitamiento permanente

Textura % C. C. % P. M. P.

Arena 5a15 3als
Migajones arenosos | 10a20 | 6al2
Suelos francos 15a30| 8al7
Migajones arcillosos | 25a35 | 13 a20

Arcillas 30a70| 17a40

HUMEDAD APROVECHABLE. Lamina de agua méxima que se puede aplicar para
humedecer un suelo a una profundidad “z” sin desperdiciar agua. Es la diferencia
entre la capacidad de campo y el punto de marchitamiento permanente, es decir, si

APUNTES G. B.P. M. Y J. P. M. A. 12
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la capacidad de campo es igual al 100% de humedad aprovechable, entonces el
punto de marchitamiento sera del 0%.

I = [(Pscc—PSprr;p)*Da*Pr*Z] (1.8)

Donde:
L = Ldmina de agua méaxima que se puede aplicar para humedecer un suelo a una

profundidad “z” sin desperdiciar agua, en m.
Pscc =% de humedad a capacidad de campo.
Pspmp =% de marchitamiento permanente.

Da = Densidad aparente, en kg/m?.

Pr = Porosidad, en %
z = Profundidad a la que se desea saber el valor de la humedad aprovechable (m).

y= Pesos especifico del agua, en kg/m?>.
EJEMPLO RESUELTO PASO A PASO

EJEMPLO 1.1 Calculo de la humedad aprovechable.

Calcular la maxima humedad aprovechable de un suelo a la profundidad de 3.5 m, que presenta las
siguientes caracteristicas determinadas en el laboratorio de materiales: Contenido de Arenas 40 %,
Contenido de Limos 40 % y Contenido de Arcillas 20 %; Peso del suelo seco de 13.10 kg, con un volumen
total de 0.0093 m?3, del cual 0.0053 m3 son de particulas.

DATOS:

Profundidad de interés=z=3.5m

Contenido de arenas = 40%

Contenido de limos = 40%

Contenido de arcillas = 20%

Peso del suelo seco = Pss = 13.10 kg

Volumen total = Vt = 0.0093 m3

Volumen de particulas = Vp =0.0051 m3
INCOGNITA:

Maxima humedad aprovechable = L mdx = ¢,?
SOLUCION:
Férmulas:

L (Pscc— Pspmp)* Da* Pr+z

pagua
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Los porcentajes de humedad a Capacidad de Campo (pg..) Y porcentaje de humedad a Punto
de Marchitamiento Permanente (pg,pmp), estan en funcion del tipo de suelo y se obtienen de
la Tabla 1.4, matematicamente: Psccy Pspmp f(Tipo de suelo) => Tabla 1.4

Para definir el tipo de suelo se necesita el contenido de arenas, limos y arcillas del suelo,
usando la Tabla 1.1, o también: Tipo de suelo f(% arenas, % limosy % arcillas) => Tabla 1.1

Dr —Da
Dr= S8 Da= % pr= LD 100
Vp Vi Dr
Calculos:
Densidad real = Dr = - = 2570.515 kg /m>
0.0051
Densidad aparente = Da = 01030';3 = 1408.602 kg/m3

(2570.515—1408.602)
2570.515

Porosidad = Pr =

* 100 = 45.202 %

Con un contenido de 40% de arenas, 40% de limos y 20% de arcillas se utiliza la tabla 1.1
para definir el tipo de suelo:

Arenaso 90 5 5
Limoso 5 S0 5
Arcilloso 5 5 90
[ Franco 40 40 20 |
Franco arenoso 60 15 25
France limoso 20 65 15
Franco arcilloso 30 a5 35
Franco arcillo-arenoso a5 15 30
Franco arcillo-limoso 10 60 30

Se tiene un suelo denominado “Franco”. Es importante mencionar que no necesariamente
deben de presentarse los porcentajes exactos de la tabla, por lo que el criterio del ingeniero
es muy importante para definir el tipo de suelo, siendo en muchos casos utilizar el
procedimiento de eliminacién de los que “no pueden ser los valores correctos” y de los que “si
pueden ser los correctos”, seleccionar el que mas parecido tenga con la muestra recolectada
en campo, por lo que, EL PROYECTISTA DEBE CONOCER EL LUGAR DE ESTUDIO y
nunca hacer un proyecto a “ojos cerrados”.

Como se definié un suelo franco, se utiliza la tabla 1.4, para determinar los valores de Psccy
Pspmp:

Textura %C.C. | %P.M.P.
Arena 5a15 3als
Migajones arenosos | 10a20 | 6al2
Suelos francos 15a30| 8al7
Migajones arcillosos | 25a35 | 13 a20
Arcillas 30a70| 17a40
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Como se puede observar existe un rango de valores tanto para pgc., COMO para pspmp, €N

cada caso de tipo de suelo, por lo que para determinar la LAmina de Maxima Humedad
Aprovechable (7,n4x), S€ podrian utilizar los valores extremos de cada uno de ellos, que nos

arroje un valor maximo de la Humedad Aprovechable, es decir: para pscc =309 Y Para pspmp
=89% con lo que se obtendria:

[(Pscc — Pspmp) * Da* Pr«z]  [(0.30 — 0.08) * 1408.602 * 0.45202 * 3.5]
L= g - o = 0.490 m

Sin embargo, es practica comun no utilizar los valores extremos de cada uno de los valores
de la tabla 1.4, sino utilizar o los méximos o los minimos de intervalo en que varian los
porcentajes, por lo que al utilizar: pg.c =309, Y Para pspmp =179%. Se obtiene:

[(0.30 — 0.17) * 1408.602 * 0.45202 * 3.5]
L= 1000 = 0.290m

Que resulta ser un valor mas aceptable y que se puede esperar en un sistema de riego. Por
lo tanto:

RESPUESTA: 0.290 m

EJEMPLO 1.2 ;Cudl es la Lamina de agua maxima que se puede aplicar para
humedecer un suelo a la profundidad radicular de un sembradio de maiz sin
desperdiciar agua?

Utilizando los datos del ejemplo anterior y considerando que las condiciones de fertilidad, porosidad

y humedad sean favorables, las raices de una planta de maiz pueden alcanzar una profundidad de 1.70
m.

DATOS:
Profundidad de interés=z=1.7m

INCOGNITA
Humedad aprovechable = L = ¢?

SOLUCION:
Formula:

L (Pscc — Pspmp) * Da* Pr+z
Joagua

Para determinar la humedad aprovechable es recomendable usar el promedio de los valores
de la tabla 1.4, si no se especifica en el proyecto alguna otra consideracion, por lo tanto, con:

Pscc =22.5% Y Para pspmp =12.59. Se obtiene:

L [(Pscc — Pspmp) * Da = Pr = z]  [(0.225 — 0.125) * 1408.602 = 0.45202 * 1.7] 0.108
= = = VU. m
Y 1000

RESPUESTA: 0.108 m
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Tema 2. NECESIDADES HIDRICAS DE
LOS CULTIVOS.

El procedimiento, que fue presentado por primera vez en la publicacion de la Serie de Riego
y Drenaje de la Organizacion de las Naciones Unidas para la Agricultura y la Alimentacion
(FAO), “Necesidades de Riego de los Cultivos” No. 24 (1977) y se le denomina como el
enfoque de «Kc ETo», donde los efectos del clima sobre los requerimientos de agua
del cultivo vienen reflejados en la evapotranspiracion del cultivo de referencia ETo y el efecto
del cultivo se incorpora en el coeficiente del cultivo Kc.

Al producto de ETo y Kc se le conoce como EVAPOTRANSPIRACION POTENCIAL ETP
(también conocida como Evapotranspiracion del cultivo ETc) y resulta ser una herramienta
muy util para definir el gasto necesario para diferentes areas de cultivo en una misma zona,
al cual se le denomina COEFICIENTE UNITARIO DE RIEGO (C.U.R.), cuyas unidades son:
litros entre segundo y entre hectarea (lt/s/ha), es decir cuantos litros/segundo requiere una
hectarea de un determinado cultivo. La principal utilidad en la determinacién del C.U.R. es el
calcular el gasto de conduccion necesario para los cultivos y poder determinar la capacidad
de los conductos a utilizar para el riego, es decir poder disefiar los canales y tuberias de
conduccion.

2.1 Evapotranspiracion o Uso Consuntivo

La evapotranspiracion (ET) se expresa normalmente en milimetros (mm) por unidad de
tiempo. Esta unidad expresa la cantidad de agua perdida de una superficie cultivada en
unidades de altura de agua. La unidad de tiempo puede ser una hora, dia, 10 dias, mes o
incluso un completo periodo de cultivo o un afio.

Una representacion gréfica de la variacion de la transpiracion de la planta y la evaporacion
del suelo, a lo largo del tiempo que dura el cultivo se puede ver en la figura 2.1, tomada de la
publicacion No. 24 de la FAO ya mencionada.

%+ Importancia relativa de los dos componentes (E y T):

100%

60%

0% | transpiracion

indice del area foliar {IAF)

20%

Particidn de la evapotranspiracion

evaporacion del suelo
0% =
siembra cosacha

Ql

Figura 2.1 Variacion de las dos componentes de la Evapotranspiracion en el tiempo.
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Los factores que afectan a la ET se pueden dividir en dos aspectos principales, los primeros
climéticos (ETo) como son:

- Precipitacion

- Temperatura

- Radiacién solar

- Humedad

- Movimiento del viento

- Duracidn de las etapas del crecimiento
- Llatitud

- Luzsolar

Y los segundos son derivados del tipo del cultivo (ETc), que en condiciones estandar se refiere
a la demanda evaporativa de la atmdésfera sobre cultivos que crecen en &reas grandes bajo
condiciones 6ptimas de agua en el suelo, con caracteristicas adecuadas tanto de manejo
como ambientales, y que alcanzan la produccion potencial bajo las condiciones climaticas
dadas.

Una forma de representar lo conceptos anteriores se muestra en la figura 2.2

variables ET,
climaticas
factores ETc
de cultivo

manejo y \_'
condiciones ET
\ mbientales @—— = ¢ aj

Figura 2.2 Esquema de la interpretacion de la Evapotranspiracion (ET).

Por lo anterior el USO CONSUNTIVO es la cantidad de agua requerida por la planta para la
formacion de sus tejidos y el agua que transpira, mas la cantidad de agua que se evapora en
la superficie del suelo sobre la que se desarrolla a lo cual se le denomina Evapotranspiracion
Potencial ETP y se representa mediante la figura 2.3

. . - - - Transpracion

Evaporacion del area

donde se desamolla &

el cultvo

Aguausadaenla
J Construccion de sus
T b Tejidos.
: f
LTS AL

Figura 2.3 Esquema del uso consuntivo de una planta
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En general, los factores que intervienen en el uso consuntivo o ETP son:

- Suelo: (Textura, estructura, infiltracién, porosidad, etc.)

- Cultivo: (Especie, variedad, ciclo vegetativo, profundidad radicular, etc.)
- Agua: (Disponibilidad, practica de riego, capacidad de campo, etc.)

- Clima: (Temperatura, precipitacion, etc.)

2.2 Métodos de calculo del Uso Consuntivo.

Como la Evapotranspiracion Potencial (ETP) es practicamente similar al Uso Consuntivo, es
practica comun calcular la ETP y utilizarla para definir el C.U.R. (ver figura 2.4)

- NN
U lHuvia
‘\.‘ .'\.‘ ram

'. evapotranspiracién riego

s

.
AN K

diacié c med
radiacion o ———-\ K
, transplrauon \ c fin
I(c ini I

4

zona radicular

Figura 2.4 Esquema de las variables que intervienen para el cdlculo del Coeficiente Unitario de Riego (FAO).

De los métodos mas empleados para la determinacion de la ETP se pueden citar los
siguientes:

1. Método de Blaney — Criddle modificado (1977).
Método de Tornthwaite (1948).
Método de Turc (Sanchez San Roman Javier, “Evapotranspiracion”, 2006).
Método de Coutagne (Sanchez San Roman Javier, “Evapotranspiracion”, 2006).
Método de Penman (1948).
Método de Penman-Monteith (1965 y 1992).
Hargreaves (1989)
8. Meétodo de Priestley-Taylor (1972).

No ok~ oo

A pesar de que se han realizado multiples investigaciones y desarrollado una serie de teoria
para encontrar la evapotranspiracion en zonas de cultivo, como es el caso de la
Evapotranspiracion Real, Evapotranspiracion de referencia, etc.
(http://www.aeet.org/ecosistemas/031/informel.htm) , en las cuales se emplean factores de
correccion como el que se muestra en la Figura 2.5, asi como el uso del satélite para el célculo
de la Evapotranspiracion real por medio de satélte en  Argentina
(http://www.evapotranspiracion.org.ar/index.htm), el método de Blaney—Criddle da resultados
confiables y sobre todo en aquellas zonas que se carece de informacion a mayor detalle.
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Clima

ﬂ- £
Hadiacian
Te mperatura
Welnadad vientn
Humedad

Factor He
e

ET, b4

Cublun ragsdn
L dsurne
opsmias agricolas

Ks x Kc Ajustado

ET, x

A%,

Estrés hidrico
w ambsental

Figura 2. 5. Factores de correccion en el cdlculo de la evapotranspiracion

Cultivo herbaceo de referencia

Cultivo regado

ET,

ETe

;

ET.adj

Imagen obtenida de Domingo F. Villagarcia L. y
Were- A. 2002. “¢Como se puede medir y
estimar la evapotranspiracion?: estado actual y

evolucion.

2018.

Ecosistemas
https://rua.ua.es/dspace/bitstream/10045/89
59/1/ECO_12(1)_09.pdf), el dia 29 de enero del

2003/1  (URL:

A continuacién, se presentan los tres primeros métodos, no sin antes hacer resaltar que los
demas métodos mencionados se pueden consultar en la bibliografia que se menciona al inicio
de éstos apuntes y que la FAO en su publicacién N° 56 “Evapotranspiracion del cultivo”, hace
mucho énfasis en que la evapotranspiracion de referencia (ETc) se debe calcular
exclusivamente con el método de Penman-Monteith (1992), pero derivado del hecho de que
no existe en nuestro pais informacion que se necesita para su aplicacién y de que los valores
de Coeficiente Unico de Cultivo (Kc), s6lo son para su uso en dicha formula y que no se han
investigado para nuestro paises, se considera para el curso de Obras Hidraulicas que no se

puede aplicar.
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2.2.1 METODO DE BLANEY - CRIDDLE

Las férmulas que proponen Joseph Blaney y Brian Criddle se presentan a continuacion:

ETP=K, F 2.1)

Donde:

ETP = Evapotranspiraciéon potencial mensual, en cm.

Kg = Coeficiente global de desarrollo, que varia entre 0.5y 1.2

F = Factor de temperatura y luminosidad

T+17.8
Fop[ 08 -
( 218 j 2.2)

Siendo:
P = Porcentaje de horas de sol del mes con respecto al afio

T =Temperatura media mensual del aire en °C.

Como se puede apreciar se requiere de informacion climatolégica de una o varias estaciones
de medicidn cercanas a la zona de estudio, asi como informacion de los tipos de cultivo que
se pretenden desarrollar o los que ya existen en caso de sistemas de riego en produccion.

Con la latitud de cada estacion climatolégica se determina el Porcentaje de horas de sol del
mes con respecto al afio (P ) con la ayuda de la Tabla 2.1 y en conjunto con la temperatura
promedio se determina el factor de temperatura y luminosidad ( F ) y de conformidad con los
valores consignados para el coeficiente global de desarrollo de cada cultivo de la tabla 2.2,
consignando los valores maximos para los meses de mayor temperatura (abril a septiembre)
y los valores minimos para los demés meses, en aquellos casos en que existia un rango del
coeficiente Kg.

1
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Tabla 2. 1. Valores de Porcentaje de horas de sol del mes con respecto al afio

LATITUD
NORTE (°) NOV \ DIC
0 8.50 | 7.66 | 8.49 | 8.21 | 850 | 8.22 | 850 | 849 | 821 850 822  8.50
5 832 7.57 | 8.47 | 829 | 865 | 841 | 867 | 860 | 823 |8.42 | 8.07 | 8.30
10 8.13 | 7.47 | 8.45 | 837 | 881 | 860 | 8.86 | 871 | 825|834 7.91 | 8.10
15 7.94 | 7.36 | 8.43 | 8.44 898 | 8.80 | 9.05 | 8.83 | 828 820 7.75  7.88
16 7.93 | 7.35 | 8.44 | 846 | 9.07 | 8.83 | 9.07 | 8.85 | 827|824 7.72 | 7.83
17 7.86 | 7.32 | 8.43 | 848 | 9.04 | 887 | 9.11 | 8.87 | 827|822 7.69 | 7.80
18 7.83 | 7.30 | 8.42 | 850 | 9.09 | 892 | 9.16 | 890 | 8.27 | 8.21 | 7.66 | 7.74
19 7.79 | 7.28 | 8.41 | 851 | 9.11 | 897 | 9.20 | 892 | 828|819 7.63 | 7.71
20 7.74 | 7.25 | 8.41 | 852 | 9.15 | 9.00 | 9.25 | 8.96 | 8.30 | 8.18 | 7.58 | 7.66
21 7.71 | 7.24 | 8.40 | 854 | 9.18 | 9.05 | 9.29 | 898 | 8.29 | 8.15  7.54 | 7.62
22 7.66 | 7.21 | 8.40 | 8.56 | 9.22 | 9.09 | 9.33 | 9.00 | 8.30 | 8.13 | 7.50 | 7.55
23 7.62 | 7.19 | 8.40 | 857 | 9.24 | 9.12 | 9.35 | 9.02 | 830 | 8.11 | 7.47 | 7.50
24 7.58 | 7.17 | 8.40 | 860 | 9.30 | 9.20 | 9.41 | 9.05 | 831 | 8.09 | 7.43 | 7.46
25 7.53 | 7.14 | 839 | 861 | 9.33 | 9.23 | 9.45 | 9.09 | 832 | 8.09  7.40 | 7.42
26 7.49 | 7.12 | 8.40 | 8.64 | 938 | 9.30 | 9.49 | 9.10 | 831 | 8.06 7.36 | 7.31
27 7.43 | 7.09 | 8.38 | 8.65 | 9.40 | 9.32 | 9.52 | 9.13 | 832 | 8.03 | 7.36 | 7.31
28 7.40 | 7.07 | 839 | 8.68 | 9.46 | 9.38 | 9.58 | 9.16 | 8.32 | 8.02  7.27 | 7.27
29 7.35 | 7.04 | 837 | 870 | 9.49 | 9.43 | 9.61 | 9.19 | 8.32 | 8.00 | 7.24 | 7.20
30 7.30 | 7.03 | 838 | 872 | 953 | 9.49 | 867 | 9.22 | 833|799  7.19 | 7.15
31 7.25 | 7.00 | 8.36 | 873 | 9.57 | 954 | 9.72 | 9.24 | 833 | 7.95 | 7.15 | 7.09
32 7.20 697 | 837 | 876 | 9.62 | 959 | 9.77 | 9.27 | 834 | 7.95  7.11 | 7.05
33 7.15 | 6.94 | 8.36 | 8.78 | 9.68 | 9.65 | 9.82 | 9.31 | 835 7.94 | 7.07 | 6.98
34 7.10 | 6.91 | 8.36 | 8.80 | 9.72 | 9.70 | 9.88 | 9.33 | 836 | 7.90 | 7.02 | 6.92
35 7.05 | 6.88 | 8.35 | 8.83| 9.77 | 9.76 | 9.94 & 9.37 | 837 | 7.88 | 6.97 | 6.85
36 6.99 | 6.85 | 8.35 | 8.85| 9.82 | 9.82 | 9.09 & 9.40 | 837 | 7.85 | 6.92 | 6.79
38 6.87 | 6.79 | 8.34 | 8.90 | 9.92 | 9.95 | 10.10 | 9.47 | 8.38  7.80 | 6.82 | 6.66
40 6.76 | 6.72 | 8.33 | 8.95 | 10.02 | 10.08 | 10.22 | 9.54 | 8.39 | 7.75 | 6.72 | 7.52
42 6.63 | 6.65 | 8.31 | 9.00 | 10.14 | 10.22 | 10.35 | 9.62 | 8.40 | 7.69 | 6.62 | 6.37
a4 6.49 | 6.58 | 8.30 | 9.06 | 10.26 | 10.38 | 10.49 | 9.70 | 8.41 | 7.63 | 6.49 | 6.21
46 6.34 | 6.50 | 8.29 | 9.12 | 10.39 | 10.54 | 10.64 | 9.79 | 8.42 | 7.57 | 6.36 | 6.04
48 6.17 | 6.41 | 8.27 | 9.18 | 10.53 | 10.71 | 10.80 | 9.89 | 8.44 | 7.51 | 6.23 | 5.86
50 5.98 | 6.30 | 8.24 | 9.24 | 10.68 | 10.91 | 10.90 K 10.00 | 8.46 | 7.45 | 6.10 | 5.65
52 577 | 6.19 | 8.21 | 9.29 | 10.85 | 11.13 | 11.20 | 10.12 | 8.49 | 7.39 | 5.93 | 5.43
54 5.55 | 6.08 | 8.18 | 9.36 | 11.03 | 11.38 | 11.43 | 10.26 | 8.51 | 7.30 | 5.74 | 5.18
56 5.30 | 5.95 | 8.15 | 9.45 | 11.22 | 11.67 | 11.69 | 10.40 | 8.52 | 7.21 | 5.54 | 4.89
58 5.01  5.81 | 8.12 | 9.55 | 11.46 | 12.00 | 11.98 | 10.55 | 8.51 | 7.10 | 4.31 | 4.56
60 4.67 | 5.65 | 8.08 | 9.65 | 11.74 | 12.39 | 12.31 | 10.70 | 8.51 | 6.98 | 5.04 | 4.22
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Tabla 2. 2 Valores del Coeficiente global de desarrollo “Kg”

Cultivo Ciclo vegetativo Coeficiente global (Kg)

Aguacate Perenne 0.50-0.55
Ajonjoli 3 a 4 meses 0.8

Alfalfa Ent're heladas 0.80-0.85

Eninvierno 0.6

Algodon 6 a 7 meses 0.60 - 0.65
Arroz 3 a 5 meses 1.00-1.20
Cacahuate 5 meses 0.60 - 0.65
Cacao Perenne 0.75-0.80
Café Perenne 0.75-0.80
Camote 5a 6 meses 0.60

Caiia de Azicar Perenne 0.75-0.90
Cartamo 5 a 8 meses 0.55-0.65
Cereales de grano pequeiio (alpiste, avena, cebada, centeno, trigo) 3 a 6 meses 0.75-0.85
Citricos 7 a 8 meses 0.50 - 0.65
Chile 3 a4 meses 0.60
Esparrago 6 a 7 meses 0.60

Fresa Perenne 0.45-0.60
Frijol 3 a 4 meses 0.60-0.70
Frutales de hueso y pepita (hoja Caduca) Entre heladas 0.60-0.70
Garbanzo 4 a5 meses 0.60-0.70
Girasol 4 meses 0.50-0.65
Gladiola 3 a 4 meses 0.60

Haba 4 a5 meses 0.60-0.70
Hortalizas 2 a 4 meses 0.60
Jitomate 4 meses 0.70
lechuga y col 3 meses 0.70
Lenteja 4 meses 0.60-0.70
Maiz 4 meses 0.60-0.70
Maiz 4 a 7 meses 0.75-0.85
Mango Perenne 0.75-0.80
Melén 3 a 4 meses 0.60
Nogal Entre heladas 0.70

Papa 3 a5 meses 0.65-0.75
Palma datilera Perenne 0.65-0.80
Palma cocotera Perenne 0.80-0.90
Papaya Perenne 0.60-0.80
Platano Perenne 0.80-1.00
Pastos de gramineas Perenne 0.75
Remolacha 6 meses 0.65-0.75
Sandia 3 a 4 meses 0.60
Sorgo 3 a5 meses 0.70

Soya 3 a5 meses 0.60-0.70
Tabaco 4 a 5 meses 0.70-0.80
Tomate 4 a 5 meses 0.70-0.80
Zanahoria 2 a 4 meses 0.60

APUNTES G.B.P.M.YJ. P. M. A.
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2.2.2 METODO DE THORNTHWAITE.

Las férmulas que propone son:

10T \*
ETP'= 16[Tj (2.3)
DONDE: /777 = Evapotranspiracion potencial mensual, en mm. Para meses tedricos de 30
dias con 12 horas diarias de insolacion. También se conoce como
evapotranspiracion potencial sin corregir.
7= Temperatura media mensual del aire en 2C.

/ = Indice de calor anual, igual a la suma de los doce indices mensuales del afio (7),

es decir:

| =2 (2.4)

SIENDO:

) T 1.514
= — 2.
! (5) (2:5)

«r = Exponente que se puede calcular con la siguiente ecuacion:

a=6.75*10"*1° —=7.71*10° *1? +1.792*10* *1 + 0.49239 (2.6)

La evapotranspiracion potencial corregida se obtiene al considerar el nimero de dias reales
del mes (d) y el nUumero maximo de horas de sol (N), segun la latitud del lugar por medio de
la siguiente ecuacion:

ETP = ETP'(ij(ﬁ] (2.7)
30 \ 12

Por lo que finalmente se tendria:
ETP =16 07 i)* N (2.8)
| 30 12

El nimero de horas de sol N, se puede obtener de la Tabla 2.3, para la latitud norte.
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Tabla 2. 3 Numero de horas de sol segun la latitud

LATITUD MES

NORTE (°) MAY \ JUN \ JUL \ SEP \ ocT \ Nov\ DIC
0 121|121 | 121 | 121 | 12.1 | 12.1 | 121 | 121 | 121|121 121 | 121
5 119 | 12.0 | 12.1 | 12.2 | 124 | 124 | 123 | 123 | 12.1 | 12.0 | 11.9 | 11.8
10 116 | 11.8 | 12.1 | 12.3 | 12.6 | 12.7 | 12.6 | 12.4 | 12.2 | 11.9 | 11.7 | 11.5
15 114 | 11.6 | 12.1 | 12.4 | 12.8 | 13.0 | 12.9 | 12.6 | 12.2 | 11.8 | 11.4 | 11.2
20 11.1 | 11.4 | 12.0 | 12.6 | 13.1 | 13.3 | 13.2 | 12.8 | 12.3 | 11.7 | 11.2 | 10.9
25 10.8 | 11.3 | 12.0 | 12.8 | 13.4 | 13.7 | 13.6 | 13.0 | 12.3 | 11.6 | 10.9 | 10.6
30 105 | 11.1 | 12.0 | 12.9 | 13.7 | 14.1 | 13.9 | 13.2 | 12.4 | 11.5| 10.7 | 10.2
35 10.2 | 10.9 | 12.0 | 13.1 | 14.1 | 146 | 143 | 135 | 12.4 | 113 | 103 | 9.8
40 9.7 | 106 | 12.0 | 13.3 | 144 | 150 | 14.7 | 13.7 | 12.5| 11.2 | 10.0 | 9.4
45 9.2 | 10.4 | 11.9 | 13.6 | 149 | 156 | 153 | 14.1 | 12.5| 11.0 9.5 | 8.8
50 86 | 10.1 | 11.9 | 13.8 | 155 | 163 | 159 | 145 | 12.6 | 10.8 | 9.1 | 8.1
55 77 | 96 | 11.8 | 142 | 164 | 175 | 17.0 | 151 | 12.7 | 104 | 8.4 | 7.2
60 6.8 | 9.1 | 11.8 | 146 | 17.2 | 187 | 180 | 156 | 12.7 | 10.1 | 7.6 | 6.3

2.2.3 METODO DE TURC.

La férmula propuesta es:

ETP =4 *(Ri +50)
T+15 (2.9)
DONDE:
ETP = Evapotranspiracion potencial mensual,
en mm.
«' = Coeficiente que toma en cuenta los dias del mes. a'=0.4 para meses de 30y 31

dias, 0.37 para febrero.

T= Temperatura media mensual del aire en
oC,

Ri=  Radiacidn solar incidente media diaria del mes, en
lagleys/dia

El valor mensual de la radiacion solar Ri, se puede obtener por medio de las Figuras de la N°
2.6.1 (anual), a la N° 2.6.13, localizando el sitio de estudio en los planos de la Republica
Mexicana de dichas figuras, por medio de sus coordenadas geograficas.
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6.1. Radiacidn Solar Incidente (Ri) media diaria Anual (cal/cm?/dia)
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Figura 2.6.2, 2.6.3, 2.6.4. Radiacion Solar Incidente (Ri) mensual media Diaria (cal/cm?/dia)
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Es importante destacar que en aquellos meses en que la fecha de inicio y término del cultivo
no coincide con el primer dia del mes en cuestién, se debe de multiplicar la ETP por el
porcentaje de mes que se encuentre cultivado (como se puede ver en el ejemplo 2.3.) -

DETERMINACION DEL COEFICIENTE UNITARIO DE RIEGO (C.U.R.). Una vez obtenida la
ETP por cada cultivo y por cada mes se procede a calcular la altura de precipitacion efectiva
(I, al multiplicar la altura de lluvia mensual por los coeficientes de infiltracion y el coeficiente
de aprovechamiento en la zona radicular, mateméticamente:

_ *K *
ILL - hLL KI KR (2.10)
Donde:
hu = Altura de lluvia media de cada mes, en mm.
K = Coeficiente de infiltracion
Kgr = Coeficiente de aprovechamiento del agua en la zona radicular

Cuando al restar al valor de la ETP calculada, el valor de la lamina de lluvia efectiva (I..) se

obtiene la lamina de riego neta (/zy) €n milimetros, para cada cultivo y para cada mes, tomando

en cuenta todos y cada uno de los cultivos existentes, teniendo ESPECIAL CUIDADO de que
en los meses donde no esté cultivado todo el mes, es decir medio mes o fraccion de mes de
un cultivo en especial, restar solo la altura de lluvia efectiva multiplicada por dicha fraccién (v.
g. si solo se cultiva medio mes, la ETP debe ser multiplicada por el factor 0.5 y se debe restar
la lamina de lluvia efectiva multiplicad por dicho factor), consignando al final del célculo de
todas y cada una de las restas para cada cultivo, la suma de ellas para obtener la LAMINA
DE RIEGO NETA TOTAL, generalmente en unidades de milimetros, por lo que se debe
considerar que la ETP calculada por el método de Blaney - Criddle esta en centimetros, por
lo que se debe de transformar en milimetros.

Posteriormente se calcula la LAMINA DE RIEGO BRUTA (Irs), al dividir cada valor de la lamina

de riego neta (Irn) entre el valor de cada uno de los porcentajes de eficiencia en el manejo del
agua (nwm) y el de aplicacion en el riego (77z), que se tenga en el sistema de riego o en el caso
del proyecto de un nuevo sistema de riego, considerar los porcentajes de eficiencia de un
sistema de riego similar y cercano a la zona del proyecto. Para terminar de calcular la lamina
de riego bruta total, se realiza la suma por cada mes de cada uno de los cultivos y se procede
a determinar el mes de maxima demanda, es decir aquél mes de mayor valor de lamina de
riego bruta, al cual se le denomina mes critico.

Una vez definido el mes de maxima lamina de riego bruta o mes critico, se recomienda hacer
una tabla donde se consignan los diferentes cultivos del mes critico, las laminas de riego
brutas y las superficies cultivadas, ordenados de mayor a menor valor de ldmina de riego bruta
y en los casos de tener dos 0 mas cultivos el mismo valor de lamina, se pone primero el de
mayor superficie cultivada. Posteriormente se continua con la tabla transformando la lamina
de riego bruta mensual en diaria (tomando en cuenta el nimero de dias que tiene el mes en
cuestion) y conforme al area cultivada se procede a determinar el volumen demandado diario,
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haciendo en otra columna los volumenes acumulados y las areas o superficies cultivadas
acumuladas, para finalmente dividir volumenes acumulados entre &reas acumuladas y
cuidando las unidades se logra obtener el C.U.R. en It/s/ha, que es muy comun se presente
en papel logaritmico para que sea facilmente utilizado para definir las necesidades de caudal
para diferentes areas, como la que se muestra en la Figura 2.7 al final del ejemplo 2.3

Con la finalidad de definir el volumen de agua demandada por el sistema, se multiplican las
areas cultivadas por las ldminas de riego brutas de cada cultivo y por cada mes logrando
obtener los volimenes demandados mensuales y finalmente el volumen demandado anual.

Para tomar en cuenta la eficiencia del sistema relativo al manejo y aplicacion del riego, de no
existir informacién en sistemas similares, se puede utilizar la siguiente informacioén:

17r Parcelaria (aplicacion del riego) = 70 %
Para canales de tierra < 7m conduccion (manejo) = 70%

(_ .. n Distribucién =49 % o del sistema

(" e Parcelaria =70 %

Para canales revestidos< 7w conduccion = 75%

de mamposteria .". n Distribucion =53 % o del sistema

nr Parcelaria =70 %

Para canales revestidos<  7m conduccion = 85%

de concreto (_ -+ M Distribucién =60 % o del sistema

Obviamente se requiere tener el programa de cultivo, definiendo los ciclos vegetativos y las
hectareas de cada tipo de cultivo, tal como se muestra en los ejemplos 2.1y 2.2

En el proyecto de un sistema de riego una vez elaborada la planeacién de la zona de riego,
se necesita determinar la capacidad hidraulica para cada canal; para tal fin resulta practico y
rapido valerse del C.U.R. expresado en It/seg/ha y varia dependiendo de las superficies netas
dominadas por los canales de riego, es decir, el producto del C.U.R. por la superficie neta
correspondiente en el canal en cuestion nos da el GASTO MAXIMO DE CONDUCCION
(Qmax) con que se debe proyectar hidraulicamente el canal.

2.3 Coeficientes de cultivo o desarrollo.

Los valores que se utilizardn para éste curso son los proporcionados por la Tabla 2.2,
recomendando que cuando exista un rango de valores para un mismo cultivo, se tome el
méximo valor de Kg para los meses de calor (mayo, junio, julio, agosto y septiembre) y el
minimo para los meses de frio.
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EJEMPLOS RESUELTOS
EJEMPLO 2.1 Calculo de la evapotranspiracion.

Se desea calcular la evapotranspiracidon potencial para una superficie sembrada con maiz, meldn,
jitomate y avena; conforme a los siguientes ciclos vegetativos.

CIcLo Y;&Z-;ATIVO FECHAS DE SIEMBRA S%T;gglc(fal)x

CULTIVO

ler 2do \ .

) ) ler ciclo 2do ciclo

ciclo ciclo

, 1 Febrero al 1 Agosto al
2
Maiz 120 120 31 Mayo 30 Noviembre >0 >0
, 1 Diciembre al
Meldn - 120 -- 31 Marzo --- 50
. 1 Abril al

Jitomate 120 --- 31 Julio --- 50 ---
Avena Perenne | Perenne 1 enero al 31 Diciembre 200 200

La informacion climatolégica mas cercana a la zona de estudio es la de la estacion “ALVARO
OBREGON” Con latitud N 19° 49°42”" y longitud oeste 101 ° 02’; teniendo la siguiente
informacion:

Mes Tmedia hp media
Enero 15.107 13.595
Febrero 16.143 13.975
Marzo 18.426 6.550
Abril 20.645 12.643
Mayo 22.352 40.410
Junio 21.824 98.552
Julio 20.037 148.193
Agosto 19.621 137.824
Septiembre 19.627 98.580
Octubre 18.544 51.081
Noviembre 16.851 10.173
Diciembre 15.758 6.045

Datos:
Tipos de cultivos

Ciclos vegetativos
Superficies cultivadas
Latitud y longitud del sitio en estudio

Temperaturas

]
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Precipitaciones
Incégnita:

ETP =¢?
SOLUCION:

METODO DE BLANEY-CRIDDLE

Formulas:
ETP=K,F
KG .. Tabla 2.2
F_p/T+1r8
21.8

P = f (De la latitud del sitio de estudio) ... Tabla 2.1

Se muestra la secuencia de calculo para el mes de Enero de acuerdo con los datos del
problema, posteriormente se consigna en una tabla el calculo de los meses restantes.

De la tabla 2.1, se calcula el porciento de horas de sol mensual para la latitud especifica,
mediante una interpolacion lineal de datos, como se muestra a continuacion

LATITUD MES
NORTE
ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP OCT NOV DIC
19 779 7.8 841 851 911 897 920 892 828 819 7.63 7.71
20 774 725 841 852 915 9.00 925 896 830 818 7.58 7.66

Asignando x; = 19°, y1=7.79, x, = 20° y, = 7.74,x =19°49°42"°=19.828 °

7.74-17.19

P(19°49°427)=7.79 +£ j(19.828 ~19)=7.749

Se determina el factor de temperatura y luminosidad para la temperatura media del mes de
calculo

F =7.749

(15.107 +17.8j _11.697
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En funcién del tipo de cultivo se determina el coeficiente de desarrollo, de acuerdo con la tabla
2.2, se tiene:

. Ciclo Coeficiente global
Cultivo .
vegetativo (Kg)
Meldn 3 a4 meses 0.60
Cereales de grano pequefio (alpiste, avena, cebada, centeno, trigo) 3 a 6 meses 0.75-0.85

K¢ (melén) =0.60

K (avena)=0.75 - 0.85

Nota: en el caso de la avena se tiene un rango entre 0.75 y 0.85, se toma el valor mas
bajo si se trata de época de frio, mientras que en tiempo de calor se tomaria el valor
maximo. Para efecto de éste método se considerardn como meses de calor mayo, junio,
julio, agosto y septiembre.

Determinando la evaporacion potencial de cada uno de los cultivos, asi como la del mes
correspondiente

ETP

mélon

- 0.60(11.697) = 7.018cm

ETP, ., =0.75(11.697) = 8.773cm

avena

ETP. oo = ETP., + ETP. . =7.018+8.773=15.791cm =157.91mm

elon avena

Se muestra a continuacion el calculo completo de la evapotranspiracion para la zona de
estudio

P interpolado Valor de KG ETP (cm) ETP

(°c)  19°49°42” Melén Avena Maiz Jitomate Melén Avena Maiz Jitomate (cm)
Ene. 15.107 7.749 11.697 0.60 0.75 --- --- 7.018 8.773 - --- 15.791
Feb. 16.143 7.255 11.296 0.60 0.75 0.60 --- 6.778 8.472 6.778 --- 22.027
Mar. 18.426 8.410 13.975 0.60 0.75 0.60 - 8.385 10.481 8.385 --- 27.251
Abr. 20.645 8.518 15.022 - 0.75 0.60 0.70 - 11.267 9.013 10.515 30.795
May. 22.352 9.143 16.840 --- 0.85 0.70 0.70 --- 14.314 11.788 11.788 37.890
Jun. 21.824 8.995 16.349 - 0.85 - 0.70 - 13.897 - 11.444  25.341
Jul.  20.037 9.241 16.039 --- 0.85 --- 0.70 --- 13.633 - 11.227 24.860
Ago. 19.621 8.953 15.368 --- 0.85 0.70 --- --- 13.063 10.758 --- 23.820
Sep. 19.627 8.297 14.245 - 0.85 0.70 - - 12.108 9.972 - 22.080
Oct. 18.544 8.182 13.641 - 0.75 0.60 - - 10.231 8.185 - 18.415
Nov. 16.851 7.589 12.063 - 0.75 0.60 - - 9.047 7.238 - 16.285
Dic. 15.758 7.669 11.805 0.60 0.75 - - 7.083 8.854 - - 15.937
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METODO DE THORNTWAITE

Formulas:

ETP = ETP'(ij(ﬁj
30 )( 12

N Pardmetro en funcidn de la latitud Tabla 2.3

ETP'= 16(¥J

a=6.75x107 (1)’ - 7.71x10° (1) +1.792x1072(1 ) + 0.49239

Solucién:

Se calculara de inicio los valores del indice de calor para los 12 meses del afio y determinar
el indice de calor anual, posteriormente se obtiene la evapotranspiracion potencial, para
finalmente corregirla y obtener la evapotranspiracion potencial real.

Para el mes de enero se tendria:

1.514
Iene = = (15';07] =5.334

1514
legg =1, = (16;—43j =5.897

Calculando los meses restantes y sumandolas se tiene:

12

| =) (5.334+5.897 +... + 5.686) = 89.240

i=1

El exponente que toma en cuenta el indice de calor mensual, es:

a=6.75x107 (89.240)" — 7.71x10° (89.240)” +1.792x10°? (89.240) + 0.49239
a=1957

La evapotranspiracion potencial del mes de enero es:
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1.957

10(15.007)) ™ _ ., o0

89.240

ETP'=16

Obteniendo las horas de sol en el mes de enero para la latitud del sitio de estudio, de los datos
de la tabla 2.4

LATITUD MES
NORTE ENE FEB  MAR | ABR | MAY | JUN | JUL | AGO @ SEP A OCT NOV @ DIC
15 11.4 | 11.6 | 12.1 | 12.4 | 12.8 | 13.0 | 12.9 | 12.6 | 12.2 | 11.8 | 11.4 | 11.2
20 11.1 | 11.4 | 12.0 | 12.6 | 13.1 | 13.3 | 13.2 | 12.8 | 12.3 | 11.7 | 11.2 | 10.9
Asignando x; = 15°, y1 = 11.4, x, = 20°% y, =11.1, x = 19°49°42"'=19.828 °
. 11.4-111
N(19°49'42") =11.1+| ———=|(19.828-15) =11.110
0-15
Obteniendo la evapotranspiracion potencial del mes de enero serd, para un cultivo:
31)11.110
ETP =44832| — | ——— |=42.891mm
30
Se muestra a continuacion el calculo de los meses restantes.
T ETP’ N interpolado ETP
MES i d
Ene 15.107 5.334 44.832 31 11.110 42.891
Feb 16.143 5.897 51.047 28 11.407 45.290
Mar 18.426 7.205 66.132 31 12.003 68.353
Abr 20.645 8.558 82.617 30 12.497 86.039
May 22.352 9.652 96.516 31 13.090 108.792
Jun 21.824 9.309 92.104 30 13.290 102.005
Jul 20.037 8.180 77.922 31 13.190 88.504
Ago 19.621 7.924 74.787 31 12.793 82.387
Sep 19.627 7.928 74.832 30 12.297 76.684
Oct 18.544 7.275 66.963 31 11.703 67.483
Nov 16.851 6.293 55.521 30 11.207 51.852
Dic 15.758 5.686 48.691 31 10.910 45.744
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I = 89.240
a= 1.957

NOTA: Es importante resaltar que los valores obtenidos de la ETP son exclusivamente para
un solo cultivo, por lo que en aquellos meses en que se tenga mas de un cultivo, cada uno de
los valores de ETP deberan de ser multiplicados, por el nUmero de cultivos que se tengan, tal
como se puede ver en el Resumen de Resultados, al final del problema.

METODO DE TURC

Formulas:
ETP =4 (Ri + 50)
T+15
a'=0.40... Meses de 30y 31 dias
a’=0.37 ... Febrero
R ..26.1ala2.6.12
Solucién:

De acuerdo con el mes de estudio se asigna el coeficiente a’, se realiza la lectura de la
radiacion solar incidente media de acuerdo con las figuras y finalmente se determina la
evapotranspiracion correspondiente

En la siguiente figura se muestra la lectura de la radiacion del mes de enero.
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Conforme a la figura anterior el valor de la Radiacion solar incidente para el mes de enero es
de 365 cal/cm?/dia y de la misma forma se procederia para los demas meses, presentandose
en la siguiente tabla los resultados obtenidos de la aplicacion del método, el cual es solo para

un cultivo.

IMPORTANTE: cuando se tienen dos o mas cultivos en un determinado mes, el valor de ETP,
se multiplica por dicha cantidad. Similar a lo ya comentado en la nota del final de la aplicacion

del método de Thorntwaite en la solucion de este ejemplo.

T , Ri ETP

MES a Lagleys/dia

Ene 15.107 0.40 365 83.295
Feb 16.143 0.37 430 92.059
Mar 18.426 0.40 485 117.967
Abr 20.645 0.40 510 129.737
May 22.352 0.40 490 129.258
Jun 21.824 0.40 485 126.829
Jul 20.037 0.40 505 126.958
Ago 19.621 0.40 445 112.214
Sep 19.627 0.40 400 102.026
Oct 18.544 0.40 395 98.403
Nov 16.851 0.40 370 88.882
Dic 15.758 0.40 330 77.873

RESUMEN DE RESULTADOS

Nota: con el proposito de comparar los resultados obtenidos por los métodos descritos se

muestran los resultados obtenidos en mm

MES ETP (m m)

Blaney Thorntwaite Turc
Ene 157.91 85.782 166.59
Feb 220.272 135.87 276.177
Mar 272.513 205.059 353.901 |
Abr 307.951 258.117 389 211
May 378.9 326.376 387.774
Jun 253.41 204.01 253.658
Jul 248.605 177.008 253.916
Ago 238.204 164.774 224.428
Sep 220.798 153.368 204.052
Oct 184.154 134.966 196.806
Nov 162.851 103.704 177.764
Dic 159.368 91.488 155.746
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Conclusioén

El método més preciso para el célculo de la ETP
y el posterior coeficiente unitario de riego es el
método de Blaney — Criddle, ya que éste método
toma en cuenta el cultivo de la zona en estudio,
ademds de la radiacion solar y las temperaturas
historicas. Estos factores dan como resultado
gue la ETP sea de mayor confiabilidad de los tres
métodos para el disefio de obras dentro de un
sistema de riego.

ETP {mm)

S00

400

300

200

100

—— Blaney ——Thomiwaite Ture

EJEMPLO 2.2 Calculo del Coeficiente Unitario de Riego (qu o C.U.R.)

Se desea calcular el C.U.R. y graficarlo conforme a los datos del ejemplo 2.1, considerando
gue se va a dar el riego por medio de canales no revestidos y por entarquinamiento, lo cual
da un coeficiente de eficiencia del riego del 60% y una eficiencia en el manejo del agua del
60%. Asi mismo, de acuerdo a los andlisis de las caracteristicas del suelo se ha determinado
que el coeficiente de infiltracion es de 65% vy el coeficiente de aprovechamiento en la zona

radicular es del 60%.

Datos:
Tipos de cultivos
Superficies cultivadas

Latitud

Temperaturas

Precipitaciones

7, =0.60

7, =0.60

K, =0.65

K, =0.60
Incognita:

quo C.UR.=¢?
Gréfica C.U.R. vs. Superficie acumulada

Férmulas:
qu — vacumulado
SUP. acumutada
n
Vaaumuiado = Zvi demandado - j = cultivo ordenados de mayor a menor J&R bruta

i=1

vi demandado — IR bruta diaria * Sup'cultivo

39

APUNTES G.B.P.M.YJ. P. M. A.

1z



OBRAS HIDRAULICAS

| _ R bruta | — _Rneta
R bruta diaria — R bruta

Dias mes mas critico . UR UM

IR neta ETP — ILL efectiva

ILL efectiva hpKI KR
n
Sup. = ZSu - . .
P-acumutada ) Pi ctivo ... 1 = cultivo ordenados de mayor a menorJ&R bruta

Solucion:

Se calculan las laminas de riego bruta para cada mes por cada uno de los cultivos que se
tengan, utilizando los valores de evapotranspiracion calculados con el método de Blaney —
Criddle, para posteriormente determinar los volimenes demandados y finalmente calcular el
C.U.R. Se muestra para la primera parte el célculo de la lamina de riego bruta de enero y a
continuacion se tabulara el resto de los meses.

En este mes si se revisa la programacion de cultivos (tabla de datos inicial del ejemplo 2.1)
vemos que tendremos sembrado melon y avena, por tanto, se calculara la lamina de riego
bruta para cada uno de los cultivos.

Meldn Avena
hp =13.595mm hp =13.595mm

1L soca =13.595(0.65)(0.60) =5.302mm | —13.595(0.65)(0.60) = 5.302mm

LL efectiva

ETP, ci6n_enero = 70.179mm ETP, cnaenero =87.723mm

l, .. =70.179-5.302 = 64.877mm l, ... =87.723-5.302 =82.241mm
64.877 82.241

e bute = e = 180.213 i e = e = 228.948

"R (0.60)(0.60) o "M (0.60)(0.60) o

Por lo tanto, la lamina de riego bruta del mes de enero serd la suma de las laminas
correspondiente al meldn y la avena.

I, v, ENERO =180.213+ 228.948 = 409,16 1mm

Se procede de la misma manera para cada uno de los meses, considerando los cultivos que
se tengan en ese periodo. Una vez realizados todos los célculos se tendra como resultado la
siguiente tabla donde se consignan con ceros los cultivos que no estan considerados en el
mes.
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z [ RBRUTA
Jitomate | Mel6n i Jitomate

Enero 13.595 5302 | 70.179 87.723 64.877 82.421 180.213  228.948 409.161
Febrero 13.975 5450 | 67.778 84723  67.778 62.328 79.273  62.328 173.134  220.202 173.134 566.470
Marzo 6.55 2.555 | 83.852 104.814 83.852 81.297 102.260 81.297 225.825 284.055 225.825 735.706
Abril 12.643 4.931 112.667 90.134 105.156 107.736  85.203 100.225 299.267 236.675 278.403 814.345

Mayo 40.41  15.760 143.141 117.881 117.881 127.381 102.121  102.121 353.837 283.670 283.670 921.176|
Junio 98.552  38.435 137.074 112.885 98.639 74.449 273.997 206.803 | 480.800
Julio 148.193  57.795 136.338 112.279 78.543 54.483 218.175 151.342 | 369.517
Agosto 137.824 53.751 130.633 107.580 76.882  53.829 213.560 149.524 363.084
Septiembre  98.58  38.446 121.073  99.707 82,626  61.261 229.518 170.168 399.686
Octubre 51.081 19.922 102.301  95.481 82.380  75.560 228.833  209.888 438.721
Noviembre  10.173  3.967 90.465  84.434 86.498  80.467 240.271 223.519 463.790
Diciembre 6.045 2.358 | 70.828  88.535 68.471 86.178 190.196 239.382 429.579

De acuerdo con las laminas de riego brutas, se puede apreciar que el mes mas desfavorable
es mayo, el cual tiene 31 dias. Con esta informacion se procede a calcular el coeficiente
unitario de riego para los cultivos del mes mas desfavorable en este caso habra cultivada
avena, maiz y jitomate de acuerdo con los ciclos vegetativos de la zona (mostrados en la tabla
de informacion de ETP).

Ordenando de mayor a menor los cultivos, de acuerdo con los valores de la lamina bruta,
tenemos primero la avena, a continuacion, el maiz y el jitomate tienen el mismo valor, por lo
que se toma como segundo orden de acomodo el cultivo con mayor area para riego, por lo
que el maiz serd el segundo producto y jitomate el tercero como se muestra en la tabla
siguiente.

Se muestra el célculo del C.U.R. para la avena, teniendo en cuenta que estamos analizando
el mes mas desfavorable.

ETPuavo = Npmavo K Kg _ 143.14 - 40.410(0.65)(0.60) _ 353.833mm

IR bruta MAYO —

Iy (0.60(0.60)
. 353.833
IR bruta diaria MAYO — F;igsdte I\m/I:;IJO = 31 =11.414mm

Al calcular el volumen demandado se debe tener cuidado con la conversion de unidades para
realizar correctamente los calculos. Se muestra a continuacién la conversion correcta

I .
vi demandado — %[Sup'cultivo * (100)2j| = IR bruta diaria * Sup'cultivo *10
vi demandado — 11414(200)(10) = 22,827435m3

Al calcular el coeficiente unitario de riego se debe expresa el agua de riego en gasto, por lo
que se dividir4 entre los segundos del dia (86,400 seg/dia) y la superficie a regar se expresa
en m?, como se muestra a continuacion:
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22,827.435 N

qu = —=1.3210 7 T m?
86400*[ 200(100)” | S

3 3
qu =1.321x107 ™ m? =1.321x10° ™ ha =1.321C ha
S S S

Se muestra el calculo completo de los cultivos restantes, asi como la grafica correspondiente.

SOLUCION:
R SUPERFICIE  SUPERFICIE VOLUMEN VOLUMEN
RBRUTA BRUTA  CULTIVADA ACUMULADA  DEMANDADO  ACUMULADO
CULTIVO DIARIA
ha ha m3 m3
mm
AVENA 353.833 11.414 200 200 22,827.435 22,827.435 1.321x107 1.321
MAIz 283.667 9.151 250 450 22,876.371 45,704.306 1.175x107 1.175
JITOMATE 283.667 9.151 50 500 4,575.500 50,279.806 1.163x107 1.163

Coeficiente Unitariode Riego
14 -
1.321
—
1.3
© \
'F \
o
2
© 11
1
200 250 300 350 400 450 500
Superficie Acumulada (ha)
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EJEMPLO 2.3 Calculo del C.U.R. y volimenes mensuales de riego.

CALCULAR EL COEFICIENTE UNITARIO DE RIEGO Y EL VOLUMEN ANUAL DE RIEGO PARA EL MODULO N° 1 DEL DISTRITO DE RIEGO 097 "LAZARO CARDENAS", UTILIZANDO EL
METODO DE BLANEY-CRIDDLE, CONFORME A LA SIGUIENTE INFORMACION Y CONSIDERANDO LOS COEFICIENTES DE DESARROLLO RECOMENDADOS POR LAS AUTORIDADES
DEL DISTRITO DE RIEGO, CONFORME A LA EXPERIENCIA OBTENIDA EN CICLOS AGRICOLAS ANTERIORES:

VALORES PROMEDIO DE LAS ESTACIONES CLIMATOLOGICAS ANTUNEZ Y CUATRO CAMINOS LAT. N. 190 0
CONCEPTO ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP ocT NOV DIC
TEMP. Media °C 24.217 25.053 26.929 28.701 29.682 28.782 27.262 27.069 26.512 26.476 25.689 24.616
PRECIP. Media (mm) 19.082 4.000 9.500 9.300 32.500 116.300 178.000 | 160.600 159.500 47.900 10.300 13.000
POR LAS CARACTERISTICAS DEL SUELO SE TIENE UN COEFICIENTE DE INFILTRACION DEL 68%
Y EL COEFICIENTE DE APROVECHAMIENTO EN LA ZONA RADICULAR DEL 60%
LA EFICIENCIA GLOBAL DE RIEGO (MANEJO Y APLICACION DEL RIEGO), CON EL NUEVO SISTEMA ES DE 53%
PROGRAMA DE CULTIVO DEL MODULO 1

CULTIVO CICLO VEGETATIVO FECHAS DE SIEMBRA SUPERFICIE DE RIEGO (ha)

C|lce[o 2° CICLO :é(lerCLO ler CICLO 2° CICLO 3er CICLO ler CICLO | 2° CICLO 3er CICLO

ARROZ 150 DIAS | 150 DIAS 15 DIC AL 15 MAY 1 JUN AL 30 NOV 300 1,100
FRIJOL 90 DIAS 1DIC AL 31 MAR 150
MAIZ 150 DIAS | 150 DIAS 1DIC AL 31 MAY 20 MAY AL 20 OCT 280 175
HORTALIZAS 90 DIAS| 90 DIAS 1DIC AL 31 MAR 15 MAY AL 31 AGO 40 85
PEPINO 45 DIAS 10CT AL 31DIC 570
SORGO FORRAJERO | 90DIAS| 90 DIAS 1 0CT AL 31 ENE 1 JUN AL 30 SEP 70 40
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CULTIVO CICLO VEGETATIVO FECHAS DE SIEMBRA SUPERFICIE DE RIEGO (ha)
C|lceLro 2° CICLO :é(lerCLO ler CICLO 2° CICLO 3er CICLO ler CICLO | 2° CICLO 3er CICLO
MANGO PERENNE 2100
O. FRUTALES PERENNE 37
0. PASTOS PERENNE 190
PAPAYA PERENNE 8
TORONJA PERENNE 13
SUPERFICIE TOTAL POR CICLO 3,829 3,819 2,348
Solucion:

METODO DE BLANEY-CRIDDLE

DONDE:

ETP=KgF

ETP = Evapotranspiracion potencial mensual, en cm.

Kg = Coeficiente global de desarrollo, que varia entre 0.5y 1.2

F = Factor de temperatura y luminosidad

F=P (T +17.8) /21.8)

P = Porcentaje de horas de sol del mes con respecto al afio

T = Temperatura media mensual del aire en °C.

APUNTES G.B.P.M.YJ. P. M. A.

44




OBRAS HIDRAULICAS

PARAMETRO ENERO | FEBRERO | MARZO | ABRIL MAYO JUNIO JULIO AGOSTO | SEPTIEMBRE | OCTUBRE |NOVIEMBRE | DICIEMBRE

P 7.790 7.280 8.410 8.510 9.110 8.970 9.200 8.920 8.280 8.190 7.630 7.710

E 15.014 14.310 17.256 18.153 19.842 19.167 19.017 18.359 16.830 16.634 15.221 15.001
CULTIVO | ARROZ |ARROZ |ARROZ |ARROZ |ARROZ/2 ARROZ/2 | ARROZ ARROZ | ARROZ ARROZ ARROZ/2 ARROZ/2

Kg = 115 13 13 13 11 11 115 13 11 11 11 11

ETP (mm)=| 172667 | 186.036| 224.323| 235.983 109.133 105.418 218.697 |  238.669 185.133 182.975 83.717 82.507
CULTIVO | FRIJOL | FRIJOL FRIJOL/2 FRIJOL/2

Kg = 1.05 0.95 0.95 0.4

ETP (mm)=| 157.652| 135.949 81.964 30.003
CULTIVO | MAIZ MAIZ MAIZ MAIZ MAIZ MAIZ MAIZ MAIZ MAIZ MAIZz/2 MAIZz/2

Kg = 0.5 1.2 11 11 0.5 1.2 1.2 11 11 11 0.5

ETP (mm) = 75.072| 171.725| 189.812| 199.678 99.212 230.003 228.205| 201.951 185.133 182.975 37.503
CULTIVO | HORTA. | HORTA. | HORT/2 HORT/2 HORTA. HORTA. HORT/2 HORT/2

Kg = 0.6 0.6 0.6 0.6 0.6 0.6 0.6 0.6

ETP (mm) = 90.087 85.863 51.767 59.527 115.002 114.103 55.077 45.004
CULTIVO PEPINO/2 | PEPINO PEPINO/2

Kg = 0.4 1 0.8

ETP (mm) = 33.268 152.213 60.005
CULTIVO | SORGO/2 SORGO/2 SORGO SORGO SORGO/2 SORGO/2 SORGO SORGO

Kg = 0.5 0.4 1.2 1.2 0.5 0.4 1.2 1.2

ETP (mm) = 37.536 38.334 228.205| 220.310 42.076 33.268 182.655 180.015

Kg POR CULTIVO LIMON 0.800 | MANGO 0.800 IC:)F}UTALES 0.800 | O. PASTOS 0.750 | PAPAYA 0.900 | TORONJA 0.800

ETP limén (mm) =

ETP mango (mm) =

ETP O. frutales (mm) =

ETP O. pastos (mm) =

ETP papaya =

ETP toronja (mm) =

SUMA ETP (mm)

1,261.217

1,273.631 | 1,384.766 | 1,316.058

1,230.226

1,870.375

1,711.540

1,856.489

1,274.460

1,239.242

1,156.815

1,162.600
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LAMINA DE LLUVIA

EFECTIVA Ki= 68% Kr = 60%
lu= 7.786 1.632 3.876 3.794 13.260 47.450 72.624 65.525 65.076 19.543 4.202 5.304
LAMINAS DE RIEGO NETAS MENSUALES POR CULTIVO (mm)

CULTIVO ENERO | FEBRERO | MARZO |ABRIL MAYO JUNIO JULIO AGOSTO |SEPTIEMBRE |OCTUBRE |NOVIEMBRE |DICIEMBRE
ARROZ | 164.881| 184.404 | 220.447 | 232.188 102.503 81.693 146.073 | 173.144 120.057 163.432 81.616 79.855
FRIJOL | 149.867 | 134.317 78.088 24.699
MAiZ 67.287 | 170.093 | 185.936| 195.883 85.952 182.553 155.581 | 136.426 120.057 173.204 34.851
HORTALIZA 82.301 84.231| 49.829 52.897 67.551 41.479 22.315 42.352
PEPINO 23.497 148.010 57.353
SORGO 33.643 14.609 155.581 | 154.785 9.538 23.497 178.453 174.711

LIMON

MANGO

O. FRUTALES

0. PASTOS

PAPAYA

TORONJA

SUMA LAMINA NETA

1,179.468

1,257.311 | 1,347.944 | 1,285.702

1,124.146

991.299

985.300

983.939

675.464

1,073.125

1,121.095

1,109.560
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LAMINAS DE RIEGO BRUTAS MENSUALES POR CULTIVO (mm)

CULTIVO ENERO | FEBRERO | MARZO [ABRIL MAYO JUNIO JULIO AGOSTO |SEPTIEMBRE |OCTUBRE |NOVIEMBRE |DICIEMBRE
ARROZ | 311.096| 347.932| 415938 438.091 193.402 154.137 275.609 | 326.687 226.523 308.363 153.992 150.670
FRIJOL | 282767 | 253.429| 147.336 0 0 0 0 0 0 0 0 46.601
MAIZ | 126.956| 320.931| 350.823| 369.591 162.173 344.439 293.550 | 257.407 226.523 326.800 0 65.757

HORTALIZA | 155.286| 158.926 94.017 0 99.806 127.455 78.262 42.104 0 0 0 79.909
PEPINO 0 0 0 0 0 0 0 0 0 44.333 279.264 108.213
SORGO 63.478 0 0 0 0 27.563 293.550 | 292.047 17.996 44.333 336.703 329.644
LIMON
MANGO

O. FRUTALES

0. PASTOS
PAPAYA
TORONJA

SUMA LAMINA NETA

2,225.411 | 2,372.284 | 2,543.290 | 2,425.854

2,121.030

1,274.460

1,870.375 | 1,856.489

1,274.460

2,024.764

2,115.274

2,093.509

CONFORME A LO ANTERIOR EL MES CRITICO ES MARZO Y CONFORME A LAS LAMINAS BRUTAS SE GENERA EL COEFICIENTE UNITARIO DE RIEGO

Para calcular el Coeficiente Unitario de Riego se genera la siguiente tabla:

APUNTES G.B.P. M. YJ. P. M. A.
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CULTIVO | R BRUTA (mm) Ire.oa mm | SUPERFICIE (ha) | VOL. (Mm3) | SUP.Acum (ha) | VOL. Acum (Mm3) | C.U.R. (lt/s/ha)
ARROZ 415.938 13.417 300 1.2478 300 1.2478 1.552936
MAIZ 350.823 11.317 280 0.9823 580 2.2301 1.435571
PAPAYA 285.707 9.216 8 0.0229 588 2.2530 1.430553
MANGO 253.149 8.166 2100 5.3161 2688 7.5691 1.051333
LIMON 253.149 8.166 71 0.1797 2759 7.7488 1.0486
0. FRUTALES 253.149 8.166 37 0.0937 2796 7.8425 1.047232
TORONJA 253.149 8.166 13 0.0329 2809 7.8754 1.046759
0. PASTOS 236.870 7.641 190 0.4501 2999 8.3255 1.036471
FRIJOL 147.336 4.753 150 0.2210 3149 8.5465 1.013303
HORTALIZA 94.017 3.033 40 0.0376 3189 8.5841 1.004996
Conforme a lo anterior la gréfica del CUR para el modulo 1 del Distrito de riego 097 “L4zaro Cardenas”, en Nueva ltalia, es:
COEFICIENTE UNITARIO DE RIEGO MODULO 1
1.6
4
- 15
c 14 RSN
2 13
= 12
x 11 AR
o 1 LN
0.9
0.8
100 1000 10000
SUP. (ha) Figura 2.7

SUPERFICIES CULTIVADAS MENSUALMENTE POR CULTIVO (ha)
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CULTIVO ENERO | FEBRERO |MARZO |ABRIL |MAYO JUNIO | JULIO AGOSTO | SEPTIEMBRE | OCTUBRE | NOVIEMBRE | DICIEMBRE
ARROZ 300.0 300.0 300.0 | 300.0 150.0 | 550.0 1,100.0 1,100.0 1,100.0 1,100.0 550.0 150.0
FRIJOL 150.0 150.0 150.0 150.0
MAIZ 280.0 280.0 280.0| 280.0 2275| 175.0 175.0 175.0 175.0 87.5 140.0
HORTALIZA 40.0 40.0 20.0 42.5 85.0 85.0 42.5 20.0
PEPINO 285.0 570.0 285.0
SORGO 35.0 20.0 40.0 40.0 20.0 35.0 70.0 70.0
LIMON
MANGO
O. FRUTALES
0. PASTOS
PAPAYA
TORONJA
SUMA SUP. CULT. 3,224.0 3,189.0 | 3,169.0 | 2,999.0 2,839.0 | 3,249.0 3,819.0 3,776.5 3,714.0 3,926.5 3,609.0 3,234.0
VOLUMENES MENSUALES DEMANDADOS DE RIEGO (Mm3)
CULTIVO ENERO | FEBRERO | MARZO |ABRIL | MAYO JUNIO | JULIO AGOSTO | SEPTIEMBRE | OCTUBRE | NOVIEMBRE | DICIEMBRE
ARROZ 0.933 1.044 1.248 | 1314 0.290 | 0.848 3.032 3.594 2.492 3.392 0.847 0.226
FRIJOL 0.424 0.380 0.221| 0.000 0.000 | 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.070
MAIZ 0.355 0.899 0.982| 1.035 0.369 | 0.603 0.514 0.450 0.396 0.286 0.000 0.092
HORTALIZA 0.062 0.064 0.019 | 0.000 0.042 | 0.108 0.067 0.018 0.000 0.000 0.000 0.016
PEPINO 0.000 0.000 0.000 | 0.000 0.000 | 0.000 0.000 0.000 0.000 0.126 1.592 0.308
SORGO 0.022 0.000 0.000 | 0.000 0.000 | 0.006 0.117 0.117 0.004 0.016 0.236 0.231
LIMON
MANGO
O. FRUTALES
0. PASTOS
PAPAYA
TORONJA
VOL. MENS. DEM. 6.900 7.513 8565 | 8.774 7.309 | 6.366 7.327 7.861 6.039 8.974 8.015 6.154
CONFORME AL METODO DE BLANEY - CRIDDLE EL VOLUMEN ANUAL DEMANDADO ES IGUAL A 89.798 Mm3

APUNTES G.B.P.M.YJ. P. M. A.
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Tema 3 DISENO DE PRESAS

3.1 CLASIFICACION DE LAS PRESAS.

Antes de entrar a la clasificacion de las presas, es conveniente mencionar las obras y
servicios que la componen, ya que es muy comun tener la creencia de que una presa es
sélo la cortina que se construye para obstruir el paso del agua de un cauce, lo cual es
incorrecto, ya que existen otras estructuras temporales (obras de desvio, caminos de
construccion y campamento) como permanentes (cortina, obra de toma, obra de
excedencias, camino de acceso y operacion, caseta de operacion, casa de maquinas en el
caso de que sea para generar energia eléctrica la presa, etc.), que junto con una serie de
servicios (teléfono, energia eléctrica y estacion climatologica), permiten dar el adecuado
provecho al agua almacenada.

Como ejemplo se puede citar el caso de la Presa “El Cajon”, cuyo proyecto se distingue por
ser uno de los tres mas altos en el mundo con una cortina de enrocamiento con cara de
concreto, y las turbinas mas grandes que se hayan instalado en México; la capacidad de
cada una de éstas es de 375 MW, y que aportaran al sistema nacional del orden de un 2 %
de la produccion de energia eléctrica. En la siguiente imagen se presenta la maqueta del
proyecto, donde se han indicado los cinco bloques de obras en los que se han agrupado
todos los frentes de trabajo: 1) Obra de Desvio, 2) Cortina, 3) Generacion de energia
eléctrica (casa de maquinas), 4) Obra de excedencias (vertedor de demasias), 5) Obras
Asociadas (caminos, energia eléctrica, etc.).

Figura 3. 1 Obras en la Presa El Cajon, Nayarit
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Existen diversos criterios para clasificar las presas, de las cuales las de mayor difusién son
las siguientes:

3.1.1 Segun su funcién

A) De embalse
B) De derivacién
C) De control de avenidas

Los dos primeros tipos de presas sirven para elevar el nivel del agua y hacer posible su
derivacion. Las presas de embalse tienen principalmente el objeto de almacenar agua para
regular el caudal de un rio. Usualmente no estan construidas para permitir el vertimiento de
las aguas por encima, sino que tienen vertedores de demasias laterales que sirven para
descargar el agua excedente. Esta disposicion separada de presa y vertedor se usa
usualmente en el caso de que la presa esté construida por materiales sueltos. Las presas
rigidas facilitan combinar en una sola estructura la secciébn no vertedora y la seccion
vertedora, lo cual resulta mas econdmico. Las presas de derivacibn se disponen
preferentemente para elevar el nivel del agua contribuyendo a incrementar la carga y poder
derivar el agua por medio de canales laterales funcionando totalmente a gravedad; el
almacenamiento de agua en una presa derivadora es un objetivo secundario. En el Ultimo
caso las presas de control de avenidas, también llamadas “rompepicos” su funcién es evitar
gue el gasto pico del hidrograma de escurrimiento superficial sea de la misma magnitud
aguas debajo de la estructura, lo cual se logra por medio de la regulacién temporal del agua
en el vaso de la presa, quedando vacia totalmente después del paso de la avenida, lo cual
se logra por medio de un desfogue en la base de la cortina.

3.1.2 Segun como permitan el paso del agua

A) Cortina no vertedora
B) Cortina vertedora
C) Cortina mixta

Generalmente en las presas de embalse no se disefian para que el agua vierta sobre la
cortina, aunque ésta sea de concreto, ya que si no llega a provocar la falla de la estructura
como es el caso de la presa Vajont en ltalia, si puede causar dafios a la cortina y aguas
debajo de la cortina. Las presas con cortina vertedora son generalmente presas de
derivaciéon y pueden ser fijas o moviles, como se verd mas adelante en éstos apuntes.
Finalmente, las presas de cortina mixta son generalmente las presas de control de
avenidas.

3.1.3 Segun la esbeltez de la cortina (f3)
Como esbeltez de la cortina se entiende a la relacion que existe entre el ancho de su base
(B) y su altura total (P), esquematicamente se tendria:

B

ﬁ = ; (3.1)
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p = i

Figura 3. 2 Nomenclatura para definir la esbeltez de una cortina

Segun la relacion de esbeltez las presas pueden ser de cuatro tipos:

A) Presas flexibles f>1.0
B) Presas de concreta gravedad 0.6<PB<1.0
C) Presas de concreto arco gravedad 0.3<B<0.6

D) Presas de concreto arco puro (doble arco) p<0.3

3.1.4 Segun la altura

Por su altura las presas se clasifican en grandes, medianas y pequefias. Segun el Comité
Internacional de Grandes Presas (ICOLD), hasta 15 metros de altura se considera que la
presa es una presa pequefia. A partir de 15 metros de altura hasta 29 metros, se considera
como una presa mediana, a partir de 30 metros se considera que es una presa grande.

3.1.5 Segun los materiales de construccion

Las presas pueden ser: de concreto simple, concreto ciclépeo, concreto reforzado, concreto
compactado o rolado, materiales sueltos compactados, gaviones, madera, materiales
plasticos y materiales combinados.

3.1.6 Segun la forma de trabajo estructural
A) Rigidas. Son basicamente construidas en concreto. Pueden ser: a) masivas
0 actuando por gravedad, b) de contrafuertes, ¢) de arco o que transmiten las fuerzas
lateralmente al cafién rocoso y d) presas de gravedad aligeradas.
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Presa de mamposteria a gravedad, De C. E. Pearce, Design of Hiwassee Dam, Ciodl Engineering, 10, 433 (1940).

B)

F/gura 3 3 Ejemplos de presas rigidas. Novak, P., Moffat, A.l.B., Nallur/ C. y Narayanan R.

Flexibles. Las presas flexibles son rellenos de suelos y/o enrocado. Su
seccion transversal es un trapecio con tendido de los taludes del terraplén de

acuerdo a las condiciones de estabilidad del material que lo conforma.
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Figura 3. 4 Ejemplos de presas flexibles. Novak, P., Moffat, A.l.B., Nalluri, C. y Narayanan R.
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3.1.7 Segun la disposicion en planta de la presa

El eje de la presa en planta puede ser recto, quebrado o curvo. El alineamiento esta definido
por las condiciones geoldgicas que obligan a colocar la presa sobre las rocas o suelos que
den apoyo mas seguro y por las condiciones topograficas, siendo posible clasificarse en:

a) De eje Recto, b) De eje Curvo y c) De eje Mixto.

1
I a) Rel.:t‘o. b) Curvo c) Mixto d) Mixto.
Figura 3. 5 Posibles ejes de presas. Vega R.O., Arreguin C., F.I. 1987

En resumen, una forma de clasificar las presas de almacenamiento es por el tipo de su
cortina y una propuesta muy aceptada en el medio hidraulico en México, es la presentada
por el Ing. Macario Vega Pérez, de la Comision Nacional del Agua y que a continuacion se
presenta en la Figura 3.6

Arco simple R. Constante
De arco Arco gravedad {R Variable

Mamposteria

De gravedad |Concreto ciclopeo

Rigidas (vertedoras y Concreto simple
no vertedoras) Colcreto

Ambursen

Machones de cabeza

Cortinas Huecas Arcos Multiples
Contrafuertes

Con cara de concreto
i Enrocamiento<Corazén imper. Rigido
Flexibles Corazén imper. Fléxible

De i Homogénea
e tlierra De materiales Graduados
Otras

Figura 3. 6 Clasificacion de tipos de cortinas

3.2 PRESAS DE TIERRA Y ENROCAMIENTO

Las presas de materiales sueltos son presas que estan formadas por rocas o tierras sueltas
sin cementar. Para conseguir la impermeabilidad de la presa se construyen pantallas
impermeables de arcilla, asfalto o algin material sintético. Se usan preferentemente cuando
el sitio donde se apoya la presa no resiste las cargas que una presa de gravedad o arco
podrian aplicarle. Se suelen utilizar para aprovechar los materiales disponibles en el sitio.

Las presas de materiales sueltos pueden construirse casi con cualquier material con equipo
de construccion rudimentario. Las presas de tierra se han construido con éxito utilizando
grava, arena, limo, polvo de roca y arcilla. Si se dispone de gran cantidad de material
permeable como arena y grava y hay que importar material arcilloso, la cortina tendria un
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corazoén o nucleo pequefio de arcilla impermeable y el material local constituiria el grueso
de la cortina.

Se ha utilizado concreto como corazén impermeable, pero no ofrece la flexibilidad de los
materiales de arcilla. Si no hay material permeable, la cortina puede construirse con
materiales arcillosos con drenes inferiores de arena y grava importada debajo de la linea
de base de aguas abajo, para recolectar las filtraciones y reducir las presiones de poro.

3.2.1 Elementos a diseinar
a. CIMENTACION. En el caso de la cimentacion los aspectos a disefar son; la
capacidad de soporte, estabilidad general, asentamientos y filtraciones, con el objeto
de definir el material que se debe remover, y poder garantizar la capacidad de soporte
y la estabilidad de la presa, con la presencia de asentamientos aceptables, lo cual en
algunas ocasiones obliga a mejorar la calidad del suelo de cimentacion.

b. ANCHO DE LA CORONA. Depende directamente del uso que se le pretenda dar, ya
sea como vialidad o solo para mantenimiento. La recomendacion del Cuerpo de
Ingenieros de la Armada de E. U. es que no sea menor de 7.5 m para lograr una
compactacion adecuada del material que conforma la cortina.

c. ZONIFICACION DE MATERIALES. Se debe de buscar que el alineamiento del eje
de la presa sea recto en presas largas, para evitar que se presente concentracion de
esfuerzos en los diferentes tipos de material que conforman la cortina, que
repercutirian en agrietamientos (Ing. Jaime Suarez Diaz). El terraplén debe
zonificarse para utilizar la mayor cantidad de materiales posibles de las excavaciones
en la obray de la explotacion de canteras cercanas al sitio. Es comun el disefio de un
nucleo el cual esta rodeado de filtros y de materiales mas gruesos y resistentes. El
respaldo en el talud de aguas abajo (0o paramento seco) sirve de drenaje y da
estabilidad a los taludes. Igualmente, el respaldo de aguas arriba (paramento
mojado), ademas de proteger contra el oleaje que se genera en el vaso, también sirve
para dar estabilidad al talud.

G S

Embalse

1NV

Ay Tl

Estructura para contencién de agua construida con
materiales y suelo y/o roca

Figura 3. 7 Zonificacidn de una presa de tierra y enrocamiento

d. DISENO DE LAS CAPAS DE MATERIALES. El espesor minimo del nticleo, filtros o
zonas de transicion debe ser de 3.0 metros y en todas las transiciones de materiales
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finos a gruesos se debe construir un filtro de 1.0 a 3.0 metros de espesor, para pasar
de forma gradual del material fino al grueso.

Los materiales del filtro deben cumplir los criterios de filtracion que se indican en la tabla 3.1

Tabla 3. 1 Criterios de filtracion para materiales de filtro

Suelo a proteger Criterio para filtros
Mas del 85% de finos D15 < 9D85

40 a 85% de finos D15 <0.7mm
15 a 39% de finos 40— A
D.<—|(4D,.)—0.7mm [+ 0.7mm
7 40-15 [(4Px) J
Menos del 15% de finos D5 < 4Dgs O 5Dge

Nota: A = % de pasantes del tamiz 200

DOWNSTREAM

UPSTREAM Coie

Transition Filter

Wave Protection
Riprap

Transition Filter
Riprap Protection

Filter
Internal Drain

Freeboard
Filter

Upstream Blanket
Toe o AANNNNENNEY . 7

S L R 7 IR VL o L7V L S K 4 AP Y R R P 7

Impervious Stratum
Figura 3. 8 Colocacion del nucleo impermeable

El Cuerpo de la Armada de Ingenieros de los E. U. recomienda que no se utilicen filtros de
Geotextil en presas de tierra, sin embargo, se pueden utilizar geosintéticos para
complemento de los filtros de materiales sueltos, como el que se ve en la Figura 3.9

Figura 3.9 Matr/ale

; geositetios
El espesor del nucleo debe establecerse teniendo en cuenta las consideraciones de
filtracion de agua y erosion interna, pero en general se acepta que el espesor del nacleo

debe ser igual 0 mayor al 25% de la altura de agua en cada nivel de embalse, con respecto
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al espesor del nucleo en la corona debe ser de 3.0 m como minimo, para lograr tener una
compactacioén adecuada.

LECEND

@ EXFPLORATORY BORING
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Figura 3. 10 Detalle del espesor minimo del ntcleo, en funcion de la altura de la cortina

El espesor del nucleo debe de incrementarse entre un 20% y 35% en los estribos o apoyos,
tal como se ve en la Figura 3.11

Z¥IA Z33VYNS IWIVE

Figura 3. 11 Espsor de nucleo en el apoyo de la cortina en las laderas de la boquilla

e. DISENO DE LOS TALUDES. Para presas homogéneas se puede utilizar las
siguientes recomendaciones:

Tabla 3. 2 Taludes recomendados en materia homogéneo

Al
(::)ra Talud Aguas Arriba Talud Aguas Abajo
5 2.00 H: 1V 1.50H: 1V
5a10 2.50H:1V 2.00 H: 1V
12215 2.75H:1V 2.50H: 1V
20230 3.00H:1V 2.50 H: 1V

Para enrocados se hara en funcidon de la altura de la cortina, siendo los valores
recomendados los de la tabla 3.3
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Tabla 3. 3 Taludes recomendados para enrocamiento

Altura Talud
(m)

15 0.50 H: 1V

15a30 O0.75H:1V

30a45 1.00H:1V

45 1.30H: 1V

El calculo de la estabilidad del talud es fundamental para el disefio de las presas de tierra
y enrocamiento, existiendo un gran nimero de métodos de andlisis, como se muestra en la

tabla 3.4
Tabla 3. 4 Métodos de andlisis de estabilidad de taludes
Método Superficies de Equilibrio Caracteristicas
falla
Ordinario de | Circulares De Fuerzas Este método no tiene en cuenta las fuerzas entre las
Fellenius dovelas y no satisface equilibrio de fuerzas, tanto para la
(Fellenius 1927) masa deslizada como para dovelas individuales. Sin
embargo, este método es muy utilizado por su
procedimiento simple. Muy impreciso para taludes planos
con alta presion de poros. Factores de seguridad bajos.
Bishop Circulares De momentos Asume que todas las fuerzas de cortante entre dovelas son
simplificado cero. Reduciendo el numero de incégnitas. La solucién es
(Bishop 1955) sobredeterminada debido a que no se establecen
condiciones de equilibrio para una dovela.
Janbu Cualquier De fuerzas Al igual que Bishop asume que no hay fuerzas de cortante
simplificado forma de entre dovelas. La solucién es sobredeterminada que no
(Janbu 1968) superficie  de satisface completamente las condiciones de equilibrio de
falla momentos. Sin embargo Janbu utiliza un factor de
correccion Fo para tener en cuenta este posible error. Los
Factores de seguridad son bajos.
Sueco Cualquier De fuerzas Supone que las fuerzas tienen la misma direccién que la
Modificado forma de superficie del terreno. Los factores de seguridad son
(U.S. Army | superficie de generalmente altos.
Corps of | falla
Engineers 1970)
Lowe y | Cualquier De fuerzas Asume que las fuerzas entre particulas estan inclinadas a un
Karafiath (1960) | forma de angulo igual al promedio de la superficie del terreno y las
superficie  de bases de las dovelas. Esta simplificacién deja una serie de
falla incégnitas y no satisface el equilibrio de momentos. Se
considera el mas preciso de los métodos de equilibrio de
fuerzas.
Spencer (1967) | Cualquier Momentos y | Asume que la inclinacién de las fuerzas laterales son las
forma de la | fuerza mismas para cada tajada. Rigurosamente satisface el

superficie  de
falla

equilibrio estatico suponiendo que la fuerza resultante
entre tajadas tiene una inclinacion constante pero
desconocida.
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Tabla 3. 4 Métodos de andlisis de estabilidad de taludes (continuacion)

Morgenstern y | Cualquier Momentos y | Asume que las fuerzas laterales siguen un sistema
Price (1965) forma de la | fuerza predeterminado. El método es muy similar al método de
superficie  de Spencer con la diferencia que la inclinacién de la resultante
falla de las fuerzas entre dovelas se asume que varia de acuerdo

con una funcion arbitraria.

Sarma (1973) Cualquier Momentos y | Asume que las magnitudes de las fuerzas verticales siguen
forma de la | fuerza un sistema predeterminado. Utiliza el método de las
superficie  de dovelas para calcular la magnitud de un coeficiente sismico
falla requerido para producir la falla. Esto permite desarrollas

una relaciéon entre el coeficiente sismico y el factor de
seguridad. El factor de seguridad estatico corresponde al
caso de cero coeficientes sismicos. Satisface todas las
condiciones de equilibrio; sin embargo, la superficie de falla
correspondiente es muy diferente a la determinada
utilizando otros procedimientos mdas convencionales.

Elementos Cualquier Analiza esfuerzos | Satisface todas las condiciones de esfuerzo. Se obtienen
finitos forma de Ila | ydeformaciones | esfuerzosy deformaciones en los nodos de los elementos,
superficie  de pero no se obtiene un factor de seguridad.
falla
Espiral Espiral Momentos y | Existen diferentes métodos con diversas condiciones de
logaritmica logaritmica fuerzas equilibrio.

Por la complejidad que representa el célculo de la estabilidad de taludes, se han creado
programas de célculo como son “Stable”, “Slope” (Figura 3.12), “Talren” (Figura 3.13) y
“Geo 5” (Figura 3.14), donde se hace el andlisis para las tres condiciones criticas que son:

a) Llenado
b) Operacion
c) Vaciado rapido

Direccidn |@ http: v geostru, com/Espanal/Software/Slope  htm vl Ir Yinculos
F\Adobe ~ Y_’ LAl |é-)geo slope V“ Buscarenlaweb v 47 [ | (dCorreo ~ (g Web Messenger [ Respusstas ~ @@ Flicdr ~ 2 Viden ~

| || Estabilidad de Taludes I ok Afiadir pestaria |
GeoStru Software Software para Ingenieria Geotécnica

Inicio | Area usuario registrado | Productos | PocketPC | iQuiénes somos? | Email

SLOPE

Programa para el andlisis de la estabilidad de taludes en suelos con y sin cohesidn a través de métodos tradidonales para la gegiccric (Equilibrio
limite) y a través del método de los Elementos Discretos, Con este método -
s posible conocer los movimientos del suelo, evaluar la rotura progresiva,
aplicar varios modelos de relacion esfusrzo/deformacién.

INPUT DATOS 5

e Insercién de puntos en el grafico con el ratén;
& Insercidn de nimeros en las tablas;

® Lectura de datos de Excel;

& Lectura de ficheros DRF;

® Lectura del perfil topografica desde TriSpace;
& Importacién de imagenes raster;

& Lactura de ficheros ASCIL

FUNCIONES GRAFICAS

® Funciones Anulsr - Rehacer =n multi niveles;

® Zoom dindmico) Zoom ventana; Zoom todo: Zoom %Movimientos
=n tismpos reales;

o Malls, Snap, Espeio, Escalsr, Trasladar

Figura 3. 12 Pdgina electrdnica del software Slope
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Figura 3. 13 Aplicacion del software Talren 97

% Geo 5 - Slope stability (demoversion) [C s de programa\FINE\Geo 5\Demo01.gst]

Fle Edt Input Pictures Settings Help
Dl BE QA 4

Construction stage: @ = | [1] [2] | [3]

=

'l surcharge: Modify =l Remave
w(oal suchage Name Type | Location | Origin | Length | idth Slope Magnitude
Number | new |change z[m] % [m] 1[m] b [m] alf] |ganhF| o unit
1 | Mo [ Mo [Surchargs Mo 1 strip on terrain 22,40 350 oo0] 1200 kiiim?
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[# add

modfy |
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(=l Remove
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T Surcharge

& Water
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38 settings

] analysis

Pictures
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0
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Tokal :

0
List of pictures

Figura 3. 14 Aplicacion del software Geo 5
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La proteccién de los taludes se puede realizar por medio de pantallas de concreto, con
enrocamiento, suelo-cemento o con pasto, éste Ultimo solo para el paramento seco. En el
primer caso (Figura 3.15) el espesor de la pantalla de concreto esté en funcién de la altura
de la presay se calcula con la siguiente ecuacion:

t=1+0.00735H (3.2)

Donde:

t = Espesor de la pantalla en pies.

H = Altura de la cortina en pies.

Mastic
Copper water stop.

]

b. Horlzontal joint with supporting rib
Copper water stop

2
2
m
w
c
b
r
m
~N
L=
=1
>
(=]

IVIA Z3HVNS AWV

Figura 3. 15 Proteccion de taludes con pantallas de concreto.

Para la proteccion utilizando enrocamiento (Figura 3.16) se debe de considerar que la
colocacién puede ser a volteo o mano, siendo necesario que el material que se utilizara
para la proteccion sea roca sana, no se recomienda usar lutitas arcillosas.

o

Figura 3. 16 Proteccion de taludes utilizando enrocamiento.

El suelo-cemento es también muy comun que se use para la proteccion de los taludes,
sobre todo del paramento mojado (Figura 3.17) y para el paramento seco utilizar pasto
(Figura 3.18)
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Maximum waler level

Minimum waler
level
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|
Compacted soil cement

s

2Y14 2344

Figura 3. 38 Proteccion de taludes utilizando pasto en el paramento seco

f. CONTROL DE FILTRACIONES. Todas las presas de tierra y enrocamiento sufren
filtraciones de agua a través del terraplén, por la base y por los estribos (Figura 3.19),
por lo que deben disefiarse elementos para prevenir las supresiones excesivas, la
inestabilidad del talud aguas abajo, el sifonéo y la erosion interna.

Los métodos para el control y manejo de las filtraciones a través del terraplén son:

a) Zonificacion gradual del terraplén de finos a grueso (Figura 3.20)

b) Chimeneas verticales o inclinadas (Figura 3.21) y/o colchones horizontales de
subdrenaje.

c) Tuberias colectoras de agua abajo del pie de la cortina (no debe haber tuberias
dentro del terraplén)

62
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Figura 3. 21 chimeneas en la seccion transversal
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El control de las filtraciones por la base del terraplén debe analizarse los diversos métodos
utilizando redes de flujo o por métodos aproximados, cuidando los factores de seguridad
contra supresion (Figura 3.22)

L

AR AR A AAAAAAAAAAAAAAALRAAAAAAAAAAAAAAAAMAAMAAMAARMAYAMAYAAYANAN
Figura 3. 22 Filtraciones por la base del terraplén

Los colchones de drenaje pueden utilizarse para el control de las filtraciones, como el de la
Figura 3.23. El método de los colchones controla tanto las filtraciones por el talud, como por
la base y previenen las supresiones al pie de la cortina, pero se debe de tomar en cuenta
gue se incrementa el caudal de filtracion por la base del terraplén.

(@) ®)

| I

Figura 3. 23Colchones de drem;je para control de filtraciones

Otro método de control es la construccion de una zanja o pantalla impermeabilizante, que
puede ser de material impermeable compactado, relleno fluido (slurry) o concreto (figura
3.24)

Z
Z

Pantalla

Figura 3. 24 Pantalla impermeabilizante
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La zanja o pantalla impermeabilizante tiene las siguientes ventajas: permitir ver el suelo
donde se desplantard la cortina y es mas eficiente al penetrar dentro de la zona permeable
de la base (Figura 3.25). Para su disefio se debe tomar en cuenta que el ancho de la pantalla
debe ser mayor al 20% de la altura del agua de la presa, pero nunca menor de 6.0 my debe
incluir filtros para evitar erosion interna. En el caso de las pantallas de concreto se tiene el
inconveniente que se puede romper en caso de sismos de gran magnitud (Figura 3.26)

ZANIA — PANTALLA — COMPACTADAR

- -~ -
_—

i e
¥ ik - B o 4

Figura 3. 25 Mate;ial de desplante de una-pdntalla impermeai)ilizante
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Figura 3. 5 Pantalla impérmeabilizante de concreto
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Otro método para controlar las filtraciones por la base de la cortina es construyendo
colchones impermeables aguas arriba (Figura 3.27), los cuales adicionalmente ayuda a
disminuir la supresion, pero tienen el inconveniente de que resultan inadecuadas para
cortinas con altura mayor a 30 m o en los casos de que la base sea muy permeable.

Colchdén impermeable

S THEEEE I AT GII LIRS LTRSS,

PPPR7 7777777777777 7777777777777 T 7 7777777777777
Figura 3. 6 Colchdn impermeable aguas arriba

Un método que también se puede utilizar es el de inyeccién de material impermeabilizante,
el cual resulta de mucha efectividad para rellenar juntas o cavernas en rocas (Figura 3.28)

/ ™ TOP OF ROCK —

BOO- ——— e~ —

—— ~FILTERS

4 740- ﬁ EL.7363 |/

a //FLHOD CONTROL POOL EL.709, EL74

2 680 NORMAL POOL EL.675.0

b

1 620

W

CZ;SGO- EL550.0 EL.555.0 o

; |

< 500 |

" ‘ BOTTOM T.D, 325

440 —- 321 FT.—ff» - 569 FT.—
[

380- MINIMUM GROUT CURTAIN EL.380.0 —

Figura 3. 7 Inyeccion de material impermeable

Para el control de las filtraciones en los estribos (Figura 3.29), los métodos a emplear son
los mismos antes descritos para la base.

—————
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En el caso de las filtraciones a lo largo de los ductos, se puede utilizar el método de colocar
un collar para bloquear el paso del agua y compactar perfectamente alrededor de éste
(Figura 3.30)

Figura 3. 9 Prevencion de filtraciones en un ducto
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g. PROTECCION CONTRA LA EROSION. La proteccion contra la erosion en los
taludes se comenté en parrafos anteriores, como proteccion de los taludes y que
obviamente son elementos que también permiten controlar las infiltraciones, pero si
es importante resaltar la importancia de evitar el crecimiento de arboles en la cortina
de una presa de tierra y enrocamiento, ya que los crecimientos de las raices del arbol
disminuyen la compacidad del material que conforma el terraplén de la presa.

h. OBRAS COMPLEMENTARIAS. Todas las presas ya sean de tierra y enrocamiento
o de cualquier otro tipo, siempre requieren de obras complementarias, como son los
caminos de acceso, medidas de remediacién para mitigar los impactos negativos que
representa la construccion de una presa, casas para los operadores y vigilantes de la
presa, tendido de lineas telefénicas y de energia eléctrica, etc.

3.2.2 Diseiio sismico

El disefio sismico de las presas se realiza por medio de programas de computadora, que
permiten simular diversos casos de magnitud de sismo y comportamiento de las capas que
conforman la cortina, permitiendo definir las necesidades de incrementar alguna de ellas.

Hydraulic fill

Hydrauhc fill

400 ~300 2 100 200
Distance - feet

Figura 3. 31 Aplicacion de software para disefio sismico

En tiempos recientes se ha logrado un progreso notable en el entendimiento del
comportamiento de las presas de tierra y enrocamiento sometidas a la accion sismica. Se
tienen disponibles métodos analiticos para calcular la respuesta dinamica de éste tipo de
estructuras, realizando ensayos estaticos y dinamicos para determinar las propiedades del
suelo bajo cargas estéticas y dinAmicas y se disponen de métodos de disefio para evaluar
la estabilidad sismica y el potencial de deformacion de éstas (Seed et al, 1978, Seed, 1979).

Cualquier presa bien construida puede soportar sismos moderados, con aceleraciones
méximas de 0.2 gals, sin dafios. Las presas de material arcilloso con cimentacion arcillosa
0 rocosa pueden soportar sismos fuertes con magnitudes Richter de 8.25 y aceleraciones
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méximas de 0.35 a 0.8 gals, sin dafios aparentes. Las presas de enrocado con pantalla de
concreto se mantienen secas y son capaces de soportar sismos extremadamente fuertes,
con pequefas deformaciones. El esfuerzo de disefio debe concentrarse en las presas que
pueden presentar dafio por sismo severo 0 estadn constituidas por materiales granulares
saturados, que pueden perder su resistencia o sufrir aumento de presion de poros. En este
caso se requiere un andlisis dinamico, que proporcione una base de disefio mas confiable.

De los métodos para el analisis se pueden mencionar los siguientes:

a. METODO PSEUDO-ESTATICO programa de cémputo SLOPE/W de Geoslope
Internacional (1998) para estabilidad de taludes.

b. METODO DE DEFORMACION PERMANENTE.

c. ANALISIS DE ESTABILIDAD DINAMICO programas como el FEADAM 84
(Duncan et al, 1984), QUAD4M (Hudson et al, 1994), Figura 3.32 0 el GEOSOFT
(Parra, 1996).

=340

I 2 JI0s00
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1 BICs0

a1 X0

EAE H ]

_ Distribucion de los Esfuerzos Cortantes Maximos calculados con el Programa
QUAD4AM para 2l Sismo de Lima — Perd 10/74 N 82° O — Presa Palo Redondo

Acalat Maz ()|

Illm
AIOE-00

e e T O e O T o T T R b

Distribucion de Aceleraciones Maximas calculadas con el Programa QUADAM para
el Sismo de Lima — Perd 10/74 MB82° O — Presa Palo Redondo.

Figura 3. 32 Aplicacion del software QUAD4M
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EJEMPLO DEMOSTRATIVO

EJEMPLO 3.1 Dimensionar la cortina de una presa de tierra y enrocamiento

A construir en un sitio de un rio que presenta un ancho en la base de 575 m, talud en la
margen izquierda de 1.5 y en la margen derecha de 1.4, por las caracteristicas geologicas
se deberd desplantar la cortina 1.5 m bajo el lecho actual y la capa impermeable se
encuentra hasta 6.2 m abajo de dicho lecho. La cortina tendra una altura de 60 m sobre el
lecho original y se debe considerar que sobre la cortina circularan vehiculos en dos carriles.
Dibujar el esquema de la cortina de disefio.

Incognitas:
Cimentacion

Ancho de la corona

Zonificacion de materiales

Disefio de las capas de materiales
Disefio de taludes

Control de Filtraciones

Proteccién contra la erosion

Solucién:

1. CORTINA H méx = 61.50 m
A) CIMENTACION
De conformidad con el encabezado del problema, se debera eliminar los primeros 1.5 m del material que conforma el lecho del cauce, para poder cimentar

la cortina, la cual tendra un ancho b = byigina - ki*desp - kd*desp Conforme al desplante se tiene que b = 570.65 m

B) ANCHO DE LA CORONA
Considerando que senira para el paso de wehiculos, en carretera de 2 carriles B=7.50 m

C) ZONIFICACION DE MATERIALES
Se construira con un nlcleo impermeable de arcilla, una capa de grava-arena y respaldo de roca, colocando filtros entre cada una de las capas.

D) DISENO DE LAS CAPAS DE MATERIALES Bb /2 Bb/2 - Bn/2 kn | 1/kn
Ndcleo: Espesor en la corona Bn = 3.00 m Talud 1: 0.25 en la base Bb= 33.75 m 16.875 15.375 025( 4
Formado con material arcilloso con tamafio = < 0,002 mm
Filtro entre nucleo y capa secundaria =(7.5-3)/2=2.25m ; Espesor Ef 2.183 m
Formado con material de granulometria entre 0.06 mm a 2 mm, con la condicién de que el D15 <= 9 * D15 = D85
Si D15 = 0.06 mm mm Entonces D85 min. = 0.54 mm
Capa secundaria: Talud 1: 1.75 Ancho en la base = 107.625 m del nicleo hacia aguas arriba.
Formado con material de granulometria entre 0,06-2 mm hasta 2 mm-6 cm
Enrocamiento: Talud 1: 2.5 Ancho en la base = 157.50 m del eje de la cortina hacia aguas arriba

Formado con material de roca sana con diametro  >25 cm
F) CONTROL DE FILTRACIONES
De conformidad a la informacién geolégica, se propone construir una pantalla de arcilla, a una profundidad de 4.70 m ,conkn= 1.175
Con un ancho mayor al 20% de la altura = 12.300 m ;por lo que se considera una prop.= 14.000 m en la parte inferior
G) PROTECCION CONTRA LA EROSION.
Se deber& proteger la corona con la carpeta asféltica de la carretera y los taludes con el enrocamiento es suficiente.

El esquema de la cortina se presenta, para mayor detalle, s6lo en su nucleo y la mitad hacia
aguas arriba, la cual seréa idéntica a la de aguas abajo.
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3.3 PRESAS DE GRAVEDAD

Bésicamente, las presas de gravedad son las estructuras solidas que mantienen su
estabilidad contra las cargas de disefio por medio de la forma geométrica y el peso del
material que conforma su cortina. Generalmente, se construyen en un eje recto, pero puede
encorvarse ligeramente o dar &ngulos de tal forma que se ajuste a las condiciones del sitio
especifico. La presa de gravedad tipicamente consiste de una(s) seccion(es) vertedora(s)
y una(s) seccion(es) no vertedora(as), Figuras 3.33 y 3.34 respectivamente.
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Figura 3. 33 Seccion Vertedora
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Figura 3. 34 Seccion no vertedora

PRESAS DE CONCRETO CONVENCIONAL. Convencionalmente las presa de
concreto son caracterizadas por su construccion usando materiales y técnicas
empleadas en la proporcién de los agregados, mezclado, vaciado, curado y
control de temperaturas del fraguado del concreto [Instituto Americano del
Concreto (ACI) 207.1 R-87]. Secciones tipicas vertedoras y no vertedoras se
muestran en las figuras anteriores.

PRESA DE GRAVEDAD CON CONCRETO COMPACTADO CON RODILLO
(RCC). El disefio de presa de gravedad RCC es similar al convencional. Las
diferencias quedan en los métodos de construccion, disefio de la mezcla del
concreto y detalles de las estructuras accesorias. La construccion de una presa
de RCC es un concepto relativamente nuevo y barato. Las ventajas econémicas
se logran con colocacion rapida que se usa en la construccion, técnicas que son
similar a aquéllas empleadas para las presas de terraplén.

PRESAS DE MAMPOSTERIA. Este tipo de presa de gravedad fue utilizada de
forma muy generalizada en épocas pasadas, debido a la economia en la mano
de obra y la facilidad de obtener piedras de buena calidad, sin embargo, han
caido en desuso debido a su costo, por lo que en los pérrafos siguientes se hara
mencion exclusivamente a las presas de concreto, sin perder de vista que el
disefio de las presas de mamposteria es similar a las presas de concreto.
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Cuando se esté disefiando una presa de gravedad de concreto, los principales factores que
se deben tomar en cuenta son:

3.3.1 Propiedades del concreto

a. GENERALIDADES. Las propiedades del concreto a determinar son: peso
especifico, compresibilidad, tensién, resistencia al corte, médulo de elasticidad,
revenimiento, la proporcién de Poisson, coeficiente térmico a la expansion,
conductibilidad térmica, calor especifico, y expansién. Estas mismas
propiedades también son importantes en el disefio de presa de RCC. Las
investigaciones generalmente han indicado que las presas de RCC presentaran
las mismas propiedades del concreto convencional. Los valores de las
propiedades anteriores serdn usados por el disefiador en el reconocimiento y las
fases de disefio de la viabilidad del proyecto.

b. RESISTENCIA.

1. La Resistencia del concreto varia con la edad, el tipo del cemento,
agregados, otros elementos usados y las proporciones en la mezcla. El
factor que mas afecta a la resistencia del concreto es la proporcion de agua-
cemento. Bajando la proporcién mejora la resistencia y la calidad global.

2. Laresistencia a la compresion deberé ser revisada por medio de las pruebas
de cilindros, conforme a los métodos estandarizados.

3. Lafuerza al corte a lo largo de las juntas de construccién o en la interfaz con
la fundacion de la piedra puede determinarse por la relacion lineal
T =C +Stang donde: C es la unidad la fuerza cohesiva, o es la tension

normal, y tan ¢ representa el coeficiente de friccion interno.

4. La prueba de tension al corte (ASTM C 496) o la prueba del modulo de
ruptura (ASTM C 78) puede usarse para determinar la fuerza de concreto
intacto.

c. PROPIEDADES ELASTICAS. El médulo de elasticidad y la proporcion de
Poisson se determinan por el ASTM C 469 y la respuesta a la deformacion de
una cortina de concreto, sujeta a la tensidén sostenida puede ser dividido en dos
partes. La primera, la deformacién elastica, es la tensibn medida
inmediatamente después de cargar y se expresa como el médulo de elasticidad
instantaneo. El otro, un rendimiento gradual después de un periodo largo, es la
deformacién en el concreto. Los valores aproximados para la deformaciéon
generalmente se basan en los valores reducidos del médulo de elasticidad
instantaneo. Cuando el disefio requiere los valores mas exactos, la deformacién
debe ser basada en la prueba normal para deformacién del concreto (ASTM C
512).
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d. PROPIEDADES TERMICAS. Se requieren los estudios térmicos para las presas
de gravedad para evaluar los efectos de tensiones inducidos por los cambios de
temperatura en el concreto y para determinar el control necesario por
temperatura para evitar fracturas indeseables. Las propiedades térmicas
requieren del estudio de la conductibilidad térmica, la difusién térmica especifica
y el coeficiente de expansién térmico.

3.3.2 Propiedades de la fundacion

El médulo de la deformacion de una masa de piedra de fundacion debe determinarse, para
conocer la cantidad de asentamientos esperado. La determinacion del médulo de la
deformacién requiere la coordinacion de gedlogos, geofisicos y de los ingenieros
estructuristas. El médulo de la deformacion puede determinarse por varios métodos
diferentes o aproximaciones, pero el efecto de falta de homogeneidad de la piedra, en la
conducta de la fundacién debe considerarse desde el principio para la elaboracion del
proyecto. Asi, la determinacion de compresibilidad de la fundacién debe considerar elastico
e inelastico (plastico) las deformaciones y a partir de ello determinar el “moédulo de
deformacion” en el laboratorio, por medio de la prueba, ASTM C 3148; y prueba de
velocidad de deformacion, ASTM C 2848. El médulo de deformacién de la fundacion es
mejor evaluarlo “in situ”, que permite definir con precisibn la respuesta de las
discontinuidades de las piedras naturales. Si la fundacion contiene mas de un tipo de piedra,
los valores de los mdédulos diferentes, deben ser usados y la fundacion se evaluard como
un compuesto de dos o mas capas.

3.4 FUERZAS ACTUANTES

La funcién principal de una presa es elevar el nivel del agua; por tanto, la fuerza externa
principal que deben resistir las presas es la presion del agua embalsada. Sin embargo,
también actGan otras fuerzas en la estructura, tal como se puede ver en la fig. 3.35 y son:

1). La presion interna y externa del agua
2). Presion de los azolves

3). Presion del hielo

4). Fuerzas sismicas
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Figura 3. 15 Cargas a considerar en una presa a gravedad

En la presa de gravedad, su peso es la fuerza principal que resiste la presion del agua. En
las presas de contra-fuertes con paramento mojado inclinado, parte de que la carga del
agua estabiliza la estructura. En las presas de arco, la carga del agua se transmite por el
efecto de arco a la cimentacién; disminuye la importancia del peso como componente que
influye en la estabilidad. Las fuerzas principales tienen ciertos valores que deben
considerarse en cualquier proyecto. Con el tipo de proyecto se modifica la transmision de
las fuerzas y los factores de seguridad.

Las presas deben ser lo suficientemente estables para que no se vuelquen, deslicen ni
tengan que soportar esfuerzos excesivos y cualquier erosion secundaria que pueda
producir el deslizamiento de la cimentacion. El proyectista deberd considerar
cuidadosamente las fuerzas que intervienen en el proyecto para determinar el tipo de presa
gue se necesita y las fuerzas que se aplicaran a la estructura.

3.4.1 Presion internay externa del agua.

La presion unitaria del agua aumenta en proporcion a su profundidad. La presion del agua,
qgue es normal a la superficie de la presa, esta representada por una distribucién de carga
triangular. La resultante de la distribucion de la carga esta a una distancia igual a dos tercios
de la que hay de la superficie del agua a la base de la seccion que se considera. La ecuacion
de la presion unitaria del agua es:
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p=/h (3.3)

Donde:
¥ = peso especifico del agua, en kg/m?
h = distancia de la superficie del agua al punto de interés, en m.

La presion resultante del agua esta dada por la siguiente ecuacion:

2
P = 72 (3.4)

En las presas de gravedad pequefias el paramento mojado es casi siempre vertical; por
tanto, la presion del agua se calcula con esta ecuacion. Al aumentar la altura generalmente
se usa una cara vertical ligeramente inclinada. La carga vertical del agua en esas secciones
esta representada por el peso del volumen de agua que esté verticalmente arriba de esa
seccion. La resultante de la carga vertical del agua pasa por el centroide de esa area. En
las presas pequefias no se toma en cuenta esta carga estabilizadora.

En el proyecto de las presas de contrafuertes la carga del agua estabiliza el paramento que
esta inclinado varios grados de la vertical. En este caso, la carga del agua se transmite a la
superficie plana y los incrementos de la carga que resultan deben calcularse para los varios
incrementos de profundidad. Ocurren fuerzas internas o de subpresion en los poros, grietas
y hendeduras, tanto en la presa como en su cimentacion. Los espacios huecos dentro del
concreto y del material de cimentacion estan llenos de agua que ejerce presion en todas
direcciones. La intensidad de la subpresion depende de las cargas hidraulicas, es decir, de
la profundidad del vaso y de la distancia del paramento mojado al punto en cuestién. La
subpresién ocurre en el concreto y en las cimentaciones de roca, asi como en las
cimentaciones blandas y permeables. El total de subpresion que se usa en el proyecto es
en gran parte cuestion de criterio basado en el caracter de la cimentacion, las medidas que
se tomen para evitar la filtracién, la probable deficiencia de los drenes de la cimentacion, y
de los métodos de construccion.

En las presas huecas y de contrafuertes, los espacios entre los mismos disminuyen las
subpresiones. Sin embargo, cuando estas presas se colocan sobre cimentaciones blandas
permeables, debe tenerse cuidado en evitar la tubificacién del material de la cimentacién a
través de los drenes.

Las subpresiones debajo de las presas de concreto sobre cimentaciones blandas estan
relacionadas a las filtraciones a través de los materiales permeables. El agua que pasa a
través de materiales permeables lo hace lentamente debido a la resistencia del rozamiento.
La cantidad e intensidad de este flujo por debajo de la presa debe tomarse en consideracion
cuando las presas se construyan sobre cimentaciones permeables. La subpresion es
importante en todas las presas que estan sobre cimentaciones permeables.
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En todos los tipos de cimentaciones se aplican los mismos métodos para reducir la
subpresion. Entre estos métodos se incluyen el colado de un muro interior casi impermeable
cerca del paramento mojado de la presa, colocando drenes cerca del paramento mojado

de la presa para proporcionar una via libre al agua, varios dentellones, o combinaciones de
medidas de seguridad.

La presencia de hendiduras, fisuras en las cimentaciones de roca, y el paso del agua debajo
de la presa en cimentaciones permeables requieren que se hagan ciertas suposiciones para
la subpresion. En una cimentacion de roca, es seguro suponer que las presiones varian
linealmente de la presion del embalse a la presién de la descarga como medida de la
subpresion. Esta presion se aplicara a toda la superficie de la presa. Cualquier otra variacion
gue se suponga debera comprobarse utilizando métodos en los que se emplee la analogia
eléctrica 0 haciendo andlisis comparativos con estructuras semejantes ya construidas. Los
detalles de la subpresion para presas que descansan en cimentaciones permeables deben
determinarse con un analisis de redes de flujo que incluya el empleo de zampeados,

dentellones, drenaje; bien dispuestos, y de otros dispositivos para controlar la intensidad de
la subpresion.

La subpresion en cualquier punto A, se calcula con la ecuacion de Westergaard, cuyos
términos se definen con referencia a la Figura 3.36

PU:H2 +|:i((Hl—H2) (3.5)
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Figura 3. 36 Relaciones de la subpresion
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En dicha ecuacion PU se da en metros de agua y se convierte a presion unitaria

multiplicando por el término 7 . El coeficiente de subpresion k , se refiere a la posicion del
sistema de drenaje y a su eficacia para reducir la subpresién. Los drenes que se colocan
cerca del paramento mojado, detras de alguna cortina de concreto permiten una reduccion

de K de 1.0 (sin sistema de drenaje) a 0.5. La presion reducida varia dentro del total de la
superficie y se supone que la reduccion es lineal como se muestra en la linea de rayas
punteadas de la Figura 3.36

El drenaje de las cimentaciones en presas pequefias rara vez es factible, econ6micamente,
pues en el proyecto se supone que obra el total de la subpresién. Sin embargo, en las
presas de altura moderada, el proyectista debe considerar el empleo de una galeria de
inspeccion con los drenes adecuados de alivio en el concreto y en la cimentacion. Los pozos
de alivio en la galeria de drenaje de la presa se colocan verticalmente a distancias
aproximadas de 3 m de centro a centro. En la cimentacién se perforan de la galeria a una
profundidad de cuatro a seis décimos de la carga hidrostatica, o a dos tercios de la
profundidad del dentellon o cortina de concreto.

3.4.2 Presion de los azolves.

Casi todas las corrientes llevan limo cuando su gasto es normal en las avenidas. Algo del
limo se deposita en el vaso creado por la presa. Si se permite que se acumule en el
paramento mojado de la presa produce cargas mayores que la presion hidrostatica. En las
presas pequefias es mas seguro suponer que la carga del limo tiene una presion unitaria
equivalente a la de un liquido que tenga un peso especifico de 1362 kg/m® y un peso de
1922 kg/m?3. Algunas veces el limo suspendido en el agua se lleva a través de la presa por
conductos especiales, evitando asi que se deposite en el paramento mojado de la presa.

Conforme se vaya aumentando el control del gasto del rio, la carga de limo sera menos
importante. En general, las cargas del limo se desarrollan lentamente sobre el paramento
de la presa. Esto da por resultado que los depdsitos de limo tienden a consolidarse y a
soportarse parcialmente en el vaso. En la mayor parte de las presas pequefias de gravedad
y de arco, la carga del limo no es importante. Sin embargo, en las presas de contrafuertes
de paramento inclinado, esta acumulacién puede aumentar mucho las presiones.

3.4.3 Presion del hielo.

Las presiones que produce el hielo se deben a la dilatacion térmica de una capa de hielo y
al arrastre que en el mismo produce el viento. Cuando el hielo se calienta, éste se dilata y
ejerce un empuje contra el paramento mojado de una presa. Segun sea la rapidez de los
cambios de temperatura, del espesor del hielo, y de otras condiciones ambientales,
ordinariamente se supone una presion del hielo para proyecto de 12 a 30 toneladas por
metro lineal.

Las presiones del hielo son importantes en todos los tipos de proyectos de presas. En las
presas de gravedad y de contrafuertes en las que son comunes los vertedores de demasias
y compuertas en los mismos, las compuertas deben calentarse para evitar la formaciéon de

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 78



OBRAS HIDRAULICAS

hielo. El espesor estructural de la corona de la presa debe ser suficiente para soportar los
esfuerzos producidos por la capa de hielo.

La fuerza ejercida al dilatarse la lamina de hielo depende de su espesor, de la rapidez de
la elevacion de la temperatura en el hielo de las fluctuaciones del nivel del agua, de las
playas del vaso, del talud del paramento mojado de la presa, y del arrastre del viento, lo
cual puede calcularse por medio de la Figura 3.37
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Fuerza del hielo en kilolibras por pie lineal
Figura 3. 37 Fuerza del hielo sin confinamiento lateral e incluyendo la energia solar.

La rapidez de la elevacion de la temperatura en el hielo es funcion de la rapidez de elevacion
de la temperatura en el aire y de la cubierta que forme la nieve sobre el hielo. El
confinamiento lateral de la ldmina de hielo depende del caracter de las playas del vaso y
del talud del paramento mojado de la presa. Las presas con taludes ligeramente inclinados
tienden a resistir mejor la presion del hielo que las de paramentos verticales. Las playas
tendidas tienden a sujetar la lamina de hielo para que no se mueva, lo que puede disminuir
el empuje sobre la presa. En las presas pequeiias el problema del hielo es importante para
proyectar las estructuras de control, vertedores de demasias, y dispositivos con
compuertas.

3.4.4 Fuerzas sismicas.

Los terremotos imparten aceleraciones a la presa. Estas aceleraciones producen tanto
cargas horizontales como verticales. Para determinar las fuerzas totales debidas a un
sismo, debera fijarse la intensidad o aceleracion debida al movimiento sismico. Las
aceleraciones se expresan como porcentajes de las fuerzas de la gravedad. En las regiones
gue no estan sujetas a sismos extremadamente fuertes, por lo general se usa una
aceleracién horizontal de 0.1 de la gravedad y una aceleracién vertical de 0.05 g para el
proyecto. La fuerza para acelerar la masa M, de una presa se encuentra con la ecuacion:

W
Pec = Ma:Ea(g):a(\N) (3.6)

Donde:
Pec = fuerza sismica horizontal, en kg
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d = aceleracion del sismo, en m/s?
g =aceleracion de la gravedad, en m/s?

W =peso de la presa o bloque, en kg.

O =relacionde —.
g

La fuerza Pec obra en el centro de gravedad de la seccion en estudio.
La fuerza de la inercia Pew en kg por metro cuadrado del agua se encuentra con:

Pew = C(«)y(h) (3.7)
Donde:
C = coeficiente sin dimensidn para la distribucién y magnitud de las presiones

) a
O =relacion de —

h = profundidad total del agua en el vaso, en m
Y =distancia vertical de la superficie del embalse a la elevacién que se estudia, en m

El coeficiente adimensional esta definido en funcion del talud del paramento y de su valor
maximo Cm:
~Cm|y

YY), [Y(,_V
2- 21y T2 2 .
MR

Los valores de Cm se obtienen de la Figura 3.38. La fuerza horizontal total Ve, arriba de
cualquier elevacion Y, ( Y = distancia medida hacia abajo de la superficie del embalse), y

el momento de vuelco, Me, arriba de esa elevacion se dan como:

C

Ve = 0.726(Pew)(y)(y)(Me) = 0.229(Pew)y? (3.9)

05 06 07 08 09
Coeficiente de presiéon C cuando Crm

es maxima en y/H = 1.0
Figura 3. 38 Coeficiente Cm, para el cdlculo de la fuerza sismica horizontal.

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 80

O 0.1 02 03 04




OBRAS HIDRAULICAS

No es probable que ocurra vibracion o resonancia por los sismos en las presas de poca
altura a altura moderada. Por tanto, este elemento por lo general no es un problema para
el proyecto de presas pequefias, pero debera de contemplarse en el proyecto de presas
grandes.

El efecto de la inercia en el concreto debe aplicarse en el centro de gravedad de la masa,
cualquiera que sea la forma de la seccion transversal. Puede ocurrir también movimiento
vertical durante un sismo con una fuerza de inercia vertical resultante que obre
momentaneamente reduciendo el peso efectivo de la presa. La carga de agua tiende a
producir un momento de vuelco en la presa. La fuerza de inercia en el movimiento vertical
hacia arriba tiende a hacer que el concreto y el agua que esti arriba de la presa pese
menos. Lo que reduce la estabilidad de la estructura contra las fuerzas que producen
deslizamiento. Otras fuerzas que pueden tener importancia son las presiones de las olas y
del viento.

El proyectista de cualquier presa debe hacer suposiciones basicas con respecto a las
condiciones de su emplazamiento y sus efectos en la estructura que se proponga. Las
investigaciones en el emplazamiento proporcionan al ingeniero mucha informacién para
evaluar estas suposiciones, que son las bases para hacer un proyecto seguro de la presa.

Algunas suposiciones importantes para el proyecto de presas pequefas incluyen la
subpresion, las medidas para controlar las filtraciones, la degradacion del canal y la erosion
del pie de la presa del lado de aguas abajo, las condiciones de la cimentacion y la calidad
de la construccion. Se hacen suposiciones adicionales sobre las cargas producidas por el
azolve, la presion del hielo, las aceleraciones sismicas, y las fuerzas de las olas. El grado
en gue afectan estos factores el proyecto, depende principalmente del tipo de presa, de las
presiones maximas del agua, y del caracter del material de cimentacion. El proyectista debe
evaluar estos factores para cualquier presa tomando en cuenta amplios factores de
seguridad.

3.4.5 Coeficientes de disefio

Los coeficientes de disefio o de seguridad deben considerarse a la luz de las condiciones
econdmicas. Los coeficientes de seguridad amplios dan por resultado una estructura mas
costosa; sin embargo, si se usan coeficientes de seguridad pequefios pueden producirse
fallas, lo que a su vez puede dar por resultado costos elevados. S6lo podran obtenerse los
factores de seguridad adecuados haciendo una buena determinacion de las fuerzas de
deslizamiento, vuelco y de las que produzcan esfuerzos excesivos dentro de la presa.

a. VUELCO. En general los coeficientes de seguridad contra el vuelco oscilan entre
2 y 3. En las presas pequefias es a menudo mayor. Si éste es inferior a 2, la
seccion de la presa debera modificarse para aumentar el margen de seguridad.
Una presa de gravedad rara vez falla por vuelco, ya que cualquier tendencia al
volcamiento da una mayor oportunidad a la presa para que falle por
deslizamiento. El coeficiente de seguridad contra vuelco es la relacion del
momento que tiende a enderezar la presa al momento, que tiende a volcarla

alrededor del pie de la presa. Esta relacion puede expresarse asi:
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_ We(l,) +Ww(L,)
~ Pagua(L,) +U,(L,)

(3.10)

Todas las fuerzas (excepto la fuerza resultante de la cimentacién) deben
considerarse al calcular el coeficiente de seguridad. Otras fuerzas podrian ser
las de las olas, el hielo, sismos, y la presion del azolve.

Otro método para evaluar el coeficiente de seguridad contra volcamiento esta
relacionado con los esfuerzos internos. Si el esfuerzo vertical en el borde de
aguas arriba de cualquier seccion horizontal calculada sin subpresién excede de
la subpresion en ese punto, se considera segura contra volcaduras. Este
procedimiento de célculo puede usarse para las presas pequefias, pero no se
recomienda para las presas de gran altura.

Ademas, si la subpresion en el paramento de aguas arriba excede el esfuerzo
vertical en cualquier seccidn horizontal sin subpresion, las fuerzas de subpresion
aumentan mucho la tendencia al volcamiento con relacién al pie de la presa de
aguas abajo en ese plano horizontal supuesto. Si los esfuerzos de tensién que
se desarrollan son menores que los admisibles en el concreto y en el material
de la cimentacion, la presa puede todavia considerarse segura. Esta suposicién
se basa en que la mano de obra es buena y en que existe resistencia a la tensiéon
dentro de la estructura en todos los planos horizontales. Las presas por lo
general se proyectan de manera que no haya tensidon (0 cuando mas una
pequefia fuerza de tensién) en el paramento mojado en condiciones severas de
carga.

DESLIZAMIENTO. Se aceptan tres procedimientos para evaluar la seguridad de
una presa contra el deslizamiento en direccién de la corriente. Los tres tienen
algunos méritos y, en general, se utilizan las mismas relaciones entre las
fuerzas. Aunque los valores calculados son seguros, son muy diferentes. Los
tres procedimientos son: (1) el coeficiente de seguridad contra deslizamiento, (2)
el coeficiente de seguridad, y (3) coeficiente de seguridad por corte y rozamiento.
Deberan apreciarse bien las diferencias entre estos tres procedimientos. El
objeto principal de cada uno de ellos es obtener un coeficiente de seguridad,
gue cuando se excede, pone en peligro a la presa de ser empujada aguas abajo.

El coeficiente de deslizamiento (f) es el coeficiente de rozamiento necesario para

evitar el deslizamiento de cualquier plano horizontal en la presa o sobre su
cimentacion bajo condiciones de carga. En las presas pequefias, el factor de
deslizamiento por lo normal determina la seguridad contra deslizamiento. En
este procedimiento no se emplean las fuerzas de corte; ya que se supone que
estas aumentan la seguridad en el proyecto. Sin embargo, este procedimiento
es desventajoso para las presas de concreto en cimentaciones de roca, pues
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podran usarse secciones mas pequefias si se incluyesen las fuerzas de corte en
este factor.

El coeficiente de deslizamiento de una presa de gravedad con base horizontal
es igual a la tangente del &ngulo entre la perpendicular a la base y la resultante
de la reaccién de la cimentacion. El coeficiente de deslizamiento para las presas
pequefias se calcula tomando la relacion de la suma de las fuerzas horizontales
(P ) a la suma de las fuerzas verticales (W) incluyendo la subpresion (U R) O

sea:

2P

o =tand=f (3.11)
IW-U,

Si al calcular f de esta manera, es igual o menor que el coeficiente de

. 7. ’ . 7
rozamiento estético (f ') la presa se considera segura. Al hacer estos céalculos se
supone una faja de 1 m de anchura.

El coeficiente de sequridad ( fs ), contra deslizamiento se define como la relacion

del coeficiente de rozamiento estatico, f'a la tangente del angulo entre una
perpendicular a la base y la reaccion directa de la cimentacion, expresado como:

f' W -Uyg)

= = (3.12)
tan @ >P

fs

En este procedimiento se supone también que las fuerzas de corte se suman a
las medidas de seguridad. El coeficiente de seguridad contra deslizamiento tiene
un valor entre 1 y 1.5 para las presas de gravedad sobre roca en las que se
utiliza una seccién transversal conservadora. La inclusion de la subpresion y de
las fuerzas sismicas en los célculos puede reducir el coeficiente de seguridad a
aproximadamente la unidad. Estos valores son para la seguridad contra
deslizamiento en un plano horizontal; si la cimentacion esta inclinada hacia
aguas abajo, los coeficientes de seguridad se reducen proporcionalmente. Los
proyectistas usan concreto en dentellones para disminuir la tendencia al
deslizamiento de la presa. Para cualquier tipo de dentell6n, debe evitarse que
su anclaje falle por cortante separandose asi del cuerpo principal de la presa.
En las cimentaciones de tierra, se necesita un coeficiente de seguridad mayor,
para evitar el deslizamiento en planos situados debajo de la superficie de la
cimentacion. En las cimentaciones blandas, las medidas para obtener un
aumento artificial de la adherencia son menos efectivas. Los dentellones
profundos y los zampeados aumentan la resistencia al deslizamiento. Un
dentell6n con las dimensiones adecuadas, reforzado, y construido dentro de la
presa impide el desalojamiento por la resistencia interna al corte del material
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dentro del cual se construya el dentellén. Los dentellones tienen un volumen
adicional de suelo o roca por mover antes que la estructura pueda deslizarse.

Otro procedimiento es el célculo del coeficiente por rozamiento y corte (CRC), que
prefieren muchos ingenieros, ya que incluye la evaluacion de las fuerzas de corte
dentro del coeficiente de seguridad, que puede ser expresada de la siguiente
forma:

f'(ZW —U,)+b(o)
>P

CRC = (3.13)

Donde:

b =longitud de la base en el plano en que se estudian los esfuerzos de corte.
O =esfuerzo cortante de trabajo del material o materiales en el plano de corte

Los coeficientes de seguridad, calculados de esta manera, deben aproximarse a los valores
usados en los célculos estructurales normales. Los valores de los coeficientes estaticos de
rozamiento se suponen a menudo para el concreto que se mueve sobre roca y otro concreto
de 0.65 a 0.75. El esfuerzo cortante de trabajo O, del concreto esta relacionado con la
resistencia a la compresion del concreto. En general, el concreto en las presas de gravedad
debe ser cuando menos de 140 kg/cm? a los 28 dias. En las estructuras mas pequefias es
necesario usar concreto mucho mas resistente para satisfacer los requisitos de durabilidad.
La resistencia unitaria del concreto al corte es aproximadamente un quinto del esfuerzo de
rotura a la compresién en cilindros estandar. Esto indica una resistencia de 28 a 56 kg/cm?
en las presas, y proporciona un factor de seguridad de 4 si el esfuerzo unitario de trabajo
usado en los célculos es de 7 a 14 kg/lcm? No se recomiendan esfuerzos de trabajo
mayores, a menos que el concreto para las presas pequefias se pruebe por anticipado. El
coeficiente por rozamiento y corte se usa contra deslizamiento en el concreto sobre
concreto o para el concreto sobre roca; si las presas pequefias se colocan sobre material
de cimentacién blando, el uso de este coeficiente es poco préactico.

En la tabla 3.5 se dan valores de seguridad para los diferentes coeficientes de deslizamiento
y para diferentes materiales de cimentacion. Cuando los materiales para la cimentacion
sean blandos deberan estudiarse para ver si son susceptibles a la tubificacion.
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Tabla 3. 5 Coeficientes de deslizamiento para diferentes condiciones de cimentacion

MATERIAL Coeficiente de seguridad | Coeficiente minimo de Coeficiente por
“Concreto sobre” contra deslizamiento, seguridad sugerido rozamiento y corte
f fs CRC
Concreto 0.65-0.8 1-15 4
roca profunda, 0.8 1-15 4
superficie limpia e
irregular
roca, algunas 0.7 1-15 4
laminaciones
grava y arenas gruesas 0.4 2.5 -
Arena 0.3 2.5 -
Esquistos 0.3 2.5 -
limoy arcilla (* se * * -
requieren pruebas)

El proyectista debe considerar la influencia de las juntas de construccion y las juntas de la
cimentacion en la resistencia al corte. Utilizando los métodos de construccion correctos, la
resistencia al corte en las juntas de construccion arriba de la base es esencialmente la de
un buen concreto. La resistencia al corte en la cimentaciéon, donde el concreto se cuela
sobre una superficie de roca lisa puede disminuir. En este tipo de junta es posible que se
desarrollen fuerzas de rozamiento. En una cimentacion aspera e irregular, se desarrolla un
plano mas resistente tanto al corte como al rozamiento; en la determinacion del coeficiente
por corte y rozamiento puede usarse el valor inferior del corte, el del concreto o el de la
roca.

c. ESFUERZOS EN EL CONCRETO. Los esfuerzos unitarios en el concreto y en
los materiales de la cimentacion deben mantenerse dentro de los valores
maximos prescritos, para evitar fallas. En las presas pequefias normalmente se
desarrollan esfuerzos dentro del concreto que son menores que la resistencia
real que puede desarrollarse si se usa la mezcla adecuada en el concreto. Las
mezclas que producen un concreto durable, normalmente tienen resistencia
suficiente para proporcionar un coeficiente de seguridad adecuado contra el
exceso de esfuerzos.

En el material de la cimentacion debe investigarse también si existen excesos en los
esfuerzos. Cuando se trata de presas pequefias es pertinente hacerlo en las rocas fisuradas
y en las cimentaciones blandas, como en las de grava o arena. El proyectista debe consultar
los reglamentos locales para ver las presiones de apoyo admisibles y conversar con
ingenieros especializados para evaluar los materiales de la cimentacion.

En la tabla 3.6 se sugieren valores para las capacidades de carga para estudios iniciales y
guias para proyectar presas pequefias de concreto. Si existe alguna duda con respecto a
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la clasificacion y la bondad de los materiales de cimentacion, se determinaran por medio de
pruebas en el campo y en el laboratorio las capacidades de carga admisibles.

Sin embargo, en la mayor parte de las presas pequefas las presiones unitarias de apoyo
sobre los materiales rocosos de cimentacion serdn considerablemente menores que los
valores dados en la tabla 3.6

Tabla 3. 6 Relaciones promedio de deslizamiento y valores de capacidad de carga de los materiales de cimentacion

MATERIAL Relacidn de deslizamiento Coeficiente de | Capacidades de carga
promedio, segtin Lane (*) Bligh (*) admisibles (tn/m?)

I’?rr::a muy fina o 8.5 18 29.3 densa
Arena fina 7.0 15 9.8 suelta
Arena media 6.0 - 29.3
Arena gruesa 5.0 12 29.3
Grava fina 4.0 - 48.8
Grava media 3.5 - 48.8
Gravay arena 3.0 9 48.8
Qrava gruesa 30 ) 48.8
incluyendo cantos
Boleo con algo de
cantosy gra\?a 2:5 ) 976
ane":l: gravay - 4-6 48.8
Arcilla blanda 3.0 - 9.8
Arcilla media 2.0 - 39.06
Arcilla dura 1.8 - 58.6
;’\Orggla muy dura o 16 ) 976
Roca buena - - 976.5
Roca laminada - - 341.8

(*) Para usarse en el analisis de las cimentaciones blandas.

Puede evitarse el vuelco y los esfuerzos de comprensién excesivos si se elige la forma y
seccidn transversal correctas para la presa. Los esfuerzos de trabajo tipicos empleados en
el proyecto de las presas de concreto son de 42.2 a 70.3 kg/cm? en compresiéon y de 0 a
7.03 kg/cm? en tension. En general, se evitan los esfuerzos en tensiéon manteniendo todas
las fuerzas resultantes dentro del tercio medio de la base de la seccion que se estudia. La
base es la distancia del paramento de aguas arriba al de aguas abajo de un bloque; para el
calculo, se supone que el bloque tiene una anchura de 1 m.
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EJEMPLOS RESUELTOS

Ejemplo 3.2 ;Cudl es el factor de estabilidad por volteo de una presa de

gravedad?

Una presa de gravedad se ha esquematizado conforme a la siguiente figura, la cual se construyé de
concreto, con un peso volumétrico de 2,200 kg/m3. Cuando la subpresién actia al 100% de
intensidad sobre el 100% del 4rea de la base, é cual es el factor de estabilidad por volteo?

2m

<>

3

]
-

A
v\u"‘

<6

//X\V/A\V//\\X/AW/\\\

<
<

N
=

8m
Datos:
Ye = 2,200 kgf/m?
¥ = 1,000 kgf/m?
Corona de la presa (b) =2.00 m
Base de la presa (B)=8.00 m
Altura de la presa (H)=15.00 m

Ancho de la presa (L) =1.00 m
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2.00

15.00

8.00
Incognita:
Factor de estabilidad por volteo (FSo)

Formulas:

_ Wel, +WwL,
PaguaL3 + U R L4

FSo

WC = yCOﬂCI’etOVOI
WW = ]/COHCTEtOVO|
P =72, A

agua
U =7z,A
L, L,,L,, L, se determinan de la geometria de la presa

Solucion:

Previo a determinar el factor de estabilidad por vuelco se recomienda realizar un diagrama de
cuerpo libre (DCG) para identificar las fuerzas que acttan, asi como su sitio geométrico de aplicacién
gue permita calcular los brazos de palanca para calcular los momentos con respecto a lugar donde
desplanta la presa el paramento aguas abajo.
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Wy
W,
4
i Q
! i d
i i 3
i I
I i
i I i
: i i
b — &
ioby/2 d;=26513
dy
/B
v
d,

Calculando la seccidén rectangular

A =bh = 2.00(15.00) = 30.00m’
V, = AL =30.00(1.00) = 30.00m’

W, = 7,V, = 2,200.00(30.00) = 66,000.00kgf

d,-B-2_-800-2% _700m
2 2

Calculando la seccién triangular

A~ (B —2 b)h _ (8.00— 2.(2)0)(15.00)  45.00m

V, = A,L =45.00(1.00) = 45.00m*

W, = 7V, = 2,200.00(45.00) = 99,000.00kgf
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- 2(B3—b) _ 2(8.003— 200) _, oom

Calculando el empuje hidrostatico

P =72 A= yg(hl) =1, ooo.oo@[w.oo(l.oo)] =112,500kgf

agua

d, =2 =220 _5 oom
3 3

Calculando la supresién

Ug,== 7{(%3) L} =1, 000.00{15'00(8'20)(1'00)} = 60,000.00kgf

6 28 2(800) o0
3 3

_ Wcl, +WwL, _ 66,000(7.00) +99.000(4.00)
~ Pgals+UgL, 112,5000(5.00) +60,000(5.33)

Al determinar el factor de seguridad por vuelco, se observa que el valor es menor que 2.00, por lo
tanto, la cortina no es estable y se volcara.

Ejemplo 3.3 ;Cual sera el coeficiente de deslizamiento de una presa de gravedad?
De la presa de gravedad del ejemplo anterior, ¢ cudl sera el coeficiente de deslizamiento, si la cortina
se desplanta en roca profunda?, considerando que de las pruebas de laboratorio el coeficiente de
friccién estatico es de 0.7

Datos:
2.00

Ye = 2,200 kgf/m?
¥ = 1,000 kgf/m?
Corona de la presa (b) =2.00 m 15.00

Base de la presa (B)=8.00 m

Altura de la presa (H)=15.00 m

Ancho de la presa (L) =1.00 m 8.00

f=0.7
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Incognita:

Coeficiente de deslizamiento (f); fs; y CRC
Férmulas:

Método del coeficiente de deslizamiento

f =tand = ZP

D W -U,

Método del coeficiente de seguridad

o F(2W-Ug)

*“tang >p

Método del coeficiente de seguridad por Rozamiento y Corte (CRC)

CRC =
> P
Z P = z Pl = Pagua
i=1
DWW =W, =We +Ww
i=1
WC = )/COHCI’etOVOI
WW = }/COHCFetOV()l
Pagua = }/ZgA
Up=72,A
Solucién:

Al igual que en el ejemplo 3.1 es recomendable realizar un diagrama de cuerpo libre (DCG) para
identificar las fuerzas que actlan en el sentido horizontal y en el sentido vertical, para poder
determinar el coeficiente de deslizamiento y compararlo con los valores consignados en la tabla
correspondiente. Es importante mencionar que en este problema el valor se obtuvo de pruebas de
laboratorio por lo cual se contrastara con dicho valor.
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Wc = 66,000.00kgf (Calculado previamente)
Ww = 99,000.00kgf (Calculado previamente)
Pagua = 112’500-00kgf (Calculado previamente)
UR = 60,000kgf (Calculado previamente)

Determinando las fuerzas horizontales
n
> P =>"P =112,500.00kgf
i=1
Determinando las fuerzas verticales

D W =>"W, =66,000.00 +99,000.00 = 165,000.00kgf
i=1

Calculando mediante el método del coeficiente de deslizamiento

112,500.00

f=tand = =1.
165,000.00 - 60,000.00

Se observa que el coeficiente obtenido (f = 1.07) es mayor que el valor obtenido en las pruebas de
laboratorio (f'= 0.70) por lo tanto la cortina bajo dichas solicitaciones de carga se deslizara.

Calculando mediante el método del factor de seguridad

f o 0.7(165,000.00 - 60,000.00)
S

= = =0.653
tand 112,500.00

Se observa que el coeficiente obtenido (fs = 0.653) es menor que el valor consignado en la tabla 3.37
(1.0 < fs <1.5), se aprecia que el valor no queda en el intervalo por lo tanto la cortina bajo dichas
solicitaciones de carga se deslizara.

Calculando mediante el método del coeficiente por corte y rozamiento
Para aplicar este método se debe asignar el valor del esfuerzo unitario de trabajo, la longitud de Ia

base para el estudio de esfuerzos al corte y el factor de seguridad asociado, como se muestra a
continuacidn (revisar el inciso b del subtema coeficientes de disefio)

o=7-9__ 70,0005
cm m
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b =8.00m
CRC (recomendado) = 4

CRC =

0.70 (165, 000.00 - 60, 000.00) + 8.00(70, 0000)

(Mostrada en el esquema)

=5.631

112,5000.00

Se observa que el coeficiente obtenido (CRC=5.631) es mayor que el valor recomendado de acuerdo
con el texto CRC =4 por lo tanto la cortina bajo dichas solicitaciones de carga NO se deslizara.

CONCLUSION: De conformidad a los tres factores la presa es inestable por deslizamiento.

Ejemplo 3.4 Disefie la seccion de una presa de gravedad.

Que tendra un tirante de agua de 27.5 m, de los cuales 2.5 m serdn para el depdsito de azolves,

una carga sobre el vertedor de excedencias de 1.75 m, un bordo libre de 2 m, sabiendo que se

desplantara sobre roca de mediana calidad, donde el coeficiente de friccion estatica es de 0.6 y

aguas abajo de la cortina se tendra un tirante de agua de 2 m. El angulo en las playas del vaso es

aproximadamente de 52 y el espesor del hielo es de 0.5 m. La aceleracidn del sismo es de 3.5 Gal.

Datos:

Ye = 2,400 kgf/m?

Tirante de agua (y) =27.500 m
Altura de la presa (H) =31.25m

Coeficiente de friccidn estatico = 0.60

Altura de azolves (haz) =2.50 m
Tirante aguas abajo (y.a) =2.00 m

Angulo en las playas = 52

¥ = 1,000 kgf/m?

Carga sobre el vertedor (Hv) =1.75m
Bordo Libre (B.L.) =2.00 m

Aceleracidon de sismo (a) = 3.50 Gal

Peso de sedimentos (yseq)= 1,922 kgf/m?
Espesor de hielo=0.50m
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y= 25.00 H=31.25
I \__
r
[ —— 2.50 I 2.00
4 v .
B
Incognita:

Corona de la Presa (b)

Base de la presa (B)

Talud paramento seco (k)

Factor de estabilidad por volteo (FSo)

Coeficiente de deslizamiento (f), coeficiente de seguridad (fs) y coeficiente por rozamiento
y corte (CRC)

Formulas:
~ Wel, +WwiL,
Pagua L3 + U R L4
> P
f =tan@ =

D W -U,
c_f RIES
S

Ctang ZP

F(XW-Ug)+ho
> P

ZP:iR = Pagua
i=1

DW= iwi =Wc +Ww
i=1

FSo

CRC =
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WC = yCOnCretOVOI
Wy = VaguaVOl

Pagua:yygA
_h2b+a
=3 b+a
U =7rz,A
P,=Cayh

d,,d,,d,,d, se determinan de la geometria de la presa

Solucidn:

Como se aprecia en el esquema de la seccion de la presa de gravedad, se tienen todos los niveles e
informacidn de las solicitaciones a las que sera sometida, sin embargo, con respecto de la geometria
de misma no se conoce mas que la altura total, faltando de conocerse la corona, el ancho de la base
y el talud del paramento seco.

De los datos geométricos, el talud se propondra de tal manera que cumpla con la estabilidad de Ia
cortina por vuelco y deslizamiento, en el caso del ancho de corona estara limitado por el uso de la
misma, es decir, si servira como via de comunicacién entre ambos costados de la boquilla de acuerdo
con el nimero y caracteristica de los carriles, acotamientos etc.

Si no existe la opcién anterior se recomienda que el ancho de la corona sea igual a la suma de los
valores de la carga sobre el vertedor (Hv), mas el bordo libre (BL), de tal manera que la parte superior
de la seccidn transversal de la presa este conformada por un cuadrado, y a partir de esta dimension
y en funcién del talud propuesto se determina la longitud de la base del paramento seco, de tal
manera que se puede determinar el ancho necesario para cumplir los requisitos anteriores.

Con la seccidn geométrica propuesta se analiza el comportamiento ante las solicitaciones dadas. Se
debe verificar la condicion mds desfavorable en el funcionamiento, es decir, que la presa se
encuentre llena y que pueda ser afectada por algiin movimiento sismico.

Como no se menciona en el encabezado que transitaran vehiculos sobre la corona de la cortina, se
determina el ancho de ella de la siguiente forma:

b=Hv+BL=1.75+2.00=3.750m

Proponiendo un talud de 1.00 en el paramento seco, es decir K = 1.00’ la base del tridngulo sera

Bringuo = K (¥ + N ) =1.00(25.00 + 2.50) = 27.500m

triangulo

De tal manera la base de la cortina sera
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B=b+b

triangulo

=3.75+27.50 =31.250m

Con la geometria definida, segun la propuesta del talud, se calculan a continuacion las areas de las
secciones, su peso, brazo de palanca respecto el desplante del paramento seco (punto rojo en el
diagrama de cuerpo libre mostrado al inicio del problema) y el momento generado.

Calculando la seccién rectangular

A =bH = 3.75(31.25) =117.188m’

W, = 7.V, = 2,400.00[117.188(1.00) | = 281, 250.000kgf

d,=B —% =31.25— % = 29.375m

M, = w,d, = 281,250.00(29.375) = 8,261, 718.750kgf —m

Calculando la seccién triangular

(y+h.) 27.50(25.00+2.50)
. -

b.
A, =~ = 378.125m’

W, = ¥, = 2,400.00[ 378.125(1.00) ] = 907,500.000kgf

2b,, 2(27.50
d, = ”g“g“"’: (3 ):18.333m

M, = w,d, = 907,500.00(18.333) = 16,637,500.000kgf —m

Calculando el empuje hidrostatico

= 2z, Ay I ) +2ha2°' )T (y -+ )1]=1,000.0027:5%0

2

[27.500(1.000) |

agua

= 378,125.000kgf

Fzgua

d3=(y+;““)=27500=9457m

M,=w,d, = 378,125.00(9.167) = 3,466,145.833kgf —m

Calculando la subpresién
Para el célculo de esta fuerza y su efecto en la cortina se debera de tener cuidado en utilizar
el valor del tirante que se presenta aguas abajo, ya que el diagrama de presiones que actua
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sobre la base sera un trapecio, mientras que sera un tridangulo si no existe tirante aguas
abajo.

U, ZWzyH((y+hazg)+yanB}L}

Ug =1 OO0.000H( 27'500; 2000)31.250}1.000} = 460,937.500kgf

d4

~ 31.250[ 2(27.500) + 2.000
3 27.500 + 2.000

}: 20.127m

M, =w,d, =460, 937.500(20.127) =9,277,343.750kgf —m

Calculando el empuje hidrodindmico por sismo

Se convierte en primera instancia la unidad Gal (unidad de aceleracion en el sistema
cegesimal en honor a Galileo Galilei)

a=3.5Gal =3.5°0 =0.035 2
S S

a=220035_ 400357
9.81

g
En la figura siguiente, como se analiza la condicion mas desfavorable C = Cm ya que y/H = 1.0, es

decir la presa estd a su maxima capacidad. Ademas, el paramento mojado es vertical por lo tanto y
=0, de tal manera que C=0.73
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P, =C @ y h=0.73(0.00357)(1,000.00)(25.000 + 2.500) = 71.623kgf

Asi pues P.,, se encuentra aplicada en la altura Y del area donde impacta el empuje del
agua, es decir a la mitad de la altura del rectangulo que se esta analizando.

__hagua 27.5

d, =<2 -13.75m
2

M, = P, d, = 71.623(13.75) = 984.821kgf —m
Calculando la fuerza de la cortina por sismo

P, =W o =0.00357(281,250.00 + 907,500.00) = 4,241.208kgf

La aplicacién de la fuerza hidrodindmica de la masa del concreto por sismo, se aplica al
centro de gravedad de la seccién transversal de la cortina, por lo tanto de la siguiente figura,

se deben determinar entonces las coordenadas del lugar geométrico(x, y) para conocer el

momento que generaran; para ello se aplica el Teorema de Steiner o Teorema de ejes
paralelos, como se muestra a continuacion:

y(+)
A
As
(x1, y1)
Q Az
- — 4
(x) |
(x2,y2) RN
0 LY
:yz:
x(+) < D —— b v
X2
D e >
X1
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Ax +Ax, 117.188(29.375)+378.125(18.333)
A+A 117.188 +378.125

=20.946m

x|

Ay, + Ay, _117.188(15.625) +378.125(9.167) _ o cor

Y= A TA, 117.188+378.125
d, = y =10.695m

M, = P.d, = 4,241.208(10.695) = 45,358.292kgf —m

Calculando el empuje de los azolves

Pimo = VseaZg A= y%(ham,l) =1,922.00 2'5200 [ 2.500(1.000) | = 6,006.250kgf
d, = Moo _ 2:500 _ g3z
3 3
M, = P,,,d, = 6,006.250(0.833) = 5,005.208kgf —m

Calculando el empuje por hielo. Para determinar el empuje del hielo sobre la cortina, derivado de
gue en el encabezado dice que se puede congelar el agua en la parte superior en 0.5 m (1.64 pies),
desde el borde la cresta vertedora hacia el fondo se determina con apoyo de la Figura 3.37, tomando
en cuenta el dato del angulo promedio de las laderas del vaso.

Ton/m

=6.2
o 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 -
: " | | : /| &/
& EOL-—*.’ = T
1 \

o) [ e
o \ 0.75
£ 20}
@ G
T1.64] 0.50
Q {
g I.OF 0.25
W

Ol "1 - P
0 2 4 6 8 10
Fuerza del hielo en kilolibras por pie lineal

|2._- 19

Espesor = 0.50m =1.640 ft

Fuo = f (E.0)=6.2012" — 6.20(1.000) = 6.20Ton = 6, 200.000kgf
m

dg = (Y +Nyo) _% = 27-50—0'—250 = 27.250m
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My = Fiyaols = 6,200.000(27.250) = 168,950.000kgf —m

Una vez determinadas todas las fuerzas y momentos sobre la cortina se realiza la revisién por vuelco
y deslizamiento

M, +M,
M, +M,+M,+M;+M, + M,

FSo = =1.921

Al determinar el factor de seguridad por vuelco, se observa que el valor es menor que 2.00, por lo
tanto, la cortina no es estable y se volcara.

Determinando las fuerzas horizontales

TP =) P =R+P,+P. +P

i=1

+R

hielo

=394,644.081kgf

imo

Determinando las fuerzas verticales
n
SW =>"W, =W, +W, =1,188,750.00kgf
i=1
Calculando mediante el método del coeficiente de deslizamiento

f—tang = 394,644.081 _0.542
1188,750-460,937.5

Se observa que el coeficiente obtenido (f = 0.533) es menor que el valor obtenido en el laboratorio
(f= 0.60) por lo tanto la cortina bajo dichas solicitaciones de carga no se deslizara, es decir, es
estable.

Calculando mediante el método del factor de seguridad

o f _0.6(1,188,7500.00—460,937.5)_1107
tan @ 394,402.873 '

S

Se observa que el coeficiente obtenido (fs = 1.107) se encuentra dentro de los valores consignados
en la tabla 3.5 (1.0 < fs <1.5), por lo tanto, la cortina bajo dichas solicitaciones de carga no se
deslizara, es decir, es estable.

Calculando mediante el método del coeficiente por corte y rozamiento
Para aplicar este método se debe asignar el valor del esfuerzo unitario de trabajo, la longitud de la
base para el estudio de esfuerzos al corte y el factor de seguridad asociado, como se muestra a

continuacién (revisar el inciso b del subtema coeficientes de disefio).
o =7X9__70,000X9

cm? m?

b =31.250m (Mostrada en el esquema)
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CRC (recomendado) = 4

0.6(1,188,750.0 — 460,937.5)+ 31.25(70,000)
394,644.081

CRC = =6.650

Se observa que el coeficiente obtenido (CRC=6.728) es mayor que el valor recomendado de acuerdo
con el texto CRC =4 por lo tanto la cortina bajo dichas solicitaciones de carga no se deslizara.

NOTA: De no cumplir contra deslizamiento se debera proyectar un dentellén, que se calcula como
viga volada, cargada con una fuerza igual a la diferencia en exceso de la resistencia al
deslizamiento. Es decir, a mayor profundidad menos peralte y viceversa, por lo que
finalmente el disefio dependera del aspecto econdémico.

Como se aprecia en la solucién la falla de la cortina se daria por vuelco, para evitarlo se puede
incrementar el talud del paramento seco, siendo la solucién un talud de 1.15 (se deja al lector la
verificacion del resultado), una segunda opcion seria proponer talud en el paramento mojado, en
dos tercios inferiores de la cortina y una tercera opcidn seria utilizar una galeria de inspeccion, con
lo cual la supresion disminuye y se podria disminuir el talud del paramento seco. Como esta opcion
es la que representa mayor dificultad en la solucién, se presenta a continuacion los calculos paso a
paso.

Proponiendo un talud de 0.75

btriémgulo = 20625m

B, i, = 23.438m
Calculando la seccién rectangular

A= 117.188m*

w, = 281,250.000kgf

d, =21.563m

M, =6,064,453.125kgf —m

Calculando la seccién triangular

A, = 283.504m’
w, = 773,438.50kgf
d, =13.125m

M, =10,151,367.188kgf —m

Calculando el empuje hidrostatico

Py.a = 378,125.000kgf

d, =9.167m
M, = 3,466,145.833kgf —m
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Calculando la subpresién

Para esta opcion al utilizar la galeria de inspeccidn, se divide en dos la supresion; se propone
la eficiencia, que para fines de seguridad se toma el valor minimo especificado, es decir, k
=0.50. Respecto a la propuesta de ubicacidn del dren se ubicard a 1/3 del paramento
mojado, es decir, 2/3 respecto al punto de aplicacién de fuerzas:

X = ; B= ;(23.438) =15.625m

Se determina a continuacidn la supresion en dicho sitio de la base de la cortina mediante la

expresion Py = H2+%(H1—H2) donde H; es la carga aguas arriba de la cortina

mientras que H; la carga aguas debajo de la cortina y L es la base de la cortina.

Pu=2.0+ M(zm- 2.0)=10.500m.c.a.
23.438

Con esta dimensién se forman dos diagramas de presidén de forma trapecial, por ello se
determinan como sigue:

U :1000_0[27-5%05(

23.438—15.625)}(1.0) —148,437.500kgf

d,

_ (24.438-15.625) {2(27.5) +105

3 27.5+10.5
M, =3,092,447.917kgf —m

} +15.625=20.833m

Ug, =1ooo.o[10'5+2'0 (15.625)}(1.0) = 97,656.250kgf
d, _15.625[2(10.8) +2.0 _ 10 4470
3 | 105+20

M, =1,017,252.604kgf —m

Calculando el empuje hidrodindmico por sismo

a=0.0352
S
a =0.00357
C=0.73
P, = 71.623kgf
d, = hagua _ 27.5 _13.75m
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M, = 984.821kgf —m

Calculando la fuerza de la cortina por sismo

P, = 3,672.901kgf
d, = X =11.055m
M, =41,599.131kgf —m

Calculando el empuje de los azolves

P, = 6,006.250kgf

limo
d, =0.833m
M, =5,005.208kgf —m

Calculando el empuje por hielo

F..o = 6,200.000kgf

hielo
d, = 27.250m
M, =168,950.000kgf —m

Una vez determinadas todas las fuerzas y momentos sobre la cortina se realiza la revisién por vuelco
y deslizamiento

M, +M,
M;+M,+M,+ M, + M, + M,

FSo= =2.081

Al determinar el factor de seguridad por vuelco, se observa que el valor es mayor que 2.00, por lo
tanto, la cortina es estable y no se volcara, por lo que se procede a verificar que la cortina propuesta
no se deslice, procediendo a determinar los factores respectivos.

Determinando las fuerzas horizontales
>P =387,965.775kgf
Determinando las fuerzas verticales

YW =1,054,687.500kgf

Calculando mediante el método del coeficiente de deslizamiento

387,965.775 _ 0.480
1,054,687.5— (148,437.5+97,656.25)

f=tand=
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Se observa que el coeficiente obtenido (f = 0.480) es menor que el valor obtenido en el laboratorio
(f= 0.60) por lo tanto la cortina bajo dichas solicitaciones de carga no se deslizara, es decir, es
estable.

Calculando mediante el método del factor de seguridad

o T _ 0.6[1,054,687.5— (148437.5+97,656.25)]
tan @ 387,956.5

Se observa que el coeficiente obtenido (fs = 1.251) se encuentra dentro de los valores consignados
en la tabla 3.5 (1.0 < fs <1.5), por lo tanto, la cortina bajo dichas solicitaciones de carga no se
deslizara, es decir, es estable.

=1.251

Calculando mediante el método del coeficiente por corte y rozamiento

& = 70,0005
m
B, = 23.438M

CRC (recomendado) = 4

0.6[1,054,687.5 — (148,437.5 + 97,656.25)| + 23.438(70,000)
387,965.775

CRC = =5.709

Se observa que el coeficiente obtenido (CRC=5.709) es mayor que el valor recomendado de acuerdo
con el texto CRC =4 por lo tanto la cortina bajo dichas solicitaciones de carga no se deslizara.

Conclusién: se observa que al cambiar el talud a 0.75 y utilizar el dren descrito se garantizan la
estabilidad de la cortina.

PROBLEMAS PROPUESTOS

P. P. 3.1 Disefie la seccién de una presa de gravedad, con los datos del ejemplo 3.4, utilizando un
talud en el paramento seco de 1y proponiendo un talud en el paramento mojado, en sus dos tercios
inferiores de la cortina y sin utilizar galeria de inspeccion.

P.P. 3.2 Disefie la seccién de una presa de gravedad, con los datos del ejemplo 3.4, utilizando
concreto rolado “CCR” (investigar el peso especifico del concreto rolado).
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3.5 CRITERIOS DE DISENO

El disefio y construccion de una presa de materiales, de preferencia locales, se realiza con
el objetivo de garantizar que no se produzcan fallas graves o catastréficas a lo largo de su
vida util.

Para iniciar el proyecto de una presa en primer lugar se debe definir el tipo de demanda de
agua a satisfacer, y sus caracteristicas y cantidades estimadas en funcion del tiempo. El
agua puede ser utilizada para satisfacer una gran variedad de necesidades, por ejemplo, la
demanda de consumo humano o animal, el riego, la recreacion, la produccion de energia
hidroeléctrica, la produccion de peces, la proteccion contra incendios, el control de erosion,
el uso paisajistico o de recreacion y la proteccion contra inundaciones. De todos estos
posibles usos la irrigacion es el que involucra el mayor nimero de obras. Se deben tener
en cuenta los siguientes puntos de estudios basicos, tales como Estudio Topogréfico,
Estudio Hidrolégico, Estudios de Geologia y Geotecnia. Estos estudios permitiran tener una
mejor estabilidad en la proyeccion de la presa. Por lo tanto, la presa sera mas consistente
durante su vida atil. A continuacion, se describen los estudios basicos y los factores mas
importantes a realizar o tomar en cuenta y que permitiran definir los criterios de disefio:

e Topografia de la boquilla. En general se considera que topograficamente o sea
segun la forma del corte transversal por el eje, hay tres tipos de boquillas: a) En
forma de "V"; b) En forma de "U" 0 en cafidn”; c) Abierta o alargada.

e Segun la forma de la boquilla y la geologia superficial. Se puede proponer un
tipo de cortina con fines de Anteproyecto.

e Geologia de la boquilla. Cuando se disponga del estudio geoldgico, se afinara o
se propondré el tipo adecuado, ya que impacta directamente en la decision de la
forma.

e Disponibilidad de materiales. La disponibilidad de materiales podria no hacer
factible un tipo propuesto, ya que este factor incide directamente en los costos
principalmente por los acarreos.

e Magnitud de la cortina. Que incide directamente en cargas, esfuerzos de trabajo
en el disefio y en volimenes de materiales.

o Efecto Sismico. En el disefio de las cortinas, se toma en cuenta este aspecto,
involucrando en el calculo un coeficiente segun la “Regionalizacion Sismica de la de
la Republica Mexicana”.

e Clima del lugar. El clima influye en el tipo de cortina, ya que cuando es muy
extremoso, afecta a estructuras de concreto como cortinas de arco delgadas o de
contrafuertes por los esfuerzos que le puede inducir al cambiar las dimensiones, lo
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mismo que les puede producir “descascares” que van disminuyendo sus peraltes o
descubriendo acero de refuerzo con sus correspondientes consecuencias. Calor de

hidratacién del concreto en cortinas masivas.

e Aspectos Viales. Hay presas cuyos embalses inundan tramos considerables de
caminos o ferrocarriles que habra que relocalizar fuera del Nivel de Aguas Maximas
Extraordinarias (NAME). En algunos casos la misma cortina puede servir como
camino o estructura de cruce, prestandose para ello s6lo determinados tipos, como
las cortinas de concreto de seccion gravedad, homogéneas de tierra 0 enrocamiento

y de materiales graduados y algunas de arco y contrafuertes.

Una forma de seleccionar el tipo de presa es la propuesta por Novak, P., Moffat, A.l.B.,
Nalluri, C. y Narayanan R. y que se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 3. 7 Seleccion de la presa. Caracteristicas tipicas.

Tipo de presa Caracteristicas
Adecuadas para cimentaciones en roca v suelos. Pueden aceptar asentamientos
Terraplén diferenciales limitados con nicleos relativamente amplios v de material plastico.

Se requiere tabique hasta el matenial impermeable. Tienen pocos esfuerzos de
contacto. Requieren varios materiales para nucleo, filtro, enrocado, etc.

Pedraplén o
enraocado

Preferiblemente en fundacidn rocosa. Aceptan calidad variable v algo de

intemperismo. Se requiere tabique hasta el matenial impermeable. Se facilita la
colocacion en cualquier clima. Requieren materiales para nuicleo, filtros, etc.

Concreto gravedad

Adecuadas en valles amplios, desde que la excavacion sea menor de 5 a 10 m.
Se acepta desgaste limitado de la roca. Deben chequearse las discontinuidades
de la roca con relacion al deslizanmuiento. Tienen bajos esfuerzos de contacto.
Requieren de matenales que a veces toca importar como el cemento.

Contrafuertes

Como presas de gravedad. pero mayores esfuerzos de contacto. requieren de
roca sana. El ahorro de concreto con relacion a las presas de gravedad es del 40
al 60%.

Arco

Adecuadas en gargantas estrechas con rocas sana de alta resistencia v poca
deformabilidad en las zonas de fundacion v estribos. Alta carga sobre los

estribos. El ahorro de concreto con relacidn a las presas de gravedad es del 50 al
85%.

3.5.1 Coordinacién interdisciplinaria

Un equipo totalmente coordinado de ingenieros especializados en estructuras, mecanica
de materiales, geologos, geofisicos, hidrélogos e hidraulicos debe asegurar que toda la
ingenieria y las consideraciones de disefio se integren propiamente en el proyecto global.
Algunos de los aspectos criticos del andlisis y proceso del disefio que requieren especial

cuidado y la coordinacion son:
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a. Datos preliminares de geologia.
b. Estudio y seleccion de bancos de materiales para los agregados.

c. Evaluacién de la viabilidad técnica y econOmica de diferentes secciones
constructivas, materiales a emplear, técnicas de construccion y equipo a
emplear, tiempos de construccién y el analisis de eventos extraordinarios en la
etapa de construccidn que sean necesarios a prever, para evitar poner en peligro
la obra construida.

d. Eltamafio y tipo de la obra de toma y del vertedor de demasias se debe definir
durante las fases tempranas de disefio, conjuntando todas las disciplinas
involucradas. Estos proyectos impactaran significativamente en adelante, en la
configuracién de la cortina y en la seguridad en la construccién y su
funcionamiento. Las caracteristicas hidraulicas especiales como cantidad y
calidad del agua, determinan las estructuras de control y deben ser analizadas
en forma conjunta entre hidrélogos, hidraulicos y electromecanicos.

e. Modificaciones en la configuracién de la estructura durante la construccion
debido a las variaciones inesperadas en la base o fundacién donde se construira
la cortina. Las modificaciones durante la construccidon son costosas y debe
evitarse si es posible por medio de una razonable holgura en el tiempo del
programa de exploracién durante la fase del disefio. Sin embargo, cualquiera
cambia en la capacidad de carga de la fundacién o en la estructura de la piedra
en que el disefio se bas6 debe ser totalmente evaluado por el ingeniero
estructural.

3.5.2 Seleccion del sitio
a. GENERALIDADES. Durante los estudios de viabilidad, la seleccién del sitio
preliminar dependera de los propésitos del proyecto, ya que las demandas de
agua fijaran, en primera instancia la necesidad del tamafio del embalse, dando
origen a la necesidad de buscar un lugar con la caracteristica de poder
almacenar un gran volumen de agua con el minimo tamafo de cortina, tanto en
su altura, como en su longitud.

b. FACTORES DE LA SELECCION.

1. Una cortina de concreto requiere una fundacién del lecho de roca sana. Es
importante que el lecho de roca tenga la resistencia adecuada, la fuerza y la
capacidad de carga que permita garantizar la estabilidad necesaria. Cuando
la cortina cruza una falla geoldgica o una zona de fracturas, los aspectos del
disefio deben ser especiales, previendo el movimiento de forma anticipada
y las obras especiales para su tratamiento. En el caso especial de posibles
derrumbamientos de los taludes al interior del vaso en caso de la presencia
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de terremotos, estos deberan de ser tratados de forma especial, de tal forma
gue se incluyan en el proyecto y se cuantifiquen para determinar la
factibilidad de la seleccion del sitio.

2. La topografia es un factor importante en la seleccion y situacion de una
cortina de concreto y sus estructuras complementarias. El sitio ideal seria un
estrecho cafién, con el lecho de roca sana cercana a la superficie, ya que
esta situacion minimizaria la cantidad de concreto y los costos asociados.

3. La localizacién del vertedor de demasias, la obra de toma, la casa de
maquinas, y las obras complementarias del proyecto jugaran un papel
importante en la seleccion del sitio. La relacion y la adaptabilidad de estos
rasgos a la forma del proyecto necesitan la evaluacion junto con los costos
asociados.

4. Los factores adicionales de importancia menor que deben ser incluidos para
la seleccién final son: el menor impacto ambiental negativo, vias de
comunicacién y poblaciones o asentamientos humanos que quedan dentro
del vaso y el camino de acceso a la cortina. Deben evitarse las reubicaciones
costosas.

5. El método o esquema de la obra de desvio durante la construccion es un
factor importante ya que impacta en la economia de la cortina, por lo que se
debe buscar que la obra de desvio pueda ser utilizada posteriormente como
obra de toma u obra de excedencias.

3.5.3 Determinacion de las caracteristicas de la Fundacion

a. GENERALIDADES. Las caracteristicas de la fundacion (zona de desplante y
paredes de la boquilla) son requeridos para el andlisis de estabilidad de la
seccion de una cortina de gravedad. La determinacion de los parametros
requeridos se evaluara en un laboratorio apropiado, ya que, si es cierto que el
analisis es caro, normalmente es justificado ya que en adelante las adaptaciones
resultan ser muchisimo mas costosas en grandes proyectos, derivados de los
problemas de la fundacién.

b. INVESTIGACION DEL CAMPO. La investigacion de campo debera ser el
arranque del proceso inicial, lo cual realiza de forma preliminar el gedlogo,
procediendo a la revisibn de las condiciones de geologia superficial y
progresando a detalle con la exploracion por medio de un programa de
perforacion con taladro y un programa de recuperacion de muestra, y
concluyendo al final con el analisis de laboratorio. El alcance de la investigacion
debe ser basado en una valoracion de la homogeneidad o complejidad de la
estructura geoldgica, la presencia de fallas y/o fracturas. EI método apropiado
para la determinacion de las caracteristicas de la fundacion es una combinacion
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de ciencia y arte; se han estandarizado muchos procedimientos, pero se
acostumbran a menudo la modificacion y adaptacion de técnicas por los
procedimientos especificos de campo como se puede consultar en el
‘ENGINEER MANUAL” US Army Corps of Engineers, EM 1110-2-1804
(http://www.usace.army.mil/publications/eng-manuals).

c. COMPROBACION DE LA RESISTENCIA. La variacion en las propiedades de
las piedras de la fundacion, evitan un método universal estandarizado para la
comprobacion de su resistencia. Las decisiones deben constituirse en la
necesidad de la comprobacién in situ. Antes de que cualquier piedra sea
probada, el ingeniero geotécnico, el gedlogo y el disefiador responsable,
formularan el programa de pruebas, definiendo claramente el propdsito de cada
prueba y dirigida a la comprobacion del parametro de disefio. Es indispensable
usar todos los datos disponibles, como los resultados, de los estudios geoldgicos
y geofisicos, asi como seleccionar las muestras representativas por probar. Las
pruebas del laboratorio deben intentar reproducir la carga anticipada real y las
reacciones tan exactas como sea posible.

3.6 SEGURIDAD DE PRESAS

La seguridad de presas es el manejo coordinado de distintas disciplinas técnicas
especializadas que intervienen en el disefio, célculo, construccién, mantenimiento,
operacion y remocion de una presa, con el objeto de alcanzar y mantener el mayor nivel de
seguridad factible.

Las presas y la practica de la Ingenieria asociada a ellas, han jugado un papel fundamental
en la historia de la Civilizacion, permitiendo al hombre equilibrar en parte, la irregular
distribucion espacial y temporal del agua en el planeta, contribuyendo al desarrollo de la
humanidad a partir de sus mdultiples propésitos, como acumulacién de agua para riego,
regulacion de crecidas, generacion de energia, incorporacion de espacios para la
recreacion, etc.

Al mismo tiempo, de la mano del avance del conocimiento, el proyecto y construccion de
estas grandes obras ha evolucionado hacia estructuras de retencion cada vez mas altas,
gue han dado lugar a su vez a embalses mas voluminosos. Esta situacion genera, sin lugar
a dudas, un factor de riesgo para vidas y bienes de quienes habitan aguas abajo.

Las consecuencias de la rotura de una presa son generalmente de una gravedad tal, que
la sola posibilidad de falla implica una altisima responsabilidad, tanto para los técnicos
encargados de su disefio, explotacion y control, que deben extremar al méximo sus
esfuerzos por minimizar dicho riesgo, como para aquellas autoridades que deben asegurar
gue existan los recursos humanos y econémicos imprescindibles para su atencion.

El desarrollo de la Ingenieria produjo un importante avance tecnoldgico en torno al
monitoreo y observacion de estas obras hidraulicas, recomendando criterios para su disefio,
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construccion y explotacion. Sin embargo, el mismo no cont6 con el necesario correlato de
los instrumentos legales de respaldo, para una necesaria y estricta regulacién de la
seguridad estructural de estas obras por parte del Estado. Lamentablemente recién luego
de una serie de fallas y roturas de tragicas consecuencias, ocurridos en Europa y Estados
Unidos entre tres y cuatro décadas atras (Malpasset, Francia, 1959; Vajont, Italia, 1963;
Baldwin Hills y Teton, EEUU, 1951 y 1976), tuvo origen en estos paises la necesaria
legislacion que posibilitaria hoy un riguroso control del comportamiento de las mismas.

En México no existe la legislacién correspondiente, y no se dispone de la herramienta para
brindar la mayor proteccién a las comunidades que se encuentran aguas abajo de las
presas. La norma legal debe establecer obligaciones para los operadores de las presas,
principales responsables de brindar un "servicio de seguridad de presas”, como el que
existe en la comunidad europea.

Desde que las presas empiezan a construirse como a funcionar para prestar uno o varios
usos, también comprometen vidas y bienes de ciudadanos, el "servicio de seguridad de
presas" debe ser publico, es decir que debe obligar a quien lo presta a cumplirlo y genera
al Estado el compromiso de controlar el cumplimiento de tales obligaciones para evitar que
eventualmente se inicien emergencias en las presas, o0 que iniciadas puedan mitigarse al
maximo sus efectos sobre la poblacion.

La Comision Nacional del Agua junto con el U.S. Bureau of Reclamation han editado la
versién en espafiol del manual: “Training Aids for Dams Safety, el cual comprende
lineamientos, procedimientos de céalculo, normas y especificaciones de las actividades
referentes al disefio, construccién, operacion, rehabilitacion, revision e inspeccién de
presas. El citado manual es muy util para los Ingenieros Civiles, pero también para
egresados y estudiantes de Ingenieria Mecanica.

Los pilares basicos de la seguridad de presas (que deben cumplir los operadores) son:

e El correcto disefio y construccion.

¢ El mantenimiento y control del comportamiento durante la operacion.

e La preparacidn para actuar eficientemente y a tiempo si es que se produce una
emergencia.

3.6.1 Vigilancia e Inspeccion de Presas
La vigilancia e inspeccion de presas comprenderd los siguientes cometidos
(Reglamento Técnico sobre Seguridad de Presas y Embalses, Espafia)

a. Clasificacién, en funcion del riesgo, de todas las presas, sea cual sea la fase en
gue se encuentren. En funcion del riesgo potencial que pueda derivarse de su
posible rotura o de su funcionamiento incorrecto, todas las presas deberan
clasificarse, de acuerdo con la "Directriz de Planificacién de Protecciéon Civil ante
el Riesgo de Inundaciones", en alguna de las siguientes categorias:
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a) Categoria A: Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede afectar
gravemente a nucleos urbanos o servicios esenciales, asi como producir
dafios materiales o0 medioambientales muy importantes.

b) Categoria B: Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede
ocasionar dafios materiales 0 medioambientales importantes o afectar a un
reducido numero de viviendas.

c) Categoria C: Presas cuya rotura o funcionamiento incorrecto puede producir
dafios materiales de moderada importancia y solo incidentalmente pérdida
de vidas humanas.

En todo caso, a esta Ultima categoria perteneceran todas las presas no incluidas en
las categorias A 0 B.

b.

Revisar los proyectos de nuevas presas en lo que afecta a la seguridad,
realizando las propuestas que sean pertinentes.

Inspeccionar la construccibn de nuevas presas, informando sobre el
cumplimiento de los requisitos de seguridad exigidos en el proyecto.

Analizar las modificaciones al proyecto que se propongan a lo largo de la fase
de construccibn para hacer frente a las desviaciones respecto a las
caracteristicas previstas del terreno o de los materiales de construccion.

Informar y proponer al organismo competente la aprobacion de las Normas de
Explotacién y los programas de puesta en carga de cada presa.

Comprobar el cumplimiento del programa de puesta en carga mediante el
seguimiento de su proceso y sus incidencias, como minimo en las presas de
categoria Ay B.

Comprobar, durante la fase de explotaciéon, el cumplimiento de las Normas de
Explotacién y el registro en el Archivo Técnico de las mas importantes.

Proponer los plazos en que deben realizarse las revisiones generales, asi como
los protocolos que deben seguirse en dicha revision.

Analizar los resultados de las revisiones perioddicas que se realicen en las presas
existentes para comprobar el cumplimiento de las condiciones de seguridad,
proponiendo la aprobacién de las modificaciones que se precisen para corregir
los defectos detectados o para incrementar la seguridad de la presa.

Informar a requerimiento del organismo competente y proponer, en su caso, al
mismo la aprobacion de los Planes de Emergencia de las presas de las
categorias de riesgo A y B de acuerdo con el procedimiento previsto por el
Estado.
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k. Proponer, las actuaciones pertinentes para evitar los riesgos y dafios que
puedan derivarse de la existencia de presas abandonadas o fuera de servicio.

La CNA, a través del Comité Consultivo Nacional de Normalizacién del sector agua, ha
presentado en el 2015 la Norma Mexicana N° NMX-AA-175-SCFI-2015, denominada
OPERACION SEGURA DE PRESAS. PARTE 1.- ANALISIS DE RIESGO Y
CLASIFICACION DE PRESAS, donde establece la siguiente clasificacion de los riesgos
(TABLA 1 CONFORME A LA NORMA, Tabla 3.8 conforme a los apuntes de Obras
Hidraulicas):

Tabla 3. 8 (conforme a los apuntes)

TABLA 1. Clasificacién preliminar de Riesgo

Clasificacion
preliminar de Descripcion
Riesgo

La falla de la obra es muy probable y en caso de suscitarse,
Alto las afectaciones incluyen la pérdida de vidas humanas o dafios
ambientales graves.

La falla de la obra es probable y en caso de suscitarse, las
Medio afectaciones serian principalmente materiales y ambientales
limitadas.

La falla de la obra es poco probable y en caso de suscitarse,
las afectaciones materiales serian escasas y limitadas a la obra

Bajo

En consecuencia, en dicha Norma se establece la Clasificacibn de consecuencias o
potencial de dafios aguas abajo de una presa y se presenta en la siguiente tabla:

Tabla 3. 9 (conforme a los apuntes)

TABLA 2. Clasificacion de consecuencias o potencial de dafios aguas abajo de una presa

Consecuencias de una Falla
Clasificacion
de Perdida de Daiios

Consecuencias Vidas Dafios Materiales Posibles Ambientales b
Humanas
Poblacién en Dafios a casas habitacion, desarrollos industriales, comerciales, de servicios No es factible
publicos, o a instalaciones de recreacion permanentes. Interrupcion de lineas mitigar la
ALTA riesgo > 100 - : - A - . : -
ereonas vitales o vias de comunicacién principales, o de instalaciones estratégicas | contaminacion o
p esenciales y accesos de servicio criticos ). dafio ambiental
Dafios en zonas habitacionales rurales o casas habitacidn aisladas donde no
Poblacion en existen desarrollos urbanos, o el uso del suelo es para actividades transitorias o | Es factible mitigar
MEDIA riesgo entre 10 instalaciones de recreacion temporal de duracion semanal. Interrupcién de vias | la contaminacién o

y 100 personas | de comunicacion secundarias, lineas vitales o de instalaciones y accesos de dafio ambiental
servicios secundarios no esenciales.

. Dafios en zonas agricolas donde no existen instalaciones o desarrollos - S
Poblacién en Sin contaminacion

ermanentemente habitados: granjas, bosques, tierras agricolas, caminos rurales - .
BAJA resgo < 10 P - - as: granjas, ques, terras agricoias, - p y sin dafio
ereonas y vecinales. Sin interrupcion de vias de comunicacién principales, ni de lineas ambiental
p vitales o de instalaciones estratégicas y accesos de servicios criticos.
Notas:
L Instalaciones estratégicas esenciales: Instalaciones médicas, vias de comunicacién principales (puentes, vados, carreteras federales y autopistas, vias de
ferrocarril, caminos y accesos a presas, vertedores o a instalaciones estratégicas para el pais). Lineas vitales: acueductos, oleoductes, gaseductos, lineas de

transmisiones eléctricas y telefénicas y canales. Vias de comunicacién secundarias (puentes, vados, carreteras estatales, caminos rurales vecinales rurales).

L Dafio potencial a la biodiversidad y ecosistemas frigiles o dnicos.

Sin embargo, del anteproyecto de norma oficial mexicana N° NOM-012-CNA-0000,
denominada REQUISITOS GENERALES DE SEGURIDAD DE PRESAS, a la Norma
Mexicana en vigencia, se perdieron varios aspectos que, para el autor de éstos apuntes,
eran muy importantes como “literalmente” se transcribe a continuacion:
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5.2 Plan de Accion en Emergencia

5.2.1 Elconcesionario debe elaborar el Plan de Accién de Emergencia en caso de que exista
riesgo medio o alto, aguas abajo de la presa provocada por una descarga extraordinaria o
la falla parcial o total de la misma y entregarlo a La Comision.

5.2.2 El concesionario es el responsable de elaborar los mapas de inundacion para
delimitar las dreas que pudieran inundarse como resultado de una descarga extraordinaria
o la falla parcial o total de la presa, asi como la notificacion a La Comision, para activar los
procedimientos de alerta acerca de las condiciones criticas que puedan desembocar en una
situacion de emergencia.

5.2.3 Con base en la modificacion al riesgo asociado, que se indica en el inciso 5.1.3, o
debido a cambios en el uso del suelo o a asentamientos humanos, el concesionario debe
actualizar el Plan de Accion de Emergencia y notificar a la Comision.

5.2.4 Enlas presas que estdn asociadas con riesgo bajo (ver tablas 1y 2), el concesionario
queda exento de elaborar dicho plan.

5.2.5 La Comision puede revocar la exencion otorgada de elaborar el Plan de Accion en
Emergencia, si se determina que ha habido cambios en el uso del suelo aguas abajo de la
presa que puedan modificar el riesgo asociado.

5.3 Plan de Inspeccion

5.3.1 El concesionario debe elaborar el Plan de Inspeccion de acuerdo con la clasificacion
del tipo de riesgo que representa la presa.

5.3.2 El Plan de Inspeccidn debe cubrir los siguientes aspectos:

o Inspeccion formal

. Inspeccion periddica

o Inspeccion rutinaria

. Inspeccion especial

. Inspeccion de emergencia

5.3.3 El concesionario es el responsable de llevar a cabo la inspeccion formal, para
verificar la sequridad de la presa, como minimo con la frecuencia que se establece en la tabla
2y debe notificar a la Comision la fecha en que se tiene programado llevarla a cabo, al menos
con 30 dias naturales de anticipacion.
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5.3.4 La inspeccion periddica debe llevarse a cabo, como minimo, con el doble de la

frecuencia estipulada para la inspeccion formal de sequridad de la presa (ver tabla 2),

cuando éstas coincidan, serd realizard la inspeccion formal.

5.3.5 En todos los casos, el concesionario debe proporcionar a La Comision el informe de

las inspecciones 60 dias naturales después de su realizacion.

5.3.6 El concesionario serd el responsable de efectuar la vigilancia de la operacion y

mantenimiento de la presa y de realizar oportunamente las reparaciones a las instalaciones,

para garantizar la sequridad de la misma.

Tabla 3. 10 (conforme a los apuntes)

TABLA 2

PLAN DE ACCION EN EMERGENCIA Y FRECUENCIA DE INSPECCION

Riesgo Plan de acci6n en emergencia Frecuencia de inspeccion
formal de seguridad de la presa
Alto Se requiere Cada cuatro afios o después de un
suceso extraordinario
Medio Se requiere Cada seis afios 0 después de un suceso
extraordinario
Bajo No se requiere Cada ocho afios o después de un suceso
extraordinario

A cambio de lo antes mencionado en la Norma Mexicana se estipula lo siguiente:

SECRETARIA DE

ECOMOMIA

5

OBSERVANCIA DE ESTA NORMA

La verificacion de la evaluacion de la conformidad de la Operacion Segura de Presas sera
realizada por CONAGUA o por las Unidades de Verificacion Acreditadas y Aprobadas en
los términos que estipula la Ley Federal sobre Metrologia y Normalizacion y su
Reglamento, en cuyo caso, el responsable de la Operacion Segura de Presas debe contar
con los informes, actas y/o dictamenes que garanticen el cabal cumplimiento de esta

norma.

La Unidad de Verificacidn, debe:

L

Llevar a cabo las acciones de campo necesarias para evaluar el cumplimiento
de las especificaciones contenidas en esta norma mexicana.

Hacer constar en el expediente, mediante pruebas documentales, fotograficas
o graficas el cumplimiento de las especificaciones contenidas en esta norma

mexicana.

Previo a la emision de un dictamen técnico, la Unidad de Verificacion debe formular un
informe si existen no conformidades con la norma mexicana, para que el interesado
corrija las deficiencias que se detecten en el cumplimiento de la norma. De comun
acuerdo, la Unidad de Verificacion y el interesado fijaran un plazo para corregir las
deficiencias.
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3.6.2 Principales fallas en las Presas de Almacenamiento
Es importante antes de terminar éste subtema, destacar la estadistica de las presas
gue han fallado a nivel mundial y llamar la atencion a aquellas que son de tierra.

Tabla 3. 11

FALLAS DE PRESAS POR SOBREPASO EN EL MUNDO - PERIODO 1835/ 1985

INADECUADA ESTIMACION DE EVENTOS HIDROLOGICOS EXTRACRDINARIOS
U OPERACION DEFICIENTE DE LOS MEDIOS DE DESCARGA

o] vewe | ewe | o | g | [ Rl | e
1 |ALLASELLA FERENO TALR (GRAVEDAD: ¥ 124 1535 im0
I | ASHEAWA JAFON TERHA 1 Bz 1356

3 | BABIYAR LRSS TERHRA 1261 145
4 | BAKOUAD CHINA TERFA H 156 173

5| BEAR WALLOW LAKE WSA LTl B
& |HSHOP WSA TERHA B 1204 a2

T |BOLAN PREISTAN TERHA 15 160 1B7G

g |BREELS AUSTRALA ESCOLLERA X Bl B

B |BUSHY HLL WSA TERRA g BT Bl

A0 | CAM EROH WSA TERHA B a2

11 | CARNYOM LAKE WSA TERHA B 132 il Fa
12 | CHF Ak CRES TERHRA 7 B 170

13| CHTAUN KA TERHRA Ted

14 | COTTONWOOD RIVER WSA ESCOLLERA L 1235 1268

15 |DMAD. WSA TERHA L TG0 1583 1
16 | DANTIRADA KA TERRNGRAVEDRD & 16a Bl

1T | DHANEBARA KOA TERRA H BiTE e

13 | ERET FORK W3A TERRNESCOLLERA & B4 HBTE

18 | FLANDEDEEFT SUDKFRICA TERAANGRAEDRD F.2 1574 155

H) | EUCLDES D CLNHA BFASL TEFRFA * 158 =i

| EYREUX FRANICA (GRAVEDAD: B (OLDY B

IF | FLORERRARL SUDRFRICA CONTRAFUERTES s 15T a1

I |FOFLNG THA RACOS MULTIPLES &

I |FRIAS RAGENTINA MAMP ST, PEDEA 1 1533 170 X
B | GALLBAS WSA (GRAVEDAD: - LEd e 15T

I | HANS STU.COFFER SUDRFRICA TERHRA 1 B7s B

7 WSA TERFA i 121l 1242

o JAFON TERHRA F.L 145 51

s WSA. ESCOLLERA & 14 1264

L WSA TERHA [ a2

H CHECOSLOVAG | TIEFFLA G oL B4

12 COREADEL TERRA ¥ 140 BE iz 1
i ALFSTHALLA (GRAVEDAD: 1

14 JAFON TERHA I oL il

15 ESP RA (GRAVEDAD: & 1237 1262

18 KA TERHA 41 1257 358

37| BHADREHAELA KA (GRAVEDAD: 4 B 61 MUCHAS
313 | MHARRGPUR KA TERHA H 15 61

18 |LAPAZ MEXICD THAA L 1B7E 430
40 | LRE BARCROFT WSA FUAGRAVEDAD H =1l il

41 |LAUREL AUM W3A TERRA il By BT 4
47 |LEF LAKE WSA 1265 Lo I
43 |LMOERD BFASL TEFRFA E 158 =i

44 |LOERE SUDRFRICA TERHA ¥ B Lol

45 | LOWER IDAH0 FALLS WSA GRAVESCOLLERA 1 1214 176

45 | LOWER MEMO RIAL WSA TERHRA " 1268

47 | LOWER TWO MEDICKE WSA TERHA " =13 164 I
43 | MACHHU KA TERHA ¥ BTz s 000
45 | MARR RISTHA ESP RHA (GRAVEDAD: & 120 1262

50 | MOZIT AN CHINA CONTRAFUERTES Al

51 | MUDDY BAYOU WSA TERHRA T BTl

52 |NOPPBOSK SUECIA L 1265 1385
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TABLA 3. 11 (continuacion)
FALLAS DE PRESAS POR SOBREPASO EN EL MUNDO - PERIODO 1935/ 1985

INADECUADA ESTIMACION DE EVENTOS HIDROLOGICOS EXTRAORDINARIOS
U OPERACION DEFICIENTE DE LOS MEDIOS DE DESCARGA

; ALTURA | ANODE | ANODE | VICTIMAS
5 NOMBRE PAIS TPO (m) COMSTR. | FALLA FATALES
53| NORWALK USh TIERRA 7 %9
5 | ODIEL ESPANA ESCOLLERA 3 1968 1970
55 | OGAYARINDO TAMEIKE | JAPON TIERRA 19 1944 1963
5% | ORANIBARA INDIA TIERRA 7 1965 1976
57 |OROS BRASIL TIERRA 3 1980 1960 100
55 | OVCAR BANJA =3 TIERRA 7 1952 1965
50 | PALAGNEDRA SUIZA GRAVEDAD 7 1053 1078 pr
80 | RETURN CREEK AUSTRALA | TIERRAESCOLLERA 19
81 |RNCONDEL BONETE | URUGUAY ARCOS MULTIPLES 30 180
& |RINCONDEL NDIO ARGENTINA 1983
83 | SALLES OLIVEIRA BRASIL TIERRA # 1965 1077
84 | SANDY RUN USA TIERRA 9 1917 1977
8 |SEMPOR INDONESA |ESCOLLERA 54 1967 1967 20
8 | SENACA USA TIERRA 1975 1976
67 | SHIMANTAN CHINA TIERRA 75 1952 1975
88 | SPITSKOP SUDAFRICA __|TIERRA 7 1074 1088
8 | SWIFT USA TIERRAESCOLLERA 58 197 1964 19
0 | TATER HILL USA. TIERRA 7 1977
71 [TOCOA USA TIERRA 5 1977 3
7 [Tous ESPANA TIERRA T 1980 1982 a0
73 |UGAYARINDO JAPON TIERRA 20
7 | UMBERUMBERKA AUSTRALA |ARCO 1 1915 1965
75 | UPPER BOND USA TIERRA 5 1082
7 | UPPER CREGAN INGLATERRA | TIERRA 8 0D) 1971
77 [VALMARIE CANADA TIERRA 1937 1952
78 [ XIUWEN CHINA ARCO 19
79 [XONXA SUDAFRICA | TIERRAESCOLLERA 18 970 972
50 | ZGORIGRAD BULGARIA  |TIERRA 7 1966 %

Fuente: Inundaciones debidas a |la operacion o por fallas de obras hidraulicas, Malinow, Guillermo V.

Una relacion mas reciente (hasta 2017) de grandes presas que han fallado en el mundo, se
puede consultar en las siguientes ligas: https://es.wikipedia.org/wiki/Rotura _de presa
(Febrero 2018), http://www.wise-uranium.org/mdaf.html (2018) y
http://en.wikipedia.org/wiki/List_of hydroelectric power_station_failures (2018).

De lo anterior se puede concluir que la determinacion del gasto de disefio es de suma
importancia en el proyecto de una presa y que éste depende directamente del grado de
precisidbn con que se realice el estudio hidrolégico y la veracidad de la informacion
recopilada para su elaboracion, ya que como se puede apreciar en la tabla 3.11, existe un
gran numero de presas de tierra que han fallado, principalmente por el paso sobre la corona
de la presa, de una avenida superior a la de disefio, también es importante resaltar que las
politicas de operacion de las presas es un factor determinante en el éxito de una presa de
almacenamiento, ya que permite prevenir posibles problemas, derivado del cambio de las
condiciones originales en que se proyecté la cortina, como por ejemplo la presa Madin
localizada en el limite del municipio de Naucalpan, Edo. De Mex., cuya cuenca de
aportacion se ha venido urbanizando con el tiempo, lo cual da origen a que el coeficiente
de escurrimiento este cambiando y por ende el agua que llega al vaso de la presa, lo que
ha dado origen a que la presa no pueda estar llena por ningin motivo, ya que aguas debajo
de la cortina se encuentran un sin namero de colonias y fraccionamientos, como se puede
observar en la siguiente imagen.
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19°2 N gg°14 1m

Figura 3. 39 Presa Madin, Edo. de México

Fechas dejimagen

Se sugiere la lectura del articulo “Politicas de operacion de presas”, de Sergio Fuentes
Maya, de la Facultad de Ingenieria de la UNAM, que se puede adquirir de forma gratuita en
la revista Tecnologia y Ciencias del Agua, del Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua,
cuya liga se presenta a continuacion:

http://www.imta.gob.mx/tyca/index.php?page=shop.product details&flypage=flypage.tpl
&product id=46&category id=15&option=com _virtuemart&ltemid=88&lang=es

Otro articulo que se sugiere leer es “Inundaciones debidas a la operacion o por fallas de
obras hidraulicas”, de MALINOW, Guillermo V., que se puede consultar en la siguiente liga:
http://www.unesco.org.uy/phi/biblioteca/files/original /8f2d07222d06aa587b5b1f68500e62c1.pdf

3.7 VASO DE ALMACENAMIENTO

En los proyectos de optimizacion de los recursos hidraulicos de una cuenca, el problema
fundamental estriba en el conocimiento previo del comportamiento hidrolégico del sistema.
En la mayor parte de los casos, las reglas de operacion de un embalse se busca establecer
un equilibrio entre el almacenaje posible y los déficits futuros durante un periodo de tiempo
determinado. Este proceso continuo de renovacion se realiza, con frecuencia, en una base
anual, a partir de los regimenes probables de caudales mensuales.

La construccion de una presa se requiere para garantizar el necesario almacenamiento de
agua y crear un nivel de agua constante con el fin de regular los aportes del rio y suplir las
demandas durante épocas de sequia. Varios casos pueden justificar la construccién de una
presa:
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e El calado suministrado por el rio no es suficiente para la derivacion de las aguas.

¢ En rios de mucha anchura con relacién a su caudal, el flujo se divide en estiaje en
varios brazos, siendo imposible recoger toda o la mayor parte del agua sin la
construccion de una presa.

e Razvan (1989) sugiere que la construccion de una presa se requiere cuando el
caudal a ser desviado es mayor que la cuarta parte del caudal minimo del rio
asociado a una frecuencia dada. En rios caudalosos, de suficiente calado, de
margenes fijas y libres de deslizamientos, se puede derivar el agua sin la
construccion de presas (Caudal minimo del rio mayor que cuatro veces la demanda
segun E. Razvan).

La siguiente tabla resume recomendaciones dadas por E. Razvan con relacién a la
frecuencia del caudal minimo del rio segun diferentes usos.

Tabla 3. 11 Frecuencia del caudal minimo del rio segun diferentes usos. Razvan E. 1989.

—

Uso del agua Frecuencia del caudal minimao en el rio %o
Sumimistro de agua a grandes ciudades 97

Suministro de agua a ciudades intermedias 95

Suministro de agua a pequefias ciudades 80

Proyectos de irngacion 80

Enfriamiento de plantas térmicas 99

Enfriamiento de plantas nucleares 9999

Conforme a lo anterior para definir la capacidad de una presa, ésta se puede dividir en
tres partes que son:

3.7.1 Capacidad de azolves

Para determinar la capacidad de azolves es necesario realizar un estudio de hidraulica
fluvial o ingenieria de rios, tal como se vio en el 9° semestre de la carrera de Ingenieria Civil
y con base a éste y a la vida util de la presa, se definir4 el volumen o capacidad de azolves,
qgue en la Figura 3.40 se define como depdsito de sedimentos, quedando limitado por el
fondo del embalse y el NIVEL MINIMO (NAMIN), es decir el nivel maximo de deposito de
sedimentos.

3.7.2 Capacidad de superalmacenamiento.

Para determinar la capacidad de superalmacenamiento primero se debera definir el
vertedor de demasias 0 “ELEMENTO DE CONTROL", que se vera a detalle en el Sub-Tema
3.8, pero es conveniente considerar en éste Sub-Tema que hay una serie de razones que
nos ayudaran a centrar las dimensiones. Los vertedores de demasias pueden proyectarse
para una cierta avenida, pero con dispositivos que permitan pasar otra superior, si llegara
a presentarse, con cuya elasticidad quedamos “tranquilos” respecto a su funcionamiento,
guedando definida la capacidad de superalmacenamiento por el nivel maximo de embalse
(fig. 3.39), mejor conocido como NIVEL DE AGUAS MAXIMO EXTRAORDINARIO (NAME)
y el nivel maximo de operacién, mejor conocido como NIVEL DE AGUAS MAXIMO
ORDINARIAS (NAMO).
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ESQUEMA DE NIVELES EN UNA PRESA DE EMBALSE

NAME = corona de la presa
nivel maximo de aguas
NAMO
W nivel maximo de embalse cresta del vertedero
o
\_\T nivel minimo de operacion
_'““«—-__H__ captacion
i NAMIN
= deposilo de
sedimentos
~——

N
fondo del cauce

El EMBALSE UTIL esta comprendido entre el NIVEL MAXIMO DE EMBALSE v
el NIVEL MINIMO DE OPERACION

La ALTURA de la presa se mide entre la COROMA DE LA PRESA y el FONDO
DEL CAUCE.

La distancia que hay entre la COROMA DE LA PRESA y el NIVEL MAXIMO DE
AGUAS es el BORDE LIBRE .

Durante la vida util de la obra el agua en &l embalse no debe superar el NIVEL
MAXIMO DE AGUAS, ni siquiera durante las crecientes extraordinarias.

Figura 3. 40

3.7.3 Capacidad util

La Capacidad Util de un Vaso debe determinarse principalmente en funcién del uso que se
le quiera asignar al mismo, en cualquier caso, el conocimiento del régimen o hidrograma de
entradas y del régimen o hidrograma de salidas, asi como las diferencias aritméticas entre
ambos, debera tenerse especificamente bien definida. Si no fuera asi, se deberéd suponer
alguna de estas leyes, o0 las dos, segun sea el caso, con el fin de poder realizar un andlisis
simulado del funcionamiento del vaso, durante, por lo menos, un afio completo (52 semanas
minimo).

La capacidad util de una presa se define por medio de la Técnica denominada
FUNCIONAMIENTO DE VASO, la cual se puede resumir en la siguiente ecuacion:

Va=Ve-Vs (3.14)

Dénde: Va = Es el volumen almacenado en la presa en un determinado instante (m3).
Ve = Es el volumen de agua que ingresa a la presa (m3).

Vs = Es el volumen que se extrae de la presa, ya sea de forma natural (evaporaciones
o infiltraciones), asi como de forma artificial por la obra de toma para satisfacer
las demandas, y por derrames al tener agua que no se puede almacenar y se
desaloja por el vertedor de excedencias (m3).
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Para aplicar la técnica del funcionamiento de vaso, se procede a determinar las condiciones
iniciales del vaso o presa en un instante donde se conoce el volumen inicial (Va;) y se desea
determinar el volumen al final de un determinado tiempo (Vai+1), que en general es de un
mes, por lo que la formula anterior se convierte en la siguiente:
Ve, =Va, +Ve,, +Vs,, (3.15)

Para determinar el volumen inicial, como los subsecuentes en la simulacion del
funcionamiento del vaso, es necesario basarse en la relacion existente entre la elevacion y
la superficie del embalse para calcular el volumen de agua almacenado en la presa (Curva
Elevacion - Area - Capacidad o Elevaciones- Areas-Volimenes “CEAV” fig. 3.41, también
conocida como CEAC, al cambiar Capacidades por Volumen), es decir que si se iniciara la
simulacion del funcionamiento del vaso al inicio de su operacion, se tendria que el volumen
inicial es de cero, pero esto también significaria que los volimenes de uso para los que fue
construido el embalse, tampoco podran ser satisfechos, por lo que se tendra que determinar
un volumen necesario o inicial, para no tener mas del 2% de fallas, deficiencias o errores
de entrega de agua de las demandas, en la simulacion del funcionamiento del vaso.
También de considerar la presa llena, se tendria que el mayor volumen de agua que entrara
seria derramado por la obra de excedencias o vertedor, o todo si en ése momento no hay
demandas, lo cual también representa una deficiencia en el funcionamiento del vaso, por lo
gue se procede a realizar una serie de tanteos o simulaciones, tratando de definir cuél seria
el volumen inicial mas adecuado para el inicio de operacion de la nueva presa.

Volumenes en miles de metros cubicos
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Figura 3. 41 Curva Elevaciones- Areas- Volimenes (CEAV).

El volumen de entrada es el escurrimiento mensual que puede llegar al embalse, ya sea
por escurrimiento base o por escurrimiento directo, asi como el volumen de agua que se
capta directamente por la precipitacion en el vaso. Por lo anterior es necesario contar con
registros histéricos de escurrimiento mensual en el sitio donde se pretende construir la
presa, por medio de estaciones hidrométricas, y por medio de la Probabilidad y Estadistica,
inferir cuales serian los volumenes a futuro que se podrian presentar en la presa, a esta
técnica se le conoce como hidrologia estocéstica, donde con base a un registro historico de
escurrimientos de pocos afios (minimo de ocho), se puede generar un registro sintético de
escurrimientos con un periodo de muchos afios (mas del periodo de vida util de la presa),
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donde se cumpla que el registro sintético tiene la misma media y desviacion estandar que
el registro historico.

El volumen de salida esta conformado por:

a)

b)

Ddénde:

Ea = (0.013+0.00016 *V,) *¢,

La entrega del agua demandada, ya sea para abastecimiento de agua potable, riego,
generacion de energia eléctrica, etc., y estara definida previamente para cada uno
de los usos, definiendo las prioridades de cada uno de ellos, en el mismo orden
mencionado en éste parrafo;

Evaporacion. El volumen de evaporacion se puede calcular por medio de la
temperatura media mensual registrada en una estacién climatologica cercana (7), la
radiacién neta conforme a la latitud del vaso (Qn), la velocidad del viento medida a 2
metros sobre la superficie del suelo (V»), la temperatura (7a) y la densidad del agua
(p) vy la humedad relativa (RH), calculando en primera instancia la altura de
evaporacion en el embalse (E) y multiplicando por el area expuesta en el mes de
interés (Ai). Para calcular la evaporacion en un gran deposito de agua, como es el
vaso de la presa se utiliza el método de Penman, cuya ecuacion es la siguiente:

_ oEn + Ea
a+1l

(3.16)

o = Relacion de Penman, que depende de la Temperatura del aire (2C) y se obtiene
de la tabla 3.13

Tabla 3. 12 Valores de la relacion de Penman ()

Valores de la relacién de Penman (o)
Temperatura del aire (2C) o = (Aly)
0 0.68
5 0.93
10 1.25
15 1.66
20 2.19
25 2.86
30 3.69
35 4,73
40 6.00

En = Radiacion neta transformada a unidades de evaporacidn neta, en cm/dia, la
cual se puede obtener de la ecuacion siguiente:

Qn — ,O*I *En (3.17)

Ea = Proporcién de la masa transferida por evaporacién, en cm/dia, la que se
calcula con la ecuacidn siguiente:
~100—-RH

(3.18)
100

p = Densidad del agua, en gr/cm?
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/= Calor de vaporizacién del agua, en cal/g, la cual se obtiene de la tabla 3.14

dependiendo de la temperatura del agua Ta (2C).

Calor de vaporizacion de
agua
Tabla 3. 13 T (°C) 1 (cal.lg)
10 595
15 592
20 586
100 539
180 478

V, = en km/dia.

e, = Presion de saturacion para el vapor de agua, en mbar, que depende de la
temperatura del agua Ta (2C) y que se obtiene de la tabla 3.15

RH = Humedad relativa, en porcentaje.

E = Evaporacion en el embalse, en cm/dia.
Tabla 3. 15 Presion de saturacion para el vapor de agua en funcion de la temperatura (mbar)

0 . | 2 e | A 5 B T 8 . |
25 31.88 31 B6 3205 3224 3244 3262 32 E2 33 331 3341
24 20884 3001 D20 20.38 30.58 3074 3083 3112 31.30 3148
23 28.0% 2826 ZB42 28.80 2877 2384 2913 2830 2832 2885
2 26857 296D s i 26.92 27.09 2725 27 42 27.58 27.78 2782
21 24 88 2502 2517 2533 25.43 25 64 25 B0 25048 2612 2628
20 2338 23 52 X166 2331 23.08 2410 24 26 24 .41 24 58 24 T2
19 21.87 221D 224 233 22572 2266 22 8D 2204 2309 2324
18 20.84 20,76 2080 21.02 21.18 2128 2142 21.58 21.89 21.82
17 1837 1248 18,61 18.74 19.88 20000 2013 2025 2037 2050
16 1817 18.2B 1841 18.53 18.85 1877 18.ER 1201 1813 1825
15 17.05 1716 1727 17.39 17.48 17.60 17.72 17.83 17.85 18.07
14 15.20 18.08 16.19 16.29 16.40 18.51 1861 18.72 16.33 16.85
13 14.27 15.07 15817 165.27 1537 1547 1557 i5.88 16577 1588
12 1403 14.12 1421 1431 1440 1448 1450 14.838 1477 14 88
11 13.12 1321 13.31 13.39 13438 13.57 1365 13.75 13.84 1383
10 12.28 12,45 1244 12.52 12.81 1268 1277 12.87 12.95 13.04
9 11.428 11.56 11.64 11.72 11.78 1187 1185 12.03 1212 12.20
10.72 1080 10L87 10.95 11.03 11.08 1117 11.25 11.32 11.40
i 10.01 10,08 1018 10.23 10.29 1036 1044 1051 10.59 1085
& 035 S.41 D48 .55 081 968 975 231 033 005
5 B2 a.Te 284 B.91 8497 803 a.02 2.18 823 o ]
4 8.13 a.1e 825 BN 8.348 243 2.4E 8.55 8.80 8.87
3 7.57 763 T.68 T.75 7.80 785 781 7.94 8.1 8.0
2 7.0 71 716 T.21 T27 72 726 741 T A7 752
1 6.57 861 8.67 &6.71 6.78 881 885 .31 6.948 701
1] 8.11 8.15 8.20 6.24 6.23 823 837 8.43 6.47 6.52
-0 611 8.05 8.00 5. 08 581 58T 581 578 572 58T
-1 583 887 2.653 548 .44 538 525 2.3 529 521
-2 517 513 .08 5.04 5.00 ] 4 B2 4.33 434 4 80
-3 478 4 T2 4.68 432 440 4 56 4 52 4.43 444 440
-4 437 £33 4.20 425 423 418 415 412 4103 4 04
-5 4.0 a7 295 e | 323 Ae4 3B1 377 a7s ari
-5 388 365 2.61 3.50 3.58 382 240 347 3.44 340
-7 337 336 332 3.29 327 323 320 317 315 3.12
-3 3.0 307 2.04 3.01 2.99 285 283 2.91 233 285
-9 283 281 278 2.78 273 271 268 2.87 2.04 281
-10 280 257 255 2.52 251 248 245 2.44 241 240
1000mbar = 1 bar =1-10° Pa
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C) Infiltracion. En el caso de una presa de almacenamiento, la infiltracién es un factor
de gran importancia, ya que no se debe de presentar infiltraciones a través de la
cortina, evitar al madximo la infiltracion bajo la cortina y que sean minimas las
filtraciones en el vaso, ya que representan pérdidas de volumen captado y por lo
tanto deficiencias en el funcionamiento del vaso. Para determinar el volumen que se
puede infiltrar en el vaso se debe de tomar en cuenta las pruebas de permeabilidad
realizadas en el area que se pretende inundar con la construccion de la presa,
realizados en los estudios previos y de detalle del proyecto de la presa de
almacenamiento.

De forma préctica se ha determinado las pérdidas por infiltracion en milimetros al dia
(mm/dia) en suelos de varias clases (en su estado natural) necesarias para calcular las

pérdidas por infiltracién durante un cierto tiempo (Tabla 3.16)
Tabla 3. 14 Pérdidas por infiltracion en diferentes tipos de suelo

Suelo de tipo natural Pérdida (mm/dia)
Arena 25.00 - 250
|Legamo arenoso 13.00-76
lLegamo 8.00 - 20
|Legamo arcilloso 2.50-15
Arcilla legamosa 0.25-5
Arcilla 1.25-10

Nota: Legamo es el sedimento que las aguas van depositando en el lecho de los rios, y al transportado por el viento,
cuyo tamafio estd por debajo de los 0,063 mm y por encima de los 0,004 mm

d) Derrames. El volumen derramado se calcula por diferencia entre el volumen de agua
gue entray el que sale por los conceptos mencionado en los incisos a), b) y ), antes
mencionados, y si el volumen almacenado final es superior a la maxima capacidad
de almacenamiento de la presa, es decir es agua que no puede ser almacenada,
entonces sera derramada por medio del vertedor de demasias, quedando como
volumen final el de la presa llena.

La simulacion del funcionamiento del vaso se realiza, proponiendo un volumen inicial del
vaso para el mes "i” y con base a la CEAV, se define el &rea expuesta al sol y se calcula
el volumen mensual de salida por evaporacion; con la misma é&rea y la altura de
precipitacién del mes ”i” se calcula el volumen de entrada por precipitacion; y tomando en
cuenta el volumen de entrada por escurrimiento y el volumen de pérdida por infiltracion, se
determina el volumen de almacenamiento en el mes ”i+1”, definiendo si es factible entregar
el volumen demandado en dicho mes "i”, siendo necesario precisar que el minimo volumen
gue debe tener el embalse es el de la capacidad muerta o de azolves, es decir que si al
restar al volumen almacenado en "i+1” el volumen demandado, el resultado es menor que
el volumen de azolves, quiere decir que en realidad no se puede satisfacer al 100% la
demanda, determinando en que porcentaje no se pudo satisfacer a ésta, considerando a
este evento como una falla o deficiencia de la presa, siendo entonces el volumen final para
la presa en el mes "i+1”, el volumen de azolves. También se considera una falla o
deficiencia los derrames, ya que es agua que se podria guardar en la presa si esta fuera de
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mayor capacidad. Posteriormente se continta con el siguiente mes de simulacion, pasando
a ser el volumen inicial el que se defini6 como volumen final del mes anterior y asi
sucesivamente. Inmediatamente después se determinard cada una de las fallas o
deficiencias de abastecimiento (caso 1); o los posibles derrames (caso 2) y determinar el
namero total de fallas que se tuvieron en el periodo de simulacién, para comparar con los
criterios que contempla la Comisién Nacional del Agua, o algunos otros criterios que se
veran a continuacion, con la finalidad de definir si es aceptable dicho nimero de fallas o es
necesario realizar alguna propuesta de cambio ya sea en la elevacion de la cortina, como
en la localizacién propuesta para su construccién. Como quiera que sea, se determinara
después la suma total de los volumenes acumulados, que seran la suma de las diferencias
de los volumenes de entrada menos los de salida, a través de un tiempo determinado.

Conocido dicho volumen total acumulado, se definird el volumen medio mensual del afo,
dividiendo la suma de los volumenes acumulados entre 12 meses. A partir de este valor, se
calculara el volumen medio trimestral (multiplicando por 3), siendo este ultimo, el que servira
como bésico para el calculo de la capacidad de almacenamiento.

Si el volumen trimestral asi determinado y multiplicado por el coeficiente 1.2, se puede
confinar dentro de un area de 0.1 ha de la cuenca del rio, con una cortina de 35 m de altura
total como méaximo y considerando uno o mas anchos modulados, de 100 m. o fraccién
cada uno, en la corona de la cortina, el embalse se considerara aceptable. En caso contrario
se buscard otra alternativa en otro lugar de la corriente, de tal suerte que geolégicamente
sea factible la construccién de la cortina.

Se procuraran embalses que no pongan en peligro las viviendas o industrias aledafas, por
lo que se limitaran a una capacidad aceptable para satisfacer las necesidades de demanda,
con una longitud de cortina minima y una altura suficiente para almacenar el volumen
necesario.

Los calculos estructurales y de estabilidad, fundamentales en estos casos, se normaran
con el Manual de Agua Potable, Alcantarillado y Saneamiento de la Comision Nacional del
Agua, o en el caso de la Ciudad de México por medio del Reglamento de Construcciones
de la Ciudad de México (2017) y sus Normas Técnicas Complementarias.

El realizar una simulacién del Funcionamiento del Vaso, bajo las primicias antes
mencionadas, resulta de una relativa facilidad, ya que se puede considerar la demanda
constante (ver Figura 3.42), pero se puede complicar cuando se considera la posibilidad de
agregar en la simulacién una serie de decisiones con respecto a la demanda variable
(Figura 3.43), a la prioridad de suministro y a las politicas de operaciéon del embalse,
tomando en cuenta un aspecto importantisimo como es el RIESGO, ya que se puede tomar
la politica de mantener la presa llena al final del periodo de lluvias y asumir el riesgo de que
se presente una tormenta mayor a la de disefio, o la de entregar la totalidad de la demanda
aungue el vaso se quede vacio, con el riesgo de que inicie una época de sequia y se tengan
problemas de abastecimiento a futuro. Por la importancia de este aspecto, se han
desarrollado programas de computadora, donde se pueden hacer intervenir éste aspecto
como también otros relativos a control de avenidas, manejo integral con acuiferos, presa
derivadoras, etc., de los cuales uno es el “POWERSIM”, que en 2006 el Instituto Mexicano
de Tecnologia del Agua (IMTA) imparti6 un curso de capacitacion para su uso (Figuras
3.44).
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m Curva Masa (demanda constante)
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Primer déficit de
agua.

Segundo volumen
excedente.

Segundo déficit de
agua

Capacidad util =
Mayor deficit

] Algor'ltrrlo del pico secuente (demandz vanatis)

Flujo entrada Demanda  E-D E(E-D)
MAm3)  M-m3) {Mm3)

300
300
400
500
To0
s00
500
400
300
300
ELTY
500
Too
&00
200

ELTY
s00
1000
00
500
L]
300
600

Figura 3. 43 Esquema de un algoritmo

del pico secuente

IMTA
TITUTO MEXICANG
\OL G DEL AGUA

SOLUCION DE PROBLEMAS
HIDROLOGICOS APLICANDO
DINAMICA DE SISTEMAS
EN PLATAFORMA POWERSIM

23 al 27 de octubre de 2006

Programa

Jcapacitacion
— 2006

Proceso de capacitacion extamna
Centro de capacitacion del IMTA

P o i N,

Presentacion

La gestion de cuencas requiere de un
enfogue  interdisciplinario para  implantar
acciones & instrumentos que  reduzcean
sisteméaticaments en el largo plazo los
problemas  relacionados  con el agua,
aprovechande las  oportunidades vy el
potencial gque ofrecen las cuencas y que
apoyen en la toma de decisiones dentro de
un marce de desarrollo sustentable.

Dado que la gestion de cuencas implica
decisicnes  de gran  importancia
fr dencia que invol a dr
seciores sociales y  autoridades, es
necesario contar con sistemas informaticos
que apoyen a la toma de decigiones. Estos
sistemas tiensn como finalidad desarrcliar
modelos  de  simulacion  gue pemitan
representar los fenomenos fisicos, sociales
y econdmicos en la Zona de interés, que
nomalmente es la cuenca desde el punto
de vista hidrolégico, en pro de elal y
comunicar propuestas de accién para su
examen, modificacién, negociacién v
aprobacion en comin por los diferentes
actores involucrados en la cuenca

La hidrologia proporciona herramientas que
son pilares importantes en los que se
sustenta el desamrollo de estos modelos de
simulacian.

Actualmente se han hecho desarrolios
aplicande métodos hidroldgicos utilizando el
enfogue de la Dindmica de Sistemas con
resultados importantes.

La Dinamica de Sistemas  permite
representar los compenentes principales de
un sistema, definir las relaciones causa-
efecto  mediante funcicnes légicas y

cuantitativas, para luego  evaluar la
respuesta del sistema ante escenarios.

Existe una gran cantidad de paquetes de
compute que aplican la Dindmica de
Sisfemas, los que han fenido mayor
aplicacion en nuestro paie y en particular en
este instituto a solicitud de la Comision
Macional del Agua y la Comisidn Federal de
Electricidad  son:  Structural  Thinking
Experimental Learning Laboratory  with
Animations (STELLA) y Powersim Studio

Eszte cursc esta disefiado para proporcionar
a los participantes los elementos necesarios
para el desarrollo de algoritmos de métodos
hidroldgicos para la modelacion de cusncas
aplicande la plataforma Powersim Studio.

Al final del curso los participantes estaran
capacitados para desarrollar las siguientes
actividades:

* Programar métodos hidrologicos usados
en &l desarrollo de modslos de cusnca.

= Conocer la aplicabilidad y las estructuras
propias de la plataforma.

= Desarrcllar funciones personalizadas

= Consiruir vectores y matrices para el
manejc de datos y resultados.

* Desarrollar congxiones con archivos.xis.

Marco general del curso

El curso serd presentado en forma tedrico-
practica se desarrollaran ejercicios practicos
elaborados con anticipacion o bien algunos
propuestas per los participantes.

Los asistentes analizaran el desarrollo de
diagramas causa-efecto, desarrollc y
estructuracién de algoritmos, definicion de

Figura 3. 44 Triptico IMTA
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variables enddgenas y exdgenas, creacion
de escenarios y calibracién de modelos.

Objetivo genera!

Frogramar métodos hidroldgicos en la
plataforma Powersim Studic.

Dirigido a

Gerentes de planeacién.
Representantes de conssjos de cuenca

Ingenieros y técnicos responsables de la

operacion de sistemas hidraulicos

Temario

1.

INTRODUCCION A LA PLATAFORMA
POWERSIM

1.1 Funcionalidad de Powersim.

1.2 Elementos basicos de Powersim
1.3  Construceion de algoritmos

14  Lectura de datos.

1.5  Exfraccion de resultados

54 Infitracién.
6. FLUJO SUBTERRANEQ
6.1 Acuiferos.
6.2 Infitracién.
6.3 Ley de Darcy.

Instructores
* Ing. Armando Trelles Jasso
* Ing. Jorge Salgado Rabadén

Sede

Centra de Capacitacion del IMTA en
Jiutepec, Mar.

Duracian y horarig

40 horas de instruccién de 9:00 a 14:00 y de
15:00 a 1800 horas. La clausura es el
viernes a las 14:00 horas.

Inversion

$10,000.00 mas 15% de IVA por cada
participante. Mo incluye almentacién  y
hospedaje.

Incluye
Ingtruccion, manual  del paricipante
constancia de participacion

Informacién adicional

* Se solicita a los asistenies que se
comuniquen a nuestras oficinas antes de
trasladarse al Centro de Capacitacién.

* El Instituic se reserva el derecho de
impartir, posponer o cancelar el curso en
funcién del nimera de participantss
inscritos.

* La inscripcidn no incluye gastos de
lavanderia y servicio telefonico.

= Vestimenta: ropa cazual

Informes e inscripciones
Subcoordinacion de Teenclogia Educativa
. en T. E. Antonio Romero Castre

e-mail: aromero@tialoc.imta.mx

M. en T.E. Carlos Zayas Saucedo

2. PREPARACION Y ANALISIS DE

INFORMACION

2.1 Métodos de integracion.

2.2 Intervalos de iempo.

2.3 Series de tiempo.

2.4 Estructura de lectura Powersim.
3. METODOS LLUVIA ESCURRIMIENTO « Efectivo

3.1 Cosficients de escurrimisnto. - . .

17 Método del USSCS * Chegue a nombre del Instituto Mexicano
4. USOS DEL AGUA de Tecnologia del Agua.

41 Uso plblico-urbano * Depositar en la cuenta del IMTA nimero

49 Uso industrial. 0750143631-7. Referencia 12443 del

43 Uso agricola. banco Scofisbank Inverlat, plaza 075,
5. FUNCIOMAMIENTO DE VASO sucursal 001, Jistepec, Morelos.

5.1 Evaporacion. * CLABE Nacional para transferencias

5.2 Ewxfracciones de los diferentes 044543075014363171. Referencia

12443,

€-mail: programa_capacitacion @ilaloc.imta.mx

El Centro de Capacitacién ofrece &l servicio Tel/Fax (777) 328-36-00 Bxd. 111
de hospedaje, alimentacion y cafeteria.

Sitic webh IMTA: hitp:/www.imta.mx

Formas de page

Croquis de localizacion

5.3 Trénsito n vasos y cauces.

Figura 3. 44 Triptico IMTA (continuacion)

O como en el caso de la Universidad Politécnica de Valencia, a través de una serie de
programas que conforman lo que se denomina AQUATOOL (Figura 3.45), que es un
soporte de decision (SSD) en materia de planificacién de recursos hidraulicos, y que tiene
varios programas en forma de “demo” en Internet, como es el caso del SIMGES, que no
solo sirve para definir politicas de operacion de presas, sino también en su etapa de disefio.

Miembros Investigacidn software Cursos - Ejercicios =

£y AQUATOOL |

es un entorno de desarrollo de

AQUATOOL

sistemas de soporte a la decisign (S5D) para Eflaces,
planificacidn y gestién de cuencas o de sistemas
de recursos hidricos. Como S5D proporciona _
recursos para ayudar al andlisis de diversos
lornadas

problemas relacionados con la gestidn del agua.
Ademds, AQUATOOL es un una linea de
investigacién en continuo desarrollo, por lo que
| ademas de las conocidas herramientas de
andlisis de la gestion de cuencas, también
proporciona otras herramientas que facilitan el
desarrollo de trabajos relacionados. Estas
herramientas pueden ser mddulos de aplicacidn
general que en el futuro estardn disponibles
aquf, o desarrollos especificos requeridos por un
cliente que no son generalizables.

Por otro lado, en los lltimos afios, también
algunas entidades externas a la UPV estan
trabajando en el desarrollo de herramientas

propias con procesos enlazados a otros de

sotiaTon ]
Figura 3. 45 Pdgina de AQUATOOL de la UPV?

IS$SDPGRH

18-20 Junio 2013

|
Portal de Desarrollo
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De acuerdo a la determinacion de las 3 capacidades antes mencionadas (de azolves de
superalmacenamiento y util), finalmente se tendra dimensionado el embalse o vaso, dando
lugar a la definicion de los niveles que se muestran en la Figura 3.46:

m F’rmapalef; componentes de un vaso

Capacidad de — Corona
/superalmacenamiento
Compuerta

—Obra de excedencias

| —Obra de foma

\_Volumen de azolves
NAME: Nivel de aguas maximas extraordinarias.
NAMO: Nivel de aguas maximas ordinarias.
NAMINO: Nivel de aguas minimas de operacion.
NAMIN: Nivel de aguas minimas.

Figura 3. 46 Dimensionamiento y componentes del vaso de almacenamiento

Es decir, el NAME se define por medio del Transito de Avenida por el vaso (que como ya
se menciono anteriormente se vera a detalle en el sub-tema 3.8); el NAMO por medio del
funcionamiento del vaso; el NAMINO, por medio de las necesidades de carga a la salida de
la obra de toma; y NAMIN por medio del célculo del transporte de sedimentos.

3.7.4 Altura total de la presa.
La altura de la presa esta condicionada por los siguientes factores:

a.
b.

Las exigencias del proyecto a construir y requerimientos de agua.

Altura de los terrenos que se pueden inundar y su costo. Usos del suelo aguas
arriba.

La altura posible del remanso, de forma que no se obstaculice la descarga de
alcantarillas y desagues. El remanso es mayor en cuanto menor sea la pendiente
del cauce y mayor la altura de la presa.

Las dimensiones de la estructura vertedora. Es conveniente que la longitud del
vertedero sea grande pues la carga hidraulica serd menor y la altura de la presa
podra tener menor altura, con el mismo volumen de almacenamiento de agua.
La naturaleza del terreno de cimentacion y apoyo de los estribos. Una presa
puede apoyarse teéricamente en cualquier material desde arena o roca sélida
contal que se dé suficiente ancho de la base y se tomen las medidas adecuadas.
Posibilidad de situar la casa de maquinas al pie de la presa, lo que puede
requerir una altura de presa mayor.

Obras de navegacion requeridas limitan la altura de la presa.
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La altura total de la presa esta determinada por el Nivel Muerto del Embalse (NAMIN); el
Nivel Minimo de Operacion del Embalse (NAMINO); el Nivel Normal del Embalse (NAMO);
Carga sobre el vertedor (NAME); y el borde libre (B. L.).

El borde libre o resguardo, es la distancia vertical entre el nivel maximo del agua y la corona
de la presa. Sirve para evitar que se presente rebosamiento por oleaje, prever cualquier
contingencia como asentamientos no previstos, aportes de los volimenes superiores a los
estimados, obstrucciones en el vertedor de excedencias que reduzcan su capacidad. Su
valor para presas pequefias va de 0.5 m a 3.0 m.

El borde libre debe tener en cuenta los siguientes aspectos de acuerdo con V. |. Ziparro y
H. Hazen (1993):

Altura de la ola generada por el viento.

Alcance de la ola sobre la superficie de la presa.

Margen adicional de seguridad considerado necesario para tener en cuenta
especialmente asentamientos de la presa, y sub-dimensionamiento del vertedero de
excedencias.

La accion de las olas se considera significativa para embalses muy grandes, es decir
mayores de 200 km?.

Si se conoce la altura del oleaje y la velocidad del viento que lo generd, se puede calcular
el Bordo Libre, por medio de la siguiente ecuacion:

B.L.=R_ *Fs*Ho (3.19)
Donde:
RL = Alcance de la ola sobre la estructura, en m. Para embalses pequenos se puede tomar

unvalor de 3/4Ho, en el caso de embalses grandes se debera de determinar por medio de

la formula de Takada.

T (s
R, = Hoks| | = +["B_
L 2¢ ( H j (3.20)

Fs = Factor de seguridad. Generalmente se aceptaigual a 1.5

Ho = Altura de la ola en aguas profundas, en m.

Siendo:
Ks = Coeficiente de propagacién de la onda, que se calcula con la siguiente ecuacién:
12
Ks Lo H
= =T, 3.21
L) Ho (3.21)
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O también se puede obtener su valor con la ayuda de la Figura 3.47 en funcion de
la profundidad relativa (d/L), y la profundidad relativa en aguas profundas (d/Lo) o
también haciendo uso de las tablas Ill.1 del Manual de Disefio de Obras Civiles de
la CFE, Seccidn Hidrotecnia, Tema Hidraulica, Fasciculo A.2.13 Hidraulica Maritima.

1.40 / /
130 /
K d i
= " L

o/

120 /
1.10 / L/

1.00
SR

i § % W 1111 |
10 06 0403 02 01 006004 002 001

(d/L),(d/L,)

Figura 3. 77 Coeficiente de propagacion de la onda Ks

0 , p
1ls = Altura o alcance de la onda cuando ¢= 90 , calculdndose con la férmula propuesta

por Miché en 1974:

aH? 3 1
=H +——coth{kd| 1+ -
s L { { 4sen’h(kd) 4cosh?(kd )}} (3.22)

Donde:

H = Altura de la ola en la cortina de la presa, en m.

K =Numero de la onda.

k=" (3.23)

2
L= gr tanh(zidj (3.24)

Lo = Longitud de la onda en aguas profundas (m).

d = Profundidad al pie de la cortina (m).
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Cuando se desconoce la altura del oleaje Ho, se puede determinar el Bordo Libre por medio
de la Tabla 3.17, recomendada para presas pequefias, segun la Bureau of Reclamation de
los Estados Unidos (1987).

Tabla 3. 17 Bordo libre para presas pequefias

Borde Libre
Fetch (km) Normal (m) Minimo (m)
<16 1.2 0.9
1.6 1.5 1.2
4.0 1.8 1.5
8.0 2.4 1.8
16.0 3.0 2.1

Para poder utilizar la tabla anterior primero se requiere conocer la velocidad del viento, lo
cual se puede determinar por medio de la informacién de la estacion climatolégica,
procediendo a calcular la velocidad del viento asociado al mismo periodo de retorno con
gue se esta disefiando la presa. Con la velocidad del viento de disefio se puede obtener el
Fetch, el cual se define como la longitud donde el viento tiene una accioén directa sobre la
superficie libre del agua, y que se puede definir por medio de la tabla 3.18

Tabla 3. 18 Fetch minimo y duracion minima necesarios para alcanzar el completo desarrollo del oleaje, para varias
velocidades del viento.

Velocidad del Fetch Duracion Velocidad del Fetch Duracion
viento real (U) (F) (t) viento real (U) (F) (t)
Millas Millas
Nudos Km/h Km H Nudos Km/h km H
Nauticas Nauticas

10 18.53 10 18.53 2.4 34 63.01 420 778.37 30
12 22.24 18 33.63 3.8 36 66.72 500 926.62 34
14 25.95 28 51.89 5.2 38 70.42 600 1111.95 38
16 29.65 40 74.13 6.6 40 74.13 710 1315.81 42
18 33.35 55 101.93 8.3 42 77.84 830 1538.20 47
20 37.06 75 139.00 10 44 81.54 960 1779.12 52
22 40.77 100 185.35 12 46 85.25 1100 2038.58 57
24 44.48 130 240.92 14 48 88.96 1250 2316.56 63
26 48.18 180 333.59 17 50 92.66 1420 2631.62 69
28 51.89 230 426.25 20 52 96.37 1610 1983.73 75
30 55.60 280 518.91 23 54 100.08 1800 3335.85 81
32 59.30 340 630.11 27 56 103.78 2100 3891.83 88

—
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EJEMPLO RESUELTO PASO A PASO

EJEMPLO 3.5 Funcionamiento de vaso

Se desea saber si la capacidad util de disefio de 216.1 Mm? de la presa de almacenamiento El
Bosque, Mich., con fines de generacidén de energia eléctrica y riego es suficiente para evitar fallos
en la generacidn de energia eléctrica y tener el minimo de fallos en el suministro para riego. La altura
maxima de la cortina para esta alternativa es de 64.5 m, teniendo una elevacion en el fondo del rio
de 680.5 msnm. La capacidad muerta es de 3.9 Mm? a la elevacién de la obra de toma de 1692.5
msnm; el vertedor de demasias se propone a la elevacién 1741 msnm y se empezaria la simulacién
del funcionamiento del vaso con una capacidad inicial de 15 Mm?. Para la simulacién se cuenta con
la curva elevaciones- capacidades-areas, los volimenes de escurrimiento mensual y las demandas
mensuales para riego, la demanda mensual fija para generacion de energia eléctrica es de 2.5 Mm?3,
asi como las precipitaciones y evaporaciones mensuales de una estacion climatoldgica cercana. Por
las caracteristicas del vaso, se tiene que el 95% del fondo es arcilla legamosa, 4 % es arcillay 1% es
legamo arcilloso, tomando como area inundada la superficie del agua.

Datos:

Capacidad atil = 216.1 Mm? Altura de la cortina = 64.5 m

Capacidad inicial del embalse = 15 Mm? Capacidad muerta 3.9 Mm?

Elevacion capacidad muerta 1692.50 msnm Elevacion cresta vertedora = 1741 msnm
Demanda generacidn de energia eléctrica = 2.5 Mm?

Demanda para riego variable

Terreno del vaso: 95% arcilla legamosa, 4 % es arcillay 1% es legamo arcilloso

Curva E — A -V o Capacidades

Elevaciones INCER Volumenes
msnm m? m3
0.00 0.00
20,000.00 1,200,000.00
550,000.00 1,800,000.00
750,000.00 6,000,000.00
1,200,000.00 10,000,000.00
1,950,000.00 22,000,000.00
2,600,000.00 30,000,000.00
4,000,000.00 45,000,000.00
5,000,000.00 62,000,000.00
5,900,000.00 70,000,000.00

7,300,000.00  130,000,000.00
8,300,000.00  172,000,000.00
9,530,000.00 210,000,000.00
9,972,000.00  220,000,000.00
10,180,000.00 237,000,000.00
10,500,000.00  245,000,000.00
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VOLUMENES (Mm3) ALTURAS (mm)
A AR FE)AEIQ/IAASI[I;é% PRECIPITACION EVAPOTRANSPIRACION
1951 Agosto 20.123 0.000 69.492 19.661
septiembre 21.267 0.000 173.898 23.559
Octubre 11.207 0.000 31.356 36.949
noviembre 5.262 0.000 1.017 41.525
diciembre 3.657 0.000 0.000 56.102
1952 Enero 2.724 6.766 12.712 65.593
Febrero 2.539 7.843 0.000 62.881
Marzo 2.220 11.964 0.000 128.475
Abril 2.588 18.905 18.136 119.153
Mayo 6.468 23.172 67.119 127.966
Junio 12.569 13.005 268.814 75.763
Julio 24.843 7.058 209.492 91.017
Agosto 28.700 17.629 213.559 85.254
septiembre 25.541 11.330 135.424 94.746
Octubre 16.913 9.093 44.576 154.047
noviembre 8.173 8.491 57.627 101.864
diciembre 5.509 7.805 4915 103.729
1953 Enero 4.403 6.766 0.000 119.661
Febrero 3.141 7.843 0.000 117.797
Marzo 3.236 11.964 0.000 151.695
Abril 3.285 18.905 0.000 162.373
Mayo 3.942 23.172 31.017 178.644
Junio 5.504 13.005 139.492 115.593
Julio 13.849 7.058 300.000 113.898
Agosto 18.384 17.629 121.186 87.797
septiembre 15.923 11.330 96.102 113.22
octubre 10.345 9.093 132.203 104.576
noviembre 6.718 8.491 29.322 71.695
diciembre 4.583 7.805 2.458 79.915
1954 enero 2.728 6.766 0.169 108.305
febrero 2.342 7.843 0.000 112.203
marzo 2.652 11.964 2.712 151.695
abril 2.698 18.905 9.153 133.898
mayo 5.877 23.172 63.220 118.475
Junio 10.687 13.005 120.000 76.61
Julio 29.526 7.058 175.763 72.034
Incognita:

Numero de fallos en suministro de volumen de agua para generacion de energia eléctrica
Numero de fallos en suministro de agua para riego

Formulas:
Almacenamiento en el vaso

Va,, =Va, +Ve_, +Vs,,

i+1
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Ve,,, =Vrio,,, +Vhp, ,

i+1
Vrio,,, = registros hidrométricos

Vhpi+l = A\/asohpi+1

A = T (elevacion sla,volumen almacenado)
hp,,, = registro — pluviémetro

Vs, =Vetp,,, +Vinf,,+Vgee, , +Vriego

i+1 i+1 i+1
Vetp,,; = At

etp,,, = registro — pluviometro
Vinf,,, = A, (dias del mes)(infiltracion por dia)

Infiltracion,,, = estudios geologicos, mecanica de suelos

n
Infiltraciong, = %, (Infiltracion,,., )
i=1

Vgee. ,, = estudio demanda

Vriego. ,, = calendario de riego

i+1
Solucion:

Como se observa en la tabla de Elevaciones — Area — Capacidades obtenida del levantamiento y
estudios topograficos se cuenta con datos puntuales, mientras que para el funcionamiento de vaso
se requiere de datos continuos, se puede hacer un ajuste de curva a los datos de tal manera que en
funcidén de la elevacién en el vaso nos indique el area inundada y el volumen almacenado.

Es importante mencionar que el calculo mostrado a continuacion se realiza mediante la funcion
“interpolar” en Excel que permite ajustar con precisidon a los datos del levantamiento topografico,
la diferencia con utilizar una curva ajustada es que se utiliza la expresion matematica determinada
teniéndose el cuidado de verificar el ajuste con el pardmetro r? (coeficiente de correlacién), que
debe ser lo mas cercano posible a 1 6 -1 cuando la recta de ajuste tiene pendiente a la izquierda.
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En el calculo del funcionamiento del vaso se determina la pérdida por infiltracion en el area de
inundaciéon del vaso de manera ponderada, es decir, de acuerdo a los tipos de materiales y su
porcentaje respecto del area total inundada.

Se iniciard el funcionamiento del vaso de acuerdo con la informacion de agosto de 1951 vy
procurando simular la mayor cantidad de afios posibles, que, en el caso de registros escasos, se
deben generar registros sintéticos de la informacidon necesaria para realizar el funcionamiento del
vaso lo mas confiable posible.

Uno de los aspectos mas importantes es determinar el nivel y almacenamiento en el vaso justo al
iniciar el funcionamiento, se recomienda que no sea ni lleno ni vacio, ademads hacer varias
propuestas para saber cual es el que da mejor funcionamiento. Se debera dar prioridad a la
demanda por generacidn de energia eléctrica, ya que la presa pertenece a la CFE.

VOLUMENES (Mm3) ALTURAS (mm)

RIO DEMANDAS
ZITACUARO PARA RIEGO

agosto 20.123 0.000 69.492 19.661

ANO MES PRECIPITACION EVAPOTRANSPIRACION

Calculando los volimenes de entrada al vaso

Va, = 15Mm?* =15,000,000m?
Ao = T (volumen almacenado) =1,562,630.21m’
Vrio = 20.123(106) = 20,123,000m*

694?) =108,590.30m*

Vhp =1, 562,630.21(

Calculando los volimenes de salida del vaso

Vetp =1,562,630.21 19.661 =30,722.87m°
1,000

El mes de agosto tiene 31 dias, para los cuales se calculara la perdida por infiltracion, de acuerdo
con la tabla 3.16 se toman los valores minimos de infiltracion para los distintos tipos de suelo, dado
que al iniciar el llenado se pueden presentar valores mayores, sin embargo al acumularse agua en
el vaso de almacenamiento y encontrarse en reposo los sedimentos se empiezan a depositar con lo
qgue los espacios del material inicial se van reduciendo hasta disminuir considerablemente el
porcentaje de espacios vacios con lo que se reduce la infiltracién al minimo.

Infiltracién, = 0.95(0.25) +0.04(1.25)+0.01(2.5) = 0.3125mm/ dia

Vinf =1,562,630.21(31)(01'3;tz()5

) =15,137.98m°

Vgee = 2.5Mm? = 2,500,000m’
Vriego=0
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Va;,, = 15,000,000 + [20,123,000 + 108,590.30]
—[30,722.87 + 15,137.98 + 2,500,000 + 0] = 32,685,729.446m3

Haciendo uso de la curva “E — A — C”, se determina la elevacion de la SLA en el embalse, con apoyo
de la funcidn “interpolar” en la hoja de calculo de Excel.

Elev=1,711.25msnm

Si se compara la elevacidn respecto a la cual se encuentra ubicada la cresta vertedora nos damos
cuenta que no vierte, ademas el volumen garantiza la extraccion para la generacion de energia
eléctrica, por lo tanto, no existen déficits y por ende no hay fallo en el funcionamiento.

A partir del volumen final se inicia el calculo del mes de septiembre de 1951y se continlia de manera
sucesiva hasta terminar el periodo de simulacion como se muestra a continuacion:

Va, , = 32,685,729.446m"

De acuerdo con el volumen final en el embalse se interpola y se determina la elevacion que tendra
el agua en el vaso, si no se cuenta con la funcién "interpolate" en Excel, se pueden ajustar una
ecuacion a los datos o leerse directamente de la curva.

E.., =1,711.250msnm

A partir del volumen final en el vaso y considerando la informacién del mes de septiembre de 1951,
se vuelve a calcular todos los volimenes de entrada y salida, realizando el balance de los mismos
para verificar al final el volumen que estaria almacenado y la elevacidon en el vaso que corresponde.

Esta secuencia de calculo se lleva a cabo para el periodo de simulacion. Si en el balance de los meses
se obtiene un valor final menor a la capacidad muerta (3.9 Mm?3) significa que ha salido més volumen
qgue el ingresado por lo que se considera que no existe agua disponible, por ello en la tabla E.4.1.1
Se aprecia en varios meses que se tiene un volumen final de 3.9 Mm3, y en esos meses se tendra
déficits en el abastecimiento.

En el mes de mayo de 1952 se tiene el siguiente andlisis para el déficit que se presenta.

\Y =Ve -Vs —Vmuerta = 23,413,695.93 - 227,926.50 — 3,900,000 =19, 285, 769.42m’

disponible

De ese volumen disponible se entrega la demanda por generacion de energia eléctrica

V, V., =19,285,769.42 - 2,500,000 = 16, 785,769.42m"

isponible

Comparando con la demanda de riego, se tienen un déficit seglin lo mostrado a continuacién

Viiego = (Vasponivie — Vaee ) = 23,172,000 — 16, 785, 769.42 = 6,386, 230.58m’

Que respecto de la demanda representa un déficit del 27.56%
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Este mismo andlisis se llevara a cabo donde el balance nos dé menor que el volumen de la capacidad
muertay en meses como febrero de 1954 serd insuficiente el volumen para la generaciéon de energia
eléctrica, y desde luego para la demanda de riego.

Tabla E.4.1.1

VOLUMEN

VOLUMEN ENTRADA SALIDA
INICIAL

RiO LLUVIA INFILTRACION 0. O.T. RIEGO ALTURA
GENERACION FINAL

EMBALSE
msnm

1951 Ago 15,000,000.00 1,562,630.21 20,123,000.00 108,590.30  30,722.87  15,137.98 2,500,000.00 0.00 32,685,729.45 1,711.25
Sept 32,685,729.45 2,842,789.97 21,267,000.00 494,355.49  66,973.29  26,651.16 2,500,000.00 0.00 51,853,460.49 1,716.70
Oct  51,853,460.49 4,387,713.49 11,207,000.00 137,581.14 162,121.63  42,505.97 2,500,000.00 0.00 60,493,414.03 1,719.28
Nov  60,493,414.03 4,867,932.70  5,262,000.00 4,950.69 202,140.91  45,636.87 2,500,000.00 0.00 63,012,586.95 1,720.56
Dic  63,012,586.95 5,101,821.93  3,657,000.00 0.00 286,222.41  49,423.90 2,500,000.00 0.00 63,833,940.63 1,721.05
1952 Ene 63,833,940.63 5,191,004.08 2,724,000.00 65,988.04 340,493.53  50,287.85 2,500,000.00 6,766,000.00 56,967,147.30 1,717.98
Feb  56,967,147.30 4,632,147.85  2,539,000.00 0.00 291,274.09  40,531.29 2,500,000.00  7,843,000.00 48,831,341.91 1,716.02
Mar 48,831,341.91 4,243,107.14  2,220,000.00 0.00 545,133.19 41,105.10 2,500,000.00 11,964,000.00 36,001,103.62 1,712.44

Abr  36,001,103.62 3,166,382.14  2,588,000.00  57,425.51 377,283.93  29,684.83 2,500,000.00 18,905,000.00 16,834,560.36 1,703.43
May 16,834,560.36 1,655,798.81  6,468,000.00 111,135.56 211,885.95 16,040.55 2,500,000.00 23,172,000.00  3,900,000.00 1,692.50
Jun 3,900,000.00 650,000.00 12,569,000.00 174,729.10  49,245.95 6,093.75 2,500,000.00 13,005,000.00  3,900,000.00 1,692.50
Jul 3,900,000.00 650,000.00 24,843,000.00 136,169.80  59,161.05 6,296.88 2,500,000.00  7,058,000.00 19,255,711.88 1,703.96
Ago  19,255,711.88 1,778,267.51 28,700,000.00 379,765.03 151,604.42  17,226.97 2,500,000.00 17,629,000.00 28,037,645.52 1,708.86
Sept 28,037,645.52 2,433,136.43 25,541,000.00 329,505.07 230,529.94  22,810.65 2,500,000.00 11,330,000.00 39,824,809.99 1,713.54
Oct  39,824,809.99 3,543,681.22 16,913,000.00 157,963.13 545,893.46  34,329.41 2,500,000.00  9,093,000.00 44,722,550.25 1,714.91
Nov  44,722,550.25 3,978,388.66  8,173,000.00 229,262.60 405,254.58  37,297.39 2,500,000.00  8,491,000.00 41,691,260.88 1,714.04
Dic  41,691,260.88 3,719,216.70  5,509,000.00  18,279.95 385,790.63  36,029.91 2,500,000.00  7,805,000.00 36,491,720.29 1,712.59

1953 Ene 36,491,720.29 3,215,213.40  4,403,000.00 0.00 384,735.65 31,147.38 2,500,000.00  6,766,000.00 31,212,837.26 1,710.60
Feb  31,212,837.26 2,706,581.64  3,141,000.00 0.00 318,827.20  23,682.59 2,500,000.00  7,843,000.00 23,668,327.47 1,705.98
Mar  23,668,327.47 2,076,556.40  3,236,000.00 0.00 315,003.22 20,116.64 2,500,000.00 11,964,000.00 12,105,207.61 1,701.73
Abr  12,105,207.61 1,381,825.10  3,285,000.00 0.00 224,371.09  12,954.61 2,500,000.00 18,905,000.00  3,900,000.00 1,692.50

May  3,900,000.00 650,000.00  3,942,000.00 20,161.05 116,118.60 6,296.88 2,500,000.00 23,172,000.00 3,900,000.00 1,692.50
Jun 3,900,000.00 650,000.00  5,504,000.00 90,669.80  75,135.45 6,093.75 2,500,000.00 13,005,000.00  3,900,000.00 1,692.50
Jul 3,900,000.00 650,000.00 13,849,000.00 195,000.00  74,033.70 6,296.88 2,500,000.00 7,058,000.00 8,305,669.43 1,697.98
Ago 8,305,669.43 998,824.40 18,384,000.00 121,043.53  87,693.79 9,676.11 2,500,000.00 17,629,000.00 6,584,343.06 1,695.73
Sept  6,584,343.06 798,522.02 15,923,000.00  76,739.56  90,408.66 7,486.14 2,500,000.00 11,330,000.00 8,656,187.82 1,698.43
Oct 8,656,187.82 1,043,473.70 10,345,000.00 137,950.35 109,122.31  10,108.65 2,500,000.00  9,093,000.00  7,426,907.21 1,696.83
Nov 7,426,907.21 889,499.18  6,717,500.00 26,081.90 63,772.64 8,339.05 2,500,000.00  8,491,000.00  3,900,000.00 1,692.50
Dic 3,900,000.00 650,000.00  4,583,000.00 1,597.70  51,944.75 6,296.88 2,500,000.00  7,805,000.00  3,900,000.00 1,692.50
1954 Ene 3,900,000.00 650,000.00  2,728,000.00 109.85  70,398.25 6,296.88 2,500,000.00 6,766,000.00 3,900,000.00 1,692.50
Feb 3,900,000.00 650,000.00  2,342,000.00 0.00  72,931.95 5,687.50 2,500,000.00 7,843,000.00  3,900,000.00 1,692.50
Mar  3,900,000.00 650,000.00  2,652,000.00 1,762.80  98,601.75 6,296.88 2,500,000.00 11,964,000.00 3,900,000.00 1,692.50
Abr 3,900,000.00 650,000.00  2,698,000.00 5,949.45  87,033.70 6,093.75 2,500,000.00 18,905,000.00  3,900,000.00 1,692.50
May  3,900,000.00 650,000.00 5,877,000.00 41,093.00 77,008.75 6,296.88 2,500,000.00 23,172,000.00  3,900,000.00 1,692.50
Jun 3,900,000.00 650,000.00 10,687,000.00  78,000.00  49,796.50 6,093.75 2,500,000.00 13,005,000.00  3,900,000.00 1,692.50
Jul 3,900,000.00 650,000.00 29,526,000.00 114,245.95  46,822.10 6,296.88 2,500,000.00 7,058,000.00 23,929,126.98 1,706.15

Vaumuasos = > Vimaes = 32,685,729.45+ ...+ 23,929,126.98 = 813,125,590.38m"
i=1

V.
vi ,Z:; freles 813,125,590.38

V mensual = = 67, 760, 465865”13
12 12

V tinestral = 3V mensuat 3(67, 760, 465.865) = 203, 281,397.595m”

Graficamente el funcionamiento del vaso seria el siguiente
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FUNCIONAMIENTO DEL VASO
1,750.00 — — —
1954
174000 - 1951 1952 1953 954 __
E 1,730.00 — —— —
G
£ 1,720.00 —= S Y
’ =~ -
= . S P Ll T
S 1,710.00 =< s z
8 N Ptad o ’
H] AN / S yd
2 1,700.00 " ~ PSPPI, 7
N ’ S ’ = ~
1,690.00
1,680.00 17— — ——F———————
g PP Peoe 9T QOO0 9 Pe Lo Q0T Q008 @Y E PO QTE QL
w &6 0 9 9 ¥ 0 = 9 ©® £ 5 Y &9 9 9 9 Vv U = 9 ® £ 5 Y a9 9 9 Vv U = 9 ®w £ S
o S c - ® ®© 3 = 9 S c = © ®© 3 = 9 S c = © "© 3 =
#5EfEs°gE"FE #5gE8s8°gE"FE #5858 5g¢8°"F
'.;3. o = K= o~ g o = © o~ g o = K=} “—
g 23 g 2° g 2°
Mes
ELEVACION CRESTA VERTEDORA ~  ===== ELEVACION EN EL VASO === ELEVACION VOLUMEN MUERTO

Se observa con claridad que el disefio adoptado y su interaccidn con las entradas y salidas del vaso,
no generard derrames sobre el vertedor (E 1740 msnm), sin embargo, al tener un afio normal (1952)
y dos afios secos (1953 y 1954), el vaso no almacenara agua suficiente, por lo cual en 13 ocasiones
llegara a la elevaciéon de la capacidad muerta (E 1692.50 msnm). El anadlisis y conclusién de esta
situacién se presenta a continuacién de la tabla siguiente:

FALLOS

DERRAMES DEFICIT GENERACION FALLO DEFICIT DE RIEGO
ENERGIA ELECTRICA > 50%
% %

1951 agosto - 0.00% = 0.00%
septiembre - 0.00% - 0.00%
octubre - 0.00% - 0.00%
noviembre - 0.00% - 0.00%
diciembre = 0.00% = 0.00%

1952 enero - 0.00% - 0.00%
febrero - 0.00% - 0.00%
marzo - 0.00% - 0.00%
abril = 0.00% = 0.00%
mayo - 0.00% 6,386,230.58 27.56%
junio - 0.00% 2,816,610.60 21.66%
julio - 0.00% - 0.00%
agosto - 0.00% - 0.00%
septiembre - 0.00% - 0.00%
octubre - 0.00% - 0.00%
noviembre - 0.00% - 0.00%
diciembre - 0.00% - 0.00%

1953 enero - 0.00% - 0.00%
febrero - 0.00% - 0.00%
marzo - 0.00% - 0.00%
abril = 0.00% 10,152,118.09 53.70% 1
mayo - 0.00% 21,832,254.43 94.22% 1
junio = 0.00% 9,991,559.40 76.83% 1
julio - 0.00% - 0.00%
agosto - 0.00% - 0.00%
septiembre - 0.00% - 0.00%
octubre - 0.00% - 0.00%
noviembre - 0.00% 792,622.59 9.33%
diciembre = 0.00% 5,778,643.93 74.04% 1

1954 enero - 0.00% 6,614,585.28 97.76% 1
febrero 236,619.45 9.46% 7,843,000.00 100.00% 1
marzo - 0.00% 11,915,135.83 99.59% 1
abril = 0.00% 18,794,178.00 99.41% 1
mayo - 0.00% 19,837,212.63 85.61% 1
junio - 0.00% 4,795,890.25 36.88%
julio - 0.00% - 0.00%

o 1 0.26% o 13 24.43% 9

Resumen de fallas en la entrega de agua
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CONCLUSION: Conforme a la simulacién del funcionamiento del vaso, se puede ver que para la generacién
de energia eléctrica solo se tiene un fallo con una deficiencia del 9% del volumen demandado, en cambio
para el riego se tienen 13 fallos: 5 de ellos con porcentaje mayor del 50% y un porcentaje promedio de
17% en los meses simulados. Destaca también que, del volumen acumulado en la simulacién, convertido
a volumen medio trimestral, que el valor es menor que el volumen atil dado como dato que, conforme a
lo sefialado anteriormente, se puede concluir que la capacidad util de la presa propuesta es aceptable.
Sin embargo, no debe de perderse de vista que para tener una base sdélida para definir si la capacidad util
de la presa es la adecuada, se debera de realizar la simulacidon con una mayor cantidad de afios de registro.

3.7.5 Generalidades de presas derivadoras

Siendo constante la necesidad del agua para todos los seres vivos, el hombre ha buscado
el modo de aprovecharla en beneficio propio y de todos los elementos que la requieren. En
este tema se considera que se van a utilizar aguas superficiales, que se relnen en la
superficie de la tierra después de las precipitaciones pluviales o que emanan de los
manantiales de un modo natural.

Esta agua escurre por arroyos y rios, siguiendo la pendiente natural descendente de los
terrenos. Si el escurrimiento es abundante y mas o menos permanente 0 se conserva con
gasto suficiente para las necesidades por satisfacer, es posible utilizarlo con solo interponer
un obstaculo en el rio que permita sobre-elevar el nivel de la superficie del agua para poder
extraerla por uno o por ambos lados o margenes del cauce. Este sistema se llama
DERIVACION.

Este tipo de presas se puede decir que no almacenan el agua, por lo que el potencial de la
corriente deberd de ser suficiente para satisfacer el gasto maximo demandado que se
pretende abastecer. La estructura estd compuesta de una cortina, obra de toma y
estructura de limpieza, como se puede ver en la Figura 3.48, las cuales deberan de
disefiarse de acuerdo al gasto de proyecto a derivar, el gasto maximo que pasara por la
cortina (en su totalidad o en parte de ella), la cantidad de sedimentos que transporta el
cauce, topografia del sitio seleccionado para la construccién de la presa derivadora,
caracteristicas del terreno donde se desplantard la cortina, terreno a inundar, materiales de
la region que se puedan utilizar para la construccién de la cortina y las indemnizaciones por
dafios al construir la presa. Para tener la seguridad de que el disefio de la presa derivadora
se encuentra en el sitio adecuado se deberan de realizar una serie de alternativas de sitios
probables y por medio de un andlisis técnico-econdémico se debera de seleccionar la mejor
alternativa, es decir aquella que represente el mayor beneficio con el menor costo y que
sus caracteristicas técnicas sean de las mejores.

En el disefio hidraulico se deberan contemplar los siguientes aspectos:

La elevacién de la cresta vertedora depende de la carga hidraulica que se requiera para
operar la obra de toma y de la elevacion del conducto al inicio de la conduccién. El gasto
del vertedor es el correspondiente a la avenida maxima de proyecto, de acuerdo con el
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estudio hidrologico. La obra de toma se ubicara en el tanque desarenador o estructura de
limpieza, permitiendo el paso del agua captada a una caja con seccion minima de 0.7 x 0.7
m, la cual conectara con la conduccién y deberé de contemplar una o varias compuertas de
seccionamiento. El orificio de conexion entre el tanque desarenador y la caja de la obra de
toma se deberé de disefiar hidraulicamente utilizando la férmula para orificios trabajando
en forma ahogada, considerando tirantes pequefios para tener velocidades bajas y que no
entren sedimentos a la caja y ademas permitir que la obra de toma quede lo més alta posible
para evitar el bombeo del agua captada. EIl tanque desarenador estd formado por dos
paredes verticales y paralelas, una que divide la cortina del desarenador y la otra en la
ladera, donde se localiza la toma y la linea de conduccion, al final del tanque se debera de
instalar una compuerta, generalmente radial para su féacil operacion y lo mas préximo que
se pueda a la obra de toma , ya que se debera de producir un flujo rapido que pueda
transportar el material sedimentado, es decir se debe de procurar que la velocidad de salida
del desarenador se encuentre entre 2.5 y 4.0 m/s, aunque en presas pequefias se puede
aceptar 1.5 m/s.

CoprTE POR EL £JE DE LA PRESA.

L AL B S .//
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Segun lo dicho antes, un proyecto de presa derivadora, contara con:
1. Un dique derivador, suficientemente impermeable que sobre-eleve el nivel del agua.

1.a). Una parte de ese dique debe prepararse para que sobre él pasen las avenidas del
rio en épocas de lluvias. Sera la zona vertedora. Este vertedor serd tan largo como
se requiera, con su cresta vertedora horizontal y estara situada a una elevacion
adecuada para que el agua alcance antes de él, el nivel conveniente para la
derivacion.

1. b). El resto de la cortina sera no vertedora.

2. Un canal desarenador suficiente y adecuado para mantener limpio un canal que
permita llevar el agua del rio a la toma.

3. Una toma que pueda utilizarse para extraer el agua que se requiera.

Cabe recordar que el rio es la “fuente” que se utiliza, que la presa derivadora es la
“captacion” y que generalmente el agua derivada serd conducida al sitio de su utilizacion o
aprovechamiento, por gravedad, mediante canales a presion atmosférica.

Debido a que no se tiene un vaso regulador, a la presa llegara todo el caudal que conduzca
el rio, casi sin modificar el gasto.

1°. Si el agua es mucha, pasara la mayor parte por sobre la presa, aunque al mismo tiempo
puede hacerse la derivacion.

2°. Si en un momento dado, el agua conducida por el rio tiene el mismo gasto necesario o
programado en la toma, se derivard todo el volumen. La capacidad de la toma debe ser tan
amplia como se requiera y la altura del vertedor la necesaria para lograr la derivacion que
se proyecta. Recordando que mas alta, encarece la obra'y mas baja, no se deriva completo.

3°. Finalmente, si el volumen de agua es menor del necesario, se derivara todo por el canal
y el nivel del vertedor no sera alcanzado por el liquido.

Por eso se dimensiona la toma para el segundo caso.

En cuanto a la localizacién de la presa, se considera que debe situarse a modo de que su
eje quede perpendicular a los filamentos de agua en el rio. Un esviajamiento notable puede
producir erosiones en la cimentacién y sélo encarece el costo de la presa.

Debe localizarse el eje de la obra de preferencia en un tramo recto del rio y a modo de
poder aprovechar el agua por medio del canal de llamada, localizado en una margen del
rio.

Es conveniente apuntar que una presa derivadora, puede ser una obra de “cabeza” de un
aprovechamiento o “auxiliar” de un sistema.
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a) Sera de “cabeza”, si se utiliza como obra de captacion y distribucion del agua para
su aprovechamiento.

b) Auxiliar, puede ser en dos formas:

b.1). Captando las aguas de una corriente y alimentando total o parcialmente un
almacenamiento construido en algun rio préximo o en un vaso lateral.

b.2). Recibiendo las aguas de una presa de almacenamiento construida sobre el mismo
rio y aguas arriba de la derivadora, para distribuirlas o conducirlas al lugar de su
utilizacion.

La derivacion debe satisfacer determinados requisitos indispensables, como son:

1°. Se debe dominar por gravedad el “sitio” de utilizacion de las aguas, la presa debe estar
localizadas aguas arriba de ese “sitio” y tener una elevacion adecuada para el fin
perseguido.

2°. Que esté lo més proximo posible al “sitio”. La presa serd més alta a medida que el lecho
vaya teniendo menor altura, por lo que sera necesario estimar qué es mas adecuado: canal
de conduccidn corto y cortina muy alta o canal de conduccién mas largo y cortina de menos
altura.

3°. Que la boquilla para la construccién de la presa tenga topografia adecuada para situar
la obra y que geoldgicamente sea favorable para ello.

1) Obra de tomay canal de llamada-desarenador

El agua en los orificios debe alcanzar una velocidad poco mayor a la del desarenador y casi
igual que la del canal de conduccién, con el objeto de no levantar los azolves ya
depositados, pero evitando que haya azolvamiento en los orificios.

Elavy. cresta oy -
wartasdora = %"‘ —— Ej& dal vastage
e

Compuarta

FaiganTilica dal
conduc o

o

Flantilla del candal

desarsnador —

Figura 3. 49 Escaldn entre las plantillas del canal desarenador y conducto
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Se considera adecuada una velocidad comprendida entre 0.70 y 0.90 m/s, con la finalidad
de que no se propicie que los sedimentos del desarenador, se levanten y entren al canal de
conduccion, ademas de que una velocidad alta corresponde a compuertas reducidas, que
origina que se requiera de una mayor carga hidraulica para que pase el gasto a derivar y
se traduce en que la altura del vertedor o dique sea mas alto y mas cara la presa.

La carga con que trabajan los orificios, es el desnivel entre la elevacion del agua en el canal
para el gasto requerido, y la elevacién del agua en el desarenador. La elevacion de la cresta
del vertedor, sera igual a la del agua en el desarenador, para obligar que entre el gasto a
derivar a la obra de toma. El muro lateral del desarenador que da al rio, se pone a mas de
0.50 m arriba de la cresta del vertedor, en cambio en el sitio del cimacio de la presa, los dos
muros son tan altos como se requiere para que su corona domine la elevacion de las aguas
méximas en 0.50 m 0 mas. En ellos se sitian los mecanismos elevadores de la toma y los
malacates que accionan la compuerta radial del desarenador como se ve en la Figura 3.50

g~ Corong muaro -, £ Mulocote
rd T, %

2 Orejo saperior

Figura 3. 50 Vista lateral del canal desarenador con la compuerta deslizante de la obra de toma y la compuerta radial
para operar la obra de limpieza

Para definir el numero de orificios de la obra de toma (No), se debera tomar en cuenta las
dimensiones de las compuertas deslizantes que se pretendan colocar, lo cual se puede
hacer utilizando la tabla 3.19, en funcion de ello se definira el &rea de una compuerta y al
dividir el &rea necesaria (gasto de disefio “Qd” entre una velocidad propuesta entre las
recomendadas), se obtendra el nimero de compuertas en namero entero con fraccion, el
cual se debera de redondearse a un valor entero, tanto hacia un valor superior como inferior,
calculando la velocidad para cada uno de los valores enteros, seleccionando el nimero
menor siempre y cuando quede su velocidad dentro de los valores recomendados de
velocidad.

Es importante mencionar que es mas comun encontrar compuertas rectangulares o
cuadradas, que circulares.

En la tabla 3.16, se debe considerar que, en las compuertas rectangulares, la primera
dimensién que se consigan en la segunda columna, es el ancho de la compuerta y la
segunda dimension es la altura y corresponden al tamafio del orificio, ya que la compuerta
es ligeramente mas grande para deslizarse en las guias de sujecion.
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Tabla 3. 19 Compuertas planas deslizantes

CUMPUERTAS CIRCULARES TIPO MILLER CONSTRUIDAS EN FIERRO FUNCIDO
TIPO VA -0 DE = \ B - I T
DESDE 120 HASTA 450 G EN MULTIPLOS DE 30 Cvis | T1PO CUNA | TIPO MARCO
MOReame® | owm_|eano sann| MOBEISTEGO [ oww | MOBEORESO [ oum
 AN-MF-020 200 |  NOHAY | AN-MC.025 | 250 | AN-MM-025 250
AN-MF-025 | 250 | nomHa RN-MC-030 300 [ Anmmoso 300
RN-MF-030 | a0 | woway | Awmcoss |  3s0 | Avwmoss | =
RN-MF-035 350 | noHav RN-MC 030 | 400 .
| RN-MF-040 | 400 | NOHav ~ AN-MC 026 |
{_ RN-MF-046 H 460 [ tmc.as2 | RN-MC 051 | 510
RAN-MF-051 i 510 NO HAY RN-MC-062 620 PLANO S.ARH
 RN-MF-082 620 | TMC-452 ANMC-076 | 760
L RN-MF-O76 760 | TMC-a52 _RN-MC 091 g0 |
RN-MF-091 910 TMC-452 | PLANO S ARH NO HAY
| AN-MF-122 1220 |  NOHAY | FAVOR DE SOLICITAR INFORMACION A LA FABRICA

COMPUERTAS DESLIZANTES RECTANGULARES DE FIERRO FUNDIDO

] I
COMPUERTA DESLIZANTE | COMPUERTA DE PISO CHECK TIPO CHARNELA

v | = T = — -

RN | R [rwosans | ST own | “SEEIEC T omm
RN-DF-046 | 46 < 46 | NO HAY _HN PF-025 %50_ RN-CF-046 460
RN-DF-061 | 61 %61 TMC-98 RN-PF-030 300 RN-CF-062 620

RN-DF-061X091 61x91 | TMC-101 RN-PF-046 460 RN-CF-076 | 760

fi= RN-DF-076 _7’_6_'_76_ TMC-102 | RN-PF-051 | 7051 | RN-CF-091 i
RN-DF-091 | 91%31 | TMC-103 RN-PF.062 062 | Ancra22

RN-DF-091X 122 914122 TMC-104 RN-PEO76 | 076 i

RAN-DF-081x 061 91 <61 TMC-105 | RN-PF-091 091 |
RN-DF-107 107 <107 TMC-106 } RN-PF-122 1220 i

RN-DF-122 X 162 | 122«152 | TMC-107
RN-DF-122 X081 | 122 %91 | TMC-108 PLANO SARH.
RN-DF-122 122122 | TMC-109
RN-DF-152 152 % 152 TMC-110 PLANO SARH. NOHAY
RN-DF-152 X 122 1562 X 122 TMC-111
RN-DF-152 X 183 152 < 183 | TMC-112
RN-DF-183 183 183 | T™C-113
RN-DF-200 200 X 200 T™MC-249 | FAVOR DE SOLICITAR INFORMACION A LA FABRICA

Una vez determinado el nimero de orificios y con las dimensiones de éste, se calcula la

carga hidraulica (ho) necesaria para que pase el gasto unitario o gasto en cada orificio (Qo
= Qd / No), despejando “ho” de la ecuacion para orificios:

Qo =CAo./2gho (3.25)
En donde: Qo = Gasto unitario por cada uno de los orificios, en m3/s.

C = Coeficiente de gasto que conforme al libro "WATER MEASUREMENT MANUAL"
del BUREAU OF RECLAMATION DE USA, para orificios con descarga sumergida
y controlados por compuertas (Pags. 98 Y 99), el coeficiente "C" es igual a 0.65

ho = Carga hidraulica en el orificio, en m (para descarga sumergida es igual a la
diferencia entre los niveles del agua, aguas arriba y aguas abajo del orificio).

La elevacion definida por ho, correspondera al nivel de la cresta vertedora de la cortina.
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Los desarenadores son estructuras hidraulicas para remover la arena del agua captada

para

un sistema de aprovechamiento y los factores a tener en cuenta en el analisis y el

disefio de un desarenador son la temperatura, la viscosidad del agua, el tamafio de las
particulas de arena a remover, la velocidad de sedimentacion de la particula y la velocidad
de arrastre.

Para

(o}
(o}
(o}

(0]

el disefio deben tenerse en cuenta algunas consideraciones como son:

Las particulas se toman como distribuidas uniformemente.

El flujo alrededor de las particulas es laminar.

Para un acueducto no debe pasar mas del caudal méximo diario (QMD) por el
desarenador

El vertedero de excesos debe evacuar el caudal en exceso al QMD.

Los desarenadores normalmente estan compuestos por cuatro zonas:

o Entrada o canal de llamada
o Zona de sedimentacion
o Salida o canal de limpieza
o Camara de depdsito de sedimentos
Para definir las dimensiones del canal de llamada y desarenador se utilizan las siguientes
ecuaciones:
d
ps= (3.26)
wc
d
A= (3.27)
Wa
, (3.28)
W, (3.29)
F1 (3.30)
A=TsT7 (3.31)

En donde: As = Area superficial en el canal desarenador, en m?.

Qd = Gasto de disefio o gasto a derivar, en m3/s.

o = Velocidad de caida, que se puede calcular con la férmula propuesta por Rubey
(3.28)

wa = Velocidad de arrastre, que se puede calcular con la férmula 3.29
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g = Aceleracién de la gravedad (9.81 m/s?).

A = Relacioén entre los pesos especificos de la arena (Ys) y el del agua (Y).
Dp = Didmetro de la arena, en metros.

V = Viscosidad cinematica, la cual depende de la temperatura del agua, en m?/s.

Por medio de las ecuaciones anteriores se calculan As y At, partiendo de una propuesta de
un ancho del canal (bc), el cual debe considerar que al final del canal de llamada-
desarenador se tendra el canal de limpieza, el cual se debera de controlar por medio de
una o varias compuertas radiales, lo cual limitar4d el ancho del canal de llamada-
desarenador, por lo que debera de tomarse el ancho de las compuertas comerciales (0.25,
0.50, 0.75, 1.0, 1.5, 1.75, 2.0, 2.3, 2.5, 2.75, 3.0 m, etc.) y el hecho de que se necesita
construir una columna de 40 cm de ancho entre compuertas, asi como se debera de cuidar
la recomendacion del desnivel entre la plantilla del orificio y el fondo plano del canal de
llamada-desarenador (camara de deposito de sedimentos), para evitar que por acumulacion
se introduzcan las arenas, con lo cual se define el tirante de agua del canal (dc) y con la
conjugacion de As y At, se determina también la longitud del canal (Lc), al cual se le debera
de agregar un 20 % como factor de seguridad; esta longitud se debe medir al centro o eje
del canal, desde la derivacion del rio, hasta la llegada al primer orificio de la obra de toma.
Sabiendo de antemano el nivel del agua en la obra de toma (carga hidraulica en los
orificios), se podra definir la elevacion de la plantilla horizontal del canal de llamada-
desarenador.

Posterior a la compuerta o compuertas radiales, se debera determinar la seccion y
pendiente del canal de limpieza (continuacién del canal de llamada-desarenador), de tal
forma que se tenga la velocidad recomendada para que al abrir las compuertas se arrastre
el material sélido sedimentado en la cAmara de depdsito.

2) Dique o cortina

El dique o cortina que se construye para interponerse al paso del agua en el rio debera ser
lo suficientemente resistente para soportar el empuje hidrodindmico de la corriente, al paso
de la avenida de disefio asociada a un determinado periodo de retorno, que conforme a las
Normas Técnicas Complementarias para el Disefio y Ejecucién de Obras e Instalaciones
Hidraulicas de la C.N.A. para presas derivadoras se muestran en la Tabla 3.20, por lo cual
a veces sera necesario hacer algunos cortes en las laderas para ampliar y acondicionar el
cauce para mejorar la descarga.

Tabla 3. 20 Periodos de retorno para definir el gasto de disefio en presas derivadoras

PRESA DERIVADORA EN: Periodo de retorno
Zona de riego pequefia (menor de 1,000 Ha) 50 a 100 afios
Zona de riego mediana (1,000 a 10,000 Ha) 100 a 500 afios
Zona de riego grande (mas de 10,000 Ha) 500 a 1000 afios

El tipo de seccidn vertedora que se proyecte indicard el coeficiente de gasto que debe
utilizarse, pero generalmente la que se recomienda es con perfil tipo Creager Figura 3.51
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CoRTE DE LA POESE Po8 FL LECHD DEL Rr0.°

Figura 3. 51

Para disefiar el vertedor o cimacio tipo Creager se utiliza la férmula general para vertedores:
3

Qv=Cd*Lv*H? (3.32)

En donde: Qv = Gasto del rio asociado a un periodo de retorno que debera pasar sobre el

vertedor, en m3/s.

cd

Coeficiente de gasto, el cual depende de la relacion que se tenga entre la
profundidad del vertedor aguas arriba y del talud del vertedor, tal como se
puede ver en la Tabla 3.21 tomada del libro "Fundamentos de Hidraulica" de

Silvestre Paschual.

Tabla 3. 21 Coeficiente de gasto “Cd” para un vertedor tipo cimacio.

Lv = Longitud del vertedor, en m.
Hv = Carga hidraulica sobre el vertedor, en m.
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Para el disefio del cimacio se utilizard la Figura 3.52 y cuyos valores, para mayor detalle se
presentan en la tabla 3.22, los cuales deben de ser multiplicados por "Hv ", para obtener el
perfil de disefio.

Figura 3. 52
Tabla 3. 22 Coordenadas de un cimacio tipo Creager para un tirante unitario
X Y VERTEDOR Y SUP. LIB.
0.00 0.126 -0.831
0.10 0.036 -0.803
0.20 0.007 -0.772
0.30 0.000 -0.740
0.40 0.007 -0.702
0.60 0.063 -0.620
0.80 0.153 -0.511
1.00 0.267 -0.380
1.20 0.410 -0.219
1.40 0.560 -0.030
1.70 0.920 0.305
2.00 1.310 0.635
2.50 2.100 1.500
3.00 3.110 2.500
3.50 4.250 3.650
4.00 5.610 5.000
4.50 7.150 6.540

* NOTA: para valores mayores se tiene un talud 0.7:1
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Al final del cimacio se debera verificar que se forme el salto hidraulico, por lo que, para
poder calcular el tirante conjugado menor al pie del vertedor, se apoya en la Figura 3.53 de
la extinta SRH para “Espesores de ldminas de agua en muros vertedores tipo cimacio”,
requiriendo calcular la velocidad teérica Vt en el conjugado menor utilizando la ecuacion
3.33
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Figura 3. 53

Vi = /2g(z _szj (3.33)

De la Figura 3.53 se puede aprecia como calcular el valor de Z, y de la misma se determina
el coeficiente C, para posteriormente calcular la velocidad real Va con la ecuacion 3.34

Va =C*Vt (3.34)

Finalmente, al dividir el gasto de disefo en el vertedor Qv, entre la longitud del vertedor Lv,
se obtiene el gasto unitario, que a su vez se divide entre la velocidad real y como tenemos
seccion rectangular dicha division nos da el tirante conjugado menor d1 y a partir de él se
encuentra el conjugado mayor d2 y al comparar las energias de éste ultimo y la del normal
del rio aguas abajo de la presa derivadora se define la condicion del salto hidraulico.
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3) Obra de limpieza y proteccion

Como se comento anteriormente, al final del canal de llamada-desarenador se debera de
instalar una o varias compuertas, generalmente radial para su facil operacién y lo mas
proximo que se pueda a la obra de toma, ya que se debera de producir un flujo rapido que
pueda transportar el material sedimentado, es decir se debe de procurar que la velocidad
de salida del desarenador se encuentre entre 2.5 y 4.0 m/s, aunque en presas pequenas
se puede aceptar 1.5 m/s. Para su disefio se debera considerar que la obra de limpieza
seguira siendo un canal rectangular, generalmente con las mismas dimensiones que el
canal de llamada y procurando terminar su piso a nivel de la obra de proteccion, la cual, de
ser necesario, sera un tanque amortiguador que evite que se barra el salto hidraulico o de
lo contrario descargara en la obra de transicion, que se debera construir para regresar de
seccidn rectangular a la seccion trapecial del rio y que por sus caracteristicas es de concreto
que resistira la descarga del agua de la obra de limpieza.

La obra de proteccion al final de la obra de limpieza se definir4 su disefio y construccion,
en funcion de si se barre el salto hidraulico.

EJEMPLO RESUELTO

EJEMPLO 3.6 Proyectar una presa derivadora de tipo rigido de concreto.
Debe permita el paso de una avenida de 450 m*/s para un periodo de retorno de 50 afios, sabiendo
por medio de un levantamiento topografico que la longitud maxima que puede tener la cortina
vertedora es de 80 m. La elevacién en los hombros del rio es 1860.26 msnm y en el lecho del rio es
de 1855.55 msnm y el fondo del cauce tiene un ancho de 66.957 m, pendiente de 0.00015, una
rugosidad de 0.028 y taludes k=2

Las caracteristicas del canal de derivacidn son las siguientes: Querivar = 3.5 m3/s, seccidn trapecial,
simétrica revestida con taludes k = 0.5, ancho del fondo del canal 2.00 m, pendiente longitudinal del
fondo del canal 0.0005, elevacion de la rasante del canal en la derivacion 1857.50 msnm

Datos:

Quiserio = 450 mS/S

Tr =50 afios Lvmax = 80 m

Elevacion rio = 1,855.55 msnm Srio = 0.00015

Nrio = 0.028 Querivar = 3.50 m3/s

Seccidn trapecial k=0.50

Scanal = 0.0005 beanal = 2.00 m

Elevacién canal = 1,857.50 v(20°¢) = 1.007 x 10°® m?%/s
¥s (cuarzo) = 2,650 kg/m? Dp (arena cuarzo) =1 mm

Nota: Para definir el peso especifico de los sedimentos a depositar en el desarenador, se
considera que estan conformados de cuarzo y el valor promedio es de 2650 kg/m?.
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Incégnitas:
Canal de conduccion: yn; Obra de toma: Ho, br y hr;
Canal de Ilamada-desarenador: dc, bcy Lc; Cortina: Lv, Hy y Coordenadas del perfil Creager;

Definir tanque amortiguador; Elevaciones de toda la estructura.

Formulas:

Canal de conduccioén

Q= AV
21
v _Ris?
n
A
R, =
P=b+2d1+k?
A=bd +kd?

Orificios de obra de toma

Qd :CdA)\Ingo

Ci=f (forma y caracteristicas de las compuertas)
A, = f (De las compuertas seleccionadas)..tabla  3.19

Canal de llamada-desarenador

A

w

w=F,/gAD

2 3617 36v°
Fo=z"* 3 3
3 gAD gAD

I—_Ler tramo 120LC I—2do tramo an + 030(n _1)
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n = nimero de compuertas
L..r tramo = 0.00 — 0.30m (entre dichos valores para tener un valor practico)

Solucion:

Se muestra a continuacién un esquema del arreglo de la presa derivadora, asi como las dimensiones
a disefiar para que puedan cumplirse todas las condiciones del problema:

Lep / I
hy
N.A.M.E.
Hv Elev.

1857.50

Elev.
bCD
1855.50
Lmsx =80 m
Cauce natural Canal desarenador Canal de derivacién

Obra de
toma
Orificios de
derivacion Compuerta(s)
plana(s)
Canal de
conduccién | Dique

Canal de Canal de llamada-
limpieza desarenador
Compuertas
radiales

Cauce principal

Para este disefio y problema en particular se tiene el siguiente orden en la solucién de incégnitas:
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Tirante normal del canal de derivacidn que permita conducir el gasto a derivar (3.5 m%/s).

e (Carga necesaria en el (los) orificio(s) que permita pasar el gasto a derivar.

e Dimensiones del orifico (ancho y alto), las cuales estaran en funcidn de las compuertas
comerciales disponibles.

e Elevacion en el canal desarenador, el cual se fijara sumandole a la plantilla del canal de
derivacion el tirante normal y la carga sobre el (los) orificio (s).

e Elanchoy tirante en el canal desarenador que permita conducir el gasto a derivar, con una
velocidad baja para que permita sedimentacion de particulas del agua. El ancho del canal
estara condicionado por las dimensiones de la(s) compuerta(s) radiales a instalar.

e la longitud del canal desarenador serd el necesario para la instalacion y correcto
funcionamiento de la(s) compuerta(s) y que permita la sedimentacién en su interior antes
de llegar a los orificios de derivacion.

e la elevacion del canal desarenador, sera el nivel de la superficie libre del agua en el canal
menos el tirante normal en su interior, verificando que existe cuando menos una diferencia
en las plantillas de 20 cm.

e laaltura del dique, se fijara en funcién de la altura de la superficie libre del agua en el canal
desarenador.

e ElNivel de Aguas Maximas Extraordinarias (NAME) sera |la carga sobre el dique que permita

escurrir el gasto de disefio (450 m?3/s) con seguridad, si existe efecto de socavacién al pie del

dique se deberd proyectar un tanque amortiguador modificindose por tanto todas las
dimensiones anteriores.

Disefio de la obra de toma (orificios de derivacion)

La velocidad en estas estructuras esta comprendida en un rango de 0.70 a 0.90 m/s, para este
problema se propondra una velocidad de 0.80 m/s para verificar cuantas compuertas se colocaran

Previo a proponer el tamafio de la compuerta y determinar la carga necesaria para qué pase el gasto
por cada compuerta, se debe calcular el tirante normal en el canal de conduccién.

5 1
A3S?
Q=—
P3n
5 1
(2d, +0.5d?)?(0.0005):
35=

wln

(z.oo +2d,1+(05)° ) (0.015)

Solucionando la ecuacién de continuidad y utilizando la ecuacién de Manning para la velocidad, se
tiene que el tirante normal en el canal de conduccion es:

d_=1.190m
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De acuerdo con el tirante que se presenta en flujo uniforme, se proponen de la tabla de compuertas
tipo Miller TMC — 106 (1.07 m de ancho y 1.07 m de altura) para cumplir con que la altura de la

compuerta sea menor que el tirante normal (dn > hT)y garantizar que se tendra una descarga

ahogada, caso contrario se tendria que cambiar la propuesta de la compuerta.

b, =1.07m  h, =1.07m AT =1.07(1.07) :1.145m2

El drea requerida de orificios o de compuertas, conforme a la propuesta de velocidad de 0.8 m/s

3.5
=" = 4.375m?
AOFIfICIOS 08

Y el nimero de orificios es:

No _4375 3.821
orificios 1145 '

Si se utilizan 4 compuertas TMC — 106 (1.07m de ancho por 1.07 m de alto) la velocidad de
circulacién en los orificios seria 0.764 m/s; mientras que si se utilizan 3 se tendria una velocidad de
1.019 m/s. Dado que la velocidad con tres compuertas esta fuera del rango recomendado, se
utilizaran cuatro compuertas para el resto del disefio y el gasto por cada orificio sera:

3

35 m
=—=0.875—
Qo =74 s

Se procede entonces a determinar la carga necesaria para que se descargue el g, en cada compuerta

2
&
C
Jo =Cdp\) ZgHo = Ho :%

El coeficiente de descarga conforme al libro “Water measurement manual” del Departament of the
Interior, Bureau of Reclamation de los Estados Unidos de Norteamérica, para orificios con descarga
sumergida y controlados por compuertas toma un valor igual a:

C, =065
{ 0.875 T
- 0.65(1145) | _ . o
2(9.81)

Conforme alo anterior se muestra un esquema con las dimensiones (en m) y elevaciones (en msnm),
valido para todas las figuras que conforman el problema el canal de derivacién, asi como de los

orificios para garantizar el gasto a derivar y el correcto comportamiento de las estructuras.
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0.5 1859.261

1858.761 L ; 1858.890
+_ \ Ho l_

0.070 1858.690 / 1 Bordo Libre
v 0.200
\ dn= 1.190
hos 1070] & 1857500
05
2.000

Es pertinente mencionar que después de los orificios de la obra de toma, se considera conveniente
construir una caja de transicidn, que permita conectar la obra de toma con el canal de conduccion,
generalmente dicha caja es cuadrada, con longitud igual al ancho de la obra de toma
(4*1.07+3*0.2=4.88m), paredes verticales y una transicion para pasar a las paredes inclinadas del
canal de conduccién, como se muestra en la figura de la solucién del problema.

Disefio del canal desarenador (canal de llamada)

Ao 2,650 —-1,000
1,000

=1.65

2 36(1.007x10°)" | 36(1.007x10°)

“4 g - =0.770
3 9.81(1.65)(0.001)° \/9.81(1.65)(0.001)

1

w = 0.770,/9.81(1.65)(0.001) = 0.098m/s

3.5
=———=35.709m?
A 0.098

W, = 0.04(3.81) =0.683m/s

a 1

(0.098)°%(1.65)(0.001)

A= 35 =5.124m*
0.683
Para definir el ancho del canal desarenador se debe tomar en cuenta el drea transversal requerida
(5.124 m? en este caso); pero esta condicionado por dos aspectos: el primero de ellos es el tirante
de agua en la obra de toma que se determina por diferencia de niveles entre la superficie libre de
agua en el desarenador y la plantilla del orificio. Mientras que el segundo aspecto es el ancho con

gue se fabrican las compuertas radiales.
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Por ello se define primero un ancho aproximado a partir del area transversal y del tirante de agua
antes mencionado y en funcién del ancho de las compuertas se define el ancho adecuado del canal
de llamada-desarenador, verificando que se tenga un escalén minimo recomendado de 20 cm entre
el fondo del canal y la plantilla del orificio.

Yemin =1858.761-1857.50+ 0.2 =1.461m

b= A 5124 a0

©y,. 1461

De acuerdo con los anchos comerciales de las compuertas radiales (v.gr. 0.25, 0.50, 0.75, 1.0, 1.5,
etc., en metros) se proponen dos compuertas de 1.50 m y considerando que entre ellas existe una
pila de 0.40 m de espesor

b, = 2(1.50) + (2 —1)(0.40) = 3.400m

y, =3 2212y g
b, 3.400
ELEV.,, . jnags =1858.761-1.507 =1857.254msnm

Entonces el escalon entre el piso del canal de llamada-desarenador y la plantilla del canal de
conduccién sera:

Az = ELEV —ELEV =1857.500-1857.254 = 0.246m

canal-conduccion canal-llamada

Que al ser mayor al valor recomendado de 0.20 m, cumple con dicha recomendacion. Como parte
final del disefio del canal de llamada-desarenador se calcula su longitud de la forma siguiente:

_ 35.709

LC
3.40

=10.503m

Como se recomienda por seguridad dar un 20% adicional, se tendra, para el primer tramo del canal,

desde el rio hasta antes de la obra de toma:

L 1.2(10.503) =12.603m

cl°tramo

Para el tramo en la zona de |la obra de toma:

L 4(L.07) + (4-1)(0.20) = 4.880m

2%tramo =
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El tercer tramo, es decir entre la Ultima compuerta de la obra de toma y las compuertas radiales, se

puede asignar entre 0 y 30 cm, para que, de una longitud cerrada al
longitudes; por lo que se propone:

L =0.217m

3%ramo

L =12.603+4.880+0.217 =17.70m

decimetro, al sumar las tres

CANAL DE LLAMADA DESARE-
NADOR A LA OBRA DE TOMA

I T !

SECCIAN RECTANGULAR ] COMPUERTAS

- [isa]
CANAL DE CONDUCCIAN | BADIALES
1
LONGITUD DE TRANSICIGN \
EN EL CANAL DE CONDUCCIAEN| ™| }
SECCIAN TIPO TRAPECIAL
CANAL DE CONDUCCIAN = |
\
|
|
/\
PLANTA

(Nota: la planta es considerando como si el canal de conduccion fuera perpendicular al rio)

l_

e/

vy
\

1.507

-

g?.zm I 0.246

PERFIL

(Nota: el perfil es considerando como si el canal de conduccidn fuera paralelo al rio)
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Disefio de la cortina (Dique vertedor)

Unavez disefiados el canal de derivaciény el canal de llamada se tienen como valores para comenzar
el disefio del dique la elevacion de superficie libre del agua, asi como la profundidad que tendra la
estructura, se muestra a continuacion la determinacion de los valores de disefio restantes.

NAME
v 1858.761

1858.761
(1858 Hv

P= 3.261

LE/

L max = 80.000

Para el célculo del tirante sobre el vertedor se utilizara la longitud maxima entre hombros del rio y
de la tabla de Coeficientes de gasto “Cd” para un vertedores tipo cimacio, para un talud vertical
aguas arriba y de una P respecto a Hy (ésta ultima es la variable que no se conoce) propuesto de 0.7
el coeficiente de descarga tiene un valor de 2.10, a partir de este valor se inicia un proceso iterativo
hasta determinar el valor correcto del tirante sobre el vertedor.

Primer proceso

P 070

\

P =1858.761-1855.5 = 3.261m
C, =2.10

Segundo proceso

Q=C,LHZ & H, :[ Q js

C,L
3
L= =201 _1.000m
2.10(80)
P _S26L_, 6o
Hv 1.929
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De nueva cuenta de la Coeficientes de gasto “Cd” para un vertedores tipo cimacio, se determina el
nuevo valor de Cd y se repite el proceso, se puede obtener mediante una interpolacidn lineal de
valores o bien, para efectos de sistematizar la hoja de célculo se puede realizar una regresion de los
datos, obteniendo una ecuacién en funcién de P/Hy para el rango de informacion dada en la
literatura, para resolver este problema se usé la segunda opcién con un valor de R? = 0.999

C, =2.148

Tercer proceso

2
3
HV:{‘BO }:1.900m

2.148(80)
P 3281, 16
H, 1.9
C, =2.148

Se observa que el valor del coeficiente de descarga es el mismo y al despejar de nueva cuenta se
obtiene Hy = 1.900 m por lo que termina el proceso iterativo y se ha encontrado el valor correcto.

NAME =1858.761+1.900 =1860.660msnm

1860.660
—
1858.761
o 1.900
Z
1855.500
80.000

Una vez determinada la elevacidn del Nivel de Aguas Maximo Extraordinario se debe revisar que el
remanso aguas arriba del vertedor no provoque desbordamientos, de ser asi se pueden construir
bordos a lo largo de la zona de afectacion o bien rectificar el cauce en la zona del dique para darle
mayor longitud de vertido y con esto disminuir Hy, lo que resulte técnica y econdmicamente mas
factible. Con la finalidad de concluir el disefo se supondra que no ocurren desbordamientos.

Para construir el vertedor de cimacio tipo Creager se multiplican las coordenadas de un cimacio con
carga unitaria, por la carga de disefio del vertedor (H,) determinandose asi el perfil para el gasto de
disefio. Se muestra a continuacion esta operacidn y la seccion transversal del vertedor.
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VALORES PARAHv =1m Coordenadas de disefio

Y vertedor Y sup. libre X vertedor Y vertedor Y sup. libre
0.126 -0.831 0.000 0.239 -1.579
0.036 -0.803 0.190 0.068 -1.525
0.007 -0.772 0.380 0.013 -1.466
0.000 -0.740 0.570 0.000 -1.406
0.007 -0.702 0.760 0.013 -1.334
0.063 -0.620 1.140 0.120 -1.178
0.153 -0.511 1.520 0.291 -0.971
0.267 -0.380 1.900 0.507 -0.722
0.410 -0.219 2.280 0.779 -0.416
0.560 -0.003 2.659 1.064 -0.006
0.920 0.305 3.229 1.748 0.579
1.310 0.635 3.799 2.488 1.206
2.100 1.500 4.749 3.989 2.849

PERFIL CREAGER
2.0

15 7= —=

1.0 -
05 ™~

0.0 — ~
P

.05 \‘ -~ N
-1.0 \\ -~ NG

N\
-1.5
-2.0 \ \\
-25 \ \
-3.0 N,
35 AN
-4.0 \

0.000 1.000 2.000 X (m) 3.000 4.000 5.000

Como se puede apreciar la “Yvertedor” calculada en la tabla anterior, excede la altura de la cortina
(3.32 m), pero no conviene hacer el ajuste del ultimo punto del cimacio, ya que no sabemos si se
requerird de un tanque amortiguador para la disipacién de la energia por medio de un salto
hidraulico bien formado.

Definicion de la necesidad de tanque amortiguador o Disefio de la obra de proteccidn.

A continuaciodn, se verifica si se presentara un salto hidraulico al pie del vertedor o si es necesario
disefiar un tanque amortiguador. Para hacer lo mencionado, primero se debera calcular el
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conjugado menor al pie del cimacio, procediendo a utilizar la Figura de la extinta S.R.H. (*), por lo
gue primero se deberan calcular los siguientes parametros:

Z =NAME - ELEV,_ . ..... =1860.66—18555=5.16m

1860.660
— —_—

1858.761
\/2(9 81)(5 16 —129J 9.089m/s — 1900

1855.500
De la Figura (*), con Z=5.16m y Hv=1.9 m, se puede leer \ l_ J

C \ : \ \ \]\\ l} 5.900 T —
T \t\i'\\vk%m

NEWAVRRU
. ) nm
NAENA

\\
AV
) \‘\x\mm
NAVARNN
) EEEENNARNW
EEEENNAN

516 LN \W%&
Ly Y\
ﬁ o ols ol u ole r-—-..;‘____

VA, Yelocidad real
VALORES DEC *V " Valocidad tearice

Entonces: VR = CVT = 098(9089) =8.907m/s

3
450 =5. 625—m
0 S

Conjugado menor

g, = 9 =025 e
V, 80907
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Conjugado mayor (recordar que se da en una seccion rectangular)

g 4

1
d 1 {zv; Ld7 T _ 0632 1 {2(8.907)2(0.632) , (0.632)°
4

d,=—"F+=
2 2 9.81

1
2
=2.896m
2 2

L, =5(d, — d,) =5(2.896 - 0.632) =11.322m

CORTE TRANSVERSAL DESPUES DEL DIQUE

N /o

3.261
1855.50 ha

1 .
CORTINA (seccidén
Taludes del rio Lv = 80.000

(seccion trapecial)

rectangular)

br = 66.957
n= 0.028
5= 0.00015

Aguas abajo del dique se debe calcular el tirante normal en el rio al paso de la avenida de disefio y
posteriormente calcular su energia para poder comparar con la del conjugado mayo y definir si se
tiene necesidad o no, de un tanque amortiguador.

5
(66.706d, +2d? )* (0.00015)§

2

(66.796 +2d, 1+ (2) )3(0.028)

d_=5029m

Se verifica si la estructura ocupara tanque amortiguador, para ello se comparan las energias de los
tirantes conjugado mayor del salto hidraulico y normal en el cauce.

450
66.957(5.039) + 2(5.029)°
19.62

2
E, =5.029 + ( J =5.120mca
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450
80(2.896

E, =2.896 +
62

= 3.088mca

Debido a que £',, > FE» se presentara un salto ahogado, por ello no se requiere de tanque

amortiguador para disipar energia, y por lo tanto es necesario regresar a ajustar las coordenadas
del cimacio calculado en su ultimo punto, conforme a la altura de la cortina de 3.261 m

X Y vertedor Y sup. libre
2.488 1.206
3.261 2.052
3.989 2.849

Cabe resaltar que al usar la funcidn “interpolate” del programa Excel, se puede tener valores
diferentes, como es el caso de la “X” del cimacio, que tendria un valor de 4.316 m.

Disefio de la obra de limpieza (continuacion del canal de llamada-desarenador)

Como el objetivo de la obra de limpieza es regresar los sedimentos depositados en el canal de
Ilamada y desarenador, se debe de procurar que dicha obra, que es un canal rectangular, con
dimensiones similares al canal de llamada y desarenador, se conecte con la zona donde se forme el
salto hidraulico, es decir buscar que descargue a un tramo revestido y evitar que se presente
socavacion en el cauce natural, al momento de poner a funcionar la obra de limpieza, ya que como
se menciond en la teoria, se requiere que se presente una velocidad mayor a 3 m/s, para lograr que
sean arrastrados todos los sedimentos.

Conforme a lo anterior, se puede proceder de diferentes formas, que a continuacién se describen:

1) Conforme a la topografia del sitio donde se proyecta la presa derivadora, se define la
longitud fisica que se tendra desde las compuertas radiales, hasta el rio, considerando que
el tramo final del canal debe tener un angulo de 452 con respecto al eje del rio. Con dicha
longitud, el desnivel entre el piso del canal de llamada-desarenador y el fondo del rio, las
caracteristicas hidrdulicas de dicho canal y con la rugosidad del material con que se pretenda
construir la obra, se puede determinar la velocidad que se tendra al inicio del canal de la
obra de limpieza, utilizando la ecuacién de Robert Manning.

2) Cuando la velocidad es excesiva al calcularse como se describe en el parrafo anterior, se
puede disefiar una serie de escalones, en lugar de una rapida, teniendo especial cuidado en
determinar la longitud de ellos, ya que se corre el riesgo de que el chorro de la caida no
impacte en el escaldn siguiente y no se logre disipar la energia del agua.

3) Cuando se quiere mantener una velocidad que no sea erosiva para el concreto simple
(maximo 5 m/s), se debera de calcular la longitud necesaria de la rapida, despejando de la
formula de la pendiente y utilizando la ecuacion de Robert Manning, teniendo cuidado de
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disefiar una estructura disipadora de energia al final de la rapida, para evitar problemas de
socavacion en el cauce.

4) Otraforma de evitar velocidades erosivas en la obra de limpieza, es combinando una rapida
y uno o varios escalones, donde la rapida sera definida su pendiente conforme a la velocidad
maxima no erosiva para el concreto simple y el o los escalones para absorber las diferencias
de desnivel.

SOLUCION:

Conforme al primer criterio, se tiene que la longitud maxima del canal de la obra de limpieza,
conforme a la topografia es de 15.8 m, como se puede observar en el siguiente dibujo:

e . 1

COMPUERTAS
RADIALES

[CTANGULAR
ZONDUCCTIAN

El desnivel entre el inicio del canal y el fondo del cauce es

AZ =ELEV_, — ELEV =1857.254 -1855.5=1.754m

canal fondo—cauce

Con lo que se tiene una pendiente del tramo de
1.754

Sobra—lim pieza = ﬁ = 0111

De conformidad con la seccidén hidraulica del canal de llamada-desarenador, donde el ancho del
canal es de 3.4 m y el tirante de agua de 1.437 m (1.507 m — 0.070 m), es decir sin considerar la
carga necesaria para pasar el gasto a derivar por los orificios, ya que, en el momento de poner a
funcionar la obra de limpieza, se encontrard cerrada la obra de toma, se tienen los siguientes valores
para las caracteristicas hidraulicas

_4.885

A=3.4(1.437) = 4.885m’ Pm=34+2(1437)=6273m  Rh=_~_2=0.779m

12 Opcion. Proponiendo concreto simple, con n=0.015 y aplicando la ecuacion de Robert Manning,
se tiene una velocidad de
1

2
V= 001&_)(0.779)(3)«/0.111 =18.798m/s
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Conforme a lo anterior, se tendria problemas de erosién en el concreto simple, por lo que se puede
solucionar colocando concreto de alta resistencia, que de conformidad con la tabla 4.12, se tendria
que colocarse concreto con resistencia f'c=200 kg/cm?.

22 Opcidén. Proponiendo concreto ciclépeo (Vmax. = 10 m/s), con n=0.038, de la ecuacién de
Manning se obtiene una velocidad de 7.42 m/s.

32 Opcidn. Proponiendo concreto simple, con n=0.015 y velocidad maxima de 5 m/s, se tiene que la
longitud necesaria seria:

2 2
5=V} _ | SO _ 00785
Rh3 0.7793
Lcanal—lim pieza — Desnivel = 1.754 =223.329m
S 0.00785

De las tres opciones analizadas se puede apreciar, a priori, que la mas econdmica es la segunda y se
entiende facilmente que las alternativas de disefar escalones, siempre sera mas caro que la primera
o segunda opcion. Conforme a lo anterior se concluye que la obra de limpieza sera conformada con
concreto ciclopeo y con éste calculo se concluye el disefio de la presa derivadora, faltando
solamente hacer los planos de proyecto, que de forma esquematica a continuacidon se muestran
unos planos de una tarea realizada por un alumno.

s
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3.8 ELEMENTOS DE CONTROL

Los vertedores de demasias son el elemento de control mas importante de las presas, pero
no es el Unico, ya que, adicionando compuertas sobre su cimacio, se puede controlar de
una forma més versatil y eficiente el agua que se almacena o desaloja del vaso de la presa,
los sifones de excedencias también son elementos de control y también a la obra de toma
se le puede utilizar como un elemento de control, cuando es necesario el desalojo
extraordinario del agua almacenada.

Los vertedores de demasias son el elemento de seguridad de una presa de mayor
importancia. Deben proyectarse de manera que puedan descargar las avenidas maximas,
manteniendo al mismo tiempo el vaso a un nivel inferior a uno predeterminado. Un vertedor
seguro es muy importante. Muchas fallas de presas se han debido a vertedores de
demasias mal proyectados o insuficientes. El tamafio del vertedor y la frecuencia de su uso
dependen de las caracteristicas del escurrimiento de la cuenca y de la naturaleza de la
obra. La determinacion y seleccién del gasto de las avenidas producidas por las
aportaciones de la cuenca deben basarse en un estudio adecuado de los factores
hidrologicos de la cuenca. El trayecto del agua a través de la presa requiere un proyecto
conservador para evitar las pérdidas de vidas y dafos a las propiedades. Las limitaciones
de espacio no permiten hacer un tratamiento hidroldgico de los gastos de las avenidas. Sin
embargo, se dan datos para estimar las avenidas méaximas para los estudios iniciales de la
obra. Por lo tanto, es necesario hacer un analisis hidrolégico detallado para la utilizacién de
los escurrimientos anuales y las avenidas a largo plazo para el proyecto correcto de la obra.

En algunos proyectos de presas pequefias se usara un tipo de vertedor para operaciones
normales y para avenidas maximas con periodos de recurrencia de 50 a 100 afios, sin
embargo, para aquellas presas, independientemente de su tamafio, si existe la posibilidad
de pérdidas de vidas humanas o grandes pérdidas econdémicas, el periodo de retorno con
el que se debera disefiar el vertedor sera de 10,000 afios. Los vertedores para emergencias
proporcionan seguridad adicional si se presentan sucesos no previstos en las suposiciones
normales de proyecto. Estos casos pueden ser el resultado de avenidas superiores a las
de cierta intensidad, mal funcionamiento de las compuertas del vertedor, o a cierre obligado
de las obras de descarga. Los vertedores de emergencia impiden el rebasamiento de la
cortina de la presa y son especialmente necesarios para todo tipo de presas de
almacenamiento, pero en el caso de las cortinas de tierra y enrocamiento son
fundamentales.

3.8.1 C(lasificacion de los vertedores
De forma general, y con fines de su utilizacion para la obra de control de una presa, los vertedores
se pueden clasificar de la siguiente forma:

VERTEDOR DE DESCARGA LIBRE: a) RECTO; b) EN ABANICO; c) DE POZO;
d) DE CANAL LATERAL; e) DE SIFON.

VERTEDOR ESCALONADO
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VERTEDOR DE DESCARGA CONTROLADA: a) CON CUBETA DEFLECTORA; b) CON TANQUE
AMORTIGUADOR.

............

Figura 3. 54 Vertedor en abanico Figr 3. 15 Vertedor de pozo

- Ventilacién para
S interrumpir ol .
efectn sifénico ¢ Nivel normal de la superficie del agua en o waso
sy elevacidn de la cresta del sifén

(A) RAMA INFERIOR APROXI- (B) SALIDA SIN CONTROL (C) RAMA INFERIOR INCLINA-
MADAMENTE VERTICAL CON DA CON SALIDA SIN CONTROL
SALIDA DIVERGENTE

Figura 3. 56 Vertedor de demasias de sifon para una presa de tierra pequefia

-

Figura 3. 57 Cimacio con escalones y Detalle de un escalén
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e na - corte loangitudinal

Figura 3. 58 Vertedor con tanque amortiguador  Figura 3. 59 Vertedor con cubeta deflectora

3.8.2 Seleccion del tipo de vertedor
Para la seleccion del tipo de vertedor se deber& considerar los siguientes aspectos de los
diferentes tipos de vertedor:

a. Vertedores de demasias de descarga libre. Tiene un efecto amortiguador o
laminador de la crecida. Gracias a €l, la punta de la avenida disminuye, la curva de ésta
se aplana, se hace menos peligrosa, pero a cambio se alarga y, al bajar los caudales
del rio, el vertido da unos gastos algo mayores, hasta que poco a poco se van
igualando.

Con un vertedor de descarga libre no pueden provocarse caudales superiores a los que
hubiera dado el rio, su funcionamiento es automatico y aplanador de la onda de crecida.

La ventaja de este tipo de obra es que nos despreocupamos de su funcionamiento, él
solo se ocupa de verter cuando es necesario y, ademas, colabora en moderar la
avenida. En cambio, tiene el inconveniente contrario: no podemos actuar con
anticipacion a la avenida desaguando por el vertedor para impedir que el agua alcance
una cierta cota o para crear un volumen vacio de embalse que amortiglie ain mas la
crecida.

b. Vertedores de demasias con compuertas. Si queremos gobernar a voluntad el
desaglie del vertedor y controlar el nivel del embalse, tenemos que poner unas
compuertas en la parte superior del vertedor. Estas pueden dar paso al agua por
encima (compuertas de vertido), o por debajo. En este caso las compuertas pueden
ser de segmento o planas; estas Ultimas con diversos sistemas de movimiento.

Las compuertas pueden moverse a voluntad o por medio de un mecanismo automatico.

Las compuertas pueden estar cerradas o abiertas, parcial o totalmente. Gracias a esto
podemos desaguar por ellas el caudal que deseemos y bajar o subir el nivel del
embalse segun desagiiemos un caudal superior o inferior al que entre en él. Esto puede
ser importante o incluso fundamental, cuando hay agua arriba de la presa una
poblacién, via de comunicacion.

En algunos casos la obra de excedencias puede ser uno o varios tlneles controlados
por compuertas en su entrada y que permiten evitar un sobre-almacenamiento en la

presa.
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c. Vertedor de demasias recto. Se adapta bien a las presas de concreto. Se usa
comunmente donde las presas tienen una cresta de suficiente longitud para dar la
descarga deseada y donde el material de cimentacién es sélido o puede protegerse
contra socavacion. Algunas presas usan uno del tipo de derrame o sin apoyo; otros
incorporan un canal muy inclinado o conducto para llevar el agua al canal de aguas.

d. Vertedores de canales muy inclinados. Se usan con frecuencia en las presas de
tierra, o donde las condiciones de cimentacion son malas aguas abajo. Los de canales
laterales y los de pozo se adaptan facilmente a cafiones angostos donde el espacio es
limitado.

e. Vertedores de sifon. Las limitaciones en la longitud de la cresta o para mantener
constante el nivel del embalse se adaptan a las caracteristicas de funcionamiento de
los vertedores de demasias de sifon.

3.8.3 Diseiio de la obra de excedencias

Una razdn de bastante peso, que centra las dimensiones, es la proporcién entre el tamafio
del cauce y el de la obra de excedencias. El cauce se ha formado a lo largo de la historia
de varios siglos y no hay mejor resefa histérica que el propio cauce, porgue éste no se ha
logrado por la erosion continuada de los caudales normales en esa larga historia, sino por
la erosion esporadica, pero brutal, de las grandes crecidas. Son éstas las que amoldan el
cauce a la necesidad de su evacuacion; y cuando viene una superior a todas las anteriores,
al no “caber” en el cauce, lo erosiona y ensancha, y asi sucesivamente, hasta que venga
una aun mayor. De forma que el cauce de un rio, es un testigo de lo que ha hecho la crecida
maxima hasta la fecha. Por ello, si al evaluar la capacidad del vertedor de demasias “nos
pasaramos” y la obra no cupiera en el cauce, ello seria indicio de que nuestra evaluacion
habria sido exagerada, y deberiamos reconsiderar nuestros calculos y criterios.

El quedarse corto en la evaluacion es muy peligroso, pues si viene una crecida mayor, y no
puede pasar por el vertedor de demasias, saldrd por donde pueda, probablemente
vertiendo sobre la presa, o por algun sitio bajo del embalse, con posibilidad de erosién y
guiza vaciado de aquel. Pero el pasarnos en las dimensiones del vertedor de demasias
conduce a un exceso de costo innecesario y, ademas, lo que es auln peor, puede llevar a
gue, por una falsa maniobra, equivocacion, averia, sabotaje, etc., se abran las compuertas
del vertedor o de la obra de toma y se provoque una crecida mayor que la que ha llevado
el cauce, provocando erosiones en él y quizas grandes dafios a los usuarios aguas abajo.
Esto nos plantea una faceta que hay que analizar ya que es de suma importancia, y para
ello vamos a analizar la influencia que la forma de la derivacion del vertedor tiene sobre la
evacuacion de caudales, conforme al Sub-Tema 3.6 SEGURIDAD DE PRESAS.

Para tener una idea de la magnitud de las dimensiones de los vertedores de demasias, se
tiene la presa El Cajon, cuya obra de excedencias consta del canal de llamada, la estructura
de control y el canal de descarga. La estructura de control incluye cimacio, muros laterales,
pilas intermedias, Figura 3.60, compuertas y losa-puente para operar una grua pértico. Las
compuertas seran 6, radiales, de 12 x 20 m cada una; el canal de descarga esta integrado
por una losa de piso, muros laterales y muro divisorio central, con una longitud de 700 m y
un ancho de casi 100 m para un gasto de disefio de 14,864 m?/s. Los taludes llevan soporte

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 170



OBRAS HIDRAULICAS

mediante concreto lanzado y anclaje. En el canal de descarga el piso tiene un patrén de
anclaje, para evitar el levantamiento de las losas.

3.8.4 Capacidad de la seccién de control del vertedor

La capacidad de la seccién de control del vertedor o lo que se traduce en la determinacién
de la capacidad de superalmacenamiento, se realiza por medio de la técnica denominada
Transito de Avenidas en Vasos, la cual de manera similar al funcionamiento del vaso, se
fundamenta en la ecuacion de continuidad, es decir la diferencia (incremento o decremento)
del almacenamiento del vaso en un determinado tiempo es igual a la diferencia del gasto
de entrada y el gasto de salida; matematicamente se tiene:

| -0 =—2 (3.35)
dt

Donde:

| = Gasto de entrada al vaso (hidrograma de disefio), en m3/s.

O = gasto de salida del vaso por la obra de toma y/o excedencias (capacidad de desalojo
de las obras en funcién del nivel del agua en la presa), en m3/s.

dS = Variacién de almacenamiento en la presa, en m®.
dt = Intervalo de tiempo, en segundos.

Partiendo del principio que se conoce el hidrograma de disefio de la presa y que pasaréa por
su vertedor de excedencias y de que en el primer instante de tiempo no existen descargas
de la presa, se conoce el volumen inicial en la presa y su respectivo nivel de superficie libre
del agua, por lo que se puede discretizar la ecuacion anterior en el tiempo de la siguiente
forma:
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Si+l =S

i _ L+l 0 +0i,

(3.36)
At 2 2

En si, el trdnsito de una avenida consiste en modificar el hidrograma que llega como
estimulo producto de una tormenta, en un hidrograma donde se retarde el efecto del pico y
la magnitud del mismo (Figura 3.61)

Transito de la avenida en vasos
1200
1000 /A\
800
@
52}
é 600
172)
=]
? 400
O
200
0
2 4 6 8 10 12 14 16 18
-200 .
Tiempo (hr)
—&— Gastos de entrada —#— Gastos de salida

Figura 3. 61 Esquema de un trdnsito de avenida

Es importante sefialar que la modificacion del hidrograma no solo se puede ocasionar por
la presencia de una presa, sino también por el paso de éste a través de un cauce, ya sea
natural (rio u arroyo) o artificial (canal), siendo en éste caso conocida a la técnica para poder
calcular dicha modificacién como Transito de Avenidas en cauces.

Por lo anterior se tiene que para realizar el transito de la avenida en un vaso, es necesario
conocer la CEAV, el hidrograma de disefio asociado a un periodo de retorno, la ecuacion
gue rige las salidas por la obra de excedencias y por la obra de toma, y definir un intervalo
de tiempo, que en general puede ser una hora o dos horas y por medio de una hoja de
calculo, como la que se muestra a continuacion, se puede definir la forma del hidrograma
de salida o hidrograma transitado, determinando de esta forma si el vertedor de demasias
es capaz de desalojar el hidrograma de disefio 0 es necesario hacer alguna modificacion
(en este caso la obra de toma no debe tener gasto de salida).
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E Microsoft Excel - Copia de Sol_transitoave_txt

E‘_‘] Archiva  Edicidn  Wer Insertar Formato  Herramientas Datos  Yentana 7 Escriba una pregunta - -0 X
NSl 3 S SBAITHIE LR F 9 0 B -8 E e e fieeos

i | = A | Aea

Avial S0 - N K SIE==E8 % m € 80 E B O ARG S| B2 R QHBISOHN

A3 - 5
A& | B | ¢ | o | E | F G H | I d K [ T wv=x
TRANSITO DE AVENIDAS EN VASOS

| 4 Hidrograma Salida obra de toma Relacion Volumen-Elevacion
| & | Pendiente Ot= 20 mais E v o 2ViAHO
| B t=1hr 720000 m3h2 04 1020.6 200 56802
| 7 t=1hr -360000 m3h2 Incremento en el tiempo 51 1035.0 33.4 6783.8
|8 AT = 0.1 hr 52 1058.0 Bo.7 58838
| 9 Relacion Elevacién-Veolumen 53 1083.0 1458 61682.7
|10 v=10E""*® Datos del vertedor 24 o7z 2248 G37E.0
| 11 W en miles de m3 c= 2
| 12 E en metros L= 18 m Polinomio ajustado al= 1.37872E-08
113 y=alx*3+ad=d+adx ad= -0.000118801

14 ad= 0.238138874

15

16 | Tiempo E; I; [ I, 0, V; 2V./At0; |2V, /AtHO,, | O, Vi E;s
A (m) (m?/s) | (m/s) | (m3/s) | (m°/s) |(miles m®)| (m?®/s) (m®/s) (m3/s) | (miles m®) (m)

18 0 5040 0 20 20 20.0 1021 5650 5670 20 1017 5025

14 0.1 50.28 20 40 B0 20.0 1017 5630 5680 20 1021 5040

20 0.2 5040 40 it 1aa 200 1021 5650 57a0 24 1030 5078

21 0.3 50.78 =it} a0 140 294 1030 5681 5831 44 1041 5124

22 04 51.24 a0 1aa 180 487 1041 5734 5914 70 1052 51.70

23 0.5 51.70 100 120 230 69.9 1052 5773 5983 N 1062 5414

34 0.8 53.14 120 140 260 431 1062 5808 Jafiaze] 115 1072 5453

25 0.7 52.53 140 160 300 114.8 1072 5838 6139 137 1080 5488 3
M4y b](Chartl X’CﬁértE XShée}:l/‘ - T T T o ‘( - - — o »
ot~ U |awcforness N NOOM A @& - L-A-===adf

Figura 3. 62 Cdlculo del transito en vasos

Para calcular el gasto de salida del vaso por el vertedor de excedencias y/o por la obra de
toma se utiliza la formula correspondiente, que para el primer caso es para un vertedor sin
control y para el segundo caso se usa la férmula para un orificio. Es practica comun que al
determinar la capacidad de superalmacenamiento de un vertedor de una presa de
almacenamiento, no se considere la descarga por la obra de toma, lo cual dar4 un margen
de seguridad adicional en la operacion real del embalse. En cambio, en las presas
rompepicos si se debera considerar la descarga por el desfogue de fondo como si fuera un
orificio, ya que éste tipo de presas, no deben almacenar agua y por lo tanto no tienen obra
de toma.

La descarga sin control sobre la cresta del vertedor esta dada por:
3

Q=CLH?
Donde:

(3.37)

Q =descarga total sobre el vertedor, m3/s

L = longitud neta de la cresta, en m.
H = carga para el proyecto sobre la cresta del vertedor, m.
C = coeficiente de descarga

Esta ecuacion se modifica cuando se colocan pilas sobre la cresta y cuando hay

velocidades de llegada de consideracion y se convierte en:
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3

Q=C(L-KNH)(H +h,)? (3.38)

En ambas ecuaciones el coeficiente C, varia con la configuracion de la cresta del vertedor
y la carga de energia H, sobre la cresta. Para un vertedor de cimacio, C varia con la carga,
aproximandose a 4.0 cuando se acerca a la carga H para proyecto. La curva de calibracion
puede calcularse con los datos de la Figura 3.63 del U. S. Army Corps of Engineers,
Waterways Experiment Station, Hydraulic Design Chart 111-3.

. (e e i T , . I
1.4 — - = T ]
| Coeficiente C para compuertas /

[ radicuales de 40° incho por

| 2' JL;! de alt 1as ae Ijr de grue- ”/

| das las compuertas abiertas. /

50, de tajar

0.88
1 y

Figura 3. 63 Curvas obtenidas de avenidas extraordinarias

La profundidad del agua de llegada afecta el coeficiente de descarga. Las pequefias
profundidades, Ha, reducen el coeficiente de descarga del coeficiente de proyecto de 4.0,
al bajo coeficiente de vertedor de 3.0, como se muestra en la Figura 3.63. En general, la
profundidad a la cresta del vertedor debe ser igual o mayor que la carga que actta sobre el
vertedor. Cuando la profundidad del canal de llegada es menor que la carga, las condiciones

Iimiggg gfgg@n gl gg;rgn ggl mgvimigngg. A su vez, gl gggfigign;g gg gggggrgg se ggrgximg
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al coeficiente de poca descarga del vertedor. En los proyectos en que esto es importante
se incluyen presas de derivacion de poca altura para el abastecimiento de agua o en las
obras de toma para riego. La velocidad es mas importante cuando la profundidad de llegada
es pequeia.

I | — T
//-——"‘ He B, HO \
3.8/ —
T 3!’2
| Q=CLH
236 - | ‘ ‘///,/;7|
= 2 4 O | L |
Q 1 c |
8 | = [ | |
| | ! ;‘3 0 gL_ L = -
3.2 — - & ‘
| |
08 - —
30 = ‘ 0 04 08 1.2 1.6 2.0
0 10 20 30 Relacién de la carga en}l;a cresta
Valores de a la cargade proyecto, F;_

1
I

Figura 3. 64 Reduccion del coeficiente de descarga del coeficiente de proyecto

Las capacidades de los vertedores con compuertas parcialmente abiertas se determinan
usando la ecuacion para los orificios, donde el coeficiente de gasto “C”, varia con las
diferentes disposiciones de la compuerta y de la cresta. Influirdn en ellos las condiciones
de la corriente de llegada y de salida, porque afectan la contraccién de la corriente al pasar
por la abertura. La Figura 3.65 muestra coeficientes que representan promedios
determinados para varias condiciones de llegada y de salida pasando por orificios a
diferentes aberturas de la compuerta a la carga total. Los coeficientes obtenidos de estas
figuras son suficientemente seguros para determinar la capacidad de las estructuras del
vertedor en presas pequeiias.

I N 3
| ! hy 1—?:1—5
2 | H,1
2 | et
= 070| i F”’»\
% i .
c | ._2 (yy Ve 3=z}
e O=‘3— J2g CL\H, -Hgz |
§1068— W SNGS.. | - _T— —
- |
° 066 — +— +
3 |
= |
3 i |
oo64bnv-— L 1 e s
0 0.l 0.2 03 4 04 05 06 07

Relacién de —
1
Figura 3. 65 Coeficiente de descarga para flujo a través de compuertas parcialmente abiertas
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EJEMPLO RESUELTO PASO A PASO

Ejemplo 3.7 Transito de avenida - Longitud de Vertedor

Calcular la longitud del vertedor de demasias de la presa de almacenamiento “El Bosque”, Mich.,
conforme a la informacién del ejemplo 3.5 y considerando el siguiente hidrograma de disefio y
tomando como bordo libre de la cortina 2 metros:

Datos: Nota: se transfieren los datos completos del problema 3.5, sin embargo, los que seran
utilizados se marcan en negrita
Capacidad atil =216.1 Mm3 Altura de la cortina=64.5m

Capacidad inicial del embalse = 15 Mm? Capacidad muerta 3.9 Mm?

Elevacion capacidad muerta 1692.50 msnm Elevacion cresta vertedora = 1741 msnm
Elevacién corona = 1745 msnm Elevacién fondo rio = 1680.5 msnm
Bordo libre=2m

Demanda generacién de energia eléctrica = 2.5 Mm3

Demanda para riego variable

Terreno del vaso: 95% arcilla legamosa, 4 % es arcillay 1% es legamo arcilloso
CurvaE-A-V

Volumenes de escurrimiento mensual

Demandas

Datos climatoldgicos de lluviay ETP

Hidrograma
| Elevaciones Capacidades
8
msnm m CurvaE-C
1,680.50 0.00 300,000,000.00
1,685.00 1,200,000.00
1.690.00 1,800,000.00 250,000,000.00 Pl
[ ]
1,695.00 6,000,00000 | | % 300000,00000 ;
1,700.00 10,000,000.00 | | £ ,
1,705.00 22,000,000.00 | | ¥ 15000000000
1,710.00 30,000,000.00 g y
1,715.00 45,000,000.00 | | & 100,000,000.00
1.720.00 62,000,000.00 —
1,72500  70,000,000.00 50,000,000.00 .
[ ]
1,730.00  130,000,000.00 000 4o ot * . . . .
1,73500  172,000,000.00 6 o o o o o o
1,740.00  210,000,000.00 s ¢ ¢ & & & 3
0 a o [l (o)) m <
1,741.00  220,000,000.00 & & R R & R =
- - — — — — —
1,743.00  237,000,000.00 )
1,74500  245,000,000.00 Elevacidn (msnm)
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| Tiempo Gasto
hrs m’ Hidrograma
0 0 1200 -
1 100
2 300 1000 - o
3 700 |
4 970 800 -
5 1,000 | |% s
6 850 | | 600 - .
7 620 | | & |
8 470 400 -
9 210 °
10 130 200 - .
11 110 . > .
12 100 0 . . . . . I S
= oIl 0 2 4 6 8 10 12 14 16
14 20
15 0 Tiempo (hrs)
Incognita:

Longitud del vertedor para un hidrograma de disefio determinado.

Férmulas:
Siu=Si _lLi+tliy O +0,
At 2 2
3
0= Cd I-v Hv2
C,=f(p.H))
Solucion:

Considerando el caso mas critico que seria que la presa esté totalmente llena y no se tiene gasto de
salida por la Obra de Toma, se propone una longitud y por medio de la simulacion del transito de la
avenida por el vaso, se verifica que el nivel del agua no invada el bordo libre.

3
Para calcular los gastos de salida O = C, L, H? por el vertedor, se tiene que C, = f (p, Hv) donde
P es la altura de la cortina en el vertedor y H,, es la carga sobre el vertedor, el valor del

coeficiente de descarga se puede obtener de Tabla 20.1 del libro "Fundamentos de Hidraulica" de
Silvestre Paschual.

Para las dimensiones de la estructura en este problema

p=E — E,, =1,741.000 —1,680.500 = 60.500m

vertedor
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Hymsx = Ecorona — BL — Eerteqor =1, 745.000 — 2.000 —1,741.000 = 2.000m
P _60.500 _ 30.25
Hymax 2.00
Como _P >3
Vmax
C, =2.156

Caso contrario se debera obtener el valor del coeficiente como si se tratase de un vertedor pequefio.

Considerando que el transito de avenida se realiza cuando la presa se encuentra llena, es decir, en
la condicién mas critica se tiene como datos para el inicio del transito

E =1,741.000msnm

vertedor

V_ .. =220,000,000.000m*

presa

Se propondra la longitud del vertedor de tal manera que al finalizar el transito de la avenida no se
rebase la elevacion maxima (2.00 m) conforme al enunciado del problema, si se llega a rebasar se
debera cambiar la longitud y volver a realizar el transito de avenida hasta que cumpla con esta
condicién.

Secuencia de calculo para los primeros dos tiempos, posteriormente se resuelve con una “macro”
en una hoja de célculo del programa Excel:

Para el primer intervalo de tiempo i =1

At =1.00-0.00 =1.00hr = 3,600s

Se propondra la carga en el vertedor para desalojar el incremento de volumen si no cumple se
tendra que iterar hasta cumplir la condicidn.

H, =1.00m y L, =10.0m

E.., = E +H, =1,741.00 +1.00 =1,742.00m

L +1; 1000040 £0.00 m3
=2 = 2 T s
3 m3
0;+1 = 2.156(10.000)(1.000)Z = 21.560T
0,41 +0; 21560+ 0 m3
Qo = = > = 10.780T
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V,.,= f(curvaE —-C,H, ) =229,312,500.00m?®

AV Vi +V; 229,312,500 +0 5 586.810 m3
At At 3,600 s s

3
m
AQ = Qs — Qo = 50.00 — 10.780 = 39.220 —

AV m3
E — AQ = 2,586.810 — 39.220 = 2,547.586T

Al transitar el primer intervalo de tiempo del hidrograma de entrada, con la longitud de vertedor
inicial propuesta, y al suponer una carga de 1.00 sobre el vertedor se observa que solo tendra solo
capacidad de desalojar 21.560 m3/s y que la diferencia con respecto de gasto de entrada son 39.22
m?3/s, sin embargo con la carga del vertedor en el vaso se almacenaria un total de 2,586.81 m3/s, y
qgue no es lo que puede almacenarse de acuerdo con la estructura existiendo una diferencia de

2,547.586 m3/s, por lo cual la carga supuesta no es correcta, se deberd cambiar hasta cumplir que

AV . . . -
v AQ = 0, por ello se recomienda al lector utilizar la herramienta “buscar objetivo” de Excel para

calcular la carga sobre el vertedor que cumpla dicha condicién.

Haciendo uso de dicha herramienta H,, =0.0189m , después de solucionar el primer incremento

en el tiempo, se utilizan estos valores junto con el hidrograma en el segundo incremento y se
resuelve de nueva cuenta hasta haber transitado por completo el hidrograma de entrada como se
muestra a continuacion.

At H E (li+ha)/2 O (01+011)/2 v VitV)/At AQ=l-O Diferencia
i+ i+lis i+ i+0is+ i+ Vi -

i v 1 1 1 1 1 (Viaa4Vi) AV/ALAQ

’ " msnsm m/s m?/s m3/s m3 m3/s m3/s m3/s

0 0.00  0.0000 1,741.0000 0.00 0.000 0.00 220,000,000.00 0.00 0.00 0.000
1 3,600.00 0.0189 1,741.0189 50.00 0.056 0.03 220,179,898.91 49.97 49.97 0.000
2 3,600.00 0.0945 1,741.0945 200.00 0.626 0.34 220,898,670.30 199.66  199.66  0.000
3 3,600.00 0.2830 1,741.2830 500.00 3.246 1.94 222,691,699.59 498.06  498.06  0.000
4 3,600.00 0.5996 1,741.5996 835.00 10.010 6.63 225,673,840.81 828.37 828.37 0.001
5 3,600.00 0.9832 1,741.9832 985.00 21.018 15.51  229,163,989.56 969.49  969.49  0.000
6 3,600.00 1.3636 1,742.3636 925.00 34.331 27.67  232,394,360.84 897.33  897.33  0.000
7 3,600.00 1.6886 1,742.6886 735.00 47.308 40.82  234,893,411.00 694.18 694.18 0.000
8 3,600.00 1.9471 1,742.9471 545.00 58.580 52.94  236,664,813.27 492.06 492.06  0.000
9 3,600.00 2.1084 1,743.1084 340.00 66.007 62.29 237,664,556.60 277.71  277.71  0.000
10 3,600.00 2.1706 1,743.1706 170.00 68.949 67.48  238,033,635.35 102.52 102.52  0.000
11 3,600.00 2.2017 1,743.2017 120.00 70.434 69.69  238,214,745.51 50.31 50.31 -0.001
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12

13

14

15

3,600.00
3,600.00
3,600.00

3,600.00

2.2229

2.2251

2.2026

2.1659

1,743.2229
1,743.2251
1,743.2026

1,743.1659
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105.00

75.00

35.00

10.00

71.455

71.561

70.479

68.722

70.94

71.51

71.02

69.60

238,337,345.34
238,349,916.17
238,220,243.58

238,005,680.20

34.06

3.49

-36.02

-59.60

34.06

3.49

-36.02

-59.60

0.000

0.000

0.000

0.000

De las cargas que se presentaran en el vertedor se observa que la maxima es Hy = 2.2251 m, la cual

es mayor que la restriccién de 2 m. Por lo tanto, el vertedor es insuficiente y se debera aumentar su

longitud hasta que Hy sea igual 0 menor que Hymasy, la longitud final dependera también del analisis

econdmico.

Cambiando a Ly = 15.00 m se tendria una carga Hy = 2.1107 m por lo cual sigue siendo insuficiente,
una nueva propuesta con Ly = 20.00 m se tendria una carga Hy = 2.0240 m que estd muy cercano a
la solucion. La solucion final es con una longitud de vertedor de 21.80 m, y se muestra a continuacion
el célculo final, donde se puede apreciar que el maximo tirante en el vertedor es de 2.0 m, conforme
a la restriccion establecida en el encabezado del problema, el cual se da en el tiempo 10.

10

11

12

13

14

15

At

S

0.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

3,600.00

Hv

0.0000

0.0189

0.0943

0.2820

0.5956

0.9717

1.3373

1.6374

1.8596

1.9782

2.0000

1.9928

1.9777

1.9471

1.8972

1.8381

msnsm

1,741.0000

1,741.0189

1,741.0943

1,741.2820

1,741.5956

1,741.9717

1,742.3373

1,742.6374

1,742.8596

1,742.9782

1,743.0000

1,742.9928

1,742.9777

1,742.9471

1,742.8972

1,742.8381

Ein (I+12)/2
m3/s
0.00

50.00

200.00

500.00

835.00

985.00

925.00

735.00

545.00

340.00

170.00

120.00

105.00

75.00
35.00

10.00

O

m3/s

0.000

0.122

1.362

7.039

21.604

45.020

72.687

98.477

119.187

130.769

132.941

132.220

130.718

127.697

122.824

117.127

(0i+0ix1)/2

m3/s

0.00

0.06

0.74

4.20

14.32

33.31

58.85

85.58

108.83

124.98

131.85

132.58

131.47

129.21

125.26

119.98

Via

m3

220,000,000.00

220,179,779.83

220,897,108.11

222,681,986.93

225,636,431.97

229,062,509.09

232,180,636.71

234,518,541.47

236,088,746.14

236,862,825.31

237,000,147.54

236,954,858.45

236,859,571.56

236,664,423.25

236,339,485.10

235,943,573.10

(Visa+Vi)/At

m3/s

0.00

49.94

199.26

495.80

820.68

951.69

866.15

649.42

436.17

215.02

38.15

-12.58

-26.47

-54.21

-90.26

-109.98

AQ=I-0

m3/s

0.00

49.94

199.26

495.80

820.68

951.69

866.15

649.42

436.17

215.02

38.15

-12.58

-26.47

-54.21

-90.26

-109.98

Diferencia
AV/At-AQ
m3/s

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.000

0.001

0.000

0.000

0.000
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De este calculo se toman los gastos de salida para generar el hidrograma de escurrimientos sobre
el vertedor

TIEMPO GASTO
hrs m® Hidrograma
140.00 =
0 0.00
1 0.12 ot
. 3 2
> 736 120.00 . *
3 7.04 100.00 f
4 21.60
5 45.02 E 80.00 -
6 72.69 Y s
7 98.48 % 60.00 -
8 119.19 © )
9 130.77 40.00 -
10 132.94 R
11 132.22 20.00 1
12 130.72 .
13 127.70 0.00 #—= : ' :
14 122.82 0 5 10 15
15 117.13 Tiempo (hrs)

Comparando los hidrogramas de entrada y salida, se aprecia la capacidad de regulacion del vaso de
almacenamiento

Hidrogramas
1200 -
1000 - R
]
800 -
o 600 - .
4
8 .
400 -
[
200 - o
s o0 O —8 ¢ o o
L 2 ® ®
0O < —eo—o o ° ! ! L 'S
0 > Tiempo (hrs) 10 15
o— ENTRADA e SALIDA
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Tema 4 TECNICAS DE RIEGO

4.1 RIEGO A GRAVEDAD.

Antes de entrar en materia a los diferentes tipos de riego a gravedad, es importante
mencionar los diferentes tipos de métodos que existen para la distribucioén del agua a los
usuarios y que se pueden clasificar de la siguiente forma:

a) Por tandeos o rotacion.
b) Por demanda libre.
c) Por flujo continuo.

En el proceso que se sigue al proyectar un sistema de riego uno de los pasos es el de
seleccionar el método de distribucion mas conveniente con el fin de alcanzar los mejores
resultados econdémicos y de funcionamiento en los aspectos agricolas.

En la aplicacién de cualquiera de estos, la meta es proporcionar al suelo el volumen
complementario del agua de lluvia que satisfaga las necesidades del complejo Suelo —
Planta.

a) Método por Tandeos o Rotacion. Se denomina también método por turnos. Los
canales llevan un flujo intermitente segun un régimen prefijado.

Es el adecuado para proporcionar por la red un caudal relativamente grande durante
un periodo mas o menos corto, aplicando el agua a los cultivos en temporadas fijas
y determinadas de antemanao.

Cuando un grupo de usuarios ha terminado el riego de sus parcelas, se le suspender
el suministro de agua y el caudal en el canal se pone a disposicion de otro grupo,
hasta completar el tandeo de todos los usuarios comprendidos en toda la superficie
tributaria del canal. La practica de este exige la disciplina estricta por parte de los
agricultores y una supervision del personal de operacion para que se cumplan los
calendarios de riego. Se emplea en superficies extensas de suave relieve con suelos
uniformes donde se practica el monocultivo.

b) Método por Demanda Libre. El suministro debera hacerse en el momento y en la
cantidad solicitada por el agricultor, dentro de los planes generales fijados por el
programa de riegos. Para su aplicacion eficiente y econdémica conviene que el
agricultor a cuyo juicio pueda elegir cuando efectuar el riego, tenga conocimientos
y experiencia necesaria y ademas necesita asesoria técnica especializada en
agricultura.

c) Método por Flujo Continuo. En la distribucién por flujo continuo se entrega al
agricultor un caudal constante en las 24 hrs. del dia durante toda la temporada de
riego o intermitente, pero por caudal constante en determinados periodos de la
temporada segun resulten las necesidades de agua de los cultivos.
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La operacion de estos canales es mas sencilla que por los métodos anteriores
debido a las pocas fluctuaciones del caudal manejado su aplicacion se limita a
grandes extensiones con amplia diversificacion de cultivos con lo cual se tiende a
dar un mejor promedio de superficie servida por canal.

El riego a gravedad o superficial, es la aplicacién uniforme del agua en la cantidad y
periodicidad adecuada y en la forma més conveniente a fin de que tal cultivo al que se aplica
produzca el mayor rendimiento econdmico sin provocar desperdicios del uso del agua y del
suelo.

En todos los métodos de riego superficial el agua es derivada hacia el campo en el punto
mas alto y escurre hacia las elevaciones mas baja, con un volumen que va disminuyendo
conforme se mueve pendiente abajo, debido a la infiltracién en el suelo, por lo tanto, para
obtener uniformidad en la distribucion del agua debe seleccionarse el tamafio y pendiente
adecuada del &rea por irrigar, regulando el gasto de acuerdo al tipo de suelo y la
profundidad de raices del cultivo que va a ser regado.

Para su identificacion los riegos a gravedad se pueden clasificar de la forma siguiente:

A. Riego por entarguinamiento. Es el mas sencillo y més utilizado para su aplicacion
se divide el terreno en pequefas superficies que sean aproximadamente planas
construyéndose bordos alrededor de estas, contando asi con estanques en los
cuales el agua puede ser controlada una vez que son llenados con la cantidad
deseada, permaneciendo esta en la superficie hasta que se infiltra totalmente o bien
en exceso es drenado. El tamafio de los estanques esté en funcion de la pendiente
del terreno y del tipo de suelo, varia desde 1 m?a 75 m? y los bordos a construir
para formar los estanques deberan de cumplir lo especificado en la Figura 4.1.

4 1 .- Construidos temporalmente.

x_’ v 015a030m.
i

0Bmail2m !

Bordos <

2 - Construidos permanentemente

i 4 04a0d5m.
\ 4

! 1.50a1 80m !

Figura 4. 1. Dimensiones de Bordos en canales

B. Método de terrazas. Se aplica a cultivos como arroz, algodén, maiz, alfalfa, pastos
y frutales. Desventajas; los bordos interfieren en el movimiento de la maquinaria
agricola, reduce la superficie aprovechable para el cultivo, dificulta el drenaje por lo

lano de la superficie.
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C. Riego por_inundacion libre. El agua se descarga al terreno por medio de una
regadera, localizada en la parte alta del terreno dejando fluir el agua sobre la
superficie del suelo en el sentido de la pendiente (ver Figura 4.2), sin contar con los
bordos que detienen su movimiento. En la parte baja del terreno se construyen
bordos para redistribuir el agua que tiende a concentrarse.

N “ragy
*
Toma o’ :
* v Compuerta
\ A
Y] 2 <—— Represa "==ss P Canal —>

Figura 4. 2 Esquema del retorno del agua en exceso en riego por inundacion libre

Este método es usado para riego de cultivos poco remunerativos en terrenos de pendientes
en donde la uniformidad de la distribucion del agua no es muy importante.

En suelos de textura pesada y en regiones donde no hay escasez de agua. Para que se
tenga un buen funcionamiento se requiere de buena experiencia en la seleccion del tamafio
y localizacion de las tomas.

D. Riego por_melgas. Método apropiado para terrenos de mas de 4 hectareas de
superficie, se requieren gastos relativamente grandes. Ideal para regar suelos
profundos con textura media y permeable.

Para cultivos de raices profundas como alfalfa, frutales y vifiedos. La pendiente debe ser
uniforme y moderada, de lo contrario causara erosion en el suelo.

Se recomienda que los primeros 10 a 15 m de la melga sean planos para que se distribuya
uniformemente el agua antes de escurrir (ver Figura 4.3).

Se puede suspender la aplicacién del agua cuando ya se ha llenado aproximadamente las
¥, partes de las melgas, ya que el sobrante puede terminar el regado hasta el fin.
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CANAL ALIMENTADOR

BORDOS

REGADERAS

DREN

SIFONES O COMPUERTA

0.12-0.18

0.60-2.40

3-30 M

10-15 M

100-800 M

E.

Figura 4. 3 Esquema de riego por melgas y dimensiones caracteristicas

Riego por surcos. Los surcos son pequefios canales de seccion transversal en
forma de “V”, como se muestra en la Figura 4.4.
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@ 0.20-0.30 M
SURCOS
—o

0.15a0.20 M

-
A

lep!

D =Depende del tipo del cultivo, de la maquinaria agricola y de los patrones
de mojado que se obtengan con el movimiento lateral del agua,
recomendando 1.2 m para suelos arcillosos y 0.5 m para suelos arenosos.

HUMEDAD EN
SUELO
ARCILLOSO

Kh>Kv
HUMEDAD EN SUELO
ARENOSO

Figura 4. 4 Dimensiones caracteristicas en surcos

El surco se adapta a cultivos que son sensibles a los excesos de humedad o que no puedan
ser cubiertos por el agua (cultivos en hileras como leguminosas, al algodon, betabel, maiz,
papa, etc.), para su correcto funcionamiento se debe de tomar en cuenta las siguientes
recomendaciones:

- La pendiente debe ser <2 % para evitar la erosion excesiva.
- La longitud esté limitada por el tamafio y forma del terreno, tipo de suelo y
pendiente del terreno, conforme a lo siguiente:

L =150 m. > Suelos arenosos.
L =200 m. > Suelos francos.
L =250 m. > Suelos arcillosos.

El agua se introduce a los suelos, por medio de estructuras con compuertas o sifones;
siempre que sea posible los surcos deben ser rectos y paralelos a uno de los extremos del
terreno; considerando la topografia existen diferentes tipos de surcos en contorno, en
terrazas, en zigzag y corrugaciones.

F. Riego por sucos en contorno. Utilizados en topografia muy accidentada, siguen
las curvas de nivel (ver Figura 4.5).
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SIFON\\' XJ} 7

w ®_ SURCOS

:“; f gt
REGADERAS

2

CANALETA
Figura 4. 5 Esquema de surcos en contorno

Para dar curvas debe considerarse el tipo de drenaje para desalojar el exceso de agua
sobrante o el agua de lluvia.

Los suelos arenosos y los que se agrietan al secarse no deben ser regados con este
método.

En resumen, los métodos de riego por gravedad son:

a) Riego por entarquinamiento.
b) Riego por terrazas.

c) Riego por inundacion libre.

d) Riego por melgas.

e) Riego por surcos.

f) Riego por surcos en contorno.

4.1.1 Localizacion y diseiio de canales

Generalidades.- En un proyecto de irrigacion la parte que comprende el disefio de los
canales y obras de arte, si bien es cierto que son de vital importancia en el costo de la obra,
no es lo mas importante puesto que el caudal, factor clave en el disefio y el mas importante
en un proyecto de riego, es un parametro que se obtiene sobre la base del tipo de suelo,
cultivo, condiciones climaticas, métodos de riego, etc., es decir mediante la conjuncion de
la relacion agua — suelo — planta y la hidrologia, de manera que cuando se trata de una
planificacion de canales, el disefiador tendra una vision mas amplia y sera mas eficiente,
motivo por lo cual el ingeniero agricola destaca y predomina en un proyecto de irrigacion.

Planificacion del canal de conduccién y la red de distribucién. - Para una adecuada
planeacion en la localizacion y disefio de los canales que conformaran una zona de riego a
gravedad, en la Figura 4.6 se muestra las partes que la integran, con la finalidad de ubicar
al alumno la parte que ocupan los canales de conduccion en el disefio de la infraestructura
total que la conforman.
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1.-Fuente de abastecimiento. a) Superficial.
b) Subterraneo.

Presa almacenamiento.
al Escurmimiento Presa denvadora.
superficial. Tomas directas.
Plantas de bombeo.

2.- Obra de captacian.

b} Escurrimiento Galerias Filtrantes
Subterraneo FPozos profundos

3.- Canal principal a) Tramo de conduccidn o muerto
b} Tramo distribuidor
a} Lateral
b} Sub -Lateral

4 -Canales del sistema c) Ramales
d) Sub.-Ramales
Partes que ¢} Regaderas
Integran
IUna zona 5.- Estructuras en el canal a} Distribucion
Ce Riego principal y sistemas b} Cruce

de distrbucion ¢} Proteccion
a) Primaria

b) Secundaria
c} Terciana

d} Parcelaria
al Cruce

b) Proteccion

.- Red de drenaje

7.- Estructuras de la
red de drenaje

- Casa de canalero
- Red telefanica
8.- Obras - Red de caminos
Complementarias - Obras de defensa
- Mivelacion de tierras

Figura 4. 6 Partes que conforman una zona de riego

Para la planeacion general se recomienda seguir el siguiente orden:

- Seleccion de areas

Planeacidn general - Recomendaciones para trazos, longitud v pendientes del surco
de la zona de riego - Planeacion a detalle

- Trazo de drenaje

La planeacion a detalle se realizara tomando en cuenta lo siguiente factores:

a)

b)

d)

En cada caso se debera fijar la superficie media del lote dominada con una toma
granja (TG) cada lote se subdividira en parcelas y cada una de las cuales se
abastecera con agua que tenga medida mediante una estructura aforadora instalada
en la toma del lote.

La toma granja (TG) debera localizarse en punto tal que pueda dominar toda la
superficie del mismo, procurando que no tenga una distancia mayor a 1 km al punto
mas alejado del lote.

Cada lote debera tener acceso a un canal, a un dren y a un camino de servicio.

Superficie del lote; superficie bruta es la comprendida dentro de los limites del lote.
Superficie neta; es la superficie bruta menos la superficie que corresponde a los
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derechos de via, ocupado por construcciones, canales, drenes, caminos, zonas
elevadas que no pueden regarse (es el 85% al 95% de la superficie bruta).

e) Dependiendo del tipo de terreno que se tenga en la zona de estudio se debera
proponer las longitudes méaximas de los surcos y las regaderas, pero de preferencia

se deberd de tomar las siguientes recomendaciones:

Regaderas.

Surcos. L<200m

f) La planeacion se realiza en las siguientes etapas:

L de 200m a 400m dependiendo de la textura

f.1). Se formulara una planeacién a una escala de 1:50,000 indicando localizacién
del canal principal, sistema de distribucion. Drenes y caminos dando una
solucion atendiendo a la topografia.

f.2). Basdndose en el plano anterior se hara una planeacion a escala 1:20,000
partiendo de la superficie media del lote indicando las TG, se marcan con color
los terrenos que quedando dentro de la zona de riego que no sean dominados
0 que no puedan ser utilizados para la agricultura, tales como:

Camino principal y vecinales

Rios y lagunas

Arroyos y drenes

Superficies altas dentro de la zona de riego
Zonas urbanas

(rosa)

(azul)
(verde)

(café claro)
(café oscuro)

Haciendo uso del plano agroldgico se delimitan los terrenos por sus caracteristicas

gue posteriormente se beneficiaria con el proyecto.

Utilizando el plano de tenencia de la tierra se marcan los linderos de los pequefios
propietarios, zonas ejidales y comunales.

f.3). Después se elabora una planeacion a escala 1:5000 con el fin de afinar la

localizacion de los canales y drenes respetando hasta donde sea posible los
linderos de las propiedades.

f.4). Con base a la planeacién elaborada anteriormente y una vez aprobada esta, se

hara el trazo en el campo del canal principal y canales distribuidores y drenes,
para su ajuste de acuerdo con la topografia real y ademas se localizaran las
estructuras correspondientes.

Posterior a la planeacién se debera de continuar con las actividades que dan pie a la
localizacion en campo de los canales:

A) Reconocimiento del terreno. - Se recorre la zona, anotandose todos los detalles que
influyen en la determinacion de un eje probable de trazo, determindndose el punto inicial
y el punto final.

B) Trazo preliminar.- Se procede a levantar la zona con una brigada topografica, clavando
en el terreno las estacas de la poligonal preliminar y luego el levantamiento con
teodolito, posteriormente a este levantamiento se nivelard la poligonal y se hara el
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levantamiento de secciones transversales, estas secciones se haran de acuerdo a
criterio, si es un terreno con una alta distorsion de relieve, la seccién se hace a cada 5
m, si el terreno no muestra muchas variaciones y es uniforme la seccién es maximo a
cada 20 m.

C) Trazo definitivo. - Con los datos de (b) se procede al trazo definitivo, teniendo en cuenta
la escala del plano, la cual depende basicamente de la topografia de la zona y de la
precision que se desea:

- Terrenos con pendiente transversal mayor a 25%, se recomienda escala de
1:500.

- Terrenos con pendiente transversal menor a 25%, se recomienda escalas de
1:1000 a 1:2000.

Localizacion del canal de conduccién y la red de distribucion. - El canal de
conduccion es aquel que domina toda la superficie regada y abastece al sistema de
canales laterales y para su localizacion se recomienda seguir la siguiente metodologia:

1)

2)

3)

4)

La ruta mas conveniente que debera seguir se marcara en los planos topograficos,
buscando en general las partes mas altas que permitan dominar la mayor superficie
posible de las tierras por regar.

Cuando la zona de riego queda distante de la obra de captacion, se hacen varias
alternativas de rutas posibles; al canal principal se le denomina tramo muerto o de
conduccion.

Cuando la localizacion es en ladera la cubeta debera ir completamente enterrada
por seguridad del canal (ver Figura 4.7), ya que este debe ir en terreno firme,
ademas debe dejarse una banqueta que tiene como fin la de maniobrar la
construccion del mismo y posteriormente para la operacién y mantenimiento.

La superficie libre del agua debe dominar los terrenos de riego, de manera que las
tomas granja (TG) y las tomas laterales alimentadas tengan carga suficiente desde
el inicio.

NTN

ORTE EJE CANAL ERRAPLEN

15 cm MINIMO
(RIEGO)

NTN /

ELEVACION /

OBRA DE TOMA

COTA DE
LOCALIZACION

SIMBOLOGIA

NTN = nivel de terreno natural S.L.A. = superficie libre de agua

d =tirante e = espesor de revestimiento

t =talud

B.L. = borde libre

Figura 4. 7 Corte de un canal en una ladera o en terraza
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Para calcular la pendiente promedio del tramo de canal se utilizara la siguiente ecuacion:

PENDIENTE: S o =

5)

6)

7

8)

9)

_ Elev.SalidaO.T. - Elev.més.alejada
longitud

(4.1)

El canal principal se localiza fijando la elevacion de la superficie libre del agua en el
sitio de derivacién propuesto, se considera la elevacion de los terrenos de riego en
su inicio y en su parte mas alejada, determinando entre estos el desnivel, se deduce
un desarrollo aproximado y determina una pendiente media.

Con la pendiente y con la elevacion de la superficie libre del agua propuesta, se va
localizando el eje del canal siguiendo una curva de nivel. Se toma en cuanta de
manera aproximada las pérdidas de carga con el desnivel necesario.

Para el buen funcionamiento del canal cuando este cruce un arroyo o accidentes
donde se requiera construir una estructura (puentes canal, sifones, rapidas, caidas),
se deberan de indicar en el plano de planeacion, ya que se deberan de tomar en
cuenta para el andlisis econémico comparativo.

Es necesario tomar en cuenta los estudios geoldgicos para guiarse en la localizacion
del canal y que quede en las mejores condiciones de seguridad y estabilidad, asi
como definir el talud mas conveniente que debe tener.

Los pozos de prueba para conocer las condiciones geoldgicas se haran cada 500 m
en la zona de riego y cada 200 m en el canal principal, una vez que se ha escogido
el trazo definitivo. Se efectuara también pruebas de permeabilidad para determinar
si es necesario el revestimiento de los canales

10) Se debe localizar la parte final del canal de modo que pueda descargar a un arroyo,

rio o dren.

11)Para el control de la linea que se va dibujando y midiendo el cadenamiento, para lo

cual se lleva un registro de las elevaciones de la forma siguiente:

Estacion Distancia S Ah Elev. Notas

12) Después se procede a marcar el trazo sobre el terreno estacando a cada 20 m, se

nivela la linea trazada para obtener el perfil de los canales que tiene por objeto la
adaptacion de la localizacion al terreno para evitar cortes o terraplenes excesivos
gue pueden encarecer la obra.

13) Radios minimos en canales. En el disefio de canales, el cambio brusco de direccion

se sustituye por una curva cuyo radio no debe ser muy grande, y debe escogerse
un radio minimo, dado que al trazar curvas con radios mayores al minimo no
significa ningun ahorro de energia, es decir la curva no sera hidraulicamente mas
eficiente, en cambio si serd mas costoso al darle una mayor longitud o mayor
desarrollo.
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Las siguientes tablas indican radios minimos segun el autor o la fuente:

Tabla 4. 1 Radio minimo en canales abiertos para Q > 10 m3/s?

Capacidad del canal

Radio minimo

Hasta 10 m3/s

3 * ancho de la base

De 10 a 14 m3/s

4 * ancho de la base

De 14 a 17 m3/s

5 * ancho de la base

De 17 a 20 m3/s

6 * ancho de la base

De 20 m3/s a mayor 7 * ancho de la base

NOTA: Los radios minimos deben ser redondeados hasta el préximo
metro superior

Tabla 4. 2 Radio minimo en canales abiertos en funcion del espejo de agua?

CANALES DE RIEGO CANALES DE DRENAJE
Tipo Radio Tipo Radio
Sub — canal 47 Colector principal 5T
Lateral 3T Colector 5T
Sub — lateral 3T Sub — colector 5T

Siendo T el ancho superior del espejo del agua

Tabla 4. 3 Radio minimo en canales abiertos para Q < 20 m3/s*

Capacidad del canal Radio minimo (m)
20 m3/s 100
15 m3/s 80
10 m3/s 60
5m3/s 20
1m3/s 10
0,5m3/s 5

2 Fuente: “International Institute For Land Reclamation And Improvement” ILRI, Principios y Aplicaciones del
Drenaje, Tomo IV, Wageningen The Netherlands 1978.

3 Fuente: Salzgitter Consult GMBH “Planificaciéon de Canales, Zona Piloto Ferrefiafe” Tomo Il/ 1- Proyecto
Tinajones — Chiclayo 1984.

4 Fuente: Ministerio de Agricultura y Alimentacién, Boletin Técnico N- 7 “Consideraciones Generales sobre
Canales Trapezoidales” Lima 1978.
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Sobre la base de estas tablas se puede seleccionar el radio minimo que mas se ajuste a
nuestro criterio.

e

Pl B

/SfT/ E ‘. sT

Figura 4. 8 Elementos de una curva

En la Figura 4.8, se tiene:

A = Arco, es la longitud de curva medida en cuerdas de 20 m

C = Cuerda larga, es la cuerda que sub — tiende la curva desde PC hasta PT.

3 = Angulo de deflexion, formado en el PI.

E = Externa, es la distancia de PI a la curva medida en la bisectriz.

F = Flecha, es la longitud de la perpendicular bajada del punto medio de la
curva a la cuerda larga.

G = Grado, es el angulo central.

LC = Longitud de curva que une PC con PT.

PC = Principio de una curva.

Pl = Punto de inflexion.

PT = Punto de tangente.

PSC = Punto sobre curva.

PST = Punto sobre tangente.

R = Radio de la curva.

ST = Sub tangente, distancia del PC al PI.

14)Rasante de un canal.- Una vez definido el trazo del canal, se procede a dibujar el
perfil longitudinal de dicho trazo, las escalas mas usuales son de 1:1000 o 1:2000
para el sentido horizontal y 1:100 o 1:200 para el sentido vertical, normalmente la
relacion entre la escala horizontal y vertical es de 1 a 10, el dibujo del perfil es
recomendable hacerlo sobre papel milimetrado transparente color verde por ser mas
practico que el naranja y ademas el color verde permite que se noten las lineas
milimétricas en las copias ozalid.

Para el disefio de la rasante se debe tener en cuenta:

- La rasante se debe efectuar sobre la base de una copia ozalid del perfil
longitudinal del trazo, no se debe trabajar sobre un borrador de él hecho a lapiz
y nunca sobre el original.
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- Tener en cuenta los puntos de captacion cuando se trate de un canal de riego y
los puntos de confluencia si es un dren.

- La pendiente de la rasante de fondo, debe ser en lo posible igual a la pendiente
natural promedio del terreno, cuando esta no es posible debido a fuertes
pendientes, se proyectan caidas o saltos de agua.

- Para definir la rasante del fondo se prueba con diferentes cajas hidraulicas,
verificando siempre si la velocidad obtenida es soportada por el tipo de material
donde se construira el canal.

- El plano final del perfil longitudinal de un canal, debe presentar como minimo la
siguiente informacion.

= Kilometraje

= Cotade terreno

= Cota de rasante

= Pendiente

= |ndicacién de las deflexiones del trazo con los elementos de curva
= Ubicacion de las obras de arte

= Seccion o secciones hidraulicas del canal, indicando su kilometraje
= Tipo de suelo

Seccidn tipica de un canal:

- .
1 ] 1 1
1,00 T ‘ c—Z| v | P
0,10

1,5:1

1,5:1,=— \
/— To.20 \K

Capa hase

Rasante

de fondo Capa de rodadura

b

Figura 4. 9 Corte de un canal en terreno sensiblemente plano (acotaciones en metros)

Doénde: T = Ancho superior del canal
b = Plantilla
z =k =t = Valor horizontal de la inclinacién del talud

C = Berma del camino, puede ser: 0.5; 0.75; 1.00 m, segun el canal sea de tercer,
segundo o primer orden respectivamente.

V = Ancho del camino de vigilancia, puede ser: 3; 4y 6 m, segln el canal sea de tercer,
segundo o primer orden respectivamente.

H = Altura de la cubeta o altura de los hombros del canal.

En algunos casos el camino de vigilancia puede ir en ambos margenes, segun las
necesidades del canal, igualmente la capa de rodadura de 0.10 m, a veces no sera
necesaria, dependiendo de la intensidad del trafico.

15) Transiciones. - Para conectar un depdsito o tanque de regularizacién con un tubo o
canal, de un sifén de seccidn circular a una seccion rectangular o trapecial, o0 en un
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canal para cambiar de seccion trapecial a rectangular o viceversa, se deberéa disefiar
una estructura de transicibn, como se menciona a continuacion:

15.1) Transiciones en las Entradas. - La forma de estas transiciones debe ser a base
de curvas, con el objeto de que los cambios en la circulacion del agua, sean graduales
y asi evitar la presencia de turbulencias que ocasionan cavitacion y pérdidas de carga
excesivas. La forma de la entrada con la que se obtiene una maxima eficiencia es la
gue se asemeja a la de un chorro que descarga en el aire. Las entradas de bocina son
las que se ajustan més al chorro, si ésta es para ligar con una seccion circular, su forma
se obtiene aproximadamente con la ecuacion de una curva eliptica representada por:

XZ y2
+ =1 4.2
(0.5D)* (0.15D) @2l

Doénde:D = altura vertical del conducto o didmetro del conducto para definir las curvas de la
parte superior y del fondo, y es la anchura horizontal del conducto para definir las curvas
laterales, en m.

050

—a ]
-

X

Elfpse - A

' 0.650]

4

* L_Eje del conducto

Y

Figura 4. 10 Esquema para el trazo de la entrada del agua de un depdsito a un conducto cerrado

El eje x - x estd a 0.65 D paralelo a la linea central del conductoy el eje Y -Y a0.5D
aguas abajo del paramento de la entrada.

Cuando el agua sale de secciones cuadradas o rectangulares bruscamente, el
escurrimiento no esta bien definido como en el caso de conductos circulares; las bocinas
de la parte superior y del fondo pueden diferir tanto en longitud como en curvatura, por
lo que es mas dificil proyectar una transicion en la que se eliminen las presiones
menores a las atmosféricas. La entrada eliptica que tiende a disminuir los efectos de las
presiones negativas es la de una elipse definida por la ecuacién 4.2, pero ahora
considerando que debe existir una separacion igual al didmetro o dimension mas grande
de un conducto rectangular (D), como se aprecia en la figura 4.11
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Figura 4. 11 Esquema para el trazo de la entrada del agua de un depdsito a un conducto cerrado, con salida brusca

Los ejes mayor y menor estan situados en forma semejante a la indicada para la boquilla
circular.

Para una entrada rectangular con el fondo colocado al ras con el piso de aguas arriba y
con las pilas curvas que sirven de guias a cada lado de la abertura de la entrada, se
suprimiran las contracciones laterales y las del fondo y se producira una contraccion
mas fuerte en la parte superior de la abertura. En este caso, la contraccion forma una
curva que esta definida por la ecuacion:

X2 y2
p? 067Dy
(0.67D) (4.3)
Donde: D = altura vertical del conducto al final de la transicion de entrada, en m.

15.2) Transiciones de una seccion mayor a una menor. - Con el mismo objeto que las
transiciones de entrada, de disminuir las pérdidas de carga y evitar las tendencias a la
cavitacion a lo largo del conducto, esta transicion de contraccidn hacia las secciones de
control con compuertas en un conducto forzado deben ser graduales.

Figura 4. 12 Transicion de un didmetro o dimension mayor a un didmetro o seccion menor en conductos cerrados

Para las transiciones de contraccion, el &ngulo maximo de convergencias no debe de
exceder al indicado por la relacion:
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1
Qo = —
U (4.4)

Dénde:a. = dngulo que forma la superficie libre del agua en las secciones extremas de la
transicion con su linea central.

\"

0

U = parametro arbitrario = \/ﬁ (4.5)

Los valores de Vo y Do son el promedio de las velocidades y diametro al principio y al
fin de la transicién, es decir:

=V1+V2 D =D1+D2

Vv
° 2 (4.6) y ’ 2 (4.7)

15.3) Transiciones de una seccibn menor a una mayor. - Las transiciones de una
seccién menor a una mayor o de dilatacion deben ser mas graduales debido al peligro
de cavitacidon, cuando se producen cambios en las paredes laterales. Ademas de que
los coeficientes de pérdida por dilataciéon aumentan rdpidamente cuando los angulos
exceden de 10°. Por lo tanto, las dilataciones deberan obedecer a la relacién:

/gD (4.8)

Para transiciones comunes, el angulo o de divergencia no debe exceder de 10°.

D2

Figura 4. 13 Transicion de un didmetro o dimension menor a un didmetro o seccion mayor en conductos cerrados

15.4) Transiciones de salida. - Estas transiciones sirven para ligar la seccion del
conducto de la Obra de Toma con la estructura disipadora, ademas para que el cambio
de régimen rapido a régimen tranquilo se produzca en ellas. El cambio de seccién del
tinel o conducto a la seccion de salida puede hacerse por medio de una transicién del
tipo mostrado en la Figura 4.14
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Superficie cilfndrica

Superficie plana

Superficie parabdiica.
hacia el canal

— Tanque amor tiguador,

Figura 4. 14 Transicion de la Obra de Toma a un canal de conduccion

La transicion exterior se ha dividido en dos partes: una parabdlica en su plantilla a la
salida del conducto y la otra recta en la estructura disipadora que liga con la entrada del
canal. El cambio de talud se hace en una forma gradual proporcionalmente a su
distancia al final de la seccion de salida del conducto.

La parabola de la plantilla ha de ser igual o mas tendida que la que forme el agua en su
caida libre, con la velocidad mas desfavorable, con objeto de que no se despegue el
agua de ella ni se produzcan cavitaciones y vibraciones perjudiciales.

Seccion critica

.

\Cﬁud m

Figura 4. 15 Esquema para definir las componentes de la pardbola a la salida de la Obra de Toma
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Para ligar la seccion de control con el plano inclinado de la rampa se utiliza
generalmente una curva parabdlica tangente a los dos planos.

Si Vc es la velocidad que lleva el agua al pasar de la seccion de control a la caida libre,
"t" el tiempo que emplea una particula de agua para pasar de la seccién de control a un

punto de la curva parabdlica de coordenadas "x"y "y" se tiene:

x=Vt (4.9)
t2
y= o
2 (4.10)
=%
Ve (4.11)
x2
v, _g¢
y=9 =
c (4.12)
La pendiente del plano inclinado es:
dy _ 1
dx m (4.13)

La pendiente de la tangente a la pardbola es igual a la primera derivada de "y" con
relacion a "x" en la ecuacion (4.13):

dy_20x _gx 1 ve'.  gX]
dx 2ve? Ve m mg’T  2vc? (4.14y 4.15)

Con el valor de "X" se encontrara el correspondiente valor de "y" con lo cual se tienen
las coordenadas del punto de tangencia entre la parabola y la rampa.

En las ecuaciones no se ha tomado en cuenta el efecto de la friccion y el cambio de
seccion, por lo que la velocidad varia. Sila parébola se inclina demasiado en el terreno,
se trazara otra mas tendida.

15.5) Transicion de seccion circular a rectangular o de trapecial a rectangular.- El
proyecto de las transiciones para cambiar de una seccion circular a dos rectangulares
y viceversa, como se muestra en la Figura 4.16, consiste en determinar primero la
longitud de transicion "L", de acuerdo con el criterio de Julidn Hinds, el cual recomienda
que se dé una longitud de transicion en funcion del &ngulo (o) que forma la interseccion
de la superficie del agua con las secciones al principio y fin de la transicién, siempre y
cuando ésta sea simétrica.
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. .
Tronsicion de seccion
rectangular a circular

——— — —  wl

¥
B

ook

Muescas para colocar los
marcos de las compuertas

Figura 4. 16 Transicion de seccion circular o dos secciones rectangulares.

T -t

L= cotax

(4.16)

Dénde: L = longitud de la transicidn, en m.
T= ancho de la superficie libre del agua en la seccién mayor de la transicién, en m.
Nota: En la Figura 4.16 se considera la distancia entre los puntos exteriores de las dos
compuertas.

t = ancho de la superficie libre del agua en la seccion menor de la transicion, o sea el
ancho del conducto, en m.

o = angulo conveniente. Julidn Hinds, considera que no debe ser mayor de 12° 30'. La
extinta Comisidn Nacional de Irrigacion, recomendé utilizar o = 22° 30, sin que la
circulacidn del agua sufriera cambios bruscos y fuertes pérdidas de carga.

El Bureau of Reclamation de los E. U. recomienda que el angulo maximo deba ser el
indicado por la relacion:
/gD
\Y

cuando se trate de convergencia o reduccion. (4.17)

tga =

/gD
V' cuando se trate de dilataciones o divergencias. (4.18)

Donde: DyV sonelpromediode losanchosy velocidades al principio y fin de la transicidn.

El proyectista usara el valor de o de acuerdo a su criterio, tomando en consideracion la
diferencia de anchos de las secciones. Teniendo en cuenta que mientras mayor sea
ésta, menor sera el &ngulo a emplear.

15.6) Transiciones de seccion rectangular a circular. - El disefio se basa en ir
aumentando el radio "r" a partir de las esquinas del rectangulo hacia su centro de
gravedad, hasta obtener el radio deseado "R" del conducto circular (Figura 4.17). El
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radio "r" se aumentard un porciento (o) del radio definitivo "R". Este porcentaje es
determinado por la expresion:
a = 2K2 (4.19)

Tomando "K" los valores de 0= K=0.5en la primera mitad de la longitud de transicion

y
o= 4K-2K2-1 (4.20)

Para05=K=1lenla segunda mitad.

Como se ve el valor del radio "r" depende directamente de los valores de K, que
generalmente se toman en incrementos de 5 centésimas.

unta con sello de
cloruro de polivinilo:

Ew  del

r.onduc!c—j_
e —

L Variable
)

o -

L voriobe. |

CORTE D—D

Figura 4. 17 Transicion de una seccion rectangular o circular

La posicion a lo largo de la transicion de los radios para diferentes valores de “K” esta dada
por “KL”".

Entonces:

r=oR (4.21)
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4.1.2 Red de distribucion con canales abiertos

La red de canales que permiten distribuir el agua en una zona de riego se clasifican para
su identificacion en el proyecto y en campo de la siguiente forma:

Canal lateral. - Aquellos que dominan las divisiones principales del &rea de riego y abastece
a los canales sublaterales o a las regaderas si estos no existen.

Canal sublateral. - Se derivan de los canales laterales y abastecen a los canales ramales y
a las regaderas directamente.

Canal ramal. - Se abastecen a los canales sublaterales y estos a su vez alimenten a los
canales subramales o directamente a las regaderas.

Criterios para la localizacion de los canales de lared de distribucién:

1. Localizacion siguiendo la topografia; Es el mas econdémico, los canales se localizan
por los parteaguas y van dominando hacia ambos lados por lo cual la red de
distribucion resulta més corta que con cualquier otro sistema, ademas se
aprovechan los taludes para alojar los drenes. Tiene como inconveniente que
resultan lotes de forma irregular.

2. Localizacién segun la cuadricula; Es siguiendo la cuadricula con que se hizo el
levantamiento topografico de la zona regable, es conveniente usarse en terrenos
virgenes de gran extension, de topografia muy plana y de poca pendiente, se facilita
su trazo en campo y se obtienen lotes en forma regular, también tiene como ventaja
la facilidad de operacién y conservacion del sistema de riego.

Tiene como inconveniente que la red de distribucién resulta mas larga que cuando
se sigue la topografia, se riega Unicamente por un lado por lo que se aumenta el
namero de tomas y estructuras y se requiere la construccién alternada de un dren'y
un canal de riego, para desalojar los sobrantes de agua asi por este concepto
también son necesarias otras estructuras que cruzan los drenes.

3. Localizacién respetando los linderos; Cuando ya existen linderos de propiedades
bien definidas en el campo es necesario localizar los canales laterales siguiendo
precisamente estos linderos hasta donde las condiciones topogréficas los permitan,
pues se originarian grandes dificultades en el régimen de la propiedad en el caso
de invadir propiedades existentes. El costo de construccién, operacion, y
conservacion en muy variable.

4. Localizacién segun un sistema combinado; La localizacion de los canales laterales
se va adoptando en algunas ocasiones a la topografia del terreno, en otros lugares
de la zona de riego se sigue la cuadricula y donde hay lotes de propiedad privada
se hacen quiebres necesarios para respetar los linderos si lo permite la topografia.

Normas generales de disefio de canales

A) Capacidad de los canales.
B) Padrén de usuarios.
(03] Proporcionamiento de la seccion.
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D) Velocidad.

E) Relacion plantilla-tirante.

F) Carga hidraulica en las tomas del lote.
G) Estructuras aforadoras

H) Estructuras de control.

)] Drenaje en canales revestidos.

J) Desfogue de canales.

K) Remate de canales.

A) Capacidad de los canales

Esta dada en funcion del area dominada por cada canal, del método de distribucion del
agua y del plan de cultivos. Es necesario rehacer la curva del coeficiente unitario de riego.

Se elabora una tabla similar a la tabla 4.4 que nos facilita el registro de las tomas que se
encuentran a lo largo de los canales en determinado kilometraje, la superficie que estas
dominan y de la superficie que falta por dominar y asi saber la capacidad en el tramo de
canal mediante el gasto unitario.

Tabla 4. 4 CUADRO DE TOMAS

Proyecto | coiacion Tipo de Superficie (ha) Capacidad (It/s)
Municipio (km) lolne Dominada | Por Dominar | Necesaria Adoptada
Estado 1 2 3 4 5 6

TL = Toma en Lateral.

TG = Toma Granja.

TR = Toma Ramal.

TSL = Toma Sub Lateral
DTG = Doble Toma Granja.

Col. 1.- Se registra el kildmetro o estacién donde se encuentra una toma, en el trayecto del
canal principal y canales laterales correspondientes.

Col. 2.- Se anota el tipo de toma que se trate de acuerdo a la estacion de la columna 1 (TL,
TSL, TR, TG, DTG).

Col. 3.- Superficie en hectareas que domina cada una de las tomas registradas en el padron.

Col. 4.- Se acumulan las areas de la columna 3, de aguas abajo hacia aguas arriba,
obteniendo asi la superficie total de riego que domina cada tramo de canal
determinado.

Nota: La superficie total de riego que se obtienen el cuadro de tomas debe corresponder a
la superficie total de riego que se determina en el padrén de usuarios.

Col. 5.- Se obtiene al multiplicar la superficie por dominar (ha) por el Coeficiente Unitario
de Riego (CUR).

Col. 6.- Se obtiene cuando se grafica la capacidad necesaria (Col 5) y las estaciones (Col 1),
en papel milimétrico llaméandose grafica Areas-Capacidad.

Como la capacidad necesaria por tramos comprendida entre dos o mas tramos
consecutivos puede tener variaciones tan pequefias que no ameritan hacer un cambio en
las dimensiones del canal, es por eso que en la col. 6 se toma un gasto adoptado en un
tramo ma&s o menos largo segun permita la capacidad del canal. De forma general se
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recomienda que el gasto se varie de 50 en 50 I/s, definiendo que el gasto minimo adoptado
sea de 50 I/s.

Una vez que se termine de elaborar la tabla anterior se hace un resumen de gastos
adaptados con la Col. 1y la Col 6. Con estas capacidades se procede a elegir la seccién
tipo de cada tramo de canal.

B) Padrén de usuarios
Es la relacion de los campesinos beneficiados considerando la superficie de su(s) lotes y el
tipo de la tenencia de la tierra. Para su elaboracion se procede de la siguiente manera.

i). - Se hace una lista de todos los usuarios beneficiados, sus respectivos lotes.
ii). - Se saca el area total dominada y de riego de cada lote.
ii). - Tomando estos datos se puede llenar una tabla como la siguiente:

Tabla 4. 5 PADRON DE USUARIOS

Numero Numero de Superficie (ha.)
de Nombre Lote (s) T ] ]
e otal Dominada Riego
1 Santiago Chavez 2 7-49-00 7-49-00 7-49-00
2 Jovita Rodriguez 5 8-02-00 6-25-00 6-25-00
3 Baltasar Jara 40 12-55-00 10-06-00 6-48-00

Observaciones:

1) Un campesino puede tener uno o mas lotes de su propiedad.

2) Se pueden presentar los siguientes casos para obtener las superficies (total,
dominada y de riego):

i) Cuando el canal domina la superficie total del lote y ademas no se
presentan tierras se sexta clase o area cerril, por lo tanto, se riega el total
del lote.

ii) Cuando el canal atraviesa el lote y domina solamente una parte de él,
ademds no hay area de sexta ni cerril que disminuya la superficie de riego,
por lo que la superficie dominada es igual a la superficie de riego.

iii) Cuando el canal no domina la superficie total y ademéas dentro de la
superficie dominada hay areas de sexta clase y/o area cerril, que no se
puede regar, por lo tanto, la superficie de riego es menor que la superficie
dominada.

3) Latenencia de la tierra puede ser: comunal, ejidal o pequefia propiedad.

C) Proporcionamiento de la seccién

Para el proporcionamiento de la seccion o disefio de los canales de la zona de riego, una
vez que se tiene elaborada la planeacion de la zona de riego (Z.R.) se recomienda proceder
de la siguiente forma:

1.- Se dibujan los perfiles del terreno natural, de cada canal a escala conveniente (en
gabinete).

2.-Sobre el perfil de cada canal se localiza las estructuras con que cuenta cada uno.
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Simbologia:
TG (Toma Granja) TSL, TG (Toma Sub-Lateral) A Alcantarilla.
DTG (Doble Toma TL, DTG S  Sifén.
Granja)
PC (Puente Canal) PV Puente Vehicular.
| '_TL (Toma Lateral) R (Rapida) PP Puente Peatonal.

3.- Se determina la rasante de los canales, considerando la carga hidraulica minima a la
toma, que es de 15 cm y se procede al disefio de los mismos una vez obtenida la pendiente
hidraulica media.

4.- En algunos casos se puede presentar fuertes pendientes que se deben controlar por
medio de estructuras llamadas réapidas o caidas.

5.- Se debe de tomar en cuenta ademas las perdidas originales por las estructuras de cruce
gue intervengan en el canal (sifon o puente canal).

6.- Con la pendiente y el gasto adoptado por tramos obtenemos la seccién del canal; habra
tramos donde la pendiente sera minima, por lo tanto, se escogera una seccion (ver Figura
4.18) cuidando que la velocidad no sea menor que la recomendada en el siguiente subtema.

Canal seccidn trapecial en ladera.

o Contracuneta
Cuneta

t= variable

e (T TERRAPLEN
..... PRt z /- =) COMPACTO
L Py, y AT

k=1.5:1

TERRAPLEN
COMPACTO

k=1.5:1 15¢cm

Minimo

Figura 4. 18 Nomenclatura en canales

En las secciones de la Figura 4.18 se debe tomar en cuenta lo siguiente:

b = Ancho de plantilla.
d =Tirante de agua.
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B.L. = Bordo libre. - Desnivel que hay entre la superficie libre del agua (S.L.A.) para el tirante
normal y la corona de los bordes, su objeto es el de tener un margen de seguridad en la
operacion de los canales, no existe ninguna regla fija que se pueda aceptar universalmente
para el célculo del borde libre, debido a que las fluctuaciones de la superficie del agua en un
canal, se puede originar por causas incontrolables. La extinta Secretaria de Recursos
Hidraulicos, recomienda los siguientes valores en funcion del caudal (Q) que transporta el

canal.

Tabla 4. 6 Bordo libre y Ancho del bordo en canales

Gasto Bordo Libre (cm) C
It/s Canal Revestido Canal sin revest. (cm)

<50 7.5 10 40

de 51a250 10.0 20 60
de 251 a 500 20.0 40 80
de 501 a 1000 25.0 50 100
> de 1000 30.0 60 150

En especial la extinta Secretaria de Agricultura y Recursos Hidraulicos, por medio de la
Subdireccion de Proyectos de Grande Irrigacién, publicé en el libro Proyectos de
zonas de riego, la siguiente gréfica (ver Figura 4.19) que permite definir el Bordo Libre,
en funcién del tirante de agua (d) y la velocidad media de la corriente, para canales
revestidos, con régimen supercritico:

Figura 4. 19 Bordo Libre para canales revestidos, con régimen supercritico
————————————————————————
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La U.S. BUREAU OF RECLAMATION recomienda estimar el borde libre con la
siguiente férmula:

B.L.=-/CY (4.22)

Dénde: B.L. =Borde libre, en pies.
('=1.5 para caudales menores a 20 pies/s, y hasta 2.5 para caudales del orden de los 3,000
pies®/s
Y =Tirante del canal, en pies.

Maximo Villén Béjar, sugiere valores en funcién de la plantilla del canal:

Tabla 4. 7 Borde libre en funcion de la plantilla del canal

Ancho de la plantilla (m) Borde libre (m)
Hasta 0.8 0.4
0.8-1.5 0.5
1.5-3.0 0.6
3.0-20.0 1.0

Fuente: Villén Béjar, Maximo; “Hidraulica de canales”, Depto. de Ingenieria Agricola — Instituto
Tecnoldgico de Costa Rica, Editorial Hozlo, Lima, 1981

Continuando con la definicion de las variables de la Figura 4.18:

C = Ancho de corona de los bordos del canal. Debe ser tal que su parte de la seccién
hidraulica, esté sobre un relleno, la linea de saturacidon no debe cortar el talud exterior
del bordo, pues la filtracién puede causar la falla el mismo al arrastrar las particulas del
suelo que forman el relleno.

Para proteger a los bordos de la erosion se da un talud 1:1.5 hacia fuera del canal,
construyéndose cunetas para desalojar el agua. Es conveniente que el canal valla
seguido de un camino para el paso de vehiculos que faciliten la construccion, operacion
y Su conservacion.

C’ = Bordo sin camino = 2.00 m. minimo.
C’ = Bordos con camino=de 4.0a 7.0 m.

t = Talud apropiado segun el tipo de material, también se usan las literales “k” 0 “z”. La
inclinacion de las paredes laterales de un canal, depende de varios factores, pero en
especial de la clase de terreno donde estan alojados, la U.S. BUREAU OF
RECLAMATION recomienda un talud Unico de 1.5:1 para sus canales, a continuacion,
se presenta un cuadro de taludes apropiados para distintos tipos de material.
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Tabla 4. 8 Taludes apropiados para distintos tipos de material

MATERIAL TALUD “k”

(horizontal : vertical)

Roca Practicamente vertical

Suelos de turba y detritos 0.25:1

Arcilla compacta o tierra con recubrimiento de concreto 0.5: 1 hasta 1:1

Tierra con recubrimiento de piedra o tierra en grandes canales 1:1

Arcilla firme o tierra en canales pequefios 1.5:1

Tierra arenosa suelta 2:1

Greda arenosa o arcilla porosa 3:1

Fuente: Aguirre Pe, Julidn, “Hidrdulica de canales”, Centro Interamericano de Desarrollo de Aguas
y Tierras — CIDIAT, Merida, Venezuela, 1974

Tabla 4. 9 Pendientes laterales en canales segun tipo de suelo

MATERIAL CANALES POCO CANALES
PROFUNDOS PROFUNDOS
Roca en buenas condiciones Vertical 0.25:1
Arcillas compactas o conglomerados 05:1 1:1
Limos arcillosos 1:1 15:1
Limos arenosos 15:1 2:1
Arenas sueltas 2:1 3:1
Concreto 1:1 15:1

Fuente: Aguirre Pe, Julidn, “Hidrdulica de canales”, Centro Interamericano de Desarrollo de Aguas
y Tierras — CIDIAT, Merida, Venezuela, 1974

n = Coeficiente de rugosidad. - Es el que mide la dificultad que tiene el agua al circular en
un canal, dependiendo del material con que esté revestido debido al terminado de la
superficie que puede ser muy lisa a muy corrugada. También influyen las propiedades
fisicas del agua, grado de alteracién de la superficie del canal que tendra durante su
vida util, rugosidad de la superficie al terminar la construccién, vegetacion y organismos
acuaticos, irregularidades en la secc. transversal del canal, sedimentacion y erosion,
programa de limpieza y conservacion, etc.

v=lghph (4.23)
n

Tabla 4. 10 Coeficientes de rugosidad

n Superficie

0.010 | Muy lisa, vidrio, plastico, cobre.

0.011 | Concreto muy liso.

0.013 | Madera suave, metal, concreto frotachado.

0.017 | Canales de tierra en buenas condiciones.

0.020 | Canales naturales de tierra, libres de vegetacion.

0.025 | Canales naturales con alguna vegetacién y piedras esparcidas en el fondo

0.035 | Canales naturales con abundante vegetacion.

0.040 | Arroyos de montafia con muchas piedras.
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S = Es la relacion que existe entre el desnivel y la distancia horizontal entre dos puntos de
su platilla. Debe ser la maxima que permita dominar la mayor superficie posible de
tierras y que a la vez dé valores de velocidad que no causen erosion del material en que
este alojado, ni depdésito de azolves. Depende de la pendiente topogréfica del terreno
en que va a ser alojado el canal. Pendiente minima S = 0.0005

R = Relacién que existe entre el area hidraulica y el perimetro mojado depende del ancho
de plantilla, del tirante y de la inclinacion de los taludes.

R= 2 (4.24) «— A=bd +kd? (4.25)

P=b+2d-/1+k?  (4.26)

P = Perimetro Mojado: Es el perimetro del area hidraulica en contacto con el agua debe
alojarse en material compactado cuando la seccion se encuentra total o parcialmente
fuera del terreno natural.

Tabla 4. 11 Caracteristicas hidrdulicas de secciones de conduccion a gravedad

Seccion Area hidraulica | Perimetro mojado | Radio hidraulico Espejufie agua
R

A
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D) Velocidad

Velocidades maxima y minima permisibles. La velocidad minima permisible es aquella
velocidad que no permite sedimentacion, este valor es muy variable y no puede ser
determinado con exactitud, cuando el agua fluye sin limo este valor carece de importancia,
pero la baja velocidad favorece el crecimiento de las plantas, en canales de tierra, da el
valor de 0.762 m/s como la velocidad apropiada que no permite sedimentacién y ademas
impide el crecimiento de plantas en el canal. La velocidad méaxima permisible, algo bastante
complejo y generalmente se estima empleando la experiencia local o el juicio del ingeniero;
las siguientes tablas nos dan valores sugeridos.
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Tabla 4. 12 Velocidades mdximas en hormigdn en funcidn de su resistencia (m/s).

RESISTENCIA, en kg/cm? PROFUNDIDAD DEL TIRANTE EN METROS
0.5 1 3 5 10
50 9.6 10.6 12.3 13.0 14.1
75 11.2 12.4 14.3 15.2 16.4
100 12.7 13.8 16.0 17.0 18.3
150 14.0 15.6 18.0 19.1 20.6
200 15.6 17.3 20.0 21.2 22.9

Fuente: Krochin Sviatoslav. ”Disefio Hidraulico”, Ed. MIR, Moscu, 1978

Esta tabla da valores de velocidad admisibles altos, sin embargo, la U.S. BUREAU OF
RECLAMATION, recomienda que, para el caso de revestimiento de canales de hormigon
no armado, las velocidades no deben exceder de 2.5 m/s para evitar la posibilidad de que
el revestimiento se levante.

Tabla 4. 13 Mdxima velocidad permitida en canales no recubiertos de vegetacion

MATERIAL DE LA CAJA DEL “n” Velocidad (m/s)
CONAE Manning Agua Agua con particulas | Agua transportando arena,
limpia coloidales grava o fragmentos

Arena fina coloidal 0.020 1.45 0.75 0.45
Franco arenoso no coloidal 0.020 0.53 0.75 0.60
Franco limoso no coloidal 0.020 0.60 0.90 0.60
Limos aluviales no coloidales 0.020 0.60 1.05 0.60
Franco consistente normal 0.020 0.75 1.05 0.68
Ceniza volcénica 0.020 0.75 1.05 0.60
Arcilla consistente muy coloidal 0.025 1.13 1.50 0.90
Limo aluvial coloidal 0.025 1.13 1.50 0.90
Pizarra y capas duras 0.025 1.80 1.80 1.50
Grava fina 0.020 0.75 1.50 1.13
Suelo franco clasificado no 0.030 1.13 1.50 0.90
coloidal

Suelo franco clasificado coloidal 0.030 1.20 1.65 1.50
Grava gruesa no coloidal 0.025 1.20 1.80 1.95
Gravas y guijarros 0.035 1.80 1.80 1.50

Fuente: Krochin Sviatoslav. ”Disefio Hidraulico”, Ed. MIR, Moscu, 1978

Para velocidades maximas, en general, los canales viejos soportan mayores velocidades
gue los nuevos; ademas un canal profundo conducira el agua a mayores velocidades sin
erosion, que otros menos profundos.
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E) Relacion plantilla—tirante

Las condiciones a estudiar para fijar la relacion Plantilla — Tirante (b/d), se mencionan a
continuacion:

i. Seccién de maxima eficiencia. - Es aquella con radio hidraulico maximo y
perimetro mojado minimo, para que nos de la maxima capacidad (se cumple

generalmente en canales de seccidn pequefia). Esta dada por la relacion:

d

b 0
S o2tg” (227 R= 2.28
d-"9 @27 o 2 (2.28)

ii.  Seccion de minima filtracion. - Se aplica generalmente en canales sin revestir,
esta dada por la relacion

b 0 (2.29)

S 4tg 2
d g2

La seccion del canal debe ser en zonas de suelos arcillosos, donde el revestimiento no se
justifica ya que las pérdidas por infiltracibn son minimas (cuando la permeabilidad sea
menor a 3 x 10 -5 cm/s).

Tabla 4. 14 Relacién plantilla vs. tirante para, mdxima eficiencia, minima infiltracion y el promedio de ambas.

Talud Angulo Maxima Eficiencia | Minima Infiltracion | Promedio
Vertical 90°00° 2.0000 4.0000 3.0000
1/4:1 75°58° 1.5616 3.1231 2.3423
1/2:1 63°26° 1.2361 2.4721 1.8541
4/7:1 60°15° 1.1606 2.3213 1.7410
3/4:1 53°08’ 1.0000 2.0000 1.5000

1:1 45°00° 0.8284 1.6569 1.2426

1%:1 38°40° 0.7016 1.4031 1.0523

1%:1 33°41° 0.6056 1.2111 0.9083
2:1 26°34° 0.4721 0.9443 0.7082
3:1 18°26° 0.3246 0.6491 0.4868

De todas las secciones trapezoidales, la mas eficiente es aquella donde el angulo que forma
el talud con la horizontal es 60°, ademas para cualquier seccion de méxima eficiencia debe
cumplirse con la ecuacion 4.28

No siempre se puede disefiar de acuerdo a las condiciones mencionadas, al final se
imponen una serie de circunstancias locales que imponen un disefio propio para cada
situacion.

iii. Problemas constructivos. - En canales con gastos grandes generalmente la
relacion b/d que nos da la relacién de maxima eficiencia resultan platillas méas
chicas que son dificil de construir por lo tanto se fija una dimensién minima de
plantilla que puede hacerse con el equipo disponible. Se recomienda que b >d
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iv. ~ Canales revestidos. - El objeto de revestimiento en canales es para reducir las
pérdidas por filtracion y en algunos casos se requiere evitar la erosion, dar
seguridad, resistencia y disminuir el costo de mantenimiento de los canales. Los
tipos de revestimientos que se pueden encontrar en canales son:

1.- Revestimiento rigidos 2.- Revestimientos Flexibles
a). - Mamposteria a). - De tierra sin compactar
b). - Concreto b). - De tierra compactada
c). - Losas prefabricadas de concreto c). - Concreto asfaltico

d). - Suelo — cemento d). - Membranas asfalticas
e). - Asfalto hidraulico e). - Membranas sintéticas

f). - Bentonita

RECOMENDACIONES PARA LOS REVESTIMIENTOS:

v El revestimiento debe apoyarse en una superficie lisa regular debidamente
compactada.

v" En suelos arcillosos: Se debe compactar al 95% de la prueba proctor.

v" En suelos arenosos: Se debe compactar al 75 % usando el criterio de
densidad relativa equipo vibratorio.

v' Canales revestidos de concreto alojados en arcillas expansivas: debera
removerse un espesor minimo de estos para sustituir lo del material inerte

compactado.
a) Cimentacién
b) Material disponible
Factores para seleccionar c) Clima
el tipo de revestimiento. d) Duracion

e) costo

v Los espesores de los revestimientos de tierra en la plantilla (e) y en el talud
(el) recomendados se presentan en la tabla 4.15

Tabla 4. 15 Espesores de revestimientos recomendados

Velocidad del flujo d(m) e (m) e; (cm)
0.40 < Velocidad < 1.20 m/seg 0.00-0.60 0.30 10.0
0.60-1.20 0.45 15.0
1.20-1.80 0.60 20.0
>1.80 0.70 25.0

Para facilitar el registro de las caracteristicas hidraulicas del canal se recomienda elaborar
la siguiente tabla:

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 212



OBRAS HIDRAULICAS

Tabla 4. 16 Caracteristicas Hidrdulicas

Proyecto: Municipio:
Edo.: Proyecto:
Tramo | Qa 12 | b d | A 23 v Q.t B.L h
Km m/s S |S Qn/s m | m | m2 R m/s m/s " Hp m Secc.| Fr
1 2 3 4 5 6 | 7 8 9 10 11 12 | 13 | 14 | 15 16

Col. 1.- Tramo del canal en el cual la pendiente y el gasto son constantes (puede existir el caso que en un
tramo donde el gasto sea constante, la pendiente puede variar uno o mas veces o viceversa).

Col. 2.- Se anotan los gastos adoptados para el tramo respectivo, obtenidas de la grafica Areas — Capacidades.

Col. 3.- Pendientes que se obtuvieron de las rasantes.

Col. 4.- S2 o sea 4/COI.3

Col. 5.- Velocidad en m/s.
Col. 6, 7, 8, 9.- Se obtienen de la siguiente manera:

Se determina una plantilla y se supone un valor para el tirante, con estos datos supuestos se obtienen

los valores del area, perimetro y radio. Si el valor de “d” supuesto es correcto debe cumplir la
*

o wp % . . ,
siguiente igualdad: =A Rh 3, de lo contrario se realizaran mds tanteos.

o

d - b
R, = — Como base se busca que se cumpla la siguiente relacion —~1 o b>d

Col.4xCol.9 _ ES%R%

n n
Col. 11.- Col. 8 x Col. 10 = AV. Nos sirve para comprobar que la plantilla y el tirante propuestos son los
correctos, se compara con la Col. 2 y debe cumplir que Col. 11 = Col. 2

Col. 10.-

Col. 12.- Bordo libre que corresponde a la seccion del canal segun el gasto que transporte (esta dado en
tablas).

0%
Col. 13.- Carga por pantalla Hp = (CBJ (4.30)

Siendo:
Hp = carga por pantalla (m)

) = gasto que pasa por el canal (m3/seg)
B =longitud del espejo del agua en la seccién transversal.

(' = Coeficiente = 1.795

La pantalla tiene por objeto elevar el agua en un régimen tranquilo, permite el control de la velocidad del
agua y se utiliza en canales revestidos.
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Es necesario el calculo de [ para aquellos canales con gastos pequefios, tirantes pequefios (menores a 15
cm) y fuertes pendientes.

Col. 14.- Altura de los hombros del canal. Col. 7 + Col. 12 + Col. 13 = h = d+B.L.+Hp, de no existir pantalla
h=d+B.L.

Col. 15.- Tipo de seccion que lleva el tramo de canal de que se trate.

.- Canal seccion trapecial. t=1:1.5; nentre 0.016 y 0.017
.- Canal seccién rectangular (puente canal) t=0; nentre 0.016 y 0.017
Il.- Canal seccion no revestida t=2:1; nentre 0.022 y 0.030

Col. 16.- Numero de Froude. Es conveniente el calculo del nimero de Froude, para saber en qué tipo de
régimen se encontrara trabajando el tramo del cauce y definir si es necesario el recubrimiento de
ésta. Para el célculo se utiliza la siguiente ecuacion:

Fr = (4.31)

v
Jad

4.1.3 Estructuras de Control

Para un canal de disefio clasico, el control de la distribucion del agua se realiza por medio
de obras equipadas con compuertas deslizantes.

Se divide el canal en tramos regulados por una represa equipada con una compuerta (una
o0 varias segun el gasto nominal en la obra) que permitan controlar manualmente los niveles
en el canal.

El control de los niveles tiene como objetivo el mantener la alimentacion de la toma, que
asimismo estaran equipadas con compuertas deslizantes.

El funcionamiento de un conjunto de este tipo es totalmente manual. A causa de las
fluctuaciones de niveles en los canales, en la practica no permite suministrar gastos
precisos y fijos.

Este sistema genera desperdicio de agua pues se suministra gasto en exceso de los gastos
requeridos. Es, asimismo, el origen de distribuciones desiguales, pues el exceso de agua
entra por las tomas mas privilegiadas, las que se encuentran en la parte de arriba de la red.

Desde el punto de vista global, a nivel del conjunto del perimetro, las obras descritas
anteriormente no permiten organizar la distribucion sobre bases racionales: se desconocen
los gastos suministrados en la toma, y el calculo del gasto que debera fluir por la red
principal de conduccién es imposible de efectuar.

La operacion de un sistema de gestion del agua puede funcionar correctamente si los
gastos suministrados a los usuarios son el resultado de un programa preestablecido y si
dichos gastos son fijos, aun cuando varian las condiciones hidraulicas en los canales
(posicion de la linea del agua).

Estas condiciones minimas pueden apegarse a las disposiciones estructurales que se
presentan a continuacion:

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 214



Ll

OBRAS HIDRAULICAS

e Tomas granja y tomas de laterales abiertos. - Las disposiciones cuentan
basicamente con la instalacion de moédulos aforadores de tipo NEYRTEC
(Aquacontrol) en las tomas de agua del sistema de canales abiertos.

e Represas. - Las represas que controlan el suministro de la toma equipada con
mddulos, deben ser disefiadas de tal manera que los niveles de agua, aguas arriba
de la estructura, se mantengan en la tolerancia aceptada por los médulos. Con el fin
de cumplir con este requisito, de manera totalmente automética, se deben construir
vertedores del tipo “Pico de Pato” (Figura 4.20), también conocidos como vertedores
de cresta larga.

/‘Eﬂ'- WEBELEY  espamge  _emas e

i Wi

Foto 4. 1 Vertedor pico de pato en Cnal Sec. Norte®
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e Lalongitud del vertedor se determina en funcion del gasto maximo en el canal y del
nivel de agua admisible frente al mddulo. Un criterio de disefio normal es que el
gasto, que pasa por el médulo, debe quedar en zona de tolerancia del _+5%.

e Segun el gasto, se puede construir estructuras con compuerta AMIL o NARMIL
(dependiendo del fabricante, las ultimas por EINAR, S.A. DE C.V.) que permiten
satisfacer el mismo objetivo de control de nivel (ver Figura 4.21y 4.22), en este caso
éstas compuertas trabajan de forma automatica para mantener el nivel aguas arriba
en forma precisa, independiente del caudal y de la
variacion del consumo.

NIVEL ACRLAS

b

Figura 4. 21 Vista longitudinal de una compuerta AMIL, y perfil y vista de frente de una compuerta NARMIL®

A Tablero.

" B Contrapeso.

C Fiotador

D Poro del fotador,

E Pasarela metilica

F Nwvel aguas abao regulado.
G “Palor”.

H Conducio de chapa empotrada
I Compuerta de guarda.

J Forma perfiada para mayorar
ol fipo an ol onificio,

K Nwvei de aguas amba variabie.
L Pasareia
M Gato de maniotya e

i la compuena de guarda.
Figura 4. 22 Isométrico de una compuerta AMIL”

6 (la dltima imagen tomada de: http://www.einar.es/catalogos/NARMIL fra.pdf)

7 (tomada de: http://tarwi.lamolina.edu.pe/~tvelasquez/canales5.pdf)
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O también se pueden instalar compuertas AVIO y AVIS, las primeras para instalacion de
fondo (fig. 4.23) y la segunda para instalacion de superficie (fig. 4.24), las cuales sirven para
controlar el nivel aguas abajo de la compuerta, independientemente del nivel aguas arriba
y del caudal requerido.

Instalacién Tipica de una Compuerta AVIO®

Principio de operacién

Tablero

Contrapeso

Flotador

Caija del flotador

Pasarela metdlica (opcional)

nivel aguas aniba
2 Nivel de agua aguas abajo
‘I‘J G o ":d Sauas Cojinete de articulacién
’ T Marco metdlico
=3 r' Compuerta de guardia
/ﬂj\\\lj = Perfil de la toma

Nivel de agua aguas arriba
Pasarela de maniobra
Actuador de la compuerta de guardia

s J

TrR-TIQETMOO®R

Figura 4. 23 Principio de operacion e instalacion de una compuerta AVIO

Instalacién Tipica de una Compuerta AVIS®

Tablero

Amortiguador

Contrapeso

Flotador

Caja del flotador

Pasarela metdlica (opcional)
Nivel de agua aguas abajo
Eje de articulacién

Pieza fija

Nivel de agua aguas arriba
Apertura de comunicacién de la
caja

FRI@TMON®WE D

Figura 4. 24 Instalacion de una compuerta AVISé

Modulos aforadores o Médulos de mascara

a) Principio de funcionamiento de los Modulos aforadores o distribuidores “AFRAMEX”
foto 4.3 (antes fabricados por Aquacontrol) o Modulos de mascara (Almenaras
modulables) “ALSINTEC” “HYDROSTEC" foto 4.2 0 “EINAR”".

% Los gastos constantes, suministrados por los mdédulos, se obtienen sin un
mecanismo movil.

% La combinacion de un cimacio de forma especial con un reductor fijo y plano,
en una determinada posicion sobre éste, corrige los efectos de un ascenso en
el nivel del agua del canal (Figuras 4.25 y 4.26).
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El cimacio y el reductor acttan como un orificio ahogado (calibrado) con una
fuerte reduccion en el coeficiente de descarga y contraccion del chorro
correspondiente.

La contraccién del chorro tiende a ser mas pronunciada a medida que aumenta
la carga, reduciendo més el gasto correspondiente.

Las Figuras 4.27 y 4.28 muestran, que el gasto en su paso a través del modulo,
se mantiene muy cerca de su valor nominal, dentro de una amplia fluctuacion
del nivel de operacion en el canal como se puede ver a mayor detalle en la
Figura 4.29, en la primera figura se tiene una sola mascara y en la segunda
figura se tienen dos mascaras o reductores.

Debido a la contraccién del chorro desfogado del primer reductor, el segundo
reductor se instal6 mas cerca del cimacio para formar un orificio pequefio. A
medida que sube el nivel del agua, aguas arriba del mddulo, se llega a una
altura en la que el reductor original queda sumergido, entonces el segundo
reductor entra en accién, y la tendencia del gasto a incrementarse esta
retardada, Figura 4.28.

El gasto del moédulo permanece sin verse afectado por las variaciones de nivel
aguas abajo, debido a que la pendiente aguas abajo del cimacio fue de tal
manera disefiada que produce velocidades mayores a la critica.

Sin embargo, debido a la formacién de un salto hidraulico, se recobra la energia
potencial del agua descargada, que sdlo da origen a una pequefia pérdida de
carga a través del modulo.

MECAN | SM0 DE CIERRE
DE LAS COM PLEETAS
i

Figura 4. 25 y Foto 4. iél o
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Figura 4. 26 y Foto 4. 310
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Figura 4. 28 (2 MASCARAS)

10 tomada de http.//aframex.mx/modulos.html
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b) Caracteristicas de los mddulos aforadores

Los médulos fabricados en México originalmente por AQUACONTROL, son de tres
tipos con dos reductores diferenciados por las dimensiones de sus secciones
longitudinales. Estas se identifican en términos de gasto nominal por unidad de
anchura como sigue:

0 Serie XXz, 20 litros/segundo/decimetro de anchura.

0 Serie Ly, 50 litros/segundo/decimetro de anchura.

0 Serie Cy, 100 litros/segundo/decimetro de anchura.

Nota: el subindice 2 indica que es un modulo de dos reductores o mascaras.

En teoria el gasto normal deseado permite definir el ancho necesario del médulo.
Con el fin de incrementar apreciablemente la holgura en las fluctuaciones del nivel
de operacion del médulo, se colocd un segundo reductor aguas abajo del primero,
como muestra la Figura 4.28.
En la practica, la fabricacion de los mddulos se estandariza. Ademas, con el fin de
permitir al usuario la segmentacion del gasto nominal del aparato, el fabricante ha
instalado una division en el aparato, donde cada compartimiento esta equipado con
una compuertita, como se puede apreciar en la foto 4.3.
Las caracteristicas hidraulicas de los moédulos XXz, L, y C, se muestran en la Tabla
4.17 y corresponden a la nomenclatura de la Figura 4.26
Tabla 4. 17 Caracteristicas hidrdulicas de los modulos XX5, L y C; (literales referidas a la Figura 4.26)

Tipo | Gasto H H H H max | H max dH dH i 7l i 7l p h (cm)
unitario | min min | nom | Q+5% | Q+10% | Q-10% | Q-5% paraH | paraH min ver
por dm Q- Q- Q (cm) (cm) (cm) (cm) nom min (cm) nota

(1/s) 10% 5% (cm)
(cm) | (cm)
XX2 20 20 21 28 44 48 28 23 11 8 26 | 12(17)
L, 50 37 39 51 82 89 52 43 20 15 49 | 22(31)
G 100 59 62 81 130 142 83 68 31 24 77 (50)

NOTA: Las dimensiones entre paréntesis pueden utilizarse, siempre que se opere el médulo arriba de su

nivel normal.

Como se puede apreciar en la Figura 4.29 entre mas crece el tirante de agua en el
canal de distribucion, més se incrementa el gasto derivado, hasta que el nivel del
agua sobrepasa la parte superior de la mascara y se disminuye el gasto por el
estrangulamiento de la vena liquida, logrando controlar el gasto que se suministra
por el modulo aforador.
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Altura sobre el
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CARACTERISTICAS HIDRAUL ICAS

MODULO DE DOS REDUCTORES '

48 29 142
[ 140
1 84 138
L5 ‘I 4
L g P e R SISO SRR (SRR IS | A
8 ] "
125 c
1 )
: %
75 120 2 St
!LO & v & O ad
115 ;? o ™~ !
=5 o~ W0 @
G gui BE L
- T 1 CH < 3P 4L 20
5 =2 5 o O o
0
105 a
K w3
39 & : 58
1 q =
10Q- +1
p o
= o B E E
60 95 S B GG
g o | o M oM Q0
i e | =< 741 ™~ =T o~
F i 90 L o R
104 erd g e gk
9 | | W uny
= w -
Ll P'_; o @
s - c
2 8 451 1561 Tirante o
= =LA R e O aer e s et T R = I c B
!_ o 80 Nominal Q l @ :J
i >0 el
} | D 0
-\r’ g ?r“ ; :" o~
I_{ m fu }5 o4 od
| Lql Dy 3 =i Sl
D— @ O W
‘ § LA e e e
‘ = % ks
| | il Ld a2 ad
1 ot P
il {29 2 o
A e St ool Ol SN (e ‘
120 1:, i AT e /{/ ik |Q=Min___ ¥
20 4 | e ez L ST i
| | b
| [ ~
; J
% o
AX., 1 10% Q +« 10 % ;
2 -5 % +6 % o

Figura 4. 29 Variacion del gasto en el Mddulo de dos réductores, con la variacion del nivel del agua en el canal

alimentador

Determinacion de las elevaciones de las obras (represas y médulos asociados) en
relacion al nivel de agua en el canal

i) Para unatoma, la cota del cimacio del médulo depende del tipo de modulo

i)

y de la cota de la cresta del vertedor (CV ver Figura 4.26).

Una disposicién posible para la determinacion de las elevaciones de los
mddulos es la de hacer que coincida la cota de la linea de agua del médulo
gue funciona con un gasto nominal disminuido de -5% con la cota CV. De lo
anterior se desprende:

La cota del cimacio (CC) que corresponde a esta determinacion es:

» CV-0.21 m para el médulo XX; (4.32)

» CV-0.39 m para el médulo L, (4.33)

» CV -0.62 m para el modulo C; (4.34)
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i) La determinacion de las elevaciones de los médulos de tomas situadas a
una distancia >20m del vertedor debera tomar en cuenta la variacion de la
cota del nivel del agua en el canal entre Q =0y Q = Qmax

Entonces sera posible quedar dentro de la tolerancia Q + 5% de acuerdo con el
nivel maximo de agua aceptado en el vertedor.

El siguiente ejemplo permite ilustra el problema:
Hipotesis
- Modulo: XXz
- Elevacion: tal como se indicd, Q + 5% en CV + dH (dH de la Tabla 4.17)
- Nivel o carga de agua en el vertedor 0.15m (Hv)
- Pendiente del canal (S): 0.0002

En el vertedor, el rango de funcionamiento del médulo sélo se utiliza en 15 cm de los 23 cm
disponibles (Tabla 4.17). Desplazandose hacia aguas arriba del vertedor, el rango de
utilizacién del médulo alcanza la cota de Q +5% a la distancia:

dH —Hv _0.23-0.15

S 0.0002
Mas alla, el modulo funciona en Q > Q + 5%

R.O.xx, = =400m (4.35)

Si se acepta un funcionamiento del médulo hasta Q + 10%, el rango adicional es de 0.04
m, lo que permitiria instalar la obra a 0.04/ 0.0002 = 200m mas aguas arriba, es decir en
total 600 m aguas arriba del vertedor.

La Figura 4.30 es una ilustracion de las consideraciones expuestas para cada tipo de
madulo.

s == XXz
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Figura 4. 30 Rangos de operacion de los diferentes tipos de Mddulos Aforadores
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Finalmente, segun el proyecto estudiado y de acuerdo con las condiciones especificas de
instalacion de cada obra, es posible fijar la cota de gasto nominal del médulo con la de la
cresta del vertedor.

El médulo funcionara entre Q y Q + 5%, el rango de funcionamiento sera entonces de
0.17m. La ventaja de este tipo de determinacién reside en el hecho de que durante la
instalacion de las obras si hay un ligero error de altimetria en la determinacion de
elevaciones, no afecta demasiado el funcionamiento de la toma (ver Figura 4.29 la forma
de la curva de funcionamiento debajo de Q -10%)

d) Sifén y carga maxima agua abajo del médulo. - La determinacion de la elevacion de un
modulo debe cumplir con las condiciones maximas de carga aguas abajo para que el
aparato pueda funcionar sin estar sumergido o sea para una instalacion para Qm = Q - 5%.

0o (CV-0.21)+0.21 - 0.08 = CV — 0.08 para un XX,
o (CV-0.39) +0.39-0.15=CV -0.15 para un L,
o (CV-0.62)+0.62-0.24 = CV - 0.24 para un C,

Ademas, cabe tomar en cuenta las pérdidas de carga en el sifén aguas abajo de los
mddulos, antes del canal del lote y que se puede calcular como sigue:

1) El sifon puede ser formado de una estructura de entrada, una estructura de
salida con un conducto que puede ser circular de didmetro igual a 0.61m o
0.91m, cuadrado o rectangular de 1.00 x 1.00m o0 2.00 x 1.00m.

0 Seccion circular:
ﬂDZ
= Areadelaseccion: A= T, perimetro de la seccién: P = 7D (4.36)
o Radio hidraulico para seccién circular:
A D
R = — = —
P 4

0 Seccién cuadrada o rectangular:
= Areade la seccién: A = b x d, perimetro de la seccién: P = 2(b+d)

(4.37)

o Radio hidraulico para seccién cuadrada o rectangular:

_AL b*d (4.38)
P 2b+d) '
2) La pérdida de carga en el sifon esté constituida de:
o0 Una pérdida de carga a la entrada:
KV ?
= Ah=——— conK=15 (4.39)
29
o0 Una pérdida de carga en el conducto de L = 10m:
2
= Ah, = Lz * L en metros. (2.40)
K*A*R3
Dénde: K= rugosidad del conducto; toma un valor de 60 para un conducto circular; y de 70

para un conducto cuadrado o rectangular.
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3) La pérdida de carga total en el sifoén sera de:
2

*L (4.41)

*\/ 2
1sve [

29 K*A*R?
La tabla 4.18 indica la pérdida de carga en el sifon de acuerdo con el gasto de la
toma y el tipo de tuberia:

AH = Ah, + Ah, =

Tabla 4. 18
GastoQenl/s Pérdida de carga total (AH), en centimetros
¢=610 mm ¢=910 mm 100 x 100 cm 200 x 100 cm
<240 5
>240y <480 5
>480y <1180 12
>1180 y <2400 12

Actualmente (febrero 2018) en el mercado mexicano so6lo se encuentran los Mddulos
Aforadores fabricados por AFRAMEX, ya que los Médulos de Mascara, son fabricados en
Argentina por ALSINTEC
(http://www.alsintec.com/infrastructure/alstom _hydrostec.asp#almenara), en Brasil por
HYDROSTEC (http://www.hydrostec.com.br/espanhol/representantes.php; (2016; pagina
ya no disponible) y las Almenaras Modulables en Espafia por EINAR
(http://www.einar.es/area-rc-modulos-calibradores-modumask-rotomask.html) y en la
pagina de Aquacontrol, ya no se encuentran los mdbdulos aforadores
(http://www.aguacontrol.com/catalog/).

Las caracteristicas de los Mddulos Aforadores pueden ser idénticas a lo mencionado en
paginas anteriores como es el caso de los Mddulos Aforadores fabricados por
HYDROSTEC, pero pueden diferir de lo mencionado anteriormente, ya que cada uno de
los fabricantes puede modificarlos, como es el caso de las Almanaras Modulables que
fabrica EINAR que les llama “MODUMASK” y que como se puede constatar en la Figura
4.31, tomada de su catalogo, existen una mayor gama de posibles gastos, por lo que
siempre es conveniente estar actualizados, y en el momento de realizar un proyecto
verificar que exista los equipos, materiales y accesorios que se estan definiendo en el
disefo.

DIMENSIONAMIENTO DE LA ALMENARA MODULABLEY COTA DE INSTALACION.

ef caudal Variacion de niveles admisibles aguas arribac

50 15cm para b in V
10 6 25 cm para la seric X
15 o 45 cm para la serie L

25 & 70 em para Ia sorie C

40 & 105 cm para la sarie D

SerieV: 10 talam
Sarie X: 20 Vsidm
Serie L: 50 ts/dm
Serie C: 100 ts/am
Seria [: 200 lfsfdm

El caudal e fraccionable, en multiplos de:

50 Us en la serie L (compuertas de 50, 100, 200 y

> {eompuertas da 100, 200,

o !’:-‘f r '

Moddulos Aforadores MODUMASK
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4.1.4 Operacion de canales de riego

Una parte fundamental en la operacion de un sistema de riego por canales es la regulacion
de la red de canales de riego. Como primicia se puede decir que el objetivo de la regulacion
es el de contribuir al mejoramiento de la eficiencia de la red, es decir entregar en el
transcurso de cada periodo de tiempo, el volumen de agua necesario conforme a las
necesidades de las plantas, para cada usuario y con el minimo posible de pérdidas de agua
por sobre consumo y/o derrames en los vertedores de seguridad.

Conforme a lo anterior se puede decir que existen dos variables hidraulicas a controlar, que
son: gasto y nivel del agua en los canales, existiendo dos métodos basicos de regulacion,
uno el de regulacion aguas arriba y la otra agua abajo.

A) Método de aguas arriba

Este método data de la época de la civilizacibn mesopotamica y se ha utilizado hasta
mediados del siglo veinte, el cual consiste en regular el caudal en los canales mediante
la maniobra de una sola compuerta situada en la cabeza del canal principal o
alimentador, como se aprecia en la siguiente figura:

. Compuerta @ Bordo

Deposit O max.

@ Excedente
0=0 Toma/vD

Figura 4. 32 Esquema del funcionamiento hidrdulico con el Método de Aguas Arriba

Descarg

B) Método de aguas abajo

Este método consiste en tener el control mediante una compuerta situada aguas abajo
de un tramo de canal, que al estar cerrada, el nivel del agua es horizontal e igual al del
depdsito alimentador, al abrir la compuerta antes mencionada o alguna compuerta de
toma lateral, el nivel del agua baja, ajustandose el gasto en forma inmediata para
responder a la demanda de gasto, mediante la disminucion del volumen de agua
comprendido entre la linea de agua horizontal a gasto nulo y la linea de agua horizontal
a gasto nulo y la linea de agua a casto solicitado, como se aprecia en la figura:

Bordo@

. 0=0. ompuerta
Depdsito

Omax

Figura 4. 33 Esquema del funcionamiento hidrdulico con el Método de Aguas Abajo
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En este método la operacion del canal es mas flexible, bajo la condicion de que el
volumen de agua de la cufia Q=0 y Qméax. sea suficiente, con lo que el gasto
demandado podra satisfacer de manera inmediata y automatica.

Ventajas y desventajas de los dos métodos de regulacion

C)

1)

2)

Método Aguas Arriba.

0 Ventajas: control de los gastos mediante el organismo responsable;

excavaciones limitadas, ya que los bordos del canal son paralelos al fondo;
pérdida de agua en los canales minima, por infiltracion y evaporacion.
Desventajas: plazos de respuesta importantes para la solicitud; necesidades
de prever las reacciones hidraulicas de la red; pérdidas de agua en la
operacion de los canales por exceso de gasto; dependencia de los usuarios
de la operacion durante periodos especificos (durante el dia, fuera de los
fines de semana y de los dias festivos), es decir establecer previamente un
programa de distribucion.

Método Aguas Abajo.
0 Ventajas: la programacion es mas flexible, ya que la red se adapta a

condiciones reales de la distribucién, respuesta inmediata y automatica a
una solicitud imprevista; control de gastos por medio de la demanda de los
usuarios en las diversas tomas de agua.

Desventajas: excavaciones mayores, dependiendo de la pendiente, por la
necesidad de tener bordos horizontales; sobredimensionamiento de los
canales con respecto a canales dimensionados para una demanda de agua
continua; menor control sobre los consumos de los usuarios por parte del
organismo responsable; pérdidas de agua por evaporacion e infiltracion.

Regulacién mixta

En general el canal principal tiene una regulacién aguas abajo y los laterales (por lo
menos en una parte de ellos) tienen una regulacion aguas arriba.

En la practica, este tipo de regulacion se encontrara a menudo en las grandes redes de
irrigacion debido a las razones siguientes:

La pendiente de los laterales es demasiado fuerte para considerar una regulacién aguas
abajo a costos econG6micamente aceptables.

El canal principal ya existe y no es posible a costos econ6micamente aceptables
modificar los bordos para tener una regulacion aguas abajo en algunos de sus tramos.

Conclusiones.

De lo anterior se puede decir que un sistema de regulacion aguas abajo es muy
recomendable cuando:

e Las pendientes de los canales son pequefias

e La longitud del canal y/o el nUmero de usuarios es grande ya que
simplifica la organizacion de la distribucion y elimina las pérdidas de
agua.
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o El canal principal o alimentador y los laterales conducen gastos mayores
a 1.7 m®s y menores a 2 m?/s, con una pendiente suave entre 0.0002 y

0.0005.

i. Para condiciones de canales con pendiente media a fuerte la regulacion
recomendada es aguas arriba

iii.  De acuerdo con las condiciones topograficas se podra considerar un sistema de
regulacion tipo mixta, es decir con la conduccién con regulacion aguas abajo y la

distribucion con regulacién aguas arriba.

iv.  Existen medidas correctivas para atenuar los inconvenientes de la regulacion aguas

arriba, como se vera a detalle posteriormente.

EJEMPLOS RESUELTOS

EJEMPLO 4.1 Disefiar las secciones constructivas de un canal para riego.

El cual se encuentra en una ladera, buscando que cumpla con la maxima eficiencia y derivado del
tipo de material donde se construira sera revestido, asi como determinar la superficie libre del agua,
conforme a la siguiente informacién topografica y de gastos adoptados, tomando en cuenta que
existen dos barrancas; en la primera se disefiara un puente canal y en la segunda un sifon invertido,

en ésta ultima se tiene un desnivel de 20 m y talud en las laderas de 0.58:1

TRAMO Q adoptado .
(Km) (m*/s) Pendiente del terreno
0+ 100 0.80 0.003
0+ 105 0.80 0.056
0+ 145 0.80 0.1845
0+ 155 0.80 0.056
0+ 260 0.80 0.003
Desnivel de la barranca
0+300 0.80 de 15 m (Puente Canal)
0+ 810 0.80 0.003
Desnivel del terreno
0+350 0.80 de 20 m (sifén invertido)
2+ 650 0.80 0.001
3+460 0.60 0.001
3+510 0.50 0.001
Datos:
Tabla anterior
Revestido cono concreto n = 0.015 (0.014 — 0.016).
Incégnitas:

Dimensiones del conducto por tramo: d, b, k, S, B.L.

Puente Canal: B.L., b,d, k=0

Sifén invertido: ¢ sitsn, transicion de entrada y salida, y elevacion de salida.
]
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Formulas:

Qadoptado = Qcalculado

Qcalculado = AV

A=bd +kd?: B=b+2kd

21
R3S?

n

V =
A
Rh:E

P=b+2dv1+k?

La ecuacion de maxima eficiencia, nos restringe a obtener una solucidn que cumpla:

R, =0.5d
F :\/V,, F <1 subcritico; F =1 Critico; F. >1 supercritico
gy
y_A
B (tirante medio)
QZ A3
g B
Z +E+£—Z +i+v—22+2hT
Yy 29 7y 29

SALTO HIDRAULICO

2

i va sz va _
E*‘A{Yl: A, +AY, Donde Ql _QZ

d(2b+B

Y_ =— Seccidn trapecial
" 3l b+B j
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\71 = % Seccion rectangular
E =E +Az
L, =5(d, —d,)

PUENTE CANAL

T-t T-t) 1
L =| —— |COtar =| —— |——. 12°30'< a < 22°30°
2 2 Jtana

T =b + 2kd ... Ancho Superficie Libre del Agua (SLA) mayor

t =b+ 2kd ... Ancho SLA menor

SIFON
0= 1.4\/6 . Qenl/s, 8en pl. DIAMETRO TENTATIVO
Para definir el tirante en una seccion circular parcialmente llena se
D27’
, {(ﬂ—senﬁcosﬂ)"‘4
puede usar: Q =

g D*seng
PERDIDAS DE ENERGIA LOCAL O POR CAMBIOS DE VELOCIDAD

Nota: en el apéndice “C”, se presenta una tabla donde se resumen los principales valores de los

coeficientes “k” de la ecuacidn anterior para definir las pérdidas por entrada, por salida, por

ensanchamientos, contracciones, etc.
SOLUCION

Para disefar la seccién de cada uno de los tramos se debera proponer los valores de la base y el

tirante que cumplan la condicidn optima ( Rh =0.5d ), buscando que la pendiente de la plantilla del

canal sea la misma que la del terreno, para tener un disefio econémico. Como se indica en el
encabezado, el canal serd revestido por lo que se propone utilizar un talud en la seccion trapeciales
k=0.5
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Se ilustra el proceso con el calculo del tramo 1, los primeros valores nos orientan hacia los valores
correctos.

b, =1.00m

prop

d =1.00m

prop

A=1(1)+0.5(1)° =1.500m?

P =10+2(1.0),1+(05)" =3.236m

7 =15 _ o seum
3.236

R, =0.5d = 0.5(1.00) = 0.500m

Se aprecia que el valor esta préximo a la condicion éptima, se corroborara con el gasto.

2 1
0.464)3(0.003)2
V :( ) ( )2 =2.187m/s
0.015

Qcalculado = 1500(2187) = 3280m3 /s

Como se aprecia el gasto es mucho mayor que el gasto de disefio, por lo que se propondran
valores mas pequefios buscando igualar los gastos y respetar la condicion de maxima

eficiencia.
15, = 0.80M
d_=0.80m

prop

A=0.80(0.80) +0.5(0.80)° = 0.960m’

P =0.80+2(0.80)1+ (0.5)2 =2.589m

R, =229 _0.571m
2.589

R, =0.5d = 0.5(0.80) = 0.400m
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2 1
0.371)3(0.003)2
V =( ) ( )2 =1.885m/s
0.015

Qcalculado = 0960(1885) = 1.810m3/8

Se observa que el gasto es menor que en el célculo previo y ademas la condicion de maxima
eficiencia se mantiene proxima a cumplirse.

Este proceso de iteracion de valores es mas rapido si el lector lo tiene programado en Excel
para ir comparando ambas condiciones de disefio, 0 mejor aun si encuentra por medio de

las tres ecuaciones basicas de gasto () = V'4), Velocidad con Manning (V = 1 Rh2/3g%/2)
n

y maxima eficiencia ( Rh =0.5d ), dos ecuaciones que permitan calcular de forma directa el

valor de “d” y “b”, en funcidn del gasto ({)), talud (k), rugosidad (71) y pendiente (.5), que

con la finalidad de darle el gusto de deducirlas, no se incluyen en éstos apuntes, pero que
se pueden pedir a los autores de los presentes apuntes via correo electrdnico.

Mediante a un proceso iterativo, utilizando la hoja de calculo de Excel o con la deduccion de
las formulas mencionadas en el parrafo anterior se tiene:

b, =0.676m

prop

d ., =0.547m

prop

A=0.676(0.547) + 0.5(0.547)° = 0.520m’

P =0.676+2(0.547)/1+(0.5)" =1.900m

R, = 0.520 =0.274m
1.900

R, =0.5d = 0.5(0.547) = 0.274m

Se aprecia que se cumple con la condicién de maxima eficiencia, resta comprobar el gasto

2 1
0.274)3(0.003)2
V :( ) ( )2 =1.539m/s
0.015

Qcalculado = 0520(1539) = 0800m3 /s
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Se comprueba que el gasto que puede circular en la seccion es el gasto de disefio por lo que

se tienen ya los valores correctos del ancho y el tirante. Determinando las caracteristicas
restantes de la seccidn se tiene:

Para el gasto de 0.80 m3/s 0 800 I/s corresponde un B.L. = 0.25 m (Tabla 2.6)

Hp serad cero ya que estamos en el tramo de conduccidon o muerto del canal (donde no
disminuye el gasto al no ser tramo en derivacion, que si debe verificarse que d > 0.15 m,
como se presenta en los tramos 10y 11)

h = 0.547 +(0.250) = 0.797m

B = 0.676+2(0.5)(0.547) =1.224m

¥ = 2220 _ 6 425m
1.224
Fo__ 19389 4754

" Jo.81(0.425)

Se muestra a continuacién un esquema de la seccidn calculada y posteriormente la tabla resumen
de todo el canal. Es importante recordar todo el calculo se debe realizar a la milésima, pero ya en el
proyecto constructivo las dimensiones de la base se deberan ajustar a la centésima y por lo tanto se
calcula el nuevo tirante no obstante se aleje un poco de la seccion de maxima eficiencia.

Q=0.800 m3/s
S=0.003

Seccion calculada para el tramo 1

Condicion de seccién optima

B.L. =0.250

d=0.547m

A

b=0.676 m
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Tabla E.4.1

Qdiseﬁo -

(m°/s) _(m)
1 0.676 0.547 0.5 0.520 1.900 0.274 1.224 1.539 0.8 0.250 0.797 0.754
2 0.600 0.300 O 0.180 1.199 0.150 0.600 4.451 0.8 0.250 0.550 2.596
3 0479 0240 O 0.115 0.959 0.120 0.479 6.961 0.8 0.250 0.490 4.539
4 0.600 0.300 O 0.180 1.199 0.150 0.600 4.451 0.8 0.250 0.550 2.596
5 0.676 0.547 0.5 0.520 1.900 0.274 1.224 1.539 0.8 0.250 0.797 0.754
6 0 0.8
7 0.676 0.547 0.5 0.520 1.900 0.274 1.224 1.539 0.8 0.250 0.797 0.754
8 SECCION CIRCULAR 0.8
9 0.831 0.672 05 0.785 2.335 0.336 1.503 1.019 0.8 0.250 0.922 0.450
10 0.746 0.604 0.5 0.633 2.096 0.302 1.350 0.949 0.6 0.250 0.854 0.442
11 0.697 0.564 0.5 0.552 1.957 0.282 1.261 0.906 0.5 0.250 0.814 0.437

Los resultados anteriores deberan de revisarse al comprobar el funcionamiento hidraulico del canal,
considerando que los tramos no se encuentran aislados y que interactiian uno con el otro, por lo
gue se debe de calcular el perfil de la superficie libre del agua (SLA) a lo largo del canal y hacer los
cambios necesarios para un correcto funcionamiento de él, asi como disefiar los tramos de
transicidn de una seccién a otra que sirvan de conexion entre ellos.

Del analisis de la tabla E.4.1, se puede ver que el 12 tramo funcionara con régimen subcritico (Fr<1)
y que el 29, 32 y 42 funcionardn a régimen supercritico (Fr>1), por lo que al final del 12 tramo se
tendra el tirante critico. Posteriormente en el 52 tramo el régimen serd subcritico, por lo que al inicio
del tramo se deberd de verificar que se presente el salto hidraulico, siendo necesario tomar en
cuenta la recomendacion de que tanto la rapida (22, 32 y 42 tramo), como la zona donde se presente
el salto hidrdulico se tenga una seccion rectangular, para lograr una mejor disipacion de la energia
y que el agua salpique menos fuera del canal, en la zona del salto hidraulico.

En el tramo 6 se proyectara un puente canal, que debe tener seccidén rectangular para lograr un
mejor disefio estructural y evitando que la seccién de proyecto haga que se remanse el agua hacia
aguas arriba, por lo que se recomienda encontrar el ancho de la plantilla del tramo del puente-canal,
con el tirante de aguas del tramo que le antecede.

En el 82 tramo se disefara un sifdn invertido, por lo que se debera encontrar el diametro de la
tuberia mas adecuada para la conduccién, asi como proyectar los elementos necesarios para su
correcto funcionamiento, como son las transiciones de seccidn rectangular a circular y viceversa a
la salida, la elevacion de la plantilla de salida del sifén, rejilla de entrada, piezas especiales (codos)
para cambio de direccidn y atraques para evitar el movimiento de la tuberia.

-Calculo de la superficie libre del agua y disefio de las transiciones:

Conforme a lo anterior el tirante critico se presentara en la seccidn de control que se ubica al inicio
del 22 tramo, que tendra seccidn rectangular, por lo tanto, se tiene:
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(0.80)°

(0.80)° (0.60y,)’ _ )
= & 9.81(0.60)"

9.81 0.60 o

y. =0.566m

De acuerdo con las caracteristicas geométricas de ambos tramos, de la tabla E.4.1, el tirante normal
es de 0.547 my el perfil hidraulico seria:

I Yn=0.547 m Ve = 0.566 m

\

Del dibujo anterior podemos observar que el tirante critico provocara un remanso en el tramo 1

dado que el tirante normal es menor, esto provocaria dificultad en la circulacidn del flujo ocasionado
por la diferencia en los anchos y las secciones del tramo 1y 2. Por ello para resolver esta dificultad
se propone que el tramo 2 tenga el mismo ancho de plantilla que el tramo 1, es decir, b = 0.68 m
con ello el nuevo tirante critico y las caracteristicas hidraulicas asociadas seran:

(0.80)°

——_ -0.521m
9.81(0.68)

Ye =

A =0.68(0.521) = 0.354m?

P =0.68+2(0.521)=1.722m

Ry, = 2o>% _ 0,206m
1.722
V, = 0800 _ 2.258m/s
0.354

- - ;\

A partir de ambos tirantes se debe determinar la longitud que existe entre ellos, aplicando la
ecuacion de Bernoulli y asociando términos resulta:
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2 2

V, V
Z +y +—"=Z_+YyY.+==+>h
n yn 29 c yc 29 Z f

2 2
(Z,+S,L,)+Y, +V—“=ZC +Y, +V—°+SLn
29 29
- -2
(vn +V°)n
2 2
(Z,+S,L)+Y, +\2/—“=ZC +Y, +\2/° + 2—2 L,
: ’ (Mj
L 2 -
V2 2 1.539)° 2.258)’
R R “osa6- 153" 0501, (2258
L - 9 2912 _ 19.62 19.62
n = W r 7]
(Vn ZVc)n (1'539+2'258j(0_015)
S,—| ~—<-7_| 0003- ;
[RthrRhc)s (0.274+0—206j3
L2 ] i 2 .

L, = —46.832m

Para el cambio de seccidon de trapecial a rectangular, se hace el calculo de la longitud de transicion

entre ambos tramos:

T =0.68+2(0.5)(0.547)=1.226m

Seccion trapecial

Seccién Rectangular ~ 1=0.68m
L :(1.226—0.68j 1 _1931m

2 tan12°30°
K=0.5
K=0
Tramo 1 Tramo 2
X Lr=1.231m g
0+098.769 0+100

—
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Para los tramos 2, 3 y 4 de acuerdo con sus pendientes topograficas no es posible que se presenten
tirantes normales por lo cual la expresion para la longitud normal no nos es util, por lo que se puede
recurrir a la aplicacién de la ecuacién de Bernoulli en los cambios de pendiente o bien mediante a
los métodos pasos, estandar o integracion vistos en la materia Funcionamiento Hidraulico de
Canales para encontrar el valor correspondiente del tirante. En el siguiente esquema se muestran
los resultados de aplicar el método de pasos.

Sin embargo es IMPORTANTE resaltar que en la practica, es recomendable que si los tramos son
relativamente cortos y construirlos representa un costo mayor que sélo dejar una sola rapida, con
pendiente y seccidn Unica, que ahorre en la construccidn de transiciones entre los pequefos tramos,
se proceda a disefar dicha rapida Unica y considerar el hecho de que se tendra que escavar un poco
mas, pero siempre cuidando que al final de la rdpida se llegue al terreno natural, sin generar aguas
abajo, que el canal quede enterrado.

Yo =0.546 m

S =0.003

0+ 100 0+ 105 0+ 145 0+ 155

Al terminar los tramos de pendiente fuerte y regresar a una suave, se presenta un cambio de
régimen supercritico a subcritico, por lo tanto, se calculan las caracteristicas del salto hidraulico
aplicando la ecuacién de impulso y cantidad de movimiento entre las secciones del tirante
conjugado menor y el conjugado mayor, el primero de ellos conocido y el segundo a encontrarlo.

y=y;=0.215m

Y,=0.546m
Seccidn rectangular
b =0.68 m Seccidn trapecial
k=0 b=0.68 m
k =0.5

Como ya se comentd antes es recomendable que todo el salto sea dentro de una seccidon rectangular
y posteriormente se determina la longitud de transicion para cambiar a la seccién trapecial.

—
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“u. ., n

Entonces el tirante conjugado mayor “y,” se calcula de la siguiente forma:

(0-80) +(0.68*0.215)(0'215j __(08) +(0.68 = YZ)(ﬁj
9.81(0.68 *0.215) 2 ) 9.81(0.68+*y,) 2
0.462 = 0.096 +0.34y;

Y

0.34y% —0.462y, +0.096 =0

y,, =1.044m
Y,,=0.215m
Y,3 =—1.258m

=1.044m

tirante conjugado menor y el tercer valor es negativo. Para dicho tirante sus caracteristicas
hidraulicas son:

De las tres posibles soluciones la correcta es el valor de yZ,l , Ya que la segunda es el

A, =0.68(1.044) = 0.710m

Vv, _ 080 =1.127m/s
0.710
1.127

r,=——==0.352

Fr, =
©[9.81(1.044)

A partir de la comparacién de las energias especificas del conjugado mayor y el tirante normal se
determina el tipo de salto (la carga de posicién es la misma en ambos tirantes), el cual debera ser
salto bien definido para que el disefio sea correcto.

2

1.127)°
E, =Y, LYy :1.044+u:1.109m
29 19.62

(1.539)°
E,=0.546 + ————=0.667m
19.62 << valores de la tabla E.4.1 (tramo 5)

E,>E

de alta resistencia para soportar la fuerza dinamica del salto hidraulico, con velocidades erosivas

Como n se presentara un salto barrido, lo que implica la necesidad de revestir con concreto

(ver tabla 4.12), para evitarlo se debe disefiar un tanque amortiguador cuyo desnivel (AZ) serd el

necesario para que E>=E, Se recomienda que se prolongue la rapida con la misma pendiente, como

se muestra en la figura siguiente, hasta llegar al piso del tanque amortiguador, cuya plantilla sera
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horizontal, pero al prolongar la rapida se ocasiona que el tirante conjugado menor, ya calculado,
cambie y por ende el respectivo tirante conjugado mayor.

Y2 Yn

¢A2=?

Como primera propuesta Az puede ser la diferencia de energias ajustandose con ello la longitud de
la rampa, el tirante al final de la rampa (conjugado menor), el conjugado mayor y las energias

tendran los siguientes valores:

Az =1.109-0.667 = 0.442m

10.016 m
SL=0.56 m
...... 7.905m | V17
Az=0.442m Tt
0+ 155
10m Az /S=7.893m

Asi la longitud total de la rampa es 17.921 m, con el método de pasos se determina el tirante.
y, =0.262m
Aplicando la ecuacién de impulso y cantidad de movimiento, el tirante conjugado mayor sera

y, =0.916m

Comparando energias, en este caso se involucra el escalon del tanque en la seccién normal (carga
de posicidn, tomando como plano horizontal de comparacion el piso del tanque).

2 1.284)°
E,=vy,+ V2 _0.916+ (1284) —1.000m
29 19.62

2

Vv (1.539)°
E,=Az+y, +-=0.442+0.546 + —————=1.109m
29 19.62

Es practica comun aceptar una diferencia entre ambas energias del 5% de la energia especifica del
tirante normal, para considerar que el salto hidraulico sera bien formado, por lo que se procede a

calcular cudl serd la maxima diferencia a aceptarse:

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 238



OBRAS HIDRAULICAS

2
0.546 + (11::?2) = 0.667m(energiaespecifica) = 5% = 0.033m

1.109-1.00

1.109-1.0=0.109m = 100* 1539)2 =16.3%
0.546+ 1239
19.62
Como Ez < En se presentara un salto ahogado, lo que implica que fue muy profundo el escalén y

debera disminuirse, hasta que la diferencia de energias sea cuando mas 5% de la energia especifica

del tirante normal, el procedimiento es seguir proponiendo valores de Az hasta que cumpla con las
condiciones antes mencionadas la solucion correcta es:

Az =0.361m
y, =0.248m
y, =0.951m

2

E, =Y, +V—2 =1.029m
29

2

E,=Az+y, +V—” =1.029m
29

La longitud aproximada donde se presentara el salto hidraulico y la disipacion de la energia sera:
Ls= 5(0.951— 0.248) =3.518m

El esquema final del tanque amortiguador se presenta a continuacion:

4
v y1 =0.248m .
.......................................... P bz=0361m
10m 6.445m Ls=3.518 m Lr=1.231m
0+155 0+161.445 0+164.963 0+166.194

—
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El disefio del puente-canal se debera realizar para que no cambien en primera instancia el tipo de
régimen y que el tirante en el puente-canal sea igual al del tramo de aguas arriba, para evitar que
se presente un remanso. Por lo anterior se propone que el puente-canal (tramo 6) tenga la misma
pendiente y tirante que el tramo 5, es decir 0.003 y 0.547m respectivamente, asi como se comentd
anteriormente la seccidn serad rectangular, lo que permite calcular el ancho de la plantilla del
puente-canal, al igualar la velocidad calculada con la ecuacion de continuidad o de Benedetto
Castelli, con la velocidad calculada con la ecuacion de Robert Manning:

2
2 1 * 3 1
Q_lpage. 08 _ 1 *[ b*0.547 T*(o.oos)z

A n T b*0.547 0.015 |b+2*%0.547

Resolviendo en hoja de Excel se obtiene: b=0.985m

Seccion Puente Canal Seccion
Trapecial Seccion rectangular Trapecial
. b=0.985m; d=0.547m;
k=0; $=0.003; B.L. = 0.25m

Desnivel
15m

T———| -
"Lr=1.231m "L=1.231m
0+ 258.769 0 + 260 0+ 300 0+301.231

Para el disefio del sifén invertido se seleccionara el didmetro del tubo que sea el mas econémico,
en este disefio se deberan considerar las pérdidas por fricciéon en el tubo asi como las distintas
pérdidas locales (pérdida por rejilla, pérdida por entrada, pérdida por cambios de direccidn,
pérdidas por salida y pérdidas por cambio de direccidn) para determinar el desnivel necesario para
que el sifén invertido funcione correctamente, ya que como se recordard del curso de Hidraulica
Basica, el desnivel necesario debera ser tal que la energia disponible a la entrada del sifon sea igual
a la energia disponible a la salida, mas las pérdidas de energia a lo largo del paso del agua por el
sifon invertido, conforme a la ecuacion de la conservacion de la energia de Daniel Bernoulli.

Se utilizard un tubo de acero con rugosidad n = 0.011, ya que el conducto quedara expuesto a la
intemperie y requiere una determinada resistencia externa para evitar su ruptura por golpes
accidentales. Para definir el didmetro se puede usar la formula de Dupoit:

6 =1.4/800 = 39.59"
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Ocomersial = 40" =1.016m
1.016)°
P CL) P PYER
V = Q :ﬂ=0.987m/s
ASifc’)n 0811

De acuerdo con la experiencia en la determinacion del didametro econdmico en lineas de conduccion,

se ha encontrado que la velocidad que cumple con dicha condicién es V =1.50m/s , por lo que se
probaran nuevos didmetros comerciales de acuerdo con el material y tipo de tuberia.

Oy = 36" =0.914m =V ==1.218m/5
Opyrorg = 30" =0.762m =V ==1.754m/s
Opyrrsg = 24" =0.610M =V == 2.741m/s

De acuerdo con las velocidades el didmetro que resultaria mdas adecuado sera
Oy = 36" =0.914m

ingreso es menor al didmetro del tubo (0.547 m ver tabal E.2.1), por lo que no se presentard a la

omercial , por lo que se presentara una entrada libre al sifén, ya que el tirante de

entrada del sifon una pérdida de energia por cambio de direccion.

En primera instancia se calcula la longitud de transicidon entre la seccidén trapecial y la seccion
rectangular con ancho de plantilla igual al didmetro del sifén.

L - 1.231-0.914 1 __0.715m
2 tan12°30
Seccidén
K=05 Circular
b=0.68m #=0.914 m
Lr=0.715m
0+809.287 0+810
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Es importante mencionar que aun cuando en realidad se cambia de seccidon trapecial a seccion
circular, se coloca una seccidon rectangular justo entre ambas, para posibilitar la colocacién de las
rejillas, y por lainclinaciéon del tubo con respecto a la pendiente del tramo aguas arriba, en el cambio
de pendiente o inicio del sifdn, se dara una seccion de control, por lo que se calcula el tirante critico
considerando una seccién hidraulica circular parcialmente llena, la que se resolvié por medio del
uso de Excel, buscando el valor del dngulo fque proporcione la igualdad de la primera ecuacién que
a continuacion se muestra:

(0.80)2 ) (ﬁ—senﬂcos,b’)M
9.81 (0.914)senp
£ =1.718rad
yC = %(1—003 B)= &214(1— cos(1.718)) = 0.524m

2
A. =(1.718—sen (1.718)cos(1.718))@ =0.3893m’

0.80

. =————=2.055m/s
0.3893

Pérdida por rejilla

Para el disefio de la rejilla se propone solera %" x 1”, con una separacion aproximada entre barras
de 10 cm, para evitar la entrada de objetos de gran tamafio; es importante mencionar que la
separacion adecuada de las barras, serd aquella que permita que la velocidad de paso en la rejilla
sea la misma que se presenta al ingresar al tubo, pero depende directamente del tamafio de los
objetos que pretendemos evitar que ingresen al conducto y que posteriormente exista la posibilidad
gue obstruyan el paso del agua, por lo que en algunos casos se recomienda que la separacion
aproximada sea de 5 cm, para evitar la entrada de basuras, que llegaran a azolvarse en el fondo del
sifon invertido y que disminuyan la capacidad de conduccion del gasto de disefio.

b = separacién
+—>

/ Solera
s=1"

s=1"
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o 0.914

N oreras = = =8.11soleras
b+s 0.1+0.0127

Por lo tanto, se tendran 8 soleras en la rejilla, de las cuales dos estan situadas a los costados
conformando el marco de la rejilla y por tanto solo tendremos 6 que se interponen al paso del
caudal. Esto representara de acuerdo con el tirante critico que se presenten dos dareas area
inefectivas de flujo o areas muertas, es decir, de velocidad nula y que se consideran para verificar la
velocidad de ingreso al sifon.

b= 0 —-S= % —0.0127 =0.10155m =10.155cm

N

soleras separacidn definitiva entre soleras.

Para determinar el area de las soleras se realiza el siguiente analisis: la longitud de cada barra
dependerd de la ubicacidn a lo largo del didmetro en la entrada del sifén, es decir sera la altura del
tirante critico menos la distancia del fondo del canal al bordo del sifén, por lo que, mientras mas
cerca se encuentra del eje del sifdn es mas cercana al tirante critico y mientras mas alejado del eje
es menor la longitud que obstruye el paso del caudal.

Abruta =D=x yc = 0914(0524) = O479m2

2
M =0.090m?

Aperi = D*1 =~ —=0.914(0.4572) -

Arvertar = ( Yy, — r) * ( D- BC) = [0.524 - 0.4572]*[0.914 - 0.258] =0.044m’

7 Areas muertas 2

Areas muertas 1
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En el siguiente esquema se explica la manera gepmétrica en la que se determinan las longitudes
mostradas en el recuadro rojo, comenzando del c:entro a la esquina izquierda

Y2
L r

h

\

x2=0.152m
Xy =r’=y=r’—x
h:r—y:hzr—m
L=y.-h= L:yc—[r—mJ

Es importante mencionar que el valor de x, que nos indica la posicion de la barra, se debe verificar
si es par o impar, para mostrar el cadlculo se determina la longitud de la primera barra,
posteriormente se calcula el A,, como se muestra en la tabla

L=y —|r=rF = |-0524- {0.457 - \/(0.457)2 —%(0.013+ 0.1016)’ } = 0.521m

BARRA POSICION h rejilla Areila
(m) (m?)

1 MARCO 0.000 0.000

2 3 0.424 0.005

3 2 0.491 0.006

4 1 0.521 0.007

5 1 0.521 0.007

6 2 0.491 0.006

7 3 0.424 0.005

8 MARCO 0.000 0.000
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En la férmula siguiente se aprecian solo 3 barras a cada costado del eje, ya que la primeray la ultima
barra no obstruyen el ingreso del flujo al sifén

A, = A = 2[(0.0127)(0.424 + 0.491+ 0.521) | = 0.036m’

A=A . —A — A . =0.479 —0.036 — (0.090 + 0.044) = 0.309m?

V = Q_ 080 =2.588m/s

rejilla Aq - 0309

Como Vg = 2.588m/s >V, =2.055m/s no existirdn modificaciones en el ingreso del flujo, a
continuacién se puede calcular la constante de pérdida, caso contrario se deberia modificar la
separacion entre barras hasta que la relacion de velocidades sea la adecuada.

<0

Se observa que la entrada sera parcialmente sumergida pues Ye por lo que se utilizar la

5 ) A(AY
expresion k=C, B senH' caso contrario se utilizara K =1.45— 0-45(KJ - [EJ

Flujo

O
79 N

FFIIIIIIIT

4
K = 2.42(0'0127)3 sen90°= 0.151
0.1016
2
Nyejitia = 0.151@ —0.052m
Pérdida por entrada
2.588)°
h = 0.50u —=0.171m

entrada
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Pérdida por cambio de direccidn
Como se selecciond un tubo de acero, los codos o cambios de direccidon se realizan en campo de

acuerdo a la topografia del obstaculo a salvar, sin embargo, se recomienda que en los dos cambios
de direccidn se tenga el mismo angulo, por facilidad constructiva y de calculo, para este problema
se calculara la pérdida para un codo mitrado de radio corto formado por dos angulos de 30° de
acuerdo con la Figura 4.34 (en la préxima hoja)

1,23 D
30
e »ﬁp_
60°
K, = 0.150
K, = 0.268
V 4Q = 4(0.80) =1.218m/s

W D2 7(0.9144)2
Utilizando e | valor de la superficie rugosa, para mayor seguridad

K, =0.268

(1.218)°

h =2/ 0.268 =0.041m

codos

Nota: si la entrada del agua al sifén invertido fuera ahogada se tendria que sumar las pérdidas por
cambio de direccidn.
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Kg = 0.016 K = 0.034 Ky = 0.042 Ks = 0.066
Ky = 0.024 Ky = 0.044 K, = 0.062 Ky = 0.154

Kg = 0.130
K, = 0.165 K, = 0.320

Ky = 1.265

Joo 1.23 D
p.23 1 1.44 D
‘;ao/ Sgo
k=1
Ky = 0.188 Ks = 0.202 -
Ky = 0.320 KL = 0323 ﬁﬁ =g
% ’[ Kﬂ I Kr %) Kﬂ' Kr
1.23 |[0.195[0.347 1.23 |[0.157] 0.300
Joe 1.44 0.196 | 0.320 1.67 0.156| 0.378
o 1.67 ||0.150]0 300 205 2.37 || 0.142| 0,264
., 1.70+||0.149 | 0.299 = 3.77 || 0.160] 0.242
1.91 ||0.154]|0.312
= 2.37 0.167 |0.337
« | 296 ||0.172]| 0332
> [4.11 [|0.190]0.354
4.70 0.192|0.360
6.10 || 0.201]0.360 30

K g = Coeficiente de pérdida para una superficie lisa.
K = Coeficiente de pérdida para una superficie rugosa, %:0.0022,

Figura 4. 34 Coeficiente de pérdida para curvas compuestas y numero de Reynolds de 2.25 x 10°11

Pérdida por salida

K, =1.00

(1.218)°

Nisa =1.00 =0.076m

salida

11 i idra
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Pérdida por friccion

10.293n? 10.293(0.011)°
h, =10-2930 | o2 _ (0011)" ) 0.8y ~1.288x10°°L

D3 (0.914)°

Seccién Sifon Seccion
Trapecial Seccion circular Trapecial
1 A

Desnivel
20m
'L=0713m' '
0+809.287 0+810 0+ 950

Del esquema se observa que la longitud horizontal del sifén es de 140 m, sin embargo de acuerdo
con el angulo de inclinacién dado (60°) y el desnivel la longitud serd mayor, como se muestra a
continuacién.

En el tramo de bajada del sifon se tiene:

. . I—tubo
singe - Desnivel - _Desnivel __ 20 .5 000 [20m
sin60°  sin60°

ubo

h,, =1.288x10(23.094) = 0.030m

En la parte inferior del desnivel se fija la distancia en 120 m, ya que se acostumbra dejar fijo este
valor y variar la cota de salida al canal.

h,, = 1.288x10°° (120) =0.154m
Antes del tramo de salida del sifdn se tienen las siguientes pérdidas de energia:

Zh = hrejilla + hentrada + hcodos + hsalida + hfl + hfz = 0522m

La longitud del tercer tramo estara en funcion directa del desnivel del sifon, mismo que debera
cumplir con la ecuacidn de la energia, asi como el comportamiento del caudal a la salida. Se supone
en un principio las pérdidas totales de energia:

= 0.555m

hT propuesto
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Desnivel =20 —0.555 =19.445m

_ 19.445

by = ——— = 22.453m
sin60°

h,, =1.288x10(22.453) = 0.029m

> h =Y h+h,,=0.466+0.029 = 0.495m

Para determinar si el disefio propuesto es correcto, se deberan comparar las energias de entrada y

salida del sifon.

Es importante mencionar que la energia de entrada depende del tirante critico por efecto del
cambio de seccidn y el inicio de la rampa; la energia de salida esta en funcidn de las caracteristicas
del flujo uniforme, es decir, del tirante normal y sus caracteristicas, asi como de la velocidad la salida

en el interior y salida del tubo.

2 2
Eentraga = Zc + Ve +\2/C =20+ 0.524+M =20.739mca
g
2 2
Eqiica =2 + Y, + L +2h; =19.445+0.672 + M*OAQS = 20.665mca
29 19.62

E

Como entrada > Esalida existe demasiada energia para el correcto funcionamiento, es decir fue

excesivo el desnivel propuesto, por lo que se propone de nueva cuenta hT hasta que

E E

entrada — —salida Se muestra a continuacién la solucién

hT propuesto 0.533m

Desnivel =20-0.533=19.467m

| 19.467
U0 sin 60°

h,, =1.288x10%(22.479)=0.029m

=22.479m

> h. =Y h+h;=0.466+0.029 =0.551m

V.2 (2.055)°

E =2z, +Y, +2L =20+0.524 + =20.739m
g

entrada
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2 1.019)
Eertraga = Zs + Y + \2/5 + Z h, =19.463+0.672 + Q +0.551=20.739m
g9
Como Eemrada = Esalida se tiene el disefio correcto del sifdn invertido, resta calcular la longitud de

transicién entre la seccién circular del sifén y la seccion trapecial del tramo 9 a la salida de la tuberia.

0.83+2(0.50)(0.672))-0.914 1
= ( (0:50)(0672)) _—__-1.328m
2 tan12°30
Seccién Sifén Seccién
Trapecial Seccidon C|rcuIar Trapecia|
: A hT =0.567 m 4
Desnivel
;1‘1.55 m' 120m '11.20m
L=0713m 142.75 m 1;=1.328m
0+809.287 0+810 0+952.75 0+954.078

Para concluir con el disefio del canal faltan las longitudes de transicién del tramo 9 al 10, y del 10 al
11, las cuales se muestran a continuacidn de manera respectiva.

L (0.831+2(0.50)(0.672)) —(0.746 +2(0.50)(0.604)) | 1
T 2 tan12°30°
L= (1.503)—(1.350)} L _as5m

2 tan12°30
L (0.746 +2(0.50)(0.604)) - (0.697 + 2(0.50)(0.564)) | 1
T 2 tan12°30°
L= (1.350)—(1.261)] L _.20mm

2 tan12°30
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Como resumen del disefio hidraulico de los diferentes tramos, se presenta a continuacién una tabla
con los valores calculados DEFINITIVOS, que en algunos casos difieren de la Tabla E.4.1

TRAMO CADENAMIENTO  SECCION Quigeno

(m°/s)

1 0+000 O0+100 TRAPECIAL 0.8 0.5 0.015 0.003 0.676 0.547 0.250
2 0+100 0+105 RECTANGULAR 0.8 0 0.015 0.056 0.600 0.300 0.250
3 0+105 0+ 145 RECTANGULAR 0.8 0 0.015 0.1845 0.479 0.240 0.250
4 0+145 0+240 RECTANGULAR 0.8 0 0.015 0.056 0.600 0.300 0.250
5 0+240 0+260 TRAPECIAL 0.8 0.5 0.015 0.003 0.676 0.547 0.250
6 0+260 0+300 RECTANGULAR 0.8 0 0.015 0.003 0.985 0.547 0.250
7 0+300 0+810 TRAPECIAL 0.8 0.5 0.015 0.003 0.676 0.547 0.250
8 0+810 0+950 CIRCULAR 0.8 0 Desnivel 20 m

9 0+950 2+650 TRAPECIAL 0.8 0.5 0.015 0.001 0.831 0.672 0.250
10 2+650 3+460 TRAPECIAL 0.6 0.5 0.015 0.001 0.746 0.604 0.250
11 3+460 3+510 TRAPECIAL 0.5 0.5 0.015 0.001 0.697 0.564 0.250

Como ultimo paso se debe concentrar todo el disefio en una tabla con las dimensiones constructivas
del canal, es decir con valores practicos de la plantilla del canal “b” (aproximadas a la centésima),
con la altura de los hombros del canal “h” (valores practicos de la suma del tirante y el bordo libre),
taludes (k) y las pendientes definitivas de proyecto (S), como se presenta a continuacion, y plasmado
en un plano de proyecto del canal indicando todas las caracteristicas geométricas e hidraulicas de
las secciones transversales, todas las longitudes horizontales, verticales como inclinadas,
kilometrajes, asi como presentar los detalles de cada una de las estructuras especiales, como las
transiciones, la rapiday el sifén invertido, en una escala que permita visualizar los detalles. Para dar
una idea de las partes que conformarian el plano de proyecto de forma esquematica se presenta
una imagen posterior a la tabla constructiva resumen, la cual corresponde a un trabajo de tarea de
uno de los alumnos de la Facultad de Ingenieria Civil y que no corresponde necesariamente al
ejemplo que se ha resuelto anteriormente.

Dimensiones constructivas del canal

\ TRAMO k b (m) S ~ h(m)
0 + 000 0 + 100 0.5 0.68 0.003 0.80
0+ 100 0+ 105 0 0.60 0.056 0.55
0+ 105 0 + 145 0 0.48 0.185 0.49
0+ 145 0 + 240 0 0.60 0.056 0.55
0 + 240 0 + 260 0.5 0.68 0.003 0.80
0 + 260 0 + 300 0 0.99 0.003 0.80
0 + 300 0+ 810 0.5 0.68 0.003 0.80
0+810 0+ 950 Diametro 36" (0.914 m)

0 + 950 2 + 650 0.5 0.84 0.001 0.92
2 + 650 3 + 460 0.5 0.75 0.001 0.85
3 + 460 3+510 0.5 0.70 0.001 0.81

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 251



OBRAS HIDRAULICAS

Detalles de secciones, tangue amortiguador, puente—canal, sifon, salto y transiciones

Seccién calculada para tramo 1-2 F O Q
Condicion de seccion de maxima eficiencia

O o O
|

Sifon invertido

Puente canal
Seccion rectangular

ESQUEMA ILUSTRATIVO DE LAS PARTES QUE CONFORMARIAN UN PLANO DE PROYECTO

EJEMPLO 4.2 Seleccion de modulos aforadores en tomas granja

En un canal de distribucidon de un sistema de riego, se tiene una $=0.0002, en el cual se tienen
ubicadas 3 tomas granjas, la primera en el km 0+700 (tomando como origen el inicio del canal de
distribucién o de conexidn con el canal principal) con un requerimiento de 50 It/s, la segunda en el
km 24280, Q=40 It/s y la tercera en el km 2+490, ésta ultima con requerimientos de 30 It/s. La
operacion del canal es usando el método de regulacién de aguas arriba por lo que se colocé un
vertedor en el km 2+500 con cota 1825.30 m en la cresta y para el gasto maximo de operacién se
tiene un tirante de agua sobre el vertedor de 0.15 m; seleccionar los mddulos aforadores en cada
toma, determinar la cota de cada cimacio de los médulos y el didmetro de los sifones de los mddulos.

0+000 0+700 2+280 2+490 2+500
1825.30

157,

(@]

O=50It/ S$=0.0002
O=40It/

O=30It/
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SOLUCION

Para las tomas TG2 2+280 y TG3 2 + 490 se selecciona un mddulo aforador XX, cuyo rango de
aplicacion dentro de un 5% estd Aguas Arriba 20 m y en un + 5% estd delimitado por CV + 0.23 m
(Tabla 4.17 columna 9), es decir: si se tiene una carga sobre el vertedor de 0.15 m y se tiene
(0.23-0.15)

0.0002

hasta el km 2 +100. Por tanto, para la toma 2 + 490 el gasto de latoma es Q+ 5% y para latoma 2 +
200 serd Q £ 5% y las crestas de ambos cimacios sera:

disponible 0.23 m, la distancia de aplicacion esta delimitada por: = 400m ; es decir

Cota vertedor —0.21 m (de la Férmula 4.32) = 1825.30-0.21 = 1825.09 m

Para la toma 0 + 700 se selecciona un modulo aforador L2, cuyo rango de aplicacién dentro de un +
5% esta delimitado por:

CV+0.43 m (Tabla 4.17 columna 9),
Es decir: si se tiene una carga sobre el vertedor de 0.15 y se tiene disponible 0.43 m, la distribucion
de aplicacion esta delimitada por:

(0.43-0.15)
0.0002
Es decir: hasta el Km 1 + 100 como la toma se encuentra fuera del rango se debe construir otro
vertedor, que se pondrd en una distancia maxima de 20 m aguas abajo de la toma, es decir en la
cota 0 + 720.

=1,400m

De acuerdo a lo anterior, la cresta del nuevo vertedor, considerando la misma carga de 0.15 m en
el vertedor, sera:

1825.30 + (2500 — 720) * 0.0002 = 1825.656 m

y la cresta del cimacio del mddulo sera:

Cota vertedor — 0.39 m (de la Férmula 4.33) =
1825.656 — 0.39 = 1825.266 m

El sifén de las tomas granjas (TG) conforme a la Tabla 4.18, de acuerdo a los gastos, que en las tres
TG es menor de 240 I/s, tendria un didmetro de 0.61 m, con una pérdida de carga total (AH) de 5
cm.

RESUMEN
TIPO DE LONGITUD COTA DEL DIAMETRO
T.G. MODULO DEL MODULO CIMACIO DEL SIFON
AFORADOR dcm (msnm) (cm)
0+070 L2 1 1825.266 61
2+280 XX2 2 1825.090 61
2+490 XX2 1.5 1825.090 61
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4.2 RIEGO POR ASPERSION.

Es la aplicacion del agua sobre la superficie del suelo en forma parecida a la lluvia se
obtiene al impulsar agua a presion a través de pequefios orificios o boquillas. Este método
se adapta a la mayoria de los cultivos y también a la mayoria de los suelos susceptibles de
riego. En la mayor parte de la Republica Mexicana se utiliza éste tipo de riego, como se
puede ver en la siguiente figura:

DISTRIBUCION DE LOS SISTEMAS DE RIEGO A PRESION POR REGION
HIDROLOGICA EN MEXICO

B Riego por aspersion
9 Riego por microaspersion
[ Riego por goteo

Figura 4. 35 Tomada de: Folleto 3 RIEGO POR ASPERSION Y LOCALIZADO; SAGARPA-SEMARNAT (*).

Lo anterior tiene su fundamento en que un sistema de riego por aspersores logra tener una
mayor humedad 6ptima en el suelo, que se traduce en un mayor rendimiento de los cultivos,
como se puede observar en la Figura 4.36

CONTENIDO DE HUMEDAD EN EL SUELO

Saturado t=---- cemmam-.
RIEGO POR GRAVED,

RIEGO POR GOTEO

Humedad | /7 ™ 7,
eptirma -

Sin RIEGO POR ASPERSN
humedad [-e-cecr--—cccmccmcccccccc———cmmma—=— =
FRECUENCIA DEL RIEGO

Intervak de nego Interveko de riego

',{""':\

r" 'Apicacién
[ 4
Tiempo

: Teempo
BAJA FRECUENCIA ALTA FRECUENCIA

Figura 4. 36 Humedad en el suelo y frecuencia de riego. SAGARPA-SEMARNAT(*).

: .B&f‘cl (estrés)

|
Aplcacidn
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Los principales cultivos regados por aspersion son los forrajes como los pastos y la alfalfa,
los industriales como el tabaco y la cafia de azucar; y hortofruticolas como la papa vy el
platano. El goteo se ha establecido en importantes areas de vid, jitomate, papa, chile,
cebolla y diferente tipo de frutales. La micro aspersion es utilizada para el riego de frutales
como citricos, manzana, nogal, platano, entre otros.

Un sistema de riego tradicional de riego por aspersion estd compuesto de tuberias
principales (normalmente enterradas) y tomas de agua o hidrantes para la conexion de
secundarias, ramales de aspersion y los aspersores. Todos o algunos de estos elementos
pueden estar fijos en el campo, permanentes o solo durante la campafa de riego. Ademas,
también pueden ser completamente moviles y ser transportados desde un lugar a otro de
la parcela.

En las tres ultimas décadas se han desarrollado con gran éxito las denominadas maquinas
de riego que, basandose igualmente en la emision de agua en forma de lluvia por medio de
aspersores, los elementos de distribucion del agua se desplazan sobre la parcela de
manera automatica. Aunque su precio es mayor, permiten una importante automatizacion
del riego.

f De giro lento
1.- Aspersores De giro parcial
Partes del De boquilla fija.
Sistema < 2.- Tuberias Principales
Laterales
3.- Planta de bombeo.

\ 4.- equipo para eliminar sedimentos.

(" 1.- Portatiles.

Tipos de 2.- Semi-portatiles.
Sistemas 3.- Fijos. - de lateral con ruedas (Figura 4.37)
4.-Mecanizados. - de pivote central (Figura 4.38 y 4.39)
S

- aspersores viajeros (Figura 4.40)
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PIVOTE CENTRAL

Fuente de agua

Figura 4. 39 Sistema mecanizado de pivote central

Figura 4. 40 Sistema mecanizado con aspersores viajeros y cafion viajero
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Factores que influyen en el funcionamiento de aspersores:

1.- Presion.

2.- Superposicion y espaciamiento de los aspersores.
3.- Alcance.

4.- Angulo de chorro.

5.- Viento

6.- Grado de aplicacion e intensidad de riego.

7.- Altura de elevadores.

8.- Rotacién de los aspersores.

Ventajas del riego por aspersion:

1.- La erosién puede ser controlada.

2.- En riego eficiente es posible en tierras erosionadas por el riego por gravedad.
3.- No se necesita nivelacion de suelos.

4.- Mas tierra es aprovechada con el cultivo.

6.- Pueden ser aplicados fertilizantes solubles en agua a través de los aspersores.
7.- La acumulacioén de sal en la superficie del suelo es reducida.

Desventajas del riego por aspersion:

1.- Se requiere tuberias presurizadas, lo cual implica consumo de energia.
2. - Se pueden tapar los emisores cuando se tiene sedimentos en el agua.

3. - Es necesario que no se tenga presion en la tuberia mayor que la estipulada por
el fabricante para evitar deterioros de los aspersores, asi como varia el gasto al tener
presiones menores que las necesarias por el aspersor.

4. - La velocidad del viento puede afectar el area que se pretende regar.

5. - Se reduce la eficiencia de riego en los extremos de los terrenos, esto se agrava
en terrenos muy irregulares.

6. - Requiere operadores con un alto nivel tecnoldgico.

CONCEPTOS MAS IMPORTANTES A TOMAR EN CUENTA PARA EL DISENO:

a)

La velocidad de aplicacion del agua debe ser menor que la velocidad de infiltracion
bésica (Figura 4.41)

Salinidad del agua (Figura 4.42)

En los laterales entubados, las pérdidas de carga deben ser inferiores al 20%.

En la linea principal, la pérdida de carga debe ser inferior al 15%.

Los laterales debieran colocarse en forma perpendicular a la direccion del viento.
Los laterales debieran ir en el sentido de la pendiente para ahorrar energia.

Tipo de emisores disponibles en el mercado.

Distancia entre aspersores.

Que los aspersores estén operando dentro de los rangos de presion y gasto
definidos por el fabricante.

Que exista entre ellos un traslape apropiado entre sus radios de mojado.

Minimizar los costos de: los equipos de bombeo, tuberias y energia.

Usos y costumbres. Este Ultimo concepto que no es técnico, si es de mucha
relevancia en cualquier tipo de proyecto, ya que de no tomarse en cuenta puede ser
el que un EXCELENTE PROYECTO, no funcione, como ya ha sucedido en el pais.
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. ASICA SECL DIAGRAMA DEL USDA PARA CLASIFICAR EL AGUA
34
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Figuras 4.41 Y 4.42 Velocidad de infiltracion Y Salinidad en el agua (*).

Conforme a lo anterior se puede dividir el disefio de un sistema de riego por aspersores en:

DISENO AGRONOMICO

Cantidad y calidad del agua de riego
Cultivos a regar
Suelo y clima

Necesidades de agua de riego
Eficiencia y uniformidad
Frecuencia y tiempo de riego
Marco de los aspersores

CONSIDERACIONES
ECONOMICAS

DISENO HIDRAULICO

= Dimension de los componentes
de la instalacion

Figura 4. 43 Tomada de: (Manual de Riego para Agricultores; Mddulo 3: Riego por Aspersion (**).

A) Disefio agronémico: Es una parte fundamental del proyecto de riego, donde hay que
tener en cuenta gran nimero de condicionantes agricolas, como son: Suelo, Clima,
Cultivos, Parcelacion, etc. En la Tabla 4. 19 se presentan la influencia de cada factor
que afecta el disefio agrondmico, para definir el sistema a disefiar y en la Figura.4.44
se muestra esquematicamente la forma de regar de cada uno de los sistemas.
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Tabla 4. 19 Factores que afectan la seleccion de un sistema de riego por aspersion (*).

Factor Opcidn Sistema de riego
Cabertura total Side-rall, pivote central, avance
(altura < 1.2 m) frontal portatil, fijo y cafén
Cultivo Cobertura total Pivote central, avance frontal y
(altura > 1.2 m) cafion
Arboles Aspersion fijo (bajo angulo)
enosa Side-roll, pivote central, avance
frontal portatil, fijo y cafidn
Textura = Side-roll, pivote central, avance
frontal portatil, fijo y cafion
Arcilloso Side-roll, avance frontal y central
0<S<2 Side-roll, plvc‘)tencentral, avance
, frontal portatil, fijo y cafidn
Pendiente (S, %) -
2<S<a Pl\iqte central, avance frontal y
cafion
Side-rall, pivote central, avance
Velocidad del R frontal portatil, fijo y cafién
viento (V, km/h i
( ) aaietEt Pivote central, avance frontal y
canon
0<Sup=30 Aspersion portatil, side-roll y cafién
= = = s
Superficie (ha) 30 <Sup=50 f,::t::lll a::lersi:n y ;Ialorlétll —
central, side-roll, aspersion fijo|
50 < Sup = 100 y portatil

Figuras 4.44 Esquema de riego de cada uno de los sistemas de aspersores (*).

B) Disefio hidraulico: Variacion de caudal de los aspersores < 10%, lo cual depende
directamente de las pérdidas de carga a lo largo del “LATERAL ENTUBADO”, que
alimenta a los aspersores (Figura 4.45) y que limitara el diametro, longitud y material
del tubo a emplear para el lateral entubado; pendiente del terreno que influye
directamente en la variacién de la presion, ya que, si el terreno desciende en
direccion del lateral entubado, se gana presion y si es al contrario, se requerird mayo
presion al inicio del lateral para vencer el desnivel topografico (Figura 4.46), por lo
que la disposicion o acomodo de las tuberias sera muy importante (Figura 4.47).
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L Unidad de control

Figura 4.45 Esquema de la distribucion de presiones en una unidad de riego en terreno plano (*).

decarga

deimpulsion por pérddas

Altura manométrica

Ht
¢ Altura manométrica tofal

Altura
geométrica
de aspiracién

SIGUIENDO C

SIGUIENDO LA MAXIMA PENDIENTE

EVITANDO MAXIMAS PENDIENTES
Figura 4. 47 Disposicion de laterales entubados segun la topografia (*).

El disefio agronémico se puede dividir en tres fases: Célculo de las necesidades de agua
de los cultivos; Determinacion de los parametros de riego, dosis, frecuencia o intervalo entre
riegos, duracion del riego, nimero de emisores por postura, caudal necesario, eficiencia de
aplicacion, pérdidas por evaporacion y arrastre de cada tipo de aspersores, necesidades
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de lavado, intervalo de riego, etc; y Disposicion de los emisores en el campo. Por lo que el
disefio deberd ser realizado por un Ingeniero Agrénomo y a partir de dicho disefio se debera
iniciar el Disefio Hidraulico, que es competencia del Ingeniero Civil.

Para el disefio hidraulico de un sistema de riego por aspersores, se debe proporcionar por
el ingeniero agronomo: gasto de cada lateral entubado, nimero de aspersores en cada uno
de ellos, y presion minima y maxima de trabajo de los aspersores disefiados. Con dicha
informacion se deberd de hacer el disefio por tanteos, que permitira determinar las
dimensiones de los componentes de la instalacion (didmetros y materiales de tuberias,
caudales, presiones, caracteristicas del sistema de bombeo, etc.), de forma que se pueda
suministrar el agua necesaria en épocas de maxima necesidad, sin perder de vista las
limitaciones de tipo econdmico, de mano de obra y del entorno.

Para el material de las tuberias se presentan las siguientes recomendaciones:

Tuberias para sistemas moviles: Han de ser de materiales ligeros, siendo los mas
frecuentes el aluminio y acero galvanizado, aunque también se utilizan de PVC y polietileno.

Tuberias para sistemas fijos: Se emplea principalmente PVC, fibrocemento, acero,
fundicién, hormigén y plastico, siendo en la actualidad los materiales mas utilizados el
fiborocemento y PVC.

Las tuberias de fibrocemento presentan ventajas tales como su menor coste para diametros
intermedios (200 — 400 mm), gran resistencia a agentes fisicos y algunos quimicos, baja
rugosidad, no se suelen formar incrustaciones, cierta flexibilidad en las uniones y facil
reparacion. Como inconvenientes destacan su gran fragilidad, por lo que se debe de
extremar el cuidado en el transporte y la puesta en obra; ademas, desde el punto de vista
econdmico, resultan competitivas para diametros muy grandes.

Como ya se comentoé el disefio hidraulico de un sistema de riego con aspersores consiste
basicamente en la determinacién del didmetro y material de las tuberias, en funcion de los
gastos de los aspersores y las presiones minimas y maximas de trabajo, es decir el disefio
agrondmico, por lo que se ha hecho comin que los fabricantes de los aspersores, como de
los goteros ofrezcan el servicio de hacer gratuitamente el disefio de los sistemas de riego,
con la finalidad de vender sus productos, ejemplo de ello podemos mencionar a las

siguientes paginas de internet: http://www.sungarden.com.mx/index.html,
http://www.irrigaciondeoccidente.com.mx, https://www.netafim.com/,
http://www.rainbird.com.mx/servicios.htm, https://www.hunterindustries.com/es,

https://www.toro.com/en/irrigation, etc., y en Morelia esta Irriga, S.A. de C.V.

Actualmente se ha generalizado el uso de “Programas Comerciales para Computadora”
para facilitar el disefio como el presentado por El Colegio Mexicano de Ingenieros en
Irrigacion A.C. (Comeii) y el IMTA, elaborado por el Ing. Ariel Pefia Sosa, denominado
“PROGRAMA IRRIGACAD PARA CALCULO, DISENO Y CUANTIFICACION DE
MATERIAL EN SISTEMAS DE RIEGO PRESURIZADO” y otros como el de Israel (WCADI),
Nueva Zelanda (IRRICAD), Sudafrica (IrriMaker), USA (RainCAD), etc., pero
independientemente de que son herramientas de mucho valor, que nos permiten facilitar el
trabajo, es FUNDAMENTAL que el alumno aprenda cémo se realiza el célculo y tener los
conocimientos suficientes para saber si el programa arroja resultados congruentes. Por lo
anterior, al final del Sub-Tema 4.4 Red de distribucion con tuberias, se vera un ejemplo
completo del calculo de un lateral entubado.
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4.3 RIEGO LOCALIZADO.

Es la aplicacion del agua filtrada y fertilizante soluble a través de tuberia a presion, hasta
una red de salidas espaciadas a distancia relativamente cortas y descargando el liquido al
suelo por medio de valvulas especiales llamadas emisores, manteniendo al suelo en
condiciones Optimas de humedad, para el buen desarrollo del cultivo. Es recomendable
para lugares donde hay escasez de agua.

LINEA @ EMISOR @
—

Figura 4. 48 Esquema de funcionamiento de un gotero y fotografia de uno de ellos.

En las regiones muy aridas o sobre suelos arenosos, la mejor técnica consiste en regar tan
lentamente como sea posible (menos de 1 litro por hora)

El riego por goteo se utiliza intensivamente en el cultivo del pistache, del olivo, de la nuez,
de coco, la vifia, la banana, las fresas, la cafia de azucar, el algodon, el aguacate o los
tomates.

TIPOS DE RIEGO LOCALIZADO:

A) Goteo. Puede ser: Subterrdneo. - Muy poco utilizado por caracteristicas de las raices
que tiene los cultivos; Superficial. - Muy extendido; Aéreo. - Usado en invernaderos,
el agua cae por gravedad al pie de la planta, usualmente usado con programas de
fertirriego

B) Por tuberias emisoras.

C) Por micro aspersion y micro difusion.

Ventajas:
a) No es necesario nivelar el terreno

b) No hay corriente de agua por lo tanto no hay erosion del suelo ni pérdidas de
agua.

c) Hay uniformidad de aplicacion del agua.
d) No hay desperdicios de agua por drenaje.
e) Se puede regar mas superficie con el mismo gasto que con otra forma de riego.

f) Los nutrientes (fertilizantes) en solucion se introducen a la red de riego
debidamente dosificados con la debida frecuencia y para los fines perseguidos
en la produccion.

g) Se ahorra mano de obra para eliminacion de hierbas.

h) Mayores rendimientos en la época de cosecha debido al buen manejo y
operacion.
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Desventajas:
a) Taponamiento de los emisores.

b) Revisar los goteros constantemente y una estricta vigilancia y mantenimiento de
los filtros.

c) No es muy bien aceptado por técnicos ni campesinos por falta de conocimientos.

d) Debido a la falta de operacion, mantenimiento, y supervision de una zona de
riego, no se obtienen los resultados de produccién que se esperaba.

e) El costo de inversién inicial es alto en comparacion con otro sistema de riego;
solo se aplica a cultivo altamente remunerativos.

f) No existe en el mercado nacional fertilizantes como el fésforo y potasio a precio
econdmico que sean completamente solubles en el agua y evitar que se tapen

los goteros.
g) Enzonas aridas animales como zorros y topos han destruido tuberias para tomar
agua.
Partes de un sistema de riego localizado (Figura 4.49) '
Control de la Cabezal de riego
unidad de riego

1.- Equipo de bombeo.

2.-  Sistema de filtracién (Figuras 4.50) :,*gg,;,'g?g;‘ T Ry .
3.- Cabezal de riego: Controles automaticos; F : : :
Manémetros; Medidor de gasto. Terciaria—»i——— 1 — —
4.- Linea de principal o primaria. : : : :
5.- Linea secundarias. : s odoo 0
6.- Reductor o regulador de presion (Figura 4.51) — —
7.-  Tuberias terciarias. - - : :
8.- Tomas Granjas : : \ : :
9.- Red Tuberia de doble pared £ e £ 5
| Subunidad de riego | ] Unidad de riego I

Tuberia porosa
Tuberia con emisor o gotero (Figuras 4.52)

o Filtros
cquiere limpieza
arla

Bomba de agua /

]
/‘-.-’t_l[iﬁ’ldl la presion |

IF' una vez al mes '\\ b —
| \
\ -
- 7 Valvulas " ‘ / deben estar 8 una distancia
». e - & / de 20 ¢m, 30 cm o 50 €m.

; Depésito de agua

e & -‘
©)
&
= & = &
& = =
& _ <8 7
& & — R
& &
& £ 2
£ - 7
£ & e
~ Tubos
‘ ‘

Figura 4. 49 Componentes de un sistema de riego por goteo.
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and cap

Figura 4. 50 Filtros

Figura 4. 52 Tuberia con emisor o gotero Figura . 53 Diferentes-tipos de goteros

Las tuberias que se utilizan en riego localizado son normalmente de plastico, siendo los
materiales mas frecuentes el PVC (policloruro de vinilo) y el PE (polietileno). Las tuberias
laterales, las terciarias y normalmente las secundarias se instalan en polietileno, mientras
que la tuberia principal puede ser de polietileno o de PVC dependiendo de su didmetro.

La longitud de las tuberias debera tomar en cuenta las siguientes recomendaciones:

Tabla 4. 20 Longitud mdxima recomendada (**).

Caudal del emisor 2 litros/hora Caudal del emisor 4 litros/hora

Distancia emisores (metros) Distancia emizores (metros) Distancia emisores (metros) Distancia emisores (metros)
0.5 1.0 1.5 0.5 1.0 1.5 0.5 1.0 15 0.5 1.0 1.5
a0 150 200 140 200 260 60 95 120 85 135 190

Sin embargo, también si los goteros son autocompensantes, el diametro y si el caudal es
diferente en los goteros, hard que la longitud cambie, por lo que el Ingeniero Agronomo,
debera definir sus longitudes y el Ingeniero Civil o Hidraulico, har& el calculo del lateral.

Bésicamente el disefio hidraulico de un sistema de riego por goteo consiste en determinar
el didmetro de las tuberias, que permitan garantizar las presiones minima y maxima de
operacion de un determinado gotero que se instalara en un lateral, asi como definir
diametros y cargas en todas las tuberias de distribucién a donde se conectan los laterales
con los goteros, por lo que es muy importante la seleccion del tipo de gotero o emisor que
se pretenda instalar en el sistema y conforme a las caracteristicas del fabricante y el Disefio
Agrondmico, hacer el disefio hidraulico del sistema, similar a lo que ya se comento6 en Riego
por Aspersores, por lo que al final del siguiente Sub-Tema, se vera un ejemplo de calculo
de un lateral entubado.
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4.4 RED DE DISTRIBUCION CON TUBERIAS.

Para el disefio hidraulico de un sistema de riego, ya sea por aspersores o localizado, se
debera tener en cuenta la normatividad vigente: NMX-0-167-SCFI-2001 “REQUISITOS
TECNICOS MINIMOS PARA EL USO EFICIENTE DEL AGUA Y LA ENERGIA EN
SISTEMAS DE RIEGO PRESURIZADO” y NMX-O-177-SCFI-2011 “LINEAMIENTOS
GENERALES PARA PROYECTOS DE SISTEMAS DE RIEGO PRESURIZADQ".

4.4.1 Ventajas de las Redes Entubadas.
Con relacion a una red de distribucion a superficie libre, las ventajas son:

e Ahorro de agua, pues no hay pérdidas por filtracion y evaporacion (ahorro del
orden del 20%).

e Ahorro sobre los requerimientos de tierra para la construccion de la

infraestructura.

Aprovechamiento de la carga natural por los desniveles del terreno.

Mantenimiento minimo en la red.

El sistema semi-abierto permite utilizar tuberia de baja presion.

El sistema cerrado permite conservar la carga de agua cuando la tuberia sube y

baja a lo largo de su trazo.

4.4.2 Desventajas de las Redes Entubadas
o Si el agua de riego contiene sedimentos y si la velocidad de flujo es baja, se
corre el riesgo de depdsitos de azolves en las tuberias.

e Para el gasto nominal, la velocidad dentro de la tuberia no debe ser menor de
0.60 m/s

e Siexiste un riesgo de entrada de arena en las tuberias, sera conveniente pensar
en colocar un desarenador al inicio de la red, si es posible, y valvulas de
desazolve colocadas en las partes mas bajas topograficamente hablando y en
los extremos de las tuberias de la red.

4.4.3 Equipos en las Redes Entubadas

El equipo con el que generalmente se conforman las redes entubadas son: Tuberias,
Estructuras y Accesorios en las estructuras, los cuales se describen a continuacion:

a. Tuberias.

Tabla 4. 21 Caracteristicas de las tuberias de Fibro cemento y PVC

Concepto Fibro cemento PVC
Presién de servicio Segun el tipo de fabricacion
Didmetros D nominales en mm 200-250-300-350-400-450-500-600-750-900

Gastos en /s (multiplos de 30 It/s)
Coeficiente de rugosidad:

e  Stickler K=100 K= 110
e Manning n=0.01 n=0.009
Ancho de la zanja D +0.60 D +0.30
Profundad de la zanja D+1.00m
Capa de arena Espesor 0.10 m Espesor 0.10 m + 0.5D

NOTA IMPORTANTE: Para mas detalles, referirse a los catdlogos de los fabricantes de tuberias, sobre todo

porgue cada fabricante puede cambiar dichos valores, de acuerdo a sus especificaciones particulares.
. ____________________________________________________________________________________________________________________________________________________________________________________________________ _____________}
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b. Estructuras

Las estructuras que se encuentran a lo largo de una red de tuberias son las siguientes:

Tomas

Entradas en el canal abierto de abastecimiento
Estructuras de desazolve

Estructuras de aislamiento de tuberias secundarias.

En el caso de necesitarse la admision y/o expulsion de aire a lo largo de las tuberias,
conforme a los perfiles longitudinales (puntos altos, aguas abajo de valvulas de aislamiento,
zonas de fuerte pendiente, zonas afectadas por efecto de supresion por fenémenos
transitorios, etc.), se tendra que prever valvulas de admision de aire (VAA), valvulas de
expulsion de aire (VEA) o valvulas combinadas de admision y expulsion de aire (VAEA).

c. Accesorios en las estructuras

e Valvula reguladora de presion en las tomas granja, denominada también Valvula
de Control de Caudal o simplemente Valvula de Caudal.

e Valvula de aislamiento.

e Vélvula de admisién y/o expulsion de aire.

4.4.4 Estructuras Tipo
A. Estructuras de entrada y de desazolve. El tipo de valvula por la que se opte para el
control del gasto en las tomas de agua, no influye en la obra de entrada y la obra de
salida en el lateral entubado pues estas seran del mismo tipo.

a) Estructura de entrada del lateral entubado (véase Figura 4.54)

e Laestructura se coloca en la orilla del canal principal y consta de un registro
precedido de una simple conexion con el canal trapecial. En la parte de la
conexion se protegera la tuberia con una rejilla para detener los posibles
cuerpos flotantes. Para poder aislar la tuberia, se colocara una ataguia en la
pared aguas arriba del carcamo (tablon de madera, por ejemplo, de 7 cm de
espesor, 1.22 m de ancho por 22 cm de alto) para asi aislar el lateral
entubado.

e Se podra eventualmente colocar una compuerta deslizante arriba del registro
en lugar de las ataguias. No se debe colocar directamente una compuerta
sobre el orificio de la tuberia, esto con el fin de que no se impida la entrada
de aire en la tuberia en el caso de vaciamiento de esta. Para limitar la entrada
de azolves, el piso y la entrada de la obra (nivel B) estara por lo menos a 50
cm por arriba de la plantilla del canal (nivel R).

e EIl registro estara cerrado en su parte superior mediante elementos
precolados.

b) Estructura de desazolve para el lateral entubado (véase Figura 4.55)
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e La obra consta de un simple registro destinado a proteger la valvula prevista
para vaciar o desazolvar la tuberia.

e Se colocara la valvula entre los carretes sellados en la pared aguas arriba y
aguas abajo del carcamo.

e Se hara una transiciobn con mamposteria entre el carrete aguas abajo y un
canalito de desfogue o el terreno natural.

Esta obra se colocara aproximadamente a 6.00 m aguas arriba de la ultima
toma de agua de cada lateral entubado.

corTE A-A

| (EN 20 cm.?c?t‘/y a’e cr(z_-ra/urm’
"f -

._“‘"L‘l

Figura 4. 54 Estructura de toma de un lateral entubado

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 267



OBRAS HIDRAULICAS

1

|

L 2
bl | 4; HeTiy-£C+ 1S

1
\ /Yangaj/crfo

PLANTA
A
=¥ Fe——u
0 3 FEA (R o 1) O N
™y L]
& 25l (5 H éL (5H 251
D !
™
™~
' L
g

Figura 4. 55 Estructura final o de desazolve de un lateral entubado

B. Contrapoyos o atraques de piezas especiales en las tuberias. Los criterios del proyecto
para el disefio de los contrapoyos o atraques en las tuberias de riego, son idénticos a
aquellos que se aplican en el caso de tuberias de distribucion de agua potable y que se
pueden consultar en el Manual de Agua Potable, Alcantarillado y Saneamiento de la
CONAGUA (MAPAS).

4.4.5 Accesorios en las Estructuras

a) Valvula de Control de Caudal o Véalvula de Caudal. Las valvulas de control de
caudales mantienen un caudal maximo prefijado sin que le afecten las fluctuaciones
en la demanda ni las presiones aguas arriba o0 aguas abajo. Dentro de los diferentes
tipos de véalvula de control de caudal para sistemas de riego destacan los siguientes:
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Vélvulas de control de caudales con control hidraulico normalmente abierta. - es una
valvula accionada por la presion en la linea, que controla la demanda del sistema
manteniendo un caudal maximo prefijado. El comando est4 a cargo de un piloto de flujo,
que percibe la presion diferencial (PA) a través de un orificio instalado aguas arriba de la
valvula. La vélvula se cierra en respuesta a un comando hidraulico externo de aumento de
la presion. Los accesorios y circuitos metalicos le confieren solidez y resistencia (foto 4.4).

Foto 4. 4 Vdlvula de control de caudales con control hidrdulico3

Vélvulas de Riego de caudal constante. - Alimentada por una tuberia bajo presion, la
valvula permite la restitucion, para cada parcela por irrigar en carga o al aire libre, de un
caudal determinado e invariable, cualquiera sea la presién de la red de alimentacion. La
vélvula se adapta particularmente bien en tuberias de baja presion que sustituyen en
algunos casos los canales secundarios de distribucion. La valvula EQUIVAR cubre la gama
de 10 a 120 I/s, presion de alimentacion hasta 60 m.c.a. (foto 4.5).

Foto 4. 5 Vdlvula caudal constante4

El principio de funcionamiento de estas véalvulas se presenta en Figura 4.56, tomada de la
misma fuente mencionada en la fotografia anterior.
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proyectoda para operar con
agua cruda (famanoe de los
detritos Snmmi).

Este cambio de couvdal puedes
sar hecho solamente por el
fabricante.

E - iend

La Vahvula EQUIVAR® estd
constituida de vn cuerpo (1)
incluyendoe vna camara
inferior y vna camara
superior.

Un tubo (2), un contrapeso (3]
v vna placa [(4) gque forman la
parte mawil gque se puedes
desplazar verficalmente.

El aguwa gue entra en la
camara inferior pasa por el
orificio calibrado [5)
ocasionando vna perdida de
carga ¥ luego un empuje
hidraulico sobre la placa (4).
que aumenta con | cauwdal.

AH mdwimmo !

Este empuje es compensoado
por el peso del contrapesa (3)
para un coudal de equilibric.
5i el cauvdal es inferior al
cauvdal de equilibrioc, la parte
mowil se desplaza para abajo.
abriendo la seccidn de paso
{6) del tuwbo [2) ¥y covsando el
auvmenio del cauvdal hasta
alcanzar el cauvdal de
equilibric. Un coudal superior
de equilibric provocara una
sitvacién contraria.

El couvdal de la walvula es

definide en su adguisicion,
entretante caso el diente
desee alterar su cavdal es
posible, respectandose el
rango de cauvdal por tipo [ef.:

La Vdahrula EQUIVAR" es
simple, robusta, exacta y no
necesita de manutencidn mi
tampoco de energio aowxiliar
exfernma.

Tipo 2=cauwdal de 20 o 60 I/s].
Figura 4. 56 Funcionamiento y partes que conforman una vdlvula de caudal constante.

Valvula reguladora de presién en las tomas granja, denominada Alfalfera (Riego por
compuerta). La valvula Alfalfera (o Valvula Alfalfa) es un dispositivo hidraulico que permite
regular la presion del agua en las tuberias de conduccion y de distribucion del sistema de
riego. Para este efecto se instala en los puntos en que es necesario regular la presion del
agua, optimizando el uso de grandes caudales de agua con bajas presiones. Estas valvulas
estan fabricadas, generalmente de aluminio AA 319 (ver Foto 4.7). La valvula se conecta
con el codo de arranque que es el que abre (ver Foto 4.8), el cual es un dispositivo portétil
que permite la conexion entre el hidrante y la tuberia con compuertas, su funcién principal
es de apertura y cierre del hidrante, y de direccionar el flujo de agua. La conexién al tubo
denominado lateral entubado, es por medio de un adaptador macho roscado de PVC o de
acero, segun el tipo de elevador que se use en el sistema, (valvula alfalfera roscada,
conforme a la norma ANSI) o se conecta directamente al tubo de PVC por medio de
insercion a presion; ya insertada la valvula, se fija por medio de una abrazadera o con pijas
(valvula alfalfera instalable en tubo de PVC). Toda la parte inferior de la tapa lleva un
vulcanizado de hule nitrilo que produce un excelente sello y durabilidad. Las medidas que
se fabrican son de 6", 8", 10"y 12". Las presiones maximas recomendadas para este tipo
de valvulas son menores o iguales a 5 kgf/cm?.
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CODO DE ARRANQUE

VALVULA ALFALFERA (VALVULA ALFALFA)

Foto 4. 7 Vdlvula alfalfera®s Foto 4. 8 Codo de arranque

b) Salidas de aire. - Todos los puntos altos en las tuberias deberan estar equipados con
valvulas de salida de aire, que deberan de dimensionarse conforme al gasto de disefio
y de acuerdo a lo establecido en los manuales de los fabricantes de dichas valvulas,
como ejemplo se puede citar a Valvulas VAMEX, S.A. de C.V., Renval, S.A. de C.V,,
Industrias BELG-W, S.A de CV. vy Vawlas Bermad, S.A. de
C.V.(http:/lvamex.com.mx/informacion/).

c) Entradas de aire. - Cuando existe el riesgo de colapso en la tuberia debido la
presencia de una presion menor que la atmosférica (funcionamiento en transitorio
hidraulico) o por la configuracion del perfil de la tuberia y a las operaciones en los
elementos de control del gasto o de desagtie, serd conveniente equipar la tuberia con
una entrada de aire. Esta situacion puede ocurrir también en las tuberias secundarias
donde se puede interrumpir la alimentacion a través de una valvula de aislamiento.
En ese caso, se instalara una valvula de entrada de aire inmediatamente aguas
debajo de las valvulas de aislamiento.

d) Proteccion contra golpes de ariete. - Cualquier variaciéon del gasto en la red entubada,
y por ende cualquier variacion de velocidad de flujo, causa fluctuaciones de la presion
en la red de tuberias, denominandosele a este fenébmeno régimen transitorio. El cierre
de las tomas de las tuberias secundarias puede causar grandes variaciones de
presién por lo que se deben instalar valvulas contra golpes de ariete con el fin de
limitar sobrepresiones a un valor maximo admisible por las tuberias seleccionadas.

e) Desfogue. - Se equiparan todos los extremos de las tuberias secundarias
descendentes con un desfogue. Permitiran el vaciado acelerado de la red en caso de
requerirse alguna intervencion en las obras o en las tuberias y para la eliminacién de
los azolves que pudieran haberse acumulado en la tuberia.

4.4.6 Trazo Economico de una Red de Tuberias

Para que el trazo de una red de tuberias sea econémico, se debe dividir el gasto por
distribuir en la forma més rapida posible desde aguas arriba hacia aguas abajo, para asi
utilizar al maximo tubos de didmetro de pequefias dimensiones. Con el fin de limitar el valor
de los golpes de ariete (véase mas adelante la explicacion complementaria) se deben evitar
tuberias demasiado largas en los extremos de la red. La experiencia ha mostrado que, en
una red econdémica, la disipacion de la pérdida de carga disponible ocurre en las tuberias
de los extremos, es decir que un ligero sobredimensionamiento en la tuberia principal de la
red (de longitud menor), permite seleccionar diametros pequefios para todas las tuberias
secundarias que alimenta (de longitud mucho mayor).
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4.4.7 Gastosy Velocidades del Agua en un Lateral

A. Determinacién de los gastos. - Para el calculo de los gastos en un lateral, se necesita
definir el area que domina cada una de las tomas granjas (TG) y el CUR, cuyo producto
define el gasto demandado en lt/s, el cual se recomienda que se cierre a valores
cerrados conforme al tipo de valvula que se pretenda instalar. Es practica comun cerrar
a valores de 30 I/s en 30 I/s, pero en el caso de las valvulas de caudal constante
EQUIVAR, puede ser diferente, como se muestra en la tabla 4.22 de HYDROSTEC. A
dicho caudal cerrado a valores fijos se le denomina gasto nominal.

Tabla 4. 22 Caracteristicas de las vdlvulas de caudal constante EQUIVAR

Tipo Couvdal a | Rango de operacidn DN oA B - Zh
ul .
re?hur AH,., AH,... mim | mim | mim ‘ 5 E !
10 0.7 10
15 1.1 15
1 20 1.6 35 100 318 418 E
30 32 15
20 0.7 10
30 1.2 15 2
2 Al 1.8 25 150 AD0 G0 &'_‘
50 2.8 35
60 4,0 a5
a0 0,7 15
50 1.1 75
3 a0 1.6 30 200 525 ao0
100 2.0 35
120 32 A5

Por ejemplo, con un CUR de 1.4 It/s/ha y un lote de 25 ha, se obtiene un gasto
demandado de 35 It/s, el cual se debe redondear a 60 It/s como gasto nominal, pero
para valvula EQUIVAR seria 40 It/s. O en el caso de que en un lateral que domine una
superficie de 100 ha con tres tomas, se tendria un gasto demandado de 140 I/s, se
redondeara a 180 I/s, o sean 3 x 60 I/s, y para valvula EQUIVAR seria un gasto de 150
It/s 0 sea 3 x 50 It/s, que en ambos casos estarian trabajando simultdneamente.

Se observaréa que, de la aproximacion de los gastos reales a los gastos nominales de
las tomas para un lateral entubado, puede resultar un sobredimensionamiento de los
laterales, pero esto ayuda a lo que se menciond en el inciso anterior para el trazo
econdmico de una red de tuberias.

Para evitar que se tenga un sobredimensionamiento inadecuado, sera conveniente
organizar un sistema de rotacion, el cual evitard una limitacién del tiempo de riego en
otros laterales, esté tiempo se establece mediante la organizacién de turnos de
distribucion.

B. Velocidades limites. - Para un gasto dado, la eleccion del diametro de la tuberia no sélo
debera tomar en cuenta la carga disponible, sino también de las velocidades limites
recomendadas:

a) Velocidad mayor que 0.6 m/s que permita impedir el depdsito de azolves finos en
la tuberia y de mantenerse dentro de un dimensionamiento “econémico”.
Excepcionalmente, se podra bajar a 0.4 m/s si asi lo imponen las limitaciones de

carga.
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b) Velocidad maxima de 1.5 a 2 m/s para limitar los fenémenos de golpe de ariete por
causa del cierre de la valvula.

Excepcionalmente, para las tuberias de PVC con un coeficiente importante de
elasticidad, donde las ondas de deformacion se mueven lentamente (229 m/s), se
pueden admitir velocidades maximas de 2.5 m/s, a reserva de verificar que la presion
se mantenga dentro de un limite admisible, segun la clase de la tuberia.

C. Calculo del golpe de ariete (calculo simplificado). - Para una tuberia corta (en la que el
tiempo de interrupcion del gasto es menor al tiempo de ida y vuelta de las ondas de
deformacién en esta tuberia) la sobrepresién se calcula con la siguiente formula:

avo
Hg = i (4.42)

Dénde: Hg = sobrepresién en m
a = velocidad de propagacion de las ondas en m/s
g =9.81m/s%
Vo = velocidad en la tuberia antes del cierre.

Para un lateral con varias tomas y tramos con diferentes didmetros y tipos de material,
la sobrepresién se calcula con la formula:

n * *
La *L*V,
Hg — i=1 gl* L 1 1 (4.43)
T
Siendo: Lt = Longitud total del lateral entubado, en m.

Para la hipotesis de cierre de 2 tomas al mismo tiempo en el extremo del lateral, se
determinaran las variaciones de velocidad Vi en cada uno de los tramos i de longitud
Li que se desprendan. La suma en la formula se hard desde aguas abajo hacia aguas
arriba, a partir de las tomas cerradas hasta el canal principal. (Vi = velocidad antes del
cierre; Vo = velocidad después del cierre).

La aplicacion de las formulas que aparecen mas arriba, muestra que cabe limitar al
méaximo la longitud de las tuberias del extremo de la red con el fin de limitar asimismo
los valores de sobrepresion en la red.

Para una tuberia larga se procede de la forma que se describe en la Tabla 4.23, donde
también se muestran las ecuaciones necesarias para determinar cudndo se tiene una
conduccion corta o larga.
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4.4.8 Pérdidas de Carga en el Lateral

a) Obra de entrada del lateral entubado. - En la entrada de cada lateral entubado, se
debera diferenciar si la alimentacion al lateral entubado, es de un tubo principal o si se
alimentard de un canal. En el primer caso, se debera calcular la pérdida de carga
debido a una “TE”, considerando el coeficiente “k” que multiplicard a la carga de
velocidades en la derivacion, conforme a lo que se sefiala en el APENDICE “C™: para
el segundo caso, donde existe una pérdida de carga ocasionada por la obra de entrada,
y por el aceleramiento necesario del agua dentro de la tuberia, la pérdida de carga se
puede calcular como:

2
AH1 = (k1+ k2)\£g (4.44)

Dénde: ki =0.15 pérdida de carga en la rejilla metalica.
k2 =1.25 pérdida de carga a la entrada de la tuberia y carga de velocidad.
V = velocidad dentro de la tuberia en m/s.

La pérdida de carga se convierte entonces en:

AH1=0.07V? (4.45)

Sabiendo que V = g (donde Q = gasto de la tuberia en m3/s y A = drea de la tuberia en m?) para los
A

diferentes didametros (D) se tiene la pérdida de carga AH1 a continuacién:

Tabla 4. 24 Pérdidas de carga por entrada en un lateral entubado alimentado por un canal

Diametro en mm. Pérdida de carga (m.c.a.); AH1 = £*Q?
200 70.99 Q?
250 29.08 Q?
300 14.02 Q?
350 7.57 Q2
400 4.43 Q2
450 2.77 Q2
500 1.81Q?
600 0.88 Q2
750 0.36 Q2
900 0.17 Q2

b) Tuberias. - La pérdida de carga por friccion al paso del agua a través de las tuberias
se puede calcular a partir de la formula de Robert Manning:

h, =K*L*Q° (4.46)

Dénde: hf = pérdida de carga, en m.c.a.
Q = gasto, en m3/s
A = drea interior de la tuberia, en m?
L = longitud de la tuberia en m.
K = coeficiente que toma en cuenta la rugosidad y el didametro interior de la tuberia.

2
K = 10-295° (4.47)

D?
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Siendo: n = coeficiente de friccion de Manning.

c) Cambios de diametro a lo largo del lateral entubado. - En un tramo de lateral entubado,
de gasto constante, en principio el didmetro ser4 un nimero mayor (D1) que para el
diametro aguas abajo (D2).

Esto permite obtener un disefio econémico de acuerdo con la pérdida de carga total
del tramo de lateral entubado. La pérdida particular de carga AH3 en el punto donde
cambia el diametro (D1 a D2) es del tipo de pérdida por reduccion con valor de:

V 2
AH3=K -
29 (4.48)
Siendo: K= coeficiente de pérdida de carga causada por el cambio de didmetro (reduccion al

diametro comercial inmediatamente inferior)

La pérdida de carga se convierte entonces en:
— *\/ 2
AH3 = 0.00765*V, 0.09)

Tomando en cuenta la ecuacion de continuidad la pérdida por cambio de didametro en
tuberias cuyo didmetro nominal es el diametro interior, se puede tabular de la siguiente
forma:

Tabla 4. 25 Pérdidas de carga por reduccion de didmetro

Diametro en mm Pérdida de carga (m)
Reduccion AH3 = §*Q?
De 250 a 200 3.170 Q?
De 300 a 250 1.530 Q?
De 350 a 300 0.830 Q2
De 400 a 350 0.480 Q2
De 450 a 400 0.300 Q2
De 500 a 450 0.200 Q2
De 600 a 500 0.096 Q2
De 750 a 600 0.039 Q2
De 900 a 750 0.019 Q2

4.4.9 Determinaciones de las Longitudes de Tuberias por Diametro en un

Tramo de Lateral

A). Primer tramo de tuberia de un lateral. - La longitud debe ser lo mas pequefia a la primer
TG, buscando de esta forma que se empiece a derivar el caudal demandado y de esta
forma poder reducir el diametro del lateral entubado en los tramos subsecuentes. Como
ya se menciond es preferible que en éste primer tramo el diAmetro quede un poco
excedido, lo cual permitird que en los tramos finales se pueda reducir el diAmetro de la
tuberia que tiene mayor longitud, dando como resultado que se tenga un disefio
econdémico.

B). Tramos finales de un lateral entubado. - En concordancia con lo antes mencionado se
debera buscar que en los ultimos tramos se tenga un didmetro menor, ya que
generalmente las uUltimas TG a alimentar por un lateral entubado, se encuentran
alejadas de la derivacion, dando como resultado que se necesiten longitudes grandes
de tuberias, que al ser de menor diametro se reduce el costo de la obra.
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4.4.10 Cotas de Instalacion de las Tomas.
La determinacion de las elevaciones de las obras de toma a la entrada de los lotes debe
tomar en cuenta el punto con la cota més alta en el lote considerado (CMA).

Cuando la topografia es precisa, conviene calcular la cota del nivel de agua a la salida de
la obra de toma con los siguientes parametros:

e l|apérdida de carga en la canalera de alimentacidn de agua entre la tomay el punto mas
desfavorecido o sea Ah.

e el nivel de agua en la TG debe ser minimo 0.15 m para dominar el punto del lote mas
desfavorecido.

e el nivel a la salida de la toma por arriba de la canaleta debe ser 0.15 m.

Conforme a lo anterior la cota del nivel de agua en la salida de la toma se vuelve: CMA +
0.30 + Ah.

Cuando la topografia no es precisa es conveniente tomar un factor de seguridad, que puede
ser de 0.30 m, para dominar el punto el mas desfavorecido del lote, entonces la cota del
nivel de agua a la salida de la toma, a la entrada del canal de distribucion del lote se vuelve:
CMA + 0.60 + Ah.

Esta cota permite calcular la cota minima de la linea piezométrica dentro de la tuberia,
después de sumar las pérdidas de cargas a través de la obra, tal como se calcularon en los
parrafos anteriores.

EJEMPLOS RESUELTOS

EJEMPLO 4.3 Calcular la carga necesaria en la derivacion de una tuberia
principal.

Calcular la carga necesaria en la derivacion de una tuberia principal que alimenta a un lateral entubado
y disefiarlo, definiendo: material de la tuberia, resistencia, didmetros, piezas especiales y diametro
de las valvulas de control en cada toma granja. El lateral entubado alimentard a 5 tomas granjas
equipadas con valvulas caudal constante. Las primeras dos se encuentran a 100 m del punto de
alimentacién y al final del tramo se tiene un codo de 459, las otras dos se encuentran a 800 m de las
anteriores y son alternas, y la Ultima estd a 250 m de las anteriores. Las dos primeras tomas regaran
50y 108 ha (area dominada); las dos alternas regaran 120 y 90 ha y la ultima 22 ha. Considerar que
el terreno presenta una pendiente casi nula (plano). Disefiar la tuberia con el material del tubo mas
econdmico tomando en cuenta que el C.U.R. es de 0.90 I/s/ha. Calcular la carga de trabajo en cada
una de las derivaciones de las valvulas, considerando que se instalaran valvulas de caudal constante
EQUIVAR.
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— Toma Grania
Toma alterna

o = 45° Cambio de direccion

A =80 ha.

L=100 m
4 TO L-soom A=120ha.

i
| A=30ha
i A =108 ha. Lateral
' A =90 ha. entubado
Tubo principal
Datos:
La mayoria de los datos se integraron en la figura anterior
C.U.R.=0.91/s/ha
Incognita:
a) Carga minima inicial (presién en la derivacion)
b) Didmetro de las tuberias: ¢ 1, 2, 03
c) Material (n) y clase o resistencia de la tuberia
d) Didmetro de las valvulas Alfalferas y carga de trabajo

Féormulas:

q = CU 'R'* Ajominada

0 =1.4Q, .nuiado Q> (1/5);60 — (plg)

V 2
h, =k-—
29
Donde “k” dependera del dispositivo que genera la pérdida local.
h, = KLQ?
10.293n°
Ke—=%—
D3

Solucién:

En funcién de la distribucién de las areas a regar por el lateral se determinan los gastos por cada

toma granja (ajustandolos de acuerdo al tipo de valvula a instalar verificando el catadlogo del
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fabricante) para acumular a continuacién el gasto que conduce el tubo en sus diferentes tramos,
para proponer el tamafio correcto en funcidn del gasto y con las presiones definir el tipo de material,
para finalmente calcular las pérdidas de energia y definir la energia minima en la derivacion.

g, = 0.90(80) = 72ls = 80lt/s
g, = 0.90(108) = 97.2ls = 100l¢t/s
s = 0.90(120) = 108ls = 120lt/s

. = 0.90(90) = 81ls = 100l¢t/s
s = 0.90(30) = 27.00ls = 30lt/s

|

: g=801/s

1

I

| Qu=3301/s T q=1201/s

! Qz =150 |/S/

R CILTE T -

|

, Qs=301/s q=301I/s

|

| q=1001/s . 7

I ‘< Lateral
q=1001/s Entubado

Tubo principal

Como se observa la acumulacién se lleva a cabo desde la parte final del lateral hasta la derivacién,
en el caso de las tomas alternas sélo se considera la de mayor gasto. Asi los didmetros propuestos
para los gastos acumulados son:

6, = 1.4v/330 = 25.432plyg
6, = 1.4V150 = 17.146plg
0; = 1.4V/30 = 7.668plg

Como primera propuesta se propone el uso de tubos de Fibrocemento, (aunque es conveniente
resaltar que en didmetros menores a 14”, la tuberia que resulta mas econdmica es la de PVC) para
este material los didametros calculados se ajustan a los didmetros comerciales existentes

(0.33)

0, =24plg=V,= =1.131m/s
%(24*0.0254)2
0,=18plg < V, = (015) =0.914m/s
%(18*0.0254)2
0,=8plg<=V, = (0.09) =0.925m/s
%(8*0.0254)2
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Calculo de pérdidas locales de energia
e PérdidaenlaT

k=13

2
h, = 1.3% =0.085mca

19.62

e Pérdida por reduccion
Nota: por razones de economia cuando existe presencia de piezas especiales, codos, valvulas, etc.,

primero se reduce el didmetro y después se colocan las mismas. La constante de la pérdida se
obtiene realizando una doble interpolacion de datos en la tabla C.2 del Apéndice “C”

k=f| 2 o =f(ﬁ=1.333,12030'j
D, 18

D:/D, 10° 15°
0.04 0.09
0.06 0.12
k =0.082
1.131)°
hReduccién = 0082u = 0005m
19.62

e Pérdida por cambio de direccion

En la tabla C.1 del Apéndice “C” el valor de k varia de 0.35 a 0.45, el primero de ellos si se trata de
un radio amplio, el segundo para un radio corto, las piezas prefabricadas normalmente son de radio
corto, por lo tanto:

k =0.45

(0.914)°

h =0.45 =0.019m

Cambio direccién

Importante: no perder de vista que antes de la reduccidn ya hubo derivacién de gasto en las tomas
granjas 1y 2, por lo tanto en el cambio de direccién ya solo circularan 150 I/s

e Pérdida por reduccion

k=f &,a = f(§=2.25,12030'j
D 8

2

D:/D, 10° 15°
0.07 0.16
0.08 0.16
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k=0.118

(0.914)°

h =0.118 =0.005m

Reduccion

Calculo de pérdidas de energia por friccion

Tramo 1

=0.017

10.293(0.011)°
K, = 16

(0.610)3

hy = 0.017(100)(0.33)* = 0.190m

Tramo 2
" ~10.293(0.011)°

2 16

(0.457)3

=0.081

hy = 0.081(800)(0.15)* = 1.457m

Tramo 3
10.293(0.011)°
K, = 16

2

=6.115

(0.203) 2

h, =6.115(250)(0.03)° =1.376m

Seleccion de las valvulas de caudal constante en las tomas granja: De conformidad con las
caracteristicas proporcionadas por HYDROSTEC, se tiene:

Tipo Caudal a | Rongo de operacion DN oA B - TA -
‘ req_il;.:ur AH. AH.. mm ‘ mm ‘ mm ‘ FI 1

10 0.7 10
15 1,1 15

1 20 1.6 35 100 s 418 E
30 32 a5
20 0,7 10
30 1.2 15 -

2 A0 1,8 25 150 A00 G650 &'_1
50 2,8 35
50 4.0 a5
40 0,7 15
50 1,1 25

3 B0 1.6 30 200 525 890
100 2,0 35
120 3,2 A5

Tomada de http://www.hydrostec.com.br/espanhol/catalogo/circuitos pressurizados/B70-21-0.pdf
Adicional a las pérdidas antes mencionadas, se tendra que sumar las pérdidas por el paso del agua
a través de la valvula de caudal constante, que corresponde a la columna definida por AHmin (3°
columna de la tabla de anterior), conforme al tamafo de vélvula (DN) a seleccionar, en funcién del
gasto a controlar, lo cual se explica a continuacién:
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Para la TG5 al final del lateral entubado, cuyo gasto adoptado es de 30 I/s, se puede ver en la Tabla
4.22 de caracteristicas de las valvulas de gasto constante de HYDROSTEC que existen dos tamafios
de valvula que es la DN 100 y DN 150, siendo la presién minima necesaria para que trabaje
adecuadamente igual a las pérdidas de energia, y que conforme a la tabla en mencién se tiene un
valor de 3.2 m.c.a. y 1.2 m.c.a. respectivamente. Como el enunciado del problema pide la “presion
minima al inicio del lateral entubado”, es necesario seleccionar la valvula que requiera la presién
menor, es decir la DN 150, con AHmin = 1.2 m.c.a.

Pero es importante enfatizar que a dicho valor se le debe adicionar una pérdida de energia por la
conexién con la “Te” de derivacidn, recomendando, solo para éste caso, que la constante “k” a
utilizar en la férmula de la pérdida local tome un valor de 0.75, por lo que la carga minima necesaria
al final del lateral entubado antes de la derivacion a la TG5 sera:
2
, Vv
pmin=1.2+0.75—
29

Tomando en cuenta el didmetro de la valvula de 150 mm vy el gasto a controlar de 301/s, la velocidad
del agua serd de 0.955 m/s y entonces:

2
pmin=12+ 0.75@ =1.2+0.110 =1.310mca
19.62

Para la seleccidn de las valvulas de las otras tomas granja, se toma en cuenta la presidn que existira
en el interior del lateral entubado, seleccionando la de menor tamaiio cuando exista carga suficiente
para absorber las pérdidas en la estructura de la valvula de caudal constante o de mayor tamafio
cuando sea pequefia la carga, por lo que se recomienda primero calcular cual sera la presion minima
necesaria al inicio del lateral entubado de |a siguiente forma:

Pun = PMin+hes +h g, +he, +hep +hgy + g+ =4.447mcea

P = 0.445"—‘32
cm

Que es larespuesta a la primera pregunta del problema “Calcular la carga necesaria en la derivacion
de una tuberia principal que alimenta a un lateral entubado”

Para contestar la ultima pregunta del problema y terminar de seleccionar las valvulas de las TG1,
TG2, TG3 y TG4, se procede a acumular las pérdidas de energia del final del lateral entubado hacia
aguas arriba, de la siguiente forma:

1G3y TG4
Prirabajorca—s = PMin+h; +h,, =1.310+1.376 +0.005 = 2.691mca

El gasto parala TG3 esde 120 |/s y para la TG4 es de 100 I/s, por lo que de conformidad con la tabla
4.22, se tiene que para ambas sélo existe la opcidn de colocar valvulas EQUIVAR DN 200, que
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presentan una pérdida de energia de 3.2 m.c.a. y 2.0 m.c.a., respectivamente, por lo que la carga de
2.691 m.c.a. NO es suficiente para vencer la pérdida de minima de la TG3 y entonces ésta TG seria
la mas critica a tomar en cuenta para definir la presién minima al inicio del “lateral entubado”, por
lo que se debera recalcular dicho valor considerando como punto de partida la TG3, como se ve a
continuacioén:

Poin = AHMINTG3+h, +h, +hy +h 4 +h, +h. =5.514mca

Es decir la respuesta correcta a la primera pregunta, conforme al cambio por la TG3 seria:

kg

cm?

Sin embargo faltaria verificar la presidn o carga disponible en las TG1 y TG2, conforme a la valvula a
seleccionar, lo cual se muestra a continuacion:

P =0551

TG1ly TG2
Puabajorez1 = Puavajorea—s T Ny + Ny +Nep +h oy =3.2+0.558 +1.457 +0.019 + 0.005 = 5.239mca

El gasto parala TG1 es de 80 1/sy para la TG2 es de 100 I/s, por lo que de conformidad con la tabla
4.22, se tiene que para ambas existe solo una posibilidades que es la DN 200, en la primer TG la
pérdida de energia es de 1.6 m.c.a. y para la segunda es de 2.0 m.c.a., por lo que la carga de 5.239
m.c.a. es suficiente para vencer las pérdidas mencionadas mas la que podria generar la T de
derivacion, y sobre todo en el caso de las primeras valvulas de un lateral entubado, siempre se
debera verificar que la carga de trabajo no exceda el valor AHmax., de la Tabla 4.22

Como se modificd la carga en las TG3 y 4, serd necesario recalcular la “carga disponible” en la TG5,
para poder contestar correctamente a la Ultima pregunta del problema, es decir:

ptrabajoTGS = ptrabajoTG4—3 - hred2 - hf3 =3.758-0.005-1.376 = 2.377mca

Para definir la clase o resistencia de la tuberia, se debe considerar las presiones de trabajo en los
diferentes tramos, pero derivado de que la presion maxima al inicio del lateral entubado es de 5.239
m.c.a., y la tuberia de fibrocemento de menor resistencia es la Clase A-5, que significa que soporta
una presion de trabajo de 5 kg/cm? o 50 m.c.a., no existe otra alternativa de cambiar la clase para
los tres tramos analizados.

Con la finalidad de presentar un disefio econdmico, se debera hacer el disefio completo con otros
materiales (PVC, acero, PHD, concreto, etc.) y completar el analisis con el presupuesto para definir
la solucion “técnica — econdmica” adecuada. A continuacidn, se muestra dicha comparacion, para
lo cual se determinaron los volimenes de obra necesarios de excavacidn, instalacién y prueba de
tuberia, relleno, compactacion en cada uno de los tipos de material de las tuberias y asignando
precios unitarios vigentes de la Comision Nacional del Agua del afio 2002, con la finalidad de poder
comparar entre ellos.

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 283



OBRAS HIDRAULICAS

PRESION DE TRABAJO

Material EXCAVACION COSTO ($)
kg / cm?
Si Clase A-5 0.337 1,190,857.75
No Cedula 20 0.562 841,974.50
Si Clase RD-41 0.269 741,956.91
Si Normal 25 kg/cm? 0.386 654,899.01
Si Clase A-5 0.386 364,119.41

Se aprecia que la tuberia de fibrocemento es la mas econdmica, pero siempre es conveniente
realizar este analisis completo con precios actuales en la fecha que se realice éste tipo de trabajo.
También es muy importante resaltar que existe la posibilidad de que se haga una mezcla de tipos
de tuberia, es decir los didmetros grandes con fibrocemento y los pequefios con PVC, lo cual se deja
al lector que compruebe realizando el célculo.

SOLUCION:
a) Presion minima de trabajo en la derivacion o inicio del lateral entubado: 5.514 m.c.a.

b) Didmetro de las tuberias: Tramo 1 => 0.61 m (24”); Tramo 2 => 0.457 m (18”); Tramo 3 => 0.203
m (8")

c) Material y clase de la tuberia: Fibrocemento clase A-5 (50 m.c.a.)

d) Diametro de las valvulas HYDROSTEC, carga de trabajo y presién minima de trabajo:

TG Valvula Habajo (M.c.a.) AHmin (m.c.a.)‘

DN 200 5.239 2.8
DN 200 5.239 2.0
DN 200 3.758 3.2
DN 200 3.758 2.0
DN 150 2.377 1.2

PROBLEMAS PROPUESTOS

P.P.4.1y 4.2 Parael ejemplo anterior, écudl serd le presién minima al inicio del lateral entubado
y las cargas de presion en cada una de las TGs, si existiera una pendiente descendente del terreno
de 0.0011 a lo largo del lateral entubado?, y ¢ cudles si fuera en pendiente ascendente?

T.G No. TPrEs!o de T.G No. TPrEs!o de
SOLUCION: rabajo (m) SOLUCION: rabajo (m)
Para . Para .
) DERVACION 4.524 DERIVACION 6.504
pendiente 1 pendiente 1
descendente: > 4.359 ascendente: > 6.119
3 3
3.758 3.758
4 4
5 2.652 5 2.102
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Tema 5 BOMBAS

5.1 CONCEPTOS GENERALES.

Cuando en algun proyecto de riego los terrenos de cultivo que se pretenden beneficiar se
localizan a un nivel superior de la fuente de aprovechamiento o se requiere presurizar las
tuberias, se recurre al bombeo del agua para llevarla hasta el sitio conveniente, y con la
presion necesaria y de este distribuirla por gravedad o a presion dependiendo del tipo de
riego aplicado. Por lo tanto, se origina a construir una serie de estructuras debidamente
disefiadas y la instalacién de un equipo de bombeo adecuado para el buen funcionamiento
en el sistema de riego.

Se puede aprovechar las aguas de un rio, de una laguna, de una presa de almacenamiento
o derivadora, de un dren, etc.

La capacidad de la planta de bombeo depende del area por regar, del coeficiente de riego
y del tiempo de operacion.

Cuando el bombeo es para drenaje es importante saber que gastos se van a evacuar y
cuales son los niveles de descarga, también es necesario conocer la calidad del agua, tipo
de energia disponible, naturaleza del terreno para la cimentacion, condiciones
climatoldgicas y accesos.

Debido a lo anterior es necesario proporcionar al equipo de bombeo una proteccion
adicional contra este tipo de agentes nocivos.

Se requiere que las unidades sean de la misma marca y caracteristicas (0 semejantes).

Instalar el menor nimero de unidades que se adapte a las demandas mensuales (debe
considerarse otra unidad de igual capacidad para emergencia en caso de descompostura,
inspeccion u otro caso).

Existe gran variedad de tipo de bombas en el mercado que deben de ser comparadas entre
siy se escogera la de las caracteristicas mas ventajosas. Las bombas mas usuales son las
centrifugas, verticales u horizontales.

Los motores para accionar las bombas pueden ser de combustién interna y eléctrica.

La tuberia de descarga debe ser tan corta y tan recta como sea posible, esta puede ser de
placas de acero soldadas, de fierro fundido y/o de concreto (diametros comerciales).

En general una planta de bombeo consta de las siguientes partes:

A) Captacion u obra de toma (canal de acceso, estructura de entrada, rejillas, controles y
conducto)

B) Carcamo de Bombeo (plataforma, escaleras, fondo)

C) Equipo de bombeo (bomba y motor, accesorios de control y proteccion)

D) Tren de descarga: son todos los elementos e instalaciones que se requieren para
conducir el agua desde la salida de la bomba hasta donde se inicia la linea de
conduccién, siendo estos conectados al cabezal de descarga de la bomba y que a
continuacion se enlistan: valvula eliminadora de aire, la cual se instala en un carrete de
fofo; valvula de no retorno o check; valvulas de alivio contra el golpe de ariete, en el
caso de requerirla; valvula de compuerta o valvula mariposa, en el caso de requerir
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regular el gasto por medio de ésta valvula, medidor de flujo; mandémetro instalado en un
carrete de fo. fo.; y silletas y atraques para apoyar las piezas especiales mencionadas
y mantenerlas en su posicion; para la conexion de las piezas especiales se puede
requerir carretes, juntas Giubal o junta universal o junta Dresser, asi como
extremidades, codos y bridas.

E) Subestacion eléctrica: Se emplea en caso de que haya energia eléctrica para mover las
bombas, tiene como objeto cambiar las caracteristicas de la energia aprovechada de
alto a bajo voltaje, suministrar la requerida por el equipo de bombeo. Se clasifican en:
“Compacta”, también llamada Unitaria, se encuentra protegida por un gabinete;
“Convencional”, también llamada abierta, se instala en bases o en postes, con herrajes
de fo. go. y se protegen con cercos de malla de alambre. Los elementos que conforman
la subestacion eléctrica son: “Principales”. - Apartarayos, transformador, cuchillas
desconectadoras, cuchillas portafusibles, interruptor en aceite, capacitores, tableros,
transformador de instrumentos, sistema de tierras y equipo de medicidn; “Secundarios”.
- Cables de potencia, cables de control, alumbrado, herrajes menores y equipo contra
incendios.

F) Caseta de Controles, donde se alojara el Centro de Control de Motores (C.C.M.), el cual
permitira el encendido y paro de los equipos de bombeo.

G) Almacenamiento de combustible (en caso de tener motores de combustidn interna).

H) Casa - habitacién del operador.

I) Proteccion de las instalaciones, generalmente por medio del cercado perimetral con
malla tipo ciclonica.

Algunos de los conceptos anteriores se veran con mayor detalle en los siguientes subtemas.

Un arreglo tipico de una planta de bombeo en pozo profundo es el que se presenta en el
esquema siguiente:

SUBESTACION CASETA DE EQUIPO TREN DE
ELECTRICA CONTROL DE DE DESCARGA
MOTORES BOMBEO

Un arreglo tipico de una planta de bombeo en un carcamo seria:

SUBESTACION CASETA DE CARCAMO DE EQUIPO TREN DE
ELECTRICA CONTROL DE BOMBEO DE DESCARGA
MOTORES BOMBEO

En ambos casos después del tren de descarga seguiria la linea de conduccién y el depdsito
o tangque de almacenamiento.

En el caso de los carcamos de bombeo, son depdsitos donde se almacena temporalmente
el agua y se logra dar la sumergencia necesaria en los equipos de bombeo para evitar su
cavitacion, es decir cuidando el NPSH o carga neta de succién positiva, que se vera en el
Sub-Tema 5.4, evitando que se llegue a tener un nivel o tirante de agua menor que el
necesario por medio de electro niveles que haran apagar de manera automatica la o las
bombas cuando se tengan niveles inferiores. También es recomendado construir
mamparas entre los equipos de bombeo para evitar que se formen vortices, cuidando que
la distancia entre la campana de succién del equipo de bombeo y las paredes o0 mamparas
exista una distancia minima de % del diametro de la campana de succion, la separacion de
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la rejilla 0 cedazo de la ultima campana de succion y el fondo del carcamo que tenga una
separacion minima de 0.5 del diametro de la campana de succion y la distancia minima
entre bombas es de 3 diametros de la campana de succién (de campana a campana). Para
el dimensionamiento del carcamo, ademas de tomar en cuenta el nivel del terreno vy el
NPSH requerido, se debe considerar que el volumen de agua debe ser tal que las bombas
no estén prendiendo y apagando con frecuencia, por lo que se recomienda que el tiempo
entre paro y encendido (T) sea de una hora, lo cual permitira calcular el volumen de
almacenamiento (Vt) en metros cubicos como:
*
ve=1 4T (5.1)

En donde: q = Gasto unitario o capacidad de bombeo de un equipo de bombeo, en m3/s, en el

caso de que se tengan en un carcamo de bombeo diferentes equipos de
bombeo, se deberd usar el gasto del mayor equipo.

5.2 TIPOS DE BOMBAS.
Las maquinas hidraulicas modifican la energia total H de una corriente liquida.

Cuando AH > 0 caracteriza a las maquinas elevadoras, donde la altura o carga total de la
corriente se incrementa a su paso por la maquina, y es posible gracias a que ésta dispone
de elementos motores exteriores que ceden energia a la corriente.

Cuando AH < O caracteriza a las maquinas receptoras, donde la corriente es la que cede
parte de su energia a una maquina llamada turbina que genera energia mecéanica.

Haciendo referencia a los tres sumandos de la ecuacién de energia mecéanica referida a
energia por unidad de peso (masa liquida), los grupos de maquinas elevadoras o bombas
hidraulicas segun el sumando principal afectado, queda:

2
H=2%+z+ = (5.2)
14 29

La principal clasificacion de las bombas segun el funcionamiento en que se base:

Bombas de desplazamiento positivo 0 volumétricas, en las que el principio de
funcionamiento est4 basado en la hidrostatica, de modo que el aumento de presion se
realiza por el empuje de las paredes de las camaras que varian su volumen. En este tipo
de bombas, en cada ciclo el érgano propulsor genera de manera positiva un volumen dado
o cilindrada, por lo que también se denominan bombas volumétricas.

En caso de poder variar el volumen méximo de la cilindrada se habla de bombas de volumen
variable. Si ese volumen no se puede variar, entonces se dice que la bomba es de volumen
fijo. A su vez este tipo de bombas pueden subdividirse en:

Bombas de émbolo alternativo, en las que existe uno o varios compartimentos fijos, pero
de volumen variable, por la accion de un émbolo o de una membrana. En estas maquinas,
el movimiento del fluido es discontinuo y los procesos de carga y descarga se realizan por
valvulas que abren y cierran alternativamente. Algunos ejemplos de este tipo de bombas
son la bomba alternativa de piston, la bomba rotativa de pistones o la bomba pistones de
accionamiento axial, asi como las bombas edlicas o aerobombas (Figura 5.1)
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Agrobomba

Depdsito
de agua

Figura 5. 1 Bomba de desplazamiento positivo, edlica o
aerobomba

: ﬁ : Bomba de agua

Bombas volumétricas rotativas o rotoestéaticas, en las que una masa fluida es confinada en
uno o varios compartimentos que se desplazan desde la zona de entrada (de baja presion)
hasta la zona de salida (de alta presion) de la maquina. Algunos ejemplos de este tipo de
maquinas son la bomba de paletas, la bomba de I6bulos, la bomba de engranajes, la bomba
de tornillo o la bomba peristaltica.

Bombas rotodindmicas, en las que el principio de funcionamiento esta basado en el
intercambio de cantidad de movimiento entre la maquina y el fluido, aplicando la
hidrodindmica. En este tipo de bombas hay uno o varios rodetes con alabes que giran
generando un campo de presiones en el fluido. En este tipo de maquinas el flujo del fluido
es continuo.

Estas turboméaquinas hidraulicas generadoras pueden subdividirse en:

Radiales o centrifugas, cuando el movimiento del fluido sigue una trayectoria perpendicular
al eje del rodete impulsor. La relacion altura de elevacion y caudal en este tipo de bombas
es alto, por lo que son las mas utilizadas en sistemas de riegos

De hélice o Axiales, cuando el fluido pasa por los canales de los alabes siguiendo una
trayectoria contenida en un cilindro. La relacion altura de elevacion y caudal en este tipo de
bombas en bajo, por lo que su uso se limita a instalaciones de evacuacion en redes de
saneamiento.

Diagonales, de flujo mixto o helicocentrifugas cuando la trayectoria del fluido se realiza en
otra direccion entre las anteriores, es decir, en un cono coaxial con el eje del rodete. Son,
por tanto, intermedios entre los dos grupos anteriores, tanto en su direccibn como en su
funcionamiento. La relacion altura de elevacion y caudal en estos tipos de bombas es
intermedio.

| Figura 5. 2 Elementos de impulsion de cada tipo de bomba
0s ' ( v, rotodindmica: a) Centrifuga; b) Helicocentrifuga;, c) De hélice.

Sakda g

a) b) o
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Segun el nimero de rodetes, las bombas centrifugas pueden ser: Simples o monocelulares,
con un solo rodete; Multiples o multicelulares, con varios rodetes, que se colocan en serie,
de tal forma que el flujo que sale por cada uno de ellos entra en el siguiente.

A su vez, las bombas simples o multiples, segun la disposicion del eje de giro pueden ser:
de eje horizontal y de eje vertical.

Bombas horizontales. - La disposicion del eje de giro horizontal presupone que la bomba y
el motor se hallan a la misma altura (Foto 5.1); éste tipo de bombas se utiliza para
funcionamiento en seco, exterior al liquido bombeado que llega a la bomba por medio de
una tuberia de aspiracion.

Foto 5. 1 Bomba horizontal.

Bombas verticales. - Las bombas con eje de giro en posicion vertical tienen, casi siempre,
el motor a un nivel superior al de la bomba, por lo que es posible, al contrario que en las
horizontales, que la bomba trabaje rodeada por el liquido a bombear, estando, sin embargo,
el motor por encima de éste. Podemos diferenciar dentro de las bombas centrifugas de eje
vertical, dos tipos:

1) Bombas verticales de funcionamiento en seco. - En las bombas verticales no
sumergidas, el motor puede estar inmediatamente sobre la bomba, o muy por encima
de ésta, Foto 5.2. El elevarlo responde a la necesidad de protegerlo de una posible
inundacion o para hacerlo més accesible si, por ejemplo, la bomba trabaja en un pozo.

2) Bombas verticales sumergidas (de funcionamiento mojado). - El funcionamiento
sumergido de las bombas centrifugas elimina el inconveniente del cebado, por lo que
el impulsor se halla continuamente, aun parado, rodeado por el liquido a impulsar vy,
por lo tanto, la bomba esta en disposicion de funcionar en cualquier momento Foto 5.3

Foto 5. 2.
Foto 5. 3.
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5.3 CURVAS CARACTERISTICAS.

El comportamiento hidraulico de una bomba viene especificado en sus curvas
caracteristicas que representan una relacion entre los distintos valores del caudal
proporcionado por la misma con otros parametros como la altura manométrica, el
rendimiento hidraulico, la potencia requerida y la altura de aspiracion, que estan en funcion
del tamafio, disefio y construccion de la bomba.

Estas curvas, obtenidas experimentalmente en un banco de pruebas, son proporcionados
por los fabricantes a una velocidad de rotacion determinada o revoluciones por minuto

(r.p.m.).
Se representan graficamente, colocando en el eje de abscisas los caudales y en el eje de
ordenadas las alturas, rendimientos, potencias y alturas de aspiracion.

5.3.1 Curva altura manométrica-caudal. Curva H-Q.

Para determinar experimentalmente la relacion H(Q) correspondiente a unas revoluciones
(r.p.m.) dadas, se ha de colocar un vacuémetro en la aspiracion y un manémetro en la
impulsion, o bien un mandmetro diferencial acoplado a dichos puntos. En la tuberia de
impulsion, aguas abajo del manémetro, se instala una llave de paso que regula el caudal,
gue ha de ser aforado. La velocidad de rotacion se puede medir con un tacémetro o con un
estroboscopio (inventado por el matematico e inventor austriaco Simon von Stampfer hacia
1829). Con un accionamiento por motor de corriente alterna, dicha velocidad varia muy
poco con la carga.

Las curvas caracteristicas H-Q, tipicas de los 3 grupos de bombas vienen indicadas en las
siguientes Figuras 5.3.

H {ml M (kW) n 9%
H{rm} MN(kwW) %6 20 160 100
az /___H-_- 60 75 "
L { 120 75
Moy \
28 % w 5o
- ! ! . 80 s0
14/ 1 : ] 20 25 X
: | 40 25
o 25 50 75 100 128
LF'seg 750
a)
M "
H {mi} (kW) %
10 20 100

] 30 [qa] f=14 ] 120 150
I'seg

©)

Figura 5. 3 Curvas caracteristicas de tres tipos de bombas hidrdulicas. a) Bomba radial centrifuga; b) Bomba
helicocentrifuga,; c) Bomba de hélice. Tomada del Curso Hidrdulica y Riegos, Universidad de Sevilla (***)

La curva que se obtiene corta el eje (Q = 0) en un punto en el que la bomba funciona como
agitador, elevando un caudal nulo. Esta situacion se consigue cerrando totalmente la llave
de paso en el origen de la tuberia de impulsion. El llamado caudal a boca llena es el que
corresponde a H=0, dando un caudal maximo.
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5.3.2 Curva rendimiento-caudal. Curva n-Q.

El rendimiento de la bomba o rendimiento global es la relacion entre la potencia util o
hidraulico y la potencia al freno. Este es, en general, suministrado por los constructores de
la bomba, y considera las pérdidas por fugas (rendimiento volumétrico) y por rozamientos
en ejes y caras del impulsor (rendimiento mecénico). En la Figura 5.3 se pueden ver.

El rendimiento es nulo para un caudal nulo y para un caudal maximo. Entre ambos el
rendimiento varia, alcanzando el maximo en un punto correspondiente a un cierto caudal,
llamado caudal nominal de la bomba, que es aquel para el cual ha sido disefiada la bomba.

5.3.3 Curva potencia-caudal. Curva HP-Q.

La potencia absorbida por el eje de la bomba o potencia al freno es la potencia que necesita
la bomba para realizar una determinada cantidad de trabajo. Es igual a la potencia hidraulica
0 potencia que necesita la bomba para elevar el agua, mas la potencia consumida en
rozamientos, y viene determinada por la formula:

Hp = 0
n

(5.3)

Donde:

HP = potencia bomba (w)

v = peso especifico (kg/m3)

Q = caudal (m3/s)

H = altura manométrica total (m)
1 = rendimiento de la bomba (%).

También se puede utilizar la siguiente expresion para Potencias expresadas en caballos de
vapor (C.V.)
Q+H

P = 75er (5.4)

Donde:

HP = potencia bomba (C.V.)

Q = caudal (It/s)

H = altura manométrica total (m)
1 = rendimiento de la bomba (%).

La potencia absorbida por la bomba es la que tiene que suministrar el motor (eléctrico o
combustién o hidraulico) por el rendimiento de dicho motor (nm).

5.3.4 Curvas carga neta positiva de aspiracion requerida (NPSHr)-Caudal.

Como ya se mencioné anteriormente, en todas las bombas rotodindmicas se requiere de
una carga o tirante de agua sobre los impulsores o rodetes, para que puedan funcionar
adecuadamente, ya que ésta bombas no “succionan” el agua, a dicho tirante se le denomina
en inglés Net Positive Suction Head (NPSHTr), que en espafiol se puede traducir como
Carga Neta de Succion Positiva Disponible (CNSP)q y una curva caracteristica del NPSHr-
Q, se presenta en la Figura 5.4
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Figura 5. 4 Curvas NPSHr - Q, de 4 bombas iguales, pero con distinto didmetro de impulsor o rodete. (***)

La NPSHr en una bomba a velocidad constante aumenta con el caudal como se muestra
en la figura 5.4. La definicion del NPSHr es muy importante, ya que, de no cumplir con dicha
carga, en primera instancia la bomba no funcionard o bombeard el agua, pero ya en
funcionamiento de no cumplirse el valor recomendado por el fabricante de la bomba, se
puede producir el fenémeno denominado CAVITACION, que es un fenémeno caracterizado
por la formacion de vapor en la masa liquida. Tiene lugar cuando la presion estatica iguala
a la presion de vapor del liquido, a la temperatura ambiente. Las burbujas gaseosas (bolsas
de vapor) que se forman en un punto de baja presion se reabsorben cuando ésta aumenta,
lo que puede provocar explosiones violentas que ocasionan la erosién mecanica de las
paredes del conducto en la zona de condensacion.

Figura 5. 5. Fendmeno de Cavitacion y
Foto 5.4 Impulsor afectado por la

Areas de cavitacién en impulsores cavitacion.

5.4 SELECCION DEL EQUIPO DE BOMBEO.

La seleccion del equipo de bombeo es una actividad que debe ser analizada de una forma

detallada, ya que una mala seleccion podra hacer que el sistema de riego no dé el servicio
gue se espera de él. En el caso especial de que la fuente de agua sea subterranea, los
tipos de bombas que se pueden utilizar para un pozo pueden ser: centrifugas verticales,
sumergida; o de desplazamiento positivo. Cuando la verticalidad del pozo no cumple con
lo especificado para introducir una bomba vertical superficial, se deberd de instalar una
bomba sumergible y las bombas de desplazamiento positivo generalmente estan limitadas
en su capacidad para elevar el agua. Las bombas centrifugas pueden ser alimentadas de
energia por electricidad, gasolina, diésel o gas butano y en el caso de las bombas de
desplazamiento positivo generalmente su fuerza motriz es la edlica.

Para que una bomba funcione adecuadamente se deben calcular los siguientes pardmetros:

A) Determinacion de la Carga Dindmica Total (CDT). Esta carga es la energia que debe
suministrar la bomba al agua para que llegue a la cota que se requiera, por lo que
para calcularla se toma en cuenta los siguientes conceptos: nivel dinamico a la cual

se encuentra la superficie libre del agua en el interior del cdrcamo o pozo (ND, en
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m), depende del caudal que se esté extrayendo; pérdidas de energia al paso del
agua a través de la columna de succion (hf bomba, en m), generalmente éste dato
es proporcionado por el fabricante y es funciéon del gasto que se bombea y del
diametro y longitud de la columna de succion; pérdidas de energia por friccion en la
conduccion (hf conduccion, en m); pérdidas por cambio de direccion o menores(h
menores, en m) desnivel topogréfico (DT, en m); y altura del depdsito donde se
descargara el agua (Ht, en m).

CDT= ND + hf bomba + hf conduccién + h menores + DT + Ht (5.5)

B) Determinacion de la carga neta de succion positiva disponible [(C.N.S.P.)q, en m].
Las bombas centrifugas no succionan el agua, el impulso se lo da unos &labes o
impulsores (como las aspas de un ventilador), por lo que el agua sube por efecto de
la fuerza centrifuga aplicada y por la forma que se le da al elemento que contiene al
impulsor, denominado tazén por la forma que tiene. Por lo anterior para que el agua
pueda ser impulsada por la bomba centrifuga, es necesario que exista un
determinado tirante de agua sobre el impulsor para que no entre aire a éste, a éste
tirante de agua se le denomina Carga Neta de Succién Positiva y para calcularla, se
debe tomar en cuenta lo siguientes aspectos, en los cuales se incluyen las bombas
centrifugas horizontales que se pueden utilizar en carcamos de bombeo, ya sea para
bombear agua superficial o porque el bombeo del pozo se realice a un carcamo y
de éste se rebombé a un nivel superior:

L - A |
_ - .

Figura 5. 6 Impulsor abierto y diferentes tipos de bombas y cedazos

Nivel del agua en la succidn, expuesta a la presidon atmosférica y arriba del eje horizontal de la
bomba horizontal (carcamos).

(CNSP)d =hb +hs — (hfs-Pv) (5.6)

Nivel del agua en la succion, expuesta a la presion atmosférica y abajo del eje horizontal de la
bomba horizontal.

(CNSP)d = hb — (hs+ hfs + Pv) (5.7)

Cuando en la instalacion se tiene una bomba vertical

(CNSP)d = hb + k — Pv (5.8)
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Siendo:  Pv = presion de vapor del agua.
hb = carga correspondiente a la presion barométrica o atmosférica.
hs = carga estatica de succion.
hfs = carga de friccidn en la succién.
k = sumergencia requerida.

Como se puede apreciar la mayoria de las variables involucradas en las formulas anteriores
para determinar la (CNSP)q, dependen de las caracteristicas propias del equipo de bombeo,
por lo que los fabricantes en sus curvas de rendimiento para cada uno de los equipos
proporcionan el valor de la carga neta de succion positiva (NPSHTr), por lo que es necesario
para la seleccion del equipo de bombeo, contar con las curvas caracteristicas.

En forma general todas las curvas caracteristicas de los equipos de bombeo se estructuran
de forma similar, como a continuacion se muestra en la Figura 5.7:

LT e T T P e o i i 1y ]

| Lt T L R I L T g B et le]
m IC AT 0 B (st K R L e IN 50-31 5.hF
' E T om0 o 5] e

Marca de la bomba

GPa

Numero o modelo de o o Q/H 1"‘505?‘:‘__{”“1"}
identificacion de la bomba 5[ : 0

Velocidad de airo

Altura o caraga a impulsar
_—

Diametro del Impulsor—>

Eficiencia =

Gasto a bombear

v

Potencia del motor
y kilowatts

v

Carga Neta de Succion Q/NPSH. =
Positiva disponible

v

)

Figura 5. 7 Curva caracteristica tipica de una bomba centrifuga vertical
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En el caso de que el equipo de bombeo sea para un pozo, es necesario hacer el resumen
de las caracteristicas del pozo y su equipamiento:

Datos generales.

Curva de aforo.

Profundidad.

Cémara de bombeo (profundidad total del pozo menos el nivel dindmico para el
gasto de explotacion).

Diametro del pozo y del ademe.

Nivel estatico y nivel dindmico.

Gasto de aforo, gasto recomendado de explotacion.

Tipo de bomba (caballaje del motor HP, velocidad de giro del motor r.p.m., tipo y
diametro de impulsor, paso de esfera, modelo, eficiencia, carga de bombeo por
impulsor, sumergencia y potencia necesaria).

9. Centro de control de motores (CCM), instrumentos, caracteristicas y marcas.

10. Subestacion eléctrica, capacidad vy tipo.

PoONPE

®~N oo

Es importante hacer hincapié en que para la seleccion del mejor equipo de bombeo para
cada caso, es necesario tener acceso a las curvas caracteristicas, no s6lo de una marca
de fabricante, sino de varios de ellos, ya que de lo contrario siempre existira la duda de si
encontramos la “mejor” bomba, por eso algunos fabricantes han realizado programas para
hacer una seleccion mas rapida y en linea, proporcionandonos una imagen de las curvas
caracteristicas de los equipos recomendados, con sus principales caracteristicas, como:
Bombas GRUNDFOS MEXICO, (http://mx.grundfos.com/), KSB (https://www.ksb.com/ksb-
es/Selecciona_sus_bombas_y valvulas/), Indar México
(www.indarpumpselectionprogram.com/ofertas/?idioma=0), 0 Inoxpa
(http://www.inoxpa.es/servicios ), sin olvidar que sdélo seleccionan la bomba pero de una
séla marca, con diferentes caracteristicas, o utilizar “El Software Para la Selecciéon de
Bombas Centrifugas” de HIDRA (http://www.hidrasoftware.com/software-para-la-seleccion-
de-bombas-centrifugas/), pero como ya se menciond anteriormente en éstos apuntes, lo
mas importante es que el alumno aprenda a hacer primero manualmente las cosas, antes
de utilizar uno u otro programa, para que tenga el conocimiento de que lo que esta
“arrojando” el programa es adecuado y no esté proporcionando errores conceptuales,
derivado en primera instancia de datos erroneos que estamos introduciendo, ya que como
bien dice el dicho “Si a un programa lo alimentamos con basura, el resultado seré basura”.

EJEMPLO 5.1 Seleccion del equipo de bombeo de un sistema de riego

Seleccione la bomba para un sistema de riego por aspersion portatil. el disefio agrondmico e
hidraulico, definid que la pérdida de carga en la tuberia de distribucion es de 4.416 m.c.a., en los
aspersores de 24.5 m.c.a. y las pérdidas localizadas del 10% de las de friccidn. El terreno es
sensiblemente plano. El gasto requerido por el sistema es de 28.5 It/s y la bomba serd instalada
sobre un carcamo donde el nivel del agua se encontrara a 45 cm debajo de la parte superior de la
losa.

Datos:
hf = 4.416 m
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ho=  24.500 m

hl = 0.442 m 10% hf
D.T.= 0.000 m
Q= 0.029 m3/s
Cércamo
N.A.= 0.450m
Incégnita:

a) MARCA DE LA BOMBA

b) TIPO DE BOMBA

¢) MODELO

d) r.p.m.

e) DIAMETRO IMPULSOR (Dimp)
f) N° DE IMPULSORES (Nimp)

g) EFICIENCIA (h)

h) NPSH

i) H.P. MOTOR (HP m)

j) H.P. CONSUMIDA (HP c)

Formulas:

C.D.T.=D.T.+ N.A.+ hf +hl + ho

H.P.= j/Q_H
761
Nimp =C.D.T. /Himp

a, b, c, d, e, g, h>>CURVAS CARACTERISTICAS, MINIMO DE 3 FABRICANTES

Solucion:

Para éste ejemplo se usaran 4 curvas caracteristicas, dos de bombas centrifugas verticales y dos
sumergibles, pero antes de hacer uso de ellas es necesario calcular la Carga Dindmica Total (C.D.T.)
y transformar a unidades inglesas, lo mismo que al gasto, ya que algunas curvas se encuentran en
dichas unidades:

C.D.T.=D.T.+ N.A.+ hf + hl + ho=0.0 + 0.45 + 4.416 + 0.442 + 24.5 = 29.808 m = 97.794 pies
Q =0.0285 m?/s = 0.0285 * 15,850.372 = 451.736 G.P.M.

Para cada una de las siguientes curvas caracteristicas, se sefialara con flechas rojas la eficiencia para
el gasto de disefio (1) y la altura o carga que puede impulsar cada dlabe o impulsor (Himp), que nos
permitirad determinar el nimero de impulsores (Nimp) y con flechas azules el NPSH, requerido sobre
el primer impulsor o el mas cercano a la superficie del agua, para evitar el fenédmeno de cavitacion.
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EFICIENCIA = 72%
Himpulsor: 20.000 m
Nimp = 1.49038 >> 2
HP c = 15.525CV
GRUNDEOS NPSH= 22.000 m

*Nota: La curva fue obtenida directamente del programa de disefio en linea.
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EFICIENCIA = 74.0%

Himpulsor:  30.000 m
Nimp = 0.9935867 >> 1

HP c = 15.105CV

NPSH = 7.500 m

Conforme a los consumos de energia, se tiene que las mejores bombas son la Johnston Pump y
Berkeley, la ventaja de la primera es que requiere menos sumergencia y la segunda tiene la ventaja
de que sdlo requiere un impulsor.

Por lo que, lo que hard que la decisidn final sea por el precio mas econémico de ellas.
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Suponiendo que la mas econdmica es la Johston Pump, la respuesta a las incognitas seria:
RESPUESTA:

MARCA DE LA BOMBA: JOHNSTON PUM COMPANY
TIPO: CENTRIFUGA VERTICAL.
MODELO: EC-2644

r.p.m.: 1770

DIAMETRO IMPULSOR (Dimp): 8 7/16 "
N° DE IMPULSORES (Nimp): 2

EFICIENCIA (h): 81%
NPSH: 3.658 m
H.P. MOTOR (HP m): 15 CV
H.P. CONSUMIDA (HP ¢): 13.800 CV

EJEMPLO 5.2 Dimensionar un carcamo de bombeo
Conforme a los resultados del ejemplo 5.1, disefiar el carcamo de bombeo.

Datos:
NPSH = 3.658 m
N° de equipos =1
Q= 0.029 m3/s
Dimp=0.214m
Nimp=2
D.A.=0.45m

Incognita:

a) Altura del carcamo, del piso a la parte superior de la losa (Hcarcamo)

b) Tirante de agua en el carcamo (H)

c) Volumen de agua (Vt)

d) Largo interior del carcamo (L)

e) Ancho interior del carcamo (B)

f) Separacién del impulsor a las paredes del carcamo (Sp)

g) Separacidn de la rejilla o cedazo del equipo de bombeo al piso del carcamo (Smin-PISO)

Férmulas:
H carcamo = D.A. + NPSH + (Nimp +1) *Dimp + Smin-PISO
Smin-PISO = 0.5 * Dimp
H =Hcarcamo - D.A.
vz 47T
4
g =Q/ N° de equipos
T = 3600 segundos (recomendado para evitar arranque y paro continuo de la bomba)
Sp = Dimp

Solucion:

Smin-PISO = 0.5 *0.214=0.107 m

H cdrcamo = 0.45+3.658+ (2+1) *0.214+ 0.107 = 4.858 m
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H=4.858—-0.45=4.408m
g=0.029/1=0.029 m*/s

0.029 * 3600
t= - 25.650m3
Sp=0.214m
Conforme al volumen de agua del carcamo, al dividir dicho valor entre el tirante de agua (H), se
tendria un drea de: A = 5.819 m?, y al tener una sola bomba el cdrcamo puede ser rectangular, por
lo que el largo y ancho interiores del carcamo serian:

L=2412myB=2412m
Un esquema del cdrcamo se presenta a continuacion, con los valores calculados.

D.A. = 0.450m I

4.858 m 4.408 m
NPSH = 3.658 m

Dimp = 0.214 m

Smin-PISO = 0.107 m ==p== v v

2.412 m

EJEMPLO 5.3 Seleccion del equipo de bombeo de un sistema de riego con
aspersores y fuente de agua pozo profundo.

Un agricultor va a transformar su parcela de secano a riego por aspersidén. Cuenta con un pozo
profundo, ademado con tuberia de 12”, que al ser aforado para el gasto de disefio del sistema de
50 It/s, resulté un nivel dindmico de 22.36 m y se encuentra a un desnivel topografico de 86.3 m de
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su parcela. El disefio agrondmico determind que se requiere una presién de 35 m, y se tienen
pérdidas por friccion en el sistema de 16.32 m. Seleccionar el equipo de bombeo.

Datos:
hf= 16.32m
ho= 35.00m
hl = 1.632m 10% hf
D.T.= 86.30m
Q= 0.050 m3/s
Pozo profundo con diametro de ademe de 12”
N.D.= 22.36 m = N.A.

Incégnita:

a) MARCA DE LA BOMBA

b) TIPO DE BOMBA

¢) MODELO

d) r.p.m.

e) DIAMETRO IMPULSOR (Dimp)
f) N° DE IMPULSORES (Nimp)

g) EFICIENCIA (h)

h) NPSH

i) H.P. MOTOR (HP m)

j) H.P. CONSUMIDA (HP c)

Formulas:
C.D.T.=D.T.+ N.A. + hf + hl + ho

H.P. =7/Q—H
76n
Nimp =C.D.T. /Himp

a,b,c,d,e, g h>> CURVAS CARACTERISTICAS, MINIMO DE 3 FABRICANTES

Solucion:

C.D.T.=86.30+22.36 + 16.32 + 1.632 + 35.0 = 161.612 m = 530.223 pies
Q=50/0.6309 = 792.519 pies

Para éste ejemplo se usaran 4 curvas caracteristicas, dos de bombas centrifugas verticales y dos
sumergibles, y como se indico en el ejemplo 5.1, se indicard con flechas rojas la eficiencia para el
gasto de disefio (1) y la altura o carga que puede impulsar cada dlabe o impulsor (Himp), que nos
permitird determinar el nimero de impulsores (Nimp) y con flechas azules el NPSH, requerido sobre
el primer impulsor o el mas cercano a la superficie del agua, para evitar el fenédmeno de cavitacion.
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TIPO: CENTRIFUGA VERTICAL.

Nimp =

HPc =
NPSH =
NPSH =

EFICIENCIA =

2.30531781 >> 3
134.587 CV
29.0 pies
8.839m

7%

H impulsor : 105.00 pies
TIPO: CENTRIFUGA VERTICAL.

Nimp =

5.0497438 >> 6

HP c = 138.083 CV

NPSH =
NPSH =
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13.716 m
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Modelo BOOS

EFICIENCIA = 79.5%
H impulsor : 502.00 pies
TIPO: SUMERGIBLE
Nimp= 1.0562213 >> 2
HP ¢ = 133.740 CV
NPSH = 39.5 pies
i NPSH=  12.040 m
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RESPUESTA:
Conforme a los consumos de energia, nimero de impulsores y NPSH, se puede ver que la mejor
bomba es la de Grundfos, por lo que se tiene el siguiente resumen de sus caracteristicas:

MARCA DE LA BOMBA: GRUNDFOS
TIPO: SUMERGIBLE.
MODELO: 800S 1500-5
r.p.m.: 3525

DIAMETRO IMPULSOR (Dimp): 6"
N° DE IMPULSORES (Nimp): 2

EFICIENCIA (h): 79.5%
NPSH: 12.040 m
H.P. MOTOR (HP m): 150 H.P.
H.P. CONSUMIDA (HP c): 133.740 CV

DIAMETRO MAXIMO DE LA BOMBA: 8.6" < 12" DEL ADEME

EJEMPLO 5.4 Disefiar la linea de conduccién por bombeo de un sistema de
riego
El cual demanda un caudal de 0.900 m3/s, sabiendo que la distancia que existe entre la fuente de

abastecimiento y el tanque de almacenamiento y regularizacidon estd a 2.9 km, existiendo la
siguiente topografia

Perfil Topografico

Cadenamiento E.T.N. (m) \

250

0.00

150 200
87
175 150
160
193 10
210

O — ‘ ‘ ‘ ; ‘
0 500 1000 1500 2000 2500 3000
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El tirante de agua maximo alcanzado en el tanque es de 2.75 m y la fuente son 10 pozos profundos
cuyos niveles estatico y dinamico son de -75 y -175 m respectivamente, tomando como valor cero el
nivel de terreno natural, para un gasto de 90 I/s. Los pozos descargan a un carcamo de rebombeo cuyo
tirante de agua se encuentra 0.75 m abajo del nivel de terreno natural. La bateria de pozos se
encuentra al mismo nivel que el cdrcamo de rebombeo y existe una separacion entre pozos de 500 m.

Datos:
Topografia ¢ =20670kg /cm? Tagua acuifero =15°c
htanque =2.75m Numero de pozos =10 Separacién de pozos = 500m
Q =0.900m3/s Nivel estatico = 75m Nivel dinamico =175m
I‘conduccion = 2.9km Tagua carcamo = 20°c SLA carcamo = —0.75m
Incognita:
Didmetros Clase de los tubos Longitudes
Hp equipo bombeo Hp equipo carcamo Hg golpe ariete
Accesorios: valvula admision y expulsidn de aire, piezas especiales, desagiies
Férmulas:
Hp - QH : .
= 767 T obtenida de la curva de eficiencia de la bomba
2 10.293n°
h]c = KLQ (o] hf — — LQZ

D3

I
¢teérico :l'ZN/onzo = comercial
DUpOit propone que para gastos pequeﬁos:

Para la linea de conduccién: Drevrico = L2 Qacumutado = Peomercial

Piezas en el cabezal de descarga

—————
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VALVULA DE SECOIONAMIENTO
TIP% COMPUERTA PARA DESFOGUE

DE PRESIOM
BOMEBEA
VALVULA DE SECCIONAMIENTD
VALVULA e e NEMETR
= EXPULSIRA DE ARE ' \CROMEDIOOR ol
VALYULA -
7 [&1 cHCK g X
=2 J]l—_a‘]] |
s ] i
B *‘f-'n ATRAQUE - - firried ATRAQUE
=[=N=IEI=I=EIE === =l=l=N=1=ET=EI=IS
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Para el célculo de transitorios:

Donde: T =1+

_____ s == == ===
dmls L "II%II“II!I"" = Il lI II ===

=I=1=1=Y
Il Ll
A s "l[;lI-I]=JL=lj
ST~ DUCTO PARA ~LpeT
IT SONDA DE MEDICION "'Jl-"]-“
i

CT

SIL <T:>H 2LV

= —— Conduccidn corta

gT

Si L > S1IN H, = pC(V, -V, ) Conduccion larga

C,L,V

1= L >1500m
C, =91.5=500 < L <1500m
2= L <500m

C.= \/E =1,425m/s Para una T=8°C, aumentando 3 m/s por cada grado
Yol

centigrado que varié la temperatura del agua.
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Solucion:

Antes de iniciar la solucién es conveniente la realizacién de un bosquejo del sistema completo para
identificar como se van conectando los pozos a la tuberia principal o multiple de descarga y la
manera en la que se van acumulando los gastos hasta llegar al cdrcamo de rebombeo. El tren de
descarga de cada uno de los pozos tendra las piezas y arreglo mostrado en la figura previa, todas las
piezas consideradas seran de fierro fundido (fo.fo.). Nota: el pozo 10 descarga directo al cdrcamo.

q‘ P-2 q P-3 q P-4 q P-5 q P-6 q p-7 q b8 q - q P-10
\ \ \ \ \ \ o L \

................... «. . < _ . _ .« _ _ <1 _ .« _ . _y Circamo
T-1 T-2 T-3 T-4 T-5 T-6 T-7 T-8 T-9

@)
I
A
A
4

La acumulacion de los gastos en el multiple de descarga se presenta para los primeros tres pozos:

P—2 P-3
~\.Q1 =¢9O I/s \\91 =¢90 l/s
N N\ Pt
N N
4 4
e ¢ e e S S s S ¢ S St = S S ¢ S ¢ S S ¢ S b S ¢ . e EE e s S — >
¢1 ¢2 ¢3
Q:=901/s Q,=1801/s Q,=2701/s
) 500 m o 500 m -

Se determina el didmetro de acuerdo con la expresion de Dupoit, recordando que generalmente la
tuberia mas econdmica es la que cumpla con una velocidad cercana o menor a 1.5 m/s, por lo cual
de acuerdo con el material de la tuberia se verifican sus didmetros comerciales. Para este ejemplo
se propone utilizar tubos de Fibrocemento.

¢teérico = 12\/% =11.384in

Bomersian, = 12iN = 0.3048m =V =1.233m/ s
Se aprecia que la velocidad esta ligeramente menor a 1.5 m/s (0.267 m/s), por lo que se calcula la
velocidad con un didmetro comercial menor, que en este caso es 10” y didametro interior de 0.254 m:

6,

coml

=10in =0.254m =V =1.776m/s

De acuerdo a lo anterior, se selecciona el didmetro de 12 pulgadas, ya que el de 10” tiene una
diferencia mayor con la velocidad recomendada (0.276 m/s), a continuacidén se muestra en la
siguiente tabla los datos del resto de los tramos.

APUNTES G.B.P. M. Y J. P. M. A. 307



OBRAS HIDRAULICAS

Tramo Gasto 0Te6rico 6Comercia| Di \

Conduccién  (I/s) (in) (in) (m) (m/s)
90 13.282 12 0.305 1.233

180 18.783 14 0.356 1.812
270 23.004 20 0.508 1.332
360 26.563 24 0.610 1.233
450 29.698 24 0.610 1.542
540 32.533 30 0.762 1.184
630 35.140 30 0.762 1.381
720 37.566 30 0.762 1.579
810 39.845 36 0.914 1.233

q.lZ” q,ilZ” q,\12” q.lz” q‘\12” q.lZ” q.lZ” O\.12” q.lZ”
\ \ \ \

\ \
Oo- -t . _. . _. 1 _ . _ .. <X _ _. N . _ .« _ . _ g Carcamo
12[[ 14” 20[[ 24” 24” 30[’ 30” 30[[ 36”

Con la finalidad de calcular ordenadamente las pérdidas de energia tanto locales como por ficcion
se realizard el calculo desde el carcamo hasta el pozo 1, siguiendo la linea de conduccidn principal o
multiple de descarga, y en funcién de esto se determinard, para cada pozo, la presion requerida de
bombeo que permita conducir el gasto en conjunto.

Descarga al cdrcamo de rebombeo. Con la finalidad de evitar pérdidas de energia en

la descarga y sobretodo que exista la posibilidad de que se descargue el carcamo al S
paro de los equipos de bombeo de los pozos, se hara la descarga de la linea principal,

por medio de un “cuello de ganso” o “cuello de cisne”, por lo que las pérdidas al
descargar al cdrcamo se deberan a tres cambios de direccion, que se proyecta se ‘
hagan por medio de tres codos de 902 de 36 in de diametro, por lo que consultando la tabla C.1 del
Apéndice “C”, se tiene que el coeficiente “k” para calcular las pérdidas locales varia entre 0.5y 0.7,
lo cual corresponde el primero a codos de radio largo y el segundo a radio corto, que es el caso de

los codos comerciales, por lo que las pérdidas seran:

h

3codos

2
= 3(0.7)(1'233) =0.163m
19.62
Friccién tramo 9

2
n _|10-293(0.011) (500)(0.810)* = 0.658m

f 16

(0.914)3
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Ampliaciéon (30 in — 36 in). En general las piezas especiales que se utilizan para las ampliaciones,
tienen un angulo 222 30, por lo que el coeficiente k de la ecuacién de pérdidas locales, de la tabla

C.2 del Apéndice “C”, para D1/D,=1.2, interpolando entre 202 y 302 serd de 0.1825 y la pérdida local
sera:

2
hamp =0.1825 (1'579) =0.023m
19.62
Incorporacion
2 2
hine = (K +1)V——V—m
29 29
Q_ %0
Q 720
V. = 1.579 21.233 _1.406m/s

La incorporacidn se hara con un angulo de 45°, y de la tabla C.3 del Apéndice C, se tiene que
“k.“ representa la constante para el calculo de la pérdida local en el conducto de llegada y
“k:” en el de conduccidn; siendo necesario realizar una interpolacion doble, resultando:

Q./Q K, Kc
-0.92 0.04
-0.38 0.17
k, =-0.583
(1.233)° (1.406)° o
N = (—O.583+1) - =-0.068m ; no existe pérdida en el entronque
19.62 19.62
k =0.121
(L579)° _(1.406)° - . o
N = (0.121+1) - =0.042m; pérdida a considerar en la linea principal

19.62 19.62

Friccion tramo 8

2
h, = 10'293(0'01?) (500)(0.720)" =1.376m

(0.762)3
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Incorporacion

D 143
Q 630
v 13811238 4 ah7mis
k, =-0.534
(1.233)° (1.307)’ o
. = (—0.534 +l) - =—0.051m ; no existe pérdida en el entronque
19.62 19.62
k., =0.133
2 2
h.= (0.133+1)(1'381) _(L307)° 0.023m
19.62 19.62
Friccion tramo 7
10.293(0.011)° 2
h, = =/ |(500)(0.630)" =1.053m
(0.762)°
Incorporacion
Q90 _ 0.167
Q 540
v, = 21841298 g soomys
k, =-0.469
(1.233)°  (1.209)’ o
N = (—0.469 +l) - =-0.033m; no existe pérdida en el entronque
19.62 19.62
k. =0.149
1.184)° (1.209)°
N, =(O.l49+l)( ) —( ) =0.008m

19.62 19.62
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Friccion tramo 6

2
h, = 10'293(0'01%1) (500)(0.540)" = 0.779m

(0.762)3

Ampliacion (24 in — 30 in). Para D;/D,=1.25 y un angulo 229 30’, de la tabla C.2 del Apéndice “C”,
haciendo una interpolacién doble entre 202 y 302 y D;/D, entre 1.2 y 1.4 el coeficiente k de la
ecuacion de pérdidas locales sera de 0.2025 y la pérdida local sera:

2
hamp =0.2025 (1'542) =0.025m
19.62
Incorporacion
Q. _ 9% _
Q 450
v, = w ~1.388m/s
ka =-0.38
1.233)° (1.388)°
N = (—0.38 +1)( ) - ( ) =-0.050m; no existe pérdida en el entronque
19.62 19.62
kc =0.170
1.542)° (1.388)°
h.. :(0.17 +1)( ) —( ) =0.044m

19.62 19.62

Friccion tramo 5

2
h, = 10'293(0'%1) (500)(0.450)° =1.767m

(0.610)3

Incorporacion

L _ B _ 250

Q 360
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v, - 2228 53mys
k, =-0.285

(1233)° (1.233)° o
N = (—0.285 +1) - =-0.022m; no existe pérdida en el entronque

19.62 19.62

k., =0.175

1.233)° (1.233)°
h. =(0.175 +1)( ) - ( ) =0.014m

19.62 19.62

Friccion tramo 4

2
h, = 10'293(0'01%1) (500)(0.360)° =1.131m

(0.610)*

Ampliacion (20 in — 24 in). Para D1/D,=1.2, se tenia que k = 0.1825 y la pérdida local sera:

2
Ny = 018254332V _ g 017
19.62

Incorporacion

Q % _ 0.333

Q 270
v, -2EE2EE g 2gamis

k, =-0.127

(1.233)° (1.283)° o
. = (—0.127 +1) - =—-0.016m; no existe pérdida en el entronque
19.62 19.62

k =0.183
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332 (1.283)
hye =(0.183+1) (1.332)" _( ) —0.023m
19.62  19.62

Friccion tramo 3

2
h, =| 20298001 | 540 (0.270) ~1.682m

(0.508)3

Ampliacion (14 in — 20 in). Para D1/D,=1.429, se tenia que k =0.2739 y la pérdida local sera:

2
My, = 0.2739 L812)" ) orem
Incorporacion
Q_N_ 45
Q 180
A :w ~1.523m/s
k, =0.11
(1.233)° (1.523)° o
N = (0.1l+1) - =-0.032m; no existe pérdida en el entronque
19.62 19.62
k, =0.14
1.812)°  (1.523)°
M = (o.14+1)( ) 052 5 073m
19.62 19.62
Friccién tramo 2
10.293(0.011)°
h, =| = =~ |(500)(0.180)" =5.009m

(0.356)3
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Ampliacion (12 in — 14 in). Para D1/D,=1.167, se tenia que k =0.1692 y la pérdida local sera:

2
Nymp = 0.1692 (1.233) =0.013m
19.62
Incorporacion
Q90 _; 4
Q 90
v - 1233+1233 _ o0
k, =0.37
1.233)° (1.233)
hy =(0.37 +1)( ) —( ) =0.029m
19.62 19.62
k, =-0.54
2 2
, 1.233
- (-054+1) L2 (2] o o
19.62 19.62
Friccion tramo 1
~110.293(0.011)°

h, (500)0.09)* = 2.839m

16

0.3053

Calculo de pérdidas en el tren de descarga

El tren de descarga sera calculado con piezas de fo.fo. y la tuberia de acero (sin revestimiento) de
12”, que en todos los pozos sera similar. Es importante mencionar que una vez instalado el tren de
descarga se debera enterrar como minimo 90 cm por debajo del nivel del terreno natural por lo cual
la longitud inclinada puede variar en el calculo de acuerdo con las condiciones especificas del sitio,
en el célculo se consideran 6 diametros, como se muestra en la siguiente figura y que sera el mismo
esquema de tren de descarga en los 10 pozos, que conforman el sistema. Es importante resaltar que
en el esquema se indica una vélvula contra golpe de ariete o aliviadora de presion, sin embargo,
esta valvula deberd de ser justificable su instalacion, cuando al calculo de los fendmenos
transitorios, se determine que la sobrepresidn es excesiva para la resistencia del material de la
tuberia propuesta y cambiarla represente un incremento considerable en el costo de inversion, que
como se vera mas adelante es el caso de éste ejemplo.
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DOS POSIBLES ESQUEMAS DE COLOCACION DE PIEZAS EN UN TREN DE DESCARGA

Junta Gibault
h, =0.000m
Codos de 45°

1.233)°
h =2/ 04552 |6 670m
19.62

Friccién (sumando los diferentes tramos del tren de descarga, se tienen 20 ¢)

10.293(0.014)°
£ 16

(20*0.3048)(0.090)" = 0.056m
(0.3048)
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Medidor (se calcula como valvula de compuerta)

2
h =0 25@:0019m
. =0. .
19.62

Valvula de compuerta

2
h =0 25@:0019m
. =0. .
19.62

Valvula contra golpe de ariete o aliviadora de presion

hL =0.000m Nota: no genera pérdida local por que se instalara en un carrete.

Valvula de no retorno (check), en la tabla C.1, para valvula de retencién k = 2.75

2
Ny = 2751233 _ 0 o1am
19.62

Valvula eliminadora de aire

hL =0.000m Nota: no genera pérdida local por que se instalara en un carrete.

Friccidn en carretes de fo. fo.

10.293(0.014)°
16

h, = (0.50)(0.090)" = 0.005m

(0.3048) 3

Pérdidas en el tren de descarga
3(h, +h, )=0.07+0.056 +0.019 + 0.019 + 213 +.005 = 0.452m

Como se observa las pérdidas de energia son pequenias, por lo que se podria economizar mas si se
disminuye un diametro comercial en las piezas del tren de descarga, pues al seleccionar la bomba
comercial no afectaria, lo cual queda a criterio del ingeniero proyectista y en éste ejemplo se
utilizaran los valores calculados, para continuar el calculo.
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q‘12" q,lZ" q,lZ" q_12" q,lZ” q‘12” q‘lz" q‘lz" q,lZ"
o_._.i._._._x ..... ¥_._._¥_._._¥ ...... ¥ _._._¥ ..... &._._k Carcamo
12~ 14”7 20”7 247 24” 30” 30” 30” 36”

0.163

1 2 3 4 5 6 7 8 9
En el esquema anterior se aprecian las presiones de descarga a lo largo de la linea principal de
conduccidn, esto mediante la acumulacién de pérdidas a partir del cdrcamo y hasta el pozo 1, asi
como también en tono gris claro, se presenta de forma esquematica la presion necesaria en cada
uno de los pozos para descargar a la linea principal.

Notas:

e Para la presion de descarga en cada uno de los pozos se parte del valor de la carga de la
linea principal en las uniones sin tomar en cuenta la pérdida por conduccidn y si la pérdida
por incorporacion mas la pérdida del tren de descarga hasta el pozo

e Lacarga dindamica total es tomando en cuenta el nivel dindmico del pozo

e Para determinar la potencia de las bombas se considera una eficiencia del 80% del equipo

Pozo Presion de descarga (m) carga dinamica carga dinamica potencia de

total del pozo labomba (HP) dela bomba (HP)

0.163 0.546 175.246 259.410 275
0.886 1.200 175.901 260.380 275
2.285 2.617 177.317 262.476 275
3.346 3.695 178.396 264.073 275
4.188 4.521 179.221 265.294 275
5.968 6.329 181.029 267.971 275
7.138 7.505 182.205 269.712 275
8.939 9.289 183.990 272.353 275
13.918 14.330 189.030 279.815 300
17.150 17.150 191.851 283.989 300

La seleccidn correcta del equipo de bombeo estara condicionada por la marca a adquirir y de las
curvas de rendimiento del propio fabricante, ya que la seleccion debera dar la maxima eficiencia
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posible pues implica una menor potencia en el equipo con un menor gasto de energia eléctrica y
por tanto un menor costo de operacién.

En la seleccién del equipo de acuerdo con el fabricante se da el valor de carga proporcionada por
cada impulsor, para este ejemplo supongamos que cada impulsor nos da 20 m de columna carga.

259.410

No.impulsores = T 12971

Por lo tanto el pozo 10 debera tener 13 impulsores para garantizar la carga dinamica total, en esta
operacion se debera selecciona el entero inmediato superior, por ejemplo, aunque el calculo
hubiera sido 12.075 = 13 y nunca el inmediato inferior.

Para la bomba comercial seleccionada se presenta el analisis de sensibilidad econémica.

BombalO = 259.41*0.7457 = 193.442kTW
BombalO = 193.442M*O.47i = 90.918§
h kw h

h ~
Bombal0 = 90.918%*876OT =$796,439.55/ afio
ano
De tal manera que si se aumenta la eficiencia, es decir, conseguir una bomba con una eficiencia por
ejemplo del 90%, se reduce el costo a los siguientes valores:

BombalO = 230.587HP = 171.948kTW = 80.816% =$707,946.27/ afio

Para definir la resistencia de la tuberia de disefio realizado en la linea principal a régimen
establecido, se calculara a régimen transitorio (ver tabla en Apéndice “E”) o como generalmente se
conoce al fendmeno como “golpe de ariete” bajo la condicion mas desfavorable, la cual seria que
trabajando todos los pozos se apagasen de manera simultanea por un corte de energia eléctrica.

Se propone, en primer instancia, que el tubo de Fibrocemento seleccionado previamente sea de
clase A-5, es decir, soporte 5 kg/cm? de carga o bien 50 m.c.a., ya que como se vio en el esquema
del perfil hidraulico de la linea principal, las presiones de trabajo a régimen establecido no sobrepasa
dicho valor.

Para el tramo 1 de la linea de conduccion se tiene

L =500m

6 =12plg =30.48cm = 304.8mm
0.3048)

A= % —0.703m’

fe =338.8mm

Diametro exterior

,_Ue—6i _3388-3048
2 4

=17mm =0.017m

3

Q=0.00""
S
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v =1233"
S

Para agua a 8°C se tiene C. :1,425m/3 y para cada grado centigrado se deberd aumentar la
celeridad en 3 m/s.

C.=1,425+3(T —8)=1,425 +3(15-8) =1,446m/s

C= 1,446 =974.78m/s

14 20,670 )( 0.3048
328,000 )\ 0.017

Realizando el mismo calculo en los 8 tramos restantes, se tiene:
gnominal

plg. mm

12 304.8 17 0.09 0.073 1.233 974.783 616.725 487,391.287
14 355.6 17 0.18 0.099 1.812 949.715 906.208 474,857.575
20 508 23 0.27 0.203 1.332 934972 666.063 467,485.770
24 609.6 27.5 0.36 0.292 1.233 933.984 616.725 466,991.937
24 609.6 27.5 0.45 0.292 1542 933.984 770.906 466,991.937

30 762 34 0.54 0.456 1.184 930.996 592.056 465,498.231
30 762 34 0.63 0.456 1.381 930.996 690.732 465,498.231
30 762 34 0.72 0.456 1.579 930.996 789.408 465,498.231

36 914.4 40 0.81 0.657 1.233 925.593 616.725 462,796.597

Ly = Y%, Li = 4500m

9
VL,

21: "5 6,265.550
L, 4,500

<|

=1.392m/s

9
C.L
c_ le "™ 4,223,009.80
L, 4,500

=938.447m/s

Como Ly > 1500 m se asigha Co =1

Para determinar si se trata de una conduccién larga o corta para definir la teoria a utilizar para
determinar el valor de la sobrepresién y la subpresion, recordando que el carcamo de rebombeo

esta ubicado al mismo nivel que los pozos y que la descarga es libre, se tiene que:

HmZOm
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1(4,500)(1.392)
" 9.81(0)

CT _938447(1)
e

=469.223m

C
Como L; > 7 se trata de una conduccion larga

H, = pC(V, —V, ) =101.97(938.447)[1.392 - O] =133,238.19%
kg

H, =13.32— ==133.2m.ca.
cm

El esquema de la sobrepresion por efecto del golpe de ariete seria:

ENVOLVENTE DE

SOBREPRESION
(+)Hg=133.2m.c.a.

Clase A-5=50m.c.a.

Presién normal de trabaio

: 1

ALIEVI MICHAUD

(-Hg)=133.2m.ca.

\ ENVOLVENTE DE
SUBPRESION

Se observa que la sobrepresidn rebasa la resistencia para la clase de tuberia propuesta (50 m.c.a.),
asi que se debe hacer un analisis econdmico respecto cambiar la clase de la tuberia, o bien instalar
valvulas aliviadoras de presidn, sin embargo, generalmente es mas econdmico colocar una valvula
aliviadora de presion, la cual se calibra para que antes de que se rebase el 20% de presion adicional

gue resiste la tuberia, empiece a funcionar la valvula.

Para el célculo de la linea de rebombeo, una vez que todo el gasto de los pozos se encuentra en el
carcamo de rebombeo de acuerdo con las caracteristicas topograficas, se debera repetir el célculo
previo para determinar el didmetro de la tuberia, el o los equipos necesario para conducir los 900l/s

pero ademas debera realizarse el calculo del didmetro méas econdmico, como se puede apreciar en

el Apéndice E.
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PROBLEMA PROPUESTO

P.P 5.1 Disefiar una linea de conduccion y seleccionar el equipo de bombeo para un pozo, conforme
a la informacién siguiente: Area a regar 55 ha; C.U.R. de 0.98 It/s/ha; altura del depdsito de
regularizacién 2.75 m; didmetro del ademe 12”; Temperatura 129C; tasa de interés 12.6%; numero
de afos para recuperar la inversién 15; y topografia segln la tabla siguiente:

km 0+000 | 0+100 | 0+500 [ 0+625 | 0+630 | 0+900 | 1+200
elev.(m) | 100 125] 120| 138] 127| 162| 178

Considerar que las pérdidas menores son un 10% de las pérdidas por friccidn, tomando en cuenta
el tren de descarga del equipo de bombeo y por carecer de informacion detallada de la topografia.
Asi como considerar que dentro de éstas pérdidas se encuentran contempladas las pérdidas por
succion. La curva de aforo es la siguiente:

Q (It/s) 10.0| 20.0| 30.0| 40.0| 50.0| 60.0| 63.0
N.D. (m) 102 |102.5|103.3|104.8|107.8|117.5| 145

Para la seleccion del equipo de bombeo usar las siguientes curvas caracteristicas:

[t T LY el 4B R R e B

o et R |\ | 50-315.bF
Q/H I ;.--iEIJ rpm {Hm:}
I 50 Hz

Q/MNPSH.- =«

)
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POR | ™" | IMPULSOR No. DE PARTE 12539 CONSTANTE DE EMPUJE 11.2
IMPULSOR No. DE PATRON 12538
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