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PROLOGO

Los conceptos son los instrumentos con que andamos entre las cosas.

José Ortega y Gasset
(El Quehacer del Hombre)

En la época en que me formaba como ingeniero reflexionaba a menudo acerca de
la dificultad, que juzgaba exagerada, de algunos de los cursos que componian el
curriculo en cuestion. No lograba comprender como era posible que una aplicacion
exhaustiva e intensiva al estudio no derivara en mejores réditos académicos.

No cai por entonces en el lugar comtn de culpar al profesor a cargo. Mas
bien quedé convencido de que se trataba en realidad de verdaderos desafios para
el intelecto.

Una de estas materias se denominaba Flujo a Superficie Libre que es, prac-
ticamente, equivalente a la denominacion de Hidraulica de Canales. Cuando me
gradué y ejerci la consultoria percibi una cierta dificultad a la hora de llevar sus
conceptos a la practica. Me resultaba sorprendente, y paradojico, que su nivel de
complejidad pareciera mas elevado que el de la propia mecanica de fluidos.

Por aquellos afios comencé a abandonar la hipdtesis del insalvable obstaculo
cognitivo para intuir, mas bien, que tan abrumadores problemas podrian derivarse
del empleo de una metodologia inadecuada en la enseflanza de esta asignatura,
atribuible en parte a una evidente ruptura en la cadena de los conocimientos de
base, y en alguna medida a la incapacidad docente para reconocer y enfocar las
nociones esenciales.

Tiempo después, con ocasion de un postgrado realizado, retomé a fondo el
estudio del asunto. Me servi de la literatura clasica empleada habitualmente en la
catedra universitaria y en la consultoria, pero tuve la fortuna de toparme con unas
notas de clase en las que lo conceptual era manejado con un mejor detalle. Tal
obra se denomina Appunti dalle Lezioni di Idromeccanica Applicata del profe-
sor Augusto Ghetti a la sazon docente emérito de la Universidad de Padua.

Esta labor me llevé a entender, que amén de la poca destreza del profesor, una
buena parte de la complejidad podria también achacarse a un pobre manejo del
conocimiento de base en esta literatura. Y no es que la juzgue de baja calidad; lo
que ocurre es que andan mas interesados en suministrar procedimientos de apoyo
al consultor que en la formacién de un ingeniero.

xi



Cuando me vinculé a la Universidad Eafit, como profesor de planta, no estaba
entre los planes impartir la materia de hidraulica. En la aplicaciéon docente inicial
tuve la feliz oportunidad de trabajar directamente con las inquietudes epistemoldgicas
yarelatadas. Se pretendia retomar, poner en evidencia y llevar a la practica acadé-
mica el indiscutible encadenamiento logico que vincula las disciplinas de la meca-
nica de fluidos, la mecanica del medio continuo y la dindmica de solidos rigidos.
Pensaba, y pienso, que la clave para adquirir una adecuada destreza en la mecani-
ca de fluidos reside en un buen entendimiento de los principios basicos de la
mecanica.

Dos afios después tuve la ocasion de impartir por primera vez un curso de
hidraulica de canales. Se convirtié en una experiencia muy agradable, al extremo
que lo converti en mi preferido. Lo he servido en 27 oportunidades hasta la fecha
y he faltado a esta cita s6lo en dos ocasiones, en sendos periodos sabaticos.

La actuacion en las materias que dirijo se basa en un principio rector que las
vicisitudes y tribulaciones de la formacion académica asi como las reflexiones y
conclusiones de la madurez sembraron en mi: enseiio como me hubiera gustado
que me ensefaran a mi.

Para llevarlo a cabo, divido el trabajo en el aula en dos grandes frentes desti-
nados al suministro y fortalecimiento de una sélida herramienta conceptual y al
desarrollo de aplicaciones de tipo practico, muchas de ellas tomadas del ejercicio
como consultor.

Ha sido una dura, y a veces incomprendida labor, la de hacerle entender al
discipulo que la clave para resolver cualquier problema reside en la adquisicion y
comprension del concepto. Cuando esto se da, sucede que ha instalado en su
mente un mapa de la asignatura o de una rama del conocimiento en particular. Con
ello la resolucion de un problema practico llega a ser casi un proceso automatico.

En algunas ocasiones hubo respuesta positiva y en otras no. Pasado todo este
tiempo, puedo decir que el balance de los resultados tiene un cariz agridulce. Esto
me hizo algunas veces dudar acerca de los beneficios del método. Durante un
tiempo trastabillé y cambié el procedimiento al dar mas importancia a las aplicacio-
nes que a la conceptualizacion. Por supuesto, éste fracasd, y los mismos estudian-
tes se encargaron de sugerirme que retomara la antigua metodologia.

El libro que usted amable lector tiene entre sus manos se origind, pues, en
esas afiejas reflexiones sobre la ensefianza de la ingenieria y se fermentd en las
vivencias de casi quince afios de ejercicio de la catedra de hidraulica de canales.
Su intencion no es otra que entregarle una ayuda y un método para acercarlo a la
comprension de este tema. Pretendo, también, dejar la huella de un estilo de ense-
flar. He pensado siempre que esto debe ser parte del quehacer del académico,
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independientemente de la existencia, en las diversas areas formativas, de un am-
plio soporte bibliografico. En este sentido, su esfuerzo debe estar dirigido a crear
una literatura propia, que sobresalga por una presentacion del conocimiento, a la
vez coherente y pedagogica.

Su estructura se aparta bastante de la de los textos tradicionales, que abordan
muchos contenidos y por lo mismo dedican escaso espacio a la parte fundamental.
De esta idea central procede el titulo dado a la obra: Hidrdulica de Canales —
Fundamentos. Se centra pues en la parte formativa y no se enfoca en las apli-
caciones avanzadas y especificas, en la que son bastante prolijos los tratados
clasicos.

Podria decir, sin temor a equivocarme, que este libro contiene un relato bas-
tante pormenorizado de lo expuesto en el aula, esto es, una especie de memoria de
las sesiones de los ultimos catorce afios. En este sentido, no sobra hacerlo notar,
existe una muy buena correspondencia entre la obra y el curso de la Universidad
Eafit.

Fue un trabajo intenso, iniciado a comienzos de febrero de 2005 y terminado a
mediados de diciembre del mismo afio. Hasta entonces no habia escrito linea algu-
nay hoy pienso que el texto brotd en el momento justo, no antes.

Este libro ha sido concebido también para servir en la iniciacion y divulgacion
de esta tematica y no solamente con fines de apoyo pedagégico. Por esta razon es
muchas veces insistente y repetitivo en determinados contenidos, asi como abun-
dante en notas aclaratorias y complementarias de pie de pagina. Créame lector: no
sobran, y en eso reside la clave para que cumpla con los propositos para los que
fue elaborado.

El haber tenido una amplia relacion con la disciplina, ya sea como aprendiz,
ingeniero o docente me llevo a concluir que hay una nocidon fundamental que obs-
taculiza la adquisicién comoda del conocimiento en la hidraulica de canales: la de
energia especifica. Resulta, por lo demas, novedosa ya que no se le menciona ni
en la mecanica de fluidos, ni en la hidraulica de tuberias. Se trata de una reformu-
lacion, o adaptacion, del principio clasico de energia, que en una primera impresion
se muestra como algo sencillo, pero que a la hora de la aplicacion le crea numero-
sas dificultades al estudiante, especialmente porque la relacion carga y profundi-
dad (carga de presion) deja de ser univoca.

Hay ademas un concepto definitivo en la hidrdulica de canales, asi mismo
inédito, que a mi modo de ver se presenta tarde en los tratados tradicionales: el de
control hidrdaulico. Su temprana introduccién, como una nocién derivada de la
similaridad de Froude, contribuye a vadear, en muy buena medida, las compleji-
dades que introduce la energia especifica.
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El texto articula una secuencia de siete capitulos que detallan los conocimien-
tos minimos que debe tener un ingeniero civil en formacién de pregrado y en esta
tematica.

El primero acerca el asunto a sus raices mas proximas, en el campo de la
mecanicay de la ingenieria. Con ello delimita el trabajo y al mismo tiempo le da al
estudiante una idea con relacion a los conocimientos esenciales para acometer el
estudio. Incluye ademas algun repaso de topicos neuralgicos, que la experiencia
docente aconseja realizar. Asi mismo, entrega tempranamente, en beneficio de la
economia expositiva, aquellos contenidos basicos que no exigen mucho trabajo, asi
como ciertas nociones fundamentales que llevan a mejorar el entendimiento de
algunas mas complejas. Es el caso, por ejemplo, del mencionado control hidraulico.

Los tres siguientes capitulos se ocupan de conceptos relativos a la energia.
Asi, el segundo incorpora la nocion de energia especifica y formaliza la definicion
de control hidraulico. Se asume alli que el flujo es ideal. El tercero trabaja in exten-
so el concepto fundamental del flujo critico y presenta sus aplicaciones mas inmedia-
tas. En el cuarto se discute en profundidad acerca de las estructuras para control
del flujo como la compuerta y el vertedero.

El capitulo quinto discurre en el principio de conservacion del momentum li-
neal aplicado a canales, y muy especialmente en el interesante y llamativo feno-
meno del resalto hidraulico.

El sexto formaliza la nocion de flujo uniforme. En conjunto, éste y el de flujo
critico conducen al de flujo de referencia, indispensable para abordar el ultimo
capitulo.

Este se denomina flujo gradualmente variado y tiene como objetivo final el
calculo detallado del trazado vertical de la superficie libre de una canal, o perfil de
flujo. Se trata, en suma, de una aplicacion mas avanzada del concepto de energia
pues aqui se toman en cuenta las denominadas pérdidas hidraulicas.

El contenido no obstante ser apenas fundamental llega a ser extenso. Por
eso resulta paraddjico que se considere en un modo tan simple en la literatura
clasica.

Mas alla de lo conceptual, sin lo cual considero es imposible intentar aplicacio-
nes practicas, la obra contiene una serie de ejemplos resueltos y numerosos ejerci-
cios propuestos.

La lectura del libro requiere, imprescindiblemente, de un conocimiento basico
de la mecanica de fluidos y de la hidraulica de tuberias.

Quisiera, finalmente, expresar un especial agradecimiento a la Universidad
Eafit por haber alentado y patrocinado la realizacion de este Proyecto, al conceder
el tiempo y recursos logisticos necesarios para su ejecucion. Asi mismo, a Tomas
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Cadavid por la comprension y paciencia con mi aplicacion a este empefio durante

los fines de semana y las vacaciones. A Rita Inés Calle, estudiante de tltimo se-

mestre de ingenieria civil, por haber tenido la amabilidad de leer el texto desde la

optica del aprendiz, objetivo primordial de este proyecto, de hacer valiosas suge-
rencias, y de cazar gazapos y errores tipograficos.

Juan H. Cadavid R.

Medellin, Antioquia

Diciembre de 2005
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INTRODUCCION A LA
HIDRAULICA DE CANALES

Este capitulo tiene como objeto preparar el desarrollo de los temas esenciales
de la hidréulica de canales.

En una primera parte se discute acerca de la relacion entre la hidraulica de
canales y la mecénica de fluidos. Se muestra que la hidraulica, en un sentido
general, se gestd y adquirid un perfil propio como parte del intento por hacer
aplicables los principios de la mecédnica de fluidos a problemas précticos de
transporte de liquidos. Asi mismo se da una mirada al vinculo de la hidrdulica
con la ingenieria en general y con la civil en particular. Este predmbulo es
inevitable porque lleva a delimitar el objeto especifico del libro y a mostrar un
camino por recorrer.

En la segunda parte, el lector toma contacto con el material minimo que le
facilitard adentrarse en el estudio del libro. Se hace especial énfasis en dos
grandes categorias: la concepcion geométrica del canal y las nociones de base
de la mecdnica de fluidos. Estos conceptos pueden entregarse tempranamente,
porque no demandan un tratamiento muy exhaustivo y seria innecesario
aplazarlos y dedicarles mucho espacio. Hace parte también de los contenidos
iniciales una presentacion novedosa, y provisional, de otros conceptos como
son la definicién de los regimenes subcritico, critico y supercritico, derivados
de la similaridad de Froude, y de la nocién fundamental de control hidrdulico.
Si no se hiciera asi, la exposicion venidera resultaria mds ardua y complicada.



1.1. LAHIDRAULICA EN LA MECANICAY LA INGENIERIA

1.1.1 ORIGENES

El liquido es uno de los estados en que se manifiesta la materia. E1 hombre tiene contacto
cotidiano con diversas variedades de ellos. Aparecen como alimento, en el fenémeno
lluvia-escorrentia, como combustibles, en el funcionamiento del propio cuerpo, o en toda
clase de procesos industriales. Para su aprovechamiento se requiere almacenarlos o
transportarlos. La comprensién y modelacion de estos procesos encaja dentro de la
mecdnica de fluidos, una rama mads especializada de la mecdnica del medio continuo.

La mecénica de fluidos se estructura alrededor de cuatro principios de conservacién que
conducen a sendas ecuaciones y la hacen aplicable a situaciones de indole prictico. Estos
son:

Principio de conservacion de la energia
Principio de conservacién del momentun lineal
Principio de conservaciéon del momentun angular
Principio de conservacién de la masa

Los tres primeros principios se emplean en las aplicaciones de la mecdnica cldsica
(newtoniana), con alguna de las siguientes idealizaciones del cuerpo libre: particula,
cuerpo rigido o sistema de particulas. El resultado es la determinacién de las variables
cinematicas.

Las dificultades operativas inherentes a sistemas de muchas particulas requieren de otro
tipo de idealizacién del cuerpo libre, llamado medio continuo y por tanto de una nueva
especializacion de la mecdnica: la mecdnica del medio continuo (o del medio deformable).
Es alli donde justamente comienza a hacerse necesario el cuarto principio, el cual se
consolida en la mecénica de fluidos donde llega a ser imprescindible. La conservacién de la
masa se reduce a la del volumen en aquellas aplicaciones donde el fluido se comporta como
incompresible. El principio se conoce, en consecuencia, como de la continuidad.

El ndmero de salidas esperables se reducen a las variables de velocidad y de presion en las
aplicaciones de la mecénica de fluidos y el problema se considera cerrado cuando éstas se
conocen.

Asi mismo, el concepto - més general - de medio continuo se transforma en el de campo de
flujo al pasar a la mecénica de fluidos. La aplicacion de las ecuaciones de conservacidn se
realiza sobre una zona especifica del campo de flujo, llamada volumen de control.

Existen dos versiones, que se utilizan de acuerdo con el grado de precisién esperado en una
aplicacion:

Volumen de control diferencial
Volumen de control finito



Un volumen de control diferencial posee la misma estructura geométrica del elemento
minimo de andlisis empleado en la mecdnica del medio continuo, esto es, la del diferencial
de volumen asociado a los diferentes sistemas de coordenadas utilizados en el calculo
infinitesimal (por ejemplo el cubo, en el cartesiano). El campo de flujo queda, por ende,
dividido en un sinnimero de ellos.

Un volumen de control finito cubre zonas amplias (finitas) del campo de flujo en estudio y
se adapta, consecuentemente, a la forma de elementos empleados en el transporte y
almacenamiento de fluidos, como son tuberias, canales, fuselajes, alas, hélices, bombas,
turbinas, tanques, embalses, etc. Esto es, los objetos practicos que se encuentran en algunas
aplicaciones de la ingenieria.

Cada variedad de volumen de control requiere que las ecuaciones de conservacidn se
escriban en forma apropiada. Se trata por tanto, de ecuaciones diferenciales en derivadas
parciales en el caso de uno diferencial y de ecuaciones integrales en el de uno integral. Esta
especificidad lleva a hablar de un enfoque diferencial y de un enfoque integral de la
mecdnica de fluidos. El problema de la modelacion de liquidos adquiere asi un nuevo grado
de particularizacion.

El enfoque — o método - diferencial sirve para determinar la velocidad y la presién en cada
punto y en cada tiempo del campo de flujo. Por ello se les denomina, mas apropiadamente,
campo de velocidades y campo de presiones. Es factible acceder a soluciones cerradas (o
analiticas) de las ecuaciones que caracterizan este tipo de problemas al emplear la hipdtesis
de fluido ideal (hidrodindmica cldsica) o también en algunas situaciones, muy particulares,
de flujo laminar. Es preciso recurrir a procedimientos numéricos en la mayoria de las
circunstancias, pero, ain asi, no es siempre posible lograr una solucién, en virtud de la
carencia de modelos tedricos para describir la turbulencia y por la irregularidad de algunas
condiciones de borde'. Por estas razones, resulta ser un problema bastante especializado y
no asequible a la formacién primaria del ingeniero.

Una primera mirada sobre la estructura de las ecuaciones de conservacién escritas en forma
integral deja una impresién de complejidad y dificultad similares a las halladas en el caso
del enfoque diferencial. Y las tiene. De hecho hay todavia mucho por hacer para disponer
de metodologias de calculo con base en esta clase de ecuaciones.

No obstante, estas complejas ecuaciones pueden ser reducidas a simples expresiones
algebraicas, si se asume que el fluido es incompresible (liquido) y que los valores
promedios de la velocidad y de la presion representan adecuadamente el comportamiento
de esos campos sobre las superficies que delimitan un volumen de control. Con estas
hipétesis han sido obtenidas las conocidas expresiones para la continuidad y para la
energia por unidad de peso (teorema de Bernoulli):

VA=cte.= 0

' Se ha avanzado bastante en las tltimas dos décadas, especialmente en el desarrollo de computadores de
mayor capacidad, velocidad y procesamiento en paralelo. Esto ha permitido que sea cada vez mds limitado el
ndmero de casos sin solucién.



p, .V
H=7Z+—+0a—=cte.
y 28

La utilidad prictica de este sistema de ecuaciones es bien conocida. Permite calcular, a
partir de cantidades de referencia, valores (promedio) de velocidad y presién sobre dreas
finitas del volumen de control.

Las complejidades expuestas para el método diferencial hicieron, histéricamente, dificil la
tarea de aproximar la mecdnica de fluidos a la ingenieria. Ese acercamiento ha sido posible
gracias al método integral. En €l se encuentra la base tedrica de lo que en principio podria
denominarse hidrdulica.

1.1.2 HIDRAULICA

La hidrdulica seria, en consecuencia, la aplicacién del método integral de la mecdnica de
fluidos a aquellos problemas de la vida practica en que intervienen liguidos®. Podria
agregarse — no sin cierta reserva- que ésta es la rama aplicada de la mecdnica de los fluidos
incompresibles’.

1.1.3 INGENIERIA HIDRAULICA

La ingenieria es quien se ocupa hoy en dia de la solucién de problemas practicos en que
intervienen liquidos. Estaria, por consiguiente, plenamente justificada una asociacién entre
hidraulica e ingenierl’a4. Se da asi en la practica. De alli que se hable en forma corriente de
ingenieria hidrdulica, en el caso especifico de la ingenieria civil, y se presente como una de
las especializaciones de esta rama de la ingenierfa.

Asi vista, la hidrdulica comprenderia los métodos para efectuar cdlculos y
llegar a resultados cuantitativos indispensables para solucionar cualquier
problema en que intervenga un liquido. Por eso es una actividad
esencialmente prdctica, cuyos rudimentos debe conocer cualquier ingeniero.

1.1.4 EL METODO DE LA HIDRAULICA
A pesar de esta visién esencialmente practica, es complicado deslindar totalmente la
hidrdulica de la mecdnica de fluidos. Es ain mads dificil delimitar una frontera precisa;

determinar donde acaba la mecénica de fluidos y comienza la hidraulica.

Sin embargo, hay un aspecto que podria dar alguna luz en este asunto.

2 El significado etimolégico de “hidrdulica” harfa que este término sélo pudiera usarse con el liquido agua.
En la préctica se aplica a cualquiera; ademds la mayoria de las aplicaciones atafien al agua, especialmente en
el caso especifico de la ingenieria civil.

* En este sentido, mecdnica de fluidos aplicada podria emplearse en forma equivalente.

* El término hidrdulica aplicada, que se utiliza algunas veces, serfa, por tanto, algo redundante.



Las situaciones reales a que se enfrenta la ingenieria distan —por lo general— bastante de las
idealizaciones con que trabajan —un poco en abstracto— la ffsica y las ramas mads
especializadas de ella. No bast6 entonces con que la mecdnica de fluidos hubiera provisto a
la hidrdulica de una herramienta operativa para que ésta se hubiera incorporado activamente
a la ingenieria. Ha habido que realizar un trabajo complementario, que ha permitido
adaptar, poco a poco, las ecuaciones de conservacion a los problemas reales que maneja la
ingenieria. Por eso, muchas expresiones empleadas en la hidrdulica contienen coeficientes
de correccién que hacen que las estimaciones obtenidas a partir de expresiones analiticas
coincidan con las observadas.

Se puede ilustrar esta situacidn, por ejemplo, con la modificacién realizada al teorema de
Bernoulli, el cual, en su formulacién original, ignora la carga hidraulica perdida (para el
movimiento) Ay La célebre ecuacion de Darcy se utiliza para calcularla en sistemas a
presion:
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El término f es el conocido factor de friccion. Las expresiones de que se dispone
actualmente para evaluarlo, son el producto final de un trabajo monumental detrds del que
hubo altas dosis de labor analitica, aproximacién fenomenolégica, experimentacién y
heuristica.

Este es s6lo un logro de la utilizacién del método experimental (que hace uso intensivo de
la teoria de modelos y del andlisis dimensional), el cual llega a ser fundamental para la
hidraulica, quiza mucho mas que para la mecanica de fluidos.

En este sentido, podria decirse que la frontera entre la mecénica de fluidos y la hidraulica la
marca el hecho que ésta tiene que tener, necesariamente, un caracter mas experimental que
aquella, pues la experimentacién es la Unica alternativa para franquear el abismo citado
entre la fisica y la ingenieria.

Podria afirmarse, por consiguiente, que el término método hidraulico es casi un sinénimo
de método experimental; una manera alternativa de acercarse a los fendmenos fisicos de los
liquidos. Por lo demds, ha sido asi a lo largo de la historia de la humanidad. Por ello, cabria
también concebir la hidrdulica como una evolucion separada de la mecdnica de fluidos.

Este hecho y la mencionada asociacién de la hidrdulica con la ingenieria, han llevado
histéricamente a plantearse el interrogante si la hidrdulica debe considerarse una ciencia o
por el contrario una fécnica. En este caso tampoco es posible dar una respuesta absoluta.
Tiene mucho de ciencia gracias a su vinculo metodolégico con la mecdnica de fluidos y
bastante de técnica por su aplicacién ingenieril.



1.1.5 DIVISION DE LA HIDRAULICA

En principio parece innecesario establecer una divisién de la hidrdulica. No obstante su
cardcter practico, mds que su enfoque experimental, lo hacen aconsejable.

Se puede elaborar con base en dos aspectos que aparecen en cualquier proyecto de
ingenieria hidraulica:

El objeto necesario para transportar el liquido (conduccién)
Las modalidades como se transporta (tipos de flujo)

1.1.5.1 DEFINICION DE CONDUCCION®
Es un volumen de control finito que sirve para movilizar un liquido entre dos puntos.

En el caso especifico de la ingenieria, es la estructura usada para conducir un liquido desde
una fuente de alimentacidn (origen) hasta un sitio seleccionado (destino). Se distinguen dos
variedades, segtn la forma de construirlas:

CONDUCCION CERRADA

El liquido no se expone a la intemperie. Se trata, en consecuencia, de tuberias, tineles o
alcantarillas de cajon (“box culvert”).

CONDUCCION ABIERTA

El flujo se desarrolla expuesto a la intemperie. Las corrientes naturales son una clase
especial de conduccién abierta.

1.1.5.2 TIPOS DE FLUJO
FLUJO A PRESION

Se establece cuando el liquido y el contorno sélido se encuentran en contacto a lo largo de
todo el perimetro transversal de la conduccidn y no hay presencia de gas en esa interfase. El
drea del conducto, A,y la del flujo, Ap, coinciden en tal condicidn, (Figura 1.1a). De esto
se sigue que el flujo ejerce una presion manométrica no nula sobre la totalidad de la pared
s6lida que encierra al drea A, . Por ello, si se perforara la conduccién en su parte superior se
proyectaria un chorro vertical. Se dice, por tanto, que el flujo se halla totalmente confinado

en el conducto; de ahi el nombre alterno que se da a esta modalidad de flujo: flujo
confinado®.

> Conducto es asi mismo apropiado.

® Hidr4ulica de tuberias se halla también bastante difundido. Resulta adecuado cuando se hace referencia al
conjunto de procedimientos que se emplean en el disefio de este tipo de conducciones. En este sentido, es
empleado algunas veces como sinénimo de hidrdulica de conductos a presion.
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FIGURA 1.1

FLUJO A SUPERFICIE LIBRE

En circunstancias apropiadas, un liquido puede fluir en una conduccién cerrada sin hacer
contacto completamente con el contorno sélido que lo contiene (Figura 1.1b). En estas
condiciones, se hace indispensable distinguir el drea del flujo de aquella del conducto
(figura 1.1b):

A > A,

El 4rea del flujo ejerce una presiéon manométrica positiva sobre el contorno sélido. La zona
ubicada hacia abajo, a partir del limite superior de la conduccion, y cuya drea es A; (figura
1.1b) contiene tdnicamente aire y estd sometida, en consecuencia, a una presion
manométrica nula’. En particular, el limite inferior del drea A; lo marca el nivel del liquido
presente en la seccidn:

A=A A,
La superficie que interseca este nivel, queda, por ende, libre de una presion diferente de la

del aire, y por este hecho se le denomina superficie libre. De esto se sigue que existe un
flujo a superficie libre cuando el liquido tiene algin contacto con una interfase gaseosa.

" En la superficie libre se asume, en la prictica, que la presién tiene un valor nulo. No obstante, en el caso de
una conduccidn cerrada, el aire podria estar algo enrarecido por el encierro, y desarrollar una presion un poco
diferente.



FUNCIONAMIENTO DE CONDUCCIONES ABIERTAS Y CERRADAS

En una conduccién abierta, el funcionamiento como flujo a superficie libre es el tnico
posible. No puede presurizarse nunca, pues lo impide la ausencia de una pared sélida en la
parte superior. Por el contrario, una cerrada opera segiin ambas modalidades de flujo. Asi:

1. La conduccién trabaja a presion algunas veces. En otras lo hace a superficie libre. Es
claro que ambos funcionamientos tienen que ocurrir en forma no simultdnea.

Considérese, a manera de ejemplo, la siguiente situacién de indole prictica. Un embalse y
una captacidén que empalma con una tuberia. Témense dos periodos hidroldgicos extremos:
uno de verano Yy otro de invierno. Los aportes hidrolégicos deben ser escasos en el primero
(figura 1.2b), por tanto el nivel es insuficiente en el embalse para conformar flujo a presién
dentro de la tuberia, y, en consecuencia, se establece en ella un flujo a superficie libre. Por
el contrario, la abundancia de liquido en el invierno hace que el nivel crezca en el embalse
hasta valores que permitan producir flujo a presién en la conduccién (figura 1.2a). La
transicién de un periodo hidroldgico hacia otro podria determinar, pues, el cambio de una
variedad de flujo en otra.

@ @

FIGURA 1.2

2. La conduccién opera a presion en una zona especifica, y en otra a superficie libre. Se
habla entonces de un funcionamiento mixto.

Esta condicion se recrea en la figura 1.3. El flujo a superficie libre cubre la zona izquierda
de la brida®. Se halla presurizado a la derecha de ella.

8 El fenémeno que se representa en la fotograffa es de sumo interés para la hidrdulica de canales. Se conoce
como resalto hidrdulico. Se trata, en esencia, del choque entre un flujo de alta velocidad (en la fotografia en
el extremo izquierdo) y otro de baja. La magnitud de la colision explica la presencia de espuma.



Los siguientes son los factores que fijan, en general, los tipos de operacion sefialados:

Seccién transversal

Caudal

Clase de estructura de captacion
Estructuras hidrdulicas a lo largo del canal
Pendiente y rugosidad

FIGURA 1.3

1.1.5.3 CANAL

La articulacién entre el concepto de conduccién y modalidad de flujo, lleva inmediatamente
a establecer una definicién formal de canal:

Un canal es toda conduccion abierta o cerrada, que exhibe un funcionamiento
de flujo a superficie libre’. Es bueno insistir en que se trata de una enunciacion
basada vinicamente en el modo de operar del conducto y de ninguna manera en
aspectos geométricos o coOnstructivos.

De acuerdo con lo afirmado, una conduccién cerrada puede funcionar en ciertos sectores

? Cabria hablar en este caso de canal abierto y canal cerrado.



como tuberia o como canal. Por ejemplo, en el caso ya citado, de la figura 1.3,
TIPOS DE CANAL

Como se verd a lo largo de este libro, existe mas de una modalidad de clasificacién para
canales. La mds elemental se obtiene cuando se emplea, como criterio, el procedimiento
utilizado para crearlos:

Canales naturales
Canales artificiales

CANALES NATURALES

Hacen parte de esta categoria aquellos que la accién exclusiva de los agentes de la
naturaleza (en particular la erosién)'' ha conformado a lo largo del tiempo. Esto es, las
corrientes naturales'> como:

Rios
Arroyos y quebradas
Estuarios

CANALES ARTIFICIALES

Los canales proyectados y construidos por el hombre:

Vias navegables

Sistemas de Alcantarillado

Cunetas

Vertederos de excedencias

Aforadores

Obras de rectificacion para corrientes naturales
Conducciones para abastecimiento de agua potable
Canaletas

Acequias

Canales para riego

1.1.5.4 HIDRAULICA DE TUBERIAS E HIDRAULICA DE CANALES

Se denomina hidrdulica de tuberias a aquella rama que comprende la teorfa hidrdulica y los
procedimientos destinados al disefio de conducciones que operan presurizadas.

El término de tuberias induciria a pensar, en principio, que sélo se toma en cuenta a las
conducciones de seccion circular. Excluiria, por ello, aquellas que utilicen otra variedad de
seccidn transversal, como un “box culvert”, por ejemplo.

19 Con relacién al ejemplo de la Fig. 1.2, se puede también afirmar que en invierno la conduccién se comporta
como tuberia, y en verano como canal.

" A pesar de que la accién humana hubiere intervenido en determinadas ocasiones para sacar algin provecho
de ellos. Por ejemplo, dragarlos para facilitar su utilizacién en la navegacion.

12 El término corriente natural se utiliza frecuentemente en lugar del de canal natural.
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No es asi realmente. Ocurre que el denominativo de hidrdulica de tuberias se ha impuesto
ampliamente en la prictica de la ingenieria, en vista del empleo intensivo, en flujo a
presién, de conducciones circulares. Por tanto, pareceria mas conveniente, desde un punto
de vista metodolégico, usar el término hidrdulica de conductos a presion. La designacién
hidrdulica del flujo a presion se oye también, asi como la de hidrdulica del flujo confinado.

Se llama hidrdulica de canales a la rama que comprende la teoria y los procedimientos para
el disefio de conducciones que transportan flujo a superficie libre. Si bien este término luce
menos restrictivo que el de hidrdulica de tuberias, podria inducir a pensar que sélo se ocupa
de flujo a la intemperie. El término canal abierto (traduccién del inglés open channel)
empleado en forma corriente por muchos ingenieros contribuye notablemente a alentar esta
confusiéon. No obstante, hay en este sentido menos problema, pues los canales cerrados no
constituyen la aplicacién méds comtin. Menos frecuente es la utilizacién de la denominacién
hidrdulica de los conductos a superficie libre.

En esta obra, dado su carécter practico, se hard mencién habitual de los términos, hidrdaulica
de tuberias e hidrdulica de canales. Ambas designaciones poseen la ventaja adicional de
referir el trabajo hidraulico a objetos muy familiares para el ingeniero.

La hidréulica de tuberias dispone actualmente de una teoria consolidada y comprobada que
parece haber ya resuelto en forma satisfactoria el complejo problema del cdlculo del factor
friccién. A esto ha contribuido, sin duda, el hecho de que la rugosidad superficial sea en
muchas ocasiones una variable ficil de establecer, especialmente en el caso de las tuberias
nuevas (es un dato de fdbrica). Los procedimientos de disefio estdn suficientemente
probados, son relativamente simples y poseen buena confiabilidad. La equivalencia entre el
area de la seccion y el drea del flujo, admite expresar las ecuaciones de conservacién en
funcién de términos algebraicos, en lugar de diferenciales. El desarrollo logrado en los
dltimos afios ha permitido, ademds, acceder a soluciones rdpidas en computador para
sistemas de tuberias y asi convertir muchos disefios en asunto de rutina.

En la prictica de la hidrdulica de canales, se encuentra una amplia gama de materiales aptos
para conformar la pared sélida, que hacen factible la existencia de un sinnimero de
rugosidades superficiales®, especialmente en los canales naturales. Por ello hoy en dia,
para evaluar la energia disipada, sélo se puede aplicar parcialmente una metodologia
similar a la usada en la hidrdulica de tuberias. A esta dificultad hay que agregarle la
variabilidad del drea del flujo a lo largo del canal, la cual obliga a plantear la ecuacién de
energia en forma diferencial™. Los aspectos citados impiden que la teorfa de la hidrdulica
de canales y los métodos de disefio sean tan sencillos, como sucede en la de tuberias. Asi
mismo, los procedimientos no estdn tan normalizados, y se depende bastante de la
experiencia y buen criterio del proyectista.

13 Mientras que la rugosidad de una tuberfa estd sometida al control de calidad de la fabrica que la produce, en
los canales no existe, salvo que se haga a propdsito. En los naturales, por supuesto, no cabe siquiera, y la
rugosidad es el resultado de la accién combinada de los agentes de la naturaleza.

!4 No obstante esto, la metodologia encaja atin en la de volumen de control finito. No se trata de detallar los
campos, sino de considerar las variaciones espaciales de la velocidad y presion (ver capitulo 7).
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Las caracteristicas expuestas han determinado que se produzca tradicionalmente la divisién
de la hidrdulica en las citadas ramas. Se hace necesario tenerla en cuenta tanto para efectos
de aplicacién prictica como de ensefianza. En ésta parece mds conveniente proceder asi,
por razones de indole pedagdgica®.

A esta estratificaciéon ha contribuido también, sin duda, el hecho que la hidrdulica de
canales sea un tema particularmente afin a la esfera aplicativa de la ingenieria civil,
mientras que la hidrdulica de tuberias, que también le ataiie a ella, aparece en otras
variedades de la ingenieria como son la ingenieria mecdnica, la sanitaria y en menor grado
en la ingenieria industrial y la quimica®.

En la prictica de la ingenieria civil, un canal se proyecta exclusivamente para transportar
agua o mezclas de ella con sedimentos, sélidos o liquidos de desecho".

1.2 CONCEPTOS BASICOS

Una vez se ha dado una ilustracién suficiente acerca del tema y alcance de este libro,
conviene adentrarse en aquellas nociones de base que servirdn de soporte a los contenidos
por examinar en los siguientes capitulos.

Por motivos de indole metodoldgica, se ha creido aconsejable someterlas a la consideracion
del lector divididas en dos categorias: nociones geométricas y nociones de dindmica de
fluidos. Con relacién a esta tltima, vale la pena aclarar que se trata de revisar rdpidamente
algunos conceptos que no requieren de gran profundizacién, y asi mismo, de introducir
otros indispensables para abordar los temas por venir.

1.2.1 NOCIONES GEOMETRICAS

1.2.1.1 CONFIGURACION GEOMETRICA

Un canal, al ser una conduccién, no posee una configuracion geométrica muy diferente de
las ya conocidas y tratadas en la hidrdulica de tuberias.

Como tipo especifico de conducto que es, el cuerpo del canal estd limitado en un sentido
general por dos puntos extremos o condiciones de borde. Estas pueden corresponder, en
algunas aplicaciones, a otro canal, conduccién a presidn u otra clase de estructura
hidraulica.

' En la formacién del ingeniero civil, la ensefianza de la hidrdulica de canales se diferfa al postgrado, hasta
finales de la década de los sesenta, en el siglo anterior. Esto fue corregido y en la actualidad hace parte del
programa de pregrado.

'® Una posible explicacién a este hecho serfa que un canal es, en general, una conduccién de gran tamafio y
por ello mismo se trata de una obra de gran magnitud. Los problemas que resultan de su disefio y construccién
son asunto de la ingenieria civil. A esto se debe agregar que su ubicacién a la intemperie exige conocimientos
de hidrologia, geomorfologia y transporte de sedimentos. En las otras ramas de la ingenierfa, cuyo campo de
accion es la industria, el transporte de liquidos se soluciona por medio de tuberias. Ello no quiere decir que no
pudiera emplearse un canal.

7 Los canales naturales transportan liquidos de idéntica composicién.
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Un canal queda caracterizado en su aspecto geométrico por un eje longitudinal y una
seccion transversal.

EJE LONGITUDINAL DE UN CANAL

Corresponde al trazado tridimensional. Lo definen los puntos que forman el fondo de éste.
Se referencia habitualmente al sistema coordenado cartesiano usado en topografia. Por
ejemplo, un punto m cualquiera sobre el eje queda identificado por la terna ( X, .Y, ,Z, ).

La coordenada Z, es, por consiguiente, la cota del fondo de un canal.

En la prictica —como en el caso de la ingenieria de vias— se utilizan proyecciones del eje
sobre el plano horizontal XY 'y el vertical XZ. Equivalen, respectivamente, al
alineamiento horizontal y vertical empleados en esta rama de la ingenieria civil.

Es costumbre servirse de la proyeccion XZ para los desarrollos tedricos y para la
aplicacion de la hidrdulica de canales. Por ende, un canal idealizado se ve como el ilustrado
en la figura 1.4.

El fondo tiene una inclinacién respecto al eje X , denotada por medio del dngulo 6. A
partir de éste se calcula la pendiente, la cual se indicard de aqui en adelante por S, .

FIGURA 1.4
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SECCION TRANSVERSAL

Una seccién transversal en un punto de un canal (m en la figura 1.4) puede ser, en
principio, cualquier plano originado en el eje transversal perpendicular al eje longitudinal.
Resulta evidente que es posible trazar alli muchos de ellos, pero en la prictica interesan
Unicamente dos.

El primero es normal al fondo del canal (segin la linea n de la figura 1.4). El segundo, el
que contiene una linea paralela al eje coordenado vertical ({ en la figura 1.4)".

Si se acepta que las lineas de flujo son paralelas al fondo, éstas intersecan el plano de n en
forma perpendicular. Este es, por tanto, el mismo utilizado para aplicar la ecuacién de la
continuidad (seccién transversal del flujo). Por su parte, el de ¢ alberga la carga hidrdulica

usada con la ecuacién de energia.

Acorde a lo expuesto pareceria necesario utilizar dos tipos de seccién transversal en la
hidraulica de canales.

Ambas se encuentran vinculadas por medio de una simple relacién geométrica, que emplea
las lineas representativas de cada plano. Estas cortan la superficie libre, en los puntos r y k
y de esta manera se definen las lineas d, y (figura 1.4).

En el tridngulo mkr rectdngulo en r (figura 1.4) se verifica que:

d=ycos@ (1.1.)

Las dos variedades de seccion transversal difieren en funcién del coseno del dngulo 6, de
acuerdo con la anterior ecuacién. Por ende, sélo coinciden cuando éste valga I, esto es,
para el caso de un canal horizontal. Si el dngulo crece — y el canal se hace mds empinado -
esta diferencia se incrementa correlativamente.

Es factible, no obstante, utilizar en la mayoria de las aplicaciones pricticas una tnica clase
de seccion transversal. Dos aspectos fundamentales justifican esta simplificacion:

1. La influencia de la pendiente en el disefio de canales. La estabilidad del canal exige usar
valores pequefios de ella.

2. La relacién entre el dngulo @ y la pendiente del canal. Para las pendientes aconsejables
(segin 1.) el dngulo correspondiente tiene que ser pequefio y la diferencia longitudinal de

las lineas d, y llega, consecuentemente, a ser despreciable (ecuacién 1.1).

Estos dos aspectos serdn examinados mds profundamente a continuacién.

'8 O linea determinada por una plomada.
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INFLUENCIA DE LA PENDIENTE EN EL DISENO DE UN CANAL

Un canal transporta, en general, los flujos de la naturaleza o hidrolégicos. Es decir, la
escorrentia superficial mas el material que desprende (eventualmente) de la superficie del
terreno que transita antes de alcanzar un canal. En estas condiciones, el flujo en canales es
bifdsico en un sentido estricto, aunque se haga abstraccién de ello en el disefio”. Esta fase
solida puede estar formada por diversos tamafios de la curva granulométrica. La accién
combinada de los granos de la fraccidn gruesa de la curva y de la velocidad con que son
arrastrados produce un efecto abrasivo sobre las paredes. Esto podria resultar muy
comprometedor para la estabilidad de la seccion transversal, sobre todo si ésta no ha sido
protegido con un recubrimiento sino simplemente excavada en tierra.

Controlar los contenidos de la fraccién sélida requiere de unas soluciones que podrian
incrementar bastante los costos de un proyecto®. Lo usual, por consiguiente, es que, en el
disefio, se consiga una velocidad media inferior a la médxima tolerable®.

Por otra parte, la pendiente es una variable que influye apreciablemente sobre el valor de la
velocidad media del canal, V. Ello no ocurre en el flujo a presién. En el capitulo 6 se
muestra que ambas se relacionan de acuerdo con la siguiente expresion:

Ve[S, (1.2.)

De ella, resulta evidente que un incremento de la pendiente causa un aumento proporcional
de la velocidad en la seccién transversal. Por tanto, el mantener la pendiente del canal
dentro de magnitudes razonables permite conseguir velocidades aceptables.

La simplicidad constructiva requiere que el eje de un canal se adapte, de la manera mds
aproximada posible, a la pendiente del terreno que va a recorrer’.

En consecuencia, es sencillo lograr valores apropiados para la pendiente de un canal en
proyectos ubicados en zonas topograficamente planas. No asi, en el caso de los localizados
en las montafiosas (canales recubiertos), donde fijar una magnitud aceptable para ella
implica eludir la inclinacién natural del terreno. Esto obliga a construir el canal soportado
en porticos, los cuales podrian tener un cardcter monumental y asi elevar el costo del
proyecto hasta tornarlo inviable. En estas situaciones, una solucién mads econdmica
consistiria en hacerlo de varios tramos, con pendientes que garanticen la velocidad médxima
admisible, y conectados por medio de pequefias caidas verticales (canal en escalones)
(figura 1.5).

' Al menos en las etapas primarias de éste. Un refinamiento del mismo debe tomar en cuenta esta
caracteristica. Se examina en cursos mds avanzados, como es el de transporte de sedimentos.

2 Sin embargo, es imprescindible hacerlo en algunos desarrollos, como los sistemas para agua potable.

I Los reglamentos especificos de cada sitio sefialan estos valores. En Colombia se acepta, en promedio,
valores maximos de / m/s para canales sin recubrimiento y de 3 m/s para canales recubiertos, en hormigon.

2 La irregularidad natural del terreno podria requerir, no obstante; la construccién de algin terraplén y/o
corte.
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FIGURA 1.5

En caso de no poder eludir la pendiente del terreno, se acude a otras opciones como una
estructura de caida o un canal en tabiques (figura 1.6). En ambos tipos se dispone, a
manera de obstaculo, de unos bloques sobre el fondo del canal, con el fin de que el flujo
impacte contra ellos y asi posibilitar que la velocidad alcance el valor deseado.

FIGURA 1.6
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Una idea del efecto de la pendiente sobre la velocidad puede apreciarse en la tabla 1.1.
Contiene las magnitudes de velocidad media calculadas® para un canal rectangular
recubierto con un hormigén de buen acabado. Se examinaron pendientes comprendidas
entre 0 %y 10 %, dos anchos de la seccion y cuatro caudales diferentes.

ANCHO (m) 5 10
0 (m’s™) 1 2 3 4 1 2 3 4

Sy (%) V(ims') | Vms?) | V(ims?) | V(ins?) | Vms?) | Vms™) | V(ms?) | V(ms?)

! 1.84 241 2.82 3.14 1.41 1.86 2.18 2.44

2 2.28 2.98 3.49 3.89 1.74 2.29 2.69 3.01

3 2.57 3.38 3.95 441 1.97 2.59 3.04 3.41

4 2.81 3.69 431 4.82 2.15 2.83 3.32 3.72

5 3.01 3.95 4.62 5.16 2.29 3.02 3.55 3.98

6 3.18 4.17 4.89 5.46 242 3.19 3.75 4.20

7 3.33 437 5.12 5.73 2.54 3.34 3.93 4.40

8 3.47 4.55 5.33 5.96 2.64 3.48 4.09 458

9 3.59 472 5.53 6.18 274 3.61 4.24 475

10 3.71 4.87 5.71 6.39 2.83 3.72 437 4.90

TABLA 1.1

Para la pendiente del 5 % (y superiores) se observa que el valor limite de la velocidad, 3
ms™, resulta, en general, superado®. También para algunos inferiores, aunque es menos
frecuente.

Toda la discusion lleva a concluir que el limite practico de velocidad médxima exige
proyectar canales con una pendiente pequefia.

RELACION ENTRE LA PENDIENTE Y EL ANGULO DEL CANAL

La pendiente del 5 % equivale a un angulo 8 =2.862° y el coseno respectivo es 0.9988. En
un canal que tenga esta pendiente, si d = 2 m entonces y = 2.002 m (ecuacion 1.1). Esto es,
existe una diferencia de 2 mm entre la longitud de ambas lineas y un error porcentual del
0.125 %. Es claro que en este caso no hay una necesidad prictica de marcar una distincion
entre la seccidn transversal normal y la vertical.

La tabla 1.2 ayuda finalmente a consolidar esta idea. Incluye los errores inducidos por
varios valores de pendiente (hasta 10 %)*. Se observa que el error porcentual para una
pendiente del /0 % es inferior al que producen muchas de las aproximaciones introducidas
en el disefio.

2 El procedimiento empleado se explica con base en un método del capitulo 6.

* La zona sombreada dentro de la tabla.

» Ven Te Chow [1] denomina de gran pendiente a aquellos canales con pendiente superior al 10 % (5.71°).
En esta categoria caben las estructuras de caida, los canales con tabiques, ya citados, y también, los vertederos
empleados para la evacuacion de flujos sobrantes en los embalses. En este ultimo caso, la pendiente del canal
se acomoda, en forma aproximada a la del talud de aguas abajo de la presa la cual tiene, usualmente, valores
altos. Un vertedero cuenta con el efecto favorable del embalse que podria actuar como un desarenador y de
esta manera los flujos llegarfan al canal desprovistos del material abrasivo. En tales situaciones, se puede
aceptar un limite mds alto para la velocidad. Es conveniente agregar que esta definicion ha sido tenida en
cuenta para establecer el rango de pendientes utilizado en la anterior discusion.
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Sy (%) () cos@ d(m) y (m) Error (%)
0.5 0.29 1.000 2 2.0000 0.001
1 0.57 1.000 2 2.0001 0.005
2 1.15 1.000 2 2.0004 0.020
3 1.72 1.000 2 2.0009 0.045
4 2.29 0.999 2 2.0016 0.080
5 2.836 0.999 2 2.0025 0.125
6 343 0.998 2 2.0036 0.180
7 4.00 0.998 2 2.0049 0.245
8 4.57 0.997 2 2.0064 0.319
9 5.14 0.996 2 2.0081 0.404
10 5.71 0.995 2 2.0100 0.499
TABLA 1.2

Para el rango de pendientes analizado (esto es, para canales de pendiente no grande), la
diferencia entre los dos tipos posibles de seccion transversal llega a ser irrelevante. Por
ende, s6lo es preciso utilizar una de ellas y desechar la otra.

El sentido practico de la ingenieria sugiere el empleo de la seccién vertical, sobre todo por
la facilidad que representa tomar medidas en esta direcciéon. En conclusion:

En la mayor parte de las aplicaciones prdcticas de la hidrdulica de canales
carece de sentido distinguir las dos variedades de seccion transversal. Por
tanto, se entenderd de aqui en adelante que la seccion transversal de un canal
es la correspondiente al plano vertical que interseca el cuerpo de éste. Esto
implica aceptar que ésta se use asi mismo con la ecuacion de continuidad.

TIPOS DE SECCION TRANSVERSAL EMPLEADAS EN CANALES

Los canales artificiales se construyen con unas secciones transversales cuya forma obedece
a uno, o unos, entre los siguientes criterios: una aplicacién especifica, economia,
topografia, resistencia estructural o estabilidad geotécnica. A continuacién se presenta una
descripcidn de las clases utilizadas con mayor frecuencia:

SECCION RECTANGULAR

Son sus pardmetros geométricos, el ancho de base b y la altura h (figura 1.7). Puede
afirmarse que es la secciéon mds simple entre todas las usadas en las aplicaciones pricticas
de la hidraulica de canales. Cuando su conformacion es el resultado de una excavacion, la
estabilidad geotécnica requiere dotarla, casi siempre, de un recubrimiento de hormigén
armado. Esta prevision es evidentemente indispensable cuando se construye sobre un
terraplén (figura 1.8).
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FIGURA 1.7

Es factible encontrar también canales rectangulares construidos sin recubrimiento. Se trata
de zanjas o trincheras que dan lugar a acequias, especialmente en ambientes rurales. Son
pues desarrollos artesanales de escasa profundidad de excavacién y que, por consiguiente,
gozan de estabilidad geotécnica. Asi mismo, son canales excavados en roca, cuya calidad
admite el corte vertical.

FIGURA 1.8

SECCION TRAPEZOIDAL

Queda determinada por los mismos pardmetros que caracterizan la rectangular, b, h, a los
que se agregan los taludes laterales z,;,z, (figura 1.9)*. Es la solucién més recomendada
cuando es indispensable excavar para construir un canal. Se entiende, por lo tanto, que los
taludes se escogen para garantizar la estabilidad geotécnica de la seccién transversal. A
pesar de esto, es necesario proteger las paredes con algin tipo de material, hormigén
armado por lo general, cuando la magnitud de la pendiente del canal pueda inducir
velocidades elevadas.

26 Se entiende, por consiguiente, que las paredes del canal tienen un dngulo de inclinacién de arctan(1/z).
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Un canal con seccién transversal trapezoidal podria llegar a ser irrealizable en situaciones
como la siguiente. Un trazado plano que tenga que cefiirse a un corredor preestablecido y
que precise de una excavaciéon grande” en un terreno deleznable. Es evidente que la
inestabilidad del terreno requiere de la utilizacion de taludes laterales elevados que podrian
implicar una extension lateral excesiva por parte de la seccidén transversal y una eventual
invasion a los terrenos adyacentes a la franja demarcada. De ser asi, deberd recurrirse
indefectiblemente a una seccién rectangular.

En resumen: se prefiere usar en la aplicacién prictica la seccién trapezoidal por su
estabilidad y cuando sea factible evitar el recubrimiento. En caso de tener que emplearlo es
aconsejable, mds bien, tener en cuenta el criterio econdmico para decidir entre ésta o la
rectangular.

e b

FIGURA 1.9

SECCION TRIANGULAR

Se caracteriza por el pardmetro talud z;,z, y por h (figura 1.10). Se le utiliza
primordialmente en canales destinados al drenaje. Cuando se utiliza en esta clase de
aplicaciones, se le llama cuneta. Se construyen anexas a las vias terrestres y al terraplén de
aguas abajo de una presa de enrocado o tierra. Uno de los taludes se conforma,
habitualmente, segin el de la berma de la via o el de la presa. Suelen llevar recubrimiento.
Se le aprovecha también como seccidn para aforo de caudal (ver capitulo 4).

FIGURA 1.10

2 Un caudal de disefio elevado obliga a tener una excavacién grande. A este factor de por si determinante, se
une en este caso una pendiente reducida del terreno.
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SECCION MIXTA

Se emplea esta variedad de seccidn transversal con el objetivo de racionalizar los costos del
recubrimiento. Uno de los aspectos principales que se debe considerar al disefiar un canal
es el maximo caudal que deberd ser capaz de transportar durante su vida iitil o periodo de
disefio®™. No obstante, el canal tendrd también que conducir una variada gama de descargas
a lo largo de ese lapso, incluidos algunos pequefios caudales®. Por ende, la capacidad plena
de la seccién transversal sélo serd demandada esporddicamente y serfa un desperdicio
utilizar la misma calidad de recubrimiento para toda ella. Se construyen, por tanto, dos
secciones transversales. Estas llevan a distinguir sendos canales (figura 1.11):

alfja

FIGURA 1.11

Un canal principal —o central— de seccién transversal semejante a alguna de las citadas
antes, especialmente la rectangular y la trapezoidal. Este canal se usa para acomodar los
flujos relativamente bajos del verano y los promedios del invierno, esto es, para periodos de
retorno comprendidos entre bajos y medios. Se recubre con hormigén armado,
mamposteria, mortero, etc.

Un canal secundario —o lateral- concebido para funcionar, Unicamente, durante eventos
hidrolégicos maximos (crecientes). Puede protegerse, por tanto, con un recubrimiento de
menor calidad, ya que se espera que sea mds ocasional su exposicion al efecto abrasivo de
la fase solida de la creciente. La grama es una clase de material muy empleado en estos
casos (ver figuras 1.15y 1.18).

Este tipo de seccién transversal se especifica por medio de pardmetros geométricos
similares a los ya nombrados, para las secciones que la constituyen. La descripcién puede
mejorar con el auxilio de un sistema de coordenadas cartesianas contenido en su plano.

La seccién transversal rectangular, la trapezoidal y la mixta son ampliamente utilizadas
para la construccién de grandes obras de ingenieria hidraulica (figura 1.12).

8 El valor del periodo de disefio lo fijan las reglamentaciones propias de la zona donde se va a construir el
canal. En la practica, éste se asimila al periodo de retorno, Tk, de un evento hidrolégico (lluvia) y caudal de
escorrentia correspondiente, llamado caudal de diseiio o Q (Tg). En la medida que el periodo de disefio sea
mds grande también lo es el caudal y el canal requiere de una seccidn transversal de mayor capacidad. En este
sentido, el periodo de diseflo tiene el cardcter de factor de seguridad (ver seccion 1.2.2.3).

¥ Por esta razén, se observan habitualmente canales con grandes dimensiones que transportan pequefias
cantidades de agua (en la Fig. 1.6 se muestra claramente esta situacion).
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FIGURA 1.12

SECCION NATURAL

Las corrientes naturales muestran variadas formas en sus secciones transversales debido a
los procesos que sirven para crearlas, de suerte que no es factible hablar de una tipica
(figura 1.13)*. Podria pensarse que la forma de esta clase de seccién transversal es un caso
bastante particular de la mixta. De esto se sigue, que su descripcion geométrica debe
hacerse indispensablemente por medio de un sistema coordenado cartesiano, el mismo
indicado para la seccién transversal mixta.

FIGURA 1.13

Las secciones transversales descritas hasta aqui encuadran en la categoria de abiertas. Por
lo tanto, tendrian algiin desbordamiento para ciertas condiciones del flujo. En las secciones

%0 Esta dispersién hace que, en la literatura, se le conozca también como seccion compleja.
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transversales rectangular, triangular y trapezoidal el limite superior queda fijado por la
altura del terraplén o profundidad de la excavacion, es decir el pardmetro 4.

A este respecto, los conceptos de canal principal y secundario de la seccién transversal
mixta cobran gran relevancia en las corrientes naturales. Durante la temporada invernal, el
canal principal resulta, algunas veces, insuficiente y el flujo lo desborda. A raiz de ello se
reparte entre el canal principal y los secundarios que a menudo son llamados, por este
hecho, llanuras de inundacion (figura 1.15).

Se construyen también canales de seccion transversal cerrada, las cuales no permiten un
desbordamiento. Las empleadas mds frecuentemente son:

SECCION CIRCULAR

Se especifica con un dnico pardmetro geométrico, el didmetro d, (figura 1.14). Es raro que
se le use en forma abierta, salvo como vertedero para aforo. Lo habitual es hacerlo como
seccion transversal cerrada y podria operar a presion (figuras 1.1 y 1.3). Hasta tiempos
recientes se le elaboraba exclusivamente en forma industrial, a diferencia de las secciones
transversales antes citadas que se conforman in situ’'.

Su aplicacién més difundida es la de colector de aguas lluvias o servidas (alcantarillado).
Se trata de tuberias de hormigén instaladas segin un trazado elegido.

FIGURA 1.14

Se utiliza también para facilitar la transicion de una corriente natural, o de un canal
artificial, a través de un terraplén. Es éste el caso de las tuberias que intersecan los llenos
que soportan carreteras o vias férreas. En suma, se usa como canal de drenaje (figura 1.15).

La capacidad méaxima de este tipo de secciones transversales debe acomodarse a los
catdlogos de fébrica.

3! La tecnologia constructiva permite hoy en dia conformar secciones circulares in situ, sobre todo perforadas
en roca. Lo que no parece ser muy préictico es vaciar una seccién de gran didmetro por medio de una
formaleta.
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FIGURA 1.15

SECCION EN HERRADURA

Concebida para servir de transicién a través de obsticulos naturales, como macizos
montafiosos. Esto explica una geometria que es idéntica a la de estructuras semejantes
empleadas en las vias terrestres (tineles). Su forma mixta de trapecio (o de rectingulo) y
béveda circular responde, consecuentemente, al propdsito de contribuir a su estabilidad
estructural y geotécnica.

De esto se explica que se haga la especificacion de esta clase de seccién con los
pardmetros geométricos z,,z,,d,, b (figura 1.16).

+ d, ¥

" b ¥

FIGURA 1.16

24



Se usa exclusivamente en desarrollos hidroeléctricos o en sistemas para agua potable, en los
que es necesario movilizar grandes cantidades del liquido. La utilizacién o no de un
recubrimiento en este tipo de secciones transversales responde a criterios geoldgicos y
geotécnicos. En tales situaciones se podria recurrir a hormigén lanzado (“lechada”), a
pérticos de hormigén armado —o de acero— y en forma extrema, a blindaje en acero (figura
1.17).

FIGURA 1.17

>~

OTRAS FORMAS DE SECCION TRANSVERSAL CERRADA

Una variacién de la seccion transversal rectangular y que encaja dentro de esta categoria es
la llamada alcantarilla de cajén o “box culvert”. Se consigue al cerrar- o techar - una
seccion transversal rectangular estdndar. Se emplea para facilitar la construccién de
terraplenes sobre canales ya existentes (figura 1.18), o como conducto para desviacion de
una corriente natural (figura 1.19).

FIGURA 1.18
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Durante eventos hidrolégicos extremos —entre otras situaciones— esta clase de secciones
transversales podrian llegar a funcionar presurizadas.

FIGURA 1.19

1.2.1.2 SECCION HIDRAULICA

La seccidn transversal representa, en cierta forma, la capacidad mdxima de un determinado
canal. Sin embargo, éste operard a valores inferiores de la limite durante su vida util, en
funcién del caudal disponible y, por tanto, de la hidrologia local’>. Visto de esa manera,
resulta ser un concepto inapropiado para ser tenido en cuenta dentro de las ecuaciones de
conservaciéon — y otras anexas — empleadas en la hidrdulica. Por eso es mds conveniente
echar mano de la nocién de seccion hidrdulica.

Se define como tal, la parte de una seccién transversal ocupada por el flujo en un instante
dado. Es vilido decir, también, que es la misma seccién del flujo o seccion mojada. En
estas condiciones, su limite superior esta en la superficie libre instantinea.

Es evidente que los pardmetros geométricos definidos para una seccién transversal
conservan su validez para la seccién hidrdulica®.

PROFUNDIDAD DE UN CANAL

Llamada también profundidad del flujo. Se especifica como la distancia — medida en el
plano vertical — que hay entre la superficie libre y el punto mds bajo de la seccién (fondo)*
(figura 1.20). Esto es, el punto que pertenece al contorno de la seccién y posee la menor

32 El caudal no es la tinica variable que determina la capacidad o grado de llenado de una seccién transversal.
Mis adelante se volvera sobre este asunto (ver seccion 1.2.2.6).

33 De aqui en adelante, el término seccién debera entenderse como sinénimo de aquel de seccién hidraulica.

3* Una seccién puede tener muchas profundidades en funcién de la forma del fondo. Un canal trapezoidal, por
ejemplo, tendria en rigor bastantes. El término profundidad empleado en la fundamentacién de la hidrdulica
corresponde, por consiguiente, al valor mdximo de ellas. Esta forma de definirla, sin embargo, no es casual,
ya que representa, en muchas situaciones practicas, a la carga de presion asociada con la ecuacion de energia
( ver capitulo 2).
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cota topogréfica Z. Se le denota con el simbolo y, y corresponde a la misma definicién
establecida en la figura 1.4.

Por ejemplo, es la altura del tridngulo en una seccién triangular.

No se trata de una definicion meramente geométrica, puesto que no puede presentarse en
forma independiente del flujo®”. Se podria entonces decir —intuitivamente y por el
momento*— que un canal que transporte mayores caudales, serd mas profundo.

NIVEL HIDRAULICO

Se denomina asi a la cota topogréfica, Zy, de la superficie libre de una seccién dada.
Equivale, evidentemente, a la suma de la profundidad y la cota topogréfica del fondo
(figura 1.20). Esto es:

Z,=Z+y (1.3)
COORDENADAS DE LA SECCION HIDRAULICA

La definicién dada para la profundidad hidrdulica resulta ttil para introducir un sistema de
coordenadas propio de la seccién. Su origen coincide con el fondo de cada seccién
transversal”. Por ende, una seccién queda contenida en el plano delimitado por la linea yy
la linea x, normal a aquella (figura 1.20). El sistema tridimensional de coordenadas se
completa al adicionarse la linea coordenada s, colineal con el fondo del canal.

F

e
ilffa 2
N

e e by

w x

FIGURA 1.20

3 A pesar de eso, se le incluye en la parte correspondiente a los aspectos geométricos.

* M4s adelante se verd, al introducir el concepto de control hidrdulico, que es factible variar dicha
profundidad, atn sin modificar el caudal (ver seccién 1.2.2.6).

%7 Se trata en este caso de un sistema local de coordenadas.

27



PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA SECCION HIDRAULICA

Se les dividird en dos categorias con el objeto de facilitar su exposicién y comprension:
propiedades primarias y propiedades derivadas.

PROPIEDADES PRIMARIAS

Se consideran como tales aquellas que no pueden ser definidas en funcién de otras.
AREA MOJADA

La superficie [ I ] de 1a seccién hidraulica, A.

PERIMETRO MOJADO

La longitud /1] del contorno sélido en contacto con el flujo, P.

ANCHO SUPERFICIAL.

La longitud //] de la superficie libre, T.

PROPIEDADES DERIVADAS

RADIO HIDRAULICO

Definida como la relacién entre el 4rea mojada y el perimetro mojado, Ry [l]:

A
RH:;

(1.4)

Se estd ante una propiedad ya conocida por aquel lector que haya incursionado en el campo
de la hidrdulica de tuberias.

Se le enunciaba alli como una medida de la resistencia a fluir en términos de la geometria
de la seccién transversal de la conduccién®™. El radio hidrdulico es constante e igual a
0.25d,, en conductos circulares que transportan flujo a presion.

En la hidrédulica de canales puede mantenerse sin problema la interpretacién dada en la de
tuberias.

PROFUNDIDAD HIDRAULICA

Se define como la relacion entre el drea mojada y el ancho superficial, D [[].
A

D=— L.5.
T (1.5.)

Esta propiedad es quizds la mds novedosa para quien se introduce en el campo de la
hidrdulica de canales. Podria dirsele dos interpretaciones que contribuyen a entender en
qué consiste:

38 Tal conclusién surgia de la expresion cldsica empleada para estimar la tensién de corte que se desarrolla en
la interfase solido fluido (7, = }Sf Ryp).
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1. Equivale al valor promedio del conjunto de las posibles profundidades de la seccion.

2. Es la altura D de una seccién rectangular equivalente, en drea hidrdulica, a otra de
geometria arbitraria. En este caso, el drea de la base rectangular coincide con el ancho
superficial de la seccién dada.

CALCULO DE LAS PROPIEDADES
Todas las propiedades recientemente introducidas son expresables en funcién de la

profundidad de la seccién y de los pardmetros de cada una en particular.

En algunos casos es factible utilizar ecuaciones —o férmulas— mas o menos sencillas. Estas
se resumen en la tabla 1.3.

SECCION A P T . >
RECTANGULAR
b+2y
b+z 2| b+2z b+ b+
TRAPEZOIDAL b+29)y | p2y 142 y |  (b+zy)y : (b+zy)y
b+2yli+z2 | b+2zy
2 > 2z
TRIANGULAR o 2y1+2 Y Lz Yy
21+ 22 2
2
CIRCULAR (¢ sew)dio %¢ dsen [ do(l B senq)j d,(¢- s;n¢)
8 2| 4 4 8sen -
2
TABLA 1.3

NOTAS

1. Las féormulas son vélidas sélo si las secciones triangular y trapezoidal son simétricas.
Acorde con esto se toma en cuenta un solo talud (z =z, = z,).

2. Las expresiones desarrolladas para la seccion trapezoidal pueden utilizarse también con
la seccidn rectangular y triangular. Basta con asignar en cada caso valores apropiados para
los parametros b, z.

3. La profundidad hidrdulica D coincide con la de la seccidén, y, cuando la seccién
transversal es rectangular. En las triangulares simétricas equivale a la mitad de la
profundidad de la seccién y es independiente del talud, z.

4. Las ecuaciones correspondientes a la seccion circular se expresan en términos del dngulo
central ¢. Este debe, en consecuencia, calcularse antes de emplearlas. Se calcula por medio

de la siguiente férmula:
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q,

-]

<t

alffa

T
L l

PN | )
9= 2cos [ doJ

No se incluyen en la tabla expresiones para una seccién de herradura, en vista de su
complejidad. Tampoco para la seccién mixta o natural. Lo més aconsejable en este dltimo
caso es subdividir la seccion en trapezoidales y emplear el computador (figura 1.21).

o r
05 \1 ?
05 \ /

o04 \

o3

COTA (msnmj
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o 1 2 i 4 3 6 7 3 9 10 11 12 13

ABSCISA (m)

FIGURA 1.21

EJEMPLO 1.1
Demostrar que si un canal rectangular es muy ancho, el radio hidrdulico equivale a la
profundidad de la seccion.

30



SOLUCION
Se tiene de la tabla 1.3:

_ by
T b+2y

Después de dividir la anterior expresion entre el ancho de la seccién b, ésta se transforma
en:

Yy
R, =
]+2—y
b

La condicién de canal rectangular muy ancho se expresa asi:
b—>o0"
Cuando esto se verifica, el término variable del denominador alcanza el valor limite:

2y
b

-0

Y consecuentemente el denominador tiende a la unidad.
De ello se desprende que:
Ry =y

1.2.2 ASPECTOS DE DINAMICA DE FLUIDOS

Algunos elementos de la dindmica de fluidos, aplicados a hidrdulica de canales, pueden
abordarse directa y sucintamente, sin tener que esperar a los capitulos por venir.

1.2.2.1 VELOCIDAD

Como se indicé antes, (ver seccion 1.1.1), la velocidad y la presiéon constituyen las
variables fundamentales del flujo. Por ello se procede en seguida a realizar una revisién de
las nociones esenciales relacionadas con la de velocidad.

REPRESENTACION FUNCIONAL

En la seccién 1.2.1.1, se introdujo la hipétesis de un modelo de flujo en canales
conformado por lineas de flujo perpendiculares a la seccién. Este grado de idealizacion
coincide con el utilizado en la hidrdulica de tuberias y es coherente con la configuracién
geométrica de un canal, la cual admite el movimiento en la direcciéon longitudinal,
tnicamente®. Se infiere de aqui, que la seccién hidrdulica estd libre de corrientes

0 . . L qe .

¥ Por eso no parece muy conveniente enmarcar, dentro de la hidrdulica de canales, problemas relacionados
con flujos de escorrentia superficial o en ambientes marino y lacustre. No obstante, se trata evidentemente de
flujo a superficie libre.
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transversal V, =0 y vertical V, =0™. Equivale, por otra parte, a afirmar que el flujo en

canales se idealiza como flujo unidimensional®'.

De esto se sigue que es posible representar el campo de velocidades por medio de una tnica
componente (colineal con el eje longitudinal del canal):

Vv

s
Es factible aceptar que esta idealizacién es apta para describir situaciones de flujo en
canales reales, al menos para la mayor parte de su trazado®. Sin embargo, el modelo flujo
deja de ser unidimensional en la vecindad de vertederos, compuertas, curvas o en cambios
bruscos de seccién (como pilas de puentes). En estas zonas las lineas de flujo tienden a
presentar forma de espiral y la corriente® tiene, en realidad, un carécter de tridimensional.
A pesar de ello, es habitual conservar la hipétesis de flujo unidimensional en el tratamiento
tedrico relacionado con estas particularidades*. El trabajo experimental se encarga de

producir los correctivos necesarios para asegurar que las expresiones obtenidas produzcan
resultados con un adecuado nivel de precision.

Como es bien conocido, la presencia de las paredes laterales y del fondo determina la
formacion de gradientes de la velocidad transversal y vertical en el plano de la seccion.
Respectivamente:

v, av,

— = 1.6.
ox dy (16,

Es de esperar, por ello, que la magnitud de la velocidad varie de punto en punto en el plano
de la seccidn. Por otra parte, la pendiente del canal, la rugosidad de las paredes laterales y
del fondo, la irregularidad de la seccién transversal y las modificaciones de alineamiento
son factores que hacen que la velocidad V, se transforme también a lo largo de la longitud

del canal (gradiente longitudinal).

av,
— =0 1.7.
% (1.7

0 Esta afirmacién hace referencia mds al comportamiento macroscépico que al microscépico. Es claro que en
el caso de este dltimo, la influencia de la turbulencia provoca este tipo de corrientes. Es bueno, en este punto,
hacer notar nuevamente que la aproximacion hidrdulica tiene un cariz marcadamente macroscépico, acorde
con el enfoque ingenieril. Hace, por tanto, bastante abstraccion del detalle, por ejemplo, considera que el
citado modelo de flujo es vélido atn cuando un observador perciba pequefias perturbaciones superficiales que
se superponen a la corriente principal.

! En la literatura en italiano, se denomina corrientes lineales a este tipo de idealizaciones.

“2De ello dan cuenta el amplio trabajo experimental asi como el resultado de las experiencias de disefio.

> A partir de aqui, se empleard los términos flujo y corriente como sinénimos y en forma indistinta.

“ F. Dominguez [2] denomina este tipo de condicién singularidad en contorno abierto.
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En fin, una modificacién temporal del caudal transmite cambios de igual indole a la
velocidad. Por lo tanto, la representacion funcional completa de la velocidad debe ser:

V,=V,(xy.5.1) (1.8.)

VELOCIDAD MEDIA

Este concepto estd ligado a cada seccién y a cada instante particular si el flujo es
transitorio. De suerte que en una seccién ubicada en s y en un tiempo #, la velocidad media
V puede evaluarse como:

Vv =% .”‘VS(X’ v,t )dA (1.9.)

La integraciéon se realiza para la funcién V, =V (x,y) en cada tiempo. De esto se
desprende que la velocidad media debe, a su vez, expresarse como:

V:V(S,t) (1.10.)
DISTRIBUCION DE VELOCIDADES

Una apreciacion de las transformaciones que experimenta la velocidad en una seccién
ubicada en s y en un tiempo ?, puede hacerse por medio de la grifica de la funcién
V.=V.(x,y ). Es evidente que al dibujarla aparece una superficie tridimensional.

Esta modalidad no resulta muy prictica. Por consiguiente, es mds conveniente servirse de
secciones planas deducidas de la representacion superficial. Existen dos procedimientos
para hacerlo:

PERFILES DE VELOCIDAD

Al intersecar la superficie V, =V (x,y)con planos paralelos al fondo aparece la curva
denominada perfil de velocidad transversal V (x,cte.) (figura 1.22a). También la curva
perfil de velocidad vertical V (cte.,y ) (figura 1.22b) al realizar idéntico procedimiento con
planos paralelos a las paredes del canal.

En un flujo laminar®, la funcién V, =V ( x,y ) corresponde a una seccién de paraboloide®.

En caso de tratarse de un flujo turbulento la superficie tridimensional tiene caricter
logaritmico, de acuerdo con la ley universal de velocidades. Se sigue entonces que los
perfiles de velocidad tienen forma parabdlica y logaritmica respectivamente.

4 Una situacién bastante ideal, como se mostrard mds adelante (ver seccién 1.2.6.6).
6 Es un paraboloide de revolucién en un conducto circular que funciona a presién. La velocidad médxima
coincide, en este caso, con el eje del conducto.

33



ISOTACAS

Al proyectar la superficie V, =V ( x,y ) sobre la seccion hidraulica se obtienen una serie de

lineas concéntricas”’. Sobre ellas yacen los puntos de la seccién que poseen la misma
intensidad de velocidad*®. Cada una de estas lineas, se denomina isotaca.

¥
V (cte, )
¥ +x
- ¥
<,%L.) / L.'X*Cfe'.‘
y=cie. =X @
+X
.
5
/(a)
-
FIGURA 1.22

Esta forma de representar tiene la ventaja de ofrecer una visiéon mds panoramica de la
distribucién de velocidades en una seccidn. En consecuencia, resulta la ideal para hacer
algunas descripciones relacionadas con ella.

Asi, la velocidad tiende a distribuirse simétricamente sobre la seccion hidraulica en canales
con un recubrimiento liso y flujo turbulento. El patrén de las isotacas guarda coherencia
con esta situacién y aparece conformado por curvas regulares y simétricas. La velocidad
maxima se ubica hacia el centro de la seccién y por debajo de la superficie libre (figura
1.23).

==]

.50

.25

FIGURA 1.23

T Las isotacas se muestran como circulos concéntricos en el caso del flujo a presién de una tuberia con
rugosidad uniforme. Esto, gracias a que la pared uniforme induce a distancias iguales de ella, intensidades
iguales de velocidad.

*¥ De la misma manera que las curvas de nivel son las proyecciones de las irregularidades topogrificas sobre
el plano horizontal.
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La distribucién de velocidades muestra un grado mayor de asimetria en la medida que un
canal posee una rugosidad menos homogénea; en modo particular en el caso de las
secciones naturales (figura 1.24), pues a este aspecto se une la asimetria formal de esta
clase de secciones. La ubicacién de la velocidad médxima se traslada del centro a otro eje
vertical —préximo a una de las dos orillas— gracias a esta combinacién de efectos (figura
1.24).

FIGURA 1.24

El tamafio de la seccién es otro factor que influye decididamente sobre la distribucién de
velocidades. En el caso del llamado canal pequeiio —ancho superficial y profundidad
pequefios— el desarrollo de los perfiles de velocidad transversal y vertical no consigue
alcanzar un valor constante para la velocidad. Por ejemplo las acequias, las cunetas y quiza
las alcantarillas.

Se deriva de lo expuesto hasta aqui, que es complicado, en principio, observar una
distribucién uniforme de velocidades en un canal.

Sin embargo, una zona central-superior de la seccidn, esto es, aquella que estd
suficientemente alejada de las paredes laterales (canal ancho) y del fondo (canal profundo)
podria eventualmente exhibir una distribucién uniforme de velocidades”. Se denomina,
consecuentemente, canal grande a todo canal en que se verifiquen en forma simultdnea las
citadas condiciones geométricas.

Lo complejo de la validacién de esta caracteristica ha llevado, en la literatura, a adoptar una
idealizacién intermedia llamada canal ancho. Se trata del canal que posee un ancho
superficial superior a diez veces su profundidad™.

La principal ventaja del concepto de canal ancho es que permite asumir una distribucién de
velocidades uniforme a lo largo del eje transversal, y por ende, suponer que la velocidad
depende de la coordenada longitudinal y de la profundidad V(s,y ).

* En caso de verificarse esta situacién, la velocidad depende —inicamente— de la coordenada longitudinal y
eventualmente del tiempo.

% Y. T. Chow [1] sugiere que esta condicién se verifica para un rango de entre cinco y diez veces la
profundidad. No obstante, recomienda que esta consideracion se tome para el valor de diez.
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LOCALIZACION DE LA VELOCIDAD MAXIMA EN LA VERTICAL

La teoria de capa limite predice que el valor maximo de la velocidad debe manifestarse
sobre la superficie libre. No obstante, esto no ocurre frecuentemente como consecuencia de
la influencia del aire superficial, de los cambios en el alineamiento del canal y de la
presencia de corrientes transversales. Lo usual es que ocupe un sitio por debajo de ella, a
una distancia que puede variar entre el 0.05 y el 0.2 de la profundidad del canal. Es de
anotar que dicha localizacién tiende a estar mds cerca del limite 0.2y en la medida que éste
sea mas estrecho. En fin, se observa que la velocidad mdxima se forma sobre la superficie
libre en canales anchos, lisos y rdpidos.

1.2.2.2 ECUACION DE CONTINUIDAD

Se demuestra, en la mecdnica de fluidos, que la ecuacién de conservaciéon de la masa — o
ecuacion de continuidad - puede expresarse de la siguiente manera para un liquido (fluido
incompresible) que fluye a través de un volumen de control finito, V7, :

IV,

Q=05 = ot

(1.11.)

Donde Q, y O, simbolizan los caudales totales entrante y saliente del volumen de control.

El balance de aquellos determina una modificacién en el contenido de liquido dentro de
éste.

Se demuestra, asi mismo, que el caudal, el drea de la seccién y la velocidad media se
relacionan mediante la expresion:

0=AV (1.12)

En caso de poderse asumir el flujo como permanente la ecuacién de continuidad se reduce
a la conocida:

QE = Qs

En aplicaciones précticas, es usual definir un tramo longitudinal finito de canal limitado por
la seccién hidrdulica de aguas arriba, / y la de aguas abajo, 2. Si el flujo es permanente la
continuidad (1.11) se formula, para este caso, de la siguiente manera:

VA =V,A, (1.13.)

1.2.2.3 CAUDAL

En la hidrdulica de canales, el concepto de caudal desempefia un papel esencial tanto en la
parte tedrica como en la aplicativa.

36



Para la aplicacion practica de la hidrdulica —sin distingo de ésta— el caudal puede mirarse
desde dos puntos de vista: produccién y transporte.

PRODUCCION DEL CAUDAL

El caudal que recorre un canal en un instante y punto de éste tuvo su origen mas remoto en
algiin evento de precipitacidn a lo largo y ancho de la cuenca a la que pertenece’. Ella es la
encargada de procesar la lluvia y transformarla, en buena parte, en las aguas que fluyen
sobre la superficie de la cuenca, impulsadas, bdsicamente, por las pendientes naturales y
resistidas por su compleja rugosidad superficial®. Se trata, pues, del denominado caudal de
escorrentia. Un producto en bruto, por repartir —lateralmente— entre el conjunto de canales
—naturales o no— que constituyen la red de drenaje de la cuenca.

Si bien existen canales concebidos y construidos para actuar especificamente como
drenajes —alcantarillados para aguas lluvia, cunetas y otros— la realidad es que todo tipo de
canal —independientemente del propdsito para el cual fue concebido— debe cumplir la
funcién de drenaje, en mayor o menor grado. Por ejemplo, un vertedero de excedencias
(figura 1.25) recibe flujos laterales desde su zona de influencia, los cuales se adicionan a la
corriente principal procedente del embalse del que hace parte. Las corrientes naturales
cumplen por excelencia esa mision y alrededor de ellas se configura una compleja red de
drenaje.

Los lagos y embalses son grandes colectores de estos drenajes. Sirven, a menudo, como
origen de canalizaciones, pero también como destino de ellas.

TRANSPORTE DEL CAUDAL

En el apartado anterior se presentd la explicacion mds general posible acerca del origen de
caudal, al menos en lo que atafie a la hidraulica de canales. Desde esta perspectiva cabe
afirmar que el caudal es un hecho hidrolégico. Debe ahora discutirse sobre la interpretacion
préctica del caudal que transporta un canal. En sintesis, el caudal que se observa dentro de
€l en cualquier instante y el que intervendria en los calculos relacionados con el proyecto de
un canal.

En una conduccién a presidon que dispone de un salfo bruto, el caudal que ella es capaz de
movilizar estd relacionado con el didmetro, longitud, rugosidad, nimero de Reynolds, y
variaciones en la geometria (accesorios). De manera que si se toma en cuenta la ecuacién
de continuidad, Qg representa, por ejemplo, el caudal que sale de un embalse situado a la
entrada de la conduccién. Qp el que —como resultado del proceso indicado antes— ingresa
al embalse. En la préctica, se trata de dos caudales diferentes y Qg es un caudal operativo,
consecuencia del disefio particular de la conduccién®. Por ejemplo, si en un instante dado

3! Para la hidrologfa, todos los canales sean artificiales o naturales, tienen que tener una cuenca asociada. En
el limite, podrd pensarse que cada canal tiene su propia cuenca y éste seria su unico colector.

52 A parte de la irregularidad propia del material se incluye en esta denominacién especial, la del terreno y la
vegetacion en sus diversos grados.

%3 No se trata, sin embargo, de dos caudales independientes. Qg existe gracias al caudal hidrolégico Q. Es
una fraccién de éste.
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el diametro fuera inadecuado para los aportes hidroldgicos, la conduccién no seria capaz de
evacuar el suficiente volumen excedente y habria algiin desbordamiento en la zona de la
presa. Una descripcidon semejante cabe para el caso de un canal. En esta situacién la
pendiente, rugosidad, trazado y radio hidrdulico fijan la méxima capacidad de transporte de
caudal.

FIGURA 1.25

Para evitar un desbordamiento y asi garantizar la seguridad de las zonas anexas (por
ejemplo, la presa en el caso de un vertedero), un canal se dimensiona para ser capaz de
transportar un caudal méaximo. Los factores que lo determinan son el periodo de disefio de
la obra y el régimen hidrolégico local. El primero se hace equivalente al llamado periodo
de retorno, Typ. Este pardmetro se toma en consideracién en los procedimientos
hidrolégicos habituales, y de esta manera se establece el caudal de diseiio, Q. Es pues el
caudal maximo esperable, durante la vida util de un canal. A medida que el periodo de
retorno sea mayor, el caudal correspondiente y la magnitud de la seccién transversal deben
crecer correlativamente. Por ello mismo, es procedente asignarle el papel de un auténtico
factor de seguridad.

Es de anotar, que es perfectamente factible que un canal acarree a lo largo de su vida util
caudales inferiores al de disefio. El caudal transportado se aproxima bastante al de disefio
durante los periodos invernales y en algin momento podria igualarlo. En el verano, este
caudal disminuye apreciablemente y a veces un canal dado podria dar la impresion de estar
casi seco™.

** Esta situacién hace aparecer las canalizaciones — y otras obras hidrdulicas — como sobredimensionadas ante
el comun de la gente. No sobra advertir que se dimensionan para eventos extremos. Como las estructuras de
hormigdn, para resistir cargas extremas (ver, por ejemplo, la situacion de la Fig. 1.6).
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MEDICION DEL CAUDAL Y DE LA VELOCIDAD

Por lo expuesto antes, se infiere que el caudal que puede atravesar un canal debe resultar,
en general, bastante variable. Tanto a lo largo de un tramo (variacién espacial) como en una
seccioén transversal (variacion temporal). El conocimiento instantdneo de un caudal depende
de la disponibilidad de una seccion de aforo y de una curva de calibracion de la seccion.
Esta no es mas que la relacién funcional entre caudal y nivel de la superficie libre™.

Para elaborar la curva es preciso realizar sistematicamente un procedimiento llamado aforo
de caudal. Se trata de una campafa de medicién por efectuarse durante periodos de
invierno y verano hasta alcanzar la més amplia cobertura de la relaciéon nivel del agua
caudal.

Una seccién transversal para aforos requiere, en general, de una instalacién mecénica que
permita el desplazamiento del instrumento de medicién a lo largo de la direccion
transversal de una seccién. Se emplea, a menudo, una especie de malacate que se mueve
sobre un cable fijo sostenido por sendos postes dispuestos en ambas orillas. Este dispositivo
se conoce como tarabita (figura 1.26).

i X1y

FIGURA 1.26

Un aforo se completa con base en el calculo de caudales més pequefios, o incrementos de
caudal, AQ; , cuya suma determina el caudal total sobre la seccién hidrdulica. Esto es:

Q:ZAQi (1.14.)

Para establecer cada incremento de caudal, es necesario dividir la seccion hidraulica en m
pequeiias dreas 4A; (figura 1.26).

Cada incremento de caudal se evalia por medio de la ecuacién (1.12) debidamente
adaptada:

>3 Se profundizara en el tema de la seccién de aforos y de la curva en el capitulo 4.
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AQ, =V AA, (1.15.)
V, es la velocidad media asociada al drea discreta.

Para el célculo, ésta se hace equivalente a la media aritmética de las velocidades medias del
flujo sobre las verticales y;, y;,,. Estas delimitan la i-ésima érea (figura 1.26).

‘7 — Vj + J+

’ 2

La cuantificacion de la velocidad media de cada vertical se efectia con la aplicacin de un
procedimiento basado en mediciones de ella sobre ciertos puntos de la vertical. Estos
pueden ser la superficie libre, sp, 20%, 60%, 80% de la profundidad® y el fondo, f. En esta

forma se cuenta con lecturas de velocidad V,,,V,,,V,,, V,,, V.

No es necesario efectuar siempre todo el muestreo citado antes. Todo depende de la
magnitud de la profundidad en cuestién. Se sugiere medir en un nimero minimo de puntos,
segln unos rangos preestablecidos de la profundidad. En la tabla 1.4 se detallan éstos, asi
como las ecuaciones que se deben emplear para cada rango.

NUMERO DE PUNTOS RANGO DE PROFUNDIDAD Y, (M) EXPRESION PARA CALCULO
1 0.31<y, <061 V.=V,
2 061<yj <3.05 V. = vo,z"'vo_g
=T
3 3.05<y,;<6.10 v =Yoo T2V +Vos
=202t 2h0st os
4
5 y,>6.10 V. = Vi+3Vo, + 2V + 3V, +V,
I 10
TABLA 1.47

En las aplicaciones mds inmediatas de la hidrdulica de canales basta con realizar
mediciones en uno y dos puntos.

Para la mediciéon puntual de la velocidad se emplea un instrumento conocido como
correntometro o molinete. Se trata, en esencia, de una hélice atada a un lastre con forma
hidrodindmica (asemeja un torpedo)®®. Se controla por medio de un cable, el cual sirve,
ademds, para ubicarlo dentro de la corriente. Se orienta alli en sentido contrario al flujo,

% Se determina inicialmente el valor de la profundidad en el sitio donde se desea medir. El instrumento se
ubica por debajo de la superficie a una distancia equivalente al 20% de la profundidad establecida, y asi
sucesivamente.

> Ver [4].

%% El radio de la hélice determina la maxima profundidad a la que puede descender el instrumento para medir
una velocidad. Equivale a la profundidad de la vertical menos el radio de la hélice. Esta lectura produce V}.
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que se encarga de hacer girar la hélice. La calibracién interna del instrumento traduce un
determinado nimero de giros en una lectura convencional de velocidad.

El instrumento se usa también para establecer los valores de las profundidades que delimita
cada 4rea elemental. Esta puede entonces calcularse como un trapecio:

Ax
AAi=7(yj+yj+]) (1.16.)

Donde Ax simboliza la distancia entre dos verticales consecutivas®. Esto es:

Ax =X, —x;

Acorde a esto, el drea total de la seccién equivale a:

A=ZAA,. (1.17.)

i

Una vez conocidos el caudal (1.14) y el drea de la seccidén (1.17), la velocidad media de la
seccion se determina como es costumbre:

.2

A

1.2.2.4 CLASIFICACION CINEMATICA DEL FLUJO EN CANALES

La profundidad, la velocidad media o el caudal de un flujo a superficie libre pueden
transformarse a lo largo del trazado de un canal y durante un tiempo dado. Simbdlicamente:

0=0(s,t)
V =V(s,1)
y=y(s,1)

Se puede establecer una clasificacién cinemadtica del flujo en canales con base en un
examen de las posibles variaciones espacio-temporales de las citadas variables.

CRITERIO TEMPORAL

Se distinguen dos tipos de flujo:

% El cable transversal se encuentra debidamente marcado para indicar al operario donde debe colocar el
aparato en cada medicion. Se acostumbra efectuarlas con un espaciamiento constante (4x=cte.).
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FLUJO PERMANENTE®?

Se entiende que el flujo en un canal presenta esta caracteristica cuando el caudal que
transporta es independiente del tiempo. Se admite, por consiguiente, que el caudal varia
espacialmente Q = Q( s )®, o bien que es constante.

En estas condiciones, la profundidad del flujo es también independiente del tiempo,
y=y(s), de suerte que el nivel de la superficie libre muestra una forma invariable en el

tiempo. Idéntico comportamiento se manifiesta para la velocidad media de cada punto
V =V(s). Se expresa operativamente de la siguiente manera:

Q_o Yo YV (1.18)
ot ot ar

La dltima condicién indica que la aceleracion local es nula.
FLUJO TRANSITORIO®

Se concluye que en un canal se produce un transitorio cuando el caudal que lleva cambia
con el tiempo, sin necesidad de descartar que también ello ocurra espacialmente. Puede
aceptarse, intuitivamente, que la variacioén del caudal afecta la profundidad del flujo en una
seccion dada del canal, s, . Este efecto se traslada a la velocidad media, para satisfacer la

ecuacion de continuidad, entre otras. En estas circunstancias, y=y(s,.,t)y V =V(s,.t).

m’

En flujo transitorio se percibe que la configuraciéon geométrica de la superficie libre se
transforma a lo largo del tiempo y el flujo se acelera localmente. Por tanto:

0 v
0 0,—#0 1.19.
o . o (1.19.)

En la realidad prictica resulta dificil de observar una corriente que sea estrictamente
permanente. En primer lugar, porque no es factible garantizar un suministro constante de
caudal, de manera que los desajustes de éste son algo normal. Es posible comprobar este
hecho con la ayuda de un limnigrafo. Este instrumento, que se instala habitualmente anexo
a una seccion de aforos, consta de un tanque, un flotador, un brazo mecénico y un tambor
montado sobre un mecanismo de relojeria. El tanque se halla comunicado — por medio de
un tubo - con la seccién transversal del canal y de esta manera recibe la influencia de las
variaciones de nivel que se ocasionan alli. El flotador es excitado por ellas y las transmite al
brazo, que las sefiala, a su vez, en el papel instalado sobre el tambor.

80 Se le llama también flujo estacionario.

1 A lo largo del trazado el caudal puede aumentar cuando el canal funciona como colector de influjos
laterales puntuales (afluentes) o espacialmente distribuidos, en el caso de captar flujos de escorrentia.
Eventualmente puede disminuir si se derivan flujos de él, para ser utilizados en riegos.

62 Se le conoce también como flujo no permanente.
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La inestabilidad de la turbulencia causa también desajustes en la condiciéon permanente,
especialmente en los contornos solidos de rugosidad irregular. Es pues, muy complicado
observar una superficie libre de apariencia inmutable®.

A pesar de esto, es corriente asumir en la prictica de la ingenieria que el flujo se comporta
como permanente, excepto cuando se presentan las siguientes situaciones:

CRECIENTES

Se denomina asi a la modificacidon progresiva que sufre el caudal que conduce un canal,
como consecuencia del ingreso a él de alguna escorrentia superficial. Este proceso se
completa durante un tiempo finito y afecta a todo el tramo de canal a partir de la zona de
aguas arriba donde se ha producido una precipitacién®. Se entiende, por ende, que el efecto
modificador se traslada desde aguas arriba a lo largo del canal, como una especie de ola.

La figura 1.27 muestra una representacién tipica e idealizada de ésta, llamada hidrégrafa o

hidrograma. Su aspecto geométrico puede registrar variaciones, que se explican en factores
como las caracteristicas geométricas, fisiograficas y ambientales de la cuenca®.

o

-

Crecienie

FIGURA 1.27

Se asume para los propésitos pricticos que el flujo es permanente a la izquierda y a la
derecha del hidrograma (figura 1.27), justamente antes del inicio de la rama ascendente de
la curva y al final de la descendente (fase de agotamiento)®.

El caudal pico (o0 mdximo) del hidrograma se utiliza para dimensionar la seccién transversal
de un canal artificial en condiciones de flujo permanente.

5 En este sentido, un observador parado en una orilla percibe que la apariencia de la superficie cambia
continuamente. Es cruzada continuamente, por ejemplo, por pequefias ondas superficiales.

8 Es claro que se hace referencia es a la zona de influencia de la lluvia.

% Estas propiedades determinan, por ejemplo, que la curva sea més plana o no.

% E] flujo previo y posterior se denomina flujo base, especialmente en el caso de canales naturales. En el caso
de la Fig. 1.6 se observa un flujo base de verano.
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OPERACION DE UNA COMPUERTAY

Una compuerta es un dispositivo empleado para modificar la velocidad y la profundidad en
las zonas de aguas arriba y abajo de ella®.

Se trata de una estructura hidrdulica que se coloca dentro de un canal. En su forma més
simple consiste de una lamina plana y vertical sostenida en sendos montantes laterales
dotados de rieles®(figura 1.28). Se denomina, por ello, compuerta plana vertical deslizante.

Su cuerpo impide el transcurso normal de la corriente, salvo por un reducido espacio
(orificio) - comprendido entre el fondo del canal y la parte inferior de la estructura - por
donde se produce el paso del flujo. Este orificio —rectangular— tiene una altura variable, a,
fijada por la operacién de la compuerta hacia arriba (abre) o abajo (cierra) (figura 1.28)™.
Es justamente el funcionamiento descrito, el responsable de causar el cambio en la
condicién del flujo. Este resulta ser muy semejante al que se da en un tanque de nivel
constante al cerrar o abrir una vdlvula de regulacién.

FIGURA 1.28

Con el fin de comprender cémo una compuerta provoca un flujo transitorio considérese una
del tipo citado antes, la cual opera a un grado de apertura a, (figura 1.29a). En tal situacién
puede asumirse, sin pérdida de la generalidad, que se establece un patréon de flujo
permanente y( s,f, ), el cual aguas arriba asemeja a una condicion de embalse y aguas abajo
de chorro (figura 1.29a).

57 Se hace referencia a la compuerta por razones pedagégicas. No implica, por tanto, que sea el tinico caso en
que una estructura pueda inducir un transitorio, y en el capitulo 3 se citardn —y detallardn— otros casos
similares. Estos transitorios no son tan importantes, desde el punto de vista del disefio, como si lo es el
correspondiente a una creciente. Su interés esencial es la descripcion del paso de un estado estacionario a otro.
% Hace parte de un grupo especial de estructuras hidraulicas, llamadas de control del flujo (ver capitulo 4).

% El sistema de soporte requiere que el canal sea rectangular en esa zona.

0 Se acostumbra llamar a a, grado de apertura.
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FIGURA 1.29

Supéngase ahora que la compuerta se cierra de golpe hasta alcanzar la posicién a
(a<a,)(figura 1.29b). Como consecuencia de esto, se altera la configuracién de la

superficie libre en ambas zonas de la corriente. El proceso se desarrolla, en forma
progresiva, a partir de ambos extremos de la compuerta. Se observa un aumento de la
profundidad hacia aguas arriba y un adelgazamiento de la superficie libre hacia aguas abajo
(figura 1.29b). La operacion de la compuerta promueve, por tanto, dos fendmenos
ondulatorios — uno por cada sentido - de caracteristicas diferentes. Aguas arriba se causa
un aumento de volumen y una disminucién en el sentido contrario. De esta manera se
tiene, al cabo del tiempo ¢, + At , el panorama ilustrado en la figura 1.29b"".

Pasado un tiempo adicional, se restablece la calidad de flujo permanente en toda la zona
adyacente, aunque el aspecto de la superficie libre luce ahora diferente.

Lo expuesto con anterioridad lleva a concluir que la operaciéon de la compuerta induce un
transitorio cuya finalidad es producir una nueva condicién estacionaria.

Resulta interesante ahora indagar sobre la naturaleza cinemdtica de la perturbacién
originada en la actuacién de la compuerta. Su funcién es “transmitir” los cambios
ocasionados en ella y propagarlos hacia las zonas de arriba y abajo. Se le designa por esta
razon pulso elemental”. El que remonta la corriente se llama pulso positivo, mientras que el
que viaja con ella pulso negativo. La razdn para ello es que el primero es una protuberancia
(aumenta el volumen) y el segundo es una depresion. El frente de onda correspondiente al
pulso positivo se halla detallado en la figura 1.29b.

En la hidrdulica de canales es materia de fundamental importancia establecer cudl es la
velocidad — o celeridad - de este pulso. Se le simboliza con c.

Para tal efecto existe una metodologia que se apoya en las ecuaciones de continuidad y de
momentum. A fin de lograr una cierta simplificacién puede emplearse alternativamente un

"I El caudal resulta claramente afectado durante el cierre. Al disminuirse el tamafio del orificio, aguas abajo
decrece el caudal descargado, luego Q, > Q. . A partir de esto, se entiende porqué se incrementa la

profundidad de aguas arriba (ecuacién 1.11)
2 Algunas veces se usa el término onda elemental.
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resultado especifico de la hidrodindmica cldsica. Este tiene que ver con el tratamiento de las
llamadas ondas de gravedad. Asi se procederd aqui.

Considérese un gran volumen de agua (lago o mar) de profundidad constante, y. Supdngase
que a través de él se traslada un barco. Tras su movimiento queda un oleaje que se
superpone a la corriente propia de ese ambiente. Puede idealizdrsele como un tren de ondas
con longitud de onda, A, (figura 1.30) y altura H.

Si:
i) H<<y™

i) H<<A

Se demuestra™ que la velocidad de propagacién, ¢, de cada onda se expresa de la siguiente
manera:

¢t = i—/ltanh [Z%J (1.20.)
.4
A
\ .
V— ¥y
FIGURA 1.30

Un fenémeno de estas caracteristicas se denomina onda de pequeiia amplitud.

Si se asume, ademads, que la longitud de onda es apreciablemente mayor que la profundidad
de la corriente, A >>y, el argumento de la funcién tanh se aproxima a cero en la (1.20):

21y

->0=>

,anh(wj _2my
A A

Después de substituir estos dltimos en la (1.20) se obtiene:

3 La altura de la onda equivale al doble de su amplitud.
™ Ver por ejemplo [3].
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O bien:

c=+Jgy (1.21)

Que es la celeridad de una onda larga, u onda poco profunda.

Lo interesante de este resultado es que es asimilable al comportamiento de la propagacién
originada en la operacién de la compuerta, de suerte que el pulso elemental puede
catalogarse de onda poco profunda.

CRITERIO ESPACIAL
FLUJO VARIADO

Considérese un flujo inicialmente permanente, Q =cte. Los efectos de la pendiente,

rugosidad, irregularidad de la seccién y cambios de alineamiento inducen variaciones en la
profundidad a lo largo del trazado de un canal, esto es, y(s ). Esta condicién se denomina

flujo variado.

Por otro lado, la ecuacién de continuidad requiere que la velocidad media dependa también
de la posicién V(s ).

Es evidente que en una situacién de flujo variado existe aceleracién convectiva:

L
ds

A partir de esta relacién es posible identificar dos clases de comportamiento del flujo
variado. Si:

a—V >0 Flujo acelerado
s

aa—v <0 Flujo retardado
s

Puede introducirse una clasificacién adicional con base en la rapidez de la variacién del
flujo acelerado o retardado:

FLUJO GRADUALMENTE VARIADO

Se percibe en un tramo dado de un canal que la profundidad varia poco. La velocidad
responde en forma idéntica:
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a—y>0<:>a—v<0

ds ds
a—y<0<:> a—V>0
ds ds

FLUJO RAPIDAMENTE VARIADO

Se aprecia una gran variacién de la profundidad en un tramo dado de canal. La velocidad
presenta una variacion igual:

dy 1%
—=>>0 —<<0
Y >>0 & > <<

El flujo rdpidamente variado se puede observar en las proximidades de una compuerta
(especialmente hacia aguas abajo), un vertedero, un salto hidrdulico” (figura 1.31), un
cambio en la seccion transversal (por ejemplo en la pila de un puente).

w\HHId

FIGURA 1.31

Asi mismo, en el llamativo fenémeno del resalto hidraulico™ (figura 1.32).

El flujo gradualmente variado se conforma, en la practica, como resultado de la evolucién
espacial del rdpidamente variado. Por esta razén puede afirmarse que es relativamente
corto comparado con aquel, que de esta manera tiende a ocupar la mayor parte del trazado
de un canal.

Esto se percibe con claridad hacia el centro de la figura 1.32. El flujo se comporta como
rapidamente variado en la zona empinada. Como gradualmente variado hacia los extremos
derecho e izquierdo.

" El término caida hidrdulica también se utiliza frecuentemente.
" También se aprecia en el extremo inferior izquierdo de la Fig. 1.28.
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FIGURA 1.32

FLUJO UNIFORME

En un canal el flujo es uniforme si la profundidad no cambia a lo largo de éste:

)

a—i =0 (1.22.)
Esta condicién de flujo uniforme s6lo se puede materializar si los siguientes factores se
preservan constantes a lo largo de un canal’”:

Seccion transversal
Pendiente del canal
Rugosidad
Alineamiento horizontal

Al mantenerse inmodificada la seccion transversal y la profundidad a lo largo del canal, se
concluye que los elementos geométricos de la seccion (area del flujo especialmente) se
conservan asi mismo invariables en el flujo uniforme.

El hecho de que el 4rea de flujo se mantenga constante constrifie a la velocidad media a
conservarse también invariable a lo largo de un canal, esto es, no hay aceleracién
convectiva en flujo uniforme:

aV
—=0 (1.23)
Os

Un canal que tiene las caracteristicas citadas se denomina canal prismdtico”. Se desprende
de aqui que un canal natural es no prismdtico. Uno artificial podria ser también no
prismatico.

" Por el momento estas condiciones deben aceptase sin justificacién, pues ésta requiere de conocimientos que
estdn por desarrollarse atin. No obstante, la nocién elemental de los principios de energia y continuidad podria
ayudar a obtener alguna comprension.
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A partir de las condiciones citadas para establecer flujo uniforme y de lo
expuesto antes, se concluye que un requerimiento indispensable para su
existencia es que el canal sea prismdtico.

A pesar de todo lo dicho, es imposible establecer flujo uniforme a lo largo de todo el
trazado de un canal prismatico. Deben excluirse, por ejemplo, las zonas sometidas a flujo
rapidamente variado y la transicién de éste a gradualmente variado. De esto resulta que el
flujo uniforme sélo puede aparecer en un canal como una evolucién del gradualmente
variado”.

En fin, el flujo en un canal se caracteriza, en general, por ser variado y transitorio. Durante
una creciente, por ejemplo, la profundidad cambia de punto en punto y de tiempo en
tiempo. Un flujo uniforme transitorio es en teoria factible pero de muy dificil verificacion
en la prictica.

En el caso particular del disefio de canales, es habitual asumir como predominante la
condiciéon de flujo gradualmente variado. Las zonas sometidas a rdpidamente variado
—como las compuertas, vertederos, curvas, etc.— aportan las condiciones de borde
indispensables para el célculo del flujo gradualmente variado. Este enfoque hace parte de
una primera fase del disefio y a menudo se considera suficiente para propdsitos practicos®.

Puede ser necesario, eventualmente, llevar a cabo un andlisis mas exhaustivo que considere
efectos transitorios. Se trata, no obstante, de una etapa avanzada del disefio®.

1.2.2.5 COEFICIENTES DE CORIOLIS Y BOUSSINESQ

Las ecuaciones de energia y momentun expresadas en forma integral utilizan promedios del
campo de velocidad (distribucién uniforme de velocidades). Esta aproximacién produce
errores en la estimacién de la energia cinética (V2/2g) y del flujo de cantidad de movimiento
(pQV).

Por consiguiente, ellas deben incluir coeficientes de correccién aplicados sobre esos
términos. Se les designa como coeficiente de Coriolis, @ , y de Boussinesq, f,

respectivamente. Es factible estimarlos, en un canal, mediante la comparacién entre los
campos de velocidad y el promedio de ésta, de acuerdo con las expresiones generales:

a="1 H{VJ dA (1.24)
A llly

8 La condicién de prismatico puede entenderse, en este sentido, como la homogeneidad de ciertos parametros
asociados a un canal.

™ Por ello, un canal requiere de una longitud adecuada para que esta evolucién pueda concluir en flujo
uniforme (canal largo).

8 Por esta razén, la formacién basica de ingeniero civil estd dirigida a acometer la solucién de problemas de
flujo permanente en canales.

81 Es indispensable la utilizacién del computador. La carencia, hasta épocas recientes, de equipos con una
buena disponibilidad de memoria hacia rara este tipo de profundizacion, a no ser que fuera estrictamente
necesario.
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/3:% ‘[J‘(“/;)ZdA (1.25.)

En ellas A simboliza el area de la seccion.

De ambas ecuaciones resulta claro que los dos coeficientes tienden al valor limite de /.0
cuando la distribucién de velocidades se aproxima a la velocidad media, esto es, a una
distribucién uniforme de ella. En flujo turbulento a presion suele ocurrir asi, sobre todo
para numeros de Reynolds elevados. Por eso, se acostumbra asignar /.0 para ambos
coeficientes en la préctica cuotidiana de la hidraulica de tuberias.

Una distribucion uniforme de velocidades sobre la seccion es mds complicada de esperar en
la hidrdulica de canales, por las razones ya expuestas en la seccién 1.2.2.1.

Ven Te Chow* asigna, en su obra, un rango de variabilidad para ambos coeficientes en
canales prismdticos. Cada uno procede de evidencias experimentales y de disefio:

1.03sa<1.36

1.01< B<1.12

El valor tiende a ser menor en la medida que el canal pueda catalogarse como grande, y
mayor cuando se hace pequeio, lo cual es coherente con lo expuesto en la seccién 1.2.2.1.

No obstante esto, se acostumbra muchas veces usar coeficientes unitarios en las
aplicaciones préicticas con canales prismaticos, pues se asume que el error introducido esta
por debajo de otros de indole diferente encontrados en las aplicaciones de ingenierfa.

En cuanto a los canales naturales, la labor experimental muestra que los coeficientes se
apartan bastante de los limites superiores encontrados para canales prismaticos. En esta
variedad de secciones la distribucién de velocidades es poco uniforme, lo que explica tales
resultados. En estos casos es comun hallar valores superiores a /.6 para el coeficiente de
Coriolis y de 1.2 para el de Boussinesq.

En condiciones de creciente, cuando funcionan los canales laterales, tienden a ser ain mas
altos, incluso de hasta @ =2.0 y f=1.33.

Estas apreciaciones de los coeficientes son bastante generales. Una estimacién mads
particular —y precisa— involucra efectuar mediciones de la velocidad en cada situacién. Con
éstas se construyen las curvas isotacas descritas en la seccioén 1.2.2.1.

Para los calculos se emplean las expresiones (1.24) y (1.25), las cuales se aproximan de la
siguiente manera:

82 ver [1].
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a=—: kaAAk (1.26.)
AV

B=—""" viaa (1.27.)
AV’ k

k

Donde A4A; es el drea comprendida entre dos isotacas consecutivas; Vi el promedio
aritmético de la velocidad de ambas, esto es, la velocidad representativa de dicha drea. El
procedimiento se realizaba, hasta épocas relativamente recientes, en forma bastante manual;
en particular, el relacionado con la medida del drea, donde intervenia un planimetro.
Actualmente, un computador alimentado con los datos de campo efectda dicha labor. Es
evidente que el método es mds confiable en la medida que se tenga una mayor cantidad de
datos de campo®.

Se puede usar alternativamente otro procedimiento® basado en la estimacién de la
velocidad mdxima y media.

a=1+3"-2¢° (1.28.)
L=1+€ (1.29.)
Donde:
Vv
e=-M_] 1.30.
" ( )

El método parece ser bastante recomendable para aplicarlo con pequefias corrientes, en las
que sea valida la aproximacion V =V, (ver tabla 1.4). En estos casos, la velocidad

maxima podria ser tanteada dentro de la zona comprendida entre la superficie libre y el 20
% de la profundidad.

1.2.2.6 REGIMENES DE FLUJO

Los regimenes de flujo aparecen en la mecdnica de fluidos con base en la comparacion
entre las fuerzas que intervienen en el flujo. En hidrulica de canales interesan bisicamente
los de®:

8 En este sentido, resulta conveniente emplear un correntémetro acorde al tamafio de la seccién hidrdulica
donde se mide.

8 ver [1].

8 Se trata de las fuerzas predominantes. La tensién superficial, por ejemplo, no se tiene en cuenta, dado que
sus efectos s6lo se manifiestan a pequefia escala.
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REGIMEN DE REYNOLDS

Resulta al relacionar la fuerza inercial del flujo con la de resistencia viscosa que éste
desarrolla. Esto da lugar al llamado ndimero de Reynolds:

q-" (131,
14

En donde V es la velocidad media del flujo, [ es una longitud caracteristica, que en el flujo
a superficie libre equivale al radio hidraulico, y v es la viscosidad cinemaética.

En un conducto circular presurizado, este nimero se expresa en funcion del didmetro:

g Vs (1.32.)
14

El nimero de Reynolds tiene entre otras utilidades la de clasificar el flujo en:

Flujo laminar
Flujo de transicion
Flujo turbulento

Experiencias desarrolladas en flujo a presion muestran que éste se mantiene laminar hasta
numeros de Reynolds inferiores a 2000.

Se va ahora a explorar la posibilidad préictica de existencia del flujo laminar en un canal.
Para ello, se utiliza el limite, ya citado, en flujo a presién. Para hacerlo aplicable en flujo a
superficie libre, se transforma el didmetro del tubo en el radio hidrdulico, por medio de la
conocida equivalencia d, =4R;, . La expresion del nimero de Reynolds en un canal queda,

consecuentemente, en la siguiente forma (ecuacién 1.32):

R= & (1.33.)

Por tanto, para que el flujo sea laminar en un canal, debe verificarse que:

4VR
R= 2 <2000 (1.34.)
14

Asi, el limite superior del nimero de Reynolds se reduce en un canal a:
R <500

Si se considera agua a 20° C (valor bastante representativo) la viscosidad cinemética
correspondiente es Ix10°° m’s™. De aqui se sigue que el producto entre la velocidad
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media y el radio hidrdulico tiene que mantenerse en el siguiente rango para formar flujo
laminar (ecuacién 1.34):

VR <0.0005 m?s”!

En el disefio de un canal es necesario tomar en cuenta también una velocidad minima®®. Una
empleada a menudo es la de 0.6 ms”. Si se adopta esta cifra, la desigualdad se transforma
en:

R < 0.00083 m

Significa que el radio hidrdulico debe alcanzar como maximo el valor sefialado para que la
corriente a superficie libre tenga la velocidad minima indicada y el flujo sea laminar.

Se relacionan, finalmente, los valores de (b, y) que satisfacen este requerimiento en un
canal rectangular (tabla 1.5). En ella se asume una profundidad del flujo y se despeja el
ancho de la seccién rectangular. Se hace uso de la expresion correspondiente para el radio
hidraulico, contenida en la tabla 1.3.

Y (mm) b (mm)
0.95 13.1
1.0 9.8
2.0 2.8
3.0 2.3
4.0 2.1
5.0 2.0
10.0 1.8
TABLA 1.5

Resulta evidente que las dimensiones obtenidas son demasiado pequefias para un canal de
realizacidn practica.

Por eso se descarta la posibilidad préctica de establecimiento del régimen de flujo laminar
en problemas de hidrdulica de canales. Por consiguiente, se asumird, en toda la exposicién
venidera que el flujo estd en régimen turbulento.

REGIMEN DE FROUDE

Aparece cuando se compara la fuerza de inercia con la de gravedad. Da lugar al niimero de
Froude definido por:

T =

v
Vel

8 Con el propésito de evitar que el material en suspensién se deposite en el fondo del canal.
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Donde V es la velocidad media y / es una longitud caracteristica. En el caso del flujo a
superficie libre se toma la profundidad hidrédulica, D, como longitud caracteristica. Luego:

F=—o (1.35)

Ya fue realizada una interpretacién del término /gD, en la seccién 1.2.2.4. Equivale pues

a ¢, o celeridad del pulso elemental desarrollado sobre un canal de profundidad y¥. De
acuerdo con esto, es factible expresar el nimero de Froude también como:

F =

v (1.36.)
c

Un primer examen de la expresién permite especular acerca de los limites del ndmero de
Froude (deben ser positivos):

0<F<oo

Una revision posterior muestra que el intervalo definido puede ser dividido en otros. Para

ello se acude a la ecuacién (1.36), de la que se infieren los posibles valores relativos de V'y
c:

V<e (1.37.)
V=c (1.38.)
V>c (1.39.)

De las ecuaciones (1.37), (1.38) y (1.39) se concluye que el nimero de Froude admite,
respectivamente, tres intervalos de definicion:

0<F<1 (1.40.)
F=1 (1.41.)
I<F<oo (1.42)

De este resultado se sigue que el flujo a superficie libre se subdivide en tres tipos de flujo,
segln el régimen de Froude:

87 En el caso tratado inicialmente aparecia y en vez de D. En aquel entonces se consideraba un ambiente de
profundidad constante (D = y). Las secciones transversales distintas de la rectangular poseen diferentes
profundidades y utilizar D parece ser, ademds, mas representativo a la hora de evaluar el nimero de Froude.
Esta situacion serd revisada en el capitulo 3.
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FLUJO SUBCRITICO®®

Corresponde a la condicién descrita por la (1.37) o la (1.40). La onda elemental remonta la
corriente. Es el caso ilustrado en la compuerta de la figura 1.29b.

FLUJO SUPERCRITICO

La onda elemental es arrastrada por el flujo. Lo describe (1.39) o (1.42). Se produce, por
ejemplo, durante la operacién de una compuerta en su zona de aguas abajo (figura 1.28).

FLUJO CRITICO

La onda elemental permanece estacionaria con relacién a la corriente. Se ajusta a las
expresiones (1.38) y (1.41).

Lo expuesto en esta seccién puede entenderse también como una manera complementaria
de clasificar el flujo en canales. Por ejemplo, es posible tener flujo gradualmente variado
subcritico y supercritico.

CONTROL HIDRAULICO

En la seccién 1.2.2.4 se presentd la operacién de una compuerta como ejemplo de una
estructura hidrdulica que modifica una corriente aguas arriba y aguas abajo de ella. Se
mostr6 que el cambio lo lleva a cabo un pulso de celeridad ¢ que viaja desde la compuerta
en ambas direcciones. Al relacionar este argumento con lo expuesto en la seccion 1.2.2.6,
se concluye que el flujo aguas arriba de la compuerta tiene que ser subcritico y aguas abajo
de ella tiene que ser supercritico.

Una seccion transversal de un canal, donde sea factible distinguir régimen
subcritico hacia aguas arriba y régimen supercritico hacia aguas abajo se
denomina control hidrdulico.

Se trata de algo mds que una simple definicién. El control hidrdulico es el tinico punto del
canal facultado para modificar una corriente subcritica o una supercritica. Esto es, para
variar el nimero de Froude de aguas arriba y el de aguas abajo. Adicionalmente, sdlo es
viable producir flujo subcritico desde aguas abajo hacia aguas arriba y supercritico en
forma inversa®.

Otros ejemplos de control hidrdulico son los vertederos, cambios de seccién y salto
hidraulico.

El concepto de control hidraulico es, quizd, el mas importante de la hidraulica de canales,
pues se constituye en la herramienta clave para comprender fenémenos propios de ésta.

Baste pensar que solo a través de esta nocion puede entenderse el porqué
resulta posible establecer innumerables profundidades (o niveles hidrdulicos)

88 Resulta admisible decir también régimen o estado subcritico o régimen o estado turbulento, etc.

% 1.a razén es que un flujo subcritico sélo es posible si F < 1. Esto requiere que necesariamente V < ¢ o que
el pulso remonte la corriente, y asi establezca el cambio. El flujo supercritico es factible dnicamente si F > 1
y por tanto V > c. El pulso viaja en el mismo sentido de la corriente.
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en una seccion transversal cualquiera de un canal con caudal, pendiente y
rugosidad conocidos (e inmodificables).

A partir de esto, puede afirmarse, con certeza, que es el control hidrdulico
quien aporta la variable o dato que sirve para cerrar un problema de
hidrdulica de canales, el cual, de otra forma quedaria abierto.

La anterior no es mds que una simple introduccién al concepto de control hidrdulico, pero
resulta ser imprescindible para guiar los desarrollos que vendrdn a continuacion.

Se volverd a tocar este tema, de manera muy especial, en los capitulos 2, 3 y 4.

1.3 EJERCICIOS PROPUESTOS

1.3.1 Deducir las expresiones utilizadas para calcular las propiedades de la seccién
trapezoidal simétrica (tabla 1.3).

1.3.2 Repetir el ejercicio 1.3.1, para el caso de una seccién circular.

1.3.3 Demostrar que para una seccion circular de diametro dj el ancho superficial es un
méiximo si y=d, /2.

1.3.4 Probar que la profundidad del flujo y la profundidad hidrdulica estén relacionadas por
medio de la expresion:

D =ky

Donde x es una constante igual o inferior a la unidad. Por ejemplo, en una seccién
triangular simétrica equivale a 0.5.

1.3.5 Demostrar que en un canal trapezoidal profundo x se aproxima a 0.5.

1.3.6 Construir una gréfica que relacione el talud de un canal trapezoidal con el pardmetro
K.
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2.

PRINCIPIO DE ENERGIA
EN HIDRAULICA DE CANALES

El principio de energia constituye la herramienta esencial de la hidraulica.
Aparece como una reformulacion del teorema de Bernoulli para tomar en
consideracion la energia disipada por el movimiento.

La fundamentacién y aplicacion del principio resulta relativamente simple en
la hidrdulica de tuberias, especialmente porque el concepto de profundidad del
flujo carece en ella de sentido, gracias a la condicién, justamente, de
confinado.

Lo contrario sucede en la de canales donde la profundidad se incorpora
activamente al principio y crea asi una dificultad conceptual y aplicativa
adicional.

En este capitulo se hace un primer contacto con estas novedades a través de la
exploracion de la relacion profundidad presion y de la introduccién de la
nocién de energia especifica.

En este sentido se dard una amplia atencion al concepto de funcion de energia
especifica y a la grafica o curva asociada a ella.

La complejidad de los conceptos requiere que su desarrollo se haga en forma
paulatina. Es el caso del régimen critico que atin deberd formularse con cierta
provisionalidad y cuyo estudio mds completo deberd aplazarse para el
siguiente capitulo.

Se avanzard en el conocimiento de los flujos subcritico y supercritico.
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2.1 DISTRIBUCION DE PRESION EN UN CANAL

2.1.1 DISTRIBUCION HIDROSTATICA DE PRESIONES

El estudio de la distribucién de presién en liquidos en reposo, muestra que ésta deriva de
efectos gravitatorios —inicamente— y conduce al principio fundamental de la hidrostdtica®:

H,=Z+L=cte 2.1)
y

Hp es la llamada carga piezométrica®, que se define como la adicién de las cargas de
posicién® y de presion.

En la (2.1) la suma de ambas se conserva constante al descender o ascender en el seno de la
masa liquida en reposo. El valor de la constante coincide con la cota topogrifica de la
superficie libre del liquido, Zy, si sobre ésta actiia la presion atmosférica. Por tanto, se
puede escribir:

H=z+2=7, (2.2.)
y

Una consecuencia de (2.2) es que la presién varia linealmente a partir de la superficie libre:

p=AZy-7) (3.

La (2.2) y la (2.3) son dos formas alternas de lo que se conoce como ley hidrostdtica de
presiones. Se dice, también, que representan una distribucion hidrostdtica de presiones.

Una distribucion hidrostdtica de presiones requiere que la suma de las cargas
de posicion y presion sea constante. Asi mismo, que ésta sea equivalente al
nivel de la superficie libre, cuando sobre la superficie del liquido actia la
presion atmosférica, como es el caso de un canal.

La dindmica de fluidos aborda el problema de la distribucién de presiones para los liquidos
en movimiento. Se sirve para ello del sistema de ecuaciones de Euler”. Para el propdsito
interesa mirar sé6lo las correspondientes a la seccion transversal de un volumen de control o
conduccion (eje n, eje b)*.

% Véase, por ejemplo, [1].

1 Los términos cota, altura o cabeza también se utilizan en la literatura.

%2 Se trata de la cota topogréfica del fondo. El término carga se emplea para adecuarla a la terminologia
energética.

% Ver por ejemplo [1].

4 Bl sistema de ejes (s ,n, b) se conoce en la mecdnica de fluidos como sistema coordenado de la linea de
flujo. En la mecdnica general, como ejes de la trayectoria. Su origen se desplaza sobre la linea de flujo; por
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2
v, :_a(z+pj 2.4.)
gr on y
Eje b
J p
0=—|z+2 2.5.
Bb( ’ 7] (2

Una primera aproximacién a la distribucion de presiones en la seccién, parte de suponer
que las lineas de flujo son rectas (o se acercan bastante a esta condicién). En tal caso
r. — oo y el término de la aceleracién centrifuga tiende a cero®:

2
V. —0 (2.6,
8t

De acuerdo con este resultado la (2.4) se reescribe:

oz_a(z+pj (2.7.)
on ¥

Las ecuaciones (2.7) y (2.5) pueden ahora integrarse facilmente y producen un resultado
comun:

Z+—=cte

RS

Que es el mismo obtenido antes, (2.1).

La dindmica de fluidos acepta mantener la hipétesis de distribucion hidrostitica de
presiones, en aquellas circunstancias en que pueda despreciarse el efecto de la aceleracién
centrifuga.

En situaciones en que las lineas de flujo tienen un radio de curvatura finito, se habla, por
consiguiente de una distribucion no hidrostdtica de presiones.

Se observa ésta en canales de fondo curvo y en otros casos donde las lineas de flujo tienen
curvatura apreciable, especialmente en una corriente rdpidamente variada®.

esta razon el sistema de versores anexo (f,ﬁ,l; ) se denomina triedro movil. El versor f es tangente a la
trayectoria, por tanto los restantes estan contenidos en un plano normal a €l.

% En este caso, se dice que el flujo es paralelo.

% Esta modalidad de flujo se denomina curvilineo.
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Existe otra condiciéon que induce una distribucién no hidrostatica de presion, atn si el fondo
del canal es recto. Se origina en un detalle adicional de la hidrdulica de canales y que no
aparece en la hidrostdtica: la superficie libre de un canal se inclina por efecto del desarrollo
del flujo.

Antes de plantear el principio de energia, es necesario examinar las dos situaciones citadas.

2.1.2 DISTRIBUCION DE PRESIONES EN UN CANAL DE FONDO RECTO

La ya mencionada inclinacién de la superficie libre hace indispensable revisar el
procedimiento que conduce a la determinacién de la carga de presion y de la piezométrica.

Se tiene, en consecuencia, un canal de fondo plano e inclinacién conocida, 8. Se considera
un punto m situado sobre el fondo. Como éste es recto, la presién depende del peso del
liquido actuante en m. Para evaluarlo, se define el paralelepipedo infinitesimal, de cara
ABCD y centrado en el eje n (originado en el punto m). La altura del sélido descrito es d, en
tanto que su base estd formada por el lado 6 (normal al plano de esta hoja) y la longitud ds,
colineal con el eje del canal (figura 2.17).

Linea Pierométrica

h

)

FIGURA 2.1

El peso correspondiente al volumen del paralelepipedo, se calcula mediante la expresion:
dW =y-ds-8-d (2.8.)

La linea d es la proyeccién de la y (ecuacion 1.1):

%7 La figura ha sido elaborada con las mismas suposiciones empleadas para la Fig. 1.4.
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d=ycos@ (2.9.)
Después de llevar la (2.9) a la (2.8) se obtiene:
dW =y-ds-6-ycosf (2.10.)

El peso elemental crea una presién total p,, sobre el punto m:

aw

= 2.11.
P =50 (2.11.)
La(2.10)enla (2.11) da:
P, =7Yycosf (2.12)

Una vez se divide esta ecuacion entre ¥, se consigue una primera aproximacion a la carga
de presion:

’

h’:[pj = ycosO (2.13.)
4

Esta es adn colineal con el eje n, de suerte que es preciso proyectarla en la direccién y para
trasladarla al plano vertical. Asi se determina la carga de presion h:

h=Hhcos@ (2.14.)

La combinacién de la (2.13) con la (2.14) lleva finalmente a:
P _ 2
h=—=ycos" 0 (2.15)
v

Se desprende de la (2.15) que el valor de la carga de presién es inferior al de la profundidad
y. El desfase entre ambas depende de cos’@ 'y, por tanto, estd relacionado con la pendiente
del canal.

El resultado (2.15) substituido en la expresién (2.1) produce:
HP=Z+yc0s29 (2.16.)
Segtn la (1.3):

Zy=Z+Yy
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Al comparar las dos dltimas ecuaciones, se observa que difieren en cos’6, y asi Hp < Zy. Se
concluye, en consecuencia, que:

En un canal de inclinacion dada, la carga piezométrica estd ubicada por
debajo de la superficie libre y, por consiguiente, la linea piezométrica no
coincide con la linea de la superficie libre®®. Se confirma de esta manera, que
en este caso, la distribucion de presiones no es hidrostdtica.

A pesar de este resultado, es interesante indagar acerca del error que se cometeria al utilizar
la profundidad en lugar de la carga de presion. Este se muestra en la tabla 2.1.

Sy (%) o) Cos’0 y (m) ply (m) Error (%)
0.5 0.286 1.000 2.000 2.000 0.002
1.0 0.573 1.000 2.000 2.000 0.010
2.0 1.146 1.000 2.000 1.999 0.040
3.0 1.718 0.999 2.000 1.998 0.090
4.0 2.291 0.998 2.000 1.997 0.160
5.0 2.862 0.998 2.000 1.995 0.249
6.0 3.434 0.996 2.000 1.993 0.359
7.0 4.004 0.995 2.000 1.990 0.488
8.0 4574 0.994 2.000 1.987 0.636
9.0 5.143 0.992 2.000 1.984 0.803
10.0 5711 0.990 2.000 1.980 0.990

TABLA 2.1

En ella se toma el rango de pendientes ya empleado para definir el concepto de seccidon
transversal (ver seccién 1.2.1.1). Para hacer mds ilustrativa la comparacién, se supone
constante la profundidad (y = 2 m). Con ésta en la (2.15), se calcula el valor de la carga de
presion y se evalda el error porcentual.

Puede advertirse que éste es minimo para los canales de pendiente pequefia, usadas en las
aplicaciones habituales de la ingenieria hidraulica (ver seccién 1.2.1.1).

En conclusién, para pendientes inferiores al /0% (5.71°) puede trabajarse con las siguientes
simplificaciones:

1. La profundidad de la corriente equivale a la carga de presion:

y=L (2.17.)
/4

2. La linea piezométrica del canal coincide con su superficie libre:

H,=Z+y=2, (2.18.)

% Esto implica que un piezémetro embocado en el fondo de la seccién transversal marca un nivel situado por
debajo del de la superficie libre (Fig. 2.1, extremo derecho).
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Planteado de esta manera, el resultado concuerda con el cldsico obtenido en el caso de la
hidrostatica, y se dice que es vdlida la hip6tesis de distribucidn hidrostitica de presiones.

Resulta evidente que se induce una distribucion no hidrostdtica de presiones”
para canales de pendiente grande.

2.1.3 DISTRIBUCION DE PRESIONES EN UN CANAL DE FONDO CURVO

Es inevitable eludir el sentido de la curvatura; por tanto se pueden presentar dos
situaciones: canal concavo o canal convexo. Para simplificar el procedimiento, se abordard
el estudio en forma simultdnea (figuras 2.2 y 2.3).

v
F n

A

@ &)

FIGURA 2.2

En ambos se considera un tramo curvo aislado de canal y sobre el fondo de él se coloca el
punto m. Desde éste, se traza el sistema de ejes (n, ¢), asi como el de la profundidad, y. El
radio de curvatura r. de cada linea de flujo es colineal con el eje n. Para sendas situaciones,
la disposicién geométrica es practicamente igual, salvo por el sentido de los ejes. El eje n y
el radio de curvatura tienen el mismo sentido para el canal céncavo, mientras que el
opuesto para el convexo. El desarrollo deductivo resulta idéntico, excepto por el cuidado
que se debe prestar a la mencionada diferencia (que en su momento serd necesario resaltar).

La componente n de la ecuacién de Euler de un punto p dentro de ambos canales es (2.4):

2
Z; :_aan(ZJriJ (2.19.)

c

Para evaluar el desfase con relacién a la distribucién hidrostdtica, es preciso recalcular la
cota piezométrica. Llegar a la solucién exacta es un poco complicado, en vista de que la

% No obstante que la presién se origina atin en efectos gravitatorios.
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velocidad es funcién de la coordenada n'”. Dado que se pretende es tener una idea sobre
esta discrepancia, se sigue un camino mds simple, que supone una distribucién uniforme de
velocidades (e igual a la velocidad media) a lo largo de n, y un radio de curvatura igual al
radio medio, R, de la curva:

(2.20.)

oyl

(a @

FIGURA 2.3

Con base en (2.20), la (2.19) se transforma en:

2
V_R=_ai(z+£] 221)
g n\”y

El miembro izquierdo de esta expresion es constante, por ende la integracién es inmediata:

2
(z + EJ = cte— V—Rn (2.22)
4 g

En la superficie libre, n=n,,, se tiene que Z=Z,, p=0. Acorde a esta condicién de
borde la (2.22) se expresa de la siguiente forma:

1% Dado que en el flujo turbulento el perfil de velocidad se aproxima bastante al perfil formado por la
velocidad media, el error inducido no seria muy alto en este caso. El grado de aproximacién seria mas alto si
el canal fuera grande (ver seccion 1.2.2.1).
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VZ
Z, =cte———ny, (2.23.)
gR

Después de substraer la (2.23) de 1a (2.22) se llega a:
z+2l |-z —LZ( —n) (2.24.)
y) TR o
La (2.24) se puede reorganizar convenientemente:
z+2)2z Vo ) (2.25)
» I 25.

La (2.25) representaria una distribucién hidrostatica de presiones, de no ser por el segundo
término del miembro derecho. Por tanto se introduce la expresion:

2
Az, = V—(nw -n) (2.26.)
gR

Se trata de un factor que mide el desfase de la cota piezométrica con relacién a la superficie
libre.

Para estimar el efecto sobre el fondo, se hace n = 0 en la (2.26). Luego:

2
AZ, = Viny (2.27)
gR

La (2.27) permite evaluar el signo del desfase de la cota piezométrica, a partir de un andlisis
similar de las variables que la conforman:

2
V—>0
g

ny |>0
R |<0
Esta dltima segiin se trate respectivamente de un canal céncavo o de uno convexo.

Lo mas conveniente, en consecuencia, es reescribir la (2.27) asi:

(z + pJ =7, *AZ, (2.28))
Y
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En esta ecuacion el signo positivo se debe emplear para un canal céncavo y el negativo para
uno convexo.

Este resultado permite establecer la posicién aproximada'”
libre, de la linea piezométrica:

, con respecto a la superficie

Canal concavo. El nivel piezométrico se ubica por encima de la superficie libre.

Canal convexo. El nivel piezométrico se localiza por debajo de la superficie libre'®.

Si se tiene en cuenta que n, —n=d (figura 1.4), la (2.26) puede cambiarse en:

4z, =2 (2.29)

En las figuras 2.2 y 2.3:

Yy
n, =
Y cos@

Al llevar esta substitucién a la (2.27) ésta se transforma en:

2
Az, =2
gcosO R

(2.30.)

El factor de desviacidn, asi presentado, incluye ademads el efecto de la inclinacién del fondo
del canal (cos@).

Después de substituir la (2.30) en la (2.28) se obtiene:

2
7+P_z7 + V> (2.31.)
/4 gcos@ R
Una manipulacién apropiada de ésta permite evaluar la presion:
Vi oy
p=(Zy-Z)y* Ly (2.32)
gcos@ R

El primer término del miembro derecho simboliza la variacion hidrostética de la presién
(ecuacién 2.3). El segundo corresponde al incremento o decremento - por los efectos

%" En virtud de las suposiciones realizadas para lograr la integracién de la ecuacién de Euler.
192 Este resultado se comprueba al embocar un piezémetro en el fondo de ambos tipos de canal (Fig. 2.3 y Fig.
2.4).
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combinados de pendiente y de inercia — de la presion. En estas condiciones, se corrobora
que la distribucién de presiones no es hidrostatica en un canal curvo.

Con base en las figuras 2.2 y 2.3:
y=Z,-Z

La (2.32) se transforma finalmente en:

p v:
== lt— |y (2.33)
14 gRcos@

De (2.33) se desprende que:
La carga de presion es superior a la profundidad en canales céncavos.
La carga de presion es inferior a la profundidad en canales convexos.

Esta ecuacion define en una forma mds general la carga de presion, al incluir
conjuntamente el efecto gravitatorio (corregido por la pendiente) y el inercial. En un canal
concavo la inercia refuerza la “presion gravitatoria” y en el convexo la debilita.

La expresion (2.33) - y similares - tienen una utilidad basicamente cualitativa, a causa de
las suposiciones introducidas con el fin de facilitar la integracién de la ecuacién de Euler.
Entre éstas, la que atafie a la velocidad es mds real que la del radio de curvatura'®. Por ello,
cualquier empleo de ellas, con este propésito, debe hacerse con reserva.

La (2.33) sirve de apoyo para afirmar que la distribucién de presiones se aleja mds del
modelo hidrostético en la medida que la corriente es mds rdpida y el dngulo mayor (mayor
pendiente en el sitio).

A partir de la (2.33) se plantea un hecho interesante desde el punto de vista practico: en un
canal convexo (signo negativo en la correccioén) la presion en el fondo podria llegar a
anularse en algin momento, si concurrieran condiciones geométricas y cinematicas
adecuadas. Podria también descender por debajo de cero y provocar el fendmeno de la
cavitacion. Esta eventualidad debe preverse en el disefio de canales destinados a corrientes
a alta velocidad, como, por ejemplo, vertederos.

Un flujo curvilineo puede aparecer también en canales de fondo plano, en la vecindad de
una estructura hidrdulica, como una compuerta (figura 2.4), por ejemplo. La convexidad de
las lineas de flujo cerca de las tomas piezométricas induce el descenso del nivel en los
piezémetros, por debajo del de la superficie libre. Este efecto se hace mds notable hacia la
parte inferior de la compuerta, como lo ilustra el diagrama de presiones anexo a la figura.

19 Especialmente en flujo subcritico (ver seccién 2.3.2.3).
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En sintesis, el valor elevado de la pendiente y la curvatura del fondo del canal - o de las
lineas de flujo - impiden mantener la hipdtesis de una distribucion hidrostatica de presiones.
Sin embargo, existe una diferencia substancial entre ambas situaciones. En canales de
pendiente alta, la cota piezométrica se sitda un valor constante por debajo de la superficie
libre. Esto no sucede, evidentemente, en presencia de alguna curvatura (ver figura 2.4).

FIGURA 2.4
2.2 PRINCIPIO DE ENERGIA

2.2.1 CARGA HIDRAULICA

Considérese un tramo de canal de inclinacién dada, @, limitado por dos secciones
transversales arbitrarias ubicadas en las abscisas X; y X (figura 2.5). Supdéngase asi mismo
que el régimen es permanente.

La energia por unidad de peso del liquido en cualquier seccién, o carga hidrdulica de la
corriente, H, se obtiene a partir de la siguiente expresion general:

2
H =Z+£+a‘2/— (2.34.)
/4 8
En donde:
VZ
ai
2g

Se denomina indistintamente carga, cabeza, altura o cota de velocidad (o cinética). A pesar
de esto, de aqui en adelante se utilizard el término carga cinética'®.

En el caso de un canal con pendiente cualquiera, los resultados (2.15) y (2.9) establecen:

1% Tal como se ha hecho ya con el resto de componentes involucrados en la (2.34).
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h=£=ycos29
Y

d=ycos@

De la combinacion de ambas aparece:

P _dcos 6 (2.35.)
y

Al substituir la (2.35) en la (2.34), ésta se transforma en:

2

H =Z+dc0s6+0{‘2/— (2.36.)
8

O su forma equivalente, segin la (2.15):

2
H=Z+ycos’ 0+ O(V— (2.37.)
2g
Cualquiera de las expresiones (2.34), (2.36) o (2.37) simboliza, sin restriccién de
inclinacién'®, la carga hidrdulica para un canal.

En canales de pendiente pequefia (ver seccién 1.2.1.1 y tabla 2.1) cos’6 se aproxima a la
unidad.

195 A través de un procedimiento similar puede encontrarse una ecuacién para la carga en un canal curvo. Se
debe, sin embargo, tener en cuenta las aproximaciones empleadas para su deduccién. Ver ejemplo 2.1.
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En tal situacidn, la carga hidrdulica se simplifica en:

VZ
H=Z+y+a— (2.38.)
28

Dado que en este libro se hace especial énfasis en canales de pendiente pequefia, ésta serd
la ecuacién que se empleard, salvo advertencia en contrario, para determinar la carga
hidraulica.

2.2.2 PRINCIPIO DE CONSERVACION DE ENERGIA
Entre las dos secciones transversales extremas de un canal (figura 2.5), la conservacién de
la energia se escribe asi:

H,=H,+AH (2.39.)

AH representa la parte de la carga hidrdulica cedida, o que no puede reutilizarse para el
movimiento. Esto es, aquello que se denomina habitualmente una pérdida de energia o
también, una pérdida hidrdulica.

Como es bien conocido, tiene su origen en efectos friccionales en el interior de la corriente
y en variaciones geométricas de la conduccidn.

La linea que une las cargas hidraulicas extremas H; y H; es la linea de energia (figura 2.5).
Su pendiente se simboliza con Sy

La linea que une ZW; y ZW; es la ya mencionada linea piezométrica, que coincide con la
superficie libre en un canal de pendiente pequefia. Su pendiente se designa con Sy,
EJEMPLO 2.1

Considérese un canal rectangular céncavo que transporta un caudal conocido. Expresar la
carga hidrdulica en términos de y.

SOLUCION
De (2.33) en (2.34):

2 2
[ e

gRcos 8 2g
O también:

2
Hez+y+ [ &

g \Rcos@ 2
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De acuerdo con la continuidad:

Dada Ia inclinacion del canal, el drea del flujo debe expresarse en términos de d (ver
seccion 1.2.1.1):

A=bd

Después de substituir las dos dltimas ecuaciones en la expresion para la carga, se obtiene:

2
H=Z+y+ %2(3’+aj
gb°d”\ Rcos@ 2

Yaque (1.1):
d=ycosb

Una vez se reemplaza ésta en la anterior, se llega finalmente a:

2
H=zZ+y+ 2 [ Y ¢
gb°y cos” 0\ Rcos@ 2

2.3 ENERGIA ESPECIFICA

El concepto de energia especifica es de uso exclusivo de la hidrdulica de canales. Se trata,
por tanto, de otra nocién que sirve para marcar diferencia con la de tuberias.

2.3.1 DEFINICION

La carga hidréulica utiliza como referencia un plano horizontal arbitrario, el mismo del que
se sirve la carga de posicion, Z'®. La energia especifica, E, es también una carga hidraulica,
pero medida desde el fondo de un canal'”".

En virtud de la inclinacion de éste, cada seccién transversal posee su propio origen para la
energia especifica. Le confiere, pues, un cardcter de movilidad, que no tiene el de H.

Lo expuesto y la figura 2.5 permiten formular una ecuacidén para la energia especifica. En
ella se aprecia que la energia especifica es la suma de las cargas de presion y cinética:

1% E] nivel de referencia se denomina a menudo datum. El medio del mar oficia muchas veces como tal.
197 Podria llamirsele también carga especifica. Esta denominacién es menos empleada que la de energia
especifica.
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V2
E=y+a— (2.40.)
2g

A partir de esta representacion y de la (2.38) se establece el vinculo entre H y E:
H=Z+E (2.41.)

Con base en la (2.41), la conservacion de la energia (ecuacién 2.39) puede formularse en
términos de la energia especifica:

Z,+E =Z,+E,+AH (2.42.)

La (2.40) resulta mds util a la hora de la aplicacidn, si se expresa en funcién del caudal.
Para eso se tiene en cuenta ademas la (1.12):

v=2
A
2
E=y+ a2§A2 (2.43.)

2.3.2 FUNCION DE ENERGIA ESPECIFICA

2.3.2.1 DEFINICION

Un problema hidrdulico tipico (ver seccién 1.2.2.6) requiere del conocimiento previo del
caudal, coeficiente de Coriolis, la pendiente, la rugosidad y la geometria de la seccién
transversal (sus pardmetros). Queda cerrado al calcular la profundidad en aquellas
secciones transversales en que sea necesario.

En estas condiciones se puede pensar que la (2.43) es una funcion de la profundidad
(Gnicamente):

E=E(y)
La formulacién anterior es conocida como funcion de energia especifica.

2.3.2.2 FORMAS PARTICULARES DE LA FUNCION

Cuando se conocen el caudal y el coeficiente de Coriolis, la funcién toma el aspecto que le
imprime cada tipo particular de seccién transversal. Se pueden derivar algunas de éstas con
el auxilio de la (2.43) y de la tabla 1.3:
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SECCION RECTANGULAR

2
E=y+ 2% L (2.44.)
2gb” y
O también:
2
1
E=y+al — (2.45.)
2g y
Donde:
0
== 2.46.
q 5 ( )

De esta manera, el caudal se presenta reducido en el ancho del canal. Por esta razén, g [/’t’],
se denomina caudal por unidad de ancho o caudal unitario. Se trata, por obvias razones, de
una definicién que sélo es vdlida en el caso de un canal rectangular.

El grupo de constantes incluidas dentro de la carga cinética puede reemplazarse por una
sola:

2

K, =4 (247
28

Con base en esta substitucion, la (2.45) toma la forma general:

K
E=y+—=% (2.48.)
y
SECCION TRIANGULAR
2
E=y+ aQ2—4 (2.49.)
2877y

Un procedimiento andlogo al seguido antes, permite reagrupar el conjunto de constantes
asociadas a la carga cinética, en:

2
K, = an (2.50.)
2gz

La (2.45) adquiere, en consecuencia, la formulacién general:
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k
E=y+ y—{; (2.51.)
SECCION TRAPEZOIDAL

2
E=y+-—2 (2.52)
2gy°"(b+zy)

En este caso, las constantes de la carga cinética no se pueden incluir en una tnica. Esta es,
por consiguiente, la forma general de la funcién en un canal trapezoidal.

SECCION CIRCULAR

Y |

Para este tipo de seccidn, tampoco es posible lograr un grado de simplificacién adicional.

E=y+a (2.53.)

En la seccién mixta-natural y en la de herradura, ni siquiera es factible disponer de una
féormula compacta para el drea. No se puede, por tanto, expresar la funciéon de manera
explicita.

Las constantes Kg y K7 se denominan pardmetros de la funcion de energia especifica. Si
bien carecen de interés prictico, cobran alguna importancia porque ayudan a comprender,
mas comodamente, el significado matematico e hidraulico de la funcién.

2.3.2.3 CURVA DE LA FUNCION DE ENERGIA ESPECIFICA

Las formulaciones particulares hechas para la funcién de energia especifica en la anterior
seccion, dejan entrever una cierta complejidad en ella, la cual obstaculiza la tarea de
interpretacion hidraulica. Por eso, el camino mas aconsejable, para alcanzar este objetivo,
es elaborar un grafico o curva de la funcién de energia especifica.

ELEMENTOS PARA ELABORAR LA CURVA DE ENERGIA ESPECIFICA

1. Una forma coherente de construir esta curva parte de la transformacién de la (2.48),
(2.51) y (2.52) hasta expresarlas de manera explicita'®:

V' —Ey’ +k, =0 (2.54.)

¥y —Ey'+k, =0 (2.55.)

198 Se trata ahora de emplear la funcién inversa: y = f (E ).
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2
2y’ +2(2b~Ez)y’ +b(b—2Ez)y’ — Eb’y’ +0;£ =0 (2.56.)
8

Esto es, la seccién transversal rectangular, triangular y trapezoidal. Unicos casos donde ello
es viable.

Un método para trazar la curva de energia especifica consiste en dar un valor cualquiera de
energia especifica, E, y calcular las profundidades que satisfacen las ecuaciones (2.54),
(2.55) y (2.56)'".

Dada la multiplicidad de raices que su caricter polindmico les confiere, es importante,
inicialmente, determinar cudles de éstas son Utiles para la hidrdulica de canales.

2. Las ecuaciones polindmicas citadas son de tercer grado para la seccién rectangular y
quinto grado para la triangular y trapezoidal. De acuerdo con esto, existen tres raices o
profundidades que satisfacen el problema particular (K, E) en tanto que cinco los (K7, E) y

[(Q b z o) E]

Es claro que el tipo de raiz, sea positiva, negativa o compleja, depende de las
combinaciones factibles entre £ y demds pardmetros de cada caso. Se puede conjeturar
acerca del nimero maximo de soluciones en cada clase, con base en el aspecto de las
ecuaciones (2.54), (2.55) y (2.56)""°:

Seccion Rectangular: Dos positivas y una negativa.

Seccién Triangular: Dos positivas y una negativa como maximo. El resto seria un par de
complejas.

Seccién Trapezoidal: Dos positivas y tres negativas, si los términos (2b-Ez) y (b-2Ez) son
ambos positivos o bien uno negativo y el otro positivo.

Una profundidad negativa carece de sentido fisico. Podria construirse una curva de energia
especifica para ellas, pero no tiene importancia para la hidraulica de canales.

Una solucion conformada tunicamente por raices complejas y/o negativas, llevaria a
concluir que un problema no es hidrdulicamente viable'’’.

' En el caso de las secciones diferentes a las citadas, es necesario recurrir a la (2.43) y emplear un programa
de computador mds elaborado. En las situaciones mds simples, la solucién serfa mds rutinaria por ser las
ecuaciones polinémicas.

19 1 a determinacién de los posibles tipos de raiz en las ecuaciones polinémicas estd basado en la reoria de
ecuaciones algebraicas, y en particular, en la llamada regla de los signos de Descartes. Segin ésta, el nimero
méaximo de raices positivas equivale al nimero de cambios de signo en la funciéon E (y). El de raices
negativas, a la cantidad de cambios de signo en E ( -y ). Ver por ejemplo [2].

"""Hay que ser cuidadoso al interpretar este argumento. El valor del parametro de la funcién de energia (Kg o
Ry) o de los parametros del problema podria resultar incompatible con una cierta energia especifica. Esto
impediria, en teoria, el flujo. No obstante, la evidencia muestra que éste se desarrolla. La razon: el flujo se
reconfigura al modificar su energfa especifica. En los capitulos 3 y 4 se profundizard sobre el tema.
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Interesan, por consiguiente, sélo raices positivas y la curva de energia especifica se elabora
Unicamente para éstas. Esto es, en un sistema de ejes positivos.

Cuando el mencionado procedimiento se repite un nimero indefinido de veces, se genera
una tabla o un conjunto de puntos (E, y). Con ellos se dibuja la curva de energia especifica.
Esta se dispone sobre un sistema de ejes coordenados, donde la profundidad ocupa'” el eje
de las ordenadas y la energia especifica el de las abscisas.

3. La curva de energia especifica tiene dos asintotas:
Enla (2.48), (2.49) y (2.52):

LimE(y)=y
y >

Es decir, la curva de energia especifica posee una asintota inclinada 45° con respecto al eje
E.

El andlisis precedente se basa en las suposiciones que condujeron a la (2.40). Por tanto,
tiene validez general para canales de pendiente pequefia (inferior al 10%). La asintota
presenta una inclinacion diferente en caso del canal tener una pendiente grande.

LimE(y)=oc0
y—0"

Se trata ahora de una asintota horizontal.

La existencia de dos asintotas anuncia una curva de energia especifica compuesta por dos
ramales. Este hecho concuerda con lo expuesto con relacién al nimero de raices positivas.

4. Un dibujo tipico de esta curva se presenta en la figura 2.6.

El trazado corresponde al de una hipérbola con vértice en C. Posee dos ramas, CA y CB,
que se extienden indefinidamente hacia la regién derecha del plano coordenado.

El aspecto de la curva de energia especifica tiene un cardcter invariable, con independencia
de la geometria de la seccidén transversal —aun si ésta es una natural- del caudal, del
coeficiente de Coriolis, o de todos los pardmetros en forma simultdnea. En estos casos
podrian advertirse cambios en las pendientes y curvaturas, pero especialmente un
desplazamiento del vértice C en el plano coordenado (ver figura 2.9).

112 Se procede ordinariamente asi en la literatura de origen estadinense. En la europea, por el contrario, se
ubica la energia especifica en el eje de las abscisas y la profundidad en el de las ordenadas. El sistema que se
utiliza aqui tiene la ventaja que al estar la profundidad en el eje de las ordenadas coincide con la orientacién
real de la profundidad en la seccién transversal del canal.
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FIGURA 2.6

CONSECUENCIAS HIDRAULICAS DE LA CURVA DE ENERGIA ESPECIFICA

1. El eje de las abscisas representa el conjunto — o rango - de energias especificas
admisibles en un problema hidraulico. Este se extiende hacia la derecha del eje E, desde un
valor minimo, E., hasta el infinito (figura 2.6). La seccion transversal particular admite, por
tanto, infinidad de energias especificas para los pardmetros dados. Esto lleva,
necesariamente, a plantearse las siguientes preguntas:

(C6émo se establece un valor particular de la energia especifica en la seccién transversal?
(Cémo pueden manifestarse tantas energias en una misma seccién transversal?

Para comprender esto, considérese un caso practico. Un tramo de canal, en cuyos extremos
de aguas arriba y aguas abajo (i, j) se hallan ubicadas sendas compuertas'” (figura 2.7), que

actdan como controles hidrdulicos, aunque - por ahora - no simultdneamente'",

Supéngase ahora que existe flujo supercritico (ver seccién 1.2.2.6) en el canal. Cuando se
modifica la apertura en la compuerta de aguas arriba, a;, se propaga este efecto hacia la
zona de aguas abajo y se establece alli una energia especifica E, cuyo valor puede
determinarse a partir de (2.42):

E=E(a )+Z —-Z-AH (2.57.)

3 P . . . . -
13 1 .a compuerta aparecer reiteradamente en este libro, en aquellas explicaciones donde se requiera utilizar

un control hidrdulico real. La razén principal es que se tienen ya algunas nociones en cuanto a su
funcionamiento, y esto agiliza la exposiciéon. Por lo demds, no hay riesgo de pérdida de la generalidad y
resulta vdlido el empleo de cualquier otro ejemplo de control hidraulico.

4 Es decir, se debe suponer que el flujo es supercritico (control aguas arriba) o subcritico (control aguas
abajo). Se verd en el capitulo 5 que actuacién simultdnea de ambos si es posible.
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La energia especifica en esa seccidn transversal aparece, por tanto, como el resultado de la
transformacién de la producida por el control de aguas arriba, por causa del cambio en la
cota del fondo y de las pérdidas hidriulicas.

Cada nueva operacioén del control hidrdulico de aguas arriba crea una nueva energia, E,

aguas abajo'”.

Este raciocinio puede reelaborase, en una forma similar, para el control de aguas abajo.

2. Esa energia dada, E, admite dos profundidades que la verifican: y; y y, (figuras 2.6 y 2.7).

Acorde a la (2.43) es valido escribir''®:

2
E=y+a-2— (2.58.)
2A,8
2
E=y,+a-2— (2.59.)
2A,8

La interpretacion de este hecho constituye un aspecto de vital importancia para la
hidraulica de canales.

Se trata de algo novedoso: para una misma energia existen dos cargas de presion (y;, y.) que
la satisfacen. Esto es, dos tipos de flujo. Se les puede llamar provisionalmente:

15 En fin, se trata del tipico esquema de causa — efecto. La causa, la operacién de la compuerta. El efecto, una
nueva energia especifica aguas abajo.

116 Se dice, en consecuencia, que la energia y la profundidad no estdn en relacién uno a uno (univoca). Por
tanto, su vinculo es biunivoco.
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Flujo Tipo 1 Vi
Flujo Tipo 2 Y2

En el caso de la hidrdulica de tuberias, es imposible que tal hecho aparezca: una misma
energia no se verifica para dos cargas de presion diferentes. Basta un sencillo ejemplo para
corroborar esta afirmacion:

Considérese una tuberia de didmetro variable y pendiente conocida, que transporta un
caudal dado. Supdngase que en el extremo de aguas arriba se conoce la carga hidraulica H;.
La de aguas abajo es de acuerdo con el teorema de Bernoulli y la ecuacién de continuidad:

2
H=2,+"+a 2 -n,
4 2A8
Pero:
zd;
2 = 4'

De esto se sigue que:

80°

4
ﬂzdjzg :

Pz _ H -«
4

A partir de esta formulacion, resulta evidente que el valor de la presién tiene que ser

unico'”.

3. La proporcién en que la carga cinética participa en una misma energia especifica, E, es

diferente para cada uno de los tipos de flujo anunciados arriba. Idéntica precisiéon puede

hacerse para la carga potencial (presion). Una simple aproximacidn geométrica, en la figura

2.6, permite comprenderlo mejor:

Sea el tridngulo OJG, is6sceles y rectangulo en J:

az)’]

0J =JG

Se concluye facilmente, que:

"7 Al tener el flujo el cardcter de confinado, su drea coincide con la de la conduccién y es por tanto
independiente de la carga de presion. En este sentido cabria establecer la analogia y=d,. Este es el detalle que
allf permite la identificacion univoca entre carga de presion y carga hidrdulica.
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JG = Yi

Con base en la figura 2.6, es valido afirmar que:

JI=E

JI=JG+GI

Después de relacionar las tres dltimas expresiones, se llega a:

E=y,+ GI

Si la anterior se compara con la (2.58), se arriba a la siguiente igualdad:

2 2
aQ” _ o (2.60.)
284, 2g

Un procedimiento similar efectuado para el tridngulo OKD permite concluir que:

KF =y,

2 2
2 _Fp-al (2.61.)
2gA, 2g

A partir de estos resultados se puede generalizar una importante propiedad geométrica de la
curva de energia especifica:

En la curva de energia especifica, el segmento de recta paralelo al eje de las
abscisas y comprendido entre el eje de las ordenadas y la asintota inclinada
equivale a la carga de presion (profundidad). Por su parte, el medido entre la
asintota inclinada y la curva corresponde a la carga cinética.

Este hecho se encuentra ilustrado para ambos valores de profundidad en la figura 2.6.

En la misma figura se observa para el flujo tipo 1, que:

GI > JG

O en forma equivalente:

2

a—t>
2g Vi
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De aqui:
Jav, > 2 /gy,

Segun el Ejercicio 1.3.4 la profundidad hidrdulica y la profundidad estdn vinculadas por la
ecuacion:

D, = ky,
K<l (2.62.)

Después de substituir ésta en la anterior expresion, se llega a:

2
\/EV] > \fk_ \ gD,
También:

Jav, |2

>7

v 8D, K

Se reconoce el nimero de Froude en el miembro izquierdo de la desigualdad'*®. Luego:

2
7> =
K

De acuerdo con (2.62) debe darse necesariamente:

\F>]
K

Se concluye, por consiguiente, que:

F >1

1
También, por medio de un procedimiento similar, que:

F <1

2

18 _a definicién del nimero de Froude introducida aqui considera el coeficiente de Coriolis, a diferencia de la
dada en la seccion 1.2.2.6. Se debe a que ésta fue obtenida a partir de flujo ideal. En este sentido, la que se
utiliza ahora resulta mas completa. En el capitulo 3 se demostrard que la presente es la mas coherente con el
comportamiento real del liquido.
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Se ha comprobado, a través del anterior desarrollo, que el flujo tipo 1 es supercritico y que
el 2 es subcritico. Se establece por consiguiente:

La profundidad y, se denomina profundidad supercritica y la y, profundidad
subcritica. Se pueden llamar también soluciones supercritica y subcritica del

problema. Asi mismo, cabe la designacion de profundidades alternas'”.

La rama inferior CB —o supercritica— y la superior CA —o subcritica— de la
curva de energia especifica contienen todas las relaciones posibles entre
energia especifica y profundidad, para un problema hidrdulico cualquiera
(figura 2.8). En estas circunstancias la curva de energia especifica incluye un
cimulo de informacion E(y ) para ese problema'™.

Por tanto, la rama superior se debe asociar exclusivamente a la operacion de
un control hidrdulico de aguas abajo, y la inferior a la de uno de aguas arriba.
Ambas clases de control hidrdulico podrian, en condiciones propicias, fijar la
misma energia especifica, E, en un sitio del canal. Empero, las dos
profundidades (raices) de las ecuaciones (2.54), (2.55) y (2.56) no pueden
manifestarse de manera simultdnea: se trata sélo de meras posibilidades.

Una curva de energia especifica podria tener validez para todo el trazado de

un canal, en la medida que los pardmetros que la determinan no varien sobre

él.
4. Se puede ahora pasar a establecer nuevas propiedades que sirvan para mejorar la
caracterizacion del régimen subcritico y del supercritico. Se recuerda que una nocién

elemental de éstos fue entregada en la seccién 1.2.2.6.

De nuevo, se observa en la figura 2.6 que:

GI > FD
Luego:
2 2
a—1>a—*+
2g 2g

Como resulta evidente, ademds, que y, > y,, se concluye lo siguiente:

El flujo subcritico es mds profundo que el supercritico; tiende a ser grueso y lento.

1% En este trabajo, de aqui en adelante, el subindice / serd entendido como sinénimo de flujo supercritico,
mientras que el 2, como de flujo subcritico.

20 1.0 mds sorprendente de esta afirmacién es que se puedan establecer esa amplia gama de profundidades
para un mismo grupo de parametros. Pero especialmente para un mismo caudal!
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El flujo supercritico es mds rdpido que el subcritico; tiende a ser delgado y rapido''.

A través de una seccion de un canal una corriente puede exhibir estos dos
aspectos diametralmente opuestos y aun asi marcar la misma energia
especifica (figura 2.7).

F
A
& Fa m‘,‘i-‘;,ﬂ
o
i\“‘“u
L.
x 4k /
Fluja Critica = § j‘/
» %
AY,
v M /
A =
T -Rawma .5 upercrition B
ALY Fx>f
v E
E, E E
FIGURA 2.8

Supéngase ahora que el flujo subcritico se hace cada vez mas profundo. Implica que:
y,>>0=
A, >>0

Esta dltima condicién se refleja en la respectiva carga cinética:

2
aQ2 ~0
2gA;

Una vez se traslada a la (2.59) permite concluir que:
E=y,

En una corriente profunda la energia especifica equivale, prdcticamente, a la
profundidad.

12 Estas caracterizaciones explicarfan, en cierta forma, la adopcién de otros nombres empleados para el flujo
supercritico y el subcritico. En la literatura europea (especialmente en la francesa) es bastante utilizada la
designacion de flujo torrencial y flujo fluvial, respectivamente. Tienen la ventaja de describir la forma como
se desarrolla cada uno. Ven Te Chow [3] usa también la terminologia de estado bajo y estado alto,

respectivamente.
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Dado que la carga cinética es casi nula, se verifica que:
V,=0=
F,<<I(F,—>0)

En forma semejante, asimase ahora que el flujo es cada vez menos profundo.
Simboélicamente se expresa asi:

vy, —0"

Al substituir este resultado en la (2.58), resulta posible escribir:

2
E~
2gA

En una corriente poco profunda la energia especifica equivale prdcticamente a
la carga cinética.

De acuerdo con la misma suposicion:

2
aQ .

~ o’ =
2gA,

V, 5>’ =

F>>0(F, - )
En sintesis:

La energia especifica en régimen supercritico tiende a tener, bdsicamente, un
cardcter cinético. Mientras que la del subcritico uno primordialmente
potencial.

5. El flujo se percibe mas profundo -y el nimero de Froude disminuye - cuando se recorre
la rama subcritica en sentido horario; ademds, éste gana energia especifica'? (figura 2.8).
En el caso de la supercritica, al transitarla en sentido antihorario, la corriente se observa
menos profunda y el nimero de Froude aumenta; también ésta adquiere energia especifica
(figura 2.8).

122 La energfa especifica, al contrario de la carga hidrdulica, puede incrementarse (ganarse) a lo largo del
desarrollo del flujo. A esta conclusion se llega al examinar la (2.57). Allif Z; > Z ysi(Z;-Z) > AH entonces
E > E; y la energia especifica aumenta.
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Simbdlicamente:

F 1= A4y,>0= 4E, >0
FT= Ay, <0= AE, >0

6. La pendiente del ramal subcritico tiende a ser, en general, mayor que la del
supercritico. Graficamente, en la figura 2.8:

AE=(E'-E)>0
El cambio en la energia especifica es el mismo para ambas ramas.
La pendiente aproximada de cualquier rama, &, puede expresarse como (figura 2.8):

Ay,

SE"ZAE

Si se trata de la rama supercritica:

Ay, =y',—y, <0

En el caso de la subcritica:

Ay, =y,—-y,>0

De la figura 2.8, se deduce que:

A4y, | >|4y,|

Al ser idéntico el cambio en la energia especifica, se concluye que:

Sk

S
£ (1)

(2)
Esta conclusién tiene una importante implicacién hidrdulica: el flujo supercritico es
mds “sensible” que el subcritico: un pequefio cambio en la profundidad produce una
gran variacion en la velocidad (figura 2.8).

7. El vértice C de la curva de energia especifica tiene por coordenadas (E_,y,). Dado

que cada rama de la hipérbola representa los regimenes subcritico y supercritico,
resulta natural pensar que el punto C corresponde a la zona de la curva de energia
especifica que describe el flujo critico (¥=1) (figuras 2.6 y 2.8).
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E_ se denomina energia critica. Puede interpretarse como la energia minima que
requiere una corriente para transitar un canal.

¥, se conoce como profundidad critica.
De la figura 2.6 se infiere facilmente:

yl < y('
y2 > yc

Y por tanto:

Un flujo es supercritico si su profundidad es inferior a la profundidad critica.
Es subcritico en caso contrario.

8. Un cambio en los pardmetros del problema hidrdulico hace que la curva de energia
especifica se desplace en el plano que la contiene.

En la figura 2.9 se exhibe una situacion de esta indole. Se ha empleado para su elaboracion
un ejemplo real: un canal rectangular de ancho variable, cada metro, entre / m y 5 m (no
prismatico). El caudal utilizado fue 5 m’s”’ y a=1.

254+ —— - ——

ymis+r---—--——------"--—-"—-"—~——"————— - — — 7 i iy

054 - - oo e N e S — T — ]

| |
0 0,5 1 15 2 25 3
E [m]

FIGURA 2.9

La curva del extremo izquierdo corresponde al canal que tiene el mayor ancho. Cada vez
que se disminuye éste, los vértices se desplazan hacia la derecha y hacia arriba. La razén de
este comportamiento corresponde a los contenidos del préximo capitulo.

El resultado es, pues, una familia de curvas en el pardmetro Kx.
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Es vdlido afirmar que el plano coordenado, (E, y), contiene toda la informacién posible
relacionada con ambas variables'®.

EJEMPLO 2.2

Un vertedero de excedencias'®, de seccién rectangular, evacua un cierto caudal. En su
extremo de aguas abajo, el canal remata en forma de canal céncavo con el objetivo de
disipar la energia de la corriente antes de retornarla a otra natural. Determinar, sin
considerar pérdidas:

a. Los valores de d, p/y v, p/% V, Zw, Hp en el punto A, donde comienza la curva vertical.
b. Zw, p/y Hp en un punto mds aguas abajo, B (¢ =4° ).

Datos:

Q=100m’s" R=8m
b=20m =8
a=1 Z, = 2000 m

2040 m

K

Embalse

SOLUCION

PARTE A

Principio de energia (sin pérdidas) entre el embalse E y el punto A (ecuacién 2.39):

H,=H,

12 Por ejemplo, toda la relacionada con la hidrologia propia de la zona que contiene un canal dado. Se trata

en este caso de varias curvas, dibujadas para otros tantos caudales.
124 1a estructura representada se ubica anexa a presas de tierra o enrocado. En las de hormigén esté integrada
a ellas. Se les suele llamar, en este caso, presa vertedero, azud, o cimacio (Espaiia).
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En el embalse toda la energia puede considerarse potencial'>. Luego:

H,=H,=2040m

Ya que:

0=8>57I

Este canal debe tratarse como uno de gran pendiente ( y # d ) (ver seccién 2.1.2).

Es indispensable, en consecuencia, utilizar la (2.36):

VZ

H,=Z,+d,cos0+a—=
2g

Segtn la continuidad:

Q

V,=—
* bd,

La expresion para la carga hidrdulica se puede reescribir de la siguiente manera:

2
HE=HA+dAc0s9+0{%
2gb°d;

Después de substituir los datos en la anterior, ésta se transforma en:

100’
2040 =2000+cos8°d , + IX ———5——
2x gx20"xd;

Una vez que se simplifica, se llega a:

40=0.99d, + 1272 v
d

A

Equivalente al polinomio ctibico:

0.99d; —40d; +1.274=0"

125 . - P - - . R

Esta afirmacion es valida en un sitio suficientemente aguas arriba del vertedero, donde la superficie libre es
horizontal. A parte de esta condicién, puede admitirse que el funcionamiento es aproximadamente
estacionario, en la medida que el drea del embalse es mayor.

126 [ a5 unidades de 1.274 son [m°>s ]2 [m 7 sZ jym 2 j=[m’ ].
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Su solucidn arroja tres raices:

d, =0.179 m
d,, =40.403 m
d, =-0178 m

La tercera raiz es negativa y por ello se descarta.

La primera es la solucién supercritica y la segunda la subcritica. En este caso se debe tomar
la primera, porque el flujo se establece mediante una progresiva aceleracion a partir de la
parte mas alta del vertedero (control de aguas arriba)'.

Luego:

d,=0.179m

Dela (1.1):

d, 0179

= = =0.181m
cos@ cos8°

Ya

A partir de la (2.15):

Pa - y,cos’0=0.181xcos’ 8°=0.177m
/4

Con base en la continuidad:

] 3 -1
v, =2 0o {’" S }=27.933ms’

bd, 20x0.179| m?

De la (1.3):
Zy=Z,+y,=2000+0.181=2000.181 m

Acorde ala (2.1):

H, =Z,+%4=2000+0.177 = 2000.177 m
' y

127 Obsérvese que esta ciibica es diferente de la (2.54), por la diferencia que debe hacerse entre y, d.

128 a comprensibilidad de este concepto mejorard en la medida que se avance en los temas, especialmente en
el capitulo 3. Por ahora debe aceptarsele —sin mayor dificultad— con las bases dadas en este capitulo y en el
anterior.
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PARTE B
Entre el punto A y el B se verifica la conservacion de la energia:
H,=H,=2040m

En el sitio donde desea evaluarse la carga de presion, la carga hidrdaulica puede expresarse a
partir del resultado obtenido en el ejemplo 2.1:

0’ 1 aQ’ 1
Rb2 i T 2 2.2
g cos’8y, 2gb°cos” 8y,

H,=Z,+y,+ ey

Inicialmente debe calcularse el valor de la cota de fondo. Se realiza a partir de
consideraciones geométricas (ver figura anexa):

Z,=7,-GB 2)
Asi mismo:
GB=FB-FG

Y ademds:

FG = EA

Luego:

GB=FB—-EA

Ahora bien:

EA=85en82°=7.922 m

FB = 85en86°=7.981m

Después de substituir estos dos tiltimos resultados en la expresién para GB :
GB=7.981-7.922=0.059 m
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Abhora, este valor se lleva a la (2):

Z,=2000-0.059 =1999.941 m

Al reemplazar este valor y las constantes conocidas en la ecuacién (1):

2 2
2040=1999.94I+y3+( 100~ OJLJ{ Ix 100" ]é
gX8X20"xXcos’4° )y, \2xgx20"cos”4° )y,

En seguida de simplificar se obtiene:

0.328 1299,

40.059 =y, + >
Vs Vg

Equivalente a:
vy —40.059y; +0.328y, +1.299 =0

Una vez se resuelve esta ecuacion cubica:

yg, =0.185m
yg, =40.05m
Vg, =—0.176 m

Segin lo expuesto antes se debe escoger la raiz supercritica (la mds pequefia entre las
positivas).

Se puede ahora calcular la cota de la superficie libre mediante la (1.3):

Z,, = Zy+ y, =1999.941+0.185 = 2000.126 m

Asi mismo, la cota piezométrica. Para ello es necesario determinar la carga de presion. Se
emplea para ello la (2.33):

2
Pe |14 Vs Vs
/4 gRcos@

Con base en la (1.1) y para € =4° en B:

12 as unidades de las constantes 0.328 y 1.299 son respectivamente:

(s P2 m STy m ™ ym ™y = g pnd s P S g m ™ =’ g
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dy=y,c0580=0.185%cos4°=0.185m
De acuerdo con la continuidad:

0 100

V=% = =27.027ms”
bd, 20x0.185

Al substituir en la expresion para la carga de presion:

2,2
n-s

2
pB:(HW 2><m:|=1.911m

x0.185=1.911
V4 8><g><cos4°j {

mxms~

La cota piezométrica se evalda con la (2.1):

H, =7, +P2=1999.941+1.911=2001.852 m
' y

EJEMPLO 2.3

Se conocen las profundidades aguas arriba y aguas abajo de una compuerta situada en un
canal rectangular horizontal (ver figura 2.4). Se ha determinado que la corriente
experimenta, al pasar a través de la compuerta, una pérdida de energia equivalente al /0%
de la carga cinética de aguas abajo. Determinar el caudal.

Datos:

vy, =0.123m
y,=2m
b=6m
a=1.1

SOLUCION

Principio de conservacion de energia en la zona de la compuerta, ecuacidn (2.42):
Z,+E,=Z,+E +4H

Al ser horizontal el fondo, Z, =Z,. Por tanto, el principio de conservacién de energia se
reduce a:

E,=E,+AH

De la (2.44) y la expresion para la pérdida de energia:
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+aQ2 1 aQ’ 1 ]aQZ 1
Y e 2 e v Db
gb’ y? gb’ ¥} gb’

Es necesario ahora transformar la anterior igualdad para despejar el caudal. Este proceso se
resume en los siguientes pasos:

S PP  PIe
y_yzaQZ L1y; -y,
o 2g’ s
0=bhy,y 28(¥, =)

172

a(1.1y; -y;)

Para culminar, basta con reemplazar por los datos:

2xgx(2-0.123)
1.Ix(1.1x2° -0.123%)

Q=6><0.123><2\/ =4.078[m3

2.4 EJERCICIOS PROPUESTOS

2.4.1 Calcular lo solicitado en el ejemplo 2.2 para un punto C ubicado en ¢ =8°.

2.4.2 Dibujar la linea piezométrica correspondiente a la situacién descrita en el ejemplo
2.2.

2.4.3 Obtener la expresion (2.57) para la operacion del control de aguas abajo.

2.4.4 Determinar una ecuacién para evaluar la pendiente de la rama subcritica y de la
supercritica en un canal rectangular.

2.4.5 Escribir la expresiéon para la energia especifica en un canal de gran pendiente.
Supdngase que se conoce el dngulo de inclinacién. Escribase una ecuacién de la asintota
inclinada en funcién de la pendiente del canal. Construir una tabla similar a la 2.1, donde se
compare el valor de la pendiente con el dngulo de inclinacién de la asintota. Considerar
valores de pendiente hasta del 20%.

2.4.6 Para un tramo de canal de longitud 20 m. Determinar:
a. El régimen del flujo.
b. La energia especifica aguas arriba.

c. La cota piezométrica aguas arriba.
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d. Nivel superficie libre aguas arriba.
e. La energia especifica aguas abajo.
f. La cota piezométrica aguas abajo.
g. Nivel superficie libre aguas abajo.
h. Pérdida de energia en ese tramo.

Datos*':

0=15m’s" b, =Im

a=117 z;=0
S,=0.18 d;,=1.775m
K =50 b,=0.75m
Z,=650m 7, =0

2.4."7 Deducir la expresion (2.56).

2.4.8 El fondo de un canal rectangular se eleva abruptamente por medio de un escal6n.
Sobre éste se midi6 la profundidad, y*. Determinar la energia disipada por efecto de la
forma del escalon (arista viva).

==
\y-‘-
_' »- -

Datos:

0=075m’s"  y"(med.)=0.737 m
a=1.2 y (med.)=1.25m
b=Im A=03m

REFERENCIAS
[1] G. Sotelo D. (1977): Hidrdulica General, Volumen 1; Limusa, Méjico.
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[3] Ven Te Chow (1959): Open Channel Hydraulics; Mc Graw Hill Inc., New York.

41K es un coeficiente para evaluar la pérdida de energia. Ver ejemplo 2.3.
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3.

FLUJO CRITICO

Al final del capitulo anterior se avanzd un poco en el conocimiento del
régimen critico ya introducido desde el capitulo 1.

En éste se agregan nuevos elementos conceptuales que preparan el camino
para el desarrollo de la potencialidad aplicativa de esta nocion.

La activa participacién del flujo critico como soporte a conceptos mds
avanzados de la hidrdulica de canales requiere establecer una metodologia
adecuada para su cdlculo. A este aspecto serd dedicada la primera parte del
capitulo.

Asociado con este concepto existe otro que es necesario poner en evidencia.
Se trata de la energia minima, la cual llega a ser imprescindible para la
comprension de las transformaciones que experimenta una corriente en
presencia de un control hidréulico.
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3.1 CARACTERISTICAS

1. El régimen critico es excepcional. Aparece en la curva de energia especifica como un
punto (el vértice) aislado con respecto a los otros posibles (que estdn en las ramas).

2. La energia y profundidad estdn en relacién uno a uno (univoca). Para cada profundidad
existe una energia y s6lo una; a cada energia le corresponde una profundidad y Gnicamente
una. El vinculo es biunivoco en flujo supercritico y subcritico.

3. La energia correspondiente al estado critico (energia critica) es la minima requerida para
mantener la corriente en un canal.

4. Se encarga de realizar la transicién de un régimen subcritico a uno supercritico. EIl
nimero de Froude toma all{ un valor unitario.

5. Se trata, en la prictica, de un estado predominantemente puntual, aunque en algunas
aplicaciones podria también desarrollarse a lo largo de una cierta extensién'®.

6. El caudal y la profundidad guardan entre si una relacién univoca.

7. Una seccion transversal en flujo critico adquiere su médxima capacidad de evacuacion (el
caudal se maximiza).

La estrecha vinculacién entre el régimen critico y la curva de energia especifica
(parametrizada) admite que se le trate como un pardmetro adicional del problema
hidrdulico. Este se identifica con las coordenadas ( E_,y_ )del vértice de la curva de energia

especifica.
En las siguientes secciones, se presentard una metodologia dirigida al célculo del flujo

critico y se profundizara en las aplicaciones del concepto de energia minima. El vinculo
entre el caudal y el régimen critico serd explorado en el capitulo 4.

3.2 CALCULO DEL FLUJO CRITICO

3.2.1 ECUACION DEL FLUJO CRITICO

Dado que la energia se minimiza en estado critico, la primera derivada de la funcién de
energia especifica debe necesariamente anularse:

Por medio de la (2.43) se defini6 E en forma general. De acuerdo con esto:

130 Se volvers a tocar este asunto en los capitulos 6 y 7.
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Después de derivar y extraer las constantes del término de la carga cinética:

aQ” d (,2)_ (3.1.)

2g dy

1+

Resta por completar la derivacién implicita:

da
dy

s da

DV o
(A?)=-24 W

Es preciso darle ahora una interpretaciéon a la derivada del 4rea con respecto a la
profundidad. De la figura 3.1:

y
Y- | T(y) -
f i =
dA4
y
FIGURA 3.1

dA =Tdy
Una vez se substituye en la expresion anterior:

4 (a2)=—247T

dy

(3.2)

Que se puede recomponer asi:

4 (4)= —2A’2£

dy

Dado que:
A=TD

99



Luego:

d

5([2): —zfﬁé (3.3.)

Al reemplazar la (3.3) en la (3.1) se llega a:

2
12221y
A°2g D

Después de reorganizar un poco:

2
aV_ (3.4)
g D

Este resultado permite extraer dos consecuencias importantes:

V: D
—=— (3.5)
2¢g 2
En régimen critico la carga cinética equivale a la mitad de la profundidad
hidrdulica.

De la anterior:

Ja—Y_ =1 (3.6.)
JeD

El miembro izquierdo representa, basicamente, el nimero Froude definido en (1.35). Aqui,
aparece afectado por el coeficiente de Coriolis. Puede entenderse que la comparecencia de
éste sirve para complementar la definicién original, al tomar en cuenta la distribucién real
de la velocidad. Por tanto:

F=Ja—L_ (3.7))

N

Se constituye en la definicién formal del niimero de Froude.

La (3.6) vale, asi mismo, como una prueba mas rigurosa del valor unitario que toma el
nimero de Froude en estado critico (compdrese con lo expuesto en la seccioén 1.2.2.6).

La expresion (3.6) se puede reformular, en términos del caudal, con el concurso del
principio de continuidad:
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a0 _,
g AND
Al modificarla un poco, se convierte en:

AVD = Q\/E (3.8,
8

El miembro izquierdo de la (3.8) tiene un caricter estrictamente geométrico, ya que sélo
depende de la seccion. Se le llama factor de la seccion a flujo critico:

Z =AJD (3.9.)

Conforme a la (3.8), también es licito escribir:

Z =Q\/; (3.10.)
4

Cualquiera de las (3.8) o (3.7), se denomina ecuacion del flujo critico. Constituye otra
ecuacion fundamental para la hidraulica de canales.

3.2.2 CALCULO DE LA PROFUNDIDAD CRITICA

La (3.8) permite determinar la profundidad critica, cuando se conocen el caudal, el
coeficiente de Coriolis y el tipo de seccidn transversal.

Sélo con pocas secciones transversales es factible obtener relaciones explicitas para
calcular la profundidad critica.

3.2.2.1 CANAL RECTANGULAR

El factor de la seccidn correspondiente a esta seccion es:

3
AVD =by [y, =by? (3.11.)

Después de reemplazar la (3.11) en la (3.10), resulta'":

3
> o
by? =Q.|—
\ g

La (2.46):

131 Es evidente que las propiedades geométricas deben expresarse en términos de la profundidad critica, y,, al
tratarse de flujo critico.
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_Q
=7

Se substituye en la dltima expresion. Una vez se despeja se llega a:

y, =34 (3.12))
g

Vilida como férmula para el cdlculo de la profundidad critica en un canal rectangular.
3.2.2.2 CANAL TRIANGULAR
El procedimiento es similar al efectuado para el caso rectangular:

5

2

y y
AVD = zy? |25 = 7€ (3.13)
2 2
La (3.13) enla (3.10):
s
y; \/E
z =0 |—
V2 g
Luego
200°
v, =372 (3.14.)
82

3.2.2.3 CANAL TRAPEZOIDAL

Es conveniente, inicialmente, efectuar una pequefia transformacion en la (3.9). Para ello se
tiene en cuenta la equivalencia:

A=DT

3

A?
z =2
NG

En seguida de elevar al cuadrado, se consigue:



O bien (tabla 1.3):

3 3

(2. =C0ra 2
2y )

Después de substituir la (3.10) en ésta se obtiene:

aQ’ (b+zy. )y
g (b+2zy,)

Es evidente que se trata de una ecuacion cubica en la profundidad critica. Esto impide
conseguir una férmula explicita.

Ocurre lo mismo para el resto de las secciones transversales, de uso frecuente en la
hidraulica de canales: circular, herradura y mixta—natural. Se debe recurrir, en
consecuencia, a un procedimiento numérico.

3.2.3 EVALUACION DE LA ENERGIA CRITICA

Una vez determinada la profundidad critica, es posible evaluar la energia critica 0 minima.
El procedimiento general debe partir de la (2.43). No obstante, es viable acudir a un método
simplificado basado en el resultado (3.5).

3.2.3.1 CANAL RECTANGULAR

De (3.5):
V:_D_y.
2¢ 2 2

Al substituirla en la (2.40) y transformar para el estado critico, se llega a:

y
E =y +==<
¢ = Ve >
Finalmente:
3
E =—vy 3.15.
e =5 ( )

O en forma equivalente:
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Eo_ys (3.16.)
Ve

3.2.3.2 CANAL TRIANGULAR

Se puede comprobar facilmente, por un procedimiento semejante, que:

5
E =—vy. 3.17.
e =7 ( )
Y:
E. =125 (3.18.)
Ve

Resultado que es independiente del talud de la seccién!'*

Por lo visto hasta aqui, es indudable que conseguir derivaciones similares para otros tipos
de seccion llega a ser irrealizable.

3.3 CONCEPTO DE ENERGIA MiNIMA

En diversas secciones de este libro se ha hecho alusioén a la energia minima. Se trata a
continuacién de incorporarla a los problemas practicos de la hidrdulica de canales.

En la seccién 3.1 (apartado 3), se vincul6 esta nocién con la de energia critica. Ocupa, por
tanto, el tinico punto de inflexion de la hipérbola (vértice C, figura 2.6). Se concluye, por
simple inspeccidn, que:

La energia minima de una corriente en un canal es siempre positiva.

3.3.1 TRANSICIONES

En la seccién 3.1 (apartado 4) se afirmé que en un control hidrdulico se conforma régimen
critico y por consiguiente la energia especifica se minimiza. En la practica de la hidraulica
de canales, un control hidrdulico se configura al construir una estructura adecuada. Las mds
conocidas y utilizadas son las siguientes:

Compuertas
Vertederos

Salto Hidraulico
Transiciones
Canaletas Parshall
Alcantarillados

132 §i 1a seccion es simétrica.
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Si una seccién cumple con estos requisitos se denomina también seccion critica.

La operacién de la compuerta como control se introdujo intuitivamente en la seccién
1.2.2.4. Una mirada més profunda de ella y de los vertederos se reserva para el capitulo 4.

Las transiciones merecen especial atencién, porque a través de la comprension de su
funcionamiento se desentrafia el mecanismo que causa el flujo critico. El proceso que lleva
a este conocimiento involucra una presentaciéon amplia de nuevos conceptos que se
incluyen, a menudo, dentro del término genérico de problema de la transicion'.

Una transicién es un tramo — generalmente corto — de un canal en el que resulta modificada,
en forma gradual o abrupta, alguna propiedad geométrica de éste. Se trata en particular de
la variacién de la pendiente, o transicion del fondo, y de la seccidn transversal, llamada
transicion de la seccion. Es de anotar que ambos tipos pueden darse en forma simultdnea.

3.3.1.1 TRANSFORMACIONES ENERGETICAS EN TRANSICIONES

Un control hidraulico de aguas arriba o aguas abajo, de acuerdo con el caso, entrega en el
sitio donde se inicia una transicién, la energia especifica que le servird a la corriente para
iniciar el transito a lo largo de ella.

Si la energia especifica disminuye suficientemente a lo largo de una transicién, podria
minimizarse en alguna parte de ella y conformarse un control hidrdulico adicional.

Para entender este proceso se hace uso de la metodologia presentada en la seccién 2.3.2.3.
TRANSFORMACIONES EN UNA TRANSICION DEL FONDO

Un canal que posee una pendiente negativa, puede eventualmente modificarla en cualquier
punto. Es pertinente hablar de una transicién del fondo, si esta variacion se da a lo largo de
un tramo corto.

Supdngase que una compuerta actia como control hidraulico en un punto, m, aguas arriba

de un canal (ver recuadro figura 3.2). La posicién a,, del control hidraulico produce régimen
supercritico y determina asi la energia especifica en un punto cualquiera, j (ecuacién 2.57):

E,=E(a,)+Z ~Z,~AH (3.19.)

Asumase ahora que opera otra compuerta en n, como control hidrdaulico de aguas abajo. En
un punto aguas arriba (ver recuadro figura 3.3), k, se establece una corriente subcritica. En
otro, [, aguas abajo de éste, la energia especifica es (ejercicio 2.4.3):

E =E(a,)+Z, —Z —AH (3.20.)

133 ver [1].
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FIGURA 3.2

Las expresiones (3.19) y (3.20) son formalmente equivalentes'. No obstante, hay que tener

en cuenta que la imposicion de E(a,, ) se efectia en el mismo sentido del flujo. De suerte
que primero se afecta la energfa especifica de i y después la de j. Por el contrario, E,(a, )

estd en la zona mds aguas arriba y su establecimiento se desarrolla a contraflujo. Por tanto,
se modifica inicialmente la energia especifica de [ y posteriormente la de k. Esto hace que
una relacién causa efecto sea, quizds, mucho mas evidente en el caso supercritico que en el
subcritico. Se puede afirmar que E/(qa,) tiene una vinculacién mds inmediata con la
energia especifica producida en el sitio en que estd el control hidrdulico'*. No sucede igual
para laE,(a, ). Por ello, se adiciona la variable a, para expresar simbd6licamente que el

control hidraulico es el que determina la energia especifica en k, y que un cambio

operacional en aquel se transmite hasta alli mediante el pulso c. Resulta, por estas razones,

mucho mas simple realizar este tipo de interpretaciones en régimen supercritico’.

Con la substitucién general (figuras 3.2 y 3.3):
A2=27,,,-7Z i/l
La (3.19) y (3.20) se pueden reescribir, respectivamente:

E;=E(a,)+AZ-AH (3.21.)

134 . L. .y . Los ..
Estas relaciones resultan utiles también para tratar las transformaciones energéticas en transiciones de la

seccién transversal.

135 Egpecialmente si i estd inmediatamente aguas abajo de la compuerta.

136 La diferencia, aunque sutil, llega a ser importante. En la medida que se avance en la exposicién, el lector
podra reconocer y valorar la importancia de esta aclaracion.
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E =E(a,)+AZ—-AH (3.22)

El cambio en la cota del fondo y la pérdida de energia se retinen en un unico parametro:

A=AZ — AH (3.23)
Este cumple la funcién de reunir las variables que determinan los cambios de energia
especifica a lo largo del canal. Resulta particularmente util para explicar la disminucién de

la energia especifica que puede llevarla a la condicidn de energia minima.

Asi, 1a (3.21) y 1a (3.22) se transforman en:

E,=E(a,)+A F>1 (3.24.)
E =E(a,)+A F<I (3.25.)
Las ecuaciones anteriores muestran que la energia especifica en cualquier punto depende
también de la de referencia, establecida por un control hidrdulico. Ya que en este caso
particular es una compuerta, la cantidad de energia especifica suministrada obedece al
grado de apertura. Al reducirla, en corriente supercritica (ver secciéon 1.2.2.4), la
profundidad inmediatamente abajo disminuye, y consecuentemente la energia especifica se

incrementa (figura 3.2). Lo opuesto sucede al abrirla. Simbdlicamente:

a,d =yl = E(a,)T (3.26.)

a,T= 5T = E(a,){ (3.27.)
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En flujo subcritico (ver seccion 1.2.2.4), una operacion idéntica conlleva el aumento de la
profundidad aguas arriba, y la energia especifica crece consecuentemente (figura 3.3). El
proceso contrario acaece al abrir la compuerta. Simbdlicamente:

ad =y T=E(a)T (3.28.)

a,T=yl=E()! (3.29.)

El pardmetro A en las ecuaciones (3.24) y (3.25) toma indistintamente valores positivos,
negativos o nulos, en funcién del peso relativo de 4Z y AH . Por definicién, una pérdida
hidrdulica es siempre positiva o nula (flujo ideal). El cambio en la cota de fondo, AZ,
puede, sin embargo, ser positivo, negativo o nulo segin lo sea la pendiente del canal:
negativa, positiva o nula, respectivamente'”’.

La evolucién energética de la corriente supercritica comprendida entre i y j se ilustra en
forma conveniente con ayuda de la rama correspondiente de la figura 3.2.

El arco z} simboliza alli el desplazamiento energético desde el punto i de aguas arriba hasta
el punto aguas abajo j. Se distinguen dos sentidos factibles de recorrido:

Antihorario (i — j), cuando A > 0. La energia especifica aumenta hacia aguas abajo. Asi se
aleja del estado de energia minima. En la figura 3.2 atafie a la apertura a’, de la compuerta.

Horario (i — j) para 4 < 0. La energia especifica disminuye hacia aguas abajo y se
aproxima al estado de energia minima (E; — E.). En la figura 3.2 corresponde a la apertura
a, de la compuerta.

Idéntica descripcion cabe para el régimen subcritico con la ayuda ahora de la rama
respectiva en la figura 3.3:

Horario (k — ) cuando A > 0. La energia especifica se incrementa hacia aguas abajo y de
esta manera se distancia del estado de energia minima. La figura 3.3 concierne a la apertura
a’ de la compuerta.

Antihorario (k — ) para A < 0. La energia especifica decrece en direccién de aguas abajo y
se acerca a la condiciéon de energia minima (E; — E.). En la figura 3.3 se asocia a la
apertura, a,, de la compuerta.

De las graficas citadas se infiere que la aproximacion al estado de energia minima se refleja
en una variacién de la profundidad y la velocidad de la corriente, la cual es diferente acorde
con el flujo. Esto es:

37 Un canal tiene usualmente pendiente negativa (si se admite que el flujo corre de izquierda a derecha).
Corresponde a lo establecido en la secciéon 1.2.1.1. La pendiente nula y la positiva (contrapendiente o
pendiente adversa) encuentran un uso practico como disipadores de energia (ver capitulo 6).
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TIPOS DE TRANSICION DEL FONDO
Existen dos tipos de ella:

Repecho
Caida

REPECHO

Se designa de esta manera la transformacion de la pendiente negativa de un canal en una

positiva'®, En caso de hacerla de modo gradual, se habla de una rampa positiva; de ser
abrupta de un escalon positivo, o también de un umbral. Se verifica esta situacién cuando
sus cotas extremas estdn en la siguiente relacién (ver los recuadros de la figura 3.2 y la
figura 3.3):

Zy<Z

jr’l
Como:

A2=27,,-7Z

i/l

Se concluye que una rampa o un escaldén positivo se identifican con un cambio negativo en
la cota del fondo (segtin las ecuaciones 3.21 y 3.22). Esto es:

AZ <0
CAiDA
En este caso, la pendiente negativa se torna mds acusada a lo largo de la transicidn.

Se puede hablar también de una rampa negativa™ si la caida se hace de manera
paulatina'®’. De un escaldn negativo™', si la modificacion es abrupta.

138 Se utiliza este término, para marcar diferencia con el canal de pendiente positiva o adversa, que se supone
debe tener una mayor longitud.
13 Negativa o positiva, porque sus pendientes asf lo son.
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Es claro que una caida se asocia al cambio positivo en la cota de fondo:

AZ >0

Las figuras 3.8 y 3.9 contienen fotografias, procedentes de experiencias de laboratorio, con
ejemplos de rampas positivas y negativas.

TRANSICION DEL FONDO Y ENERGIA MINIMA

Si se verifica que A > 0, una transicién del fondo no conduce la corriente al estado de
energia minima. Este valor del pardmetro A se alcanza al validar cualquiera de los
siguientes grupos de condiciones (ecuacién 3.23):

1) AZ >0
i) AH =0 (Flujo ideal) (3.30.)
1) AZ >0
i) AZ > AH (Flujo real) (3.31.)

La energia minima aparece cuando 4 < 0. A su vez esta relacién se valida para los
siguientes conjuntos de condiciones (ver la ecuacién 3.23):

i) AZ >0
i) AZ < AH (Flujo real) (3.32)
1) AZ <0
i) AH =0 (Flujo ideal) (3.33)
1) AZ <0
i) AH <0 (Flujo real) (3.34.)

En consecuencia:

Cuando la corriente es ideal (ecuacion 3.30) una caida del fondo no puede
llevarla al estado de energia minima. En una real podria ocurrir segiin la
magnitud de la pérdida hidrdulica, especialmente de la local (ecuacion 3.32).

De acuerdo con lo expuesto anteriormente, el concepto repecho parece ser el mds indicado
para indagar sobre el mecanismo que produce el estado de energia minima.

En un primer nivel de andlisis, suficiente para ilustrar el fendmeno, se presumird que el
flujo es ideal (ecuacién 3.33) "%,

140 1 os canales tienen a menudo cambios de pendiente. De una negativa a otra. Una rampa negativa es un
aumento de pendiente, s6lo que el canal al que corresponde es mds corto.

"' De esta definicién debe excluirse el caso del salto hidrdulico, que podria asimilarse més bien a una
cascada. No es propiamente una transicion, sino generalmente el punto final de un canal.

142 Por tanto, el examen de la situacién que representan la (3.32) y (3.34) se aplaza para el capitulo 7.
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Se representa esta situacion para régimen supercritico en la figura 3.4 .

y
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=
= X, C
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FIGURA 3.4

El grado de apertura de la compuerta, localizada en m, provee una energia especifica en el
punto i, donde el fondo del canal comienza justamente a levantarse. En la medida que la
corriente prosigue hacia aguas abajo se desacelera progresivamente, incrementa su
profundidad y consecuentemente desciende su energia especifica'”’. A una cierta distancia
de i la velocidad se minimiza (velocidad critica) y la profundidad llega a su valor maximo;
se arriba al estado critico y la energia es un minimo. En ese punto AZ_ es la altura del
fondo con respecto al punto i.

En el caso del flujo subcritico (figura 3.5) la compuerta, situada en m, entrega una energia
especifica a la entrada, k, de la rampa. A partir de alli comienza a disminuir paulatinamente
la profundidad y la corriente se acelera hasta alcanzar la velocidad critica, mientras que la

energia especifica desciende hasta el minimo. Esto ocurre a una altura del fondo, con
relacion a k, de AZ, .

En sintesis:

En un repecho la energia minima se alcanza por encima de la profundidad
critica si el régimen es subcritico y por debajo si es supercritico.

La consideracién en el andlisis de una pérdida local (inherente al cambio en el alineamiento
del fondo) causa que la AZ, requerido resulte inferior al ya citado, conforme a la (3.33)"*.

143

Esta evolucion puede seguirse graficamente en la rama supercritica de la figura 3.4. Basta con observar las
lineas punteadas entre la superficie libre y la gréfica.

!4 En flujo ideal, el desgaste de la energfa especifica es atribuible tinicamente a la elevacién del fondo. Por
consiguiente, el desgaste se incrementa al incluir pérdidas.
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FIGURA 3.5

TRANSFORMACIONES EN UNA TRANSICION DE LA SECCION TRANSVERSAL

La seccién transversal puede alterarse a lo largo del eje de un canal de una manera gradual
o abrupta. Un ejemplo clésico es la intromisién de una pila de soporte para un puente.

Para efectos de la discusiéon que sigue, se presume la verificacién de las siguientes
hipétesis:

i) La transicién es horizontal.
ii) La seccion transversal es rectangular.
ii1) El flujo es ideal.

Existen dos tipos posibles de transiciones de la seccién:

Ampliacién
Reduccion

La variacion en la geometria de la seccién hace indispensable tener en cuenta en estos casos
dos curvas de energia especifica: curvas de entrada (i,k ) y curvas de salida ( j,/ ).

AMPLIACION

Llamada también ensanche (recuadro figura 3.6). Se caracteriza por una entrada, i, y una
salida, j. En consecuencia:

b <b, (3.35.)

En la figura 3.6, con base en la (3.35) y la (2.46), se infiere que:
9 >4,

De la (3.12) se sigue:

112



yL'I' > y('j
La (3.15) lleva a concluir que:

E_> EL,j
Luego la curva de energia especifica de la entrada (i) se encuentra desplazada a la derecha

con respecto a la de la salida (j) (figura 3.6)'".

Este hecho es sumamente significativo porque implica que la energia especifica de la salida
de un ensanche se localiza siempre a la derecha de la energia minima (figura 3.6). Esto es:

E >E

J cj
De esta relacion aparece una consecuencia importante:
Una ampliacion no puede conducir la energia especifica de un flujo ideal al

valor minimo, tanto en régimen supercritico como en subcritico. Este resultado
es equivalente al que describe la expresion (3.30).

De las hip6tesis i) y iii) se desemboca en que necesariamente A =0; de esta manera la (3.24)
se reducen simplemente a:

E =E. (3.36.)

t J

Con base en la (3.36) y la figura 3.6, se infiere que el ensanche acelera una corriente
supercritica y desacelera una subcritica, hasta establecer profundidades a la salida de é1'*:

Vi >V F>1

1
Vi, <V, <l

Que ademds se alejan de la profundidad critica de salida, como se corrobora en el perfil del
canal, anexo a la figura 3.6.

El proceso que lleva a evaluar estas profundidades puede seguirse en forma cémoda —y
bastante ilustrativa— mediante las poligonales superpuestas al diagrama de energia
especifica (figura 3.6)" :

% En la Fig. 3.6 — y subsiguientes — se incluyen anexos a la curva: una planta de la transicién y un perfil de
ella, con la evolucién de la superficie libre.

146 e adicionan ahora nuevos subindices para poder distinguir el flujo supercritico (1) del subcritico (2).

7 Se introduce ahora este método alternativo —al analitico de la ecuacién (3.36)— para cuantificar la
profundidad a la salida de una transicion, cualquiera que ella sea. Agrega la ventaja adicional de permitir
seguir en forma descriptiva el proceso de conversion energética.
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abcd (flujo subcritico).
fghk (flujo supercritico).

Su interpretacion es la siguiente:

Los puntos a o f marcan el comienzo del procedimiento pues representan las profundidades
impuestas por un control hidrdulico de cualquier indole. Las energias especificas a la
entrada se determinan, por tanto, a partir de los puntos b o g sobre la curva de entrada (7).
En virtud de la conservacion de la energia, ¢ y & marcan los puntos de igual energia
especifica, sobre la curva de salida'®®. A partir de alli, se llega a d y k, que permiten medir
las profundidades a la salida de la transicion.

El andlisis grafico comprueba lo afirmado antes, en cuanto al comportamiento de una
corriente supercritica y subcritica en una ampliacion.

REDUCCION

Conocida, asi mismo, como estrechamiento (recuadro figura 3.7). Se define por la entrada,
k, y la salida, I. Por tanto:

b, > b, (3.37)

148 Al haberse supuesto que el flujo es ideal, las lineas be y Q son paralelas al eje de las ordenadas. Su
prolongacién hasta el eje de abscisa determina que E;=E;,
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Por las mismas razones expuestas para obtener la (3.36) y la (3.25) se simplifica para una
reduccidn en:

E, =E, (3.38.)
Un razonamiento similar al ya realizado para una ampliacién, conduce a la conclusién:

yL'] >yLk j

E >E.
cy Cr

Por ende, la curva de energia especifica de la salida se ubica a la derecha de la de entrada
(figura 3.7).

En estas circunstancias, existen tres relaciones factibles entre la energia especifica de la
salida de la reduccion y la energia minima alli mismo:

) E>E,
i) E,=E,
iii) E, <E,_
En el supuesto que la energia especifica E; se mantenga constante siempre'®, los casos por

considerar se crean al modificar la relacién entre la geometria de la seccién de entrada y la
de salida. Esta se denomina grado o relacion de contraccion ( T ):

_ bmlida 2 0 (3.39-)150

entrada

)
I
~

CASO1)

Si el grado de contraccién es pequeiio b, <b,, la separacién entre curvas de energia
especifica es reducida.

Con base en las poligonales de la figura 3.7, se puede concluir que la reduccidon descrita
desacelera la corriente supercritica y acelera la subcritica; empero las profundidades
subcritica y la supercritica se mantienen apartadas de la critica. Esto lo confirma el

esquema que contiene el perfil de la transicién™'.

Es interesante resaltar que en este caso la respuesta hidrdulica es opuesta a la ya ilustrada
para una ampliacién.

0 . . . . . .
149 En el laboratorio, por ejemplo, lo que se hace es disminuir el ancho aguas abajo.
130 Serfa negativo, si se tratase de una ampliacién.

5 < . .
15! Supuesto, claro estd, a que el flujo sea ideal.
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TRANSICION DE LA SECCION Y ENERGIA MINIMA (CASO ii)

Se trata de una situacién limite ya que el grado de contraccién alcanza la magnitud justa
para que el vértice C; de la curva de salida haga tangencia con la vertical que pasa por E;(en
la figura 3.7 se consigue al mover la curva [ hacia la derecha). Se puede, por
consiguiente, escribir el principio de conservacién de la energia en estos términos (ecuacion

3.38):

Este resultado es independiente del régimen. En supercritico, la profundidad se aproxima a
la critica por debajo; en subcritico por encima. Cabe considerar que esta condicién es
semejante a la ilustrada en las figuras 3.4 y 3.5. Por tanto:

Una reduccion adecuada de la seccion transversal induce en ese sitio flujo
critico 'y la energia especifica alcanza su valor minimo. El grado de

reduccion necesario para alcanzar este estado, se denomina grado de
contraccion critica ( 0, ).

Se sigue de esto:

yl = yc,

152 E] traslado de la curva [ hacia la derecha equivale a un incremento en el grado de la contraccién.
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3.4 ACCESIBILIDAD DEL FLUJO

En el capitulo 1, al introducir el concepto de control hidraulico, se demostré que el flujo
subcritico s6lo admite ser generado desde aguas abajo hacia aguas arriba y el supercritico
en forma inversa. Este fue empleado también en el capitulo 2 para justificar la seleccién de
una raiz fisicamente correcta al resolver la ecuacién de energia especifica. Se afirmaba alli
que si una corriente es subcritica aguas arriba debe serlo forzosamente aguas abajo. Asi
mismo que si es supercritica tiene que tener la misma calidad aguas abajo. El argumento ha
sido utilizado desde entonces con un cierto caracter de provisionalidad. Puede formalizarse
ahora, con base en lo expuesto en este capitulo.

Se hace uso para este propdsito de un procedimiento grifico que se sirve de la rama
subcritica' de la curva con vértice en C; (figura 3.6). Al salir del punto b (o profundidad de
aguas arriba) se determina el punto b en la curva. Las posibles profundidades de aguas
abajo se encuentran sobre los dos puntos ¢ y & (de la curva con vértice en C;). Supéngase
que la profundidad correcta es la que se obtiene desde h. Existen, en consecuencia, dos
caminos potenciales que al partir de b permitirfan llegar a . Se trata, en suma, de sendas
conjeturas que es preciso validar en términos de su pertinencia fisica:

bgh. Al recorrer esta trayectoria se cortan curvas con caudales unitarios, por fuera del rango
de definicién del problema ( 9,9, )- Sin duda, se estd delante de algo incoherente desde el

punto de vista fisico.

begh. El desplazamiento sobre el arco be implica perder energia especifica, hasta alcanzar
el estado energético minimo. El subsiguiente movimiento sobre el eg se interpreta como
un nuevo incremento en la energia especifica. No existe, en esta ocasion, una causa fisica
que justifique este comportamiento.

La gran conclusién es que considerar vélida alguna de las trayectorias examinadas, conduce
a absurdos fisicos. Se dice, por tanto, que el punto % es hidrdulicamente inaccesible desde

b. Por el contrario, la trayectoria bc no crea este tipo de problemas y la solucién del
problema debe partir del punto ¢'*.

Se puede afirmar con certeza:

El flujo subcritico solo es accesible desde subcritico. El flujo supercritico
inicamente desde supercritico.

Esta declaracién conduce a una ttil consecuencia de tipo practico:
Si en un punto de un canal la corriente es supercritica o subcritica, tal

condicion se preserva en una seccion inmediatamente aguas arriba y aguas
abajo. Al resolver la ecuacion de energia especifica entre dos puntos de una

153 : . o
Por ejemplo. Se puede preceder igualmente con base en la rama supercritica.

154 Es cierto que la trayectoria be interseca otras curvas de energia especifica, pero éstas estdn contenidas en
el dominio de definicion del problema.
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corriente se escoge, por tanto, como raiz solucion, la profundidad que posee el
mismo régimen de la energia especifica conocida.

En forma complementaria:

Se requiere obligatoriamente de la presencia de un control hidrdulico para
transitar de flujo subcritico a supercritico. Asi mismo, de la formacion de
un resalto hidrdulico para pasar de flujo supercritico a subcritico,

3.5 CHOQUE HIDRAULICO

En la secciéon 3.3.1.1 se explor6 un mecanismo particular (transicién) que lleva a la
produccidn del régimen critico.

Se mostré como éste se alcanza en un repecho cuando AZ = AZ_, y en una contraccion para
o=0,.

Es evidente que el anélisis efectuado tenfa un cariz marcadamente teérico. A pesar de eso,
debe mirarse como una etapa necesaria y conveniente para la comprensién de otros
problemas por venir.

Es también un caso limite, que podria recrearse en un laboratorio, pero que en la practica no
se observa muy a menudo, y por ende careceria de mucho valor aplicativo. Por ello, no se
ha hecho referencia al posible desarrollo de la corriente (hacia aguas bajo) una vez que ésta
se ha transformado en critica.

Con respecto a esto, podria especularse con que el flujo prosigue en estado critico un cierto
tramo. Se trata, sin embargo, de algo de dificil verificacién pues depende de varios
factores'”, y es un tema que serd discutido en los capitulos 6 y 7.

Las condiciones geométricas sefialadas tienen un caricter ideal. Lo que sucede en la
realidad préctica es que:

AZ > AZ, (3.40.)
O bien:
o >0, (3.41.)

La situacién descrita por la (3.40) se ilustra en el extremo izquierdo de la figuras 3.2 y 3.3
(A<<0).

155 Esta dificultad lleva a decir que el flujo critico es inestable y, por ende, a tener una extensién reducida.
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Con respecto a la (3.41), en la seccion 3.3.1.1 (apartado “Reduccién”), se le cita como caso
iii).

Es decir, la energia especifica disponible presenta déficit con referencia a la minima en
ambas situaciones.

El término energia minima es suficientemente explicito y contundente como para dejar
sobrentendido que se trata del valor minimo con que una corriente debe contar para
proseguir en un canal.

Por consiguiente, es natural pensar en esta carencia como si fuera una obstruccién al
translado del flujo. Esta condicion especial se conoce como un choque hidrdulico'.

Debe entenderse, en consecuencia, que una corriente estd chocada cuando su
desarrollo resulta entorpecido por una insuficiencia energética.

Un efecto inmediato es la interrupcién del paso del flujo a través de la seccién con una
subsiguiente accién de frenado hacia la zona de aguas arriba. Pero la naturaleza liquida'’
no es compatible con la inmovilizacién total y la experiencia ensefia que éste continda
adelante.

Cabe esperar entonces que la corriente, por algin medio, alcance el minimo energético que
demanda la seccidn particular. Es preciso, por tanto, indagar sobre el mecanismo fisico que
conduce a esta transformacidn energética y las consecuencias que se derivan de ello.

3.5.1 CHOQUE HIDRAULICO INDUCIDO POR UN REPECHO

La manera mds ideal de introducir este andlisis es efectuar una serie de ensayos de
laboratorio'®. Se requiere contar con elementos como un canal, un par de compuertas
localizadas en ambos extremos, y algin mecanismo que facilite la elevacién del fondo del
canal y asi simular la rampa citada antes (figuras 3.4 y 3.5).

Es conveniente dividir la experiencia en dos etapas: régimen subcritico y régimen
supercritico; con un montaje similar al que sugiere la figura 1.28. En la primera actia la
compuerta de aguas abajo y se desactiva la de aguas arriba. En la segunda se obra en forma
opuesta.

Es apropiado realizar pruebas iniciales con elevaciones de rampa por debajo de AZ_ y
conforme a la condicién (3.34)".

0 Ver [1].

157 Quizds contribuya a mejorar la comprensién de la naturaleza de este fenémeno en liquidos, si se le
contrasta con otro similar que ocurre en la ingenierfa. Se trata del caso de un deslizamiento de tierra. Su
agotamiento energético, por efecto friccional, conduce a su deteccién progresiva, amontonamiento y estado
final de equilibrio.

158 Esto es perfectamente posible de realizar, y de hecho se sugiere hacerlo, pues aclara bastante el desarrollo
tedrico.

'3 En el laboratorio, las experiencias se efectiian, necesariamente, con flujo real.
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Los resultados muestran que la corriente supercritica se desacelera, tal como se aprecia en
la fotografia (figura 3.8). Por su parte, la subcritica se acelera como se observa en la foto
(figura 3.9'%).

FIGURA 3.8

Es evidente que en las situaciones ilustradas, el pardmetro AZ (ecuacién 3.23) no es
suficientemente positivo como para llevar ambos flujos a un estado de energia minima.

FIGURA 3.9'%!

Cuando se introduce en un ensayo un AZ por encima de AZ_, se percibe un cierto grado de

obstaculizacién al desarrollo de la corriente. En estas circunstancias, deja de verificarse la
continuidad estacionaria a lo largo del canal. De esta manera se inicia, en un tiempo f,, un
fenémeno transitorio.

Este hecho marca un aspecto interesante que sirve de punto de partida para el andlisis
tedrico subsiguiente.

Considérese un volumen de control finito limitado aguas abajo por la seccién de salida,
j o1, donde se detecta la obstruccion y aguas arriba por el sitio donde se inicia la transicién
(entrada), i, k '”. Estos se pueden observar en la figura 3.10 (flujo subcritico) y la figura
3.11 (flujo supercritico).

1% Ambas fotograffas provienen de ensayos de laboratorio.
161 Nétese en cada foto, la posicién de la superficie libre con relacién a la profundidad critica.
192 para flujo subcritico k y 1. Para supercritico, i y j.
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El transitorio se manifiesta como una acumulacién de liquido dentro del volumen de
control. Este finaliza en algtin tiempo ¢, =1, + 4t '”.

De acuerdo con esto, al iniciarse el choque hidraulico:
Qi/k > Qj/l

Por ende la ecuacién de continuidad debe ser ahora la (1.11):

ov .
O,/ _Qj/l = 87;

De alli en adelante el desarrollo del evento es algo diferente para un flujo subcritico y uno
supercritico. Por ello es conveniente describirlo separadamente.

En un primer nivel (elemental), se emprenderd el examen de este tipo de fendmenos sin

tomar en cuenta las pérdidas hidraulicas'®,

163 .. . . . . . . L.
8 Ares la duracién del transitorio. Carece de importancia en la mayorfa de las aplicaciones practicas. Se

emplea aqui para ilustrar el fenémeno.
!4 En el capitulo 7 se presentaran los elementos necesarios para afinar un poco mds el andlisis y, con ello,
mejorar la aproximacion de los célculos.
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3.5.1.1 CHOQUE HIDRAULICO EN UN REPECHO CON FLUJO SUBCRITICO

La figura 3.10 ilustra la evolucién temporal de la energia especifica y la profundidad
durante el transitorio provocado por el choque hidraulico de una corriente subcritica.

La respuesta al aumento de volumen es un flujo cada vez mds profundo y un consiguiente

incremento de la energia especifica; esto dltimo coherente con la naturaleza subcritica (ver
seccién 2.3.2.3). Por ejemplo a la entrada (k) del volumen de control:

y ()T =
E (1) T (3.42)

El punto / queda vinculado a este proceso mediante el principio de conservacién de la

energia'®:

E(t)=E/(t)-AZ (3.43)
De ésta y 1a (3.42) se infiere que:

El(t)T

Se advierte, pues, un paulatino incremento de la energia especifica en [ durante el
transcurso del transitorio. Esta, a su vez, se acercard paulatinamente al valor minimo, como
puede constatarse en el eje de las abscisas de la figura 3.10. Simbdlicamente:

E(1)>E,

En forma concomitante se percibe una progresiva recuperacion de la capacidad de descarga
en /, es decir:

Q-0

Transcurrido el intervalo finito, A4t, el transitorio se estima finalizado en un tiempo I3 la
corriente se estabiliza e inicia una nueva fase permanente. A partir de ese entonces (7 >17,)

se reestablece la continuidad estacionaria; las energias especificas y profundidades exhiben
valores asi mismo permanentes. Esto es:

Qk =Q1

165 .. . . . A L <z
5 En condiciones de flujo transitorio, se puede mantener esta presentacién del principio de conservacién de

la energia, ya que el término adicional que aparece en estos casos (que afecta a la carga cinética) se considera
incluido dentro de la energia especifica. En todo caso, no ejerce ninguna influencia para los objetivos de esta
descripcién.
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En el punto /, la energia especifica no es otra que la critica:

E'=E, (3.44.) '
Alli mismo, la profundidad se consolida en:

Yi=y,

Para haber podido arribar a este estado, todo el volumen de control tuvo que incrementar su
energia especifica en un valor JF . De modo particular, a la salida de la transicién:

E|=E+8E=E, (3.45.)

Puede estimarse JF a partir de la figura 3.10:

SE=E(t,)-E(1,)

Es posible simbolizar el incremento energético también asf:

SE=E'~E,

O de una manera ain mds precisa y practica:

SE=E —E, (3.46.)
En cuanto a la entrada:

El principio de conservacion de la energia requiere que la energia especifica ganada en [,
se refleje asi mismo en k. Por eso en la (3.43):

E +0E=(E —AZ)+JE
Esta tltima en la (3.45):
E =(E, +0E)-AZ (3.47))

El primer término del segundo miembro corresponde a la energia especifica que resulta
modificada a la entrada del volumen de control. Por consiguiente:

E,=E, +6E (3.48.)

166 Se denota con (*) la nueva condicién estacionaria.
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Consecuentemente, a la entrada de la transicion la profundidad se estabiliza en:

'

Y

Al substituir la (3.48) y 1a (3.45) en la (3.47) se obtiene:

E'=EFE'-AZ=E, (3.49.)
Que es el principio de conservacion de la energia en el nuevo estado estacionario.

La profundidad a la entrada del volumen de control se incrementa en la cantidad:
Ay =y =y, (3.50.)
Esta altura se denomina remanso.

Finalizado el transitorio se ha creado un nuevo control hidrdulico en el punto [ diferente del
establecido por la compuerta de aguas abajo. Por esta razén desde el punto C (figura 3.10) y
hacia aguas abajo tiene que proyectarse forzosamente un flujo supercritico. Este colisiona
en el punto R con la influencia subcritica original, acn), procedente de la zona de aguas
abajo'®®. El encuentro da lugar al fenémeno del resalto hidrdulico (ver figura 1.32). Hacia
aguas arriba aparece obligatoriamente un nuevo flujo subcritico con un ndmero de
Froude inferior al que origina la compuerta'®.

Una importante conclusién del andlisis efectuado para un choque hidrdulico en corriente
subcritica es que aquel induce, a partir de la seccién obstruida, un aumento progresivo de la
profundidad hacia aguas arriba. Esta accién incrementa el contenido energético en esta
zona hasta alcanzar el valor minimo demandado por la seccién. Con esto se pone en
evidencia el mecanismo que le permite a ésta proseguir una vez se ha provocado el choque
hidraulico.

3.5.1.2 CHOQUE HIDRAULICO EN UN REPECHO CON FLUJO SUPERCRITICO

Después de lo discutido antes, en cuanto a la evolucién del transitorio, resulta natural
pensar que una obstruccion hidrdulica produce, inevitablemente, un llenado de la zona
aguas arriba de ella. Esto es, que parece posible hacer extensiva al flujo supercritico la
conclusién expresada antes. Y de esta manera enunciar un principio simple pero
fundamental que debe caracterizar el choque hidraulico independientemente del régimen.

Asi:

17 La posicién de R es bastante variable.

1% Es interesante observar que el flujo subcritico original resulta también obstruido por el choque y su
influencia queda limitada.

' No estd por demds insistir, en que los dos flujos subcriticos son ahora independientes, pues dependen de
dos controles hidraulicos diferentes.
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Un choque hidrdulico da lugar al aumento de la energia especifica aguas
arriba de la corriente.

Es afirmar que gracias a este principio un flujo supercritico chocado también consigue
pasar. De esto se desprende que la descripcién y consecuencias de un choque hidrdulico en
régimen supercritico deben ser bastantes similares a las detalladas para el caso subcritico.
Sin embargo, por tratarse de una accién que se transmite desde aguas abajo hacia aguas
arriba (a contraflujo) la corriente supercritica tiene inevitablemente que transformarse en
esta zona en subcritica'™!

En esas circunstancias tiene que configurarse en C un nuevo control hidrdulico (figura
3.11). Por ello, se proyecta flujo supercritico hacia aguas abajo y subcritico hacia arriba.
Este se localiza entre el nuevo control, J» y el control de aguas arriba, m. Su extension no es
ilimitada: en el proceso de avance puede contactar a la corriente supercritica (procedente de

J) en algin sitio del tramo ;] del canal (en la figura 3.11 en la zona antes de la rampa).

Podria, también, eliminar del todo el flujo supercritico (se dice entonces que la compuerta
funciona ahogada)"'. Salvo esta ultima situaciéon extrema el resultado es siempre la
formacion de un resalto hidraulico (en el punto R en figura 3.11).
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FIGURA 3.11

Por lo expuesto antes llega a ser claro que las expresiones comprendidas entre la (3.42) y la
(3.50) (corriente subcritica) conservan su entera validez en la presente condicidn; sélo es
necesario tener en cuenta los subindices que delimitan la transicién en flujo supercritico.
Por ejemplo, una vez reestablecido el estado estacionario el principio de conservacion de la
energia para el volumen de control es, conforme a la (3.49):

' Hay que admitir que el hecho aparece, a primera vista, como asombroso. Si se quisiera modificar la
energia especifica desde arriba, sélo podria hacerse mediante la operacién manual de la compuerta (cierre
para incrementarla). Por ello, al liquido, le resulta imposible esta maniobra.

"I Bl grado de avance hacia aguas arriba del nuevo flujo subcritico, depende de la altura de la rampa y de la
apertura de la compuerta. Este asunto serd revisado posteriormente en los capitulos 5 y 7. No obstante, se
puede adelantar que el flujo subcritico retrocede, al cerrar la compuerta.
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E'=E'-AZ=E, (3.51)

El remanso en i:

Ay =y’ -y, (3.52)

En donde y; representa la profundidad de la corriente subcritica inducida aguas arriba por

la obstruccién, mientras que y,la que tendria la supercritica a la entrada de la rampa, que es

el sitio donde se evalia el remanso'”>.

Las transformaciones energéticas incluidas en los procesos ilustrados para régimen
subcritico y supercritico pueden ser seguidas esquemadticamente en las figuras 3.10 y 3.11
por medio de la linea poligonal abcde y afgh.

3.5.2 CHOQUE HIDRAULICO EN UNA REDUCCION TRANSVERSAL

Si el grado de contraccién es alto (b; << by, figura 3.12) no se dispone en [/ de energia
suficiente para continuar el desarrollo de una corriente subcritica o supercritica. La curva [
se encuentra muy a la derecha de la k. De ello se sigue que ésta se choca.

El resultado del transitorio generado en una transicion de esta clase es también similar a los
ya presentados para un repecho en ambos tipos de régimen. Puede decirse idéntica cosa con
respecto a la forma que adquiere la superficie libre y el comportamiento del principio de
conservacion de la energia.

La energia especifica a la entrada (k) y salida de la transicién (/), al final del transitorio, es,
conforme a la (3.48):

Flujo subcritico (2) (figura 3.12) '

E'\ =E, +¢E, (3.53.)
E| =E, +6E,=E, (3.54.)

Flujo supercritico (figura 3.13):

E'\ =E, +3E, (3.55.)

E, =E, +, =E, (3.56.)

172 Asignar esta localizacién al remanso es una suposicién coherente con el grado de idealizacién empleado y,
en particular, con la delimitacion del volumen de control utilizado. Empero, con el nivel de conocimiento
alcanzado hasta acd, no se puede concluir acerca de la certeza de este hecho. En los capitulos 5y 7 se
suministran los conceptos y herramientas que permiten dilucidar este asunto.

173 Los subindices numéricos se usan para precisar el régimen del flujo: (1) supercritico y (2) subcritico.
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La profundidad a la salida de la transicién para las corrientes subcritica y supercritica es la
misma, es decir, la profundidad critica:

Vi, =Y,
y’], = yc,

En cuanto a la entrada, las profundidades se transforman alli gracias al transitorio.
Corresponden a las soluciones subcriticas de las ecuaciones (3.53) y (3.55),
respectivamente:

’
Vi,
’
Yk,

De acuerdo con esto, en la entrada se forman los siguientes remansos para cada tipo de
flujo:

Subcritico:
_ ’
AYkz =Y Vi, (3.57.)
Supercritico:
— ro__
Ay, =Y, =Y,
(3.58.)
¥
Z-’:’k 4
g
!
E E /a’qk
H S
[}
2 Feg
». 15
1 = ~F <Lk “
Jf”f. = =Kotz > /b 4
F<g = / | r
c 5 =/ A
F=i*R R i e) \%q
F=Xa \q !
2 R
E
E
% I <k | E=F —p'
Ekz:Eu‘ 15 Ba=E,,
+E
FIGURA 3.12
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El proceso energético (permanente)'’* puede seguirse a través de la poligonal abce, cdfg
para ambos regimenes (figuras 3.12 'y 3.13).

Al terminar el transitorio, la superficie exhibe la forma mostrada en los perfiles anexos a las

figuras citadas. A la salida de la transicién se configura un nuevo control hidraulico que
interactiia con los existentes previamente.

i

=
e

&

De Control Arriba
Control Nue

- E
e ‘
E=E, Er BB,
%5:2

FIGURA 3.13

3.5.3 LIMITACIONES Y ALCANCES DEL METODO DE ANALISIS

La validez de lo expuesto antes tiene ciertas limitaciones; algunas de ellas han sido ya

citadas. Es conveniente recopilarlas, dada su importancia en la préctica de la hidraulica de
canales.

1. El flujo se ha supuesto ideal. La aplicacion de la metodologia a situaciones reales debe
producir unos resultados que no estardn, propiamente, por el lado de la seguridad. Dado que
una transicion, es por regla general corta, la influencia de las pérdidas friccionales se puede
asumir relativamente pequefia, especialmente en régimen subcritico'”. No sucede asi con
las llamadas pérdidas locales. Asi: ignorarlas podria llevar a conclusiones erréneas en
cuanto a la creacién o no de un choque hidrdulico. Y consecuentemente, subvalorar el
remanso inducido. El laboratorio permite corroborarlo claramente, mediante la realizacién
de experiencias comparativas con pilas que tienen la misma dimension perpendicular a la
corriente, pero cuya seccion es rectangular (arista viva) y redondeada. De alli se desprende

174 A esta altura de la comprension del fenémeno, resulta innecesario el detalle grafico del transitorio.

173 Las pérdidas hidréulicas dependen directamente del cuadrado de la velocidad media. El flujo subcritico es
comparativamente mdas lento que el supercritico.
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que para una misma energia especifica suministrada, el remanso provocado por la arista
viva es mayor.

Existen metodologias que toman en cuenta el efecto de la pérdida local en el choque
hidraulico. Su discusién tiene un cardcter avanzado y, por ello, no hard parte de los
contenidos de esta obra.

2. La experiencia muestra que la ubicacién del nuevo control hidrdulico no coincide
necesariamente con la salida de la transicion, y que éste puede localizarse un poco mas
aguas abajo de ella en el caso de un repecho (figura 3.14). En una reduccién podria
presentarse, incluso, antes de la salida de ésta. La localizacion de la profundidad critica a la
salida de las transiciones consideradas tiene, por consiguiente, un cardcter tedrico o
aproximado.

FIGURA 3.14

3. El choque hidrdulico en una reduccién se examind para una seccién rectangular. No
obstante, el resultado es idéntico si se emplea algtin tipo de seccién diferente. En esta forma
es factible generalizar la (3.39) para cualquier clase de seccién transversal. Se trata
solamente de incluir el pardmetro geométrico adecuado en aquella definicion.

4. En la presente discusién, la ubicaciéon del remanso ha sido ligada a la entrada de la
transicion. No quiere decir, sin embargo, que no puedan darse algunos de indole mayor,
hacia la zona de aguas arriba. En el capitulo 7 se suministrard la metodologia para
evaluarlos.

5. La energia especifica suministrada es provista por compuertas. Se llega a conclusiones
similares con la utilizacién de otra variedad de control hidrdulico.

En fin, estas limitaciones no desvirtian el objetivo buscado, esto es, el introducir las
caracteristicas esenciales del choque hidraulico. Estas se resumen a continuacion.

3.5.4 CARACTERISTICAS DE UN CHOQUE HIDRAULICO

1. Un choque hidrdulico aparece, en general, por la modificaciéon en la geometria de un
canal. Aqui se ha hecho especial énfasis — y es cierto que el andlisis ha sido guiado por esta
referencia - en choques hidrdulicos en transiciones. No obstante, el lector atento ya habra
inferido, por analogia, que la operaciéon de una compuerta provoca también un choque
hidraulico. Y de modo general: en todo control hidrdulico hay siempre un choque
hidr4ulico.
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2. La formacién o no de un choque hidrdulico estd relacionada con los pardmetros de cada
problema hidrdulico, la energia especifica suministrada por el control hidrdulico y la
magnitud de los pardmetros 4 y ¢ . Una variacién de la energia especifica podria eliminar
el choque hidraulico: por ejemplo, cerrar la compuerta (independientemente del régimen).
La razén es que la operacion corre los puntos energéticos de la entrada hacia la derecha en
el eje de las abscisas de una curva de energia especifica (ver figuras 3.2, 3.3, 3.10, 3.11,
3.12y3.13).

3. Un choque hidrdulico en un canal induce flujo transitorio. Al finalizar éste se produce un
nuevo estado permanente y una forma modificada de la superficie libre del canal. A este
respecto compdrense, por ejemplo, las figuras 3.9 y 3.14.

Los cambios mds llamativos son el remanso a la entrada y la aparicion, en cualquier tipo de
régimen, de un resalto hidrdulico. La localizacién de éste depende de varios factores. En
todo caso no estd restringida al tramo de la transicion.

4. Asi mismo, la corriente es rdpidamente variada en la transicién, con o sin choque
hidréulico.

5. La energia especifica se incrementa en un JF al finalizar un choque hidrdulico. En
ausencia de éste, se verifica que JE =0'".

6. Como consecuencia de un choque hidrdulico, aparece un control hidrdulico adicional
(figuras 3.10 a 3.14)'"".

7. Un choque hidrdulico podria dar lugar a problemas ambientales como desbordamientos
en la zona de aguas arriba. Sobre todo en un régimen supercritico donde la magnitud del
remanso es comparativamente mayor que en uno subcritico y la altura de los muros del
canal tiende a ser pequefia'™. Por esta razén un proyectista deberd prestar especial atencion
a la formacién de choques hidraulicos en corrientes de esta clase.

EjempLO 3.1

De un gran tanque se descarga agua por medio de una canaleta triangular de pendiente alta.
Determinar el caudal que pasa a través de la canaleta. Considerar que el flujo es permanente
yo=1.1.

SOLUCION

Hipétesis:

i) Flujo ideal.

16 Jdéntico comportamiento se advierte cuando la energfa disponible es la justa para superar la transicién. Es

una condicién de flujo critico, pero sin choque!

"7 En la foto (Fig. 3.14) se muestra parte del resalto hidrdulico resultante del encuentro de la corriente
supercritica con la subcritica (procedente de aguas abajo).

78 Es asi evidentemente, porque el flujo supercritico es menos profundo. La formacién de una corriente
subcritica en este tipo de canales, es muy poco deseable.

130



ii) Al tratarse de un tanque grande, es admisible suponer que toda la energia es potencial en
un punto suficientemente alejado de la embocadura del canal. Esto es, la superficie libre es
horizontal.

De ii) se sigue que es subcritica la corriente que se aproxima desde el tanque al canal. Esta
comienza a acelerarse en las vecindades de la entrada del canal de suerte que en €l se
establece un régimen supercritico. Esto dltimo, gracias a la gran pendiente. Se desprende de
estos argumentos que en algin punto del canal la corriente tiene que ser critica. Es factible,
asumir, por tanto, que el control hidraulico se encuentra al comienzo del canal (Z = 1400
m).

1400 m
=

Canaleta Seccidn Transversal

De allf que valga la ecuacién (3.8):

A\5=Q\/E
g

El caudal se despeja facilmente de esta expresion:

Q=\/EA\5 (1)
[24

Para calcular el caudal, hay que determinar inicialmente el valor de:
Z, =AJD

Al ser la seccién triangular asimétrica, no es posible emplear directamente la (3.13).
Empero se le puede modificar ficilmente, si se piensa que esta seccién es la mitad de la
triangular simétrica. Las expresiones contenidas en la tabla 1.3 se adaptan adecuadamente
para el caso:

-
2
2
7= 29
2
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Es conveniente expresar el factor de la seccidn a flujo critico de la siguiente manera:
1
A2
D= (T]

Después de substituir en ésta las expresiones para el drea y el ancho superficial:

o]~

2} z
[Zycj 2’y |2
2
AVD = =8

2zv. )| | 22,
2 2

En seguida de simplificar y tener en cuenta que z=1:

1
52
AVD = (yj
8
Al reemplazar ésta en la (1):

5

8y,
S

0= @

Para determinar el valor de la profundidad critica se requiere usar adicionalmente el
principio de conservacion de la energia. Se aplica entre el tanque (/) y el control hidraulico
(2), sin considerar pérdidas (conforme a 1)), y sin tomar en cuenta la carga cinética (segin
ii)) en el tanque:

Por tanto, de la ecuacién (2.41) adaptada para este caso:

H, =Z,+E,

H =Z,+y,+0=1401.5m

E,=E,
La energia especifica utilizada es la critica, por configurarse alli un control hidraulico.

Una vez se substituyen estos resultados en la (2.42) se obtiene:

1401.5=1400+E,

En consecuencia:
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E =15m

La (2.43) para el estado critico:

2
E =y +«a 0 >
2gA;

Inicialmente se reemplaza en la anterior la expresion para el drea:

Al ordenarla se reduce a:

200’
2 4

gZ y(?

15=y.+

Una vez se substituye la (2) en esta dltima ecuacion:

20 gy)

4

1.5=y, +
gz’y! Sa

c

Al simplificar en ésta se llega finalmente a:

Ve
47°

1.5=y, +

Con z=1:

_4x15

1.2m

c

Cuando este resultado es reemplazado en la (2) da:

5
0= 8(1.2) [\/ms"z xm’ } =1.666m’s™

Sx1.1
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EJEMPLO 3.2

En un determinado punto de un canal rectangular horizontal, el fondo se levanta de manera
abrupta, esto es, presenta una transicion en forma de escalén de altura AZ. Ignorar
cualquier tipo de pérdida hidrdulica para establecer:

a. La altura de escal6n que conduce el flujo al estado critico, AZ, .
b. Si la corriente estd chocada para un AZ =—0.5m. De ser asi, calcular el valor de la

profundidad sobre el escalén y el remanso ocasionado.
c. Repetir el procedimiento indicado en el anterior numeral para 4Z =—-0.9m .

Datos:

Q=3m’s"
b=3 m
a=1
vy=0.199 m

Asumase que ésta es la profundidad del flujo justamente antes del escalén. Recuérdese que
ésta es fijada por algin control hidrdulico.

SOLUCION

ASPECTOS GENERALES

Antes de proceder a resolver cada parte, se debe indagar inicialmente por el tipo de
régimen.

o _3 2 -1
===—=1m"s
=73
De la (3.12):
2 2
v =% = X467 m
g 9.81
Dado que:

y =0.199<y. =0.467

El flujo sobre el canal, antes de la transicion, es supercritico: una corriente supercritica debe
superar esta transicion.
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De acuerdo con esto es conveniente hacer uso de lo expuesto en la secciéon 3.5.1.1 para
caracterizar la solucién del problema. También de la figura 3.11.

Por tanto, se fija el inicio de la transicién en i y su finalizacién en j. Es evidente que al ser
de tipo abrupto, la distancia ij , representada en la figura 3.11, llega a ser nula.

Como la seccidn transversal es constante:

Ve = Ve, = 0.467 m

El desarrollo de cada una de las partes de la solucién debera hacer referencia a la energia
especifica disponible en i:

E =f(y)
A partir de la (2.44) con y, =0.199 m:
E, =1486 m

Esta energia especifica, al ser impuesta por un control hidrdulico de aguas arriba, aparece
como dato en la solucién de las tres partes.

PARTE A

Se trata de calcular la altura de escalén que llevaria a la corriente dada al estado critico.

Como es costumbre este tipo de problemas se resuelven con base en el principio de
conservacion de la energia. En este caso particular resulta titil la expresion (3.24):

E,=E(a,)+A"™

En la (3.23) sin pérdidas hidréaulicas (A4H =0 ), queda:

A=4zZ

En consecuencia:

' No obstante que no se menciona una compuerta en este ejemplo, se ha preferido mantener la notacién
E{(a,,) para resaltar que se trata de la energia especifica impuesta por el control hidraulico de aguas arriba .
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E,=E(a,)+AZ (1)
Al considerar que en j se quiere provocar flujo critico esta ecuacion toma la forma:
AZC = Ecj - Ei (2)

Se consigue la solucién del problema en seguida de evaluar el miembro derecho de la
anterior expresion:

Acorde a la (3.15):
E = ].5ij =1.5%0.467 =0.701 m

Después de substituir en (2):

AZ, =0.701—1.486 =—-0.785 m

El signo menos indica que el fondo debe alzarse (4Z =Z, -Z )

PARTE B

Dado que:
|4Z| <|4z,|=0.5<0.785

La altura del escalén no es adn suficiente para chocar el flujo. En consecuencia, la
condicién de aguas arriba no se modifica y sobre el escalén se forma una profundidad
coherente con:

E,=E(a,)+AZ
Por tanto, la corriente tiene sobre el escalén la energia especifica:

E, =1.486-0.5=0.986 m'"

Como el flujo aguas arriba es supercritico, aguas abajo debe tener idéntico régimen, en
virtud de lo declarado en la seccidon 3.4. Se sigue, que la solucién supercritica es la
fisicamente correcta para la anterior ecuacion:

y; =0.266 m

Resulta interesante comparar las profundidades a la entrada y salida de la transicién:

Y, =0.266 > y, =0.199

180 Nétese que el signo del escal6n es negativo.
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De esto se infiere que el escalén desacelera la corriente supercritica entrante.
PARTE C

En este caso:
Az| > Az, |=0.9 > 0.781
Es claro que el flujo resulta chocado para este valor de altura del escalon.

Sobre éste se establece, consiguientemente, la profundidad critica:

Y= Ve, = 0.467 m

La energia especifica sobre el escalon es de acuerdo con la (1):

E; =1486-0.9=0.586 m

El remanso de aguas arriba se determina con base en la (3.46) que permite evaluar el déficit
de energia:

6E=ch —E; =0.701-0.586 =0.115m

La (3.48) sirve para evaluar la energia especifica aguas arriba, al final del transitorio:

E'=E +0E=1486+0.115=1.601 m

La solucién de esta ecuacién debe proveer el valor de la profundidad a la entrada de la
transicion. Recuérdese que tiene que ser la solucidn subcritica por lo explicado en la
seccién 3.5.1.

En consecuencia:

y'.=1581m

El remanso correspondiente puede calcularse conforme a la (3.52):

Ay=y'—y, =1.581-0.199=1.382m

Se trata, sin duda, de un valor alto, porque la corriente entrante es supercritica. Hacia aguas
arriba se encuentra un resalto hidraulico.
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EJEMPLO 3.3

Una carretera debe pasar sobre un canal rectangular de ancho b y altura h. Para ello es
necesario construir un puente, el cual se apoya en su punto medio sobre una pila, cimentada
dentro del fondo del canal.

El canal posee una seccién transversal constante y atraviesa una zona plana con un
alineamiento horizontal recto, pendiente constante y superficie con rugosidad constante.

En caso de que la dimensién transversal de la pila, ¢, no se seleccione con suficiente
cuidado, se podria ocasionar un choque hidraulico, y el canal desbordarse eventualmente en
la zona de aguas arriba. Por tanto, se requiere evaluar el mencionado riesgo.

Para este propdsito se considera conveniente responder a tres interrogantes:

a. (Cudl es el efecto hacia aguas arriba si t =1 m?
b. ;Cudl es el efecto hacia aguas arriba si t = 6 m?
c. {Qué valor mdximo podria tomar ¢ para no producir remanso alguno?

Datos:

Q0 =60m’°s™
b=15m

h=25m

Y( 100 aiios )= 2.156 m

El estudio se debe desarrollar para un periodo de disefio de /00 afios. De ahi que el caudal
suministrado sea el correspondiente a ese periodo de retorno. Asi mismo, la profundidad
proporcionada es la que tiene el canal antes de construirse la pila y es una consecuencia de
los datos del problema y del control hidrdulico preexistente.

4'7/:
Vo 1 el
EAEEEI) — I — va
/ :
/ - )
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SOLUCION

ASPECTOS GENERALES

Dado el caracter prismatico del canal y sus dimensiones, puede asumirse que:
a=1

La pila crea una transicién de la seccién transversal; una contraccidén abrupta porque el
ancho del canal pasade ba b —t.

La solucién que se describe a continuacién se basa en lo expuesto en la seccion 3.5.2.

El andlisis se efectda entre la seccion inmediatamente aguas arriba de la pila, k, y la
seccién comprendida por la pila, L

En la seccién de entrada a la transicion se dispone de la siguiente informacion:

b =15m

vy, =2.156 m

A la salida de ésta:

b =b, —t (1)

Por consiguiente, b, varfa segin el valor adoptado para .

k |
- : i hl -
| - 7
i 3
by=15m — i 4 t
|
| b, |
| i : 2]
k i
PLANTA

Es necesario inicialmente determinar el régimen. Para ello se evalda la profundidad critica
en el canal principal (by).

60
=—=4m’s”’
"5
De (3.12):
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Luego:

Ve, =1.177 <y, =2.156

La corriente antes de la pila es subcritica y es, por ende, establecida por un control
hidraulico de aguas abajo.

No se consideran pérdidas de energia y el fondo es horizontal. Por tanto, se cumple el
principio de conservacién de la energia segin la ecuacién (3.38):

E, =E,

Este planteamiento es de tipo general, por lo que resulta vdlido a lo largo de toda la
solucion. Ademds, se representa graficamente en la figura a y figura b.

Con base en la (2.45):

E(y,)=2332m

En consecuencia:

E =2332m 2)

Es la energia especifica que aporta el control hidrdulico. De ella depende la produccién, o
no, de un choque hidraulico.

PARTE A

Al introducir una pila de / m de espesor, el ancho de la seccién transversal resulta
disminuido y toma un valor de:

by=15-1=14m

Se tiene, por consiguiente, una relacién de contraccién suministrada por la (3.39):

o= I—ﬁ :i=0.067=6.7%
15) 15

Esto, por supuesto, determina que la curva de energia especifica de la seccién del puente
no sea igual a la de arriba.
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A partir de la figura a, que contiene ambas curvas de energia especifica, se descarta la
formacioén de un choque hidrdulico en la presente situacion; lo que hace la pila es acelerar
el flujo subcritico y la condicién aguas arriba no se modifica.

y [m]

24

¥ 22

E [m]

FIGURA A

Se puede conocer la profundidad en la pila a partir de la misma gréfica, construida a escala.
Se llega también a la solucién analitica después de resolver la (2):

E =2332m
De acuerdo con la seccién 3.4, la tinica solucién posible es la subcritica. Esta es:

v, =2.125m
v, =2125<y, =2.156

La anterior relacién confirma que la pila acelera la corriente subcritica.
PARTE B

Conforme a la (1) b, se reduce en este caso hasta 9 m y la curva correspondiente (figura
b'®") tiene su vértice en las siguientes coordenadas:

Ecuacién (3.12):

Y, =1.655m

De la (3.16):

181 Curva para t=6 m.
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E, =2.482m

El grado de contraccién correspondiente es:

G=(1—j=6=0.4=40%
15

La energia especifica disponible en / y ya calculada en (2) puede utilizarse aun, pues la
determina el control del canal. Sirve para evaluar la posibilidad de choque hidrdulico, al
compararla con la energia minima de la pila.

E =2332<E, =2482

La energia especifica dada estd a la izquierda del vértice de la curva de energia especifica
de la salida o de la seccién de pila. Es mds evidente en la figura b donde se observa que la
recta vertical E, = E, no corta a la curva de energfa especificade t =6 m.

Se concluye por ello, que la condicién de aguas arriba no aporta la energia minima para
pasar a través de la seccidn del puente. Por lo tanto, el flujo estd chocado.

¥ [m] E = Eq=E,

25 4 dF

05 ; ; i ; ; i Eml

FIGURA B

La tnica manera como puede pasar la corriente es alcanzar la energia minima, es decir, de
acuerdo con la (3.56):

E =E, =2482m

142



De aqui que la profundidad establecida en la pila es, sin duda, la critica de esta seccion:
y, =y, =1655m

En virtud del principio de conservacion de la energia:

E,=E =2482m

Para hallar la nueva profundidad de aguas arriba es preciso resolver la anterior ecuacion.

Por las razones expuestas en la seccién 3.4 aqui interesa inicamente la raiz subcritica. Esta
es:

y, =2.332m'

En este caso el ancho de pila induce el remanso previsto por la (3.57):
Ay, =y, —y, =2.332-2.156 =0.176 m

Adicionalmente, puede calcularse la cantidad de energia especifica ganada por la corriente
durante el transitorio. De la (3.46):

OE=E, —E =2482-2332=015m

El panorama resultante de la superficie libre, posterior a la intromisién de la pila, se
muestra en la siguiente figura (perfil).

Es factible seguir, también, el procedimiento de solucién a través del diagrama de energia
especifica (figura b).

Nuevo Control

leveI Muro ' ‘ 1

perficie Libre sin Pila

De Control Aguas Abajo

PERFIL

182 Adviértase que tiene que utilizarse el ancho by = 15 m, por tratarse de la seccién de aguas arriba.
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PARTE C

No se induce un choque hidrdulico (y por ende un remanso) si la energia especifica en la
pila equivale justamente a la disponible alli.

La grafica de energia especifica (figura b) es particularmente til para obtener la solucién
aproximada. Se advierte que la recta vertical, E, = E, , corta todas las curvas ilustradas alli,

hasta un ancho de pila de 5 m. Quiere decir que el valor limite buscado estd entre 5 m y 6
m; mas exactamente, cerca de 5 m. La curva solucién es aquella cuyo vértice hace
tangencia con la mencionada recta vertical.

La solucidn analitica se consigue con el principio de conservacion de la energia. En éste la
energia especifica del puente tiene que ser la critica:

Ek = Ecl

De (3.12) y (3.15) en conjunto se llega a:

2
Ecl:£3%
2\ ¢

Una vez se substituye ésta en la anterior:

2

i 3 aqcl — Ek

2\ ¢

En forma equivalente:
2

23 & = Ek

2\ gb;

Cuando se despeja b,, se establece el ancho justo de la seccién hidrdulica, necesario para
conducir la corriente al estado critico:

0.5

3 2 3 2 6 -2
p = |[(15)0Q _ [(1.5)x1x60 m’s 0882 m

gE; 0.81%(2.332F | m's?m’

De la figura que ilustra la planta del canal:

t.+b, =15m
t.=15-b, =15-9.882=5.118 m
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Las condiciones aguas arriba se preservan, pero en la seccién de pila, la profundidad es la
critica, ecuacioén (3.12):

y, = Y, =1.555m

La diferencia entre este caso y el b, es que en el presente JE =0.

El grado de contraccién de la seccidn transversal (contraccion critica) es:

o, = _2882 =£=0.3412=34.]2%
15 15

Contracciones superiores inducen un remanso, esto es, la situacion de la parte b. Inferiores
no lo hacen (ver parte a).

3.6 EJERCICIOS PROPUESTOS

En los ejercicios que se presentan a continuacién supéngase que: 1) El flujo es permanente.
2) Se puede ignorar cualquier tipo de pérdida a no ser que se dé indicacién en contrario. 3)
El canal es horizontal. 4) El coeficiente de Coriolis. Procédase en forma juiciosa.

3.6.1 Demostrar que para un canal de seccion triangular simétrica la energia critica y la
profundidad critica estdn en la siguiente relacion:

E. =125
y(?

3.6.2 Probar que para un canal de seccién transversal cualquiera se verifica la ecuacién:

)
Ve 2

Donde x simboliza la constante vinculada con la relacién entre la profundidad y la
profundidad hidréulica. Ver ejercicio 1.3.4.

3.6.3 En un canal rectangular establézcase la profundidad que verifica el nimero de Froude
dado.

Datos:

O=1m’s™
b=0.5m
a=1.19
F=55
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3.6.4 Para el canal trapezoidal determinar el valor de la energia critica.

Datos:

Q=10m’s™
b=5m
z=1
a=115

3.6.5 Demostrar que en un canal de gran pendiente el nimero de Froude debe expresarse
de la siguiente manera:

g |2V
8 \Dcos6
3.6.6 En el canal rectangular de la figura calcular la profundidad de la corriente sobre el

escaldn positivo.

Datos:

0=2m’s"’
b=15m
a=12

3.6.7 Para el siguiente canal rectangular determinar la profundidad en el sitio donde se
produce la contraccién de la seccidn transversal.

kK e |
&
— M I =" B
Bl i l Il = a =
a
o b | Seccion | -1

Datos:
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0=10m’s"

b=5m
t=Im
yvo=15m

3.6.8 Para el vertedero de seccién trapezoidal:

a. Hallar la profundidad de la corriente en la seccién de entrada al vertedero. Asi mismo el
nivel de la superficie libre en el embalse. Emplear los siguientes datos.

0=25m’s" b=8m z=175
b. Establecer el ancho de la seccién de entrada, si:

Q=60m’s" z=175 Z, =887 m

Seccidn de Entrada
W f

Z

|

884 m

Embalse

3.6.9 Un canal rectangular de ancho dado b y altura & se transforma en un tubo para poder
atravesar un pontén en una via. Proponer un Q y un b para generar un flujo supercritico de
profundidad y aguas arriba. Suponer que h=1.40y'®.

a. Determinar el valor minimo que debe ddrsele al didmetro del tubo, d, , para garantizar

que alli se configure un control hidraulico.
b. Calcular el didmetro que haria que la corriente comience a desbordarse en la zona de
aguas arriba.

3.6.10 Un vertedero trapezoidal, como el mostrado en la figura del ejercicio 3.6.8, descarga
un caudal a partir de un embalse de nivel conocido. En medio de la seccién de entrada hay
una pila de ancho ¢.

'8 En este ejercicio, se propone al lector que cree él mismo los datos.
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Establecer el caudal que pasa a través del vertedero.
Datos'**:

b=2m
z2=05
t=05m

Z, =1005m
Z... =1000m

cresta

3.6.11 Existe un canal trapezoidal que es atravesado por una pila cuyo ancho es ¢. Calcular
el caudal maximo que puede conducir el canal hasta ser desbordado.

Datos:

b=85m
z2=05
h=175m
t=15m

3.6.12 Un vertedero, que sirve a un embalse, de seccién trapezoidal asimétrica es cruzado
por un puente que se apoya en una pila de ancho ¢. Durante una cierta creciente se midié en
él el caudal correspondiente. Determinar la cota de la superficie libre en el embalse.

Datos:

0=50m’s"

3.6.13 Un canal trapezoidal conduce una corriente. En un cierto punto la seccién se
transforma en una rectangular de ancho igual. En forma simultdnea el fondo del canal
desciende (escalon negativo). Se pide:

184 Cresta. La cota del fondo del canal, a la entrada del vertedero.
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e

e 2m o
t 1 =
0.2m ?
b
+—— Trapezoidal >4 Rectangular4J

a. Hallar la profundidad del flujo en la seccidn rectangular, inmediatamente aguas abajo del
escalon.

b. De producirse un choque hidrdulico determinar el valor minimo que debe darsele al
escaldn, para evitarlo.

Datos:

0=57m’s"’

b=7m

z=15

3.6.14 En una zona apartada existe un canal para drenaje cuya seccién es mixta. Un

carreteable debe pasarlo y se decide construir un pontén. Para eso se acude a la siguiente
solucién ripida:

.4
Ty | "4
sty ]
SRR ERRRAR

Frioi] VOTATOe
Poctnesa] etelety
s

Como superficie de rodadura se usan tablones de madera apoyados en gaviones. Un tubo de
1.5 m de didmetro sirve para darle continuidad al curso de agua. En las partes donde los
gaviones no se pueden instalar se rellena con mortero. Con ello el flujo sélo es posible a
través del tubo.

Quizds la obra cumpla con requerimientos de resistencia y serviciabilidadad. Pero el
funcionamiento hidrdulico no es el mismo. Y eventualmente puede haber desborde aguas
arriba. Se pide:
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a. Cuantificar el caudal méximo que podria pasar por el puente sin desbordar el canal.

b. Supdngase que el caudal hallado (en a.) es peligroso. Se recomienda que por motivos de
seguridad la seccién sea capaz de evacuar el caudal hallado pero incrementado en un 5%.
Con este dato, calcular el didmetro, minimo, que debe tener el tubo para evitar que la
corriente se desborde aguas arriba. Asumir que en la figura anexa cada cuadro horizontal
mide 0.24 m 'y 0.44 m cada vertical.

3.6.15 Supéngase flujo supercritico en un canal rectangular de ancho ». En un punto dado
el canal se ensancha bruscamente hasta un ancho B. Elaborar una gréfica que relacione el
pardmetro adimensional conformado por las profundidades de aguas arriba, y,, y aguas
abajo, yp, y el correspondiente a los anchos de esta transicion.

Esto es:

La gréfica debe contener al menos cinco puntos.

3.6.16 Se va a construir un puente para cruzar una canalizacién como la de la figura. Para
ello se debe insertar una columna de seccién de cuadrada. Se pide determinar el valor que
debe tomar el caudal para que el remanso inducido no inunde las bermas en la seccién
aguas arriba del puente.

075 m
0.75 m
4
—20m—
Seccion Aguas Arriba del Puente
L.o 0. a a g

o T

| 0.75 m

E l 08m—°"°

0.7 m

—2.0 m—

Seccidn Transversal en el Puente
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3.6.17 Un canal trapezoidal se convierte abruptamente en una cuneta triangular. Hallar:
a. El talud minimo del canal triangular para que no se presente un choque hidraulico.

b. En el supuesto que se produzca un choque hidrdulico: el talud del canal triangular
necesario para que el flujo no se desborde aguas arriba.

Datos:

Q=1m's"

b=2m

z=1

h=Im

Virap =0-45m

3.6.18 Se va a pasar un canal rectangular a través de un terraplén por medio de una
alcantarilla circular. Seleccionar la altura de los muros del canal rectangular de forma tal

que tengan un borde libre (BL) de 0.5 m. Es decir, que haya una diferencia de 0.5 m entre el
nivel de la superficie libre del agua y la altura del muro.

Nivel Muro
BL
f\—%
5 =
0.1m
——
LRH- qul Circular

Datos:
Q=5m’s"
b=2m
a=1.15
d,=15m

3.6.19 Considerar un escalén negativo como el ilustrado en el ejercicio 3.13. Suponer que
sobre él puede pasar una corriente supercritica o subcritica. Con base en un diagrama de

energia especifica demostrar:

a. Que el escaldn acelera el flujo supercritico y desacelera el subcritico.
b. Que la corriente subcritica es inaccesible desde la supercritica.
¢. Que en condiciones de flujo ideal, un escalén negativo no puede inducir un choque

hidraulico.

En sintesis, se pide repetir los procedimientos tedricos desarrollados en las secciones
3.3.1.1. y 3.4, respectivamente.
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Al final, deberd quedar claro que el resultado obtenido en la parte a. es formalmente
equivalente al del ensanche de una seccién transversal.

REFERENCIAS

[1] F. M. Henderson (1966): Open Channel Flow; Macmillian Inc., New York.
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4,

ESTRUCTURAS DE
CONTROL DEL FLUJO

El concepto de control hidriulico ha sido madurado a lo largo de los tres
capitulos anteriores.

Se ha concebido, inicialmente, como un sitio de la corriente donde es posible
distinguir la zona subcritica, situada aguas arriba, de la supercritica.

El control hidrdulico posee otra potencialidad aplicativa: permite regular el
caudal asi como medirlo (aforarlo). La primera parte de este capitulo serd
dedicada a ilustrar este tema.

En una segunda parte se caracterizardn algunas estructuras que se construyen
adrede o no para desempefiar esta funcién. Sin embargo, no debe entenderse
que por este hecho queda garantizado que operen siempre como un control
hidréulico.

Se trata de compuertas y vertederos.

Desarrollos mds avanzados en el tema de las estructuras para control del flujo
hacen parte de textos avanzados en el campo de las estructuras hidrédulicas.
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4.1 CAUDAL Y FLUJO CRITICO

El elemento clave para la comprensiéon del modo como influye un control hidraulico sobre
el caudal se encuentra en el concepto de flujo critico.

4.1.1 CALIBRACION DEL CAUDAL

En la seccién 1.2.2.3 se considerd por primera vez el asunto de la medicién del caudal en
un canal. Se indicé alli que es preciso disponer de una seccidn transversal especial llamada
seccion de aforos (figura 1.26).

No obstante, la seccidén por si sola carece de sentido prictico sino se cuenta con una
calibracién del caudal. Esto es, una expresién que lo relacione con el nivel de la superficie
libre:

0=0(Zy)

Si se tiene en cuenta la (1.3), Z,, =Z + y y si ademds se puede admitir que Z se mantiene
constante, también:

0=0(y)

En la prictica se obtiene al final de un proceso que tiene dos fases:

1. Un trabajo experimental en el que miden simultineamente el caudal y el nivel de la
superficie libre durante periodos de invierno y verano suficientemente largos.

2. El tratamiento estadistico del conjunto de datos generados en la primera fase. De aqui
resulta una ecuacion tipica:

Q=AZW )% (4.1.)
O bien de acuerdo con la (1.3):

Q=AZ+y)” “42)
En donde Ay @wson constantes de regresion.

En épocas anteriores donde no se disponia de las actuales facilidades de célculo electrénico
no se hacia uso de la expresion sino de su grafica o curva de calibracion. De alli que este

término sea aun sinénimo de calibracion de la seccion.

La calibracién se emplea para establecer el caudal instantdneo que pasa por la seccién de

aforos. Para ello se lee el nivel de la superficie libre con la ayuda de una regla calibrada',

adyacente a la seccién (normalmente sobre una de las orillas).

135 0 también, con un limnimetro o limnigrafo.
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Dada su importancia dentro de diversos aspectos de la hidrdulica de canales es necesario
tener en cuenta los requerimientos minimos de una seccidn transversal que vaya a ser
utilizada como seccién de aforos. En cuanto a esto los contenidos del capitulo 3 resultan
bastante ttiles.

1. Relacién caudal - nivel de la superficie libre

El concepto general de medida obliga a que el vinculo entre el caudal y el nivel de la
superficie libre (o profundidad) en la zona tenga el cardcter de univoco. Es claro que esto
sOlo es posible si la corriente es critica alli (véase seccion 3.1, apartado 6).

Una curva de energia especifica queda completamente determinada cuando se conoce la
geometria particular de la seccidn transversal, el coeficiente de Coriolis y el caudal. De esta
afirmacién se infiere que este caudal se satisface para el cimulo de profundidades y de
energias especificas asociadas a la hipérbola. En estas circunstancias es imposible crear una
ligadura univoca entre profundidad y caudal. Por tanto, cualquier seccién transversal de un
canal no es competente para ser usada como seccién de aforos.

Si una estructura funciona como control hidrdulico se crea alli una relacion
univoca entre caudal y nivel de la superficie libre en sus vecindades.

A partir de la asociacion flujo critico control hidrdulico puede afirmarse que las estructuras
citadas en la seccidén 3.3.1 se prestan para servir como seccién de aforo.

No obstante, no siempre es factible contar con esta clase de facilidades en canales
artificiales, pero especialmente en los de tipo natural. Para remediarlo, se debe buscar sitios

en éstos con estrechamientos, saltos hidrdulicos o cambios bruscos de pendiente'*.

Se trata, empero, de un procedimiento que debe efectuarse en forma cuidadosa, y por
consiguiente, encargarsele a un experto. De producirse una eleccién deficiente, podria no
verificarse alli el vinculo univoco entre caudal y nivel de la superficie libre. Esto lleva, por
supuesto, a estimaciones erradas del caudal.

2. Rango de la calibracion

Es conveniente que el rango de definicién de la calibraciéon sea lo mds amplio posible.
Depende, inevitablemente, de la capacidad disponible de la seccién para inducir el régimen
critico en un rango esperado. No es siempre realizable, porque la caracteristica geométrica
de la seccion de aforos empleada, asi como la naturaleza y grado de influencia del control
original, resultan incompatibles para este fin (ver seccién 3.5.4, apartado 2)'*’. Por ejemplo:

18 Esto, porque los dos iltimos se aproximan bastante a la condicién de vertedero.

187 A esta altura de la exposicion, el lector debe tener claro que cualquier configuracién de superficie libre
precisa, como minimo, de un control hidrdulico. Una seccién de aforos requiere, necesariamente, de la
intromisién de otro control.
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Un umbral que se encuentra ubicado en una zona con flujo subcritico. Una altura de escalén
insuficiente no garantizaria el choque hidrdulico para caudales altos (energia minima
igualmente alta). El umbral es initil para aforar estos caudales.

Lo mismo ocurre si se usa la pila de un puente para el mismo tipo de corriente. El
estrechamiento debe ser suficiente para inducir el choque en los caudales altos. De no ser
asi el flujo no se acelera suficientemente.

Asumase ahora que se trata de un flujo muy supercritico. Si se acude a una compuerta debe
fijarse su grado de apertura lo mds reducido posible; de otro modo la corriente pasaria por
debajo de ella o podria también, no inducir un choque hidrdulico'™. Y asi hay otros casos
mas.

Ejemplos como los citados, muestran que tiende a ser complicado, incluir los valores
extremos del caudal dentro del rango de medida.

4 1.2 CAUDAL CRITICO

Hasta el momento la funcién de energia especifica (ecuacion 2.43) ha servido para explorar
la relacién entre energia especifica y profundidad. Se ha supuesto para este propdsito, que
el caudal se mantiene constante.

Se pretende ahora mirar el vinculo entre el caudal y la profundidad. Para ello, es
imprescindible asumir que la energia especifica permanece constante, E,.

Dela (2.43),con E = E,:

2
E()=y+a Q 2
2gA

Al despejar el caudal se llega a:

0= %g(ED —y)A? 43)

Se sigue de aqui que el caudal admitido por la seccién transversal, depende de las
siguientes variables:

Coeficiente de Coriolis
Geometria de la seccién transversal (parametros y profundidad)

Energia especifica suministrada por algtin control hidrdulico

En forma equivalente:

188 Sin embargo, la pérdida local favorece comparativamente la induccién del choque, en el caso supercritico.
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0=A 2—g(E0—y) 4.4)
a

Con base en la (4.4), se elabora un gréfico que relaciona el caudal con la profundidad. En el
eje de las abscisas, se ubica el caudal y en de las ordenadas la profundidad. De esta manera,
se tiene el resultado que se muestra en la figura 4.1.

y

/T<I
A
¥, C F=1
Eo
%
\Q'>I
o o. e
FIGURA 4.1

De ella se extraen las siguientes propiedades de la funciéon Q=0(y)con E =cte.:

1. Presenta un punto de maxima, en este caso, un caudal. De esto se sigue que se anula la
primera derivada de la funcién Q=Q(y):

do _
dy

0

Después de efectuar el calculo del coeficiente diferencial en la ecuacién general del caudal
(4.4) se llega a:

av?
gD

=]

El miembro izquierdo de la anterior expresién equivale, segin la (3.7), a T 2. Luego:

=1

O también:
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F=1

Se concluye, en consecuencia:
Una seccion transversal de canal alcanza su mdxima capacidad de descarga,
cuando la seccion es critica (control hidrdulico). Este caudal mdximo se
denomina caudal critico, Q..

Se puede agregar también otra importante conclusion:

En una condicion de choque hidrdulico, el caudal alcanzado al final del
transitorio es el mdximo admisible para la seccion transversal.

El punto C de la curva representa, por ende, el estado critico en ella y tiene por
coordenadas:

CQ.y.)

Se sabe desde la seccién 2.3.2.3, que este punto posee también las coordenadas:
CE.Yy.)

De ambas definiciones se desprende esta interesante consecuencia:

En una seccion transversal, cuando la energia especifica es un minimo, el
caudal que la atraviesa es un mdximo.

2. De lo afirmado en 1., resulta natural pensar que la curva Q = Q( y ) debe también exhibir
dos ramas: supercritica y subcritica.

La rama subcritica va desde el punto C hasta el intercepto (Q=0, y=E, ), el cual se

asocia a la condicién estdtica (F =0). La rama supercritica corre desde C hasta el otro
intercepto (Q =0, y=0). Ambas condensan el vinculo caudal profundidad para aquellas

profundidades superiores e inferiores a la critica, respectivamente.
3. Por ende, un mismo caudal puede pasar a través de una seccion transversal bien sea en
régimen supercritico o subcritico. Esto es, las profundidades y; y y, verifican el mismo

caudal Q como se observa en la figura 4.1.

Al cambiar la energia especifica disponible, aparecen nuevas curvas Q=0Q(y), como se
aprecia en la figura 4.2.

En la medida que la energia especifica disponible se incrementa, el punto C se desplaza en
el plano coordenado hacia la derecha y hacia arriba.
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Si la energia especifica disponible en una seccion transversal se
incrementa, también lo hace su capacidad para admitir caudal.

Luego:

El caudal mdximo admisible en una seccion transversal de un canal, no
depende tinicamente de los pardmetros de la seccion, sino también de la
energia especifica disponible. No es pues, una propiedad intrinseca de esa
seccion.

La figura 4.2 ilustra el comportamiento caudal profundidad para un control hidrdulico. La
linea que une los puntos C;...Cs (en este ejemplo) corresponde a la curva de calibracion de
una secciéon de aforo de caudales. De esto se deduce que el resto de los puntos
pertenecientes a las hipérbolas no se conforman fisicamente en el control hidrdulico aunque
si en otras secciones transversales del canal.

ey
L
/ 5
Eas \/C‘
E04 C_g
E‘,}
C2

By r /
EL’I = /

Oy Lo O e, 9 ¢

FIGURA 4.2

Por lo tanto:

En una curva de calibracion de caudales el caudal critico y la profundidad
critica (o el nivel de la superficie libre) estdn relacionados.

De alli que se pueda decir que la (4.2) es una representacion general de la
ecuacion de la curva que une los vértices C;...Cs. Por esta razon, la (4.2) queda
mejor especificada al reformularla asi:

0. =AZ+y, ) 4.5.)
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4.2 BREVE NOCION SOBRE ORIFICIOS

La teoria de orificios se estudia ordinariamente dentro de la hidriulica del flujo a presion.
De otra parte, el funcionamiento de una compuerta o un vertedero se asemeja bastante al de
un orificio. Antes de profundizar en el estudio de las mencionadas estructuras es, por tanto,
conveniente revisar los aspectos fundamentales de esta teoria.

Un orificio es, en principio, cualquier abertura practicada en la pared de un tanque como el
de la figura 4.3. De esto se desprende que el liquido contenido derrama a través del orificio.

Un orificio lo caracterizan geométricamente, el drea de su seccién transversal, A y la
longitud o espesor de la pared, e. Algunas veces, resulta util servirse de la dimensién
vertical del drea, a.

La corriente procedente del tanque, después de entrar al orificio, fluye presurizada a lo
largo de una longitud e. Al salir, en el ambiente atmosférico, se transforma en un chorro.
Este, por efectos de la inercia y de la decomprensién repentina, experimenta un paulatino
adelgazamiento en el sentido de su eje. A una cierta longitud la contraccién alcanza su
maximo valor y el drea del chorro se minimiza. A ésta (figura 4.3) se le denomina
propiamente drea contraida o drea de chorro, Acp.

Zy -

_‘.||\|||<|

Ed
I
=
-
!
|
|
N »

L s, | T \ /i ______ dA
~— S -
|

El vinculo entre esta drea y la del orificio queda definida por el llamado coeficiente de
contraccion:

FIGURA 4.3

c.=ta (4.6.)

Es claro que el valor limite de este coeficiente debe ser:

C.<1I
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4.2.1 ECUACION DEL CAUDAL DE UN ORIFICIO

Considérese un tanque abierto al que se le ha practicado un orificio. Supdngase (figura 4.3)
que se verifican las siguientes hipétesis:

i) El tanque mantiene un nivel constante, sobre el que actia la presién atmosférica.
ii) La corriente es ideal.

iii) La distribucién de presiones es la hidrostatica.

iv) El chorro descarga en la atmdsfera. Esto es, logra contraerse completamente.

v) El chorro descarga de modo libre. Equivale a decir que la salida estd libre de
obstaculos sélidos, o de otra masa liquida.

Se le puede asociar un caudal elemental a cada punto perteneciente al drea del chorro.
Segtn la continuidad, se expresa como el producto entre el area elemental que contiene al
punto y la velocidad de la linea de flujo que pasa por él. Por ejemplo, sea un punto genérico
n de velocidad v en la figura 4.3:

dQ =vdA,, (4.7

Se trata ahora de calcular el valor de v incluido en la (4.7). Para ello, se hace cumplir el
teorema de Bernoulli sobre la linea de flujo mn que contiene a v.

2
\4

=7 +—

VA
w n 2g

La carga de presion es nula en n, ya que la descarga se realiza en ambiente atmosférico
total; esto es, el chorro se halla completamente rodeado de aire'.

De la figura 4.3:
h=27Z,-2Z

n

h es la carga piezométrica medida con respecto al punto n. En el tema especifico de
orificios, se le llama mas cominmente carga.

En consecuencia, el teorema de Bernoulli se reduce a la expresidn simple:

De ella se despeja la velocidad en n:

v=42gh (4.8)

189 Asf mismo, en m no hay carga cinética en virtud de la condicién de tanque y de la hipétesis i).
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Se sigue que en condiciones ideales, el campo de velocidad depende tnicamente de /. Por
consiguiente, todos los puntos sobre un mismo nivel transversal horizontal, poseen la
misma velocidad.

La ecuacioén clasica (4.8) se conoce como resultado de Torricelli.

La (4.8) en (4.7) produce:
dQ =,/2ghdA,, 4.9)

Al integrarla se consigue una expresion de partida para la evaluacién del caudal que evacua
el orificio'™:

0= |2ghdA, (4.10.)

A

ch

Es indispensable expresar el drea del chorro en funcién de la carga antes de completar la
integracién. En este sentido, existen dos posibles caminos. Suponer que la carga del orificio
es constante o bien, variable.

En el primer caso, se simboliza con H esa constante. Corresponde a la carga de la linea de
flujo que coincide, idealmente, con el eje del orificio (figura 4.3).

Un orificio de carga constante se denomina orificio pequefio. Uno de carga variable,
orificio grande.

Resulta natural pensar que un criterio practico para la diferenciacién entre ambos orificios
debe considerar las magnitudes de la dimensién vertical del orificio, a, y la carga con
respecto al eje centroidal, H'"'. De entrada, parece evidente que debe verificarse que H >
a/2. Sin embargo, la experimentacién ha mostrado que la carga debe ser algo mds grande
que la dimension vertical:

Orificio pequefio si H = 3a
Orificio grande si H <3a

Como se aprecia la distincién es parcialmente geométrica pues toma en cuenta también un
efecto dinamico, H.

10 E] caudal mide la capacidad de descarga, evacuacién o desfogue de un orificio. En estas circunstancias, el

término capacidad de descarga del orificio resulta equivalente al de caudal. Esta precision se hace extensible a

todas las estructuras relacionadas con orificios.

191 . . . . I PPART z 4 oy
Debe tratarse de un criterio basado en el funcionamiento hidrdulico, méds alld de la mera apreciacién

relativa de tamafios.
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4.2.1.1 ECUACION DEL CAUDAL PARA UN ORIFICIO PEQUENO

Se deduce después de asignarle la misma carga, H, a todas las lineas de flujo. Equivale, por
ello, a asumir que todos los puntos sobre el drea del chorro poseen la misma velocidad. La
experimentacion'® realizada al respecto confirma que no se comete un gran error. Luego:

h=H

Con base en esto la (4.8) admite reescribirse como:

V=\2gH 4.11.)

Se trata del mismo resultado de Torricelli, pero ahora en términos de la carga del orificio.
Se ha puesto alli V en lugar de v, porque, conforme a las hipétesis introducidas, el campo de
velocidades tiene una intensidad equivalente a la de la velocidad media.

De acuerdo con esto, la (4.10) se puede expresar:

0= I 2gHdA,
A(/x

Ya que H es constante:

0=.\2gH |dA,
A,

h

Finalmente:
Q=42gHA, (4.12)

Es posible también formularla en términos del drea del orificio, A. Para ello se recurre a la
(4.6):

A,=C.A (4.13.)

La (4.13) en la (4.12) permite cuantificar el caudal que evacua el orificio, en funcién del
area del mismo:

Q=C.\J2gHA 4.14)

Si en un laboratorio se midiera el caudal que sale de un orificio, éste resultaria inferior al
predicho por la (4.14). Ello se debe a que la (4.11) es una aproximacion ideal, que supone

92 ver [1].
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que toda la carga se transforma en altura cinética. Lo cierto es que en la realidad H se ve
disminuido por las pérdidas hidrdulicas. Por tanto, la (4.11) debe sobrevalorar la velocidad
media del chorro. De ahi que sea indispensable distinguirsele con el simbolo V7, para
resaltar su condicién de velocidad tedrica o ideal.

V, =\2gH (4.15.)

Con base en esto, puede ahora establecerse una relacién entre la velocidad tedrica y la real,
V.

V=CV, (4.16.)

En donde Cy se denomina coeficiente de velocidad. Es evidente que éste debe tener un
valor limite:

C, <1
La combinacién de la (4.15) y (4.16) produce:

V=0, 2gH 4.17.)

A partir de esto, llega a ser claro que introducir el coeficiente de velocidad en la (4.14), la
faculta para estimar un caudal real. Por consiguiente:

0=C,C.2gHA (4.18.)

El producto entre coeficientes de contraccién y el de velocidad da lugar a un nuevo
coeficiente:

c,=C,C, (4.19.)
Cp se conoce como coeficiente de descarga™.

Asi, la (4.18) se transforma finalmente en:

0=C,2gHA (4.20.)

Cualquiera, la (4.18) o (4.20), se denomina ecuacion de un orificio pequeiio’™. Se trata de
un resultado clésico de la hidraulica.

193 . L . . ..
%3 En la literatura, también se emplea corrientemente el término coeficiente de gasto.

9 . . . ., . . ~ 2z .
9 Muchas veces en la literatura, se omite decir ecuacién del caudal de un orificio pequefio. El término
caudal queda, por tanto, sobrentendido. Esta practica se seguird de aqui en adelante. Se hara extensiva a las
ecuaciones de caudal, en las estructuras por considerar aqui.
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4.2.1.2 ECUACION DE UN ORIFICIO GRANDE
A partir de la (4.6):

dA,, = C.dA 4.21.)

La (4.21) enla (4.10):
0= |c.2ghdA (4.22))

No es factible derivar una ecuacion general de orificio grande, mds alla de la (4.22), ya que
su integracién depende de poder expresar el drea del orificio en términos de la carga h. Se
debe, consecuentemente, buscar soluciones segin la forma geométrica de cada uno.

ECUACION DE ORIFICIO RECTANGULAR GRANDE

Sea un orificio rectangular cuya drea transversal se puede indicar como:
A=aB

De acuerdo con la figura 4.3, tiene por drea elemental:

dA = Bdh

Después de substituir ésta en la (4.22) y simplificar:

Iy
1
Q=C.B\2g |h?dn
I/

]
En esta nueva expresién se han introducido unos limites que corren desde el origen de
coordenadas (en la superficie libre) hasta el borde superior e inferior del orificio (figura
4.3).

La integracion conduce al siguiente resultado:

Iy

3
0= %CCBJZth

hy

Después de evaluar los limites de integracion:

2 33
Q=7CcBy28(hi —hy)
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Esta expresion permite calcular el caudal en modo tedrico. Debe adicionarsele el
coeficiente de velocidad, para adecuarla a la determinacién de un caudal real:

2 3 3
0= ECVCCBJZg(hf -hi) (4.23))
O también:

2 33
Q=§CDB,/2g(h,2 -h}) 4.24.)

La (4.23) y (4.24) constituyen la ecuacién de un orificio rectangular grande.
ORIFICIO TRIANGULAR GRANDE
Supéngase un orificio de seccién transversal triangular simétrica. Se le caracteriza por el

angulo, 6 de la figura 4.4.

El drea elemental puede expresarse en funcion de la carga &, con base en el diagrama anexo
y razonamiento geométrico:

dA=2d.dh
k=04 [ ;ZW +
i3 "‘2
K, H
Iq—d—r| 'y
e —\Hléi b |---- 4] I
: a
A [— & —|
;L !
FIGURA 4.4
6 d
tan— =
2 (h—=h)

En seguida de reemplazar ésta en la anterior, se tiene:

166



dA=2(h, —h)tangdh (4.25.)

Después de substituir la (4.25) en la (4.22) e insertar alli los limites de integracién (figura
4.4), se llega a la expresion:

Iy
0= 2mn§cc\/Z J:/E(hj — h)dh

hy

La integracién da:

5|

(4.26.)

Ztan Cw/ { hhz——h2

hy

Ahora se evaldan los limites de integracién:

5 5

0= Ztan C«/ { 2hh2—2h2+2h2}
Esta expresion se puede simplificar y factorizar para conseguir la:

3 5 5
—tan C\/ l: [Sh2 5h22J+3(h22—h12H

Sirve para calcular el caudal de manera aproximada. Para remediar esto, debe afectarse por
el coeficiente de velocidad:

3 5 5
0= Etan ccf{ (5}12 5h§]+3[h;—hfﬂ (4.27.)

Finalmente:

—tan C\/_{ (5;;2 5h§]+3{h§—hﬁﬂ (4.28.)

La (4.27) o la (4.28) representan la ecuacién del caudal que sale a través de un orificio
triangular grande.
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4.2.2 ACERCA DE LOS COEFICIENTES DE ORIFICIO

La exposicién precedente ha servido, entre otras, para introducir unos elementos nuevos,
llamados coeficientes de orificio.

Su uso no se restringe a éstos, Unicamente, sino que aparecen también en otras estructuras
hidraulicas, donde alcanzan su mayor importancia. Por ello, resulta aconsejable dar algunas
nociones relacionadas con este tema.

4.2.2.1 EVALUACION PRACTICA

Un coeficiente de contracciéon determina la parte del 4rea del orificio que realmente
participa de la evacuacién del caudal. En este sentido puede interpretirsele como un
corrector para el drea de éste. Por su parte, el de velocidad se utiliza para corregir las
desviaciones inherentes a las hipétesis ideales citadas en la seccién 4.2.1. Ademads, para
tener en cuenta otras particulares que seria preciso asumir en aplicaciones practicas. El
coeficiente de descarga puede considerarse, en principio, como el resumen de estas
acciones correctoras.

Cabe afirmar, por tanto, que el coeficiente de descarga depende de las siguientes variables
ligadas al orificio:

Geometria de la entrada'”
Tamafio
Numero de Reynolds
Espesor de la pared
Rugosidad de la pared
Desarrollo de la contraccién'®
La influencia de estas variables sobre el coeficiente de descarga debe determinarse
indispensablemente por via experimental.

Para evaluar el coeficiente de descarga se aplica habitualmente una metodologia que parte
del Cp de un orificio, como el idealizado en la seccién 4.2.1 y que tiene, ademds, que ser
pequeino y de pared delgada (e/a<0.5).

En orificios que cumplen con estas condiciones, cuando la seccidn es circular y el niimero
de Reynolds supera el valor de 100000, los coeficientes se estabilizan en los siguientes
valores:

C. =0.605
C, =0.99

195 e ~ .
% Todo orificio, por pequefio que sea el espesor de su pared, cuenta con una entrada y una salida. La entrada

puede ser redondeada, o en arista viva.
19 Si al salir, no hace contacto tangencial con algiin contorno sélido, se habla de contraccién completa. Si
hace alguno, se dice que la contraccion es incompleta.
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C, =06

Estos coeficientes deben modificarse, en funcién del grado de influencia de las variables
citadas arriba. Para ello se utilizan gréficos y ecuaciones empiricas'”’.

4.2.2.2 SIGNIFICADO HIDRAULICO DEL COEFICIENTE DE DESCARGA

Supdngase que el tanque de la figura 4.1 recibe continuamente un caudal constante, Q,. La
relacién entre el caudal que evacua (en condicidén estacionaria) y la carga, es la
representada por la (4.20):

Q,=C,J2gH A

Asumase ahora que el orificio es completamente ideal, esto es, que satisface las hipdtesis
citadas en al seccién 4.2.1 y el chorro no experimenta contraccién. De aqui se desprende
que el coeficiente de descarga equivale a la unidad.

Si se admite que el caudal sea el mismo en ambos casos, la carga tiene que ser diferente. Se
trata, por ende, de una carga tedrica, Hr. Esta y el caudal se encuentran vinculados
mediante la ecuacion:

0,=+2gH, A

Al dividir ambas expresiones entre si se arriba a la ecuacion:

j= L [Hr
c,\H

Ya que el coeficiente de descarga es inferior a la unidad, se infiere que:

H>H

T

De esto se sigue, que tiene que conformarse en el tanque una carga mayor que la tedrica,
para el caudal suministrado y un coeficiente de descarga inferior a la unidad. Ademads, que
ésta se incrementard en la medida que el coeficiente de descarga disminuya. Por ejemplo:
cuando aumenta el espesor de la pared, la rugosidad o el chorro se ahoga en algin grado.
En estas circunstancias puede asimilarse el coeficiente de descarga a un factor que mide la
eficiencia del orificio para descargar un caudal.

197 A este respecto, véase por ejemplo [1], [2] y [4].
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Dada la interdependencia del coeficiente de descarga con respecto a los otros cabe afirmar
que éstos se encargan de aportarle diversos grados de eficiencia.

A partir de esto, llega a ser comprensible que el concepto de coeficiente de descarga haya
llegado a ser parte del 1éxico basico de un ingeniero hidrdulico. Permite hacer descripciones
rdpidas y claras relacionadas con el funcionamiento de estructuras hidrdulicas.

4.3. COMPUERTA

La compuerta constituye una clase de estructura de control del flujo de amplia utilizacién
en el campo de la ingenieria hidraulica.

Temprano, en la seccién 1.2.2.4 fue necesario introducir este concepto, como herramienta
esencial para simplificar la presentacion de las nociones fundamentales de la hidrdulica de
canales. Se pretende ahora suministrar algunas nociones adicionales y una ecuacién de
calibracién para este tipo de control hidraulico.

4.3.1 ECUACION DE UNA COMPUERTA

El conocimiento previo de la compuerta y los aportes de este capitulo sirven para conjeturar
que una compuerta funciona como un orificio. Esta proyecta hacia aguas abajo un chorro, el
cual experimenta una contraccién progresiva, hasta que a una distancia /., medida a partir
del cuerpo de la compuerta, alcanza su valor maximo (figura 4.5)'*.

A partir del trabajo experimental se sabe que:

I, =— (4.29.)

El chorro de la compuerta, no obstante, difiere algo del citado en la seccién 4.2. Alli se
trataba de un chorro libre y con contraccién completa. En la compuerta exhibe las
siguientes caracteristicas:

1. La contraccién es incompleta, pues el chorro al salir del orificio hace contacto con los
planos que definen el fondo y las paredes del canal.

2. La descarga no se produce, siempre, en forma libre. Aguas abajo podria actuar algin
control hidrdulico y la corriente subcritica encuentra al chorro supercritico y asi se
desarrolla un resalto hidraulico. Por esta razén la capacidad de descarga de la compuerta
disminuye. Se dice en estos casos que la compuerta desfoga mis o menos sumergida (o
ahogada). La influencia de aguas abajo se simboliza por medio de y; (figura 4.5).

Para la deduccién de la ecuacién de la compuerta es preciso tener en cuenta las siguientes
hipétesis (figura 4.5):

198 El grado de contraccién del chorro es maximo. En consecuencia, el 4rea del chorro se minimiza. La
seccion donde se verifica este hecho se denomina seccion contraida.
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i) La compuerta es vertical y plana.

ii) El canal es horizontal y rectangular (de ancho b), en la zona donde se ubica la
compuerta.

iii) El flujo es permanente.

iv) Se considera, inicialmente, ausencia de pérdidas hidraulicas.

v) La compuerta opera con una apertura a y funciona como control hidrdulico. En
consecuencia, y, simboliza la profundidad subcritica asociada a la compuerta. Asi
mismo, y; la profundidad supercritica correspondiente.

Do

%
I‘—IC—D

FIGURA 4.5

La ecuacion de la compuerta se deriva de manera independiente con base en los principios
de conservacién y en los pardmetros del problema. Se muestra al final que el resultado,
salvo ciertas pequefias discrepancias, es equivalente al representado para un orificio en la
(4.20).

Las ecuaciones de continuidad y conservacion de la energia se aplican sobre el volumen de
control limitado por las secciones transversales de y, y y;*.

El principio de continuidad en el extremo aguas abajo del volumen de control, se puede
expresar asi:

0=V,A (4.30.)
En el mismo sitio el area hidraulica es:
A, =by,

Segtn la (4.13):

A, =C.A 4.31.)

El drea bajo la compuerta (orificio) puede escribirse asi:

19 La seccién 1 es la misma seccién contraida. Por tanto, se puede denominar a y; profundidad contraida.
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A=ba

Entonces:

A, =C_.ba (4.32)
La (4.32) transforma la (4.30) en:

Q=C.baV, (4.33.)

Se procede ahora a expresar la velocidad de la seccién aguas abajo en términos de los
pardmetros del problema.

Para ello se emplea el teorema de Bernoulli y lo estipulado en 1):

En modo explicito:

v} v}
2y 4.34.
Y, Zg Y 2g ( )

Es necesario modificar adecuadamente las alturas cinética y de presion, en la entrada del
volumen de control (2).

Al substituir en la (4.31) las expresiones para el darea del orificio y del chorro se obtiene:

by,
ba

C.=
De ésta, sigue que:

v, =C.a (4.35)
La continuidad entre la entrada y la salida del volumen de control se expresa como:

V,by, =V,by,

Una vez se simplifica, se reduce a:

Vivi=V,y, (4.36.)

De aqui se llega a la velocidad de aguas arriba:
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v, =21y, 4.37.)
Y2

Al reemplazar la (4.35) en la (4.37):

Esta expresion queda lista para transformarla en la altura cinética correspondiente:

2 25,2
Ve _ [Cca] Vi (4.38.)
2g y, ) 28

En seguida de substituir la (4.35) y 1a (4.38) en la (4.34) se obtiene la siguiente ecuacion:

C.a) Vv? V?
y,+|——| L+ =Cea+—+
Y, ) 28 2g

De donde es posible despejar la velocidad de aguas abajo (o del chorro en la seccién
contraida). Se logra después del procedimiento algebraico que se detalla a continuacién:

2
C v’
( CQJ -1 7]:C6a_)’2
Y2 2g

Vi __ ¥
2g Cea+ty,
Vi (4.39.)
28 C. ROy
2
Finalmente:
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(4.40.)

Una vez se reemplaza ésta en la (4.33), se tiene:

2gy2 ab

1+c. %
Y2

QZCC

El caudal que predice esta expresién es adn tedrico dado que la (4.40) se consiguié en
condiciones ideales. La discrepancia se corrige, como es ya habitual, al afectarla con un
coeficiente de velocidad:

2
gyZ ab

0=C.C, (4.41.)
a
1+C.—
b
Al realizar una comparacién entre la (4.41) y la (4.20), se infiere que:
c.C
C,=—7"— 4.42.)
1+C. =
Y2

Esta lleva a deducir otra bastante itil para el coeficiente de contraccion:

2 272 2
c :1“[%] . Ia(coj +(Cu] (4.43)
. 43,
2y,\G 2y, C G,

Después de substituir la (4.42) en la (4.41) se llega a:

0=Cp28y,ab (4.44.)
Las ecuaciones (4.41) y (4.44) se denominan ecuacién de una compuerta plana y vertical.
Es de anotar que la calibracién definida asi, depende del valor de a y en la medida que ésta

cambie, lo hace también el caudal.

En la (4.42), si:

Y
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! > 1=

1+c. %
b

c,—~C,C,

Es decir, que la (4.42) aporta una definicién mds completa del coeficiente de descarga.
(Por qué?

La interpretacion hidrdulica de la (4.45) aporta la respuesta al interrogante. Para un a
pequeio, y; es grande (ver la ecuacidn 4.44). Se sigue de esto que F; se aproxima a cero, lo
que equivale a tener aguas arriba una velocidad nula, esto es, la condicién de tanque
utilizada en la deduccién que condujo a la consecucién de la (4.20).

La diferencia estriba, en que se incluye la velocidad de aproximacién en el coeficiente de
descarga de la compuerta.

Establecido esto cabe realizar una comparacion entre la ecuacién de la compuerta y la del
orificio. Son formalmente idénticas s6lo que en la de la compuerta la carga, y,, se mide con
referencia al borde inferior del orificio y no con respecto a su eje centroidal.

De aqui que la ecuacién de una compuerta pueda considerarse también una de orificio.

Finalmente la (4.44) sirve para validar un principio enunciado en forma intuitiva desde el
capitulo 1 y es la relacién inversa que existe entre el grado de apertura de una compuerta y
la profundidad de aguas arriba. Asi mismo la (4.35) para confirmar el vinculo directo entre
el grado de apertura y la profundidad aguas abajo de la compuerta.

4.3.2 COEFICIENTES DE LA COMPUERTA

El coeficiente de descarga de una compuerta depende en general de las profundidades de
aguas arriba y abajo, de la apertura, de la influencia de aguas abajo y del nimero de
Reynolds.

Este asunto ha sido objeto de extensa experimentacion. Como consecuencia de ello, han
sido publicados muchos resultados, infortunadamente poco coincidentes. Se ha atribuido
tradicionalmente la discrepancia a la complejidad del flujo en la zona de aguas abajo*® y a
la influencia del espesor del extremo inferior de la compuerta.

Para facilitar la obtencién préctica de los coeficientes, es conveniente tener en cuenta las
siguientes consideraciones:

200 yer [2].
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1. Para la mayoria de situaciones, es factible suponer que el coeficiente de descarga es
independiente del nimero de Reynolds™. En estas circunstancias, puede decirse que
depende de las siguientes relaciones adimensionales:

c,=C, [yzy?] (4.46.)

a a

2. Cuando una compuerta descarga en forma libre, el coeficiente de descarga llega a ser
independiente de la influencia de aguas abajo. Por tanto:

=0
a

Existen en la literatura representaciones gréficas de esta funcion, las cuales permiten

cuantificarlo. Para facilitar los cdlculos en las aplicaciones el autor elabord, por medio de

una regresién potencial simple, una expresién empirica equivalente*”:

0.0516
C, = 0.5316(”) (4.47.)

a

De acuerdo con la informacién disponible, el ajuste es valido para el rango:

2<22<16
a (4.48.)

0.55<C, <0.6

Las experiencias realizadas muestran que el coeficiente de descarga alcanza un valor
constante de 0.6, si el pardmetro adimensional es superior a //. El mismo de un orificio de
pared delgada (circular, ver seccién 4.2.2.1).

En cuanto al coeficiente de velocidad, puede aproximarse mediante la ecuacién empirica®:

C, =0.96 +0.0979-= (4.49.)
Y2

A partir de ella se infieren los siguientes limites para dicho coeficiente:

201 . . ~ . .
O Este pardmetro es importante en ensayos a escala pequefia. En tales casos, debe tomarse en consideracién

también el nimero de Weber.

22 Ver por ejemplo [3]

3 Esta expresidn, se debe al autor G. Sotelo D. [3]. Resulta de la recopilacién y adaptacién de trabajos de
otros autores.
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Si 22<2451 = C, =1
a

(4.50.)
Si a—0 = 22 50 = C, 5096
a
Luego:
0.96<C, <1

En cuanto a la variacién del coeficiente de contraccion, ésta puede inferirse con base en los
resultados recientemente logrados para el coeficiente de descarga y de velocidad:

i) La primera de las (4.50) en la (4.47) y la (4.43) da:

22245 C,=0557 = C.=0.624
a

ii) La segunda de las (4.50) en (4.43), la reduce a:

La misma implica que:

C, =0.96
Cc,=06
De las tres ultimas se sigue que:

G _ 06 _ 625

“c, 096

En el amplio rango analizado para &(2.45,00), el coeficiente de contraccién varié
a

Unicamente una milésima; se concluye entonces que es practicamente constante. Se
recomienda usar el valor de 0.624.

3. Para que la descarga de una compuerta sea considerada sumergida se tienen que verificar
simultdneamente las condiciones:

y; >y, y B< 1

El coeficiente de descarga debe calcularse a partir del conocimiento de los pardmetros
adimensionales:

24 E] cumplimiento aislado de la primera desigualdad no garantiza que y; sea subcritica. Podrfa tratarse de
flujo supercritico retardado, al final de la seccién contraida.
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Y2 Vs
a’a

La interrelacion entre ambos y el coeficiente de descarga puede obtenerse a partir de la
siguiente gréfica (figura 4.6)*:

— Descarga libre

P =
NS oe==
Cp 03 / / 7 // 7// Aé;jé;é;?
MV VA Al A 77777
N ALy ey s a2
o HIVIVIVIV VY, A/
1 2 3 4 8% 6 7 8 9 10 -1l 12 13 14 15 16

y, /6

FIGURA 4.6

La actuacién de un control hidrdulico de aguas abajo, establece una profundidad y; en las
vecindades de la compuerta. En la medida que ésta aumenta, el coeficiente de descarga se
hace menor. Este efecto se origina en el rechazo del chorro supercritico por parte de la
influencia procedente de aguas abajo®*.

La experiencia muestra, que el coeficiente de contraccién utilizado cuando la descarga es
libre, esto es 0.624, puede mantenerse en el caso de una descarga ahogada.

4.3.3 OPERACION DE LA COMPUERTA COMO CONTROL HIDRAULICO

La intromisién de una compuerta en el seno de una corriente no garantiza que aquella vaya
a funcionar obligatoriamente como un control hidrdulico. Esto ya se advirtié en la seccion
4.1.1 (apartado 2).

El funcionamiento de una compuerta como control hidrdulico, debe depender de los

nimeros de Froude de aguas arriba y abajo, segin esta evidente condicién (necesaria y
suficiente):

F, >1, F, <1

205 Elaborado por Cofré y Bucheister. Ver [3].
206 E] rechazo del chorro actiia como una obstruccién que obstaculiza el libre desfogue de la compuerta. La
figura 4.6 resulta particularmente Util para explicar cémo influye el rechazo sobre el coeficiente de descarga.

Se observa que se desprenden de la curva de descarga libre (que funge como envolvente) diversas curvas
adimensionales yy/a.
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Se trata ahora de derivar, con base en los resultados anteriores, una relacion cuantitativa
que garantice que la compuerta opere como un control hidraulico.

De la (4.36), ecuacion de continuidad:
Viyvi=V,y,

De manera equivalente:

2
Vi

Para expresarla en términos de los nimeros de Froude, se requiere modificarla:

2
V2 V2
Vi ——= Y2 z(sz
8Y; 8Y>\ Y,

3
1 2
Vi

Con base en la (4.35):

3
quZTZ y2

También:

3 3

SN

F -1, (1] [yj
C. a

Conforme a lo enunciado en la seccién 4.3.2 (apartado 2), un valor razonable para el
coeficiente de contraccién es 0.624. Por consiguiente:

3
% _ 2.039(”]2
F

5 a

Con base en el valor minimo del pardmetro y»/a, 2 y de acuerdo con la (4.48), puede
aproximarse el minimo para la relacién entre nimeros de Froude:
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—=58 4.51.)

EiemrLO 4.1

En un canal rectangular horizontal (b=4 m) operan dos compuertas, con una apertura igual
de @ = 0.20 m. Si se sabe que la de aguas abajo descarga en forma libre, determinese la
profundidad subcritica de la compuerta de aguas arriba. El caudal es de Q = 2.5 m’s™.

SOLUCION

El aspecto fundamental en esta aplicacion, es tener presente que la compuerta aguas arriba
descarga ahogada, por la influencia subcritica que se induce desde aguas abajo. En
consecuencia, el chorro supercritico se encuentra en algin punto con este nivel y asi se
establece un resalto hidraulico. La parte subcritica de éste, aporta la profundidad ys;,
imprescindible para evaluar el coeficiente de descarga de la compuerta de aguas arriba.

El primer paso consiste en calcular el valor de ys. Si se asume que las dos compuertas estdn
muy proximas es valido suponer que:

Y3 = Yo
Donde y,, es la profundidad subcritica de la compuerta situada aguas abajo.

Para calcularla, se parte de la expresion (4.44) debidamente despejada:

Q=C,2gy,ab

1

470 2g(ab )

La descarga de esta compuerta se produce de modo libre. Por ello, el coeficiente de
descarga se aproxima con la (4.47):

a

0.0516
C, = 0.5316(”)

Después de reemplazarla en la ecuacion de la profundidad y simplificar se obtiene:

_0.2120""

Yoa = 1813 1719
b a”

De esta manera la profundidad buscada puede expresarse en término de los datos
conocidos:
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0.212x2.5""

Yoa = 41A813X0'21.719 =1.437m

Asi mismo:
y; =1.437 m

El respectivo coeficiente de descarga se consigue de la (4.47):
0.0516
c, =0.5316(1'04”;7j =0.589

Se busca ahora cuantificar la profundidad subcritica de la compuerta de aguas arriba, ys,.

Seria sencillo de calcularla si se conociera el coeficiente de descarga. Pero éste hace parte
de la solucién puesto que depende la profundidad buscada. Por otra parte no existe una
expresion empirica para el coeficiente de descarga en estos casos y se debe emplear la
figura 4.6. Esto hace que el problema tenga que resolverse por tanteo. Estos son los pasos
por seguir en este proceso:

1. Se propone una y,.
2. Se calcula el coeficiente de descarga, en la figura 4.6.
3. Se cuantifica el caudal con base en la (4.44). Es el correspondiente a la estimacion citada

en 1 y se denota por 0.

4. Se evalua el error cometido en la aproximacién (residuo): R=0-0.
5. Se propone una nueva yz, hasta que el residuo sea nulo.

Este procedimiento se ilustra en la siguiente tabla:

Vou Yol ys/a C, 0 (m’s”) R (m’s!)
3.000 15 7.2 0.49 3.007 -0.507
2.000 10.0 7.2 0.40 2.005 0.495
2.494 12.5 7.2 0.45 2.518 -0,018
2.476 12.4 7.2 0.45 2.509 -0.009
2.458 12.3 7.2 0.45 2.500 0.000

La respuesta debe ser y,, =2.458 m.
La profundidad es superior a la registrada en la compuerta de aguas abajo, 1.437 m. Este
cambio es atribuible al ahogamiento de la descarga de aguas arriba, el cual se refleja en una

disminucidn del coeficiente de descarga (de 0.589 a 0.45).

Observaciones:
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1. Los valores de y,, propuestos en las dos primeras filas son algo arbitrarios. No obstante,
al estar ahogada la descarga de esta compuerta y mantenerse la apertura constante, se ha
asumido, simplemente, que el primero de ellos debe ser superior al de la profundidad
similar de aguas abajo.

2. A partir de la tercera fila, la profundidad se ha calculado por interpolacién lineal.

3. El pardmetro ys/a permanece constante durante el cdlculo, porque depende del control de
aguas abajo y éste permanece fijo, dado que a no se modifica durante el célculo.

4.4 VERTEDERO

4.4.1 DEFINICIONES

Un vertedero es una barrera que se inserta dentro de una corriente a superficie libre y de
este modo la obliga a fluir por encima de ella. La primera parte de la definicién hace pensar
en una cierta semejanza con una compuerta solo que en ésta el flujo supera el obstaculo por
su parte inferior.

La intromisién dentro de la corriente puede inducir un choque hidrédulico, y con ello
establecer régimen subcritico aguas arriba y supercritico aguas abajo. En estas
circunstancias un vertedero es un control hidraulico; de ahi su utilidad como aforador de
caudales (la fotografia de la figura 3.14 ilustra perfectamente esta situacion).

Se le utiliza también como evacuador de volimenes excedentes®”’
En la figura 1.25 se ilustra un caso tipico de esta aplicacion.

en embalses, tanques, etc.

Un derrumbe que obstaculice el paso del flujo y lo fuerce a fluir por encima de é1 funciona
asi mismo como especie de vertedero.

En la figura 4.7 se ilustra una instalacion tipica para un vertedero. Con la ayuda de ella, se
introducen, a continuacidn, las variables necesarias para el tratamiento tedrico y practico
de este tema:

Seccién transversal (A). Un vertedero puede construirse con diversa formas geométricas de
la seccién transversal. La rectangular y la triangular se emplean frecuentemente en los
aforadores; la trapezoidal con menor frecuencia y la circular todavia menos. La rectangular
es, quizas, la més utilizada en evacuadores.

Como control hidraulico que es se configura régimen critico en alguna seccidn transversal
del vertedero. Esta es, por tanto, una seccion critica.

Se denomina cresta del vertedero a la parte mds elevada del fondo de éste.

27 En esta funcion, se le llama en alguna literatura, aliviadero. En inglés, se utiliza el término weir cuando se
emplea como aforador y spillway como evacuador.
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Altura (W). Se mide desde el fondo del canal de aproximacion® hasta la cresta. Es, quizds,
la variable m4s determinante para desarrollar el control del flujo. Su funcién es equivalente
ala que realiza la apertura de una compuerta.

Longitud (e). Un vertedero es en si mismo un canal; como tal, posee una longitud. En un
orificio, corresponde al espesor de la pared. En vertederos empleados como aforadores, se
le denomina también espesor o ancho de la cresta, o asi mismo, espesor o ancho de la
pared®™.

1 N N
—
Y { =
+ =
Cresia
\Q—B—b
Y —

— b —

Seccion 1-1

FIGURA 4.7

Carga (H). Se define como la diferencia entre la cota de la superficie libre (aguas arriba) y
la de la cresta del vertedero, Zy. Esto es:

H=Z,-Z, 4.52.)
O también*':
H=Z,-W (4.53.)

Se trata, por consiguiente, de una energia potencial relativa.

Una seccion situada a una distancia minima de 4H, es el sitio mas indicado para determinar
la carga®'. Se espera que la curvatura de la superficie libre sea pequefia alli y la pérdida
hidrdulica minima*?>, En suma: el sitio donde la corriente sea marcadamente subcritica
(velocidad aproximadamente nula).

208 E] canal aguas arriba del vertedero.

2 En este sentido, la longitud podria tomar valores de fraccién de milimetro en aforadores, hasta centenares
de metros en evacuadores.

210 Egta expresion sélo es valida cuando el nivel de la superficie libre se mide con referencia al fondo del
canal de aproximacion.

2 Bsta se mide a partir de la pared de aguas arriba del vertedero.

212 Esta dltima condicién permite suponer que la linea de la superficie libre coincide, aproximadamente, con la
de energia.
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Influencia de aguas abajo (h’). La profundidad de un flujo subcritico en la vecindad de
aguas abajo del vertedero (producida por otro control).

Carga de aguas abajo (H’) Se obtiene al substraer la altura del vertedero de la profundidad
de la influencia de aguas abajo:

H'=h-W 4.54.)
Se mide colineal con la pared de aguas abajo del vertedero.

4.4.2 FUNCIONAMIENTO

El flujo en vertederos y orificios guarda una apreciable semejanza. Se distinguen, no
obstante, en que la corriente sobre el vertedero transcurre en su totalidad a superficie libre.

La configuracion del flujo sobre un vertedero es el resultado de la influencia de las
siguientes variables:

1. El vinculo entre la longitud del vertedero y su carga. Lleva a distinguir dos tipos de
vertederos:

Vertedero de pared delgada % <0.67

Vertedero de pared gruesa % >0.67

2. La relacién entre las geometrias de la seccidn transversal del canal de aproximacidn y del
vertedero. En caso de poseer ambos la misma canales geometria, se habla de un vertedero
sin contracciones, esto es N = 0 (figura 4.8)*". Un vertedero cuya seccién sea menor que
la del canal de aproximacién, se designa como vertedero con contracciones laterales. La
ubicacién del eje del vertedero con respecto al del canal de aproximacion, permite, a su vez,
distinguir (figura 4.8):

Vertedero con dos contracciones (N=2). Los ejes son colineales.

Vertedero con una contraccién (N=1). Los ejes no son colineales.

Las contracciones inducen el desprendimiento de la corriente aferente. En consecuencia, se
establece flujo secundario en la esquina que conforman la pared de aguas arriba del

vertedero y el muro del canal de aproximacion. Este hecho induce una alta pérdida de
energia, la cual se acentia cuando se presenta la asimetria citada antes.

213 Si bien la representacién se hace para un vertedero rectangular, conserva su validez para cualquier otro
caso.
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3. El chorro —llamado més propiamente en vertederos napa— se contrae como en cualquier
orificio. En un vertedero con contracciones, el efecto se incrementa. Por esta razén, se
llama vertedero suprimido a aquel que no las posee.

El espesor de la pared, ya citado, tiene una marcada influencia sobre la geometria de la
napa. En vertederos de pared delgada ésta hace un contacto minimo con la pared sélida de
suerte que la pérdida friccional puede asumirse practicamente nula. En esta misma
situacion la napa exhibe una amplia curvatura, por tanto, no es hidrostatica la distribucién
de presiones sobre la cresta. Una mayor longitud del vertedero contribuye a aplanar las
lineas de flujo y asi mismo a permitir que las pérdidas fricciénales cobren importancia
dentro del coeficiente de descarga.

4. De existir una influencia desde aguas abajo, #’, la napa podria sumergirse dentro de ella.
Se dice, por consiguiente, que el vertedero descarga con cierto grado de ahogamiento.

5. El aire que rodea la napa juega también un papel importante en la operacién estable del
vertedero. Se entiende por tal un comportamiento aproximadamente permanente’ y una
ausencia de vibraciones. En vertederos donde la cresta esta suficientemente alta (altos) toda
la napa se proyecta rodeada por el aire y asi la estructura funciona establemente®”. En caso
contrario (vertederos bajos) el aire queda confinado entre la napa y el cuerpo del canal
(figura 4.7). En esta condicién de operacidn la corriente subcritica (de aguas abajo) obra
como el sellante inferior de la cdmara de aire. El continuo fluir podria eliminar
paulatinamente este aire e inducir alli una presién subatmosférica y la napa terminar por
adherirse a la pared. La superficie libre aguas arriba oscila como respuesta a estos
funcionamientos. Resultan, por lo demds, indeseables en vertederos que sirven como
aforadores. Por esta razon se acostumbra suministrarles aire desde el exterior (airearlos).

6. El régimen es rdpidamente variado en las zonas de aguas arriba y abajo del vertedero.

214 Eg decir, con las limitaciones citadas en la seccién 1.2.2.4.
215 Algo similar a lo que sucede con una caida hidraulica (figuras 1.5 y 1.31).
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4.4.3 ECUACION DE VERTEDERO

La manera mds simple de encontrar una ecuacién de vertedero es partir de la de un orificio
grande. En este sentido, es valido considerar la operacion como vertedero, como la
evolucién de la de un orificio grande. O también, que un vertedero es un orificio atravesado
por una corriente sin tocar su borde superior.

En el caso de la figura 4.3 un nivel elevado en el tanque garantiza que descargue segiin la
ley*'® de un orificio pequefio. En la medida que el nivel descienda, y consecuentemente /;
, el funcionamiento se acerca al de un orificio grande. Finalmente si 4, = 0 se alcanza el
nivel minimo de la superficie libre compatible con una operacién como orificio grande. A
partir de alli se inicia la operacién como vertedero. De aqui se desprende una importante
conclusidn relacionada con la operacion de las estructuras para control del flujo:

Una estructura de control del flujo puede (en general), segiin el nivel relativo
de la superficie libre, presentar diversas formas para la relacion caudal-carga.
Esto es, descargar como un orificio pequerio, grande, o vertedero.

De acuerdo con esto es vdlido utilizar las ecuaciones para orificios grandes (ver seccion
4.2.1.2) como punto de partida para las de vertedero.

Estas ecuaciones tienen la ventaja que permiten llegar a resultados rapidos pero también la
desventaja de ignorar el efecto de la velocidad de aproximacién ya que fueron derivadas
para condicién de tanque. Por tanto, se deduce inicialmente una expresién con esta
limitacién y posteriormente se realiza la correccién necesaria.
4.4.3.1 ECUACION DE UN VERTEDERO RECTANGULAR

De la (4.24):
2 3 3
0 =§CDB\/28(’Z/2 —h3)

Sih,=0=

2 3
0= }CDB\/ZthZ

Esto es, el caudal es proporcional a /;; es decir, la distancia que hay entre la superficie libre
y el borde inferior del orificio (ahora la cresta del vertedero). Resulta sencillo comprobar
que se trata de la misma carga, H, del vertedero. Se escribe entonces H en lugar de h; Por
consiguiente:

216 ey o regla de operacién. Sindnimos de ecuacién.
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3
0= %cD J2gBH" 4.55)

Se acostumbra presentarla también en las siguientes formas alternativas:

3

0= CRBHE (4.56.)
2
Ce =§CD1/2g (4.57.)
3
Q=m,2¢gBH"’ (4.58.)
2
my = §CD (4.59.)

Se designa a mpy coeficiente de vertedero rectangular, en el sentido que incorpora la
constante 2/3, tipica de este vertedero, y el coeficiente de descarga comun a cualquiera de
ellos.

La (4.55), la (4.56) y la (4.58) se denominan ecuacién de vertedero rectangular. Suponen
que la velocidad de aproximacidn al vertedero es nula.

Es preciso, en consecuencia, evaluar la importancia de esta velocidad de aproximacion, V.
Para ello basta con emplear una carga total, Hy, en la (4.55).

3
ngcu,/ngHg

Es evidente que:

VZ
H, =H+—*
2g

Por tanto, la ecuacion de vertedero rectangular adquiere la forma:

El
2

2 v,’
Q==C,/2¢B| H+—
3 2g

En seguida se modifica un poco:
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3
2 H V2 |

2gH

Después de reorganizar convenientemente:

o=|1+ Va
2gH

2

3
2 3
j %cn,/ngH2 (4.60.)

El primer término del miembro izquierdo puede aproximarse por medio de un desarrollo en
serie de potencias (serie binomial) hasta el segundo término:

2 \32 2
1+ Vi z]+i Vi +....
2gH 2 2gH

Se expresa a continuacidn la altura cinética en el canal de aproximacién en términos del
caudal y del drea A =(W + H )b de la seccion hidraulica del sitio donde se mide la carga H

(figura 4.7):

v, 2
LEN— o . (4.61.)
2g 2gb"(W+H)
Después de substituir esta expresion en la anterior se llega a:

3
2 \3 2
1+ Vi =1+ J 5 0 > (4.62.)
2gH 22gb"(W+H)H

La (4.62) dentro de la (4.60) produce:

0=1+3 0" 20 2gBH:
22eb’(W+H)H |3 ?V8

De la (4.58):
0’ =mi(2g )B°H’

Esta se reemplaza a continuacion en la anterior:
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3 my(2g)B’H’ |2 z
=7+ 2 " 2, \J2gBH?
Q { 22¢b°(W+H ) H |3 °VE

Una vez se simplifica y ordena convenientemente, se llega finalmente a:

2 2 3
0 =§CD\/E{J+;m§[BJ ( il ) }BHZ (4.63)

b)\W+H

Admite también ser expresada en términos del coeficiente de descarga, de acuerdo con la
(4.59):

2 2 3
2 2 B H 5
=Zc, \2gl1+2C2 | 2 BH? 4.64.
0=3% ‘{ 3 D(b)(WJrH” (3.64)
Si se escribe (4.63):
2 2
Ky =I+;m,§(§) (W[-:-{Hj (4.65.)

O equivalentemente (4.64):

2 2
Ky {Hicg(ij (WiIHj } (4.66.)

Con base en estas definiciones, la (4.63) y la (4.64) se convierten en:

3
0= %KRVCD,/ZgBHZ 4.67.)

Y con la substitucién adicional:

2
Mpy = § Ky Cp (4.68.)
En:
3
Q=my,+2¢BH* (4.69.)

ngy es el coeficiente de vertedero rectangular que toma en cuenta el efecto de la velocidad
de aproximacion.
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En fin, las expresiones (4.63), (4.64), (4.67) y (4.69) se constituyen en las ecuaciones de un
vertedero rectangular en que se tiene en cuenta la velocidad de aproximacion.

Se puede ahora remodificar un poco la (4.66) para obtener una interpretacion hidrdulica del
coeficiente Ky :

| H
Ky = I+2C§(Bj LH (4.70.)
376 |, H
W

De aqui resulta evidente que se trata de un coeficiente cuyo valor es mayor o igual que la
unidad. Por ello, el tener en cuenta la velocidad de aproximacion al vertedero, equivale a
concederle un incremento en su capacidad de descarga.

La (4.70) muestra que el coeficiente depende ampliamente de la relacién de anchos. El caso

mds comun en la préctica, es aquel en que el ancho del canal de aproximacién es mayor que
el del vertedero. Entonces:

2
Sib>>B:>(Iz) =0

Consecuentemente, Ky se hace igual a la unidad.

La (4.70) se reduce en un vertedero de ancho igual al del canal de aproximacién:

2

H

K, = 1+§Cg LH
1+
W

En estas circunstancias, Kgy entra a depender del pardmetro % .

Entonces:
Si % =0= K, =1

Esto es, en vertederos de carga pequefia (con respecto a su altura), el efecto de la velocidad
de aproximacién resulta también despreciable.

El efecto de la velocidad de aproximacion sobre la descarga de un vertedero
rectangular, es importante cuando la carga es apreciable al compararla con la
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altura del vertedero, y ademds, la relacion entre el ancho del canal de
aproximacion y el del vertedero, se acerca a la unidad.

4.4.3.2 ECUACION DE UN VERTEDERO TRIANGULAR

La (4.28) corresponde a la ecuacién de un orificio triangular grande:

3 5 5
—tan C,/ { {Sh2 5h§j+3[h§—hfﬂ

Si en ésta se hace h, =0 entonces:

4 6 2 2
Q=—tan—Cpy~2g| 5hj —3h}
15 2
Después de simplificar:

0= itangC A2 h%
/5 5D 8n;
h; equivale a la carga H, como en el vertedero rectangular:
5
Q=%tangCD,/2gH2 4.71.)

Esta ecuacion de vertedero triangular presenta algunas diferencias apreciables con respecto
a la de su semejante rectangular:

1. El exponente de la carga que en este caso es 2.5, mientras que es /.5 en el rectangular.

2. El coeficiente %tang depende del dangulo del vértice. Se maximiza para 6 =180°.

Hasta un valor de 8 =102.7°, este coeficiente resulta inferior a su simil de un vertedero
rectangular (2/3).

La ecuacidn del vertedero triangular es expresable en las siguientes formas equivalentes:
i
0=C,H* (4.72.)

8 o
=—tan—4/2gC 4.73.
55286 (4.73.)
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Q=m,~2gH> 4.74.)
my = itangCD (4.75.)

my es el coeficiente de vertedero triangular. El subindice puede tomar valores segin el

angulo del vértice del vertedero. Se infiere de la (4.75) que aumenta con el dngulo y mejora
la capacidad de descarga del vertedero.

Cualquiera de las expresiones (4.71), (4.72) y (4.74) representa una ecuacioén de vertedero
triangular.

Las experiencias realizadas con vertederos triangulares demuestran poca influencia sobre la
capacidad de descarga por parte de la velocidad de aproximacién. Por ello, no es necesario

considerar un coeficiente semejante al ya empleado en un vertedero rectangular®”’.

4.4.4 EVALUACION DEL COEFICIENTE DE DESCARGA

La aplicacién de las ecuaciones de vertedero deducidas con anterioridad requiere del
conocimiento previo del coeficiente de descarga®®. La determinacion de éste, se hace segin
la misma metodologia ya descrita para orificios y compuertas. En aplicaciones a escala
grande (hidrdulica de canales), puede obviarse la influencia de la viscosidad y de la tensién
superficial, las cuales habria que tener en cuenta en ensayos con modelos a escala.

La literatura dispone de una serie de grificos y ecuaciones empiricas, que permiten
cuantificar los valores de las variables que influyen sobre el coeficiente de descarga de un
vertedero.

Se presenta a continuacion, una recopilacién de dichos procedimientos para el vertedero
rectangular y el triangular. También, se ilustra su aplicacién sistematica.

Una discusion, acerca de la aplicabilidad de cada variante de una gréifica y de las
ecuaciones empiricas queda fuera del alcance de este trabajo. Por consiguiente, se incluyen

las mas cominmente aplicadas.

En un vertedero cualquiera, el coeficiente de descarga depende, en general, de las
siguientes variables (figura 4.7):

C,= (H,W,e, geometria,l’, N)

" Ver [4].
218 Egpecialmente para evaluar el coeficiente de correccién por velocidad de aproximacion.
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4.4.4.1 COEFICIENTE DE DESCARGA DE UN VERTEDERO RECTANGULAR

El procedimiento cldsico para calcular el coeficiente de descarga de un vertedero de pared
gruesa, estd basado en su similar para uno de pared delgada. Por eso, lo mas conveniente es
presentar inicialmente una metodologia para estimar el coeficiente de descarga en un
vertedero rectangular de pared delgada.

VERTEDERO DE PARED DELGADA

Un vertedero funciona como de pared delgada si se verifica la relacion:
£ <067
H

Una vez se halla confirmado el modo de operacién, el coeficiente de descarga se determina
mediante el método que se describe a continuacion:

Se parte de un vertedero idealizado en los siguientes términos:

1) Sin contracciones
ii) Descarga libre
iii) Napa aireada

El procedimiento se basa en realizar posteriores correcciones para considerar la influencia
de las variables que no se tienen en cuenta inicialmente (como en los orificios).

1. Con base en las condiciones ideales citadas antes, se calcula un coeficiente de descarga
primario (o bdsico), CD( - La ecuaciéon de Rehbock® se utiliza habitualmente para este
0

proposito:

3

c, = {0.6035 + 0.0813( H +0.0011 ﬂ[l CLCE T (4.76.)
(o) W H

Se trata de una expresion en la que el coeficiente sélo depende de la carga del vertedero y
de la altura del mismo. Para aplicarla, los datos deben suministrarse en metros.

Fue obtenida mediante procedimiento experimental. Por ello su aplicacidon debe ceiiirse a
unos rangos de validez:

219 yer [3].
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0.0Im<H <0.8m

B>0.3m

W >0.06m 4.77.)
H

—<1
w

Basado en la (4.76) el autor elabor6 el grifico (figura 4.9) con el objeto de ilustrar la
variacion del coeficiente de descarga con respecto a las variables H, W.

Es evidente que el coeficiente de descarga mejora con el aumento del pardmetro H/W. Asi
mismo el valor minimo se sitia alrededor de Cp = 0.62.

Conocido el coeficiente de descarga se debe pasar a evaluar el coeficiente de correccién por
velocidad de aproximacion (4.66):

2 2
|2, (B H
s 12268, 2 (2 )

0.68

0.67

0.66

0.65

0.64

P4

0,63

0.62

0.61

o 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9
H

w
FIGURA 4.9

La (4.67) queda habilitada para calcular el caudal que descarga un vertedero rectangular de
pared delgada idealizado en los términos expuestos antes. Por tanto, se reescribe para tener
en cuenta estas novedades:

3
2 el
Q(0)=§KRV,O)CD(0N283H2 (4.79.)

2. Cuando el vertedero cuenta con un ancho, B, inferior al del canal de aproximacidn, b, la

corriente se desprende y se configura flujo secundario en la proximidad aguas arriba del
vertedero (ver figura 4.8). Sin duda esto contribuye a reducir el coeficiente de descarga.
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Francis™ propuso evaluar este efecto por medio de una disminucién en el ancho efectivo
del vertedero. De acuerdo con esto, el nuevo valor para el ancho es, B’

B'=B-Nx0.IxH (4.80.)

La cual es vélida si B > 3H. En ella, N puede tomar valores de / o 2, segin el nimero de
contracciones.

La expresion (4.80) llevada a la (4.79) produce una nueva versién de ésta para uso con

vertederos con contracciones y sin considerar la velocidad de aproximacién®':

3
Qm:%CD{O)«/Zg(B—NXO.]xH)HZ (4.81)

Resulta interesante indagar algo en cuanto al significado hidrdulico de la (4.81). Para ello,
conviene modificarla un poco:

3 5
0 =%CD./ZgHZB—NXO.]ngD,/ZgHZ

En ésta, el primer miembro del lado derecho equivale a la ecuaciéon de un vertedero
rectangular. El segundo corresponderia a la de un vertedero triangular, si se verificara la
siguiente igualdad (ecuacién 4.71):

tan(gj =0.125N

Para

N=1=60=14.25

N=2=6=281

Esto es, la correccién de Francis admite ser interpretada como la disminucién del caudal del

canal rectangular, en una cantidad que aporta un canal triangular (ficticio), que tiene la
misma carga del rectangular y cuyo vértice estd conformado por los dngulos citados arriba.

220

Ver [1].
22! Es indispensable recalcar en este punto, que el caudal que predice la (4.81) corresponde a un vertedero de
borde delgado, con contracciones, napa aireada y descarga libre. No considera, sin embargo, el efecto de la
velocidad de aproximacion.
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Para determinar K RV, > S€ requiere conocer de antemano un coeficiente de descarga
)
equivalente. Para ello se escribe de la (4.55):

3
2 =
Q(1)=§CD”)4/2gBH2

(4.82.)
O también:
30,
CD(J) - 3
2B./2gH?

(4.83.)
El efecto K RV, puede ahora evaluarse por medio de la expresion (4.66). De esta manera, la
(4.82) se transforma en*:

3
2 Rl
Q(]) :§KRV(/)CD(U VZgBHZ

(4.84.)
3. La actividad de un control aguas abajo podria afectar la descarga del vertedero, y

consecuentemente, el coeficiente de descarga (figura 4.10). Conviene, por consiguiente,
afectar la (4.82) por un coeficiente Kj, el cual se aproxima del siguiente modo:

-
H
— =)
By =
k!
-
a8
>
FIGURA 4.10
K, +K,
Kh’ — (1) 2 (2) (485)
En donde:
Kh'”) =(] _ SV!V )0385 (4.86‘)
72 1,a (4.84) es valida para un vertedero de pared delgada, con contracciones,
Toma en cuenta el efecto de la velocidad de aproximacion (ver nota 30).
196
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Llamada ecuacion de Villemonte®*.

Allf:

g= (4.87.)

Se denomina a S relacion o grado de sumergencia.

nv designa el exponente de vertedero: nv = 1.5 para vertederos rectangulares; nv = 2.5 para
vertederos triangulares.

El segundo factor de la (4.85) se calcula con base en resultados de investigaciones
desarrolladas por el US Bureau of Reclamation. La informacion original es presentada en

forma de tabla®. Para facilitar su aplicacién el autor tomé los datos y elaboré el siguiente
ajuste polindmico:

K, =-2.58758%+3.6635° —2.00785° +0.3367S +0.9731 (4.88.)

Valida para el rango:

0.0<8<04

De la (4.86) es claro que el valor minimo admisible para el grado de sumergencia es cero.
Conforme a la (4.87), S = 0 cuando H’ = 0. La (4.54) permite ver que esta situacién se

produce cuando 4’=W. De aqui se desprende una importante conclusion:

La influencia de aguas abajo afecta el coeficiente de descarga en vertederos de
pared delgada, solo cuando su nivel supera el de la cresta del vertedero.

Al reemplazar este nuevo coeficiente en la (4.84), ésta queda:

2 3
Q(2)=§K,1,CDM«/2gBH2 (4.89.)

Si se acepta que K es un factor que disminuye el coeficiente de descarga, puede escribirse:

C,, =K,C,, (4.90.)

(2)

El efecto Kgy(2) se calcula en la (4.66), con la version (4.90) de la ecuacién del coeficiente
de descarga.

23 er [3].
24 yer [1].
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El coeficiente de correccion por velocidad y la (4.90), convierten finalmente a la (4.89) en:

3
2

2
Q) =§KRV(2)CD(2)V2gBH 4.91.)

La expresion (4.91) sirve para cuantificar el caudal Q3) que descarga un vertedero de pared
delgada con contracciones e influido por un control hidrdulico de agua abajo. Tiene en
cuenta el efecto de la velocidad de aproximacion.

EiempPLO 4.2

Un vertedero rectangular se localiza dentro de un canal rectangular, b. Aguas abajo opera
una compuerta que descarga en forma libre. Para el vertedero se tienen los siguientes datos
basicos:

B=2m

H=05m

W=2m

e=0.0lm

Se pide establecer el valor del caudal, para los datos particulares:

a. h’'=1.8m.yh’ =23 m.
b.h’=1.8myb =3mconn=1.Repetirlo paran = 2.
c. h’ = 2.3 m. Con los mismos datos del numeral b.

SOLUCION
Antes de realizar una solucién particular de cada caso es aconsejable definir unas
condiciones de partida validas para todos:

1. Se trata de un vertedero de pared delgada, puesto que:

e 001 <067
0.5

H

2.h’=1.80 < W.Luego S = 0.

PARTE A

)h'=18

Se trata de un vertedero de pared delgada, sin contracciones y no interviene la influencia de

aguas abajo (conforme a 2.). Se calcula inicialmente el coeficiente de descarga bésico, al
reemplazar en la ecuacién de Rehbock (4.76) los datos suministrados:
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3

- 0.6035+0.0813(H+0'00”H 1+0'00”}2
(0) W I H
[ . 3
o= 0.6035+0.0813(0'5+0'00”j [HO'OOHT
" 2 0.5
C,, =0.626

0

Para tener en cuenta la velocidad de aproximacién (ecuacion 4.66):

2 (BY( H Y
Ky =|1+=C;| —
® { 3 D(bj (W+H”

2 2
Ky = 1+£><0.6262><(g x( 05 j
3 2 2+0.5

K,, =101

El caudal se calcula con la (4.79):

2

3
0, =§KRVWCD(0)J2gBH2

3
Qo) = §X1.01x0.626><~/2g X2x0.5? =1.321m’s™

ii)h’ =23
Inicialmente se debe calcular la relacién de sumergencia:
De la (4.54):

H'=h'-W=23-2=03m

De la (4.87):
s="_93 46
H 0.5

Una primera aproximacion al coeficiente que mide la influencia de aguas abajo se consigue
con la ecuacién de Villemonte (4.86):
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Kh,(“ :(]_Snv )0.385 :(]_0‘60],5 )0.385 :0. 786

La segunda mediante la expresion (4.88):

K, =-2.5878"+3.6635"—2.0078S°+0.3367S +0.9731

(2)

K, =-2.587%0.6"+3.663x0.6° —2.0078%x0.6° +0.3367%0.6 +0.9731=0.908

i2)

Los dos coeficientes se substituyen en la (4.85):

K, * Ky, 0.786+0.908

K, = =0.847
2

De acuerdo con la (4.90):

CD«z; = Kh'CD(I)

Pero, como no existen contracciones:

¢, =C )=0.626

Dy T Do
En consecuencia:

C, =0.847x0.626 =0.53
(2)

Con este resultado, se pasa a evaluar el coeficiente de correccién por velocidad de
aproximacion (ecuacién 4.66):

2 2
K, = 142%0.58 x| 2| x[ 22 =1.007
(2) 3 2 2+0.5

El caudal se calcula a continuacidn, al substituir en la (4.91) los valores obtenidos arriba:

3 3
0., =§KRV(2)CD(2)J2gBH2 =§X].007><0.53><1/2g x2x0.52 =1.114 m’s™
PARTE B

En este caso, basta con emplear la (4.81), pues el coeficiente de descarga primario resulta
modificado tnicamente por el efecto de las contracciones (S=0):
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2 3
0, :ECD(0)1/2g(B—N><0.]><H)H2
D)N=1
3
0 =g><0.626>< 2g X(2—1x0.1%0.5)x0.5? =1.274 m’s™
(173 8

Se utiliza la (4.83) para hallar el coeficiente de descarga correspondiente:

3
C, = Oy _  3x1.274 o

- 3 3
2B\J2gH? 2x2x0.52x./2g

Como el coeficiente de descarga no va a sufrir otras modificaciones, se procede a obtener
en seguida el coeficiente de correccidon por velocidad de aproximacién (ecuacion 4.66):

2 2
Ky, =|1+2067[ 2] [222_) |=1.004
& 3 3)2+05

Luego, el caudal es de acuerdo con la (4.84)*:

Q,, =1.004x1.274=1.28 m’s™!

i) N=2

El procedimiento es completamente similar al desarrollado para N = I:

3
[0) =z><0.626>< 2 X(2—2X0.1X0.5)><0.55 =1.2402m’s™
(173 8

¢, =22 5o

3
2X2x0.52x/2g

2 2
Ky, = 1+2><0.5952><(2M 05 ] =1.004
t 3 3)2+0.5

Q(I) =1.004x1.242 =1.247 m‘?s’J

25 Adviértase que la (4.84) es la misma (4.83), afectada por el coeficiente que corrige por velocidad de
aproximacion.
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PARTE C

Una lectura cuidadosa del enunciado, permite afirmar que este caso aparece al superponer
los analizados en las partes a. y b.. Se trata, por tanto, de corregir los resultados de la parte
b., para tomar en cuenta la influencia de aguas abajo.

De nuevo, la solucién se efectiia separadamente para una y dos contracciones.

DN=1

De la (4.89), con Kj,» = 0.847 (ver parte a., ii)):
2 EA 3
0, = EK,I,CD(“ﬂ/ZgBHZ = §x0.847><0.6]><1/2g X2x0.52 =1.079 m’s™

De la (4.90):

C, =K,C, =0.847x0.61=0.517
(1)

(2)

De la (4.66):
2 2
Ky, = 1+2><0.5172><(2j x[ 05 ) =1.003
2) 3 3 2+0.5

Dela (4.91):

3
x1.003x0.517%/2g x2x0.52 =1.083m’s™’

N

3
2 -
Q(2) ZEKRV(Z)CD(Z) V2gBH2 -

HN=2

El procedimiento se desarrolla de modo similar al efectuado para una contraccion:

w

3
2 3. 2 2 3 -1

0> =§Kh,CD(“1/2gBH2 =§><0.847><0.595><1/2g X2x0.52 =1.049 m’s

De la (4.90):

Cc, = Kh,CDm =0.847 X0.595 =0.504

(2

De la (4.66):
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2 2
Ke, = 1+2x0.5042 x| 2| x[ 92 =1.003
) 3 3 2405

De la (4.91):

m\w

3
=f><1003><0504><ﬂ/ x2%0.52 =1.056m’s™!

2
Q2)= RVm (Z)V 8BH

VERTEDERO DE PARED GRUESA

La investigacién ha detectado en ellos varios tipos de funcionamiento, lo que convierte el
tratamiento del tema en algo bastante complejo. El aspecto que mds ha sesgado la
experimentacion es la necesidad de determinar con certeza si la seccién critica se establece
o no al final de la cresta del vertedero. Sin entrar en demasiado detalle, se mirard aqui los
dos funcionamientos mas importantes.

La distincién entre uno u otro, se centra en la influencia de las pérdidas friccionales y en el
tipo de distribucion de presiones sobre la pared del vertedero. La relacién adimensional e/H
se utiliza como criterio basico para distinguirlos. Asi:

e . . .., ..,
0.67 < E < 3. Se trata de un funcionamiento de transicidn, entre la condicion de vertedero

de pared delgada y gruesa. No es apreciable todavia la pérdida friccional, y las lineas de
flujo tienen aun curvatura apreciable. En consecuencia, la distribucién de presiones es no
hidrostatica.

3< % < 10. Aparece el funcionamiento propio del vertedero de pared gruesa. Es necesario

tener en cuenta las pérdidas friccidnales; las lineas de flujo se aplanan y la distribucién de
presiones es hidrostatica.

La manera de resolver el problema se ha basado tradicionalmente en una metodologia
debida a Bazin®®. Esta supone, en primer término, que la ecuacién del vertedero rectangular
de pared gruesa puede ser la misma de uno de pared delgada (ecuacién 4.56), cuyo
coeficiente de descarga, se determina conforme a las condiciones descritas en la seccién
4.4.4.1. En segundo lugar, que ésta debe afectarse mediante unos coeficientes de reduccion
&, &, cuyo oficio es considerar las dos modalidades de funcionamiento citadas y la
influencia de aguas abajo.

De acuerdo con esto la (4.56) se debe reformular asi:

3
2

Q = £,6,K 4oy CxBH (4.92)

26 yer [3].
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Que tiene en cuenta también el efecto de la velocidad de aproximacion.

Como es costumbre admite también escribirse en las formas compactas:

3
Q — CRGBH 2 (493)
Con:
Cre = €,6,Cy (4.94.)

Es un coeficiente equivalente al definido en la (4.57) para vertederos de pared gruesa.
O también:

Crov = KrovCra (4.95.)

El mismo coeficiente anterior que ha sido modificado para considerar la influencia de la
velocidad de aproximacion.

Para calcular £, se emplea la siguiente expresién empirica:
0.185
+ J—
e
h

Vilida para el rango:

£ =07 (4.96.)

067 <5<3
H

Esto es, para el funcionamiento de transicién.

Gibson*" introdujo una similar para el comportamiento propio del vertedero de pared
gruesa:

0.1
i

Cuyo rango de validez es:

£,=075+ (4.97.)

3<£<10
H

27 yer [3].
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Dominguez*® introdujo mejoras a la metodologia, al hacer depender & también del
pardmetro adimensional W/H (Figura 4.11).
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FIGURA 4.11

La gréfica tiene la ventaja adicional de haber sido elaborada para diversas configuraciones
de la napa.

La influencia de aguas abajo sobre el coeficiente de descarga, se cuantifica con base en el

gréfico (figura 4.12), elaborado también por Dominguez, segin los resultados debidos al
propio Bazin. A partir de ella, se extrae un segundo coeficiente &, para corregir la (4.94).

El resultado de Bazin muestra que el coeficiente €, depende de la relacion adimensional:

H-H'
e 4.98.

I (4.98.)
Segtin tabla de datos anexos a la gréfica, el rango de validez del pardmetro es:
HH 14 g=1

H

(4.99.)

H-H 0.01, €,=0.26
28 yer [4].
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De esto se sigue que necesariamente:
0.0lH<(H-H')<14H

Se puede modificar la anterior expresién para expresarla en funcidén de la relacién de
sumergencia:

0.01S(]—£)S].4
H

De acuerdo con la (4.87):

001<(1-S)<14

Después de reorganizar convenientemente:

-0.4<5<0.99 (4.100.)

Este resultado lleva a concluir que una relaciéon de sumergencia negativa tiene influencia en
vertederos rectangulares de pared gruesa. Esto no sucede en los de pared delgada.

Un grado de sumergencia negativo equivale a tener una carga de aguas abajo negativa
(H’ < 0). Es decir, localizada por debajo de la cresta.

Es interesante establecer una relacién que sirva para estimar el valor limite que debe tomar
la profundidad de aguas abajo para no perturbar el coeficiente de descarga.
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La (4.100) indica que la perturbacién cesa cuando:

S<-04 (4.101.)
De acuerdo con la (4.54):

H'=hW-W

Que es equivalente a:

H _ W W
H H H
O también a:

G W

" H H

Se debe ahora despejar la profundidad de aguas abajo:

hW=W+SxH
Después de substituir la (4.101) en ésta se llega finalmente a la relacién buscada:
h<W-04H (4.102.)

Existe en la literatura un procedimiento alternativo, debido también a Dominguez, el cual
permite cuantificar el coeficiente de descarga de vertederos de pared gruesa. Parte de las
siguientes suposiciones:

. e
1) —>3

H
i1) Ausencia de contracciones laterales.

iii) Inexistencia de una influencia de aguas abajo.
iv) Napa completamente aireada.

Las hipétesis iii) y iv) conducen inevitablemente a una condicién de salto hidraulico
(figuras 1.5y 1.31).

El salto hidrdulico, al cual se ha hecho repetida referencia aqui, guarda una cierta similitud
con el vertedero de pared gruesa. Los diferencia la condicién de entrada, que en el salto
hidraulico puede extenderse indefinidamente hacia aguas arriba, mientras que en el
vertedero, no®”.

229 Se trata evidentemente de un caso especial de escalén negativo. Ver nota 141.
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En el extremo de aguas abajo del vertedero donde se proyecta el chorro libre, se configura
una profundidad inferior a la critica, de suerte que la seccidn critica se halla, en realidad,
ubicada mds aguas arriba. Pruebas efectuadas por Hunter Rouse, la sitiian entre 3y, y 4y, a
partir del extremo de aguas abajo. El desfase es atribuible a la hipdtesis de distribucién
hidrostética de presiones introducida al derivar la ecuacién (3.12) para el cédlculo de la
profundidad critica.

En cuanto al valor de la profundidad en el extremo aguas abajo, equivale a 0.75y.*° en
canales horizontales o muy cercanos a esa condicion.

El principio de conservacion de la energia (que en este caso debe tomar en cuenta pérdidas
hidrdulicas) se escribe entre la seccién anterior a la cresta donde la corriente es subcritica y
la seccidn critica, que se supone localizada donde termina el vertedero®'. No se incluye,
inicialmente, la velocidad de aproximacion (figura 4.13):

}f —
W
N D
e=3H
FIGURA 4.13

H+W =W+E, +(n, +h,)

Después de simplificar y expresar la energia critica en funcién de la profundidad critica
(ecuacion 3.15):

Hzgyc+@f+m)

Por analogia con la cldsica ecuacién de Darcy, las pérdidas por friccién y entrada pueden
expresarse en términos de la altura cinética critica y de unos coeficientes de pérdida:

VZ
h, =K,

2g

2
h= K,

2g
20 yer [5].

21 A pesar de lo expresado previamente. La desviacién la asume, en consecuencia, el coeficiente de descarga.
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Después de substituirlas en la expresion para la carga:

H= S k)

2g
Con base en la (3.5):
Vf Y
2g 2

La ecuacién de la carga se transforma en:
3 1
H=|—+—-\K,+K :
|:2 2 ( e f ):| yL

De aqui se despeja la profundidad critica:

H

y(?:
3 1

De acuerdo con la (3.12)%2

y :,?i
c ‘g

Después de igualar las dos expresiones para la profundidad critica y despejar para el caudal
se llega a:

3
\J2¢gBH?
0= - (4.103.)
\EFH(KL K, )T
2
Por analogia con la (4.58) se define:
1
My = 5 (4.104.)
2

2 Se ha asumido valor de / para el coeficiente de Coriolis. Como siempre, cualquier posible discrepancia
queda considerada en el coeficiente de descarga.
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Como coeficiente de vertedero rectangular de pared gruesa. Luego la (4.103) queda:

N |

Q = my;+2¢BH (4.105.)

Dominguez propuso estimar el coeficiente de pérdida friccional por medio de la siguiente
expresion empirica:

K, =0.008= (4.106.)
/ Ve

De esta manera, la (4.104) se convierte en:
1
Mpe = 3 4.107.)

K 2
ﬁ[} 5 +0.004"’}

y(?

Al expresar la profundidad critica en términos del caudal (ecuacién 3.12), el coeficiente de
vertedero se transforma en:

My = (4.108.)

My = —————=0.385

3
GHi
Correspondiente a un coeficiente de descarga (ecuacion 4.59):

C, = §x0.385 =0.578

En el caso de un vertedero con la entrada redondeada al y si e¢/H — 3 se obtienen
valores un poco inferiores.

Una vez se afecta la (4.108) por el coeficiente Kgy (ecuacion 4.65), queda habilitada para
considerar el efecto de la velocidad de aproximacidn:
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(4.109.)

Moy =

Dominguez aproximé el coeficiente mg con base en la (4.59). Utilizé allf el valor minimo
del coeficiente de descarga segun la ecuacién de Rehbock (4.76):

m, = 2x0.62 =0.413
3

Después de substituir este resultado en la (4.109), ésta se transforma finalmente en:

2
]+0.26(H)
W+H

Moy = 3
e

K 3
V212 Ke L0009 BV e
2 2 0

(4.110.)

Al considerar conjuntamente la (4.57) y la (4.59), se concluye que:
C,=+/2gm,

Esta, y la (4.108), producen la ecuacién para el célculo del coeficiente Ck en vertederos de
pared gruesa.

\/E (4.111.)

Cre =

2 |2

3
£+K€+0.009§ e
2 2 0

Finalmente, el mismo coeficiente se puede reformular para considerar la velocidad de
aproximacion.

2
]+0.26( H J
W+H

Jg (4.112.)

Crov =

0w

2

3
Ke r0.00d B
2 0

3
=+
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K. = 0 en un vertedero rectangular de pared gruesa y entrada redondeada (figura 4.13). En
caso de una entrada en arista viva, la pérdida depende del pardmetro adimensional W/H.
Para evaluarla, es preciso recurrir a la siguiente expresion empirica elaborada por el autor
con base una tabla preparada por Sotelo™’:

2
K, = —0.0857(Wj + 0.3329(Wj +0.0076
H H

Cuya validez queda limitada al siguiente rango del pardmetro adimensional:

2.04< (Wj <0.162
H

Esto permite establecer, asi mismo, los valores extremos del coeficiente de pérdida por
entrada:

=2.04, K, =0.33

SRS RS

=0.162, K, =0.056

0.33 es el valor maximo (clasico) que puede alcanzar el coeficiente de pérdida hidraulica
por entrada, en este tipo de vertederos. En la medida que la carga aumenta con referencia a
la altura del vertedero, el coeficiente baja, como se infiere del otro valor extremo.

EjEmMPLO 4.3

Calcular el caudal que pasa a través de un vertedero con un espesor de pared e = 1.25 m.
Emplear el conjunto de datos citados en el numeral a. del ejemplo 4.2.

SOLUCION

Inicialmente se debe conocer el funcionamiento del vertedero:

=£:2.5>0.67

£
H 050

Se trata de un vertedero de pared gruesa. Ya que e/H < 3, el procedimiento de Dominguez
no se puede utilizar aqui. Se acude entonces al de Bazin.

Segtin este método, se parte de un vertedero rectangular de borde delgado, idealizado como
se indica en la solucidn de la parte a. del ejemplo 4.2.

En tal caso:

23 yer [3].
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CD(O) =0.626

Se debe corregir este resultado, con base en las influencias de aguas abajo.
i) '=18m

De la (4.54):

H=hW-W=18-2=-02m

H-H'=05-(-02)=0.7m

H-H _07 _
H 0.5

1.4

De la tabla anexa a la figura 4.12, se concluye que:
g, =10
Por consiguiente, la influencia de aguas abajo no interfiere con la descarga.

Como e/ H < 3 se debe recurrir a la (4.96):

g, 20'74_@:0‘7_._%:0774

%
H
Se puede utilizar alternativamente la figura 4.11 con:

L2
H 05

Y se alcanza el mismo resultado.

De la (4.57):

C, =§CD 2g =§><0.626><,/2g = 1.849

De la (4.92), con los célculos anteriores y Kxsy = I, se determina el caudal:

3 3

0 =¢,6K,; CoBH? =0.774x1x1.849x2x0.5? =1.012 m’s™

3x1.012 — 0485

C, = 3
2x2%0.52 x4/2¢
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2 2
Ky = 1+2><0.4852><(2) x[ 05 j = 1.006
3 2 2+0.5

Finalmente, el caudal modificado por Kgyg:
Q=1.006x1.012=1.018 m’s™".

ii)h’ =23

De la (4.54):

H'=h-W =23-2=0.3m
H-H'=05-0.3=02m

H-H 02 _

== =04
H 05

De la tabla anexa a la figura 4.12, se concluye que:

£, =0.885

& es el mismo de la parte i), porque la relacion adimensional, W/H, no se modificd.
£,=0774

Las condiciones del vertedero delgado permanecen invariables. De manera que el
coeficiente Cr es asi mismo el establecido en la parte 1).

Cp=1.849
De la (4.92) con Ky = I se calcula el caudal:

3 3

0 =¢£,6,K 4,;CyBH? =0.774%0.885x1.849% 2x0.5% =0.896 m’s™’

3x0.896

C,= = 0.429

- 3
2X2x0.52 x,/2¢

2 2
Ky = 1+2><0.4292><(2] x( 0.50 j = 1.005
3 2 2+0.50

Finalmente, el caudal modificado por Kgve
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0 =1.005%x0.896 =09 m’s™

Los resultados para las diferentes situaciones de los vertederos de los ejemplos 4.2 y 4.3, se

resumen en la siguiente tabla. Se adjuntan ademds los coeficientes de descarga

equivalentes, asi como los correspondientes coeficientes de vertedero®.

bm) H@m) B(@m) W(m) E(m) W@m)  Qm’s)| Cp mpy
2.0 0.50 2.0 2.0 0.01 1.80 1.321 0,632 0,422
2.0 0.50 2.0 2.0 0.01 2.30 1.114 0,534 0,356
3.0 0.50 2.0 2.0 0.01 1.80 1.280 0,613 0,409
3.0 0.50 2.0 2.0 0.01 1.80 1.247 0,597 0,398

3.0 0.50 2.0 2.0 0.01
3.0 0.50 2.0 2.0 0.01
2.0 0.50 2.0 2.0 1.25
2.0 0.50 2.0 2.0 1.25

2.30 1.083 0,519 0,346
2.30 1.056 0,505 0,337
1.80 1.018 0,488 0,325
2.30 0.900 0,431 0,287

oloIN= v i—o ol 2

4.4.4.2 COEFICIENTE DE DESCARGA DE UN VERTEDERO TRIANGULAR

El procedimiento es bastante similar al ya presentado para un vertedero rectangular, aunque
su aplicacién es mds simple. Por otra parte, s6lo se discute acd el caso del vertedero de
pared delgada. Se puede resumir el método en los siguientes pasos:

1. El coeficiente de descarga sélo depende, inicialmente, de la carga y del dngulo del
vértice y es independiente de la altura del vertedero. Se trata del ya citado coeficiente de
descarga bdsico, Cp,, - Se consigue en la figura 4.14 elaborada por el laboratorio de

hidraulica de la Universidad Catdlica de Chile*. Incluye curvas para cinco tipos de
vertedero triangular. Relacionan el valor numérico de la carga con el coeficiente de
descarga. La linea punteada une alli los puntos de cada curva donde se alcanza un
coeficiente de descarga constante (para € = 90° corresponde a Cp = 0.585). Por ello,
fue necesario elaborar el grafico hasta un valor de la carga ligeramente superior a 0.25 m.

2. El efecto de profundidad de aguas abajo puede estimarse por medio de la siguiente
ecuacion:

S 3
K,, = z—s[1+2+832} (4.113)

Donde S es la relacién de sumergencia. Es vdlida para S =0.

3. La influencia del ancho canal de aproximacién, Kj., se determina con base en la figura
4.15.

24 En la tabla, para aquellos casos en que N # 0, debe tenerse en cuenta que b = 3 m . Por otra parte, las dos

ultimas columnas han sido calculadas con las expresiones (4.83) y (4.59) respectivamente.
235
Ver [3].
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FIGURA 4.14

En la grifica se emplea el ancho b, del canal de aproximacién, medido a la altura de la
cresta del vertedero. En un vertedero de 45° se nota esta influencia cuando el ancho del

canal de aproximacion es inferior a 2.75H, mientras que en el de 90°, para valores inferiores
aSH.

Lo establecido en los anteriores puntos permite concluir que el coeficiente de descarga de
un vertedero triangular de pared delgada se calcula mediante la expresion:

Cp =K, K, eCp, 4.114.)

1.2

Koe 14

i N\ 6=s0¢
1.05 \(/ om Ke\.go
\ S~

1 —
1 15 2 25 3 35 4 45 5
B
]
FIGURA 4.15

4.4.5 OPERACION DE UN VERTEDERO COMO CONTROL HIDRAULICO

Cuando H < h’ la corriente llega a ser subcritica tanto aguas arriba como aguas abajo y el
vertedero deja de funcionar como control de hidraulica (y servir como aforador). Es mas, el
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término mismo de vertedero pierde su sentido y el funcionamiento es similar al de los
escalones de la figura 3.9%°. Se trata también de una situacién similar a la citada en la
seccién 4.1.1 (apartado 2).

En vertederos de pared gruesa el funcionamiento como tal se pierde para valores del
pardmetro e¢/H superiores a 12%7.

4.4.6 CONCLUSIONES

1. La determinacién de la ecuacion de calibracién para una compuerta o vertedero depende
completamente de establecer el coeficiente de descarga. Los procedimientos ilustrados aqui
permiten alcanzar uno aproximado, con las limitaciones originadas en la incomprensién de
algunos aspectos de la operacién de las estructuras y en los diversos procedimientos que
sirven para cuantificar una u otra variable ligada al coeficiente de descarga. En este sentido
un coeficiente de descarga estimado por estas vias no define de manera completa la relacién
carga caudal. Por eso lo mas aconsejable es hacerlo, siempre que sea posible, a partir de
experimentacion directa en laboratorio o in situ.

2. El procedimiento utilizado para hallar el coeficiente de descarga se torna en algunas
ocasiones en indirecto pues depende del caudal. De modo que hay que esperar a conocerlo
antes de poder determinar el coeficiente de descarga equivalente.

3. La poca variabilidad del coeficiente de descarga en los vertederos triangulares los hace
muy adecuados para el aforo de caudales inferiores a 30 Is”! y con cargas comprendidas
entre 6 y 60 cm. Para caudales mayores se aconseja el empleo del rectangular aunque es
posible usar también triangulares, hasta 400 Is”’. La razén principal es que se resulta
conveniente procurar cargas altas en beneficio de la precisién de la medida.

4.5 EJERCICIOS PROPUESTOS

En los ejercicios que se presentan a continuacion, supéngase que: 1) El flujo es permanente.
2) Se puede ignorar cualquier tipo de pérdida hidraulica, a no ser que se dé indicacién en
contrario®®. Asf mismo, asimase el valor del coeficiente de Coriolis. Procédase en forma
juiciosa.

4.5.1 Demostrar que si el caudal que pasa a través de una seccion transversal de un canal es
un maximo, se verifica la siguiente igualdad:

av?

ZY g
gD

26 Para este caso particular, resulta interesante contrastar los funcionamientos representados en las figuras
3.14y309.

> Ver [6].

2% Se hace referencia, en este caso, a las zonas del canal aguas arriba y aguas abajo de las estructuras de
control del flujo, pues el coeficiente de descarga de éstas involucra el cdlculo de las pérdidas hidrdulicas.

217



4.5.2 En un canal trapezoidal se ha definido una seccién critica. Se pide dibujar la curva de
calibracién de la secciéon (minimo 10 puntos). Incluir tabla y dibujo.

Datos:
b=6m
z=0.5

4.5.3 Derivar la ecuacion (4.43) con base en la (4.42).

4.5.4 Se tiene una compuerta vertical que opera con una apertura @, sobre un canal
rectangular de ancho b. Si el canal transporta un caudal Q y la compuerta descarga en
forma libre, demostrar que la profundidad aguas arriba de la compuerta, se puede calcular
por medio de la expresidn:

_0.2120""

27 41813 1719
b a

Esta se emple6 para la solucién del ejemplo 4.1.

4.5.5 Es conocido que en una compuerta es posible dar una relacién entre un Cp y el
pardmetro y»/a. Obtener otra que relacione y./a con Cp.

4.5.6 Repetir el procedimiento del ejercicio 4.5.4 para deducir una ecuacién que evalie la
apertura de una compuerta, cuando se conocen la profundidad de aguas arriba, el caudal y
el ancho del canal.

4.5.7 En un canal rectangular, horizontal, se ha instalado una compuerta vertical cuya
apertura es a. En el sitio, justamente, donde se forma la seccién contraida, el canal
horizontal cambia a una pendiente negativa. Se ha determinado la profundidad del flujo, y,,
en este canal, en un punto /0 m por debajo del fondo del canal horizontal. Se pide calcular:

a. El caudal que transporta el canal.
b. La profundidad aguas arriba de la compuerta.
c. La profundidad en la seccién contraida.

Datos:

b=4m
a=0.38m
vy, =0.056 m

4.5.8 Existe una compuerta plana vertical en un canal rectangular y horizontal. En un
determinado punto, un poco mds abajo de ésta, el canal rectangular debe atravesar una
montafia mediante un tubo de diametro d, = b.
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Cudl debe ser la apertura que se le debe suministrar a la compuerta, para formar flujo
critico a la entrada del tubo.

Datos:

0=2 m’s™!
b=3m

Suponer que la profundidad contraida de la compuerta, se configura en el punto donde se da
el cambio de seccién transversal.

4.5.9 Para el sistema mostrado en la figura, determinese el valor a de la apertura de la
compuerta.

Tener en cuenta que:

1. K es un coeficiente global para evaluar pérdidas en las dos tuberias del bombeo.

2. El Cp suministrado permite analizar la tuberia como orificio. Para eso, la descarga de

éste debe considerarse como sumergida®.

il

0 50 m »

tl = 10.81

4.5.10 En el extremo de aguas abajo de un canal rectangular horizontal, b, existe una
compuerta que descarga de manera libre con una apertura, a,. Hacia la zona de aguas arriba
se halla construido un vertedero (w,e,b), y mds arriba otra compuerta que tiene una apertura
a;. Considerar que la distancia horizontal entre las estructuras es despreciable. Determinar
la profundidad, y,, de la compuerta situada agua arriba.

2 yer [3].
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Datos:

Q=Im’s"
b=45m
a,=0.19m
W=0.75m
e=05m
a,=0.23m

4.5.11 En un canal rectangular horizontal se localizan dos estructuras de control: aguas
abajo una compuerta y aguas arriba un vertedero. En un instante dado, el nivel de aguas
arriba del vertedero ha alcanzado el de los muros del canal, h,, y estd apunto de
desbordarse. Calcular el caudal que transporta este canal.

Datos:

b=2m

a=025m
W =0.6 m
e=05m
h,=09m

4.5.12 Se tiene un vertedero circular ubicado dentro de un canal rectangular.
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1.2 m

a. Construir la curva de calibracién del vertedero. Adjuntar tabla con diez puntos.

b. Calcular el mdximo caudal que puede pasar a través del vertedero.

c. Para el valor hallado en b. determinar la velocidad sobre la cresta del vertedero y en el
canal de aproximacién.

Datos:

d,=08m
b=12m

Nota: Es claro que al no haberse suministrado elementos conceptuales sobre el vertedero
circular, se debe trabajar con consideraciones energéticas e ignorar ademas las pérdidas
hidraulicas.

4.5.13 Un vertedero triangular se halla localizado dentro de un canal rectangular cuyos
muros tienen una altura h.

a. Calcular el caudal maximo que pasa por el vertedero, si se supone que la descarga es
libre.
b. Cuantificar el caudal méximo si 4= 1.05 m.

Datos:

b=15m
60 =90°
W=Im
e=0.002m
h=120m

4.5.14 Demostrar que la ecuacién de un vertedero trapezoidal (B,z) simétrico, se puede
escribir de la siguiente forma:
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3
2 4 H 6 >
Q =7 2g|:CDR + E?CDQ tan(zﬂBHz

3

Donde %simboliza el dngulo agudo que hace un lado inclinado del vertedero con la

vertical, o también:
6

tan— =z
2

Es necesario, inicialmente, deducir la ecuacién de un orificio grande trapezoidal.

4.5.15 Dentro de un canal rectangular se han construido tres estructuras: compuerta, a,
escalon negativo, AZy pila de puente, z. Los muros del canal, en la zona de la compuerta,
tienen una altura h,,.

La compuerta actda como control y su descarga se produce de manera libre.

Suponer valores adecuados para Q, b, AZ ,h,, y t.

a. Con el madximo valor admisible de a, calcular la profundidad dentro de la pila, asi como

sobre el escaldn.
b. Para qué apertura en la compuerta, se desbordaria el flujo aguas arriba de la pila.
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5.

PRINCIPIO DE MOMENTUM EN
HIDRAULICA DE CANALES

Para acometer la solucién de algunos problemas en hidrdulica de canales ha
bastado hasta este punto con la utilizacién conjunta del principio de
continuidad y del principio de conservacion de la energia.

Un tercer principio, el de conservacion del momentum lineal, debe sumarseles
cuando se requiere calcular fuerzas de interaccién entre el agua y una
estructura hidrdulica. Por ejemplo, la fuerza que es necesario suministrarle
para mantenerla en reposo. Este principio resulta, asi mismo, indispensable
para deducir expresiones de origen tedrico, tales como la ecuacion del resalto
hidraulico y la del flujo uniforme (capitulo 6).

La presentacion estdndar de la ecuacion de conservaciéon de momentum lineal,
como se usa en la hidraulica de tuberias, se modifica en la de canales cuando
se introduce la llamada funcién de momentum.

El capitulo se encuentra dividido en dos partes. La primera se ocupa de la
funcién de momentum. La segunda del resalto hidraulico.

El problema general del resalto hidrdulico es amplio y complejo. Para los
casos mas generales se dispone de soluciones de caricter aproximado, pero el
tratamiento llega a ser relativamente simple cuando se tiene un canal
horizontal. Este es el enfoque que prevalecerd en el capitulo 5. Por tanto, su
estudio en canales de pendiente positiva o negativa queda fuera del alcance de
este libro; asi mismo los aspectos mds avanzados de las estructuras hidraulicas
que disipan energia con concurso de un resalto hidrdulico. En tales casos se
deberd consultar la literatura especializada.
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5.1 ECUACION DE CONSERVACION DEL MOMENTUM

El principio de conservacién del momentum lineal se usa para evaluar fuerzas actuantes®’
entre fluido y sélido*'.

En el caso de un volumen de control finito y un fluido incomprensible, la ecuacién asociada
a este principio exhibe la forma general**:

ﬂpZ(QVJ + pg(ﬂVCV] =F +F, (5.1.)

El miembro izquierdo aloja la componente inercial de la expresiéon. En éste aparece el
producto SpQV , que representa el flujo de cantidad de movimiento lineal que ingresa o

egresa del volumen de control, en cada instante. Por tanto, se designa a este término flujo
neto e instantdneo de cantidad de movimiento lineal.

A su vez, fpVV simboliza el contenido interior instantdneo de cantidad de movimiento.

Por ello, se denomina variacién instantanea del contenido interior de cantidad de
movimiento®” a la derivada temporal de esta componente inercial.

El miembro derecho contiene las resultantes de las fuerzas internas y externas actuantes
sobre el volumen de control. La interna estd conformada por la fuerza resultante de presién
(tensidn axial) y de resistencia al flujo (tension de corte). La externa, por su parte, por el
peso del volumen de control (fuerza gravitatoria)®* y por la fuerza de fijacién, que se
encarga de mantener el volumen de control en reposo®. Todas se aplican sobre la
superficie de control, excepto la gravitatoria, que lo hace en el centro de masa del volumen
de control.

Cuando se trata de aplicaciones de indole estacionaria, la expresion (5.1) se transforma
simplemente en:

ﬁpz ov | = F, +F, (5.2)
i=1 i

En la hidrdulica de canales, la (5.2) se puede simplificar atin mds, en virtud de la hipétesis
de flujo unidimensional (corriente lineal). En tal situacion, las componentes de inercia
vertical y transversal se anulan; de esta manera, resulta posible analizar el problema en
condicién estdtica para las citadas componentes. Por ello, la (5.2) cobra sentido Gnicamente

0 Se le conoce también, justamente por esta razén, como método de las fuerzas.

241 En el caso de la hidrdulica de canales, se tratarfa de una estructura hidrdaulica, como una compuerta o un
vertedero.

2 Se supone que su superficie de control puede contener un total de m entradas y salidas.

3 Se hace notoria la presencia del coeficiente de Boussinesq en ambos términos (ver seccién 1.2.2.5).

2 Debe considerar, ademds del peso del liquido, el de la parte sélida del volumen de control.

5 860 actiia cuando el volumen de control incluye una parte s6lida.
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en la direcciéon tangencial de la corriente (eje s). En consecuencia, basta con utilizar la
representacion escalar:

ﬂpz (QV,),=F, +F, (5.3.)

5.2 FUNCION DE MOMENTUM

5.2.1 DEFINICION

Una adecuada manipulacién de la (5.3), conduce a la definicién de otra funcién util para la
hidrdulica de canales.

Su obtencidn parte de las siguientes suposiciones:

1. El volumen de control tiene una entrada y una salida. Esto equivale a asignar m = 2 en la
sumatoria de la (5.3).

2. El canal tiene pendiente pequeiia.

3. La corriente experimenta una distribucién hidrostética de presiones.

4. Asi mismo, y para facilitar la comprensién del procedimiento, la parte sélida del
volumen de control serd simbolizada por una compuerta. No obstante, el resultado podra
extenderse comodamente a cualquier otro tipo de estructura.

En la figura 5.1, se presenta la idealizacién del volumen de control. Se halla delimitado

aguas arriba por la profundidad caracteristica de la compuerta, y aguas abajo, por la
profundidad contraida de ésta. Se destacan alli los siguientes elementos:

T Lgez

SECCION 1-1

FIGURA 5.1
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1. Dos tipos posibles de superficies de control:
La superficie SCI que rodea el canal por su cara externa.
La superficie SC2 que envuelve al canal por su parte interna.

2. Las velocidades de entrada y salida del volumen de control, V; .

3. La distribucién de lineal de presiones, actuante sobre las superficies de control extremas.

As{ mismo, la fuerza resultante sobre cada una, P; .

4. La distribucion de tensiones de corte, 7,. Se ejerce sobre la interfase que conforman el

contorno sélido y el liquido. Su resultante se designa F,.
5. La componente tangencial de la fuerza gravitatoria, W, .
6. La fuerza de fijacién N,. Se asume positiva.

En esencia, ambas clases de superficie toman en cuenta idénticos elementos cinematicos y
cinéticos. Se diferencian, no obstante, en que se excluye la F,, al emplear la SC1. Mientras

que al hacer uso de la SC2, queda fuerala N|.

Por tanto:

La utilizacion de una u otra clase de superficie de control elimina el uso de la
fuerza interna o de la externa, segiin el caso.

Cada tipo de definicién de superficie de control tiene una aplicacién especifica, coherente
con lo expuesto arriba:

SC1, para la cuantificacién de la fuerza de fijacién, N .

SC2, para la determinacién de la tensién de corte, 7,. Esta metodologia ya fue utilizada en
la hidrdulica de tuberias, como parte de la deduccién de la ecuacion de Darcy.

Con base en todo lo expuesto, la (5.3) se puede reescribir de la siguiente manera:
2

ﬁpQZVSz ZVVS‘FPSZ _st +|:N5r1)_F”12):| 54)
i=1

En la (5.4), aparece el caudal fuera de la sumatoria, en virtud de la continuidad. Por otra
parte, la fuerza de fijacion y la resultante de corte han sido ubicadas entre corchetes, para
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significar que se debe seleccionar s6lo una, en funcién de la clase de superficie de control
elegida (se halla denotada por el subindice entre paréntesis).

Conforme a todo lo expuesto, los términos de la (5.4) se reemplazan convenientemente®:

BP0V, =ppo(V,-V.) (5.5)

De acuerdo con la hidrostética la fuerza que resulta de una distribucién de presiones admite
expresarse para una superficie plana de la siguiente manera:

f)sz = 7A2472
Ps, = 7A1471

Donde, ( representa otra propiedad geométrica de la seccién hidrdulica, llamada
profundidad del centroide, CG, (figura 5.2).

y

FIGURA 5.2

La profundidad del centroide se evalia mediante la expresion general:

é’=y—% HydA (5.6.)

La resultante de fuerzas de presion es, por consiguiente:
P, =P, =yAL — YA, (5.7
La fuerza gravitatoria puede formularse del siguiente modo:

W, =Wsen® (5.8)

6 Se prescinde del subindice s de aquf en adelante. Se supone entonces que todas las variables se aplican en
la direccion paralela al fondo.
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Después de substituir las ecuaciones (5.7), (5.5) y (5.8) en la (5.4), se llega a:

%2)

ﬁva]_prQVZ =}/A2§j2—}/A,§j,+Wsen9+|:N(“—F :|
Segtn la continuidad:

0-0 -0
1 2

Al ser reemplazadas en la anterior, la transforman en:

BpQ° _ B0’ _

A A, y(AzéjZ—AIé)+Wsen6’+[Nm—F }

T2

Una vez se dividen ambos miembros entre el peso especifico yse obtiene:

IBQZ_ﬁQZ_ 7_A7 Wsen0+|:N(])_FT(2)]
8A,  gA 4

La ecuacién se reorganiza convenientemente al trasladar las componentes de presién al
miembro izquierdo:

2 2 Wsen8+| N, —F,
(ﬁQ+A1§]J—('BQ +A2g’2j= ser [ (1) r2):| (5.9
A A, Y

Con base en este resultado se pueden introducir las siguientes definiciones:

_WsenH—k[N(“—F ]

FE %2)
v

(5.10.)

Denominada fuerza especifica. Se trata de una resultante parcial de las fuerzas actuantes
sobre el volumen de control, pues exceptia la de presion. Ademds, las presenta reducidas
en el peso especifico del liquido. Por ello, sus dimensiones son las de volumen /I°].

Téngase en cuenta que la (5.10), exhibida asi, tiene un caricter algo simbdlico, pues la
N,y la N, no pueden aparecer simultineamente en la (5.9). Existen, en consecuencia,

dos versiones de la fuerza especifica, conforme al tipo de superficie de control empleada:

_ Wsen6+ N,
E,

= (5.11.)
(1) 7
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Wsen@ — Ffm

B, = (5.12)
/4
Asi mismo, para los términos del miembro izquierdo de la (5.9):

2

M, =[ﬂQ+AJ§,] (5.13)
8A,
2

M, ={’BQ+A252J (5.14.)
8A;

La (5.13) y la (5.14) representan la resultante (por unidad de peso especifico) de las fuerzas
de inercia y de presion, en los extremos del volumen de control. Sus dimensiones son,
evidentemente, las de volumen [ P ].

Esta se define, en general, a lo largo de un volumen de control, como:
2
M =£’BQ +A§j (5.15)
gA

Un problema hidraulico tipico, requiere del conocimiento previo del caudal, coeficiente de
Boussinesq®’, geometria de la seccién transversal (sus pardmetros) y control hidrdulico.
Esto lleva a concebir la (5.15), como una funcién de la profundidad (inicamente):

M=M(y)
Esta funcion se conoce como funcion de momentum.

Resulta interesante compararla con la expresion para la energia especifica:

_ a0’
2gA’

E +y

Las componentes de ambas guardan cierta analogia:

2 2
gA 2gA’

de la funcién de momentum.

; por ello tiene un caricter cinético. Es, por ende, la componente cinética

A con y; su naturaleza es potencial. Se trata, por tanto, de la componente potencial de la
funcién de momentum.

7 En esta aproximacién. Coeficiente de Coriolis, en la de energia.
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Las ecuaciones (5.11), (5.12), (5.13) y (5.14) substituidas en la (5.9) producen, finalmente:

M,-M,=F,

Ek)

(5.16.)

(k) toma un valor conveniente, segtn el tipo de superficie de control elegido. O en forma

mas reducida:

AM =F,

Ek)

(5.17.)

La (5.16) o la (5.17), constituyen la version de la ecuacién de conservacién de momentum
lineal empleada en la hidrdulica de canales y para un volumen de control que tiene una

entrada y una salida.

5.2.2 FORMAS PARTICULARES DE LA FUNCION DE MOMENTUM

Se consiguen al reemplazar las propiedades geométricas y la profundidad del centroide, en

la (5.15). La funcién obtenida, se presenta después en forma de funcién polindmica.

5.2.2.1 RECTANGULAR

F_Y
¢ 2
2
M:&_,.ib)ﬂ
gby 2
2
y3_2ﬂ 2" _,
8

y+

5.2.2.2 TRIANGULAR

F_Y
¢ 3
2
M ’BQ2 +=zy’
8gzy

2
y5_3My2 +3ﬂQ =0
gz

5.2.2.3 TRAPEZOIDAL

z_Y2b+T _y2b+b+2zy _y3b+2zy y3b+2zy

4
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(5.18.)

(5.19.)

(5.20.)

(5.21.)



2
ysi0) +3b+2zy ¥

M = (5.22.)
g(b+zy)y 6

2.5 4 2.3 _ 2 _ 6,3Q2
227y’ +5bzy* +3b%y° —6Mzy* — 6Mby + (5.23.)
g

El resto de las secciones exhiben expresiones mds complejas del centroide, las cuales
impiden lograr polinomios similares a los ya deducidos.

5.2.3 CURVA DE LA FUNCION DE MOMENTUM

La analogia declarada entre la funcién de momentum y la de energia, permite utilizar lo
establecido en la seccion 2.3.2.3, para trazar ahora la curva de la funcién de momentum.

1. Existen dos raices positivas, subcritica, y, y supercritica, y;, que satisfacen a M en las
expresiones (5.19), (5.21) y (5.23). Se les denomina indistintamente profundidades
secuentes™ o conjugadas.

2. Tiene una asintota horizontal:

En las ecuaciones (5.18), (5.20) y (5.22):

LimM(y)=4o0

y—0*

Carece de una asintota inclinada.

3. La funcién tiene un punto de minima, C. Este corresponde al estado critico. Por
consiguiente, su profundidad es la critica, y. y la funciéon de momentum alcanza alli su

valor minimo, M..

El procedimiento que lleva a producir una prueba formal de lo afirmado arriba, parte de
anular la primera derivada de la (5.15):

M _
dy

0

Al substituir la (5.15) en ella, queda:

d[’BQZ +A§J=0

dy| gA

Después de efectuar la derivada:

8 profundidad secuente se emplea especificamente para designar las profundidades del resalto hidraulico.
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po* dA” d(AS) _,
g dy dy

Al desarrollar la derivada del segundo término del miembro izquierdo, se obtiene una
nueva expresion:

, _
POdA pdr 0T
gA” dy dy dy

Con base en la (5.6), la anterior ecuacidn se transforma en la siguiente:

’BQZ dA+ y—i ydA d—A+Ai L ydA |=0
gA” dy A dy dy A
A

A

En seguida, se realiza la derivada de la suma:

ﬁQZ dA AA 1A iAv A A— L yaal=0 (5.24.)
gA dy Yoy Ady dy| A

Se requiere ahora operar con los términos integrales, para lograr la simplificaciéon de la
anterior expresion. Se aborda inicialmente la segunda. Para comenzar, se efectda el
proceso de derivacién del producto:

Ai ks ydA |=A 1d ydA—A‘Z—A ydA
dy| A Ady dy
A A A

Como dA =Tdy (ver figura 3.1), entonces:

ALd gy TV L |4
A dy Ady| A
A A

La derivada de una integral elimina el signo de integracion. La integral a la derecha se
substituye por y—¢ (ver ecuacién 5.6):

y=¢
{(T) D};

Para finalizar, debe realizarse un pequefio proceso algebraico:
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=T~ lf

=y -T(y-)
=y -Ty+T¢

Se ha probado finalmente que:

d| 1 ~
A= = |yaA |=T 5.25.
ol a Iy 4 (5.25)

A

Ahora la restante integral, con las substituciones dA =Tdy y la mencionada y-¢ se
transforma en:

IdAJ‘dA_Tdy(y Z)
=T(y-¢)

Luego:

Lda ydA =Ty -T¢ (5.26.)

A

Después de reemplazar la (5.25) y la (5.26) en la (5.24) se consigue:

2
_B Tiy+yTiy—Ty+T§7+A—TZ’:0
g dy dy

La expresion se puede reducir a:

2
A rva=o
g

Equivalente a:

2
ﬂz_k]zo
g A

O también:
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El miembro izquierdo es un nimero de Froude elevado al cuadrado:

=1

Finalmente:

F=1

Este resultado basta para probar que el punto C corresponde al estado critico.

La curva se traza en un sistema de ejes, con la funcién de momentum en las abscisas y la
profundidad en las ordenadas. Una curva tipica tiene la forma mostrada en la figura 5.3. Por
lo expuesto antes, resulta factible afirmar que se trata de una hipérbola que posee las dos
ramas acostumbradas; la supercritica, M;, que sigue la asintota horizontal, y la subcritica,
M. Por tanto, M; es la funcién de momentum asociada al flujo supercritico y la M, al
subcritico®. Puede decirse, para mas claridad, que son los valores que asume la funcién M
cuando en ella se substituyen la profundidad supercritica y subcritica, respectivamente.

M, =M(y,)
M,=M(y,)

/g'q

b

¥ S ©.8)

=1

M, M

FIGURA 5.3

9 Por la misma razén, y al igual de lo que sucede con la funcién de energia especifica, M; es marcadamente
supercritica, mientras M, lo es subcritica.
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De esto se sigue que M; queda determinada por un control hidraulico aguas arriba y M por
otro de aguas abajo.

Como en el caso de la funcién de energia especifica, las dos profundidades representan una
posibilidad, y de ninguna manera pueden verificarse en forma simultidnea, en la misma

seccion transversal.

Lo que si se observa en la prictica, es la aparicion de M; y M>, en los extremos opuestos
de un volumen de control, como en la compuerta utilizada aqui. Esta situacién se muestra
en la figura 5.4, para una compuerta que acttia sobre un canal horizontal (W, =0).

¥
P F
% ——— =
= |
7
7
/
7z
z
7
7z
7
7
Z
+ 7
7
7
Z
?
¥ R~ I =z_
} M
M; M,
— 7
E
FIGURA 5.4

Se ilustra en la figura alli un procedimiento grafico, que permite determinar la fuerza de
fijacion necesaria para mantener una compuerta en reposo. Esto es, la fuerza que suministra
el mecanismo montante, para impedir que la estructura sea arrastrada por la corriente.

Para este propdsito, se requiere definir un volumen de control, con superficie de control del
tipo 1. En consecuencia, la fuerza especifica se evaliia mediante la (5.11):

_0+N,
E(ll - }/

La fuerza incégnita, como es de uso habitual en la mecdnica, se supone positiva, y el
resultado confirma, o no, el sentido elegido.

En el caso en estudio, la intuicién conduce a proponer que la fuerza sea negativa, es decir, a
asignarle el sentido del contraflujo. Luego, de la (5.16):
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La diferencia entre ambas funciones de momentum es negativa. Por consiguiente:
M,>M,

En la figura 5.4 se ha representado este resultado: la M, se ubica a la derechadela M,,y
la F, corresponde a la diferencia entre ambas.

El grifico utilizado es andlogo al ya empleado para la energia especifica (figuras 3.2 y 3.3).
El papel de Fg equivale alli a A.

La figura 5.4 sirve para entender cémo mediante la operacién de la compuerta, se fijan los
valores de las funciones de momentum supercritica y subcritico (compdrese con las
ecuaciones 3.26 a 3.29):

al =
iy L =>M(a)T (5.27)

sz :>M2(a)T
al=

i) y, T=>M,(a)l (5.28.)

v, d{=>M,(a)l
EJEMPLO 5.1

Se tiene un canal rectangular horizontal con condiciones aguas arriba conocidas*. Aguas
abajo existe un puente cuya pila es cuadrada y tiene un espesor de t. Calcular la fuerza
ejercida por el agua sobre la pila. Suponer que las pérdidas hidraulicas son despreciables.

Datos:

y,=0.5m
b,=2m
V,=I1ms"

t=05m

250 para mantener coherencia con los indices utilizados en la ecuacién de conservacién del momentum, en esta
aplicacion se mantiene el indice (2) para la seccion de aguas arriba.
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SOLUCION

El problema se resuelve por medio de una aplicaciéon de la ecuacién de conservacién de
momentum (5.9):

(ﬁQZ+AJLJ—(ﬁQZ+A2QJ= Wsend +[ M)~ F,,
8A A, Y

La superficie de control por utilizar es de tipo 1, la cual es la indicada para estimar la fuerza
que tiene que suministrarle la cimentacion a la pila, para que la corriente no la arrastre. Esta
fuerza, sin duda, compensa el desbalance resultante entre las funciones de momentum de la
entrada y la salida. La reaccidn a esta fuerza es la que ejerce el flujo sobre la pila. En
consecuencia:
=-N

agua/ pila
Se va a suponer que los coeficientes de Coriolis y Boussinesq equivalen a uno®'.

Con base en las mencionadas suposiciones, en los datos del problema, y en la condicién de
canal rectangular, la expresidn anterior se transforma en:

2] 2 N
Al N e VR P (M
gby, 2 gb,y, 2 14

Las condiciones aguas arriba (2) se conocen y el caudal se calcula a partir de ellas mismas,
y de la ecuacion de continuidad:

Q=V,b,y,=1x2x0.5=1m’s"
El caudal permite conocer el régimen en la zona de aguas arriba:
F, =0.452

De aqui se desprende que el flujo de aguas arriba es subcritico. Se sigue que éste tiene que
ser subcritico o critico (en el limite) en la pila (ver seccion 3.4).

Se procede ahora a delimitar el volumen de control sobre el que se validard la expresion de
momentum. Queda limitado por la referida condicién de aguas arriba y por la seccién que
presenta la maxima aceleracién, esto es, el interior de la pila (seccién 1-1 de la figura
adjunta).

»! Se trata de un procedimiento usual cuando se les desconoce y no se consigue determindrseles en forma
independiente. El canal debe ser grande para validar esta suposicion (ver seccion 1.2.2.5).

237



— 2 et 1

e

ifla
h ®
ila

=
P
.

le
r— = —#
— s — b,

[u}
[

e 2 L Seccion 1-1

Con lo establecido y la ultima precisiéon se puede pasar a continuacién a calcular la
profundidad del flujo en la pila.

En la seccién de aguas abajo la corriente se bifurca y en principio pareceria imposible
evitar considerar un volumen de control con dos salidas. No obstante, la ausencia de
pérdidas hidrdulicas y la presuncion que la pila se halla centrada en el canal permiten
pensar que se conforman flujos simétricos en ambos lados de ella. Este hecho faculta para
trabajar con una seccién equivalente, cuyo ancho se evalia asi:

b, =b,—t

Para estimar la profundidad dentro de la pila, se utiliza el principio de conservacién de la
energia, que en este caso por ser el canal horizontal, se reduce a:

E,=E,

2
E, =0.5+1><]—2=0.551m
2gx%x(2x0.5)

En consecuencia, también:

E, =0.55Im

Antes de proceder a calcular la profundidad es necesario verificar si la corriente resulta
chocada por el estrechamiento de la pila. Para ello se halla la energia critica alli:

E, =15y, =1.5%0.356 =0.534m

Una comparacién entre los dos tltimos resultados, sirve para concluir que:
E >E

1 c;

Por tanto, no se presenta un choque hidraulico.

238



Para calcular y; se resuelve la ecuacion E, =0.551 m. Segin el concepto de accesibilidad
del flujo la raiz vélida debe ser la subcritica:

v, =0426 m

Con todos los valores conocidos resta por reemplazar en la ecuacién de conservacion de
momentum lineal (1):

2 2
I sxoas |- L+ Ixoxos |-
( 2 ( 2

<|=

1.5%0.426) g 2%0.5)g

N, _ 0.296 —0.352 = —0.0562 m’
14

En el agua:

y=1000 kfim™

Luego:

N =-0.0562 %1000 = -56.2 kf
N=56.2kf <

Finalmente:

F

agua/ pila

=562 kf —
5.3 RESALTO HIDRAULICO

5.3.1 DEFINICION Y CARACTERISTICAS

A lo largo de los anteriores capitulos se ha hecho una mencién esporddica del fendémeno del
resalto hidrdaulico. En especial en el capitulo 3 al introducir el concepto de choque
hidraulico. Se decia alli que la produccién del choque requiere del establecimiento de un
control hidraulico adicional. Con ello, se forma un resalto hidraulico en el tramo
comprendido entre los dos controles hidrdulicos (figuras 3.10, 3.11, 3.12 y 3.13).

En aquellas nociones reside el elemento clave para ensayar una definiciéon de resalto
hidraulico:

Un resalto hidrdulico es el fenomeno hidrdulico formado como consecuencia

de la existencia de dos controles hidrdulicos que ejercen su influencia
simultdneamente. Es pues, el medio que permite hacer la transicion entre una
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corriente supercritica y una subcritica, o también, resolver el conflicto entre
un control hidrdulico subcritico y uno supercritico.

El resalto hidraulico presenta las siguientes caracteristicas:

1. El cuerpo del resalto hidrdulico queda delimitado por las paredes y fondo del canal, la
superficie libre y las secciones transversales extremas de aguas arriba y abajo (figura 5.5).

FIGURA 5.5

La seccién de aguas arriba es la supercritica (entrada al resalto hidrdaulico) y se identifica
por la profundidad y,. La de aguas abajo (salida del resalto hidrdulico) por la profundidad

y2 252'
Ambas profundidades sirven para definir una altura del resalto hidrdulico h; (figura 5.5).
hy =y, =y, (5.29.)

2. El encuentro entre el flujo supercritico y el subcritico se desarrolla de manera poco
tranquila. El chorro supercritico arremete contra la corriente subcritica impuesta desde abajo
y se difunde en ella. Ocurren, por consiguiente, colisiones entre las particulas de velocidad
alta y las de velocidad baja. El resultado es la aparicién de pequefios vortices que recorren
continuamente la masa de liquido comprometida en el choque. El panorama que se observa
es el de una continua agitacion.

Esta descripcion, se acerca bastante a la que se hace para la turbulencia habitual (originada
en la inestabilidad del régimen laminar y en la irregularidad de la pared). Por tanto, podria
pensarse que un resalto hidrdulico induce otro tipo de turbulencia (cabria llamarla
turbulencia por impacto) que se adiciona a la usual. Esta es la explicacion fisica al desgaste
energético adicional de la corriente supercritica entrante al resalto hidrdulico.

22 Esta es la notacién mds utilizada en la literatura. Esto explica porqué se decidié en esta obra, desde un
principio, aplicar los subindices / y 2 para denotar el flujo supercritico y el subcritico, respectivamente.
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3. Se incorpora aire dentro de la masa liquida del resalto hidraulico. Se le observa lleno de
pequeiias burbujas, que en conjunto le confieren una tonalidad especial, que contrasta con la
del resto de la corriente.

4. Los fenémenos fisicos descritos en 2. y 3. son los responsables del aspecto caracteristico
del cuerpo del resalto hidrdulico, sobre todo si se mira lateralmente. Desde esta misma vista,
aparece claramente perfilada la apariencia inclinada de la superficie libre. Este hecho lleva a
concluir que el flujo se comporta alli como rdpidamente variado, y por ello, a afirmar que es
abrupto el cambio del régimen (figura 5.5).

5. En cuanto a su superficie libre presenta una forma y textura coherentes con la violencia
del fenémeno. No se muestra como una superficie plana, por el contrario, es irregular, llena
de protuberancias y depresiones, que cambian continuamente de lugar, aspecto, etc. Asi
mismo, oscila continuamente con un movimiento tridimensional, de suerte que la corriente
es alli inevitablemente transitoria. Tiene, pues, caracteristicas de onda estacionaria.

La amplia gama de factores envueltos en el fendmeno, impide determinar la forma de la
superficie libre, mediante algtin método analitico.

6. En fin, el cuerpo del resalto hidrdulico exhibe unas caracteristicas que permiten
diferenciarlo del resto del flujo. Con base en ello se puede establecer, de manera
aproximada, la coordenada de la seccion de entrada, s, =~y de salida Sk, (figura 5.5). Es

de anotar que resulta mds simple percibir donde finaliza, dada la tranquilidad relativa de la
zona de aguas abajo.

La longitud del resalto hidrdulico (/) es pues la distancia entre la seccion de entrada y
salida:

Ly = Se, =S¢ (5.30.)

1

La determinacion de esta longitud es un hecho aproximado, dada la naturaleza oscilante del
resalto hidraulico.

5.3.2 ECUACION DEL RESALTO HIDRAULICO

Se denomina ecuacion de resalto hidraulico a la expresién que vincula funcionalmente las
profundidades y;, y>.

Para deducirla se parte de las siguientes hipdtesis:

i) La longitud del resalto hidrdulico se considera suficientemente amplia, como para aceptar
que la distribucién de presiones es la hidrostatica, a la entrada y salida de éste. Asi mismo,
que es suficientemente pequefia para asumir despreciable la pérdida hidriulica friccional.
De este modo, se supone que la tnica pérdida hidrdulica es la debida a la ya referida
turbulencia de impacto.
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ii) Como se carece de una expresion independiente para la evaluacion de esta pérdida
hidrdulica®*, resulta inaplicable aqui el principio de conservacién de la energia, el cual més
bien se reserva para cuantificarla.

iii) Acorde con lo planteado, se vuelve imperativo el empleo del principio de conservacion
del momentum lineal, en la deduccion de la ecuacidén del resalto hidrdulico. Esta aplicacién
del principio ha sido ya utilizada y probada en otras situaciones similares de la mecdnica,
como es el caso de choques entre cuerpos rigidos.

1v) Se asume una distribucion uniforme de velocidades, tanto a la entrada como a la salida
del resalto hidrdulico. De esto se sigue que f=1.

Supdngase a continuacién que se produce un resalto hidrdulico en un canal inclinado como
el de la figura 5.6. Se puede determinar un comienzo y un fin de éste, y con base en ello,
demarcar un volumen de control, cuya superficie de control tiene que ser del tipo 2.

i —_—

i |

- — i-‘;
: FFECH ) — |
g |
'—C - Py g ety i

g - — f;._ - P
To
FIGURA 5.6

De esta manera, la ecuacidon de conservacion de momentum lineal asociada al volumen de
control es la (5.16)>*:

M,-M,=F,

(2)

De acuerdo con la (5.12):

_ Wsen6-F;
Ez) ™ y
Luego:
M,-M, = Wsen@ — F,
/4

3 La ecuacién de Darcy lo es en el caso de la hidrdulica de tuberfas.

24 Al escribirla, se toma en cuenta que el flujo supercritico ocupa ahora la entrada al volumen de control y el
subcritico la salida. Esto es, posiciones opuestas a las representadas en la Fig. 5.6, que dio origen a la
ecuacion (5.16). No obstante, el efecto predicho se mantiene intacto, ya que la funcién de momentum de
aguas abajo es aun positiva, como en la expresion (5.16).
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Conforme a la hipétesis i), se verifica que:
F,=0
Por tanto, la conservacion del momentum para el resalto hidrdulico se reduce a:

M, —m, = Wsend (5.31.)
y

La (5.31) es la ecuacién de un resalto hidrdulico formado dentro de un canal de pendiente
negativa. Constituye la mds general para este tipo de fen6meno®”.

Si ahora se supone que el canal es horizontal, se tiene que:

Wsen6
4

0

Asi, la (5.31) queda simplemente en:
M, =M, (5.32.)
Conocida como ecuacién de un resalto hidraulico horizontal**®.

La interpretacion hidraulica de ambas versiones, lleva a concluir:

Un resalto hidrdulico se crea donde se configura el equilibrio dindmico entre
una corriente subcritica y otra supercritica.

Cualquier rotura de éste, induce el desplazamiento, o barrido del resalto hidrdulico, hacia
aguas abajo (RH—) o aguas arriba («—RH). Asi:

Se barre hacia aguas arriba, si:

Wsen 6

M,>M,+

M,>M, (5.33))
Mientras que en sentido aguas bajo, en caso de que:

Wsen@
4

M,>M, -

55 Se le conoce también como ecuacion del resalto hidrdulico cldsico.

28 1a situacién descrita por la (5.32) se ilustra en forma grafica en las figuras 5.3 y 5.7. A una misma funcién
de momentum le corresponden dos profundidades, las del resalto hidraulico. Por ello, se les puede designar en
la situacion indicada, profundidades secuentes.
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M,>M,

De esto se sigue que:

La operacion de un control hidrdulico debe generar el barrido del resalto
hidrdulico, hasta un punto del canal donde se restituya el equilibrio dindmico.

Por ejemplo, supdngase que en un canal horizontal operan dos compuertas, y se ha formado
un resalto hidrdulico (ejemplo 4.1). El funcionamiento de cada compuerta produce un
barrido del resalto hidraulico, que puede ser explicado de acuerdo con las ecuaciones

(5.27), (5.28), (5.33) y (5.34):

1) Se cierra la compuerta de aguas abajo:

MZT:>
M,>M,=

<~ RH

ii) Se abre la compuerta de aguas abajo:

M,l=
M,<M,=

RH —

iii) Se cierra la compuerta de aguas arriba:

M,T:>
M, >M,=>

RH —

iv) Se abre la compuerta de aguas arriba:

M,sl/:>
M, <M, =

«— RH
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Con base en todo lo expuesto cabe afirmar que para cada profundidad secuente
existe solo otra de ellas (subcritica o supercritica, segiin el caso) que satisface
la ecuacion del resalto hidrdulico. En otras palabras: un par de profundidades
secuentes induce un resalto hidrdulico y solo uno, el cual ocupa un sector

especifico del canal (sR,lR). El cambio de cualquier profundidad secuente

implica, inevitablemente, la formacion de un nuevo resalto hidrdulico, en el
sitio donde sea posible reestablecer el equilibrio dindmico.

5.3.2.1 ECUACIONES PARTICULARES DEL RESALTO HIDRAULICO

Las expresiones (5.31) y (5.32) permiten estimar una de las profundidades secuentes
cuando se conoce la otra. La aplicacion de la (5.31) exige conocer el peso del volumen de
liquido contenido en la zona del resalto hidrdulico. Este problema, llamado resalto
hidrdulico en canales inclinados, ha sido objeto de prolija investigacién, pero queda fuera
del alcance de este libro. Por esta razon, el tratamiento subsiguiente y las aplicaciones
précticas quedardn restringidos a canales horizontales o de pendiente muy préxima a cero.
En este sentido, es preciso advertir que su empleo para estas dltimas, induce un error que se
incrementa con el aumento de la pendiente.

A partir de esto, se procede a continuacién a deducir ecuaciones explicitas del resalto
hidrdulico, basadas en tipos especificos de secciones transversales y en la medida que su
complejidad lo admita.

ECUACION DE RESALTO HIDRAULICO EN UN CANAL RECTANGULAR
Dela (5.18) en la (5.32) y acorde a la hipétesis iv), se tiene:

2 2
Q7+£by]2 :Q7+1by22
gby, 2

Después de separar las componentes potencial y cinética:

e —y§)=Q2(1—]J

2 gb\y,

Que resulta equivalente a:

20 = o 3= Q[Mj

2 gb\ y,y,

Al simplificar queda:

! _o (1
S0 +2)= e (y,yzj (5.35.)
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O también:

2, e)= 2 (2]

gb’y; Ly,

El primer factor del miembro derecho es el nimero de Froude:

gb’y; gy,

Al substituir este resultado en la anterior expresion, asi como dividirla a ambos lados entre
%2 se llega a:

2\y, ¥ Vi

Una vez se despeja el niimero de Froude:

()62

En seguida de reorganizar un poco, se arriba a la ecuacidn cuadritica:

2
Y2 Y2

Cuya solucion es:

(y])z —1%/1+8F;

Y2 2
Para que la raiz sea positiva (inica hidrdulicamente admisible), es imprescindible que:

JI+8F >0

En consecuencia, se desecha el signo negativo que precede al radical, y asi la expresion
buscada es:

(2] L)

Y2
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O en una presentacién mds practica:

= 2 iesE: -] (5.36.

Esta ecuacion permite calcular la profundidad secuente supercritica de un resalto hidrdulico
formado en un canal rectangular, una vez que se conoce la subcritica.

A través de un procedimiento completamente similar, se deduce la expresion inversa, que
hace posible hallar la profundidad secuente subcritica cuando se tiene la supercritica:

Y, = yzj(\/l+8‘Ff —1) (5.37)

ECUACION DE RESALTO HIDRAULICO EN UN CANAL TRIANGULAR

De un modo semejante se puede arribar a la siguiente ecuacion del resalto hidraulico en un
canal triangular:

4 3 2
3 3
(”J +(y’] +(y1j — 2 [”J ~2F =0 (5.38.)
Y2 Y2 Y2 2 Y2 2
Este polinomio de cuarto grado sirve para determinar la profundidad secuente supercritica
cuando se conoce la subcritica.

No existe una solucién en términos de una féormula explicita para este tipo de polinomios,
como si sucede para la ecuacién cuadratica, y ain para la cibica. Por tanto, el inico camino
practico es mediante un procedimiento numérico, el cual equivale, en resumidas cuentas, a
resolver la (5.32).

igu. , v uacio idrauli
Se debe obrar de al manera, para resolver la ecuacion del resalto hidraulico en el resto
de las secciones transversales™’.

5.3.3 APLICACIONES DEL RESALTO HIDRAULICO

El resalto hidrdulico tiene numerosas aplicaciones en el campo de la ingenieria hidrdulica.
Las mds importantes son:

1. Como disipador de energia. El impacto que crea al resalto hidrdulico desvia cantidades
de energia hacia la formacién de pequefios vortices, de suerte que el flujo saliente de él
registra una disminucion en su energia (figura 5.7). Esto es:

E,<E,

»7 En la bibliografia antigua, se inclufan grificos para determinar las profundidades secuentes de un resalto
hidraulico en canales con diferentes secciones transversales. Hoy en dia, con el creciente avance en el calculo
electrénico, este tipo de metodologia tiende a caer en desuso.
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La energia disipada por el resalto hidraulico puede estimarse de modo indirecto, por medio
del principio de conservacion de la energia. En el caso de un canal horizontal:

AE=E, -E, (5.39.)

La capacidad del resalto hidraulico como disipador de energia, se aprecia mejor si se
introduce el concepto de eficiencia disipativa, 7. Se define como™®;

AE
== 5.40.
n E (5.40.)
y ¥
E-—
AT;' «—Linea de Energia
L ________________________ B
5 . 5 /
D J; =
M, =11, M £, £, £
L—A E—J
FIGURA 5.7

Vista en esta forma, representa la capacidad que posee el resalto hidrdulico, para aniquilar
la energia de que disponia la corriente a la entrada de aquel.

De la (5.39):
4E _E,-E,
EI EI

Acorde ala (5.40):

(5.41.)

O de manera equivalente:

28 Se conoce también como porcentaje de energia disipada.
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p=1-L£2 (5.42)

La (5.42) lleva a reformular el principio de conservacién de la energia, para aplicarlo
directamente a un resalto hidraulico en que se conoce, o se presupone, su eficiencia:

E,=(1-n)E, (5.43.)
Es claro que cabe interpretar el término ( / —77 ) como una medida de la pérdida de energia.
En el caso de un canal rectangular, la pérdida de energia del resalto hidrdulico se deja

expresar en funcion de las profundidades secuentes. Para ello se parte de la (5.39) y la
(2.44), expresadas para una distribucién uniforme de velocidades:

0’ 0’

AE=y +—2 _y __C
YT gty 2gby?

Una vez se agrupan las componentes cinética y potencial:

2 2 _ .2
AE:yl_yZ-‘er(yzz )Q)Zj
2gb”\ y;y;

El caudal admite otra manera de formularlo, con base en la (5.35):

2
— y12y2 (v, +2)

gb’

Al reemplazar ésta en la anterior, se obtiene:

2 2
Yy Y, —)
AE=y, -y, + ! 2()’1"‘)’2)( 22 ZIJ
4 Vi Y2

En los dos pasos siguientes, se procede a simplificar un poco:

=400 =3+ (4302 - 97)
4y, 5,

Ap = 3V =390y v+ 9
4y, ¥,

Finalmente, después de factorizar el numerador, se llega a:
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AE = (yz B y])j

5.44)
4y,y,

Que también se puede escribir asi, segin la (5.29):

3
AEzihR
4y,

De aqui se desprende que:

En un canal rectangular, la energia disipada por el resalto hidrdulico es
proporcional a su altura.

2. En riegos, para facilitar el transito de un flujo de nivel bajo a otro alto. En este sentido,
resulta conveniente introducir otro tipo de eficiencia, 7”. Se define como la relacion entre

el cambio de la energia potencial y el de la energia cinética:

’ yZ _y]
=22 I 5.45.)
TV v (
2¢g 2g

En el caso de una seccién rectangular, esta expresion se deja transformar todavia mas.

La (5.35):

1+ 2 L)

gb* \ vy,

Debidamente manipulada permite expresar las dos cargas cinéticas de la (5.45) en funcién
de las profundidades secuentes.

Para ello, se introduce repetidamente una profundidad en el primer factor del miembro
derecho y se dividen entre 2 ambas expresiones resultantes:

Ly y)= 2 fj

4y, 2gb°y; \ y,

Lo 2 (1]

4y, 2gb’y; \ y,

El primer factor del miembro derecho corresponde a la carga cinética. Luego:
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Vi
Zg_4y, (y/"‘yz)
Vi _
2g_4y2 (y yz)

En seguida de restar miembro a miembro las dos dltimas ecuaciones, se obtiene:

Vi Vi_ _
2g 2g—4y1(y'+y2) 4yz(y'+y2)

Que es equivalente a:

v?: v} y y
I_zz(yl+y2( 2 W
2g 2g 4y, 4y,

O también:

VvV oV}
L=y, +yz(y2 _ ]
2g 2g 4y,y,

Al ser substituido en la (5.45), este resultado da:

77/ — y B yl
Y2 7Y
(y 1t yz{ . ! ]
4y,
Una vez se factoriza y se simplifica, se arriba finalmente a la:
, 4
n = Yi1Y2 . (5.46.)
(y 1Y )

3. En los procesos de potabilizacidn del agua, como mezclador de los productos quimicos
que se adicionan para desinfectarla y flocularla. Se aprovecha la turbulencia de alta escala
inducida por el resalto hidraulico, que favorece la reparticion homogénea de los aditivos
suministrados™”.

4. Para mejorar la capacidad aerdbica del agua, al recibir cantidades adicionales de oxigeno
disuelto (espuma).

5 . . RN : :
29 En este sentido, un resalto hidraulico produce los mismos efectos que una licuadora.
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EJEMPLO 5.2

Calcular la potencia hidrdulica que disipa el resalto hidraulico del Ejemplo 4.1, cuya figura
se adiciona aqui.

SOLUCION

Los datos por emplear, son los siguientes:

0=25 m's”
b=4m
a=0.2m

En aquel ejemplo, se determind la profundidad aguas arriba de la compuerta de abajo:

Y, =1.437m

Esta profundidad se hace equivalente a la secuente subcritica del resalto hidraulico:
vy, =1437m

El nimero de Froude correspondiente es:

F,=0.116

La (5.36) hace posible calcular la profundidad secuente supercritica:

y, =2 (Vi sE ~1)= ]'4;37(\/1+8><0.1162 ~1)=0.038 m

Se requiere ahora evaluar la energia que disipa el resalto hidrdulico. Para ello, se deben
primero establecer las energias especificas de las dos profundidades secuentes:

E (0.038)=14.133 m

E,(1.437)=1446 m
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El resalto hidrdulico disipa, en consecuencia, la siguiente energia especifica®® (ecuacién
5.39):

AE =14.133—-1.446 =12.687 m

De la expresion (5.40), se obtiene la eficiencia del resalto hidrdulico:

_12.687
14.133

=0.898*!

La potencia hidraulica ganada o cedida se define mediante la expresion®*:

P=9QH

En el caso del resalto hidrdulico, éste cede energia. Se utiliza, por tanto, AE en lugar de H:
P =9QA4E

Después de reemplazar por los valores correspondientes, se obtiene el resultado buscado:

P =9800x2.5%12.687 = 310832 [ kfm™ xm’s™' xm ] = 310832 W

Esta es la potencia que continuamente disipa el resalto hidrdulico. Como ayuda para
entender su significado, piénsese que ella servirfa para mantener encendidas 3708
bombillas de 100 W.

5.3.4 TIPOS DE RESALTO HIDRAULICO

La figura 1.32, o la figura 5.5 representan imdgenes bastante idealizadas de un resalto
hidraulico. Ello, porque en ambas se observan las siguientes caracteristicas:

1. Una superficie libre bien definida (se marca el sentido abrupto del resalto hidrdulico).

2. Se trata de resaltos hidrdulicos cuya ubicacién es fija en el canal.

3. Una apreciable diferencia entre las dos profundidades secuentes (y, >> y,). Esta lleva a
una consecuencia interesante:

F,>F =

F
L >>7]
2

260 Con esto propésito se puede también aplicar directamente la (5.44).
26! S acostumbra expresarla también en porcentaje. En este caso, 89.8%.
%62 Egte concepto se adquiere en los cursos de mecénica de fluidos.
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O también, segun la definicion del nimero de Froude (ecuacion 3.7):

@>>1
AND,

En Ia situacién particular de un resalto hidraulico en canal rectangular, se puede probar que
ambos ntiimeros de Froude estdn relacionados de acuerdo con la expresion:

F
F_ Y2 (5.47.)
T, Vi

Y en la de un canal triangular simétrico:

5
ﬂz(szz (5.48.)
q:'z yl

De ambas se desprende que la superioridad de la profundidad secuente subcritica con

respecto a la supercritica, garantiza una mayor cantidad de energia disipada por un resalto

hidriulico®®.

Mais alld del caso particular citado en la caracteristica 3, queda abierta la posibilidad de
formar otros tipos de resalto hidrdulico (no tan marcadamente definidos), en funcién de la
intensidad del flujo supercritico y el subcritico.

En un esfuerzo por caracterizar los diversos tipos de resalto hidrdulico, el U.S Bureau of
Reclamation ha propuesto una clasificacién para resaltos hidrdulicos en canales
horizontales. Para ello, usa como criterio el nimero de Froude de aguas arriba®*:

¥, =1 No se crea un resalto hidraulico.

1<F,<1.7 Aparecen pequefias olas superpuestas sobre la superficie libre. Se denomina
resalto hidrdulico ondular.

1.7 <F, <£2.5 Se observa una vorticidad mds acentuada en el interior del resalto hidrdulico.

Sin embargo, la superficie libre de aguas abajo se percibe aun tranquila. La disipacién es
baja. Se conoce como resalto hidrdulico débil.

25<F <45 El chorro supercritico presenta oscilaciones. Esto induce alguna
inestabilidad; de ahi que se hable de un resalto hidrdulico oscilante.

263 Ver la 5.44 en el caso de un resalto hidrdulico en un canal rectangular.
* Ver [1].
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4.5 <TF, <9 El resalto hidrdulico se comporta de modo bastante estable. Se le designa, por

consiguiente, resalto hidrdulico permanente. La disipacion de energia se sitia entre un 45%
y 70%.

F,>9 La disipacién de energia alcanza valores de hasta el 85%. Se le llama resalto

hidrdulico fuerte.

Se desprende de esta clasificacién, que un resalto hidrdulico queda mejor definido en tanto
la energia disipada sea mds apreciable. Por otra parte, los resaltos hidraulicos citados como
ejemplo, al principio de esta seccién, se identifican, aproximadamente, con el resalto
hidrdulico permanente o con el fuerte.

Un importante aporte de esta clasificacién, es que permite distinguir en qué clase de

resaltos hidrdulicos es factible servirse de expresiones empiricas para cuantificar su
longitud. Para canales rectangulares y horizontales, Graf* cita esta:

5<li<7 (5.49))

R
Aplicable en aquellos casos en que el nimero de Froude supere el valor de 1.7.

Por su parte, Henderson®® aporta esta otra, aplicable, asi mismo, a canales rectangulares y
horizontales:

lp=06.1y, (5.50.)
Valida para el rango:

45<F <3

Esto es, para un resalto hidrdulico de tipo estable. También para algunos fuertes.

5.4 EJERCICIOS PROPUESTOS

En los ejercicios siguientes, supongase que: 1) El flujo es permanente. 2) Se pueden ignorar
las pérdidas hidraulicas, excepto las contempladas en los coeficientes de las estructuras
para control de flujo. Se puede, ademds, suponer los valores de los coeficientes de Coriolis
y Boussinosq, en caso de ser necesario.

5.4.1 Se halla ubicada una compuerta en un punto de un canal rectangular horizontal.
Hallar la fuerza total que soportan sus guias.

25 yer [2].
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Datos:
0=15m's"
b=2m

v, =0.595m
a=0.23m

5.4.2 Se ha instalado un vertedero rectangular para aforos en el extremo de aguas abajo de
un canal rectangular. Determinar la fuerza que debe suministrar la cimentacién para evitar
que el vertedero sea arrastrado por la corriente.

Y

m 'T""

Datos:

B=Im
b=15m
e=0.10m

5.4.3 Fluye agua a través de un canal rectangular. Se ha colocado alli un escalén positivo
de altura AZ . Si el ancho del canal es constante, probar que la fuerza por unidad de ancho
que ejerce el agua sobre el escalon, estd dada por la expresion:

_Z(]—r)3+4rAZ' 2
I+r ?

agua/ escalon — 2

Endonde AZ'=A4Z/y,, r=y,/y,.

5.4.4 Deducir la ecuacién del resalto hidrdulico que se forma en un canal triangular
horizontal. Esto es, la expresion (5.38).

5.4.5 Obtener la ecuacién (5.47) que relaciona los nimeros de Froude en un resalto
hidraulico de un canal rectangular. Repetir el procedimiento para un canal triangular
(ecuacién 5.48).

5.4.6 Se ha construido un vertedero en cierta parte de un canal rectangular horizontal.
Determinar:

266 ver [3].
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a. La altura minima del vertedero, necesaria para inducir un resalto hidraulico en la zona de
aguas arriba del vertedero. Se conoce la profundidad secuente supercritica.
b. La energia disipada por el resalto.

Datos:

0=2m’s"’
b=2m
y,=0275m
e=05m

5.4.7 A través de una conduccion circular de didmetro d, fluye agua. En un cierto punto
aguas abajo, actia una compuerta que interrumpe el flujo y lo obliga a derivar hacia un
pozo vertical. De este modo, la corriente queda represada en la conduccién. Se pide
establecer el valor del realce, Ay, provocado por el cierre de la compuerta. Para resolver el

ejercicio se debe tener en cuenta que se producen valores altos de pérdida de energia, al
267

impactar el flujo contra la compuerta

Datos:
0=4 m’s™
d,=175m

5.4.8 Sobre un canal circular horizontal, d,, se ha creado un resalto hidraulico. Calcular el
porcentaje de la energia disipada por el resalto hidrdulico.

Datos:

0=0.75m’s"
d,=1.5m
y,=02m

5.4.9 Un resalto hidraulico se establece dentro de un canal horizontal de seccién triangular.
Calcular el caudal que transporta el canal.

Datos:

267 Se trata de un proceso similar al que se presenta con un resalto hidraulico. Considerar que la conduccién es
horizontal.
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z=1
y,=0.328 m
v, =0.656 m

5.4.10. Un canal rectangular (b = 3 m) horizontal posee dos compuertas. A la salida de la
de aguas arriba, a partir de la seccién contraida, comienza a formarse un resalto hidraulico
cuya profundidad secuente subcritica se conoce. Determinar:

a. El valor requerido de las aperturas para crear el resalto hidraulico (suponer que a;=a>).

b. El caudal que transporta el canal.

c. La longitud, a partir de la compuerta, donde se localiza la seccién de entrada al resalto
hidr4ulico.

5.4.11 En un canal horizontal rectangular opera una compuerta plana vertical. Un poco mas
abajo de ésta, el canal rectangular atraviesa un terraplén mediante un tubo de didmetro d, =
b. Suponer que la profundidad contraida de la compuerta, se configura en el punto donde se
da el cambio de seccién transversal. Cudl es la apertura que se debe dar a la compuerta,
para inducir un resalto hidrdulico en el tubo, tal que disipe el 40% de la energia.

Datos:

Q=2m%4
b=3m

5.4.12 Se ha creado un resalto hidrjulico en un canal circular horizontal. Hallar las
profundidades secuentes del resalto hidraulico.

Datos:

0=075m’s™"

d,=15m
n=0.5

5.4.13 Dentro de un canal horizontal trapezoidal se ha establecido un resalto hidraulico.
Calcular la potencia que consigue disipar.
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Datos:

0=375m’s"’
b=5m

z=2
F,=14.52

5.4.14 Un canal rectangular b transporta un caudal Q. Debido a la necesidad de superar un
terraplén, debe transformarse en una alcantarilla de seccién rectangular bx h . Una vez alli,
la corriente se presuriza, y al terminar de pasarla descarga en la atmdsfera. A partir de ahi,
prosigue como flujo a superficie libre de profundidad Y.

Se sabe que la corriente aguas arriba de la alcantarilla es supercritica, con ¥ =3. Ademds,

que la carga formada a la entrada del orificio produce un resalto hidraulico. También que el
canal es horizontal.

Si se conoce el coeficiente de descarga del orificio, Cp, determinese el caudal unitario, g,
como una funcién de «, g, Cp, Y, h.

Se debe tomar en consideracién que la descarga del orificio se halla sumergida®®.

..|||”|<|

+— ALCAHTARILLA ————F

5.4.15 Construir curvas que vinculen la relacién entre los nimeros de Froude de las
profundidades secuentes con la altura, longitud y potencia disipada por un resalto
hidraulico en un canal rectangular horizontal. Utilizar el rango 4.5<F, <13 de la

clasificacién detallada en la seccion 5.3.4.
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6.
FLUJO UNIFORME

Cuando se inicia el estudio de flujo uniforme y se percibe la cantidad de
condiciones que requiere para su formacién en un canal, se tiene la sensacion
de que se trata de algo exdtico; de dificil verificacion en la préctica. Por ello se
podria pensar que su interés queda restringido al estudio tedrico de la
hidrdulica y por tanto, que ocuparia un papel secundario en aspectos
aplicativos. Nada mds alejado de la realidad. Es cierto que es dificil
observarlo, mds alld del laboratorio, pero los conceptos que engloba resultan
invaluables para el disefio de canales y para el cédlculo de su superficie libre.

La aplicacién del flujo uniforme se articula alrededor de su ecuacion. A raiz
de su publicacioén (siglo XIX) surge la necesidad de tomar en cuenta la
resistencia que desarrolla la corriente. De esta manera aparece en la hidraulica
de canales un coeficiente para evaluarla. Inicialmente con la denominacién de
coeficiente de resistencia de Chezy y de Manning posteriormente. El enfoque
especialmente practico, inherente a la hidréaulica, ha llevado la estimacién del
coeficiente de Manning a una gran simplificacion, en particular en el caso de
los canales prismaéticos. Incluso, mas alld del logrado por su similar de la
hidraulica de tuberias, el factor de friccion. En los canales naturales, donde el
coeficiente de Manning préctico refleja también la influencia de la resistencia
por forma, los métodos existentes son ain rudimentarios; esencialmente
cualitativos y muy imprecisos. Es un problema abierto, a la espera de unas
metodologias mas apropiadas.

El régimen uniforme y el critico mirados en conjunto permiten crear una
nueva clasificacion para los canales, basada ahora en su funcionamiento. Asi
mismo, introducir la nocién de zona de un canal, es decir la faja por donde
debe obligatoriamente acomodarse la corriente. Estos dos conceptos se
consideran fundamentales para el cdlculo del flujo gradualmente variado, por
abordar en el proximo capitulo.
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6.1 CARACTERISTICAS

En el capitulo 1 se introdujo el concepto de flujo uniforme. La produccién de éste requiere
que el canal sea prismdtico y largo. La primera condicién sirve para garantizar que la
profundidad y la velocidad®® se mantengan constantes a lo largo del canal. La segunda,
para proveer el espacio suficiente que permita a la corriente evolucionar desde rapidamente
variada hasta uniforme.

Se trata, sin duda, de unas condiciones bastante exigentes y muchas veces dificiles de
verificar en la prictica. Aunque parezca sorprendente, este hecho no resulta tan
significativo para la hidrdulica de canales, como debiera serlo, ya que la mayor
potencialidad de la teoria del régimen uniforme se halla en su utilidad como un concepto
auxiliar que participa en numerosas aplicaciones. Por ello, es conveniente hacerse a la idea
que serd necesario aplicar esta nocién en canales no prismaticos. En el momento oportuno
se mostrard como, y se recalcara este aspecto.

Las condiciones hidrdulicas del flujo uniforme se representan usualmente por medio de los
siguientes simbolos:

yo’ yN
V..V,

Esto es, la profundidad y velocidad que tendria la corriente si fuera uniforme.
El régimen uniforme requiere de otras nociones para caracterizarlo completamente.

A este respecto, considérese un flujo uniforme (figura 6.1). Se va a probar que en esta
situacién son iguales la pendiente del canal, de la superficie libre y de la linea de energia.

De acuerdo con el principio de conservacién de la energia:

H,=H,+A4H

Que puede expresarse también en términos de la energia especifica:

Z,+E, =Z,+E,+4H (6.1,
Al ser uniforme el régimen, se obtiene que:

vV, =V,
Y=Y

En consecuencia, las energias especificas son iguales. De esto se sigue que en la (6.1):

% Se emplea a menudo el término condicion hidrdulica como sinénimo de velocidad y presién
(profundidad), tomados en conjunto.
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Z,-Z,=4H
O también:

AZ = AH (6.2.)

Z

Zy

S
o

FIGURA 6.1

Este resultado es fundamental desde el punto de vista tedrico, pues explica como se
establece una corriente uniforme:

El flujo uniforme se produce cuando la energia disipada iguala a la energia
disponible para propiciar el movimiento (potencial gravitatoria). En este hecho
se encuentra la justificacion a la necesidad que el canal sea largo: para
propiciar el espacio suficiente para completar conversion. Asi: en régimen
supercritico, la energia cedida comienza a aumentar a partir del control
hidrdulico. Lo contrario sucede en el subcritico.

Al dividir la (6.2) entre la longitud del tramo de canal, 4s:

Az _ AH
AS A4S

El miembro izquierdo de esta expresion equivale a la pendiente del fondo del canal, y el
derecho a la de la linea de energia:

o~ Pf (6.3.)
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Es posible reformular la (6.1), si se escribe la energia especifica en funciéon de sus
componentes:

145 v}
Z,+y, +a$:22 +y, +a§+AH
Ambas cargas cinéticas son iguales, en virtud de la condicién de flujo uniforme. Por tanto:
Z,+y,=Z,+y,+4H
Conforme a la (1.3) se obtiene ahora la ecuacidn equivalente:
ZW, =ZW, + AH
Que puede ser reescrita del siguiente modo:
AZW = AH (6.4.)
Después de dividir en ésta ambos miembros entre la longitud del tramo de canal, As:

azw _aH
AS AS

El miembro izquierdo corresponde a la pendiente de la superficie libre. Por tanto, la
anterior expresion puede reescribirse asi:

Sy =S, (6.5.)

Sy=S,=8 (6.6.)
6.2 CALCULO DEL FLUJO UNIFORME

6.2.1 ECUACION DEL FLUJO UNIFORME

Considérese el volumen de control asociado a una corriente uniforme (figura 6.2). Se hace
uso en €l de una superficie de control del tipo 2.

Se puede escribir la ecuacién de conservacion de momentum lineal asociada a él, de
acuerdo con la (5.9),1a (5.12) ycon =17

70 Eg evidente que el valor del coeficiente de Coriolis es uno para una corriente uniforme.
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0’ = 0’ = | dWsen0—F;
— =t AL |- o HAG |
(gAz Ak J (gAl gJ 4

B
vt

— ds ——

FIGURA 6.2

La condicién de régimen uniforme conduce a las siguientes igualdades:

A=A=

§=6=

AIZ = Azzz

De aqui se sigue que ambas funciones de momentun son iguales:
2 2

g%}+Af, =gQTZ+A252

Y la ecuaciéon de momentum se simplifica en:
dWsenf—F,
/4

0

Esto es, que el flujo de cantidad de movimiento se anula en una corriente uniforme.

La anterior expresion se puede reducir atin més:

dWsen8@—F, =0
O:
dWsen8 = F, (6.7.)

Este resultado es equivalente al (6.3). Se trata de otra manera de interpretar el desarrollo del
régimen uniforme; quizd mds clara*":

7' No se debe perder de vista que todos los argumentos que se exponen a continuacién son vélidos para
canales que pueden desarrollar flujo uniforme.
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Una corriente uniforme se crea cuando la fuerza que induce el movimiento (la
gravitatoria) se iguala con la fuerza que lo resiste (la debida a la tension de
corte de pared).

En el caso de un flujo supercritico, la fuerza gravitatoria F, favorece un

incremento paulatino de la velocidad (la corriente se acelera), el cual aumenta
simultdneamente la fuerza de resistencia, hasta que se igualan ambas en un
punto de aguas abajo. Simbolicamente:

F, > F,

En régimen subcritico, la corriente se percibe mds lenta desde el control
hidrdulico hacia aguas arriba. La fuerza que resiste el movimiento se debilita
en la misma direccion, hasta que encuentra su equivalente gravitatoria en
algiin punto de esa zona. Simbolicamente:

F, < F,

Se desprende de lo anterior que la corriente alcanza una velocidad limite, la del régimen
uniforme o velocidad normal, V . Se agrega ésta a la ya citada velocidad critica (ver
seccion 3.3.1.1). En consecuencia:

En flujo subcritico, la corriente se acelera desde la velocidad normal hasta la
critica. En supercritico, desde la velocidad critica hasta la velocidad normal.
La velocidad normal es también la mdxima posible en régimen supercritico;
la minima en uno subcritico®.

Otra importante consecuencia de la (6.7), es que la corriente uniforme no puede formarse
en canales horizontales ni de pendiente positiva (adversa)*”. En el primer caso, no existe la
componente de la fuerza gravitatoria que compense la fuerza resistente. En el segundo,
ambas tienen el mismo sentido; por ello tampoco es factible alcanzar un equilibrio
dindmico.

El flujo uniforme solo es alcanzable en canales de pendiente negativa.

La tensién de corte se encuentra distribuida sobre la superficie de control lateral””, o drea
lateral del canal, A,. Esto se observa en el diagrama derecho de la figura (6.2). Por
consiguiente, la fuerza que resiste a la corriente se evaliia mediante la expresion general:

F, = _[_[T”dAL
Ay

272

Hay que advertir que la velocidad normal es un limite. En consecuencia, sélo se alcanza cuando concurren
las condiciones necesarias para ello.

13 Asi el canal sea largo y prismitico.

4 Tension de corte de pared.
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El caracter uniforme del flujo, entre otras condiciones, requiere que la rugosidad de las
paredes y del fondo se distribuya de modo uniforme. Por ello, cabe admitir que es constante
la tensién de corte de pared. Por lo tanto, la expresion anterior queda:

FT = T() I‘[dAL
A

De aqui resulta una integracién inmediata:

F=1tA

T 0" L
El 4rea lateral del volumen de control (figura 6.2) se pone en evidencia al desarrollarlo. Se

obtiene, en consecuencia, como el producto entre el perimetro mojado de la seccion y la
longitud del volumen control (figura 6.2):

A, = Pds
Con base en este resultado, la fuerza de resistencia al movimiento puede expresarse como:
F, =1 Pds (6.8.)

La fuerza gravitatoria actuante sobre el volumen de control se escribe de la siguiente
manera:

dWsen@ = ydv, send

El volumen de liquido contenido alli, es:

dV = Ads

En canales de pendiente pequeiia, es posible realizar la aproximacion:

S, = senf

Esta pendiente tiene que ser necesariamente positiva, a pesar de tener el canal una negativa,
porque sen@ fue definido como positivo para los efectos de aplicacion de la ecuacion de
conservacion de momentum lineal.

La pendiente negativa se utiliza con valor absoluto en las aplicaciones de flujo

uniforme’”.

Después de llevar todas estas definiciones a la expresion para la fuerza gravitatoria, ésta
queda:

5 z . ops . .
5 Como se aclard ya, los canales con pendiente positiva no pueden establecer flujo uniforme.
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dWsen8 = yAdsS, (6.9.)
La (6.9) y la (6.8) en la (6.7) producen:
T Pds = yAdsS,

Al simplificar, resulta:

A
T, =y—=S
o 7/P0

Que es equivalente a:
T,=7R,S, (6.10.)

Se demuestra en la mecénica de fluidos?® que la tensién de corte de pared se puede también
formular como:

VZ
To = Cdp7

El coeficiente C, toma en cuenta conjuntamente el arrastre hidrodindmico por friccién,

C,, »yporforma, C, . Esto es:
C,=C, +C,

Al reemplazar la expresién para la tensién de corte en la (6.10), se llega a*:

VZ
5 Cd = 7RHS0

P

De ésta se puede despejar rdpidamente la velocidad:

‘/0: z_g\/RHSU
u d

O de manera mds simplificada:

V,=C.\R,S, (6.11.)

26 ver [1].
2 Obsérvese que de aqui en adelante la velocidad representada es como la normal.
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En la que se ha hecho la siguiente substitucion:

2g
=/4, 12.
c C, (6.12.)

La (6.11) sirve para calcular la velocidad de la corriente si ésta es uniforme. Se conoce
como ecuacion de Chezy, y es otra expresion cldsica de la hidrdulica de canales.

C, el elemento novedoso de la ecuacion, es un coeficiente de resistencia al flujo”®, ya que
toma en cuenta los efectos disipativos por friccién y por forma, de manera conjunta. No se
trata, pues, en este caso, de un coeficiente de friccién dnicamente, y en este sentido la
hidriulica de canales marca también diferencia con la de tuberias. Se le conoce como
coeficiente de Chezy.

Al ser la pendiente adimensional, el coeficiente de Chezy no lo es; tiene dimensiones de
1
[712¢77 .

El célculo de la velocidad normal, por medio de la ecuacién de Chezy, depende del
conocimiento del respectivo coeficiente. Este fue intensamente utilizado en el siglo XIX, y
atn se le usa con frecuencia, de manera especial en Europa. Por ello, fue motivo de amplia
investigacion y se construyd alrededor de €l toda una metodologia para evaluarlo.

En América, pricticamente no se usa. En su lugar otro, se acude a otro fruto de la

investigaciéon de George Manning, quien produjo la siguiente redefinicién del coeficiente
de Chezy:

1
c=2gs (6.13.)

279

Donde n se denomina habitualmente coeficiente de Manning, o n de Manning®”. Es asi

mismo otro coeficiente de resistencia al flujo.

@ es un factor que permite darle al coeficiente de Manning un valor independiente del
sistema de unidades. Por ello, se considera adimensional. ¢ = /.49 cuando se trabaja en el
sistema inglés; @ =1 cuando se emplea el sistema internacional.

Después de substituir la (6.13) en la (6.11) se obtiene la expresion:
11
v, =L RiR:S,
n

Y finalmente:

78 _lamado también C de Chezy.
27 También, por antonomasia: el Manning, asf, a secas.
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2 1
v, =PRi s> (6.14.%
n

El radio hidrdulico debe introducirse en pies en el sistema inglés, y asi la velocidad se
. . . . . . . 1 4.

obtiene en pie.s”. En el sistema internacional de unidades, el radio hidrdulico en m y la

velocidad tienen dimensiones ms ™.

La (6.14) es conocida como ecuacion de Manning. Cabe darle la siguiente interpretacion:

En un canal, la velocidad de la corriente es inversamente proporcional al
coeficiente de Manning y directamente proporcional al radio hidrdulico y a la
pendiente del canal. De aqui se sigue que la ecuacion de Manning (o la de
Chezy) constituyen la prueba del principio utilizado en la seccion 1.2.1.1, para
relacionar velocidad y pendiente (ecuacion 1.2).

La (6.14) se torna mas til cuando se reformula en términos del caudal. Para ello se acude a
la continuidad:

1

2
AV, =L AR} s>
n

Que es equivalente a:

2 1
Q:(p(AR,jJSj (6.15.)
n
Llamada también ecuacion de Manning, ahora en términos del caudal. Es la del flujo
uniforme. Ademas, la mds usada hoy en dia.

6.2.2 PROFUNDIDAD NORMAL

La profundidad correspondiente a la condicién uniforme es llamada habitualmente
profundidad normal. Para hallarla, la ecuacién (6.15) se dispone de modo especial®!:

_oOn (6.16.)

s

AR

Town

El miembro izquierdo depende unicamente de los pardmetros de la seccién y de la
profundidad de la misma. Se trata, por tanto, de una nueva propiedad geométrica y se le
designa factor de la seccion a flujo uniforme, Z,. En consecuencia:

20 Comparar con la velocidad critica V., =gD.
3L E] proceso es bastante similar al seguido para el caso del flujo critico.
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2

Z, = AR’ (6.17.)
De acuerdo con la (6.16), resulta también vdlida la expresién:

_ o

SN

Si se considera que Q, n y S, representan también datos de un problema hidrdulico, la
resolucion de la (6.17) determina la profundidad normal.

(6.18.)

A diferencia del régimen critico, no es posible obtener aqui expresiones explicitas, ni
siquiera en el caso mds simple de la seccién transversal rectangular, como se puede
comprobar en seguida.

La (6.17) se modifica de la siguiente manera:

2 3
[ARSJ =z

En forma equivalente:

Una vez se substituye por las expresiones para el drea y el perimetro®*:

b5y 5
b’ +4by, +4y,’

Después de reorganizar convenientemente, se llega a:
by’ —42Z 7y’ —4bZy,—bZ =0

Se trata de una ecuacidén polinémica de grado quinto. Por lo tanto, carece de solucién
analitica.

De esto se sigue que la profundidad normal debe evaluarse inevitablemente por medio de
alguin procedimiento numérico.

2 Las expresiones deben formularse en términos de la profundidad normal, al presumirse el flujo uniforme.
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6.2.3 EVALUACION DEL COEFICIENTE DE MANNING

El coeficiente de Manning resume los elementos que inducen resistencia al desarrollo del
flujo en un canal. Es decir, la friccién y la forma.

Por ello, su determinacién alcanza médxima complejidad en los canales naturales y la
minima en los canales prisméticos. Esta diferencia extrema hace que sea mds conveniente
exponer de manera separada la metodologia relacionada con su evaluacién.

6.2.3.1 EN CANALES PRISMATICOS

La homogeneidad inherente a la nocién de canal prismatico excluye la produccién de algin
tipo de pérdida hidrdulica por forma dentro de la corriente. Por consiguiente, el coeficiente
de Manning es alli independiente de este tipo de influencia. Esto lo convierte
automdticamente en un coeficiente de friccién para canales.

El coeficiente de Manning en canales prismdticos es equivalente a un
coeficiente de friccion.

Los resultados a este respecto de la hidrdulica de tuberias constituyen un medio vélido para
corroborar esta afirmacion.

Por ello, se parte de la conocida ecuacién de Darcy, en su presentacion original para un
conducto circular:

Vi

' 2¢d,

Con base en la siguiente substitucion:

La expresion de Darcy alcanza una representacion mds adecuada para el propdsito:

2
s, V1
2g d,

Cuando se requiere utilizar los resultados de la hidrdulica de tuberias en la hidrdulica de
canales, el didmetro de la conduccién se reemplaza por 4R, (ver seccion 1.2.2.6). Dado

que se trata de flujo uniforme, la velocidad debe ser la normal y la pendiente de la linea de
energia equivale a la del fondo del canal (ecuacién 6.3). Estas consideraciones permiten
completar la version de la ecuacidn de Darcy para un canal con corriente uniforme:

A
’ 2g4R,
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De ésta se despeja la velocidad:

v, = \/%1 IR,S, (6.19.)

La (6.11) y la (6.19) son idénticas, si se verifica que:
C=_|— (6.20.)
Obsérvese como la expresion (6.20) se constituye en una definicidn precisa del coeficiente

de Chezy en el caso de un canal prisméatico™.

En seguida de substituir la (6.20) en la (6.13), se llega a:

1

[8 R®
7g:¢7H
f n

Y de ésta, finalmente:

n= (D@Rg (6.21.)

La (6.21) muestra que el coeficiente de Manning depende del factor de friccion y del radio
hidraulico. A través de este tltimo, cabe afirmar que es funcién también de la profundidad.

Sin embargo, el coeficiente de Manning se manifiesta independiente de la profundidad en
canales profundos. Esto puede comprobarse por medio de los siguientes ejemplos:

Canal Rectangular:

_ by
" b2y

Equivalente a:

b2
y

El efecto de la gran profundidad se expresa, como es habitual, con:

23 Sobre todo, si se piensa que la misma hidrdulica de tuberias provee una completa metodologia para
calcular factores de friccion.
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LimR, = b
2
y >’
Por tanto, en un canal rectangular profundo la (6.21) llega a ser:

_ [F by
n—(o\/;(z) (6.22.)

La expresion revela que el coeficiente de Manning es efectivamente constante®.

Canal Circular:

La ecuacién para el radio hidraulico es, en este caso:

R, zdu(]_sermj
4 ¢

Si el canal es profundo:

. d,
Lim RH 27
o—2rx

Este resultado llevado a la (6.21), produce:

(7 (4
n—(o\/;[4j (6.23.)

En este tipo de seccidn, se confirma que para una gran profundidad el coeficiente de
Manning se hace constante.

Pueden hacerse sucesivas comprobaciones para otros tipos de seccidn transversal.

En fin, el coeficiente de Manning es variable para profundidades relativamente pequefias y
llega a ser constante para profundidades altas. Empero, en la prictica de disefio se hace
caso omiso de este vinculo y se utiliza un coeficiente de Manning independiente de la
profundidad.

Por lo argumentado hasta acd, resulta evidente la asociacién entre el coeficiente de
Manning y el factor de friccion, f.

24 Ya que f también lo es, pues depende del ndmero de Reynolds y éste del radio hidraulico.
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Ahora bien, se sabe de la hidrdulica de tuberias que el factor de friccién es funcién del
nimero de Reynolds y de la rugosidad relativa.

Un canal posee dimensiones apreciables en la generalidad de las aplicaciones précticas y
asi el nimero de Reynolds adquiere valores elevados. Asi mismo, la altura de rugosidad
suele ser notoria, de manera que es licito afirmar que en los canales prismadticos el
coeficiente de Manning depende tinicamente de la rugosidad superficial®®,

Experimentalmente se ha determinado este coeficiente para diversos tipos de materiales. En
la tabla 6.1 se exhiben los coeficientes de Manning de los mds empleados para recubrir
canales prismdticos®¢. Asi mismo, para canales excavados en tierra o roca. Reflejan sélo la
influencia atribuible a la rugosidad superficial y, en consecuencia, ninguna a la forma.

Acero fundido 0.013
Acero galvanizado 0.016
Acero liso 0.012
Asfalto liso 0.013
Bronce liso 0.010
Cemento pulido 0.011
Cemento mortero 0.013
Concreto sin terminar, con formaleta de madera 0.017
Concreto pulido con palustre 0.013
Ladrillo vitrificado 0.013
Madera cepillada 0.012
Madera sin cepillar 0.013
Mamposteria de piedra partida cementada 0.025
Mamposteria de piedra partida suelta 0.032
Metal- corrugado 0.025
Piedra cortada y acomodada 0.015
pPvC 0.010
Roca cortada lisa y uniforme 0.035
Tejas 0.013
Tierra limpia, recién terminado el canal 0.018
Vidrio 0.010
TABLA 6.1

Es bueno anotar que en la medida que los materiales tienen un origen diferente del
industrial, la condicién de prismdtico comienza a ser menos precisa ya que la distribucién
de la rugosidad no resulta tan uniforme, como lo exige el caricter de prismatico. Es el caso
de los canales excavados, o los de mamposteria.

5 Se trata de la misma nocién de furbulencia total, empleada en flujo a presién. Resulta aplicable, por tanto,
la ecuacién de Nikuradse. O también la de Colebrook & White. Ambas con las debidas modificaciones para
adaptarlas a la hidraulica de canales. Ver [2].

2 Valores del coeficiente de Manning para otros materiales pueden observarse en [3] y [4]. Asi mismo, un
mayor detalle de la tabla que se anexa aqui.
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6.2.3.2 EN CANALES NO PRISMATICOS

A parte del efecto friccional, el coeficiente de Manning debe tomar en cuenta en estos
canales las variaciones geométricas del canal que inducen pérdidas por forma. Estas
incrementan en mayor o menor medida el coeficiente de Manning. Se trata esencialmente
de las siguientes variables:

1. El grado de irregularidad de la seccion transversal del canal, en cuanto a su geometria y
tamafio. El efecto suele ser pequefio si los cambios son graduales (canales artificiales), pero
alto si son abruptos. Por eso, se debe considerar en canales naturales donde la seccién
transversal sufre erosion y recibe depdsitos de material transportado (sedimento).

2. La presencia de atascamientos provocados por troncos y basuras, asi como pilas de
puentes y otras estructuras (obstrucciones).

3. Alineamiento del canal. Influye especialmente cuando las curvas tienen un radio
pequeiio. En esta categoria se incluye también la presencia de meandros.

4. Profundidad y caudal. En canales naturales la corriente discurre por el canal principal
durante la estacién seca, pero en invierno pude desbordarlo y fluir también dentro de los
canales laterales (vegas o llanuras de inundacién). Alli encontraria diversas clases de
obstaculos, los cuales elevan ampliamente el coeficiente de Manning.

5. Aspecto superficial de la seccion transversal. La estructura perimetral basica de una
seccion transversal de canal estd ligada al material que la constituye. En una seccién
natural, éste es tierra o roca, los cuales aportan, podria decirse asi, una rugosidad primaria,
que los procesos de erosién y sedimentacion®™ tienden a alterar™. Crean en ellas
depresiones y abultamientos (barras y hasta islas). Asi mismo, podrian asentarse alli
diversos tipos de vegetacion, desde hierbas y pequefios arbustos, hasta drboles de variado
tamafio. La magnitud y consecuencias de las condiciones citadas hacen que muchas veces
esta rugosidad primaria pierda importancia y llegue a convertirse en secundaria, e incluso
irrelevante. En estas circunstancias, seria conveniente replantear el concepto tradicional de
rugosidad superficial, basado en caracteristicas del material y substituirlo por otro: una
rugosidad en términos de la vegetacion y de la inestabilidad de la seccién.

Todo lo expuesto deja en claro que en los canales no prismdticos de origen natural, es
mucho mds acusada la dependencia del coeficiente de Manning de las variables de forma.

La determinacion del coeficiente de Manning en estas situaciones debe tomar en cuenta la
influencia conjunta de los factores citados. Las metodologias actuales tienen un caricter
marcadamente cualitativo y estdn basadas, de algin modo, en apreciaciones subjetivas de
la importancia relativa de éstos.

Intentan, en esencia, acomodar un caso dado a otros ya resueltos.

87 Este concepto incluye también el transporte de rocas de diverso tamaiio.
88 Se trata de aspectos geomorfolégicos que afectan la estabilidad de la seccidn transversal.
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Caben en tres categorias:

1. Métodos que parten de un coeficiente de Manning bdsico. Esto es, el coeficiente que
tendria el canal si fuera prismatico; por ello es funcién tnicamente de la calidad del
material de recubrimiento. Este coeficiente basico debe modificarse sucesivamente segun el
peso relativo de las variables ligadas a la forma. Estas se estiman, a criterio del analista,
con base en tablas. Es el caso del procedimiento del Servicio de Conservacion de Suelos de
los Estados Unidos®™ y el de Cowlan®. Por ejemplo, en este dltimo el coeficiente de
Manning se calcula mediante la expresién empirica:

n=(n,+n,+n,+n;+n, )ms (6.24.)
Con:

n, Coeficiente de Manning bdsico.

Los restantes son factores de correccidon que consideran las siguientes influencias.

n, Irregularidad superficial.

n, Variacion del tamafio y geometria de la seccion transversal.
n; Presencia de obstrucciones.

n, Vegetacion y variacion estacional del caudal.

ms Presencia de meandros.

2. Comparacién con canales semejantes, por medio de fotografias. En la obra de Ven Te
Chow se incluye un pequefio catdlogo®'. El U.S. Geological Survey posee uno atin més

extenso, con referencia a rios de América del Norte*>.

3. Tablas que describen un sinnimero de situaciones, las cuales la préictica ha demostrado
que son factibles. La mds completa, referida constantemente en la literatura, es la de Ven
Te Chow. Aporta diversos casos, desde los simples canales prismaticos hasta algunas
complejidades de los canales naturales.

En estas tablas se acostumbra presentar el coeficiente de Manning en tres categorias,
llamadas: minimo, normal y mdximo. El coeficiente de Manning normal es el que se emplea
corrientemente en los cdlculos. En el disefio de canales se utilizan los valores extremos,
como factores de seguridad. El minimo, para examinar la posibilidad de socavacion de la
seccioén transversal. El mdximo, para verificar que ésta sea suficientemente alta para evitar
desbordamientos®”.

2 ver[3].

20 yer [4].

! Ver asf mismo [3].

2 Ver [5].

23 Ge utiliza la (6.14). Alli se substituye el coeficiente de Manning minimo. La velocidad resultante se
compara con la midxima que soporta el material de recubrimiento sin producir socavacion.
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El problema de estos procedimientos es su cardcter marcadamente apreciativo, que los hace
bastante dependientes de las habilidades derivadas de la experiencia y buen juicio del
ingeniero a cargo. Por tanto, llega a ser un proceso casi adivinatorio en aquellos carentes
de estas cualidades. Por ello, los resultados logrados podrian ser bastante diferentes de
individuo en individuo®.

Existe una tnica metodologia de caricter cuantitativo, que infortunadamente no puede
aplicarse siempre.

Se trata de un método indirecto, que aprovecha las marcas que las crecientes dejan (a veces)
al transitar sobre las paredes de los canales naturales o artificiales. L.a posibilidad de
aplicarlo depende, aparte de la marca, de poder determinar el caudal de la creciente, con

una buena precisién®”.

Con el conocimiento de profundidad y caudal, se aplica un procedimiento cuyas bases se
expondrdn en el capitulo 7. Mientras tanto, se adelanta que esta metodologia parte de
suponer un coeficiente de Manning y con él calcular la profundidad en el sitio donde la
creciente dejé la marca®®. La hallada estd por encima o por debajo de la registrada en el
terreno, de suerte que se trata de un método de ensayo y error, en el que se modifica
sucesivamente el coeficiente de Manning hasta que ambos valores coincidan.

Este es quizds el procedimiento mds preciso que existe para estimar el coeficiente de
Manning en un canal natural. Supeditada la precision, claro estd, a que pueda cuantificarse
acertadamente el caudal y a que se utilicen el mayor nimero posible de secciones
transversales, especialmente en un canal natural®”’.

La evaluacién del coeficiente de Manning en canales naturales es un asunto altamente
especializado, que requiere de una formacion avanzada del ingeniero en temas como la
hidrologia y la hidrdulica fluvial. En consecuencia, queda por fuera de una formacién
bésica en hidrdulica de canales.

6.2.3.3 CANALES CON RUGOSIDAD VARIABLE

Un canal puede tener su seccién transversal recubierta por mds de un tipo de material y por
ello contar con una rugosidad variable. Esto sucede generalmente en los canales naturales,
dado su origen. En canales artificiales, es algo que se hace adrede, con propdsitos
economicos; el caso de la seccion mixta discutida en la seccién 1.2.1.1.

La simplificacién que es inherente al disefio, prefiere algunas veces emplear un coeficiente

24 A este respecto, el U.S. Soil Conservation Service realiza cursos de entrenamiento para ingenieros que se
van a desempeflar en esta labor. Al final se efectiian evaluaciones directamente en el campo. Se cuenta que
para un mismo caso, las estimaciones realizadas por los practicantes pueden llegar a deferir hasta en un 25%.
% Se requiere para esto conocer la fecha de la creciente y contar con registros hidrolégicos suficientes en la
cuenca donde se localiza el canal.

2% Se parte de una profundidad conocida para el caudal; usualmente de algtin control hidrdulico.

T El nivel actual del cdlculo electrénico, en cuanto a capacidad y velocidad, contribuye a entregar resultados
mads refinados.
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de Manning unico®™®, en lugar de varios de ellos. Se habla, por consiguiente, de un
coeficiente de Manning equivalente, 7,.

El procedimiento para establecer una expresion analitica para su cdlculo, parte de definir la
zona de influencia de cada tipo de superficie (o de cada coeficiente de Manning). Es algo
relativamente simple de delimitar en los canales artificiales, pero muy complicado en los
naturales, dada su variabilidad.

Considérese que se conocen el caudal, drea, radio hidrdulico y pendiente de un canal.

Supdéngase que en este canal se identifican m superficies con rugosidades conocidas que
permiten definir m subcanales, k, cuyos coeficientes de Manning, n,, es factible

determinar, asf como las propiedades particulares A,, B, R, *”.

El caudal que pasa a través de un subcanal se calcula mediante la (6.15):

0, = ‘/?O{AR,jJ (6.25.)
k

n

En virtud del principio de continuidad, el caudal total se expresa como:

o-3e
k=1

Después de reemplazar la (6.25) en ésta, se obtiene:
Z [, J

La misma (6.15) sirve para evaluar el caudal que pasa por la seccién transversal, si se
conoce el coeficiente de Manning equivalente:

0 =‘E(AR; j

n

e

Las dos tdltimas expresiones representan indudablemente el mismo caudal. Luego:

\/57 2 m ] 2
Vo ar) =5, | A;
ne el nk k

0 . . . . . .

% No obstante, en estudios relacionados con crecientes lo usual es emplear un coeficiente de Manning para el
canal central y otro para cada una de las llanuras de inundacion.

% Se supone que cada subcanal tiene la misma pendiente que el canal principal.
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La pendiente puede eliminarse ya que es unica. El coeficiente de Manning equivalente es
entonces:

e m g
1 A )P
nA{p"J

Py k k
Finalmente:
5
B
n=— P (6.26.)
>ouin
3 ?
— n, k
EJEMPLO 6.1

Un canal tiene una seccion transversal mixta (figura anexa). El canal central estd revestido
en concreto (1) y los laterales (2) en un enrocado. Establecer para este canal:

a. El coeficiente de Manning equivalente.
b. El caudal que transporta, en el supuesto que la corriente sea uniforme.

Datos:
S,=0.02
n,=0.013
n,=0.02
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SOLUCION

PARTE A

Los canales laterales pueden ser reducidos a uno solo, dada la manifiesta simetria de la
seccion transversal.

El calculo considera entonces dos subcanales (m =2).

Para hallar el coeficiente de Manning equivalente se debe aplicar la ecuacion (6.25):

Es necesario establecer inicialmente el drea y el perimetro mojado del canal central, asi
como el de los laterales.

Canal Central:

A, =0.5x(1422-1420 ) =2 m®

P, =2x (1422 - 1420)x 1+ 0.5 =4.472 m

Canales Laterales:

A, =[(1+1+2)+3x(1423-1422)) 1423 -1422)=7 m®
P =(1+1)+2x(1423-1422)x/1+3* =8.325 m
Valores Totales:

A=A +A, =2+7=9m’

P=P +P,=4472+8325=12.797 m
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Después de reemplazar los datos hallados en la expresion para el coeficiente de Manning
equivalente:

95
2
12797 71176 —0.0177
7\ 89.9716+311.8008
003V44m2 0@0V8ﬂ§

PARTE B

Basta aplicar la ecuacién del flujo uniforme (6.15):

n 0.0177\ 12.797*

¢ 2\ 1 1 9’ é
0= (AR;; JSOZ = ( J N0.02 =56.869 m’s™

6.3 FLUJO UNIFORME Y FLUJO CRITICO

Los pardmetros de un problema hidrdulico permiten calcular sus profundidades normal y
critica.

La preservacion de éstos a lo largo de un canal conserva constantes estas profundidades. Se
denominan [inea de las profundidades normales y linea de las profundidades criticas a las
envolventes correspondientes (figura 6.3).

Del conocimiento previo se desprende que la posicidn relativa de estas lineas no es fija. De
alli que sea posible distinguir tres casos:

Dy. >y,
i)y <y, (6.27.)
i)y =y,
}5_\&&1‘ )
e
hA E )
-—-‘-‘_‘"-—__ ¢ =}c_klk—k“R—_
—_—
—_—
(@ ) ©
FIGURA 6.3
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6.3.1 PENDIENTE CRITICA

La condicién iii) corresponde a una situaciéon bastante especial y hasta excepcional.
Describe una corriente que es al mismo tiempo uniforme y critica. Se trata pues del caso
limite de los otros dos citados en la (6.27). De esto se sigue que podria credrsele a partir de
cualquiera de ellos, si se varia algiin pardmetro del problema hidraulico.

Con el fin de examinar este aspecto, considérese un canal prismdtico cuya pendiente,

coeficiente de Manning y caudal se conocen. Supéngase que se desarrolla un flujo a la vez
uniforme y critico. De ahi que pueda afirmarse la validez de la siguiente igualdad:

—— (6.28.)

En virtud de lo expuesto, se cumplen simultineamente las ecuaciones del flujo uniforme y
critico®™:

1 2
0, =~AR; S,

n
- |8
Qc - aAc\/D7r

Como el caudal es tnico, no se distingue el caudal critico del normal. De ahi que sea
factible igualarlas:

2
iAoR;UJ?o:\/EACVD<?
n a
Por otra parte, la (6.28) admite escribir:
A() = AL‘

Y asi mismo eliminar el uso de los indices distintivos de régimen uniforme y critico.

Luego, en la igualdad establecida mds arriba:

l 2 / g /
_R3 = |= . .

La (6.29) representa la condicién necesaria y suficiente para garantizar que el flujo
uniforme sea critico. Las propiedades geométricas de la seccién incluidas alli quedan

3% Dado que el flujo critico y el uniforme son posibilidades (especialmente este Gltimo), la misma propiedad
geométrica tiene valor diferente en ambas ecuaciones. Por ello, al escribirlas simultineamente es necesario
distinguirlas mediante indices adecuados.
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automdticamente establecidas cuando se acepta que la corriente es critica y uniforme a la
vez. Por tanto, el desarrollo de esta condicidn especial estd ligado a los restantes pardmetros
contenidos en la (6.29); en particular al coeficiente de Manning y a la pendiente.

En la prictica se asume que el coeficiente de Manning es asi mismo un dato. Por
consiguiente, la condicién critica — uniforme se logra a partir de un régimen, supercritico o
subcritico, a la que se le modifica convenientemente la pendiente.

Se denomina pendiente critica al valor particular de ésta que produce flujo uniforme y
critico. Se la representa con S..

Con esta consideracion y la (6.29) se llega a:
s =2=, (6.30.)
a

La (6.30) debe interpretarse de la siguiente manera: la pendiente requerida para que un
canal de seccién transversal®, coeficiente de Manning y coeficiente de Coriolis conocidos
desarrolle una corriente simultdneamente uniforme y critica, con una profundidad
preestablecida.

Se entiende, por lo tanto, que la pendiente critica no es de ningiin modo independiente de la

profundidad. Esto puede comprobarse rapidamente con la ayuda de un canal rectangular
muy ancho. Se recuerda que en esta situacion, R,, = y (ver ejemplo 1.1):

De acuerdo con esta suposicién la (6.30) se transforma en:

R [o0
wm‘%
L8]

Una vez se simplifica, se obtiene:

S = i (6.31.)

{/’

La (6.31) pareceria indicar que la pendiente critica no es funcién del caudal. Sin embargo
no es asi, ya que estd relacionado con la profundidad, a través de la ecuacién del flujo
critico (ejemplo 6.2).

Esta definicién de pendiente critica suministra un criterio adicional para distinguir los flujos
supercritico, subcritico y critico:

301 Ademds prismatico.
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o e Flujo supercritico
S, =5 Flujo critico (6.32.)
<
S, <5 Flujo subcritico

En este sentido puede pensarse en la pendiente critica, como en una especie de pendiente de
equilibrio.

EJEMPLO 6.2

Determinar la pendiente critica de una cuneta triangular.

Datos:

0=025m’s"
z=1.25
n=0.01
SOLUCION

Es preciso inicialmente calcular la profundidad del flujo uniforme y critico. Esta resulta
rapidamente de la ecuacién (3.14):

2 2
ycﬂ\/z(xg zi/ZxIxO.ZS 0382 m

gz’ 9.81x1.25
Asi mismo:
y=y,=0382m

De aqui y de la tabla 1.3:

p=229382_0 191 m
2 2
R 7y _ 1.25x0.382

N TN P Y

=0.149

La pendiente critica se determina al reemplazar en la (6.30) los datos y pardmetros
evaluados:
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5, =8 L 2 28 OB 601 =0.00237
YR 0.149°

6.3.2 TIPOS DE CANAL
Existe una manera adicional para clasificar canales, basada en las (6.27) y en la pendiente:
CANAL S

SiS, <0,y >y, 68,6 >S, (figura 6.3a).

Se trata de un canal concebido para transportar flujo supercritico. Lo comprueba el hecho
de que la profundidad critica estd por encima de la normal. Esta condicién lleva a
designarlo como canal supercritico o canal empinado®. Aparece en zonas escarpadas.

CANAL M
Si§, <0,y <y 68§,<S§, (figura6.3b).

Este canal se disefia para conducir flujo subcritico, dado que la profundidad normal se
localiza por encime de la critica. Por esto se le denomina canal subcritico o canal suave™.
Se le utiliza en zonas planas.

CaNAL C
SiS, <0,y =y, 68,6 =S, (figura 6.3c).

Es un canal dimensionado para mantener una corriente uniforme y critica a lo largo de un
cierto trecho. Es, por lo tanto, un canal critico.

CANAL H
Sis, =0.

En este caso y, — oo segun se desprende de la (6.16); de este modo y, >>y . Se conoce
como canal horizontal.

CANALA
Sis§, >0.

Por las razones expuestas antes (ver seccidon 6.2.1) carece de profundidad normal. Se le
llama canal adverso.

32 No se detalla el procedimiento de obtencién de las unidades de la respuesta porque la ecuacién de

Manning, alli presente, no lo permite. Basta con substituir los datos con las unidades adecuadas y la pendiente
resulta adimensional.

3% En inglés steep.

3% En inglés mild.
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Un canal S estd capacitado para admitir un régimen subcritico, pero tiene que actuar un
control hidrdulico aguas abajo. El mismo razonamiento puede aplicarse para un canal M.
Permite un flujo supercritico si se forma un control hidrdulico aguas arriba®.

La posibilidad de tener una corriente critica con alguna extensiéon en un canal C rompe con
la idea precedente del flujo critico concebido como algo puntual. Mantenerla a lo largo de
un tramo, ain cuando el canal posea las cualidades necesarias, no es facil dada su
inestabilidad, de manera que este hecho no es muy comun. El canal tiende mds bien a ser
ocupado por una corriente supercritica o subcritica (ver capitulo 7).

Los canales A y H se construyen en la prictica de la ingenieria para servir como disipadores
de energia. Por ello, tienden al cardcter subcritico, aunque podrian aceptar flujo
supercritico, si aguas arriba se les instala un control hidréaulico.

EJEMPLO 6.3

Una alcantarilla de cajén transporta diversos caudales ligados al régimen hidrolégico de la
zona. Determinar:

a. El valor de la profundidad normal y critica, si se supone que son iguales. Asi mismo, el
caudal correspondiente.

b. El rango de caudales en que el canal funciona como tipo Sy tipo M.

c. La pendiente que se le debe dar a la alcantarilla para que el cambio de régimen de flujo
sedéeny=>b/2.

Datos™®:

b=2m
h=2m
a=1
S,=0.02
n=0.028
SOLUCION

PARTE A

El procedimiento es bastante similar al seguido en la seccién 6.3.1. Si se observa con
atencion, se declara que la corriente es a la vez critica y uniforme (canal C). Esto es, que los
datos aportados asi lo garantizan y se busca establecer para qué profundidades sucede esto.
En estas condiciones la ecuacion (6.29) conserva su validez:

3% 1.a definicién dada para cada tipo de canal se basa en su predisposicién natural para transportar un
determinado régimen de flujo. El otro es extrafio a ella, aunque perfectamente posible.

396 A partir de este momento la pendiente se suministrard con signo positivo en las aplicaciones con canales C,
My S. Se trata de un criterio de uso extendido en la hidraulica, el cual pretende adaptarse a la imposibilidad
de utilizar la pendiente con su signo (geométrico) en las ecuaciones para el flujo uniforme.
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2
LrsJs = |5
n (04

La incégnita es la profundidad, de suerte que es conveniente reorganizar esta relacion para
ponerla en evidencia:

Después de expresar cada propiedad geométrica en términos de sus pardmetros:
22
b3 3
= ai
r(b+2y) ’

El procedimiento continda con una adecuada manipulacién algebraica, que conduce a una
ecuacion polindmica:

b ’
Yy -’ 8
(b+2y) [asoj

4 3
16y4+32by3+24b2y2{Sbf—b—é[aSOJ ]y+b4 =0
n\ g

Una vez se substituyen en ésta los datos suministrados se tiene:

2 (1x0.02Y
16y* +(32x2)y* +(24%x2% )y* +| §x2° ———| == +27=0
yo+( )y”+( )y 0,028 P y

Finalmente:
vy +4y’ +6y° —13.5847y+1=0

La solucién de la polindémica produce cuatro raices, dos complejas, que aqui no interesan, y
dos reales positivas:

Yo, = Yoo, =0.076 m

1)

Yer, = Yoy, =1.095m

G2)
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Los caudales correspondientes se consiguen de la ecuacién del flujo critico:
= |%A /D
Q(‘ - ; c c

0, = \/5(2 X0.076 N0.076 =0.132 m’s™
o

0, = \/§(2X1.095 WI1.095=7.178 m’s™
a

Se llega a un resultado igual si el cdlculo se realiza con la ecuacién del flujo uniforme.

Se concluye que el canal funciona como C para ambos caudales.
PARTE B

Una manera bastante rdpida de establecer estos rangos es construir una curva que relacione
el caudal con la profundidad critica y la profundidad normal. El método consiste en
proponer un caudal y calcular los valores de ambas profundidades.

Se trata, en consecuencia, de resolver las ecuaciones:

2

oq
8

yc:3

b’y’-42y7 —4Z by, —bZ =0

A manera de ejemplo, se anexa el resultado del cdlculo para un caudal dado. El valor de Z,
se determina con base en la (6.18):

Q=2m's"’
v, =0.438m
v, =0.467 m

La curva resultante se presenta a continuacion.

La gréfica y los caudales obtenidos en la parte a permiten clasificar el canal, esto es sefialar
en qué rangos opera como un determinado canal.

0<0<0.132m’s" =y, >y = Canal M

0.132<Q<7.178 m’s” = y_>y, = Canal §
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0>7.178m’s™" =y, >y, = Canal M

Para los caudales de 0.132 m’s™y 7.178 m’s™" el canal funciona como C. De la solucién de
la ecuacién polinémica (parte a), es evidente que a partir del caudal de 7.178 m’s™ 1a tnica
operacidn posible es como canal M.

¥im]

Qlm?s1]

Este es un importante resultado. Muestra que la clasificacién asignada a un canal en un
determinado tipo no es fija, sino que depende del caudal que transporta. Esto implica
también que tampoco puede serlo la clase del control hidraulico®”.

PARTE C

Se debe aplicar nuevamente la (6.29); en esta ocasion para hallar la pendiente que permita
tener un canal C, en la condicién de profundidad normal y critica de 1.0 m:

2
LR35, = J5VD
n (94

Al despejar se obtiene una expresion para la pendiente:

397 Esto es, en un canal M actda un control hidrdulico de aguas abajo. En un $ uno de aguas arriba. Si el
cambio en el tipo de canal opera efectivamente, es porque en el canal existen ambas clases de control
hidraulico.
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Se evaldan a continuacién las propiedades geométricas involucradas en esta expresion:

=Im

) 5

2 222w

[ j 4 4

Una vez se substituyen los datos y los valores hallados en la ecuacién para la pendiente, se
llega finalmente a lo solicitado:

D:é:
2

NN

2 2
_wg D _0.028x98IxI 01050

4
a — —
R} 1x0.5°

6.3.3 ZONAS DE UN CANAL

Los esquemas incluidos en la figura 6.3 sugieren que el trazado de la superficie libre o
perfil de flujo®™ debe acomodarse en alguna de tres zonas demarcadas alli. Este concepto
resulta evidente de la posiciéon relativa de las profundidades normal y critica, que
conforman una faja central (canales S y M). Alrededor de ésta se establecen otras dos
zonas.

En la figura 6.4 se esquematizan las tres zonas en cada uno de los tipos de canal. Como
complemento, se anexan en la tabla 6.2 los limites de cada una, para cada tipo de canal.
Una observacion en conjunto de ambos elementos conduce a unas interesantes
conclusiones:

ZONA 1 Z.ONA 2 ZONA 3
TIPO DE LiMITE LiMITE LiMITE LiMITE LiMITE LiMITE
CANAL INFERIOR | SUPERIOR | INFERIOR | SUPERIOR | INFERIOR | SUPERIOR
S Ve 00 Y, Ve 0 Yo
C Yer Y, oo Yer Yo Yer Yo 0 Yer Yo
M Yo o0 Y. Y, 0 Y.
A Ve oo 0 Ve
H y. oo 0 Ve
TABLA 6.2

3% En el préximo capitulo se entregard una definicién més completa de este concepto.
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FIGURA 6.4

1. Los canales S, M y C pueden alojar una corriente dentro de cualquiera de los tres tipos
de zona. Es de anotar que la zona 2 se reduce a una linea recta en el dltimo de ellos, en
virtud de la caracteristica especifica de este canal.

2. La zona [ es ocupada en forma exclusiva por flujo subcritico. La 3, tinicamente por
supercritico. La zona 2 sélo admite acomodar una corriente supercritica si el canal es de
tipo S.

3. Los canales A y H carecen de una zona /, pues no obstante tener caracter subcritico, la
profundidad normal no existe en un caso y en el otro se halla ubicada en el infinito. Ningtin
perfil de flujo puede establecerse dentro de esta zona en estas clases de canales.

4. De 2. se desprende que cualquier canal acepta una corriente supercritica o subcritica, si
operan los controles hidrdulicos adecuados.

Por ejemplo: una compuerta colocada en el extremo de aguas arriba de un canal M induce
régimen supercritico (zona 3). Asi mismo, un vertedero localizado en el extremo de aguas
abajo de un canal S crea flujo subcritico alli (zona 7).

5. Existen diferentes intensidades de corriente supercritica y subcritica en funcién de la
zona que ocupe un perfil de flujo.

Asi, en un canal S una corriente en la zona 2 resulta ser menos supercritica que otra que

ocupe la 3. En un M, un flujo que avanza a través de la zona / es mds subcritico que otro
que lo haga dentro de la 2.
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6.4 APLICACIONES DEL FLUJO UNIFORME

1. Flujo de Referencia. El perfil de flujo que se desarrolla en un canal estd ampliamente
relacionado con el régimen critico y uniforme, por lo que a cada uno de éstos le cabe la
denominacién de flujo de referencia. Esto, en el sentido que el cédlculo del perfil de flujo
(capitulo 7) requiere de la evaluacion previa de la profundidad normal y critica. Es preciso
aclarar que el computo del flujo uniforme debe hacerse siempre®®, asi éste no se verifique,
por las razones citadas en la capitulo 1 y en el presente.

2. Como condicion de borde. En aquellas aplicaciones donde sea imprescindible conocer un
valor inicial de profundidad. Se debe estar seguro que el canal es prismatico y

suficientemente largo para garantizar el desarrollo de la corriente uniforme®™.

3. En el predimensionamiento de la seccién transversal de un canal, como parte de una
actividad de disefio. La ecuacién de flujo uniforme se aplica para determinar la profundidad
(normal) de una seccidn transversal con pardmetros, caudal de disefio, pendiente y
coeficiente de Manning conocidos.

4. Para efectuar una apreciacion gruesa de la capacidad maxima de una seccion. Se asume
que la corriente es uniforme y la altura, 4, de la seccidn transversal se hace equivalente a la
profundidad normal. Con el resto de datos requeridos se aplica la ecuacién del flujo
uniforme y se obtiene el caudal.

6.5 EJERCICIOS PROPUESTOS

En los ejercicios que se presentan a continuacidon: 1) Supdngase que la corriente es
permanente. 2) Ignorar cualquier tipo de pérdida, excepto las incluidas, en forma implicita,
en las ecuaciones del resalto hidrdulico y de las estructuras de control del flujo®'. 3) Puede
emplearse, en forma aproximada, la ecuacién de resalto hidrdulico (5.32) en caso de tener
un canal no horizontal. Asi mismo la de la compuerta en la misma situacién. 4) Hagase una
suposicioén juiciosa de los coeficientes de Coriolis y Boussinesq.

6.5.1 Sea un canal rectangular muy ancho. Se conocen el coeficiente de Manning y la
pendiente. Demostrar que si el canal es del tipo S, se verifica la siguiente relacion:

2

S, >4.583n’q3

6.5.2. En el extremo de aguas abajo de un canal rectangular muy largo y prismatico se ha
localizado un vertedero rectangular de borde delgado y un ancho igual al del canal de

309 Excepto en canales Ay H.

310 En Ja practica, no resulta simple el cumplimiento estricto de estas condiciones o tampoco queda fécil
verificarlas. Ello podria inducir errores, aunque muchas veces son inferiores (o del mismo orden) de otros
que se registran cotidianamente en las aplicaciones de la ingenieria hidraulica.

1 Se hace referencia a las zonas del canal aguas arriba y aguas abajo de las estructuras de control del flujo,
pues el coeficiente de descarga involucra el cdlculo de las pérdidas hidraulicas.
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aproximacion. Este descarga en una alcantarilla de modo libre. Debido a esto, se crea un
resalto hidrdulico, aguas arriba, cuya eficiencia se conoce. Calcular:

a. La pendiente del canal.
b. El ancho del vertedero.

Datos:

0=2m’s"’
b=5m
n=0.013
W=0.16 m
n=0.161

6.5.3 Un canal trapezoidal muy largo se transforma abruptamente en otro triangular.
Determinar la profundidad del flujo en el punto donde se inicia el canal triangular. El talud
lateral es igual para ambos canales.

Datos:

0=35m’s"’
b=3m
z=15
n=0.014

S, =0.04

6.5.4 Se tiene una cuneta triangular de altura h. Estimar, en forma aproximada, la
capacidad médxima de este canal.

Datos:
h=05m
z=1

n=0.017
S, =0.01

6.5.5 Se ha construido en concreto una alcantarilla circular. Establecer:

a. El valor de la pendiente critica.
b. El tipo de canal.

Datos:

Q=1m’"
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d,=Im
n=0.011
S,=0.011

6.5.6 Predisefiar la seccién transversal del siguiente canal rectangular revestido.
Datos:

0=10m’s"
b=8m
n=0.012

S, =0.01

6.5.7 Con el fin de rectificar y canalizar un canal natural se propone la utilizacién de una
seccion del tipo representado en la figura anexa. Para el fondo se emplea un enrocado
uniforme (1) como material de recubrimiento; los taludes, bermas y muros se recubren con
un concreto pobre (2). Determinar:

a. El coeficiente de Manning equivalente.
b. El caudal que transporta el canal central.

c. El caudal que transporta el canal en su totalidad.

Asumir que la corriente es uniforme.

Datos:
S =0.75%
n, =0.026
n, =0.016
Z, =923.0m
926.0
924.0
922.0 7 ]‘»Concreto
920.0 ~ v
918.0
916.0
S350 225 60 075 0 1 2 4
#—— Enrocado——

6.5.8 Calcular el caudal que transporta un canal rectangular nuevo construido en madera
cepillada. Asumir que el flujo es uniforme.
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Datos:

b=4 ft
y=2fi
S =0.25%

6.5.9 En el extremo inferior de un canal rectangular muy largo se localiza una compuerta
vertical que descarga de manera libre. Hallar:

a. La eficiencia del resalto hidraulico.
b. La apertura de la compuerta.

Datos:

0=0.75m’s"
b=1m
n=0.017

S, =0.03

6.5.10 Construir las curvas de variacién del caudal con relacién a las profundidades normal
y critica en un canal trapezoidal.

Datos:

b=6m
z=0.75
n=0.013
S,=09 %
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FLUJO
GRADUALMENTE VARIADO

La verificacion del flujo uniforme tiende a ser una rareza en la préctica de la
hidraulica de canales, por las razones expuestas ya en los capitulos 1 y 6. De
aqui que las modalidades de flujo més usuales son las de rapidamente variado
y gradualmente variado.

El flujo rapidamente variado aparece en las vecindades, de aguas arriba y de
aguas abajo, del sitio donde la energia de la corriente alcanza su minimo valor.
También en un resalto hidrdulico. En el capitulo 4 se presentaron ecuaciones
para calcular las profundidades establecidas aguas arriba y aguas abajo de
algunas estructuras de control de flujo. Se trata de un modo algo rudimentario
de aproximarse al cdlculo del régimen rdpidamente variado.

Este capitulo se ocupa del concepto de flujo gradualmente variado con el
objetivo esencial de presentar la metodologia que permite calcularlo. Se
entiende por tal cosa la determinacién de la profundidad y velocidad de una
corriente en cualquier punto del canal. Una importante aplicacion suya es el
dimensionamiento de la altura los muros de un canal.

El capitulo cumple asi mismo con la misién de darle un cierre a esta obra. En

este sentido cabria decir que los anteriores capitulos han tenido, en parte, el
propdsito de sentar las bases que permitan abordar este Gltimo con propiedad.
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7.1 PERFIL DE FLUJO

La superficie libre de un canal puede presentar diversas formas. Se denomina perfil de flujo
a la proyeccién de una cualquiera de ellas sobre el plano vertical (Z, X). Se trata de una
linea caracterizada por una curvatura amplia en el caso de la corriente rdpidamente variada,
la cual se hace mas leve en el gradualmente variado y desaparece para el régimen uniforme,

cuya apariencia es la de una linea recta®.

Desde un punto de vista matemdtico se simboliza como la funcién que vincula la
profundidad de la corriente con la abscisa del eje canal, esto es:

y=y(s)

Resulta, por tanto, de gran importancia aplicativa contar con algin método para calcularla y
graficarla.

Una experiencia en situaciones similares deja entrever que la herramienta adecuada para
alcanzar este objetivo se encuentra en el campo del cdlculo integro diferencial®”.

Existen pues, en teoria, dos maneras de abordar el problema. Conocida una funcioén,
determinar, por derivacidn, otra que represente la superficie libre del canal. O bien,
establecer una ecuacidn diferencial, de cuya integracién aparezca ésta.

El primer procedimiento, si bien mas simple desde el punto de vista operativo, es

impractico por el desconocimiento de la expresion por derivar. Por ende, hay que servirse

del segundo, que es més engorroso operativamente™'*,

Visto lo anterior, es necesario introducir una ecuacién diferencial de cuya integracidn se
espera obtener el perfil de flujo de la corriente en un canal. Se le conoce universalmente
como ecuacion diferencial del flujo gradualmente variado.

7.2 ECUACION DIFERENCIAL DEL FGV

La deduccién y aplicacion de la ecuacidon diferencial del flujo gradualmente variado
requiere de la verificacién de las siguientes hipdtesis generales.

7.2.1 HIPOTESIS GENERALES

1. Se considera que la pendiente del canal es pequefia®”’.

312 Se hace con ello referencia a otra caracteristica geométrica del perfil de flujo, la cual se suma a la
pendiente.

°13 Se trata, por lo demds, del procedimiento habitual en todas las ramas de la mecénica.

314 Sobre todo si se pretende lograr soluciones analiticas. Las numéricas son mds simples y practicas al contar
con la ayuda del computador.

313 Con base en lo expuesto en el capitulo 2 se puede deducir una ecuacién diferencial del flujo gradualmente
variado para canales de gran pendiente. Véase también [1].
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2. La pérdida de energia que experimenta la corriente a lo largo de un tramo finito de
canal, 4s, se consigue, como es habitual, mediante la expresion:

AH =S As (7.1)

La pendiente de la linea de energia presente en esta ecuacion se hace equivalente a la que
tendria un régimen uniforme, formado con la profundidad y velocidad que tiene la corriente
en la seccién correspondiente®'. En virtud de esto, a la hora de efectuar su célculo resulta

itil la (6.15) adaptada convenientemente®'”:

nZQZ

AR}

Donde el factor de la seccién a flujo uniforme depende ahora de la profundidad. Esto es:
ARy =f(y)

No existe una demostracién formal para esta hipétesis. Lo que se tiene son pruebas
experimentales que han dejado en claro que el error inducido es del mismo orden del que se
acepta ordinariamente en la ingenieria, y atin menor del que se introduce por el cdlculo del
coeficiente de Manning.

3. Se asume que el coeficiente de Manning se mantiene constante para un determinado
tramo finito de canal®®. Asi mismo, que es independiente de la profundidad de la corriente.

4. Se asume que la distribucién de velocidad es la misma a lo largo del eje del canal. Por
consiguiente, se entiende que el coeficiente de Coriolis*'’ toma un valor invariable.

7.2.2 DEDUCCION DE LA ECUACION DIFERENCIAL DEL FGV

Como concepto de partida se emplea el principio de conservacion de la energia. Se supone
que el desarrollo del flujo implica un consumo de la energia por unidad de peso o carga
hidraulica. Por ello, puede afirmarse que ella varia a lo largo del eje del canal.
Simbdlicamente:

H=H(s)

La hipétesis 1 permite expresar la carga hidrdulica en los siguientes términos (ecuacidn
2.38):

316 El procedimiento expuesto habla, mds bien, de hacer uso de la ecuacién de Manning para calcular la
pendiente de la linea de energia. No pretende afirmar de manera alguna que el flujo sea uniforme.

I Es claro que si el flujo se presume uniforme las tres pendientes resultan idénticas. Ver seccién 6.1.

1% En aquellos casos que el coeficiente varfe ampliamente a lo largo de una canal se determina en qué partes
de éste (tramos) puede considerarse constante. Esto es mds evidente en el caso de los canales naturales.

319 En este sentido aplica el mismo criterio citado en la anterior nota.
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V2
H=7Z+y+a——

2g
Que admite también escribirse con base en la energia especifica:

H=Z+F

7.2.2.1 PRIMERA FORMA DE LA ECUACION DIFERENCIAL DEL FGV

Al derivar la dltima expresion con respecto a la abscisa del eje del canal se obtiene:

dH _dZ  dE a3
ds ds ds

Los miembros de esta ecuacion pueden interpretarse geométricamente:

dH

—==5 7.4.
75 s (7.4.)
dz

—=-5 7.5.
ds ’ 7:3)

Obsérvese que los signos de ambas pendientes estdn de acuerdo con su sentido geométrico
(figura 6.1)**.

Después de reemplazar la (7.5) y la (7.4) en la (7.3) se obtiene:

E
-5, =-S5, +d—
ds

Esta expresion es equivalente a:

dE:g _g

o= 7.6.
s 7 (7:6)

Si el canal tiene pendiente pequefa las coordenadas s y X llegan a ser practicamente las
mismas. En consecuencia es vilida también la representacion (ver figura 1.1):

j—i =S,-5, (7.7)

329 No sobra agregar que en esta deduccién se supone que el canal tiene pendiente negativa. Esto, porque se
trata de la modalidad més empleada en la practica.
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7.2.2.2 SEGUNDA FORMA DE LA ECUACION DIFERENCIAL DEL FGV

La (7.3) se puede modificar ligeramente:

dH _dz  dE dy
ds ds dyds

A partir de lo argumentado en la seccién 3.2.1 es posible realizar la generalizacion™":

dE _ 1-F? (7.8)
dy

Después de reemplazar este resultado asi como la (7.4) y la (7.5) en el anterior, se obtiene:
S =-

-S,=-8S +(1-F? )Q
ds

Una vez se despeja el coeficiente diferencial se llega a la ecuacién:

%z i _TS’{ (7.9.)
s —_

Que también es equivalente a la expresion:

j—}y{ = “j _TS{ (7.10.)

Es claro entonces que la derivada representa la pendiente de la superficie libre. Es decir:

dy
o5 7.11.
1S (7.11.)

El signo de ésta queda fijado por los valores relativos de las variables incluidas en el
miembro derecho de la (7.9). Para una aplicacién prictica de la expresion (7.9) la pendiente
del fondo se debe considerar con signo positivo, salvo en un canal A, dado que en el
procedimiento deductivo ya se habia tomado en cuenta su signo original (negativo). En
sintesis, se trata de utilizar la pendiente de la misma manera que al calcular el flujo
uniforme. Esta prevision deberd tenerse presente durante todo el tratamiento posterior de
este tema y, sobre todo, en las aplicaciones précticas.

7.2.2.3 TERCERA FORMA DE LA ECUACION DIFERENCIAL DEL FGV

Al modificar un poco la (7.9) se llega a esta presentacion:

321 En aquella seccién se dedujo la (7.8). S6lo que alli se utiliz6 la hipGtesis d%v _o, de la que surgié el valor

unitario del nimero de Fraude, como puede comprobarse facilmente.
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S

s
d S
d%: g (7.12.)

7.2.2.4 CUARTA FORMA DE LA ECUACION DIFERENCIAL DEL FGV

En régimen critico vale la expresion (3.10):

Q\/E = Zc
8

O también, en una forma equivalente de ella:

0’ =§Zf (7.13.)
(7%

El nimero de Froude puede expresarse, de acuerdo con la (3.7) como:

F= @ 0

g AD
Resulta posible pensar que en condiciones diferentes a la critica, AD simbolice un factor
de seccidn acorde con ellas. Se define asi:

Z=AJD (7.14.)
Es claro que este nuevo factor se calcula para cualquier profundidad distinta de la critica®>.

Esta definicién, permite reescribir el nimero de Froude de la siguiente forma:

gz

O también:
a QF

Fl=2= (7.15.)
g 72

En seguida de substituir la (7.13) en la (7.15) se llega a:

322 En estas condiciones Z_ = A /D, tnicamente. En anteriores capitulos no se utilizaba esta notacion, salvo

en alguna ocasion especial, por resultar innecesaria.
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2 2
F =% {ZcJ (7.16.)
z2 \Z

Con base en la (6.15) se introduce inmediatamente, para la condicién de flujo uniforme, el
llamado factor de transporte de la seccion, K **:

L A% g (7.17.)

Se entiende, en consecuencia, que:
K =f(y)
o o

De la (7.17) se sigue que:

2
S = o (7.18.)
Por medio de un razonamiento andlogo se puede asi mismo introducir la definicién™*:

2
s =< (7.19.)

Donde evidentemente:

K=f(y)

Una vez se reemplazan las ecuaciones (7.16), (7.18) y (7.19) en la (7.12) se arriba a:

Después de simplificar, queda finalmente:

323 Se utiliz6 en este caso la versién de la ecuacién de Manning para el sistema internacional de unidades.
324 E] procedimiento puede ser paralelo al usado para obtener la (7.14).
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dy _g (7.20.)

En virtud de que los factores de la seccidn y de transporte adquieren formas diferentes de
acuerdo con el tipo de seccidn transversal, la ecuacion diferencial puede tener un mayor o
menor grado de complejidad. Por ejemplo, en el caso mds simple, la seccion rectangular.

Los dos factores de transporte de la (7.20) estdn en la relacién:

2
AURSI 1 1 2 1 1
K — P2A° )3 SNi( p 3 273 5 3
. _[ j _[y_J ( +2y] _{(b+2y)} { v, }
K g AR ) (b+2y, Y’ (b+2y, )
n

Y los dos factores de seccidn:

3 3
Z, _AC\/HC_byL? _[sz

zZ  AJD by§ y

Las dos udltimas expresiones substituidas en la (7.20) producen la ecuacién diferencial para
el flujo gradualmente variado en un canal rectangular:

2 2
sl er2y Py
dy _ y’ (b+2y, )’
_s, -
G
y

De esta presentacion particular se infiere que la pendiente de la superficie libre debe ser una
funcioén de:

(7.21.)

D tiyy,y.) (7.22)
ds

Este resultado puede simplificarse atin mds si se supone que el canal es muy ancho. Como
se sabe esta condicidn se traduce en la aproximacion:

Ry =y



De ahi que el anterior cociente entre los factores de transporte se transforme en:

2
AoRPSI 1 1
‘ 533 5\3
Ko, R§ by’ y’
n

La (7.16) y esta nueva version de la relacion entre factores de transporte, al ser

reemplazadas en la (7.20) dan como resultado la ecuacién diferencial del flujo

gradualmente variado para un canal rectangular ancho™”:

10

20
b _¢ V) (7.23.)

ds ]{yﬂj’?
y
7.3 TIPOS DE PERFIL DE FLUJO

El aspecto de la funcién representada por la (7.22) deja entrever que la y = f( s ) debe estar

relacionada con las profundidades normal y critica. Por la misma razén, el correspondiente
perfil de flujo debe localizarse con respecto a ellas. Esto es, dentro de las zonas definidas en
la seccién 6.3.3.

De aqui se sigue que no es factible que exista un niimero ilimitado de tipos de perfil de
flujo, sino, uno por cada una de las tres zonas de una corriente y en las cinco clases posibles
de canal, ya sefialadas en la seccién 6.3.2.

De este modo se establece una clasificacién de perfiles de flujo que utiliza una combinacién
entre la variedad de canal y la zona del flujo. Los perfiles de flujo incluidos en ella son:

Un total de trece perfiles de flujo fisicamente viables, ya que los A,, H, no pueden crearse,
segun se desprende de la seccién 6.3.3.

32 Esta versién de la ecuacién diferencial estd basada en la ecuacién de Manning para flujo uniforme. Es
posible obtener otra con el uso de la de Chezy. Se deja como ejercicio para el lector.
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7.3.1 ANALISIS DE LOS PERFILES DE FLUJO

En la figura 7.1 aparecen los trece perfiles. Como se observa, se trata de curvas que se
caracterizan por ser mondtonamente crecientes o decrecientes. Las respectivas formas han
sido sintetizadas a partir del anélisis de la ecuacién general (7.20). También se acostumbra
utilizar la ecuacién (7.23), ya que facilita enormemente el trabajo. Por consiguiente, cabe
emplearla acd para este propdsito y considerar generalizables los resultados para cualquier
tipo de seccion.

—_ SI
n
T e
b R“—K___ s, MZ—_\_‘—_\K %
e 8,
y
\\ 34_3'// c
‘\__‘_\“
(a) {b)
A
“c
Ay __4“'——
@ {®
FIGURA 7.1

El andlisis utiliza dos propiedades relacionadas con la ecuacion:

1. El signo del coeficiente diferencial, y'.

a. Si y'>0, la profundidad de la corriente se incrementa con la abscisa y de este modo la

velocidad media disminuye. Se habla entonces de un perfil de flujo retardado. Todos los
que ocurren en las zonas / y 3 son de esta indole.

b. Si y'<0 la profundidad decrece con la abscisa y asi la velocidad media se incrementa.
Se dice, en consecuencia, que el perfil de flujo es acelerado. Se trata de los de la zona 2,
exceptoel C, endonde y'=0.

Para desarrollar el andlisis de modo mas comodo, es conveniente reescribir la (7.23) de la
siguiente manera:
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Y= S
Y=S, o
Donde:
10
y ?
NM =1—|2e (7.24.)
y
3
DM = 1—()"‘] (7.25.)
y

El signo del coeficiente diferencial aparece al comparar el del denominador y numerador.
La pendiente del fondo se toma positiva, excepto para un canal de tipo A.

2. Las asintotas*®. Son de tres clases:

a. El flujo uniforme.

En la (7.23):
10 10
3 3
Lzm(&j == 1—(&j =0=y'=0"
y y (7.26.)
y =y,
10 10
3 3
le(y”j == 1—(ﬁj =0=y'=0
y y (7.27.)
y=y,

Es evidente que un coeficiente diferencial nulo equivale a la condicién de flujo uniforme.
b. Flujo muy profundo.

En la (7.23):

326 Como es habitual, se busca determinar el limite de y’ cuando la profundidad toma ciertos valores. El
procedimiento consiste en calcular el limite en la (7.23), para su denominador o numerador o ambos, segtin el
caso.
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c. Flujo Critico.

De nuevo en la (7.23):

Lim| S == Y=o

Lim | S :—oo:;y':_oo

y—oy,

(7.28.)

(7.29.)

(7.30.)

La posibilidad o no de presentar una u otra asintota depende de la zona de la corriente. Para
eso se deben tomar los valores relativos de las profundidades. Asi en la zona 3 y 2, sélo

pueden darse del tipo a o c. La zona I admite cualquiera de las tres.

Se deduce a continuacion la forma de los perfiles de flujo de los canales S y M, con base en
el signo de la primera derivada (pendiente del perfil de flujo) y de la existencia de asintotas.

Una mirada a estas ultimas permite inferir la curvatura de cada tipo de perfil de flujo.
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7.3.1.1 PERFILES DE FLUJO DE UN CANAL TIPO S

PERFIL §;
Zona 3:

1. Valores relativos de las profundidades®’:
La profundidad critica supera a la normal por ser el canal S. Este hecho, y la

ubicacién de la corriente en esta zona sirven para concluir que la profundidad esta
entre el fondo y la profundidad normal (figura 7.1a).

0<y<y,y<y
2. Signo de la primera derivada:
Los valores relativos de las profundidades se llevan a la (7.24) y a la (7.25)

respectivamente:

10 10

E 3
y<y0:>[y”J >]:>NM=]—[y"j <0
y y

NM <0
=25, —=y'>0
DN <0

3 3
y<yc,:>(y0] >I:>DN=I—[ij <0
Yy y

3. Asintotas:

El perfil de flujo comienza desde algtin control hidrdulico en la zona de aguas
arriba. Desde alli tiende asintdticamente a la profundidad normal (ecuacién 7.27).
Existe una asintota tipo a en la zona de aguas abajo.

4. Conclusion:

Se trata de un perfil de flujo retardado y convexo®*®. Se inicia aguas arriba y se
aproxima por debajo a la profundidad normal.

27 Por tinica ocasién se entrega el procedimiento mas o menos detallado. Debe servir de ejemplo para
proceder en los siguientes casos por analizar.
28 Se sobrentiende: observado desde arriba.
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PERFIL §,
Zona 2

1. Valores relativos de las profundidades (figura 7.1a):

Yo <Y<Y,
2. Signo de la primera derivada en la (7.24) y la (7.25):

10
3
y>y0:>(y"j <I= NM >0
y

= y'<0

3
Y<yc:>[ij >1= DN <0
Yy

3. Asintotas:

A partir de las profundidades que demarcan la zona. Tipo a en la zona de aguas
abajo (ecuacidén 7.26) y c en la de aguas arriba (ecuacién 7.30).

4. Conclusion:

Es un perfil acelerado y concavo. Se inicia con régimen critico aguas arriba y se
aproxima por encima a la profundidad normal.

PERFIL S,
Zona [/

1. Valores relativos de las profundidades (figura 7.1a):
y > yc’ y > y()

2. Signo de la primera derivada en las ecuaciones (7.24) y (7.25):

10
3
y>y0:>(y"j <I=NM >0
Yy

=y>0

3
y>yc:>[y‘] <I=DN>0
y
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3. Asintotas:

Tipo c en la zona de aguas arriba (ecuacién 7.29) y b en la de aguas abajo (ecuacién
7.28).

4. Conclusion:

Corresponde a un perfil de flujo retardado y convexo. Se trata de flujo subcritico en
un canal de tendencia supercritica. Se inicia aguas abajo con la asintota tipo b y
termina con régimen critico aguas arriba.

7.3.1.2 PERFILES DE FLUJO DE UN CANAL TIPO M

PERFIL M;
Zona 3 (figura 7.1b):

1. Valores relativos de las profundidades:
0<y<y,y<y,

2. Signo de la primera derivada en las ecuaciones (7.24) y (7.25):

10

3

y<y0:>(y”] >1=NM <0
y

=y>0

3
y<y0:>(y”J >I=DN<0
y

3. Asintotas:
Tipo c en la zona de aguas abajo (ecuacién 7.30).
4. Conclusién:

Se trata de un perfil de flujo retardado y céncavo. Se inicia aguas arriba y busca
rdpidamente la profundidad critica.

PERFIL M,
Zona 2 (figura 7.1b):

1. Valores relativos de las profundidades:
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y(,'<y<y()

2. Signo de la primera derivada en las ecuaciones (7.24) y (7.25):

10

3

y<y0:>[y"j >1=NM <0
y

= y'<0

2
y>y6:>(y‘} <I= DN >0
y

3. Asintotas:
Tipo c en la zona de aguas abajo (ecuacién 7.29) y a en la de arriba (ecuacioén 7.27).
4. Conclusion:

Es un perfil de flujo acelerado y convexo. Se inicia aguas abajo con la profundidad
critica y de ahi se aproxima por debajo a la profundidad normal.

PERFIL M,
Zona [ (figura 7.1b):
1. Valores relativos de las profundidades en la (7.24) y la (7.25):
Y>>V, Y>>,
2. Signo de la primera derivada en las ecuaciones (7.24) y (7.25):
y 3
y>y, =|%| <I=NM >0

y
=y'>0

2
y>ycz>(ycj <I=DN>0
y
3. Asintotas:

Tipo b en la zona de aguas abajo (ecuacion 7.28) y a en la de aguas arriba (ecuacion
7.26).
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4. Conclusién:

Corresponde a un perfil de flujo retardado y céncavo. Se inicia aguas abajo con una
asintota tipo b y de alli, hacia aguas arriba, se aproxima por encima a la profundidad
normal.

7.3.2 CARACTERISTICAS DE LOS PERFILES DE FLUJO

1. Los perfiles de flujo de la zona 3 son supercriticos retardados. En el caso de los canales
M ,A,H , cuya naturaleza es subcritica, tienen forzosamente que ser inducidos por la
actuacion de compuertas, o también, por la presencia de pendientes altas aguas arriba de
donde inicia el canal. En esta situacion particular se les debe considerar como la evolucién
de un perfil de flujo del tipo S, (figura 7.2). Al ingresar en los canales de las
denominaciones citadas la corriente supercritica se encuentra con unas pendientes
inadecuadas para mantener un régimen supercritico y de ahi que se inicie inmediatamente
un incremento de la profundidad. El retardo no se puede prolongar indefinidamente, de
suerte que esta clase de perfiles de flujo busca rdpidamente la profundidad critica. Su
desarrollo se completa, por esta razén, en un corto recorrido del canal.

En los canales S, si bien la pendiente del canal es en principio adecuada para dar cabida a
una corriente supercritica, podria no resultar apta para la intensidad de éste y por ello el
perfil de flujo se retarda también (figura 7.4). No obstante, la evolucién de éste en la zona 3
se da, comparativamente, en una mayor longitud.

Todos los perfiles de flujo de la zona 3 hacen parte, en una gran mayorfa de veces, de un
resalto hidraulico™ (figuras 7.2 y 7.3) **.

%

2
5, ‘

a
M

FIGURA 7.2

329 a existencia o no del resalto hidrdulico queda supeditada a la longitud del canal y a las condiciones aguas
abajo. Por ejemplo, en un canal H podria no formarse uno si el canal es corto y termina en un salto
hidraulico.

330 A 1os ilustrados en las figuras citadas deben adicionarse el A; y el Cs.
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2. Los perfiles de flujo de la zona [ aparecen como consecuencia de la acumulacion de
liquido aguas abajo. Si éste es inducido por compuertas, su grado de apertura debe ser
suficientemente pequefio para crearlo (figura 7.4); en vertederos, adecuadamente altos.

Un S, es también relativamente corto, pues refleja el intento de establecer régimen
subcritico en un canal de naturaleza supercritica (figura 7.4). Igual cosa cabe afirmar para
un C,;. No sucede asi con los perfiles de flujo M, ( figura 7.3).

=

FIGURA 7.3

3. La zona 2 es ocupada por perfiles de flujo de cardcter subcritico, excepto en el caso del
S, . Los perfiles A,, M, exhiben un crecimiento asintdtico hacia la zona de aguas arriba.

El H,también lo presenta, aunque no asintético, ya que la profundidad normal se sitiia en
el infinito.

FIGURA 7.4
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7.4 INTEGRACION DE LA ECUACION DIFERENCIAL

Alcanzar soluciones cerradas de la ecuacién diferencial del flujo gradualmente variado
resulta complicado, atin para la situacién simple de un canal rectangular (ecuacién 7.21). Es
un procedimiento a duras penas manejable para un canal rectangular muy ancho (ecuacién
7.23).

Por ello, en tiempos anteriores, se acudia en la ingenieria a soluciones analiticas

aproximadas, basadas en gréficos y tablas®.

El vertiginoso desarrollo del cdlculo electrénico en los ultimos 25 afios, ha alentado la
aplicacion intensiva de métodos numéricos a la solucién de ecuaciones diferenciales. Esto
hizo que la prictica de la ingenierfa tendiera cada vez mds a evitar la utilizacién de los
engorrosos procedimientos analiticos y asi se generalizara el uso de soluciones numéricas
que, entre otras cosas, tienen la ventaja de ser mds expeditas.

Acorde con esta tendencia, se hard aqui referencia tinicamente a soluciones basadas en
métodos numéricos.

Se trata en esencia de reescribir la expresion (7.6) como una ecuacion diferencial en
diferencias finitas. Esto es, en transformar la representacion infinitesimal en otra que
emplea incrementos finitos de las variables que asi lo requieran.

Vista de esta manera, la representacion del perfil de flujo se debe dar en términos de As y
Ay (figura 7.5). De este modo, éste queda subdividido en n intervalos de forma trapezoidal

(figura 7.5).

Condicion de Bonde Externa— €]

&
Eh
le-A 5

FIGURA 7.5

El k-ésimo intervalo queda delimitado por una entrada i y una salida i+, para una corriente
supercritica (figura 7.5). En una subcritica la entrada corresponde a i+1 y la salida a i,

3l yer [1].
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La (7.6) llevada a diferencias finitas se constituye en la ecuacién diferencial del k-ésimo
intervalo:

AE -
—=5 -8 7.31.
e TSy ( )

Se tienen las siguientes equivalencias, de acuerdo con la figura 7.6:

As =5, =, (7.32)
AE=E,.  —-E, (7.33.)
Ademéds, al caracterizar el intervalo por una longitud finita As, ya no es factible hablar de
una tnica pendiente de la linea de energia, sino, de una a la entrada y otra a la salida del

intervalo®®. De alli que la pendiente de la linea de energia asociada a éste tenga que ser el
valor medio de las dos extremas:

Sy = é(s L+, ) (7.34)

Calculo +—

S

o=

Fotr

@ is1

(a) )

FIGURA 7.6
Por otra parte, al tratarse de una ecuacién diferencial de primer orden, su definicién no
queda completa si no se le adiciona una condicion de borde (figura 7.6). Esto es:
F>lLen s=s,y=Y,

(7.35.)
F<lens=s,, Y=Yy

332 B claro entonces que i es sinénimo de aguas arriba e i+ de aguas abajo.
333 Por el contrario, a cada intervalo infinitesimal le corresponde una tnica pendiente de la linea de energia.
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De esta manera la entrada de cada intervalo contiene la condicién de borde de la ecuacién
diferencial. El método general resuelve la (7.31), intervalo por intervalo. La solucién en
cada uno se constituye en la condicién de borde para el cdlculo en el siguiente.

El proceso resolutivo se inicia con el primer intervalo, el cual se encuentra para flujo
supercritico en el extremo de aguas arriba, (figura 7.6a) y en el de aguas abajo para
subcritico (figura 7.6b). All{ se tienen valores conocidos de abscisa y profundidad.

En §= sinicial ’ y = yinicial
Esta se denomina condicion externa de borde.

El régimen supercritico se calcula desde arriba hacia abajo (figura 7.6a). El subcritico desde
abajo hacia arriba (figura 7.6b)**.

Para desarrollar el procedimiento descrito se emplean habitualmente dos métodos, que se
desprenden directamente de la ecuacion (7.31):

1. Variar la profundidad a partir de la condicién de borde para determinar la abscisa
correspondiente a dicha profundidad. En forma simbdlica es:

y=s

2. Cambiar la abscisa desde la condicién de borde y establecer la profundidad respectiva.
Simbdlicamente:

Sy

En la literatura estas técnicas se conocen como métodos por pasos, en el sentido que se
asigna un paso, Ay o el A4s, seglin el caso, para realizar la integracion. El primero se

designa método directo de los pasos. El segundo, estdndar por pasos.

7.4.1 METODO DIRECTO DE LOS PASOS

La idea de este procedimiento es bastante simple. Parte del despeje de la (7.31):

As =A—E_ (7.36.)
S, =Sy

o

Que también puede representarse de acuerdo con la (7.33) y la (7.34):

3 Como se indica en la (7.35), las condiciones de borde estin ubicadas en los extremos opuestos del
intervalo de acuerdo con el tipo de flujo. En régimen supercritico se sitia en la parte de aguas arriba del
intervalo. En el de aguas abajo en subcritico. Es conveniente resaltar que es imperioso proceder de esta
manera por el desconocimiento previo de las otras profundidades diferentes a las inherentes a cada control
hidraulico. No obstante, en caso de conocer alguna aguas arriba o aguas abajo puede calcularse en cualquiera
de los dos sentidos independientemente del régimen de flujo.
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As = E ~E; (1.37.)

5005, +5,,)|

En el caso del flujo supercritico se conocen las variables subindicadas i y del subcritico las
que tienen subindice i+1.

De modo que para calcular As basta con reemplazar y, en la (7.37) para régimen
supercritico; por y, para el subcritico.

En vista de que un perfil de flujo es una curva monétonamente creciente o decreciente, las

profundidades propuestas deben aumentar o disminuir durante el proceso*”.

El valor correspondiente de la abscisa se obtiene por medio de las siguientes expresiones:

S, =8, +A4s F>1 (7.38.)
s, =S, +A4s F<1 (7.39.)

Si bien el método es bastante sencillo en el aspecto operativo, tiene el inconveniente que no
permite determinar la profundidad en una abscisa precisa. Por lo mismo, resulta inaplicable
en canales con seccién transversal variable.

7.4.2 METODO ESTANDAR DE LOS PASOS

La introduccién de este procedimiento se halla plenamente justificada en la necesidad de
solventar la dificultad citada para el recientemente descrito. Permite, en consecuencia,
establecer la profundidad en una abscisa en particular. Esto es:

Yie, =S (Siy,)

A partir de la (7.37) pueden ponerse en forma explicita las variables que contienen la
profundidad:

E, -E =[sa—1(sfi +5,. )}As

2

Después de efectuar el producto indicado en el miembro derecho:

E, -E=5,45-(s, +S,i+[)§

35 Por ejemplo, el valor de la profundidad debe disminuir al realizar el calculo de un perfil S,. Lo contrario
sucede con el M, . En este tltimo se sobrentiende que la profundidad aumenta en el sentido que se realiza el
cdlculo, esto es, a contraflujo.
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El cual es equivalente a:

Asg _asg

i+1 i f-_ +S(1AS
2 72 !

Jiv

Una vez se organizan las variables segiin los indices, se consigue™*:

E,, +£Sf, =E, —ﬁsf, +S,As F > 1 (7.40.)
2 i+l 2 i

As

Ei—fsf =E, +—S, —S,As F<1 (7.41)
2 i 2 i+

En el miembro izquierdo de la (7.40) o la (7.41) la profundidad por determinar estd
contenida en la funcion de energia especifica y en la expresion para la pendiente de linea de
energia. El derecho contiene las variables de la condicién de borde del intervalo, asi como
la constante S As. Se trata, por tanto, de un término asi{ mismo constante, de suerte que es

véalido escribir:

E,, +%Sﬁ+’ =cte; F>1 (7.42.)
E - %Sfi =cte,,, F<1 (7.43.)

Si se ignora la segunda componente del miembro izquierdo de las dos expresiones, se tiene:

E

i+ = Cle;

E =cte,,

Que no es mds que la conocida funcién de energia especifica (ver capitulo 3). Es claro
entonces que la (7.42) y la (7.43) representan la funcién de energia especifica més el efecto
adicional de la resistencia al flujo.

Con base en la (2.43) y 1a (7.2), 1a (7.40) se deja reescribir asi:

o , mOAs . (7.44.)

336 Qe arregla la expresion para explicitar las variables que se requiere evaluar en cada paso. Aparecen dos
formas, segin el régimen de flujo.
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La (7.44) se constituye en la férmula de recurrencia para la aplicacién de esta metodologia
auna corriente supercritica.

Idéntico resultado puede obtenerse en flujo subcritico:

2 212
yral oL L, (7.45.)

En el caso particular de un canal rectangular la (7.44) llega a ser:

2 212
oL oL _ (7.46.)
Zg i1 Yiss (b y )5 3
2 i+1/ 41
[(b +2yi+l )2J

i+

yi-H +

Para un paso dado, 4s, es necesario resolver la (7.40) y la (7.41) para diversas abscisas del
canal. En caso de que el cdlculo cubra la entera longitud de un canal, L, el nimero de
calculos asciende a:

£+]
As

El elemento que determina una nueva ecuacién en cada posicién en el canal es el valor del
término constante. Esto, porque éste cambia de abscisa en abscisa.

Por lo expuesto hasta acd podria afirmarse que el método indicado en la (7.40) y la (7.42)
es el ideal para calcular un perfil de flujo. Tiene, no obstante, una notable dificultad
operativa que se puede visualizar rdpidamente en la situacién simple del canal rectangular
(ecuacién 7.46). Dicha dificultad tiende a hacerse mds ostensible en otros tipos de seccidn
transversal®”’.

De aqui se sigue que es imposible contar con una solucién analitica para estas ecuaciones.
Por consiguiente es indispensable acudir a un método numérico. En vista de esto, y como el
procedimiento debe repetirse muchas veces en funcién del niimero de intervalos definidos,
resultaba demasiado engorroso, y hasta impracticable, hasta tiempos recientes. Empero, el
notorio progreso en materia cdlculo electrénico de los dltimos 25 afios ha fomentado su
paulatina adopcién como metodologia principal de cilculo.

Puede emplearse en canales de seccién variable (alli incluidos los naturales), como se
infiere, por ejemplo de la (7.46).

337 En este punto se comprende cabalmente el porqué de la denominacién de método directo de los pasos.
Basta simplemente con reemplazar la profundidad en la (7.37) para obtener la abscisa en forma inmediata.
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7.5 EL CALCULO DE UN PERFIL DE FLUJO

Aunque no se haya dicho expresamente y a lo largo de este libro se haya dado otra idea, en
la realidad préctica los canales no se construyen siempre en un Unico tramo, sino en
varios*®, o también, sistema de canales conectados en serie.

Se dice que un tramo se transforma en otro cuando cambia su pendiente, rugosidad,
seccidn transversal o también el caudal, o cualquier combinacién de estos pardmetros®”,

En el sitio donde un tramo se cambia en otro puede o no configurase un control hidraulico.
Un ejemplo clésico de formacién de uno lo constituye el paso de una pendiente subcritica
(M, H, A) a una supercritica, $**.

Muchas veces es la exigencia topografica quien obliga a plantear trazados en varios tramos,
algo similar a lo que sucede con una carretera. De otra parte, los canales naturales se
consideran un caso extremo de esta tendencia.

El célculo perfiles de flujo en sistemas de canales se basa en el desarrollado para un canal
de un solo tramo. De manera que resulta conveniente, en primer lugar, mostrar cémo se
realiza éste.

7.5.1 CANAL DE UN SOLO TRAMO

La metodologia por describir tiene como objeto resolver la ecuacién diferencial del flujo
gradualmente variado. Cualquiera que sea el método elegido, debe partir de una actividad
comiin: la identificacién del tipo de perfil de flujo que se va a calcular. Es decir, de
clasificarlo segtin lo descrito en la seccién 7.3.1 y figura 7.1. Para ello es necesario reunir la
siguiente informacion:

1. Las profundidades critica y normal del canal. Con estos resultados, o con el valor de la
pendiente®!, se pasa a clasificar el canal.

2. Determinar si la corriente es producida por una o dos condiciones externas de borde.
Estas pueden ser estructuras de control del flujo del tipo descrito en el capitulo 4
(vertederos y compuertas), orificios, estrechamientos (por ejemplo pilas de puentes), saltos
hidraulicos, etc. En suma, toda parte del canal, arriba o abajo, que aporte un valor inicial de
profundidad.

338 También se les puede llamar luces, aunque este término es menos habitual.

3% Pueden encontrarse estructuras de control de flujo en medio de un tramo dado de canal. También pilas de
puentes u otros estrechamientos que pueden ser o no controles hidrdulicos. En todo caso, no definen
forzosamente un nuevo tramo de canal.

30 E] flujo comienza a acelerarse desde el canal subcritico y continiia a través del supercritico. Esta condicién
se asemeja bastante a la de un vertedero, de suerte que la corriente alcanza el estado critico en el punto donde
se da el cambio de pendiente.

1 Es el caso de un canal horizontal o adverso.
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La presencia de dos condiciones externas de borde fuerza, sin duda, la existencia de dos
perfiles de flujo: uno subcritico con procedencia de aguas abajo y otro supercritico desde
aguas arriba. Debe, consecuentemente, considerarse la existencia de un resalto hidraulico*.

La actuacién de una condicién externa de borde resulta fundamental para establecer la zona
en que se encuentra el perfil de flujo, pues ella es quien lo ubica con respecto a las
profundidades normal y critica. Por ejemplo, en un canal M una compuerta puede inducir
aguas arriba un perfil M, oun M,, segtn su grado de apertura.

Una vez obtenido esto, se puede proceder a calcular el perfil de flujo con base en la
aplicacidn sistemadtica de la (7.37) o de alguna de las ecuaciones (7.42) o (7.43).

Modernamente este computo se efectia con la ayuda de software especializado, el cual
emplea el método estdndar de los pasos como algoritmo. En épocas anteriores, donde se
carecia de un apoyo informatico més eficiente, se hacia imperativo acudir a un cdlculo
manual con el método directo de los pasos. Actualmente la ausencia de un software
especializado puede solventarse al programar un célculo sistemdtico tabulado. La
metodologia que se expone a continuacién elabora estas tablas en la hoja electrénica de
Excel, con el apoyo de funciones escritas en Visual Basic para Excel.

Se parte de los siguientes datos generales independientemente del método escogido™:

Tipo de seccidn transversal
Caudal

Pendiente del fondo
Coeficiente de Manning
Coeficiente de Coriolis
Coeficiente de Boussinesq

Cada modalidad del método de los pasos precisa de un disefio particular de tabla.
Enseguida se procede a detallar por separado la elaboracién de cada una.

7.5.1.1 TABULACION DEL CALCULO POR EL METODO DIRECTO DE LOS PASOS

A los datos generales, citados arriba, debe agregarse la definicién de:

Paso, Ay

Simboliza Ay la diferencia de profundidad entre dos puntos consecutivos en un perfil de
flujo (figuras 7.6a y 7.6b). Antafio, cuando se procedia con la ayuda de una calculadora

*2 No obstante, la posibilidad de existencia de un resalto hidraulico a esta altura debe mirarse apenas como
una hipétesis pues es precisamente el cdlculo del perfil de flujo quien la confirmara o la negara.
33 En suma: los pardametros del problema hidraulico, definidos desde el final del capitulo 1.
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344

simple, se asignaba a Ay un valor variable durante el cdlculo’. Hoy en dia se utilizan

valores constantes, por las razones ya expuestas; se aconseja que sean lo mds pequefios
posibles para evitar la llamada inestabilidad numérica de las soluciones™. Por ejemplo:
Ay=1I1mm resulta bastante conveniente.

Ay puede tener signo positivo o negativo de acuerdo con la pendiente esperada, y”, para

cada tipo de perfil de flujo y la localizacion de la condicién externa de borde externo. Por
ejemplo, para los perfiles de la zona 3 tiene signo positivo. Para los de la zona I negativo™®.

En cada nuevo punto del perfil de flujo la profundidad correspondiente se determina asi:
Yies = Vit 4y F>1

(7.47))
Vi =Y, +4y F<1

Explicacién de la tabla anexa:

1. Aparecen n filas, que se corresponden con el nimero de puntos del perfil de flujo. El
célculo se realiza desde arriba hacia abajo. Dos filas consecutivas constituyen un intervalo
de célculo. De esta manera cada fila superior contiene la condicién de borde, o entrada a
cada intervalo, y la inferior un nuevo punto de cédlculo. Asi, la 1y la 2 conforman el primer
intervalo y en la 1 estd la condicién externa de borde. La fila superior i corresponde a la
condicién interna de borde del intervalo en un perfil de flujo supercritico. Asi mismo, la
i+1 cumple las mismas funciones para uno subcritico.

El oficio particular de cada fila es detallar secuencialmente los cdlculos que llevan a estimar
la abscisa asociada a cada profundidad. En régimen supercritico se procede desde una
profundidad i hacia una i+/ , mientras que en subcritico desde una profundidad i+/ hacia
una i, como es posible observar explicitamente en la tabla anexa. Este detalle adquiere
importancia en el momento de evaluar la AE=FE,_  —E,. De suerte que en una corriente

supercritica la E,,, aparece en la fila donde van los cdlculos nuevos. En subcritico, en esta

1

misma posicién se hallaes E;.

2. La tabla incluye 12 columnas. En la 1 se indica en qué punto se van hacer los cdlculos™.

De aqui en adelante la distribucién de las columnas es coherente con la secuencia como se
desarrolla el célculo en este método:

3 Con el objeto, sin duda, de acortar el procedimiento al maximo.

35 Una solucién es calificada inestable cuando resulta absurda al compararsele con un valor de referencia. Se
le denomina asi mismo ruido numérico. Una sefal inequivoca de ruido en este método, y en el otro, es el
incremento del abscisado con el célculo en flujo subcritico, y el decrecimiento en supercritico.

6 En 1a zona 2 es variable. Negativo para los supercriticos y positivo para los subcriticos.

347 Esta columna es meramente orientadora y se puede omitir perfectamente.
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Columna 2. La profundidad del flujo cuyo correspondiente abscisado se pretende
calcular.

Columnas 3, 4, 5. Propiedades geométricas de la seccion transversal empleada.
Columna 6. La energia especifica producida por la profundidad que se fijo.

Columna 7. Pendiente de la linea de energia correspondiente a la profundidad. Se
evalda con ayuda de la (7.2).

Columna 8. Variacién de la energia especifica dentro del intervalo que forman dos
filas consecutivas. Aplica la (7.33) con los datos de la columna 6.

Columna 9. La pendiente promedia de la linea de energia en el intervalo. Se calcula
con la (7.34). Utiliza las pendientes de la linea de energia computadas
en la columna 7 para dos filas consecutivas.

Columna 10. Separacién entre las abscisas de dos profundidades consecutivas As .
Se evalda al aplicar la (7.37) con los resultados obtenidos en las
columnas 8 y 9.

Columna 11. La abscisa correspondiente a la profundidad introducida en la columna
2. Se emplean la ecuacién (7.38) o la (7.39).

Columna 12. Se computa la funcién de momentum asociada a la profundidad de la
columna 2.



7.5.1.2 TABULACION DEL CALCULO POR EL METODO ESTANDAR DE LOS PASOS

Al igual que sucedia con el anterior caso, se debe adicionar la definicién de:
Paso, A4s.

Es positivo 4s si el perfil de flujo es supercritico, y negativo si es subcritico’®. En el
primer caso la abscisa se incrementa durante el procedimiento y en el segundo se
decrementa. Al igual que sucede para el método directo, la tendencia moderna es usar
valores constantes y pequefios para esta variable, por ejemploAs=17mm. Ello evita la

mencionada inestabilidad numérica.
Explicacién de la tabla anexa:

1. Las filas desempefian la misma funcién y siguen el esquema operativo citado para el
método directo de los pasos.

2. La tabla contiene seis columnas. La columna 1 desempeiia el mismo oficio descrito para
el método directo de los pasos.

1 2 3 4 5 6
Punto s y E S¢ M
1 C. Borde C. Borde
2
3

i+1

i+1

n

Columna 2. La abscisa en donde se va a establecer la profundidad del flujo. En cada
fila se determina con base en la ecuacion (7.38) o la (7.39).

Columna 3 La profundidad, a partir de la segunda fila, se calcula con ayuda de la
(7.40) o 1a (7.41). Es preciso servirse de algiin procedimiento numérico
de tanteo; por ejemplo el llamado de sobre relajacion. En esta fila la
cte se obtiene con el miembro derecho de la (7.40) o de 1a (7.41):

38y asi debe reflejarse en la (7.39).
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ctel.=E,—£va+SOAs F>1
i 2 i

As

cte, =E ,+—S

i+ i+1 2 fivr _SOAS <1

Como existen dos soluciones posibles para la (7.42) o la (7.43), el operador debe estar
consciente de cudl debe ser la apropiada. Si se ocupa de un perfil de flujo subcritico debe
elegir la raiz correspondiente™’. Lo mismo en el caso del supercritico.

Cualquiera que sea el método seleccionado, la tabla debe completarse bien sea hasta
alcanzar una profundidad de referencia® u otra, o alcanzar un abscisado predeterminado.

En el caso de los perfiles de flujo supercriticos de la zona 3, excepto el S,, la practica m4s
conveniente es llevar el computo hasta las proximidades de la profundidad critica®™'. De
idéntico modo se debe proceder con los S, y C;.

En los perfiles de flujo que tienden a la profundidad normal el cdlculo se suspende cuando
una profundidad se iguala con la normal. En régimen supercritico, perfiles de flujo
S,,S;,C;, lalongitud de éstos tiende a ser relativamente mds corta que la de sus similares

subcriticos*¥.

El H, no converge hacia alguna profundidad limite, de suerte que el criterio para

suspender su computo es forzosamente el del abscisado®.

EJEMPLO 7.1

Una alcantarilla circular de hormigén se inicia en una arqueta y termina al intersecar una
corriente natural donde descarga como un chorro libre. Hallar la distancia L que se requiere
para alcanzar la descompresion del flujo dentro del tubo.

Datos:

Q=4m’s™
n=0.015
S,=0
d,=15m

349 Esto, sin duda, constituye una corroboracion adicional del concepto de accesibilidad del flujo (capitulo 3).
330 gy decir, la normal o la critica.

31 No puede efectuarse hasta la profundidad critica misma porque alli y'= oo,

352 . . . . . . .
52 La razén es que la velocidad media es comparativamente mds alta en el flujo supercritico. Por tanto, se

inducen en este tipo de régimen pérdidas hidraulicas, también comparativamente, més altas. Estas facilitan el
logro de un rapido equilibrio entre la carga gravitatoria y la disipativa.

3 Algo similar podria ocurrir eventualmente con el perfil A,, dado su cardcter asintStico. En general, para
todos aquellos, de la misma indole, que no alcancen a estabilizar la profundidad normal.
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SOLUCION

La corriente ingresa a la alcantarilla presurizada, gracias al nivel en la arqueta (ver figura
1.2). En un punto aguas abajo se despresuriza. El valor nulo de la pendiente permite
concluir que el canal es un H. El tnico perfil de flujo compatible con la pendiente es un
subcritico H,, en vista de que la corriente se proyecta fuera de la conduccién. Requiere
éste, una condicién externa de borde aguas abajo, en este caso el salto hidrdulico. En
consecuencia, puede utilizarse como tal la profundidad critica. Esto es:

s=150m
y=y, =1.042m

Puede pensarse que el perfil de flujo comienza a formarse desde abajo hasta encontrar el
flujo presurizado aguas arriba. El procedimiento consiste en realizar el cdlculo hasta el
punto donde la profundidad de la corriente iguale el didmetro del tubo (y =d,)). Desde ahi

hacia aguas arriba se considera que el flujo estd a presion.

A modo de ilustracion se emplea para el computo el método directo de los pasos. Se hace
uso de un paso Ay =+ mm**. El resultado se entrega en la tabla anexa. Para abreviar la
presentacién, se incluye el detalle, paso por paso, de la parte inicial y final del
procedimiento. Entre éstas, se publica el resultado inicamente cada centimetro.

En la primera fila estdn los célculos correspondientes a la condiciéon de borde de aguas
abajo (externa). El computo se completa en esta primera fila hasta la pendiente de la linea
de energia. No aparecen en ella ni el resultado para el cambio en la energia especifica ni el

34 Es claro que el paso tiene que ser positivo, porque en este tipo de perfil de flujo se incrementa la

profundidad desde aguas abajo hacia aguas arriba. Esto signo tiene que ser conocido previamente por el
operador, no solamente para este caso sencillo sino para los mas complejos. Es por lo demds un paso previo
sin el cual no es posible emprender cualquier tarea de computo.
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del valor medio de la pendiente de la linea de energia porque el cdlculo se hace para un
intervalo. Esta primera fila considera E,,, al tratarse de un perfil de flujo subcritico.

1

En la segunda fila se evalda E, y ya es posible establecer el cambio en la energia especifica
y del valor medio de la pendiente de la linea de energia. Asi mismo, se computa un primer
cambio en la abscisa. Este resulta negativo, como era de esperarse, y esto se refleja en el
retroceso progresivo de la abscisa.

En las filas posteriores comparecen los mismos cdlculos citados para la segunda. Por
ejemplo, la tercera cierra el segundo intervalo, cuya condicién de borde estd en la segunda

fila.

La tabla introduce una columna de control, opcional®” , la segunda, que le sirve al operador

para percibir el grado de llenado de la alcantarilla

356

. Asi, el método se inicia con un llenado

del 69.5%.
y(m) yldy A(m’) P(m) Ry(m) E(m) Sr AE (m) Sy As(m)  S(m)  Sw(m)
1.042 0695 1311 \ 2.957 0.443 11.517029 0.006197 150.000
1.043 0696 1.312 2.959 0.443 1.517030] 0.006182 | -0.000002 | 0.006190 | -0.0003  150.000 -328.964
1.044 0.696 1.314 2.961 0.444 11.517036 0.006166  -0.000006 | 0.006174 | -0.0009 149.999 -109.485
1.045 0.697 1315 2.964 0.444 11.517045 0.006151  -0.000009 | 0.006158 | -0.0015 149.997 -65.6543
1.046 0.698 1316 \ 2.966 0.444 1.517059| 0.006135 | -0.000013 | 0.006143 | -0.0021 | 149.995 -46.8760
1.047 0.698 1.318 2.968 0.444 1.517075 0.006120 | -0.000017 | 0.006128 | -0.0027 149.992 -36.4455
1.048 0.699‘ 1.319 2.970 0.444 11.517096] 0.006105  -0.000021 | 0.006112 | -0.0034 149.989 -29.8086
1.049 0700 1.321 2.972 0.444 1.517120 0.006089 | -0.000024 | 0.006097 @ -0.0040 149.985 -25.2141
1.050 0.700 1.322 2.975 0.444 11.517148 0.006074  -0.000028 | 0.006082 @ -0.0046 149.980 -21.8450
1.060 0.707 | 1.336 2.996 0.446 [1.517624) 0.005927 | -0.000064 | 0.005934  -0.0107  149.901  -9.3336
1.070 0.714] 1.349 3.018 0.447 11.518449 0.005786  -0.000098 | 0.005793 | -0.0169 149.760 | -5.9231
1.080 0.720| 1.363 3.041 0.448 [1.519609 0.005652  -0.000131 | 0.005659 | -0.0231 | 149.557 | -4.3325
1.090 0.727 1.376 3.063 0.449 11.521089 0.005524 | -0.000162 ' 0.005530 | -0.0293 ' 149.292 | -3.4125
1.100 0.734] 1.389 3.086 0.450 |1.522877 0.005402  -0.000192 | 0.005408 | -0.0355 | 148.965| -2.8131
1.110 10.740 1.403 3.108 0.451 [1.524960 0.005286 | -0.000221 | 0.005292 ' -0.0418 | 148.575  -2.3919
1.120 0.747| 1.416 3.131 0.452 [1.527326 0.005175 | -0.000249 | 0.005181 | -0.0481 | 148.122  -2.0799
1.130 10.754 1.429 3.154 0.453 [1.529965 0.005069 | -0.000276 | 0.005075 | -0.0544 147.607 -1.8396
1.140 0.760| 1.442 3.178 0.454 |1.532866 0.004969  -0.000302 | 0.004974 | -0.0606 147.029 | -1.6491
1.150 10.767 | 1.454 3.201 0.454 [1.536019 0.004873  -0.000326 | 0.004877 | -0.0669 | 146.388 | -1.4943
1.160 0.774| 1.467 3.225 0.455 [1.539415 0.004781  -0.000350 | 0.004786 | -0.0732 | 145.684 | -1.3663
1.170 10.780 1.479 3.249 0.455 [1.543045 0.004694 ' -0.000373 | 0.004699 @ -0.0795 144918 -1.2586
1.180 10.787 | 1.492 3.273 0.456 [1.546901  0.004612 | -0.000396 | 0.004616 @ -0.0857  144.089  -1.1670
1.190 10.794 1.504 3.298 0.456 [1.550975 0.004533 | -0.000417 | 0.004537 | -0.0919 143.198  -1.0880
(Contintda)

355

minimas que deben tener para realizar los cdlculos. Pueden agregarse otras, en funcién de las necesidades.

Las tablas presentadas en las secciones 7.5.1.1 y 7.5.1.2 tienen por objeto dar una idea de las columnas

% Dado que el proceso de calculo es en sentido inverso al desarrollo del flujo, el operador percibe un llenado
de la conduccién a medida que el computo avanza, hacia aguas arriba.
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(Continuacion)

y(m) yldy A(@m’) P(m) Ry(m) E(m) S AE (m) Sy As(m)  S(m) | Sw(m)

1.200 0.800 1.516 | 3.323 | 0.456 1.555260] 0.004458 | -0.000438 | 0.004462 | -0.0981  142.245  -1.0194

1.210 10.807  1.528 | 3.348 @ 0.456 |1.559748 0.004387  -0.000458 | 0.004391 | -0.1043 141.230 | -0.9592

1.220 0.814] 1.540 | 3.373 | 0.456 1.564433] 0.004320 | -0.000477 | 0.004323 | -0.1104 | 140.153 | -0.9060

1.230 10.820 1.551 | 3.399 | 0.456 1.569309 0.004257 | -0.000496 | 0.004260 -0.1164 139.016 -0.8588

1.240 0.827 | 1.563 | 3425 | 0456 1.574369| 0.004196 | -0.000514 | 0.004199 | -0.1225 137.819 | -0.8166

1.250 10.834 1.574 | 3.452 | 0.456 [1.579610 0.004140 | -0.000532  0.004143 | -0.1284 | 136.561 | -0.7787

1.260 0.840 1.585 | 3.479 | 0.456 1.585024| 0.004086 | -0.000549 | 0.004089 | -0.1343 | 135.245 | -0.7446

1.270 10.847 1596 | 3.507 = 0.455 [1.590609 0.004036  -0.000566 | 0.004039 | -0.1401 133.870 | -0.7136

1.280 10.854 1.607 | 3.535 | 0.455 [1.596358 0.003990 -0.000582 | 0.003992 | -0.1459 | 132.437 | -0.6855

1.290 0.860 1.617 | 3.563 @ 0.454 [1.602269 0.003946  -0.000598 | 0.003948  -0.1515 130.947 | -0.6600

1.300 0.867 1.628 | 3.592 @ 0.453 [1.608338 0.003906  -0.000614 | 0.003908  -0.1571 129.401 | -0.6366

1.310 |0.874 1.638 | 3.622 | 0.452 [1.614560 0.003868 | -0.000629 @ 0.003870 | -0.1626 | 127.800 | -0.6152

1.320 0.880] 1.648 | 3.653 | 0.451 1.620934| 0.003834 | -0.000644 | 0.003836 | -0.1679 | 126.145 | -0.5956

1.330 |0.887 | 1.657 | 3.684 | 0.450 [1.627456 0.003804  -0.000659 | 0.003805 | -0.1731 | 124.437 | -0.5775

1.340 10.894 1.666 | 3.716 = 0.448 [1.634125 0.003776 | -0.000673 | 0.003777 | -0.1783 | 122.677 | -0.5610

1.350 0900 1.676 | 3.749 = 0.447 11.640937 0.003752 -0.000688 | 0.003753 -0.1832 120.867 | -0.5457

1.360 0.907 1.684 | 3.783 | 0.445 1.647893 0.003731  -0.000702 | 0.003732  -0.1881  119.008  -0.5317

1.370 10914 1.693 | 3.818 | 0.443 1.654990] 0.003714 | -0.000716 | 0.003715 | -0.1928 ' 117.101 | -0.5187

1.380 10.920 1.701 | 3.854 @ 0.441 1.662229 0.003700  -0.000730 | 0.003701  -0.1973 ' 115.148  -0.5068

1.390 10927 1.709 | 3.892 | 0.439 [1.669609 0.003691 | -0.000744 ' 0.003691 | -0.2017 | 113.151 | -0.4958

1.400 0.934| 1.717 @ 3.931 0.437 1.677131] 0.003685 | -0.000759 | 0.003685 | -0.2059 | 111.111 -0.4858

1.410 0940 1.724 | 3972 0.434 1.684797 0.003684 -0.000773 | 0.003684 -0.2098 109.030 -0.4765

1.420 10947 1.731 4015 | 0.431 1.692610 0.003689 | -0.000788 | 0.003688 | -0.2136 | 106.911 | -0.4681

1.430 0954 1.738 | 4.061 0.428 11.700573] 0.003698 | -0.000803 | 0.003698 | -0.2172 | 104.754 | -0.4604

1.440 0960 1.744 @ 4.111 0.424 11.708691 0.003715 | -0.000819 | 0.003714 | -0.2205 | 102.564 | -0.4534

1.450 10967 1.749 | 4.164 @ 0.420 [1.716973 0.003739 | -0.000836 @ 0.003738 | -0.2236 | 100.341 | -0.4472

1460 0974 1.754 | 4223 | 0415 1.725429] 0.003773 | -0.000854 | 0.003771 | -0.2264 | 98.090 | -0.4416

1.470 10980 1.759 | 4290 0410 [1.734077 0.003820 -0.000874 | 0.003818 -0.2289 95.811 | -0.4368

1.480 0987 1.763 | 4369 = 0.403 1.742943) 0.003887  -0.000897 | 0.003883 -0.2311 93.509 | -0.4327

1490 10994 1766 4473 0395 1.752075 0.003988  -0.000928 0.003982  -0.2330 91.188 -0.4293

1491 0994 1766 4486  0.394 1.753006 0.004002 -0.000931 0.003995 -0.2331 90.955  -0.4290

1492 0995 1766 4500 0392 1.753941 0.004017 -0.000935  0.004009  -0.2333 90.721 -0.4287

1493 0996 1766 4515 0391 1754881 0.004033 -0.000939  0.004025  -0.2334 90.488 -0.4284

1494 0996 1766  4.530  0.390 1.755825 0.004050 -0.000944 0.004041 -0.2336 90.254 -0.4281

1495 0997 1.767  4.548 0388 1.756774 0.004069  -0.000949  0.004060 -0.2337 90.021 -0.4279

1496 0998 1767  4.567 0387 1.757728 0.004091 -0.000954 0.004080 -0.2339 89.787  -0.4276

1497 0998 1767 4590  0.385 1.758688 0.004117 -0.000960 0.004104 -0.2340 89.553  -0.4274

1498 0999 1767 4617 0383 1.759656 0.004149 -0.000968 0.004133 -0.2341 89.319 -0.4271

1499 1000 1767  4.657 0379 1760633 0.004196 -0.000977 0.004173 -0.2342  89.085  -0.4270

La ultima columna incluye, a manera de ilustracién, una estimacién porcentual de la
pendiente del perfil de flujo, la cual se aproxima por medio de la ecuacién:

Sw =ﬂx100
As
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En este caso es negativa, como es de esperarse en un perfil de flujo acelerado.

De la tabla se concluye que la corriente se despresuriza en la abscisa 89.085 m”’. Desde
ahf hasta la descarga hay 60.915 m.

Este resultado puede observarse también en la grifica anexa. Para su elaboracién se ha
tenido en cuenta todos los pasos empleados (mds alld de los publicados en la tabla)*®,
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15 L K H |
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1.4 " ™~
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EJEMPLO 7.2

Se tiene un canal rectangular y horizontal el cual conduce una corriente supercritica
originada en una compuerta. El canal termina en un salto hidrdulico. Se pide dibujar el
perfil de flujo resultante.

Datos:

37 En este caso especial no es indispensable calcular el perfil de flujo H, a lo largo de todo el canal.
Constituye pues un ejemplo del limite del desarrollo del cémputo basado en una condicion fisica.
398 1 a calidad del dibujo serd mayor mientras mds fino sea el paso empleado.
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Q=2m%4
b=3m
n=0.016
a=0.13m
Voo =3.723 m
L =50m
a=1

p=1

SOLUCION

canal

Se requiere inicialmente determinar los perfiles de flujo creados. Se concluye rdpidamente
que se trata de un H ;, dado que existe aguas arriba una compuerta que actiia como control
hidréulico supercritico®. También un perfil de flujo H,, ya que se tiene aguas abajo un

salto hidrdulico que funge como control hidraulico subcritico. De ello se sigue que podria
formarse un resalto hidrdulico®®.

El perfil H, utiliza el punto donde se presenta la seccion contraida de la compuerta como
condicidn externa de borde. Esto es, de acuerdo con la (4.29) y la (4.35):

s=0+-2
C

c

y=C.a

Condicién externa de borde, aguas arriba

El H, se sirve del salto hidraulico (ver seccién 4.4.4.1) como condicién externa de borde:

s=50-3.5y,
Y=Je

Condicién externa de borde, aguas abajo

El célculo de ambas condiciones externas de borde depende de establecer el coeficiente de
contraccion y la profundidad critica.

Esta se obtiene rdpidamente con base en la (3.12):
v, =0.356 m

El coeficiente de contraccidn se obtiene a partir de las ecuaciones (4.43), (4.47) y (4.49):

3% Considérese que la compuerta se encuentra en la abscisa 0.

380 Se recuerda que siempre que operen dos controles hidrdulicos simultaneamente es factible que aparezca un
resalto hidrdulico. Sin embargo, es el grado de influencia que cada uno ejerce quien determina si el resalto
hidraulico se estabiliza, o es barrido hacia aguas arriba o aguas abajo. Los cdlculos se encargan de
corroborarlo.
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C, =0.629

De aqui:

0.13 _ 0.206
0.629 Condicion externa de borde, aguas arriba

y=0.629%0.13=0.0818 m

s=0+

§=50—-3.5%0.356 =48.752 m

0.356 Condicién externa de borde, aguas abajo®"
y=0.356 m

El perfil H; se computa hacia abajo desde la condicién externa de borde de aguas arriba,

hasta aproximarse en asintota vertical a la profundidad critica. El H, hacia aguas arriba
desde la condicion externa de borde de aguas abajo, hasta el inicio del canal. Se emplea, a
modo de ilustracién, para ambos casos el método estdndar de los pasos. Se utiliza un paso
As =0.1 m para el perfil de flujo supercriticoy As =—0.1 m para el subcritico.

En las siguientes tablas se da cuenta del desarrollo de los respectivos cdlculos. Inicialmente
se incluyen resultados detallados para el paso elegido, esto es, cada 10 cm. Posteriormente
la informacion se presenta cada / m con el fin de simplificar su publicacién. Para el perfil
de flujo supercritico se detalla el cdlculo segun la precision prefijada en la medida que éste
se aproxima a la profundidad critica.

Detalle del célculo del perfil de flujo H;

s (m) y(m) M (m’) E (m) Sy Sw (%) Yy

0.206 0.0818 1.671 3.463 0.51304 0.230
0.306 0.0825 1.658 3.413 0.50040 0.628 0.231
0.406 0.0831 1.646 3.363 0.48818 0.627 0.233
0.506 0.0837 1.634 3.315 0.47638 0.626 0.235
0.606 0.0844 1.622 3.268 0.46496 0.625 0.237
0.706 0.0850 1.610 3.222 0.45392 0.624 0.238
0.806 0.0856 1.599 3.177 0.44324 0.623 0.240
0.906 0.0862 1.588 3.133 0.43290 0.622 0.242
1.006 0.0868 1.576 3.091 0.42289 0.621 0.244
2.006 0.0930 1.474 2.712 0.33829 0.612 0.261
3.006 0.0991 1.387 2.407 0.27534 0.604 0.278
4.006 0.1051 1.310 2.156 0.22741 0.598 0.295
5.006 0.1110 1.243 1.948 0.19020 0.593 0.311
6.006 0.1169 1.183 1.773 0.16081 0.589 0.328
7.006 0.1228 1.129 1.625 0.13726 0.585 0.344

(Continua)

! ya se indicé que en un vertedero de pared gruesa la seccién critica se halla desplazada hacia aguas arriba
con relacion al extremo inferior del vertedero.
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(Continuacion)

s (m) Y (m) M (m’) E (m) St Sw(%) e

8.006 0.1286 1.081 1.497 0.11814 0.583 0.361
9.006 0.1345 1.038 1.387 0.10244 0.581 0.377
10.006 0.1403 0.999 1.292 0.08940 0.580 0.393
11.006 0.1461 0.963 1.208 0.07848 0.580 0.410
12.006 0.1519 0.930 1.134 0.06925 0.580 0.426
13.006 0.1577 0.899 1.069 0.06140 0.581 0.442
14.006 0.1635 0.871 1.011 0.05466 0.583 0.459
15.006 0.1693 0.846 0.959 0.04884 0.586 0.475
16.006 0.1752 0.822 0.913 0.04379 0.590 0.492
17.006 0.1811 0.800 0.872 0.03939 0.594 0.508
18.006 0.1871 0.779 0.834 0.03551 0.600 0.525
19.006 0.1932 0.760 0.800 0.03210 0.607 0.542
20.006 0.1993 0.742 0.770 0.02907 0.615 0.559
21.006 0.2055 0.725 0.742 0.02638 0.624 0.576
22.006 0.2118 0.709 0.717 0.02397 0.635 0.594
23.006 0.2182 0.694 0.694 0.02181 0.648 0.612
24.006 0.2247 0.681 0.673 0.01986 0.663 0.630
25.006 0.2315 0.668 0.654 0.01809 0.681 0.649
26.006 0.2384 0.655 0.637 0.01649 0.702 0.669
27.006 0.2456 0.644 0.621 0.01502 0.728 0.689
28.006 0.2530 0.633 0.607 0.01367 0.759 0.710
29.006 0.2608 0.623 0.594 0.01243 0.798 0.732
29.106 0.2616 0.622 0.593 0.01231 0.802 0.734
29.206 0.2624 0.621 0.591 0.01219 0.807 0.736
29.306 0.2632 0.620 0.590 0.01208 0.811 0.738
29.406 0.2640 0.619 0.589 0.01196 0.816 0.741
29.506 0.2649 0.618 0.588 0.01185 0.821 0.743
29.606 0.2657 0.617 0.587 0.01173 0.826 0.745
29.706 0.2665 0.617 0.585 0.01162 0.831 0.748
29.806 0.2673 0.616 0.584 0.01150 0.836 0.750
29.906 0.2682 0.615 0.583 0.01139 0.842 0.752
30.006 0.2690 0.614 0.582 0.01128 0.847 0.755
31.006 0.2779 0.605 0.571 0.01020 0.913 0.779
32.006 0.2875 0.597 0.562 0.00917 1.005 0.806
33.006 0.2982 0.589 0.553 0.00818 1.146 0.837
34.006 0.3109 0.582 0.545 0.00718 1.398 0.872
35.006 0.3279 0.576 0.539 0.00609 2.069 0.920
35.106 0.3301 0.575 0.538 0.00597 2.215 0.926
35.206 0.3325 0.575 0.537 0.00583 2.400 0.933
35.306 0.3352 0.574 0.537 0.00569 2.646 0.940
35.406 0.3381 0.573 0.536 0.00554 2.995 0.949
35.506 0.3417 0.573 0.536 0.00536 3.550 0.959
35.606 0.3464 0.572 0.535 0.00514 4.658 0.972

La dltima columna de la tabla le sirve al operador para evaluar la proximidad del fin del
calculo. Este se ha llevado a cabo hasta un 0.972 de la profundidad critica.

La pentltima columna muestra la evolucién de la pendiente del perfil de flujo. En este caso,
positiva, tipica de un perfil de flujo retardado.
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Resulta evidente de los datos presentados que el H; no precisa de la entera longitud del
canal para completar su desarrollo. Requiere aproximadamente de 36 m.

Detalle del célculo del perfil de flujo H,

s (m) Yy (m) M (m’) __E(m) Sr Sw (%)
48.752 0.356 0.5719 0.535 0.00471
48.652 0.3670 0.5724 0.535 0.00430 -10.5494
48.552 0.3713 0.5728 ‘ 0.536 0.00415 -4.2516
48.452 0.3745 0.5733 0.536 0.00404 -3.2439
48.352 0.3773 0.5738 = 0.536 0.00396 -2.7210
48.252 0.3796 0.5742 0.537 0.00388 -2.3865
48.152 0.3818 0.5746 0.537 0.00381 -2.1488
48.052 0.3838 0.5751 0.538 0.00375 -1.9686
47.052 0.3984 0.5792 0.541 0.00335 -1.2013
46.052 0.4087 0.5831 0.544 0.00310 -0.9298
45.052 0.4171 0.5868 0.547 0.00291 -0.7802
44.052 0.4244 0.5904 0.550 0.00276 -0.6823
43.052 0.4308 0.5939 0.553 0.00264 -0.6120
42.052 0.4366 0.5972 0.555 0.00253 -0.5584
41.052 0.4419 0.6005 0.558 0.00244 -0.5158
40.052 0.4469 0.6037 0.560 0.00236 -0.4810
39.052 0.4515 0.6068 0.563 0.00229 -0.4518
38.052 0.4559 0.6099 0.565 0.00222 -0.4269
37.052 0.4601 0.6129 0.567 0.00216 -0.4053
36.052 0.4640 0.6159 0.569 0.00211 -0.3864
35.052 0.4678 0.6188 0.571 0.00206 -0.3697
34.052 0.4714 0.6217 0.573 0.00201 -0.3547
33.052 0.4749 0.6245 0.575 0.00197 -0.3413
32.052 0.4782 0.6273 0.577 0.00192 -0.3290
31.052 0.4814 0.6300 0.579 0.00189 -0.3179
30.052 0.4846 0.6327 0.581 0.00185 -0.3077
29.052 0.4876 0.6354 0.583 0.00181 -0.2984
28.052 0.4905 0.6380 0.585 0.00178 -0.2897
27.952 0.4908 0.6383 0.585 0.00178 -0.2889
27.852 0.4911 0.6385 0.585 0.00178 -0.2880
27.752 0.4914 0.6388 0.585 0.00177 -0.2872
27.652 0.4917 0.6391 0.585 0.00177 -0.2864
27.552 0.4920 0.6393 0.586 0.00177 -0.2856
27.452 0.4923 0.6396 0.586 0.00176 -0.2848
27.352 0.4925 0.6398 0.586 0.00176 -0.2840
27.252 0.4928 0.6401 0.586 0.00176 -0.2832
27.152 0.4931 0.6404 0.586 0.00175 -0.2824
27.052 0.4934 0.6406 0.586 0.00175 -0.2816
26.052 0.4962 0.6432 0.588 0.00172 -0.2742
25.052 0.4989 0.6457 0.590 0.00169 -0.2672
24.052 0.5015 0.6483 0.592 0.00167 -0.2606
23.052 0.5041 0.6508 0.593 0.00164 -0.2545
22.052 0.5066 0.6532 0.595 0.00162 -0.2487
21.052 0.5090 0.6557 0.596 0.00159 -0.2432

(Continua)
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(Continuacion)

s (m) y (m) M (m’) E (m) St Sw (%)
20.052 0.5114 0.6581 0.598 0.00157 -0.2380
19.052 0.5138 0.6605 0.600 0.00155 -0.2332
18.052 0.5161 0.6629 0.601 0.00153 -0.2285
17.052 0.5184 0.6653 0.603 0.00151 -0.2241
16.052 0.5206 0.6676 0.604 0.00149 -0.2199
15.052 0.5228 0.6699 0.606 0.00147 -0.2159
14.052 0.5249 0.6722 0.607 0.00146 -0.2121
13.052 0.5270 0.6745 0.609 0.00144 -0.2084
12.052 0.5291 0.6768 0.610 0.00142 -0.2049
11.052 0.5311 0.6790 0.611 0.00141 -0.2016
10.052 0.5331 0.6812 0.613 0.00139 -0.1984
9.052 0.5351 0.6834 0.614 0.00137 -0.1953
8.052 0.5370 0.6856 0.616 0.00136 -0.1923
7.052 0.5389 0.6878 0.617 0.00135 -0.1895
6.052 0.5408 0.6900 0.618 0.00133 -0.1867
5.052 0.5426 0.6921 0.620 0.00132 -0.1841
4.052 0.5445 0.6943 0.621 0.00130 -0.1815
3.052 0.5463 0.6964 0.622 0.00129 -0.1790
2.052 0.5480 0.6985 0.623 0.00128 -0.1767
1.052 0.5498 0.7006 0.625 0.00127 -0.1743
0.952 0.5500 0.7008 0.625 0.00127 -0.1741
0.852 0.5501 0.7010 0.625 0.00126 -0.1739
0.752 0.5503 0.7012 0.625 0.00126 -0.1737
0.652 0.5505 0.7015 0.625 0.00126 -0.1734
0.552 0.5507 0.7017 0.625 0.00126 -0.1732
0.452 0.5508 0.7019 0.625 0.00126 -0.1730
0.352 0.5510 0.7021 0.626 0.00126 -0.1728
0.252 0.5512 0.7023 0.626 0.00126 -0.1726
0.152 0.5513 0.7025 0.626 0.00126 -0.1723
0.052 0.5515 0.7027 0.626 0.00126 -0.1721

La combinacién de las dos primeras columnas de ambas tablas conduce al trazado de los

respectivos perfiles de flujo. En este proceso se han usado todos los datos*®.

El resultado puede apreciarse en el grafico adjunto. Como era de esperarse el trazado del
fondo coincide con el eje de las abscisas del canal.

En virtud de que la existencia de un perfil de flujo subcritico u otro supercritico crea las
condiciones minimas para que se forme un resalto hidrdulico, es necesario ahora establecer
si ello es factible en este caso. De serlo asi, se debe determinar la abscisa en que se
comienza a configurar. Para este propdsito es vdlida la ecuacion del resalto hidrdulico
(5.32).

Las tablas empleadas para el calculo incluyen la funcién de momentum para cada abscisa,
esto es, la M (s). Con esta informacién pueden construirse las graficas correspondientes y

352 En el caso del perfil supercritico es preciso calcular aproximadamente 37/ puntos. En el subcritico 501. El
empleo de menos puntos (o de un paso mas amplio) produce unas gréficas de calidad inferior.
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éstas se intersecan eventualmente en algiin punto comin®®, En esta abscisa se verifica que
M,=M,,y por tanto se inicia allf un resalto hidrdulico, el cual se prolonga hacia aguas
abajo la distancia equivalente a su longitud.
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En otro gréifico adjunto se han trazado ambas curvas. Una, para el perfil de flujo H; y otra

para el H,. Se observan intersecadas en la abscisa 27.38 m. De esto se sigue que al lado
derecho de este punto no existe el perfil supercritico. Igual afirmaciéon cabe para el
subcritico, a la izquierda del mismo punto. Es imposible preveer la inexistencia de estas
porciones de los mencionados perfiles de flujo antes de realizar los respectivos computos,
pues una decision en este sentido estd ligada a la ubicacién del resalto hidraulico.

La tabulacién suministrada para el perfil H,, en la proximidad del inicio del resalto

hidrdulico, permite hallar el nimero de Froude de la corriente supercritica antes del inicio
de éste’™ (ver tabla de cdlculo del perfil H3).

s (m) Y =Yy (m) Mo = Mx (m3) Yix (M) Fy
27.352 0.4925 0.6398 0.25 1.702
27.452 0.4923 0.6396

Este ndmero de Froude lleva a clasificar el resalto como débil, de acuerdo con lo
estipulado en la seccién 5.3.4. Es pues un fenémeno incipientemente establecido®®, de alli
que no se pueda precisar su longitud*®.

363 . . . )
Es posible que las curvas no se corten en un tramo dado. Esto equivale a afirmar que en él no se puede
formar un resalto hidraulico.

364 El valor obtenido para § = 27.352 m parece ser suficientemente aproximado sobre todo si se compara con
el de la abscisa siguiente.

3% Por lo mismo, un observador no percibe claramente esta longitud.

366 yer también [1].
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7.5.2 CANAL DE VARIOS TRAMOS

En principio se puede mantener la metodologia usada para los canales de un solo tramo. Se
trata de aplicarla reiteradamente. Surge, sin embargo, una dificultad adicional y es la
imposibilidad de conocer a priori el nimero total de perfiles de flujo factibles. Por ejemplo,
en un canal de varios tramos que cuente con un control hidrdulico en el extremo de aguas
abajo del tltimo tramo, la corriente subcritica podria perfectamente remontar ain canales
de tipo S. Por ello, no es posible predecir en esta situacion si se formard un perfil de flujo S
0 §2, 0o ambos. Lo mismo acaece con los supercriticos y subcriticos que pueden aparecer en
canales de clase M, A o H.

Por consiguiente, es indispensable considerar desde un principio todos los perfiles de flujo
potencialmente viables y proceder a computarlos. El resultado permite identificar en qué
tramos se configuran verdaderamente resaltos hidrdulicos. A partir de ello se esclarece
cudles perfiles de flujo ocurren realmente y cudles no.

El procedimiento para obtener el conjunto de perfiles de flujo potenciales parte de
considerar simultdneamente el tipo de canal y las condiciones externas de borde.

Las estructuras de control del flujo aportan condiciones externas de borde de rdpida
identificacién; asi mismo un salto hidrdulico. A partir de ellas, se propagan perfiles de flujo
supercritico y subcritico. Estos, a su vez, suministran condiciones externas de borde para
otros tramos que no contienen las citadas estructuras’’.

367 En los canales de un solo tramo, la identificacién de las condiciones externas de borde es inmediata.
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EjEmMPLO 7.3

Se tiene un sistema de cuatro canales rectangulares como el mostrado en la figura.

Determinar el conjunto de perfiles de flujo factibles. Dibujarlos de modo esquematico e
incluir allf los resaltos hidraulicos.

Para ello deben tomarse en cuenta los siguientes datos:

Canal # 0 (m’s?) S, n b(m)
1 2 0.002 0.02 3
2 2 0.004 0.02 3
3 2 0.04 0.02 3
4 2 -0.05 0.02 3

Se sabe que la compuerta tiene una apertura de 0.15 m. El orificio es circular delgado con
0.75 m de didmetro y descarga libremente en la atmdsfera.

SOLUCION

Inicialmente es indispensable calcular las profundidades de referencia que sirven para
clasificar cada tramo de canal. Los pardmetros aportados son suficientes y el procedimiento
es el acostumbrado (capitulos 3 y 6). El resultado se resume en la tabla anexa.

Esta informacién permite inferir directamente algunos de los perfiles de flujo potenciales.

Para otros se debe conocer previamente la condicién externa de borde.

Canal#| Qm’s’] | S, n | b(m) | y,(m) Ye (m) Tipo
1 2 0.002 0.02 3 0.548 0.356 M
2 2 0.004 0.02 3 0.435 0.356 M
3 2 0.04 0.02 3 0.207 0.356 S
4 2 -0.05 0.02 3 0.356 A

En principio es evidente que tanto la compuerta como el orificio actian como controles
hidraulicos. De aqui surge la condicién externa de borde para las abscisas 200 m y 500 m.

La compuerta crea un perfil de flujo subcritico que remonta el tramo / del canal y busca la

profundidad normal de éste, por encima o por debajo; esto depende de la apertura de la
compuerta.
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Se asume para el computo que la compuerta descarga de manera libre*®. Se emplea, para
determinar la profundidad de aguas arriba de la compuerta, la expresion obtenida durante la
solucidn del ejemplo 4.1:

0.212x2"%"
Yoo = 31813 5 51719 =2.653m

La profundidad inducida por la compuerta es mayor que la profundidad normal de este
canal. Se sigue de aqui que en el tramo / sélo puede formarse un perfil M.

Se tiene, por tanto, la siguiente condicién de borde:

s =200

Para el perfil de flujo M;
y=2.653m

La compuerta crea también un perfil de flujo supercritico. En vista de que la apertura de
ésta es inferior a la profundidad critica calculada (0.15 < 0.356), el perfil de flujo tiene que
ser un M;. La condicion externa de borde se localiza en la seccidn contraida. El
procedimiento es el mismo utilizado en el ejemplo 7.2.

C. =0.632
y,. =0.632x0.15=0.095 m

—£:0.237m

©0.632

s=200+0.237 =200.237 m

Entonces:

s =200.237 m

Para el perfil de flujo M;
y=0.095m
En el extremo de aguas abajo del canal, el orificio produce un perfil de flujo A, tnico
posible en un canal de pendiente adversa.

La condicién externa de borde se halla con base en la ecuacién de orificio (4.20). Se parte
de la suposicién que se trata de un orificio pequefio y al final se valida esta hipétesis®®. Asi
mismo que C, =0.60 pues la descarga se da en forma libre (ver seccion 4.2.2.1).

%8 Se ignora ademds las pendientes de los canales aguas arriba y abajo de la compuerta. La solucién obtenida
es vélida para ambas aproximaciones.
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y(500’)=H+%

2

Hz(c AQ2 J _ > =2.902 m
b 28 06[375J o
y( 500" )=2.902 + 0% =3.277m
Luego:
s=500" m . .
Para el perfil de flujo A,

y=3277m

En la abscisa 300 m se configura un control hidrdulico, dado que aguas arriba el canal es M
y aguas abajo, S. Desde alli se induce un perfil de flujo M> hacia aguas arriba y uno S;en la
direccion opuesta. Tiene entonces por condicién externa de borde:

s=300" m ] )
Para el perfil de flujo S

y=y.=0356m

s=300" m ) )
Para el perfil de flujo M»

y=y,=035m

El perfil de flujo A, puede prolongarse en un S, si la influencia supercritica le permite a la
corriente subcritica establecerse dentro del canal $*°. Lo mismo aconteceria para el S, al
ingresar en el canal de pendiente adversa y dar lugar a un As.

En el problema aparecen tres controles hidraulicos. De esto se sigue que es factible la
formacién de dos resaltos hidrdulicos: en los tramos 2 (M3, M) y 4 (A3, Az).

Hasta este punto, s6lo esta confirmada la existencia del perfil de flujo M;.

El resto de los perfiles de flujo son unas hipdtesis que deben validarse después de conocer
las correspondientes funciones de momentum y constatar que las curvas asociados se cortan

369 Al desconocerse el valor de la carga no se puede saber inicialmente si el orificio es grande o pequeiio.

0 E] inico tipo de perfil de subcritico posible en un canal S.

! Entre paréntesis se indican el perfil de flujo supercritico y subcritico que, de satisfacerse unas condiciones
minimas, componen un resalto hidrdulico.
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en los tramos sefialados (ver ejemplo 7.2). Asi, si la asociada al M; es lo suficientemente
grande, el M;podria llegar a desaparecer y el resalto ahogarse.

En forma similar, si el resalto hidrdulico se acomoda en el tramo 4, el perfil de flujo S; no
puede existir. Por el contrario, si lo hace en el 3, el que no existe es el A3 y se configura el

resalto hidraulico en el tramo 3 (S, S;).

El resultado de todo este andlisis se resume en el siguiente esquema:

EJEMPLO 7.4
Con base en los datos y el andlisis realizado para el ejemplo 7.3, determinar si es posible
que se forme un resalto hidrdulico en el tramo 4 del canal.

SOLUCION

El resalto hidrdulico en este tramo es el resultado de la influencia supercritica procedente
del control hidréaulico situado en s = 300 m y de la subcritica que propaga el orificio.

Se requiere, en consecuencia, calcular los perfiles de flujo Az y A para ver si las
respectivas curvas M (s) se intersecan en verdad. Ademads, se debe computar previamente
el Sz ya que el Ases inducido desde aguas arriba.

Se calcula inicialmente el perfil de flujo A, Se hace uso de la condicién de borde

encontrada en el ejemplo 7.3. Es necesario llevar a cabo el computo a lo largo de todo el
canal hasta la abscisa 450 m. Se utiliza un paso de As =—0.50 m .

Ciélculo del perfil de flujo A,

s (m) y (m) M (m’) E (m) Sy Sw (%)
500.000 3.277 16.15 3.279 0.0000156
499.500 3.302 16.396 3.304 0.0000154 -5.0080
499.000 3.327 16.645 3.329 0.0000151 -5.0078
498.500 3.352 16.896 3.354 0.0000148 -5.0076
498.000 3.377 17.148 3.379 0.0000146 -5.0075
497.500 3.402 17.402 3.404 0.0000143 -5.0073

(Continua)

341



342

(Continuacion)

s (m) Yy (m) M (m’) E (m) St Sw(%)
497.000 3.427 17.658 3.429 0.0000141 -5.0071
496.500 3.452 17.917 3.454 0.0000138 -5.0070
496.000 3.477 18.176 3.479 0.0000136 -5.0068
495.500 3.502 18.438 3.504 0.0000133 -5.0067
495.000 3.527 18.702 3.529 0.0000131 -5.0066
494.500 3.552 18.968 3.554 0.0000129 -5.0064
494.000 3.577 19.235 3.579 0.0000127 -5.0063
493.500 3.602 19.504 3.604 0.0000125 -5.0062
493.000 3.627 19.775 3.629 0.0000123 -5.0061
492.500 3.653 20.049 3.654 0.0000121 -5.0059
492.000 3.678 20.323 3.679 0.0000119 -5.0058
491.500 3.703 20.6 3.704 0.0000117 -5.0057
491.000 3.728 20.879 3.729 0.0000115 -5.0056
490.500 3.753 21.16 3.754 0.0000113 -5.0055
490.000 3.778 21.442 3.779 0.0000112 -5.0054
489.500 3.803 21.726 3.804 0.0000110 -5.0053
489.000 3.828 22.013 3.829 0.0000108 -5.0052
488.500 3.853 22.301 3.854 0.0000106 -5.0051
488.000 3.878 22.591 3.879 0.0000105 -5.0050
487.500 3.903 22.882 3.904 0.0000103 -5.0049
487.000 3.928 23.176 3.929 0.0000102 -5.0048
486.500 3.953 23.472 3.954 0.0000100 -5.0047
486.000 3.978 23.769 3.979 0.0000099 -5.0046
485.500 4.003 24.068 4.004 0.0000097 -5.0046
485.000 4.028 24.37 4.029 0.0000096 -5.0045
484.500 4.053 24.673 4.054 0.0000095 -5.0044
484.000 4.078 24.978 4.079 0.0000093 -5.0043
483.500 4.103 25.285 4.104 0.0000092 -5.0043
483.000 4.128 25.593 4.129 0.0000091 -5.0042
482.500 4.153 25.904 4.154 0.0000089 -5.0041
482.000 4.178 26.216 4.179 0.0000088 -5.0040
481.500 4.203 26.531 4.204 0.0000087 -5.0040
481.000 4.228 26.847 4.229 0.0000086 -5.0039
480.500 4.253 27.165 4.254 0.0000084 -5.0038
480.000 4.278 27.485 4.279 0.0000083 -5.0038
479.500 4.303 27.807 4.304 0.0000082 -5.0037
479.000 4.328 28.131 4.329 0.0000081 -5.0036
478.500 4.353 28.456 4.354 0.0000080 -5.0036
478.000 4.378 28.784 4.379 0.0000079 -5.0035
477.500 4.403 20.113 4.404 0.0000078 -5.0035
477.000 4.428 29.444 4.429 0.0000077 -5.0034
476.500 4.453 29.777 4.454 0.0000076 -5.0034
476.000 4.478 30.112 4.479 0.0000075 -5.0033
475.500 4.503 30.449 4.504 0.0000074 -5.0033
475.000 4.528 30.788 4.529 0.0000073 -5.0032
474.500 4.553 31.129 4.554 0.0000072 -5.0032
474.000 4.578 31471 4.579 0.0000071 -5.0031
473.500 4.603 31.815 4.604 0.0000070 -5.0031
473.000 4.628 32.162 4.629 0.0000069 -5.0030
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(Continuacion)

s (m) y (m) M (m’) E (m) St Sw (%)
472.500 4.653 32.51 4.654 0.0000069 | -5.0030
472.000 4.678 32.86 4.679 0.0000068 | -5.0029
471.500 4.703 33.212 4.704 0.0000067 | -5.0029
470.500 4.753 33.921 4.754 0.0000065 | -5.0028
470.000 4.778 34.278 4.779 0.0000064 | -5.0028
469.500 4.803 34.638 4.804 0.0000064 | -5.0027
469.000 4.828 34.999 4.829 0.0000063 | -5.0027
468.500 4.853 35.362 4.854 0.0000062 | -5.0026
468.000 4.878 35.727 4.879 0.0000061 | -5.0026
467.500 4.903 36.094 4.904 0.0000061 | -5.0026
467.000 4.929 36.463 4.929 0.0000060 | -5.0025
466.500 4.954 36.833 4.954 0.0000059 | -5.0025
466.000 4.979 37.206 4.979 0.0000059 | -5.0024
465.500 5.004 37.58 5.004 0.0000058 | -5.0024
465.000 5.029 37.957 5.029 0.0000057 | -5.0024
464.500 5.054 38.335 5.054 0.0000057 | -5.0023
464.000 5.079 38.715 5.079 0.0000056 | -5.0023
463.500 5.104 39.097 5.104 0.0000055 | -5.0023
463.000 5.129 39.48 5.129 0.0000055 | -5.0022
462.500 5.154 39.866 5.154 0.0000054 | -5.0022
462.000 5.179 40.253 5.179 0.0000054 | -5.0022
461.500 5.204 40.643 5.204 0.0000053 | -5.0022
461.000 5.229 41.034 5.229 0.0000052 | -5.0021
460.500 5.254 41.427 5.254 0.0000052 | -5.0021
460.000 5.279 41.822 5.279 0.0000051 -5.0021
459.500 5.304 42.219 5.304 0.0000051 -5.0020
459.000 5.329 42.618 5.329 0.0000050 | -5.0020
458.500 5.354 43.018 5.354 0.0000050 | -5.0020
458.000 5.379 43.421 5.379 0.0000049 | -5.0020
457.500 5.404 43.825 5.404 0.0000049 | -5.0019
457.000 5.429 44.232 5.429 0.0000048 | -5.0019
456.500 5.454 44.64 5.454 0.0000048 | -5.0019
456.000 5.479 45.05 5479 0.0000047 | -5.0019
455.500 5.504 45.462 5.504 0.0000047 | -5.0018
455.000 5.529 45.875 5.529 0.0000046 | -5.0018
454.500 5.554 46.291 5.555 0.0000046 | -5.0018
454.000 5.579 46.708 5.580 0.0000045 | -5.0018
453.500 5.604 47.128 5.605 0.0000045 | -5.0018
453.000 5.629 47.549 5.630 0.0000044 | -5.0017
452.500 5.654 47972 5.655 0.0000044 | -5.0017
452.000 5.679 48.397 5.680 0.0000043 | -5.0017
451.500 5.704 48.824 5.705 0.0000043 | -5.0017
451.000 5.729 49.253 5.730 0.0000043 | -5.0016
450.500 5.754 49.684 5.755 0.0000042 | -5.0016
450.000 5.779 50.116 5.780 0.0000156 | -5.0016

Se trata de un perfil de flujo acelerado; de ahi que su pendiente sea negativa. Resulta
interesante observar que la pendiente de la superficie libre tiende asintéticamente a
-8, (ver figura 7.1d).
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Es preciso ahora calcular el perfil de flujo S,. Se parte de la condicién externa de borde en
la abscisa 300 m, esto es, de la profundidad critica. Se emplea un paso As =+0.10 m . En

vista de lo extensa que podria resultar la tabla, se incluyen tnicamente los resultados
detallados de los primeros cinco metros. Después, cada metro, hasta las proximidades de la
profundidad normal donde se retoma el nivel de detalle inicial.

Cilculo del perfil de flujo S»

s (m) y (m) Yo M (m’) E (m) S, Sw (%)
300.000 03565 = 1.7187 0.5719 0.535 0.00735 -26.074
300.100 0.3304 1.5930 0.5751 0.538 0.00930 -9.66020
300.200 0.3208 \ 1.5464 0.5781 0.541 0.01019 -7.02352
300.300 0.3137 1.5126 0.5809 0.544 0.01091 -5.66499
300.400 0.3081 = 1.4853 0.5835 0.547 0.01155 -4.80139
300.500 0.3033 1.4621 0.5861 0.550 0.01213 -4.19132
300.600 0.2991 1.4419 0.5886 0.552 0.01266 -3.73165
300.700 0.2953 1.4239 0.591 0.555 0.01317 -3.36979
300.800 0.2920 1.4077 0.5934 0.558 0.01365 -3.07576
300.900 0.2889 \ 1.3928 0.5957 0.560 0.01411 -2.83101
301.000 0.2861 1.3792 0.5979 0.563 0.01455 -2.62339
301.100 0.2834 | 1.3665 0.600 0.565 0.01497 -2.44456
301.200 0.2810 1.3548 0.6021 0.568 0.01538 -2.28857
301.300 0.2787 1.3437 0.6042 0.570 0.01578 -2.15107
301.400 0.2766 1.3334 0.6062 0.573 0.01616 -2.02878
301.500 0.2745 \ 1.3236 0.6081 0.575 0.01654 -1.91915
301.600 0.2726 1.3143 0.6100 0.577 0.01691 -1.82023
301.700 0.2708 = 1.3055 0.6119 0.580 0.01727 -1.73044
301.800 0.2691 1.2972 0.6137 0.582 0.01762 -1.64851
301.900 0.2674 1.2893 0.6155 0.584 0.01796 -1.57340
302.000 0.2658 1.2817 0.6173 0.586 0.01829 -1.50425
302.100 0.2643 \ 1.2744 0.619 0.589 0.01862 -1.44035
302.200 0.2629 1.2675 0.6207 0.591 0.01894 -1.38111
302.300 02615 = 1.2608 0.6223 0.593 0.01926 -1.32600
302.400 0.2602 1.2544 0.6239 0.595 0.01957 -1.27460
302.500 0.2589 1.2483 0.6255 0.597 0.01987 -1.22653
302.600 0.2577 1.2424 0.627 0.599 0.02017 -1.18147
302.700 0.2565 1.2367 0.6286 0.601 0.02046 -1.13914
302.800 0.2554 1.2312 0.6301 0.603 0.02075 -1.09928
302.900 0.2543 1.2259 0.6315 0.605 0.02103 -1.06168
303.000 0.2532 1.2208 0.6329 0.607 0.02131 -1.02615
303.100 0.2522 1.2158 0.6344 0.608 0.02159 -0.99252
303.200 0.2512 1.2110 0.6357 0.610 0.02185 -0.96064
303.300 0.2502 1.2064 0.6371 0.612 0.02212 -0.93037

303.400 0.2493 1.2019 0.6384 0.614 0.02238 -0.90160
303.500 0.2484 1.1976 0.6397 0.616 0.02264 -0.87421

303.600 0.2475 1.1933 0.6410 0.617 0.02289 -0.84810
303.700 0.2467 1.1893 0.6423 0.619 0.02314 -0.82319
303.800 0.2458 1.1853 0.6435 0.621 0.02338 -0.79939

303.900 0.2450 1.1814 0.6447 0.622 0.02362 -0.77664
304.000 0.2443 1.1777 0.6459 0.624 0.02386 -0.75486

(Continda)
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(Continuacion)

s (m) Yy (m) Yy M (m’) E (m) Sy Sw(%)
304.100 0.2435 1.1740 0.6471 0.626 0.02409 -0.73399
304.200 0.2428 1.1705 0.6482 0.627 0.02432 -0.71399
304.300 0.2421 1.1671 0.6494 0.629 0.02455 -0.69479
304.400 0.2414 1.1637 0.6505 0.630 0.02477 -0.67634
304.500 0.2407 1.1605 0.6516 0.632 0.02499 -0.65862
304.600 0.2400 1.1573 0.6526 0.633 0.02521 -0.64157
304.700 0.2394 1.1542 0.6537 0.635 0.02542 -0.62515
304.800 0.2388 1.1512 0.6547 0.636 0.02563 -0.60935
304.900 0.2382 1.1482 0.6558 0.638 0.02584 -0.59411
305.000 0.2376 1.1454 0.6568 0.639 0.02604 -0.57941
306.000 0.2324 1.1203 0.6659 0.652 0.02793 -0.56523
307.000 0.2282 1.1003 0.6737 0.663 0.02956 -0.37519
308.000 0.2249 1.0841 0.6803 0.673 0.03098 -0.30535
309.000 0.2221 1.0709 0.6859 0.681 0.03220 -0.25116
310.000 0.2198 1.0599 0.6907 0.689 0.03327 -0.20828
311.000 0.2180 1.0508 0.6948 0.695 0.03418 -0.17383
312.000 0.2164 1.0432 0.6984 0.700 0.03498 -0.14583
313.000 0.2151 1.0368 0.7014 0.705 0.03567 -0.12285
314.000 0.2139 1.0314 0.704 0.709 0.036265 -0.10385
315.000 0.2130 1.0268 0.7062 0.712 0.036779 -0.08803
316.000 0.2122 1.0230 0.7081 0.715 0.037223 -0.07479
317.000 0.2115 1.0197 0.7097 0.718 0.037607 -0.06367
318.000 0.2109 1.0168 0.7112 0.720 0.037938 -0.05430
319.000 0.2104 1.0144 0.7124 0.722 0.038223 -0.04636
320.000 0.2100 1.0124 0.7134 0.724 0.038469 -0.03963
321.000 0.2096 1.0106 0.7143 0.725 0.038681 -0.03392
322.000 0.2093 1.0091 0.7151 0.726 0.038864 -0.02905
323.000 0.2090 1.0078 0.7157 0.727 0.039022 -0.02490
324.000 0.2088 1.0067 0.7163 0.728 0.039158 -0.02135
325.000 0.2086 1.0058 0.7168 0.729 0.039275 -0.01832
326.000 0.2084 1.0050 0.7172 0.730 0.039375 -0.01572
327.000 0.2083 1.0043 0.7176 0.730 0.039462 -0.01350
328.000 0.2082 1.0037 0.7179 0.731 0.039537 -0.01160
329.000 0.2081 1.0032 0.7182 0.731 0.039601 -0.00997
330.000 0.2080 1.0027 0.7184 0.732 0.039657 -0.00857
331.000 0.2079 1.0023 0.7186 0.732 0.039705 -0.00736
332.000 0.2078 1.0020 0.7188 0.732 0.039746 -0.00633
333.000 0.2078 1.0017 0.7189 0.732 0.039781 -0.00544
334.000 0.2077 1.0015 0.719 0.733 0.039812 -0.00468
335.000 0.2077 1.0013 0.7191 0.733 0.039838 -0.00403
336.000 0.2076 1.0011 0.7192 0.733 0.039860 -0.00346
337.000 0.2076 1.0009 0.7193 0.733 0.039880 -0.00298
338.000 0.2076 1.0008 0.7194 0.733 0.039897 -0.00256
339.000 0.2076 1.0007 0.7194 0.733 0.039911 -0.00221
340.000 0.2075 1.0006 0.7195 0.733 0.039923 -0.00190
341.000 0.2075 1.0005 0.7195 0.734 0.039934 -0.00163
342.000 0.2075 1.0004 0.7196 0.734 0.039943 -0.00141
343.000 0.2075 1.0004 0.7196 0.734 0.039951 -0.00121
344.000 0.2075 1.0003 0.7196 0.734 0.039958 -0.00104

(Contintia)
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(Continuacion)

s (m) Yy (m) NAZ M (m’) E (m) St Sw (%)
345.000 0.2075 1.0003 0.7197 0.734 0.039964 | -0.00090
346.000 0.2075 1.0002 0.7197 0.734 0.039969 | -0.00077
347.000 0.2075 1.0002 0.7197 0.734 0.039973 | -0.00066
348.000 0.2075 1.0002 0.7197 0.734 0.039977 | -0.00057
349.000 0.2074 1.0002 0.7197 0.734 0.039980 | -0.00049
350.000 0.2074 1.0001 0.7197 0.734 0.039983 -0.00042
351.000 0.2074 1.0001 0.7197 0.734 0.039985 | -0.00036
352.000 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039987 | -0.00031
353.000 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039989 | -0.00027
354.000 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039991 -0.00023
355.000 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039992 | -0.00020
355.100 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039992 | -0.00020
355.200 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039992 | -0.00019
355.300 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039992 | -0.00019
355.400 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039992 | -0.00019
355.500 0.2074 ‘ 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00019
355.600 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00018
355.700 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00018
355.800 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00018
355.900 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00017
356.000 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00017
356.100 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00017
356.200 0.2074 ‘ 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00017
356.300 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.039993 -0.00016
356.400 0.2074 1.0001 0.7198 0.734 0.03999 -0.00016
356.500 0.2074 1.0000 0.7198 0.734 0.03999 -0.00016

La tercera columna —de control- incluye ahora la relacién entre la profundidad y la
profundidad normal. Le sirve al operador para decidir cudndo terminar el cdlculo. En el
presente caso éste se detiene cuando la relacién es 7.0000, esto es, cuando la profundidad
del flujo difiere de la profundidad normal en una diezmilésima. De ahi en adelante,
s = 356,500 m, se asume que la corriente es uniforme®”* para efectos practicos.

La pendiente de la superficie libre confirma que se trata de un perfil de flujo acelerado. Se
advierte ademds un aumento progresivo de la energia especifica, el cual es coherente con el
tipo de canal y de perfil de flujo.

La pendiente de la linea de energia se acentia en la medida que la corriente se acelera, a
partir del control hidrdulico de aguas arriba. Con ello se prepara el camino para una posible
formacion de régimen uniforme mas aguas abajo.

Resulta interesante comparar los valores de la pendiente de la linea de energia obtenidos en
el ultimo cémputo con los correspondientes a un canal subcritico, como el tramo 4. En éste
es mas pequefia en virtud de la lentitud relativa de la corriente.

372 Este flujo necesité 356.5 m para pasar de gradualmente variado a uniforme. Puede decirse que el canal en
cuestion se comporta como largo para este propdsito y en el sentido explicado en el capitulo 1 y en el 6.
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Al partir de la abscisa 450 m el flujo supercritico ingresa en el canal adverso y asi se
transforma en un perfil de flujo A;. Este comienza a calcularse a partir de la profundidad

del S, en dicha abscisa, es decir de la normal. De esta manera se crea la condicion externa
de borde para este computo. Esto es:

s=450" m

0.20 Para el perfil de flujo A;
y=0.207 m

Se hace uso de un paso 4 s =+0.05 m.

Cdlculo del Perfil de Flujo A3

s (m) y (m) Yy M (m’) E (m) S; Sw (%)

450.000 0.207 0.58 0.7198 0.734 0.04000

450.050 0.209 0.58 0.717 0.729 0.03933 2.22
450.100 0.210 0.59 0.7142 0.725 0.03866 2.25
450.150 0.211 0.59 0.7114 0.721 0.03800 2.28
450.200 0.212 0.59 0.7087 0.716 0.03735 2.31
450.250 0.213 0.60 0.7059 0.712 0.03671 2.34
450.300 0.214 0.60 0.7031 0.708 0.03607 2.37
450.350 0.216 0.60 0.7003 0.703 0.03543 2.41
450.400 0.217 0.61 0.6976 0.699 0.03481 2.44
450.450 0.218 0.61 0.6948 0.695 0.03418 2.48
450.500 0.219 0.61 0.6921 0.691 0.03357 2.51
450.550 0.220 0.62 0.6893 0.686 0.03296 2.55
450.600 0.222 0.62 0.6866 0.682 0.03235 2.59
450.650 0.223 0.63 0.6839 0.678 0.03175 2.63
450.700 0.224 0.63 0.6811 0.674 0.03116 2.68
450.750 0.226 0.63 0.6784 0.670 0.03057 2.72
450.800 0.227 0.64 0.6757 0.666 0.02998 2.77
450.850 0.229 0.64 0.6729 0.662 0.02940 2.82
450.900 0.230 0.65 0.6702 0.658 0.02883 2.87
450.950 0.231 0.65 0.6675 0.654 0.02826 2.92
451.000 0.233 0.65 0.6648 0.650 0.02769 2.98
451.050 0.235 0.66 0.6621 0.646 0.02713 3.04
451.100 0.236 0.66 0.6594 0.643 0.02657 3.10
451.150 0.238 0.67 0.6566 0.639 0.02602 3.17
451.200 0.239 0.67 0.6539 0.635 0.02547 3.23
451.250 0.241 0.68 0.6512 0.631 0.02492 3.31
451.300 0.243 0.68 0.6485 0.627 0.02438 3.38
451.350 0.244 0.69 0.6458 0.624 0.02384 3.46
451.400 0.246 0.69 0.6431 0.620 0.02330 3.55
451.450 0.248 0.70 0.6404 0.616 0.02277 3.64
451.500 0.250 0.70 0.6377 0.613 0.02224 3.74
451.550 0.252 0.71 0.635 0.609 0.02171 3.84
451.600 0.254 0.71 0.6323 0.606 0.02118 3.95
451.650 0.256 0.72 0.6296 0.602 0.02066 4.07

(Continda)
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(Continuacion)

s (m) Yy (m) . M (m’) E (m) St Sw(%)
451.700 0.258 0.72 0.6269 0.599 0.02013 4.20
451.750 0.260 0.73 0.6241 0.595 0.01961 4.34
451.800 0.262 0.74 0.6214 0.592 0.01909 4.49
451.850 0.265 0.74 0.6187 0.588 0.01857 4.65
451.900 0.267 0.75 0.616 0.585 0.01805 4.83
451.950 0.270 0.76 0.6133 0.581 0.01752 5.03
452.000 0.272 0.76 0.6105 0.578 0.01700 5.25
452.050 0.275 0.77 0.6078 0.575 0.01648 5.50
452.100 0.278 0.78 0.605 0.571 0.01595 5.77
452.150 0.281 0.79 0.6023 0.568 0.01541 6.08
452.200 0.284 0.80 0.5995 0.565 0.01487 6.44
452.250 0.287 0.81 0.5968 0.562 0.01433 6.86
452.300 0.291 0.82 0.594 0.558 0.01377 7.35
452.350 0.295 0.83 0.5912 0.555 0.01320 7.94
452.400 0.299 0.84 0.5884 0.552 0.01261 8.68
452.450 0.304 0.85 0.5856 0.549 0.01200 9.62
452.500 0.310 0.87 0.5827 0.546 0.01136 10.89
452.550 0.316 0.89 0.5799 0.543 0.01067 12.73
452.600 0.324 0.91 0.577 0.540 0.00988 15.74
452.650 0.335 0.94 0.574 0.537 0.00890 22.22

La tabla se ha llevado hasta las proximidades de la profundidad critica, 0.94y., como se
aprecia en la columna de control.

El efecto de frenado que la pendiente adversa ejerce sobre la corriente supercritica entrante
es de tal magnitud que la energia especifica disminuye rdpidamente hasta el valor minimo y
el perfil de flujo A; sélo alcanza a desarrollarse una longitud de 2.65 m aproximadamente.
El subcritico A, tiene mds de 5 m de profundidad al pasar por la abscisa 450 m, donde se
inicia el A;. Este registra una funcién de momentum de 0.7198 m’ en esa abscisa, mientras
que en el mismo sitio el perfil de flujo A, tiene una de 50.116 m’ (1)*. Con estas cifras no
queda duda de que el subcritico, A, , barre al supercritico y remonta el tramo 3 (como un
S1), donde podria formar un resalto hidrdulico con el S>.

Se concluye pues que el perfil de flujo Az no existe y ademds que no se establece un resalto
hidraulico en el tramo 4 del canal.

7.6 EJERCICIOS PROPUESTOS

Para el desarrollo de los siguientes ejercicios:

1. Suponer los coeficientes de Coriolis y Boussinesq en aquellos casos en que no se
suministren como dato explicito.

373 Las cifras presentadas son tan contundentes que no hace falta hacer la grifica para corroborarlo.
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2. En las vecindades de una compuerta se puede ignorar la influencia de la pendiente del
canal®™.

3. De no disponerse de datos relacionados que permitan realizar un cdlculo mds aproximado
asumir que una compuerta descarga en forma libre.

4. En aquellos canales no horizontales puede emplearse la ecuacién para un resalto
hidrdulico en un canal horizontal. Se debe, por consiguiente, tener en mente que el
resultado serd menos aproximado en la medida que la pendiente se haga més grande.

Finalmente, el conjunto de ejercicios que se somete a continuacion al lector requiere de la
aplicacion de todos los conceptos desarrollados a lo largo de este libro. Y no podria ser de
otra manera, si se piensa que los anteriores capitulos son en buena medida una preparacién
para éste.

Asi mismo, en la parte final se ha creido til la inclusién de una serie de ejercicios que
combinan conceptos de flujo a presion y a superficie libre.

7.6.1 Emplear la metodologia de la seccién 7.3.1 para justificar la forma de los perfiles de
ﬂujo Az, A3, H2 y H3.

7.6.2 Demostrar que si se emplea la ecuacién de Chezy para régimen uniforme, la ecuacién
diferencial del flujo gradualmente variado para un canal rectangular muy ancho se
simplifica en:

3
dy ¢ \y

7.6.3 Para el siguiente sistema de canales identificar los posibles perfiles de flujo y
dibujarlos en forma esquemaitica.

So¢ S,

7.6.4 Terminar los ejemplos 7.3 y 7.4. Para ello hacer todos los célculos que se requieran y
proceder a graficar el perfil de flujo completo.

7.6.5 Determinar el nivel del agua en la arqueta del ejemplo 7.1.

3 Recuérdese que las expresiones deducidas en el capitulo 4 asumen que la compuerta se halla ubicada en un
canal horizontal.

349



7.6.6 Un sistema de canales rectangulares transporta agua desde un lago hasta un rio con el
propésito de mejorar la calidad del agua. El canal / es muy largo y prismédtico y termina en
una compuerta. A partir de alli el suministro se produce a través del canal 2 y 3 Este dltimo
remata en un salto hidrdulico. Calcular y dibujar el perfil de flujo correspondiente.

—=

Datos:

0=2215m’s"

b=2m

S, =0.03

S,, =0.00543

S,, =—0.005

n,=n,=n,=0.016

a=02m

7.6.7 Desde un embalse se envia una corriente mediante un sistema de dos canales
rectangulares que terminan en una compuerta. Aguas abajo de ésta comienza a formarse un

resalto hidriulico cuya profundidad supercritica, se ha observado, coincide con la contraida
de la compuerta. De éste se conoce ademds el valor de la profundidad subcritica. Hillese el

nivel del agua en el embalse.

=

0 650 1000
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Datos:

0=24m's"
b=10m

S,, =0.00001
S, =0.003
n,=n,=0.018
a=02m

L =0218m
Y, =0.8m

7.6.8 En el extremo inferior de un canal rectangular muy largo y prismético se localiza una
compuerta que descarga en forma libre.

a. Calcular a qué distancia L comienza a formarse un resalto hidraulico.
b. Si se requiere que el resalto hidrdulico se inicie en el punto 0.75L ;Qué valor de
pendiente se necesita para conseguir este propdsito?

Datos:

b=I1m
S,=0.03
n=0.017
Y, =1.6m
a=02m

7.6.9 El canal I rectangular es muy largo. Se transforma en otro también rectangular pero
horizontal que termina en un orificio circular. Este proyecta a la atmésfera un chorro libre.
Determinar si se forma un resalto hidraulico en el canal horizontal. En caso de ser asi,
encontrar su posicion y longitud.

Datos:
Q=4m%4
b=3m
So, =0.06
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i

100

150

n,=0.012
n,=0.017
d =15m

7.6.10 Se ha construido un canal rectangular a la salida de un lago que se utiliza para
navegacion a vela. En ambas orillas del canal existen atracaderos para los barcos. En un
punto aguas abajo se localiza una compuerta cuyo objetivo es garantizar un nivel de
operacion para el transito de los veleros, en particular en verano cuando disminuyen los

aportes hidroldgicos. Se pide hallar la apertura minima que debe tener la compuerta en el
periodo estivo.

Nivel Muros
4

Nivel de Operacidn

Zona Muelle

450.5 1000

Datos:
Q=13m’s"’
b=7m

n=0.04

S, =0.004
Y(450.5)=1.244 m
h=1.6 m

Restriccion: Tener en cuenta que la operaciéon de la compuerta no puede inundar los
muelles.

7.6.11 Se tiene un canal rectangular y horizontal cuya longitud es de 100 m. En el extremo
de aguas arriba se halla ubicada una compuerta. Aguas abajo la corriente descarga dentro
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de otro canal como un salto hidrdulico. Se sabe que en la abscisa S, se inicia un resalto
hidraulico. Se pide dibujar el perfil de flujo correspondiente.

Datos:
b=2m
n=0.012
L=100m
S, =30m
a=0.15m

7.6.12 Dentro de un canal rectangular se va a tender un puente que requiere apoyarse sobre
una pila de espesor . Establecer el valor maximo que admite ¢ sin alterar la forma original
de la superficie libre. Aguas arriba del sitio proyectado, /00 m , opera una compuerta con
descarga libre.

Datos:

0=15m’s"
b=7m

S =0.02
n=0.019

Yoe =2 M
a=0.15m

7.6.13 Un canal trapezoidal es cruzado por un puente. Al construirlo se intervino la
geometria del canal. Se suprimi6 su base y el fondo se realz6 una cantidad AZ . De esta
forma quedé conformada una seccion triangular debajo del puente, la cual conserva el
mismo talud de la trapezoidal. Durante una creciente el agua se elevé en la zona de aguas
arriba hasta colmar - sin desbordar - la capacidad del canal. ;Cual fue el caudal registrado
durante la creciente?

Datos:
b=4m
z=0.5
h=12m
AZ=05m
n=0.02

S =0

353



7.6.14 Un canal estd formado por dos tramos. Uno inclinado aguas arriba y otro horizontal
que remata en un salto hidraulico. Hallar la longitud maxima que admite el canal horizontal
de manera que no se cree en €l un resalto hidrdulico. Se supone por ello que si el canal es
mds largo no hay resalto hidréaulico.

Datos:

Q=10m’s"
b=5m
n=0.012
S,=0.03
As=0.1m

7.6.15 Un puente se apoya sobre una pila de espesor 7 dentro de un canal rectangular.
Durante una creciente la corriente resulté chocada. Se sabe que la pila estd en la abscisa
1000 y que el dia de la creciente se midi6 la profundidad y del flujo en la abscisa s. ;Cuél
era el caudal aquel dia?

Datos:
b=3m
t=1Im
n=0.025
S, =0.0009
s=910m
y=1.028 m
As=05m

7.6.16 En un canal rectangular existe una compuerta. El canal debe atravesar un terraplén
situado 47 m aguas abajo. Para ello se transforma en un tubo.

a. (En qué valor debe fijarse la apertura de la compuerta si se quiere producir flujo critico a
la entrada del tubo?

b. (En qué valor debe fijarse esta apertura para conseguir formar en el interior del tubo un
resalto hidraulico que disipe el /0% de la energia?

Datos:
Q=10m’s"
b=5m
d,=19m
n=0.012

S, =0.04
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7.6.17 En un canal rectangular se ha medido la profundidad a lo largo de dos abscisas
separadas entre si /10 m:

Aguas arriba y =0.55m

Aguas abajo: y=0.85m

Hallar el caudal que transporta el canal.
Datos:

b=5m
n=0.016
S,=0.03

7.6.18 En la figura se muestra un embalse que envia agua mediante un canal rectangular
hacia un tanque que a su vez descarga a través de un orificio. Determinar el caudal
utilizado.

900.772 m

900.814 m

Datos:

b=15m
n=0.02
S, =0.01

7.6.19 Un canal trapezoidal es prismdtico y muy largo. En algin punto sobre él se
conformard una seccidn rectangular para construir un puente soportado por una pila central
de ancho ¢. Se pide:

a. Proponer el miximo ancho de pila que garantice que no se establezca un resalto
hidraulico aguas arriba de ella.

b. Calcular la distancia a la que se crea un resalto hidrdulico cuando se emplea una
dimensién de pila aumentada en un 25% con relacion a la encontrada en el anterior
numeral.

c. Establecer el ancho de pila que se requiere para inducir un resalto hidraulico que disipe el
25% de la energia del flujo.
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Datos:

0=5m’s"
b=10m
z=1
n=0.017
S, =0.0I15

7.6.20 Un canal circular estd dividido en dos tramos. El 2 es horizontal y termina en un
salto hidraulico. El tramo / es muy largo y prismatico. En el punto donde se da el cambio
de pendiente se puede suponer que se inicia un resalto hidraulico. Hallar el coeficiente de
Manning del canal (considerar que ambos canales tienen el mismo coeficiente).

%

900

0 1000
Datos:

0=04m’s"’

S, =0.06

d,=d, =15m

7.6.21 Una alcantarilla de concreto descarga libremente a partir de una arqueta. Determinar
el nivel del agua en la arqueta.

%

1460 m
N

Datos:
Q=45m’s"’

S, =0.005
d,=1.75m
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n=0.017

L=80m

As=0.8m

7.6.22 Se debe transladar agua de un embalse hacia un canal (5). Se utiliza un sistema de
tres tramos de canal para almacenar la corriente en un tanque. Desde alli el agua se conduce

hasta su destino por medio de un conducto a presién. Se pide, con base en los datos
adjuntos, dibujar el perfil de flujo correspondiente.

i

Datos:
Canales Conduccion
0=2 m’s™!
by=b,=b,=2m L, =10000 m
<] =0 d"4 =Im
2, =23=15 fm:O'OZ
n,=n,=n,=0.012 Z(250)=1000m
So, =502 =0.02
Soj =0.001

7.6.23 Se conduce agua desde un embalse hasta una captacién en forma de pozo. Para
ello se emplea un sistema de tres canales: el / y 2 son rectangulares y el 3 circular. En el
pozo la corriente va a presién y después es recibida por un tanque que dispone de un
vertedero rectangular donde se afora el caudal. Con los datos disponibles dibujar el perfil
de flujo del sistema de canales.

Datos:
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Canales Pozo Vertedero

b=b,=1Im L,=5m C,=0.061
d, =12m d, =0.25m B=Im
n,=n,=n;=0.018 f,=0.02913

S,, =0.005

S, =0.03

S,, =0

i

250

7.6.24 El sistema hidrdulico de la figura consta de dos partes bien diferenciadas.

Una seccién de bombeo (parte superior de la figura anexa) recibe flujos procedentes de dos
tanques. El objetivo del bombeo es alimentar un embalse, el cual lo hace a su vez con un
sistema de canales rectangulares. Parte de la corriente que recorre este sistema es derivada
por un pozo vertical (9) situado al final del canal 7. Aguas abajo existe un azud (vertedero)
que sirve para darle sumergencia al flujo que ingresa al pozo.

Para evitar intromisién de aire alli se considera conveniente que el resalto hidraulico no se
sitie sobre la entrada al pozo, por lo que aquel debe finalizar (como mdximo) antes del
borde de aguas arriba del pozo.

Puede asumirse que el canal 6 es largo y que el resalto hidrdulico comienza a formarse
exactamente donde comienza el tltimo canal (abscisa -127.937).

Calcular:

a. La pendiente del canal 6.

b. El nivel del embalse.

c. La potencia de la bomba.

d. El nivel del tanque del sistema de bombeo.
e. Los caudales que transporta cada tubo.
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1080 m

M””
®
?

-1230.946

- 103.687 1002 m
5 L
S —
-627.937 ‘ _ =

7 8 Fz:muu m

-1230.946 -127.937 0

=

989.429 m

Datos:

Bombeo Canales Pozo Azud
Q,=10m’s™ b;=b,=b,=b;=12m L,=20m 0, =6.51m’s™
L, =5000 m ns=ng =n, =n, =0.013 d, =0.5m B=6m
d,=d, =Im S,, =0.001 £ =1mm C, =06
fi=fL=f=002 S, =8, =0.005
L,=1000m
L,=300m
d,=2m
L, =2000m
d,=2m
n=0.38

7.6.25 El sistema de la figura consta de un embalse, una conduccién a presién y un canal
dividido en tres tramos. El flujo transportado por la tuberia acciona una turbina de potencia
y eficiencia dadas. Una vez se produce esto el agua es conducida hasta un tanque de
almacenamiento dotado de una compuerta. Desde aqui la corriente se envia a los canales
que terminan en otra compuerta. Se requiere:

a. El caudal del sistema.
b. El nivel del tanque de aguas arriba.
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c. El coeficiente de Manning para el tramo 5.
d. Calcular y dibujar los perfiles de flujo en los tres tramos del canal.

Suponer que en la abscisa 262.423 m se establece un resalto hidrdulico. Asi mismo, que la
compuerta se halla muy préxima de ese sitio.

2000 m

Ry 2 |
7=900 m
7=995.341 m 110 | |

210 262423

Datos:

Conducciones Canales

L, =10000 m b,=b,=b;=5m
d,=15m n, =0.017

g =€ =1mm n,=0.011
L,=100m s, =0.027

d, =2m S, =0.024
p=9.774 kfcm™ S, =0.035
P=37389 KW a,=0.25m
n=0.38 a,=0.436 m

7.6.26 Con el fin de desarrollar un proyecto de vivienda se requiere desviar un pequefio rio
(1) y después regresarlo a su curso (7). Para ello se propone emplear un sistema
conformado por cuatro canales y una tuberia. El canal 2 tiene una seccién transversal
variable, con el propdsito de que sus muros sirvan como aletas que encausen la corriente (/)
hasta el canal 3 (ver detalle entrada). Estas aletas encajan perfectamente en la seccién de
aguas arriba del rio (ver seccién transversal anexa)®”.

37 En la Fig. 1.19 puede observarse una situacién similar.
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— £=73.979

\T _j_ ]

7

[rp—
=S —4+ -
=3
)
=]
=]
)
|- S
=]

ALINEAMIENTO VERTICAL Y HORIZONTAL

El canal 3 es circular, el 4 trapezoidal y el 5 rectangular. Al finalizar éste el flujo ingresa a
una tuberia (6) y ésta lo entrega en el tramo 7 como chorro libre.

oo\ / -
0.6 \ /

0.2 N
-5 -3 4 0 1 3 5
SECCION ANTES DE LAS ALETAS DETALLE ENTRADA

Se pide, con base en lo anterior, determinar el perfil de flujo correspondiente al T = 50
afios. Asumir que inmediatamente aguas arriba de las aletas la corriente / tiene régimen
uniforme.’

Datos:

376 Se trata, sin duda, de una aproximaci6n bastante gruesa pero necesaria al carecerse de otra informacién.
Es, ademds, una practica usual en la ingenieria hidrdulica.
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Corriente /

0=10m's"
n, =0.04
S, =0.02
o, =175

Canal de Entrada Canales Tuberia
b,(0)=10m b,=b;,=5m d,=2m
b(5)=5m z,=15 f=0.03
n,=0.012 d,=5m
S,, =0.005 n, =0.012

n, =0.02
n,=0.012
S,, =0.04
S,, =0.02
S, =0.03
REFERENCIAS

[1] Ven Te Chow (1959): Open Hydraulics Channels; Mc Graw Hill Inc., New York.
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LISTA DE SIMBOLOS

A

Ach

Swa e

be

b entrada
bsalida
C

Ce

Co

Cr
CRG
CRGV

oy oy [ b

ﬂ\ﬁj(\

T

Area del flujo o de la secci6n hidraulica. Area de orificio. Canal de
pendiente adversa

Area de un chorro a la salida de un orificio

Area del flujo (seccidn circular)

Area de una seccién circular que funciona presurizada
Apertura de una compuerta. Dimensién vertical de un orificio
Ancho de vertedero rectangular

Ancho de fondo de un canal trapezoidal y rectangular

Ancho del canal de aproximacién a un vertedero triangular
Ancho a la entrada de una transicién en canal rectangular
Ancho a la salida de una transicién en canal rectangular
Coeficiente de Chezy. Canal critico

Coeficiente de contraccién

Coeficiente de descarga

Constante de vertedero rectangular

Constante de vertedero rectangular de pared gruesa

Constante de vertedero rectangular de pared gruesa. Considera velocidad de

aproximacién

Coeficiente total de arrastre hidrodindmico

Coeficiente de arrastre hidrodindmico por forma

Coeficiente de arrastre hidrodindmico por friccién

Constante de vertedero triangular

Coeficiente de velocidad

Celeridad de la onda elemental

Profundidad hidraulica

Profundidad de una corriente medida segtn la direccién perpendicular al
fondo. Mitad de la base de un elemento de area

Diferencial de 4rea de una seccion hidraulica

Carga elemental

Longitud elemental de un canal

Didmetro de una seccion circular

Energia especifica. Funcion de energia especifica

Energia critica o minima

Energia especifica

Energia especifica ganada por una corriente, aguas arriba, en un choque
hidraulico

Espesor de la pared de un orificio o de un vertedero

Fuerza (tangencial) resultante de las tensiones de corte de pared
Factor de friccién

Numero de Froude

Aceleracion de la gravedad

Carga hidrdulica. Carga de orificio y vertedero. Canal horizontal
Carga de aguas abajo de un vertedero

Carga piezométrica
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Carga tedrica de un orificio

Carga puntual en un orificio. Carga de presion. Altura de una seccién
transversal

Carga hidraulica cedida por efecto friccional (pérdida friccional)

Altura de un resalto hidrdulico

Carga de presién medida segtn el eje n

Seccién hidrdulica de aguas arriba

Seccién hidrdulica de aguas abajo

Factor de transporte de la seccion

Factor de transporte de la seccién en flujo uniforme

Constante para evaluar pérdida por entrada en vertederos

Constante para evaluar pérdidas friccionales en vertederos

Coeficiente para evaluar la influencia de aguas abajo sobre el coeficiente de
descarga en un vertedero

Coeficiente para evaluar la influencia de aguas abajo sobre el coeficiente de
descarga en un vertedero triangular

Coeficiente de correccién por velocidad de aproximacién en un vertedero
rectangular

Pardmetro de la funcién de energia especifica en un canal rectangular
Pardmetro de la funcién de energia especifica en un canal triangular
Longitud de una conduccién

Longitud representativa en los nimeros de Froude y Reynolds

Longitud de contraccién en compuertas

Longitud de un resalto hidrdulico

Funcién de momentum. Canal subcritico

Coeficiente de vertedero rectangular

Coeficiente de vertedero rectangular. Considera velocidad de aproximacién
Coeficiente de vertedero rectangular de pared gruesa. Considera velocidad
de aproximacién

Factor para evaluar la influencia de meandros en la formula de Cowlan
Numero de contracciones de un vertedero. Fuerza de fijacién sobre una
estructura hidrdulica

Coeficiente de Manning. Eje coordenado perpendicular al fondo del canal
Coeficiente de Manning equivalente

Exponente de vertedero

Coeficiente de Manning bésico en la férmula de Cowlan

Factor para evaluar la irregularidad superficial en la férmula de Cowlan
Factor para evaluar la variaciéon del tamafio y geometria de la seccién
transversal en la férmula de Cowlan

Factor para evaluar la influencia de obstrucciones en la férmula de Cowlan
Factor para evaluar la influencia de la vegetacién y variacién estacional del
caudal en la férmula de Cowlan

Perimetro mojado. Fuerza de presién resultante. Potencia hidrdulica

Presion

Caudal

Caudal critico



Y2

Ziresta
Zy
Z
Ze

Caudal normal

Caudal teérico

Caudal unitario (por unidad de ancho)

Radio de una curva

Radio hidrdulico

Numero de Reynolds

Radio de curvatura

Relacion de sumergencia en un vertedero. Canal supercritico
Pendiente de una curva de energia especifica

Pendiente de la linea de energia

Pendiente del fondo de un canal

Pendiente de la superficie libre

Linea coordenada colineal con el fondo del canal
Coordenada de resalto hidraulico

Ancho superficial de la seccion hidraulica

Tiempo. Espesor de una pila

Tiempo inicial del transitorio originado por un choque hidraulico
Tiempo final del transitorio originado por un choque hidraulico
Velocidad media de una corriente

Velocidad mdxima de una corriente

Campo de velocidad

Velocidad media de una corriente

Velocidad (media) de aproximacidon a un vertedero

Altura de un vertedero. Peso del liquido en un volumen de control finito
Coordenada cartesiana topogréafica

Coordenada transversal en el plano de la seccién hidrdulica

Coordenada cartesiana topogréafica

Profundidad de una corriente. Coordenada vertical de la seccién hidrdulica
Profundidad critica

Profundidad normal

Profundidad normal

Profundidad alterna y profundidad secuente supercritica. Profundidad
supercritica de un resalto hidrdulico. Profundidad contraida de una
compuerta

Profundidad alterna y profundidad secuente subcritica. Profundidad
subcritica de un resalto hidrdulico. Profundidad de aguas arriba en una
compuerta (carga de la compuerta)

Profundidad del flujo subcritico aguas abajo de una compuerta

Profundidad de aguas arriba de un sitio donde se ha producido un choque
hidraulico

Coordenada cartesiana topogréfica. Carga de posicién. Cota del fondo de un
canal

Nivel de la cresta de un vertedero

Nivel

Factor de la seccién

Factor de la seccién a flujo critico
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Factor de la seccién a flujo uniforme

Talud de las secciones triangular y trapezoidal

Coeficiente de Coriolis

Coeficiente de Boussinesq

Peso especifico

Faja de la seccién hidrdulica sometida a medicién de velocidad durante un
aforo de caudal

Energia especifica disipada

Carga hidraulica disipada

En un aforo de caudal, componente de éste que atraviesa una determinada
faja de la seccién hidraulica

Paso para el cdlculo de un perfil de flujo

Duracién del transitorio ocasionado por un choque hidraulico

En un aforo de caudal, ancho de la faja sometida a medicién de la velocidad
Remanso inducido por un choque hidrdulico

Longitud que se eleva o desciende el fondo de un canal en uan transicién
Elevacién minima del fondo de un canal para producir flujo critico

Ancho de una seccién transversal cualquiera

Déficit de energia especifica, con respecto a la energia minima, en un choque
hidraulico

Pardmetro adimensional empleado en el cdlculo empirico de los coeficientes
de Coriolis y Boussinesq. Altura de rugosidad

Coeficiente de correccién por espesor de pared en el método de Bazin para
calculo del coeficiente de descarga en vertederos de pared gruesa
Coeficiente de correccién por influencia de aguas abajo en el método de
Bazin para célculo del coeficiente de descarga en vertederos de pared gruesa

Profundidad del centroide de la seccién hidraulica

Factor de unidades en la ecuacién de Manning
Angulo central de una seccién circular

Eficiencia de un resalto hidraulico como disipador de energia

Eficiencia de un resalto hidrdulico para convertir flujo supercritico en
subcritico

Angulo que hace el fondo de un canal con el eje horizontal. Angulo del
vértice de un vertedero triangular o de un orificio de la misma forma
Pardmetro que relaciona la profundidad hidrdulica con la profundidad del
flujo

Constante de la ecuacién de calibracion de caudal

Pardmetro en la ecuaciéon de energia especifica usado para el estudio de
transiciones. Longitud de onda

Viscosidad dindmica

Viscosidad cinemdtica

Densidad

Relacion de contraccion en transiciones de la seccién transversal

Relacién critica de contraccion

Tensién de corte de pared

Exponente de una ecuacidn de calibracién de caudales
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