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Me ha tomado mucho tiempo lograr una version formal y actualizada de los Apuntes de
hidraulica II, que escribi hace mas de veinte afios sobre el mismo tema, y a pesar del
tiempo transcurrido, tienen la misma demanda de cuando por primera vez aparegieron en
la Facultad. Las razones més importantes de la tardanza fueron quiza los cambios que
sufrieron los conocimientos y los planes de estudio.

El contenido de este libro forma la primera parte del que pienso publicar una vez que
haya concluido su totalidad. La razén de esta edicion parcial se debe a la necesidad de
disponer del material para fines didacticos, no sélo en nuestra Facultad, sino en todo el
pais, como se detecta en opiniones recibidas.

Esta primera edicion cubre la parte mas importante en el contenido del curso actual de
Hidraulica de canales que se imparte en la Facultad de Ingenieria de la UNAM. El nivel
y profundidad de los conocimientas queda siempre a criterio del profesor. Sélo faltan los
temas de Transporte de sedimentos y Transiciones y curvas que se agregaran en edicidn
futura, una vez que sean concluidags.

Considero que para comprender los conocimientos que aqui se presentan es necesario
haber cubierto un curso de Hidraulica basica, para entender y dominar los métodos de
analisis integral y diferencial existentes, si bien el énfasis es mayor en el analisis
diferencial. He tratado de reunir también la informacion mas actualizada, acorde con los
métcdos empleados.

Se han corregido ya varios error¢s y he recibido sugerencias de mis colegas y alumnos
para mejorar el texto. No obstante, ruego a todos me hagan llegar sus observaciones para
mejorar futuras ediciones.

Una obra de este tamafio no puede ser de una sold persona y debo agradecer el apoyo
que he tenido de las autoridades de esta Facultad, que hari visto con benevolencia el
tiempo que esto ha tomado. También agradezco a mis colegas profesores, en particular a
la Mtra. Maria Cuairan Ruidiaz, a la Sra. Andrea Ayala Herndndez, a la Srita. Ana Maria
Sanchez Téllez y al Sr. Juan Guillermo Hernandez Martinez de la Unidad de Apoyo
Editorial de la Facultad, por su infinita paciencia y dedicaciéon para que la presente
edicion fuera digna de ser publicada por la Facultad de Ingenieria de la UNAM.

GILBERTO SOTELO AVILA
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CAPITULO 1. CONCEPTOS BASICOS

1.1 FLUJO EN UN CANAL

El flujo en un canal se produce, principalmente, por la accién de la fuerza de gravedad y se
caracteriza porque expone una superficie libre a la presién atmosférica, siendo el fluido siempre
un liquido, por lo general agua.

El movimiento de un liquido a superficie libre se ve afectado por las mismas fuerzas que
intervienen en el flujo dentro de un tubo, a saber:

— La fuerza de gravedad, ¢como la méas importante en el movimiento.

— La fuerza de resistencia ocasionada en las fronteras rigidas por la friccién y la
naturaleza casi siempre turbulenta del flujo.

— La fuerza producida por la presidn que se ejerce sobre las fronteras del canal,
particularmente en las zonas donde cambia su geometria.

— La fuerza debida a la vjiiscosidad del liquido, de poca importancia si el flujo es
turbulento.

A éstas se agregan, excepcionalmente, las siguientes:

— La fuerza de tension superficial, consecuencia directa de la superficie libre.
— Las fuerzas ocasionales (jebidas al movimiento del sedimento arrastrado.

La superficie libre se considera como la intercara entre dos fluidos: el superior, que es aire

estacionario o en movimiento, y el inferior, que usualmente es agua en movimiento. Las fuerzas

de gravedad y de tensidon superficial resisten cualquier fuerza tendiente a distorsionar la

intercara, la cual constituye una frontera sobre la que se tiene un control parcial.

La aparente simplicidad resultante dlt la superficie libre es irreal, ya que su tratamiento es, en
la practica, mas complejo que el de rn conducto a presion. La interaccion entre las fuerzas da
lugar a la complejidad, y unicament¢ a base de simplificaciones y generalizaciones es posible

entender su mecanica.

De acuerdo con su origen, los canales pueden ser naturales o artificiales. Los naturales son las
conducciones hidraulicas que existen [para el drenaje natural sobre la tierra, como arroyos, rios,
estuarios, etc. Los artificiales son los construidos por el hombre para fines de riego, drenaje,
generacion de energia, navegacion, etc.

El flujo en un canal natural se aloja dentro de lo que se llama cauce, producido por el movi-
miento del agua al paso de los siglos. Su perfil longitudinal es sinuoso, su seccion transversal
es irregular, y tiene forma y dimensiones que varian continuamente a lo largo del mismo.

Los canales artificiales tienen, por 1o general, secciones geométricas de forma y dimensiones
constantes en tramos mas o menos largos. Algunas definiciones particulares de dichos canales
se indican a continuacion.




Acueducto es un canal construido sobre el nivel del terreno a través de una depresion
topografica. Rapida es un canal de gran inclinacién. Caida es una rdpida muy corta (incluso de
longitud cero), en la que el piso sigue la forma del perfil inferior de la ldmina de agua cayendo
libremente.

La superficie o linea generada en el fondo por la base o vértice mas bajo de la seccidn, se
conoce como plantilla o solera. Su inclinacién, en el sentido de la corriente y respecto de la
horizontal, puede ser constante en tramos largos.

Cuando el tramo de un canal tiene seccion transversal e inclinacién de plantilla constantes, se
denomina prismatico.

Un canal natural nunca es prismatico. El flujo en un rio por lo general arrastra material sélido
(materia en suspension, arena, grava e incluso grandes piedras), que modifica continuamente la
forma, dimensiones de la seccion y perfil del cauce e impide una definicion precisa de su rugo-
sidad. El movimiento visto con este enfoque es ain mas complejo y se estudia con detenimiento
en la hidrdulica fluvial. En un capitulo posterior se exponen los conceptos bésicos en la
formacion de las ondulaciones del fondo, la resistencia al flujo que ellas producen y el transporte
de sedimentos.

1.2 GEOMETRIA DE UN CANAL

En lo relativo a la geometria en el sentido longitudinal, pendiente de un canal es el cociente S,
del desnivel entre dos puntos sobre la plantilla y la distancia horizontal que los separa. De
acuerdo con la figura 1.1a, S, = tan §, donde 8 es el dngulo de inclinacién de la plantilla
respecto de la horizontal. En canales naturales la definicion equivale a la pendiente media entre
los dos puntos.

En la practica es comin que 8 sea menor o igual a 0.14 rad (8°). Esto es, canales de pendiente
pequeiia, para los que tan § < 0.14054 y sen § < 0.13917, de modo que la pendiente se puede
confundir con sen 6, sin incurrir en error mayor del uno por ciento.

De acuerdo con la definicién general de una conduccion, la seccion transversal de un canal se refiere
a la seccion perpendicular al fondo o a la linea de inclinacion media de su plantilla (figura 1.1).

La seccion de los canales naturales es de forma muy irregular y varia continuamente de un sitio
a otro. Los artificiales con frecuencia se disefian con secciones geométricas regulares, siendo las
mas comunes: la trapecial, la rectangular, la triangular y la semicircular. La parabdlica se usa
como aproximacion en los naturales. En tineles donde el flujo sea a superficie libre, es frecuente
encontrar las formas circular y de herradura.

La seleccion de la forma de la seccidon depende del tipo de canal que se va a construir, siendo
la trapecial 1a mé&s comin en los revestidos y no revestidos, la rectangular en los revestidos con
materiales estables (concreto, mamposteria, madera, etc.), la triangular en los pequefios y en
cunetas de carreteras, y la circular en alcantarillas, colectores y tineles. Existen formas
compuestas de las anteriores que son de gran utilidad en conductos abovedados, como grandes
alcantarillas y emisores, que por sus dimensiones se permite el paso del hombre a su interior.
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/ Seccion transversal

Perfil dela superficie

a) Corte longitudinal

b) Seccion transversal

Figura 1.1.| Elementos geométricos de un canal

La seccion transversal de un canal se localiza mediante la coordenada x sobre la plantilla segin
su eje. Los elementos geométricos mds importantes de la seccion se describen a continuacion.

Tirante. Es la distancia y perpendimhlar a la plantilla, medida desde el punto més bajo de la
seccion hasta la superficie libre del agua. Es decir, es normal a la coordenada x. Algunos autores
lo designan como d, que también se emplea en este libro, cuando y se usa como otro tipo de
coordenada.




Se designa por 4 a la distancia vertical desde la superficie libre al punto méas bajo de la seccion
(figura 1.1a), es decir, a la profundidad de dicho punto, y se satisface la relacion

y = h cos 0 (1.1)

siempre que la superficie libre sea paralela a la plantilla o § sea pequefio. De no ser asi, la
relacion entre y y 4 es mas complicada.

Ancho de superficie libre. Es el ancho T de la seccion del canal, medido al nivel de la superficie
libre.

Area hidrdulica. Es el drea A ocupada por el flujo en la seccién del canal.
Es facil observar que el incremento diferencial del area d4, producido por el incremento dy del
tirante, es d4 = T dy, y por tanto

T=_—_ (1.2)
Perimetro mojado. Es la longitud P dela linea de contacto entre el agua y las paredes del canal,
es decir, no incluye a la superficie libre.

Radio hidrdulico. Es el cociente R, del area hidrdulica y el perimetro mojado.

Tirante medio o tirante hidrdulico. Es la relacién Y entre el 4rea hidraulica y el ancho de la
superficie libre

y-4
T

Talud. Designa la inclinaciéon de las paredes de la seccion y corresponde a la distancia k
recorrida horizontalmente desde un punto sobre la pared, para ascender la unidad de longitud
a otro punto sobre la misma. Por lo general se expresa como k:1, sin embargo, es suficiente con’
indicar el valor de k.

Las tablas 1.1 y 1.2 presentan los elementos geométricos de las secciones méds comunes en
canales artificiales, expresados en términos del tirante.
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1.3 TIPOS DE FLUJO

La clasificacién del flujo en un canal sigue los criterios generales indicados en el capitulo 3 del
volumen 1. Los tipos que se indican a continuacion tienen principal interés, sobre la base de
que, en todos los casos, se trata de flujo unidimensional. Su importancia radica en que el
comportamiento hidraulico se analiza bajo distintas concepciones o modelos de flujo, cuyo grado
de dificultad aumenta en la medida que las hipdtesis se ajustan mejor a la realidad.

a)

b)

Flujo permanente y no permanente. Esta clasificaciéon obedece a la utilizacién del tiempo
como criterio. Es permanente cuandc la velocidad media V en una seccién dada se mantiene
constante en el tiempo o en un lapso especificado (dV/dt = 0). Lo contrario sucede
cuando es no permanente o impermanente (dV/adt # 0).

El caso mas comun del flujo no permanente se presenta en los canales donde transita una
onda de avenida, como en los rios o en las cunetas o bordillos en carreteras.

Flujo uniforme y variado. Esta clasificaciéon obedece a la utilizacidén del espacio como
criterio. El flujo uniforme se presenta cuando la velocidad media permanece constante en
cualquier seccién del canal, es decir, dV/dx = 0. Esto significa que su area hidraulica y

tirante también son constantes con x (figura 1.2). En el flujo variado ocurre lo contrario.

e
-2 o Linea de energia
v —.
_E-E \.\

Perfil de la superficie
libre

Plantilla

Figura 1.2. Flujo uniforme

Sobre la superficie libre del agua hay presidon constante igual a la atmosférica pero dicha
superficie no coincide con la linea de cargas piezométricas aun si el flujo es rectilineo. Sin
embargo, mediante la correccidn adecuada, el valor de la carga de velocidad separa vertical-
mente dicha superficie libre de la linea de energia. Como consecuencia, dicha linea, el perfil
de la superficie libre del agua y la plantilla del canal son paralelos cuando el flujo es unifor-
me. En este caso, el hecho de que la velocidad media permanezca constante se asocia
estrictamente a que la velocidad en un mismo punto de cada seccién también lo sea en toda



la longitud del canal, es decir, la distribucion de la velocidad no se altera de una seccion
a otra.

Las caracteristicas del flujo uniforme se satisfacen unicamente si el canal es prismatico, esto
es, s6lo puede ocurrir en los artificiales y no en los naturales. Si la velocidad se incrementa
a valores muy grandes (mds de 6 m/s), se produce arrastre de aire al interior del flujo, y
éste, en sentido estricto, adquiere un caridcter no permanente y pulsatorio. De manera
incidental, a velocidades excepcionales del orden de 30 m/s, el incremento de area
hidraulica por el aire arrastrado puede llegar a ser hasta del 50 por ciento del area original.

En teoria es posible que un flujo uniforme sea permanente o no permanente. El uniforme
permanente es el flujo més sencillo de la hidraulica de canales, donde el tirante no cambia
con el tiempo. El uniforme no permanente necesitaria que la superficie libre fluctuara de
un instante a otro permaneciendo siempre paralela a la plantilla del canal, lo que es dificil
que ocurra en la préctica. Por tanto el flujo uniforme es casi siempre permanente.

Debido a las razones antes mencionadas, asi como a los cambios de seccién y de pendiente,
y a la presencia de estructuras de control, el flujo uniforme es un estado ideal que
dificilmente se alcanza en la préactica. Es razonable suponerlo s6lo en canales rectos y
largos, de seccion, pendiente, geometria y rugosidad constantes; es muy util porque
simplifica el andlisis y sirve de base para la solucién de otros problemas.

El flujo es variado cuando la velocidad media cambia en las secciones a lo largo del canal,
es decir, dV/90x#0, y por lo mismo posee caracteristicas opuestas a las del uniforme,
como se indica en la figura 1.3. El cambio de velocidad es para acelerar o desacelerar el
movimiento y ocurre por una variacién en la secciéon, por un cambio en la pendiente, o por
la presencia de una estructura hidraulica, como un vertedor o una compuerta, interpuesta
en la linea del flujo. La linea de energia, el perfil de la superficie y la plantilla tienen
inclinaciones distintas entre si.

El flujo variado se puede, a su vez, clasificar en gradual, rdpida y espacialmente variado.
En el gradualmente variado el tirante cambia en forma gradual a lo largo del canal. En el
rapidamente variado acontece lo contrario, como en el salto hidraulico. En el espacialmente
variado cambia ademds el gasto a lo largo del canal o en un tramo del mismo. La
clasificacion se indica a continuacion:

uniforme
Flujo permanente [ gradualmente
variado { rdpidamente
| espacialmente
 gradualmente
Flujo no permanente variado rapidamente
| espacialmente

El tratamiento de los problemas que se presentan en este libro corresponde sélo a flujos
permanentes, uniformes o variados.
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Figura 1.3. Flujo variado

Flujo laminar y turbulento. El movimiento del agua en un canal se rige por la importancia
de las fuerzas viscosa o de gravedad. respecto a la de inercia. La tensidn superficial del
agua afecta el comportamiento en el caso de velocidad y tirante (o seccién transversal)
pequeiios, pero no tiene una funcién importante en la mayoria de los problemas.



d)

En relacién con el efecto de la viscosidad, el flujo puede ser laminar, de transicion o
turbulento, de manera semejante a los conductos a presiéon. La importancia de la fuerza de
inercia respecto de la viscosa, ambas por unidad de masa, se mide con el nimero de
Reynolds, definido de la siguiente manera:

VR,

R, - (1.3)
y

donde

R, radio hidraulico de la seccion en m,
V  velocidad media en la seccién en m/s,
v viscosidad cinemética del agua en m/s’.

En canales se han comprobado resultados semejantes a los de los conductos a presion. Para
fines practicos se tiene:

flujo laminar, cuando R, < 500;
flujo de transicién, cuando 500 < R, < 12500;
flujo turbulento, cuando R, = 12500.

Las diferencias entre estos valores y los que se manejan en conductos circulares a-presion
se deben a que R, en los ultimos se define con el didmetro D en lugar del radio hidraulico,
y siendo R, = D/4, los intervalos cambian en la misma proporcion.

El flujo laminar en canales ocurre muy rara vez debido a sus dimensiones relativamente
grandes y a la baja viscosidad cinemaética del agua. La unica posibilidad se presenta cuando
el flujo es en laminas muy delgadas, con poca velocidad, como en el movimiento del agua
de lluvia sobre cubiertas y superficies pavimentadas. La rugosidad de la frontera en canales
naturales es normalmente tan grande, que ni siquiera ocurre el de transicion. Por ello, el
énfasis en este libro es en flujo turbulento.

Flujo subcritico y supercritico. La importancia de la fuerza de inercia respecto de la de

gravedad, ambas por unidad de masa, se mide a través del nimero de Froude, definido de
la siguiente manera:

Vv Vv

F = = (1.4)
V(g cos 8/a )(AIT) g'AIT
donde
g’ gcosbla
g aceleracion de gravedad en m/s?,
A area hidraulica-de la seccién en m?,
T ancho de superficie libre de la seccion en m,
V velocidad media en la seccion en m/s,
o coeficiente de correccion de la energia cinética, adimensional,
0 angulo de inclinacién de la plantilla respecto de la horizontal.
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El término A/T es también el tirante hidraulico y s6lo en canales rectangulares es igual al
tirante.

Sif < 8°, cos § = 0.99027, es decir, cos § = 1 con error menor del uno por ciento.
Ademis, con o = 1, g/ = g y resulta

Vv

Vg AIT

F:

Cuando F =1, V= g A/T , el flujo es en régimen critico.

Cuando F < 1, V < g A/T , el régimen es subcritico, siendo entonces mas importante

la fuerza de gravedad que la de inercia, ya que el flujo ocurre con poca velocidad, es decir,
tranquilo.

Por ultimo, cuando F > 1, V > \/§ A/T , el régimen es supercritico y la fuerza de
inercia domina sobre la de gravedad, toda vez que ocurre a gran velocidad, es decir, rapido

o torrencial.

En el capitulo 3 se expone ampliamente acerca de la definiciéon del nimero de Froude y los
distintos tipos de régimen en que un flujo se produce.

1.4 ECUACIONES DEL FLUJO UNIDIMENSIONAL PERMANENTE

1.4.1 Antecedentes

En el capitulo 4 del volumen 1 fueron derivadas las ecuaciones fundamentales de la hidriulica
en su forma general para un volumen finito de control, asi como su particularizacion para el
flujo unidimensional permanente. Enseguida se presenta un resumen de las mismas.

1.4.2 Ecuacion de continuidad

El flujo de masa del agua a través de la seccion de un canal es pVA, donde p es la densidad del
liquido, V la velocidad media en la seccién y A su area hidriulica. Cuando el flujo sigue la
direccion del eje del canal segun la coordenada curvilinea x sobre el fondo (figura 1.4), y no hay
aportaciones o salidas de liquido en el trayecto, la forma matematica de la ecuacidn de
continuidad para el flujo unidimensional permanente en toda su longitud es

d(p VA _,
Ox _

11



es decir, el flujo de masa no cambia al variar x. En un flujo a superficie libre p es constante
(incompresible) y se puede eliminar en la ecuacién anterior, es decir

a(VA) _
—a 0 (1.53)

que al integrar entre dos secciones 1 y 2 que limitan al volumen de control de la figura 1.4,
resulta

V, A =V, A, = constante (1.5b)

1 1

es decir, el gasto o caudal Q = V A se mantiene constante en todo el canal. Cuando haya
condiciones de flujo diferentes se debe establecer la ecuacién de continuidad particular del caso
que se trate (ver capitulo 6 y final del capitulo 9).

Linea

\/_d_oamrqlc

~.
~

Figura 1.4. Aplicacion de las ecuaciones basicas a un volumen finito de control en
un canal

1.4.3 Ecuacion de la energia
La energia total por unidad de peso que posee €l agua en su movimiento, medida en el punto

de interseccion D de cualquier linea de corriente con el plano de la seccion de un canal, se
expresa como la suma de su elevacion z;, desde un plano de referencia, la carga de presion p/gp,

12



y la energia cinética local v?%2g, donde v es la velocidad local, es decir, en el punto. Por
ejemplo, en el canal de gran pendiente de la figura 1.4, la energia total de las particulas sobre
la linea de corriente que pasa por el punto D en la seccién i estd dada por

H=z+(y—y/:)cosﬁ+£.+l_
g 28

donde z es la elevacion del fondo de la seccién y y’ la distancia de la superficie libre al punto
D en el plano de la seccion. Los términos corresponden a la energia por unidad de peso del
liquido fluyente en la unidad de tiempo y la suma H se conoce también como carga total, se
mide en m.

El término de energia cinética o carga de velocidad es idéntico en todos los puntos de la seccion
cuando se trata de un flujo ideal paralelo, donde la distribucién de la velocidad es uniforme.
Esto no ocurre en un flujo real, ya que la viscosidad y la friccion en las paredes modifica dicha
distribucién. Para fines practicos, se acepta que la carga de velocidad en la seccion de un flujo
real se calcule con la velocidad media pero se afecta por el coeficiente de energia cinética o.
Este corrige el defecto de utilizar el valor medio en lugar de la distribucién real no uniforme de

la velocidad (ver capitulo 4 del volumen 1). Esto significa que, cualquiera que sea el punto D,
la suma de los términos

2
Z*()"y/)COSB+£=H—aL

gp 2g

es constante y define la altura de la linea de niveles piezométricos. En el punto A sobre la
superficie libre (y’ = 0) acta la presién atmosférica, esto es, p, = 0, y el valor de la suma es

2
z+ycosc9=H—aV_

P2

Esto significa que la carga de velocidad es la distancia vertical de la superficie libre a la linea
de energia en cada seccion transversal.

También, para el punto B en el fondo de la seccién, y’ =y, y la suma resulta

z+£f.=z+ycos0

8p

es decir, la carga de presion en el fondo vale

13



% =y cos 0 (1.6)

donde cos 8 es la correccion que antes se habia mencionado.
En el caso que el angulo 8 sea pequefio (§ < 8°) se cumple que cos § = 1.

La energia total del flujo en la seccion i se calcula finalmente en la forma

V2
H=27z+ycosl +a_— (1.7)
28

La ecuacién 1.7 se utiliza con frecuencia en el flujo variado. El término y cos 8 representa la
carga de presion en el fondo de la seccién y la velocidad V corresponde a la media calculada en
la seccidén transversal al flujo.

Es necesario mencionar que los resultados anteriores se han obtenido para las condiciones de
flujo rectilineo sobre un fondo plano de gran inclinacién. Mayores aclaraciones sobre esto, asi
como las correcciones que deben hacerse cuando no se cumplan las condiciones estipuladas, se
presentan en el subcapitulo 1.5.

De acuerdo con lo anterior y lo indicado en la figura 1.4, la forma matematica del principio de
la energia para el flujo unidimensional permanente e incompresible se establece en la forma

d V? dh,
o + sl +oa —| = - 2L 1.8
dx Z R 2¢g dx (L-8)

donde

pérdida de energia;

tirante;

carga de posicion, medida desde el plano de referencia hasta la plantilla de la seccion;
velocidad media en la seccion;

coeficiente de Coriolis, para considerar el efecto de la distribucion irregular de la
velocidad en la seccién, sin dimensiones (ver ecuacion 1.16a y el volumen 1);

angulo de inclinacion de la plantilla en la seccion.

R <=

5~)

Los términos restantes son como se han definido antes.

La integracion de la ecuacién 1.8, entre las secciones 1 y 2 del volumen de control de la figura
1.4, conduce a
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2
z+ycosld +a e, h_ = constante (1.9a)

r

O bien

zl+y1cos()1+a1_l=z,+y2cos¢92+a2_+Ah (1.9b)

donde Ah, es la pérdida de energia entre las dos secciones. Cuando dicha pérdida se debe s6lo
a la friccién, es proporcional a la longitud Ax del tramo en que se produce y el cociente
S = Ah;/Ax se conoce como pendiente hidraulica media o pendiente media de friccion en el
tramo. El valor de su limite cuando Ax - 0 es § = dh,/dx y equivale a la pendiente hidréaulica
local o pendiente de friccion local (en una seccidn); suele también designarse como gradiente
hidraulico local.

La designacién como pendiente no tiene mas significado fisico que el cociente que representa,
es decir, no significa ni la tangente ni el seno del angulo local § de inclinacién de la plantilla,
ni tampoco de la linea de energia, con excepcion del flujo uniforme, donde S = sen 8, ya que
la plantilla y la linea de energia son paralelas.

1.4.4 Ecuacion de la cantidad de movimiento

Se considera el volumen de control limitado por las secciones 1 y 2, las paredes y la superficie
libre de un flujo unidimensional permanente e incompresible (figura 1.4), cuyo gasto no cambia
en toda su longitud. La ecuacién de la cantidad de movimiento para dicho volumen resulta de
eliminar el término correspondiente al tiempo en la ecuacion general obtenida en el volumen 1,
y en la forma vectorial resulta

F,+F +F =p[QBV),-(QB8V)] (1.10)
donde

F fuerza resultante de la presion ejercida sobre las superficies de frontera del volumen
de control;

F fuerza resultante producida por el esfuerzo tangencial generado sobre el fondo y
paredes del volumen de control;

F_  fuerza de cuerpo debida al peso del volumen de control;

Q  gasto en la seccion;

| % vector velocidad media en la seccidn;

B coeficiente de Boussinesq, para considerar el efecto que tiene la distribucion irregular

de la velocidad en la seccion en el célculo de la cantidad de movimiento con la
velocidad media, sin dimensiones (ver ecuacién 1.16b y el volumen 1).
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Las fuerzas F, y F_ son las acciones que desde el exterior se aplican al volumen de control.
La cantidad de movimiento en una seccién es igual a pQBV vy el ultimo término de la ecuacién
representa el cambio en la cantidad de movimiento entre el flujo que entra y el que sale, con las
mismas reglas establecidas en el volumen 1, es decir, Q es positivo cuando sale y negativo
cuando entra al volumen de control.

Es importante destacar el caracter vectorial de la ecuacion de la cantidad de movimiento, a
diferencia de la de energia que es escalar. Como las ecuaciones de continuidad y energia, la 1.10
adopta formas particulares cuando se aplica en cada problema. El valor de 3 se trata en el
subcapitulo 1.6 (ecuacion 1.16b).

1.5 DISTRIBUCION DE LA PRESION EN LA SECCION
1.5.1 Lineas de corriente de pequenia curvatura

La presion en cualquier punto D de la seccidon del flujo en un canal se mide por la altura de la
columna de agua en un tubo piezométrico instalado en el punto, como se aprecia en la figura
1.5. Si se ignoran los disturbios menores debidos a la turbulencia, la distorsién del perfil de
distribucion de la velocidad, etc., la columna de agua en el punto de medicion puede alcanzar,
cuando mas, un nivel hasta la linea de energia.

Linea de energia

Figura 1.5. Distribucion de la presidn para el flujo paralelo en canales de fondo plano y
gran pendiente
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Considérese un canal de eje recto, ancho unitario y fondo plano, con adngulo de inclinacién 6
respecto de la horizontal (figura 1.5). El peso del elemento sombreado, de longitud dx, es igual
a gp y’dx, y el componente normal a la plantillaes go y’cos 6 dx. Por tanto, la presién en

el punto D es

_ goy' cos 0 dx

p dx

=goy' cos @
y la distribucién de la carga de presion correspondiente se puede expresar en la forma

a =y’ cos 6
8o

donde y’ es la distancia desde la superficie libre al punto D, medida en la direccién
perpendicular a la plantilla. Por tanto, la distribucion de la presion es lineal (casi hidrostatica)

en dicha direccion, como se representa por la linea AC de la figura 1.5.

Cuando el flujo es uniforme o el dngulo 6 es pequefio se cumple que y’ = h’cos 6 y por
tanto p/go = h’ cos® 0. Esto significa que la presion en cualquier punto de la seccién es
directamente proporcional a la profundidad A’ del punto, es decir, es igual a la presion
hidrostética correspondiente a dicha profundidad pero corregida por el término cos? 6.

La carga de presion en el punto B sobre el fondo del canal se obtiene a partir de alguna de las
dos ecuaciones siguientes:

55=yc050
ap
ﬂ’l=hcoszt9
8o

la primera idéntica a la ecuacion 1.6, la ultima con validez s6lo en flujo uniforme. Por tanto,
la carga de velocidad es igual en cualquier punto del flujo, como resulta de la ecuacién 1.7 y se
representa en la figura 1.5.

En un canal de pendiente pequefia (8 < 8°), cos 6 = 1y la distribucién de la presion coincide
con la hidrostética, es decir, se puede considerar que pg /gp = h, sin incurrir en error mayor del
uno por ciento. Este resultado pierde validez en canales de gran pendiente como el de descarga
de un vertedor o una rdpida, donde s6lo valen las expresiones en términos de y.
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La magnitud de la fuerza resultante F, que interviene en la ecuacion 1.10 de la cantidad de
movimiento se debe a la presion ejercida sobre las secciones donde hay flujo y, en las con-
diciones de la figura 1.5, se calcula como el producto de la presién en el centroide G del area
por la propia area, es decir, F, = gp 4 ye cos 8, en cada secciéon donde

I

O I

Los resultados anteriores son aplicables al flujo rectilineo o cuando las lineas de corriente no
tienen curvatura grande ni divergen entre si, lo cual ocurre en muchos problemas reales. Los
flujos uniforme y gradualmente variado se consideran rectjlineos, ya que el cambio de tirante
es tan suave y la curvatura y divergencia de las lineas de flujo son tan pequeiias, que el efecto
de los componentes de la aceleracion en el plano de la seccion es despreciable.

1.5.2 Lineas de corriente de gran curvatura

El flujo sobre un canal de fondo curvo es diferente ya que la curvatura de las lineas de corriente e:
de consideracion y produce un componente importante de la aceleracion normal a la direccion del
flujo, es decir, la fuerza centrifuga modifica la distribucion de la presion obtenida para el flujo
rectilineo.

El fondo puede ser concavo o convexo, como se muestra en las figuras 1.6a y b respectivamente;
en ambos casos, la distribucion de la presion esta representada por la linea AC’, en lugar de la recta

AC del flujo rectilineo. La fuerza centrifuga actia hacia el exterior de la curva en ambos, pero en
el concavo se manifiesta por una presion mayor y en el convexo por una presion menor. La

distribucion hidrostatica de la carga de presion y’cos 6 cambia en cualquier punto D debido a la
desviacion Ap/gp, que se suma o resta segin que el flujo sea concavo o convexo, respectiva-

mente. De este modo, la energia H en-dicho punto se-calcula como sigue

. 2
H=ZD+y/C059i£+7V—=Z+yC080j;_A_£+L

go 28 gp g

donde se ha sustituido z, + y’cos 8 =z +y cos 8 por razones geométricas. Sin embargo, en
el punto A sobre la superficie libre Ap/gp =0, v = v, , y por tanto

— =H - (z +ycos 0

Es decir, la carga de velocidad de las particulas en la superficie libre es la distancia vertical que
separa a la linea de energia de dicha superficie, como aparece en la figura 1.6.
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Para cualquier otro punto

2
Y -H-(z+ycos) + 2P

28 go

es decir, la carga de velocidad en cada punto depende sélo de la desviacion Ap/gp en el mismo
punto, como también se muestra en la figura 1.6.

Si se elimina el término H - (z + y cos ) de las dos ultimas ecuaciones, resulta

’ 2
Ap _ v 2l V4
8p vy 28

lo que significa que la desviacion Ap/gp en cada punto de la seccion depende de la distribucidn
de la velocidad en ella y de la velocidad en la superficie libre.

Las expresiones anteriores no son utiles para el flujo unidimensional porque usan valores locales
de la velocidad, siendo necesario utilizar nuevamente el concepto de valores medios. Por

simplicidad, la carga de presion media en la seccion del canal se define por «’y cos 6, don-
de o es un nuevo coeficiente de correccion, esta vez de la carga de presion hidrostitica, que

toma en cuenta su verdadera distribucion. Esto significa que la energia total en flujo curvilineo
queda expresada en la forma

2
H=z+a’yc050+a21g (1.11)

Los términos de esta ecuacion se refieren a la energia por unidad de peso del liquido fluyente,
de modo que la correspondiente a la carga de presién en toda la seccidn es

E, =g0o Qa ycosf =gp ” (y/cos()w_L_A_E)vdA
4 gp

Para la parte de distribucién hidrostatica de la presion J I y' cos 0 vdA = Qycos 6,
por tanto, el coeficiente de correccion es :

1 Ap
f o1 APy a4 (1.12)
- Qycos ”A gpo
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Linea de energia

TT— O Centro de
. curvatura

]
.

s

n

J_ ~ Plano de referencia

a) Flujo céncavo

Linea de energla

Centro de Plano de referencia = __JL__
curvatura

b) Flujo convexo

Figura 1.6. Distribucién de la presién en flujo curvilineo (fondo curvo)
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La desviacion Ap/gp de la carga de presion en flujo concavo es positiva, o/ > 1, y la suma
Z + o'y cos 0 en la ecuacion 1.11 alcanza un nivel mayor que el de la superficie libre. La
desviacion Ap/gp es negativa en flujo convexo, o/ < 1, ylasumaz + o’y cos 6 alcanza
un nivel menor que el de la superficie libre e inclusive puede quedar debajo del nivel del piso.
Esto significa que en ambos casos o V?/2g ya no es la distancia vertical que separa a la linea
de energia de la superficie libre y que o’y cos # tampoco es la carga de presion en el fondo,
como ocurre en flujo rectilineo. Para éste, Ap/gpo = 0, o/ = 1, ylaecuacién 1.11 coincide con
la1.7.

En la misma forma, para calcular la fuerza resultante de la presiéon sobre las secciones donde

hay flujo curvilineo se utiliza también un coeficiente de correcciéon (8’ que afecta el valor de
/ eq7 / . . a7 .

la fuerza gp A y; cos 0 en el rectilineo, donde y; ubica el centroide de la seccidn. Es decir

go A B’ & cos 0 = ”ApdA = gp ”A [y’ cos 0 + %] dA

O bien

B =14 _ /1 ” AP 44 (1.13)
Aygcos § )4 8p

expresion que aclara el significado de 3’ ya que depende de Ap/gp,es decir, del efecto que

tiene la curvatura de las lineas de corriente en la fuerza que la presién produce sobre el area de
flujo.

En fondos curvos mas complicados, la distribucién aproximada de la presién se obtiene por el
método de la red de flujo o, con mds precisién, por un modelo de -prueba. En un flujo
rapidamente variado el cambio en el tirante es tan rapido y brusco que las lineas de corriente
poseen curvatura y divergencia apreciables, y no es posible aceptar una distribucién de la presion
similar a la del flujo rectilineo.

Otro tratamiento aproximado consiste en considerar que el flujo cdncavo de la figura 1.6a es
bidimensional de gran radio de curvatura y que las lineas de corriente asumen la forma del piso
del canal. La velocidad sobre cualquiera de ellas en la seccion AB es uniforme y se supone igual
a la media. Esto no es rigurosamente cierto pero es sencillo y tiene la suficiente precision en las
aplicaciones practicas.

Se considera el elemento sombreado, de ancho unitario y dngulo 6 de inclinacion, que se muestra
en la figura 1.6a. Su peso, desde los puntos 4 a D es igual a go y’dx y su componente normal

al fondo es gpy’ cos 6 dx. A dicho componente se agrega la fuerza P, debida a la aceleracion
centrifuga, que es igual al producto de la masa de agua contenida en el elemento, de velocidad
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constante igual a la media V, por la aceleracion centrifuga V?*/r, donde r es el radio de curvatura
de la linea de flujo en el punto D. Es decir

2
Pc=py’de
B

La fuerza resultante en direccion perpendicular al flujo vale

V?
gp y'cos 0 dx + py’ dx —
B

la cual, al dividir por dx, da la presion en el punto D, de magnitud

2

=gy’ Cosf)+py’-‘-/r—

/

p

y la carga de presién correslediente se expresa en la forma

/ 2 /
P~y cos b+ Yy (1.14)
&p gr

El término y’ cos 6 equivale a la carga de presién de acuerdo con la ley casi hidrostatica; el
ultimo es la desviacion Ap/gp que hay que agregar por efecto de la fuerza centrifuga. Dicha desvia-
cion es negativa si se trata del flujo convexo, lo cual se puede demostrar por un desarrollo andlogo.

Para obtener la carga de presion en el punto B sobre el fondo, es suficiente que y’= y y r = R
(radio al fondo), de modo que

2
P5 _ycosf + K_% (1.15)

8p g

donde el término + V?y/gR es la desviacién de la carga de presion por efecto de curvatura de
las lineas de flujo. Tiene signo positivo cuando el flujo es coéncavo y negativo cuando es
convexo.

Se hace notar que no es suficiente conocer la carga de presion en el fondo de la seccion para
calcular la energia total H ; mas bien se necesita «’, como lo sefiala la ecuacién 1.11.

Si el canal es de gran pendiente, la velocidad es grande y cuando alcanza cierta magnitud, el
agua arrastra aire al interior del flujo, produce un aumento de su volumen y un incremento en
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el tirante. Por esta razon, la presion calculada con alguna de las ecuaciones antes obtenidas es
mayor en muchos casos que la presion real medida en pruebas con un modelo, lo cual se debe
a que la densidad de la mezcla de agua y aire disminuye pero el tirante aumenta. Si se conoce
dicha densidad, se debe reemplazar en los calculos en lugar de la del agua pura, para tomar en
cuenta el arrastre de aire que se espera. La densidad real de la mezcla varia del fondo a la
superficie libre, pero para célculos preliminares se supone constante, con errores del lado de la
seguridad.

En un capitulo posterior se expone un tratamiento mas amplio y preciso del flujo sobre canales
de fondo curvo.

1.6 DISTRIBUCION DE LA VELOCIDAD EN LA SECCION

La presencia de la superficie libre, la forma y cambios de la seccion, la rugosidad de las
paredes, el gasto y la accion de corrientes secundarias en tramos curvos afectan la distribucion
de la velocidad en la seccion de un canal. En la figura 1.7 se ilustra su aspecto tipico en un rio,
con base en las curvas que unen puntos de igual magnitud de la velocidad, interpoladas de
mediciones con molinete en diferentes puntos, como los indicados en la misma figura.

Figura 1.7. Aspecto de la distribucion de la velocidad en la seccion
transversal de un rio

En la figura se observa que la velocidad minima ocurre en la proximidad de la pared y que
aumenta hacia la superficie libre. El punto de velocidad maxima queda ligeramente abajo de
dicha superficie, lo que se atribuye al movimiento circulatorio secundario inducido por la
proximidad de las orillas. La zona donde ocurre se localiza practicamente sobre la vertical de
mayor profundidad.
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En la figura 1.8a se muestra la geometria de la secciéon de aforo en un rio sobre la que se han
trazado una serie de lineas verticales, localizadas por su distancia a una de las margenes
mediante una serie de marcas en un cable, sobre las que se mide la profundidad del fondo. Cada
tercer linea divide a la seccién en subsecciones verticales y su localizacion se elige de manera
que en cada subseccion fluya no mas del 10 por ciento del gasto total. La vertical intermedia
(marcada con asterisco en la figura) coincide en forma aproximada con el centroide de la
subseccion y las mediciones que sobre ella se realicen tienen como area de influencia a la de la
subseccion.

El arreglo antes descrito hace que el niimero de lineas verticales sea entre 20 y 30, lo cual queda
también limitado por el nimero de mediciones de la velocidad que pueda hacerse en un intervalo
de tiempo razonable, de acuerdo con la rapidez de cambio en el nivel del agua con el caudal.

Cuando se desea buena precisién en el aforo de corrientes donde la profundidad sea mayor de
3.0 m y las condiciones del flujo lo permitan, un buen nimero de mediciones se practica sobre
la vertical intermedia en cada subseccion, efectuando una cerca de la superficie, otra cerca del
fondo y entre una y otra un cierto nimero de observaciones, de tal manera que los intervalos
sean de 0.25 y a 0.1 y, donde y es el tirante de la subseccion sobre la vertical central, pero sin
que el espaciamiento entre ellas exceda de 1 m.

La figura 1.8b ilustra la forma de la distribucién de la velocidad medida sobre la vertical de
mayor profundidad en la seccidon de aforo, donde el espaciamiento vertical de los puntos de
medicién fue de 0.60 m, con excepcién del mas bajo. Con los valores de la velocidad obtenidos,
la media calculada que aparece en la figura es de 1.04 m/s y casi coincide con la que se obtiene
a una profundidad 0.6 y. El promedio de la velocidad, a profundidades de 0.2 y y 0.8 y, es un
valor mas preciso de la media cuando ésta es suficiente para efectuar la medicion (ver ejemplo 1.5).

Cuando la velocidad del agua es mayor de 2.50 m/s es preferible evitar mediciones profundas,
bastando las superficiales a unos 0.15 m abajo del nivel del agua. La velocidad media es
aproximadamente 0.85 a 0.95 de la velocidad superficial, y a menos que se haga la determina-
cién experimental de este factor, se considera igual a 0.90.

En un canal ancho, con agua a gran velocidad y poco tirante, o bien en uno liso, la maxima
ocurre con frecuencia al nivel de la superficie libre. En general la rugosidad aumenta la
curvatura del perfil de distribucién, y la mixima puede presentarse a una profundidad de 0.05
a 0.25 del tirante. Es preciso medirla a 0.15 m abajo de la superficie libre, cuando el tirante es
mayor de 3 m y no es posible utilizar molinete en toda la seccion.

La distribucidn de la velocidad se modifica bastante en los lados interior y exterior de una curva,
por la accién de las corrientes secundarias. En la regién central de secciones muy anchas es
practicamente la misma que en las rectangulares de ancho infinito, esto es, las paredes verticales
no afectan en su mayor parte al flujo. Cuando el ancho es mayor de 5 a 10 veces el tirante, el
movimiento se considera bidimensional.
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El gasto total en la seccion de aforo es
Q = ”AvdA = '; v, A4,
donde

AA; drea de la subseccion i en m?,
v,  velocidad media en la subseccién i en m/s,

]

n numero de subsecciones.

La velocidad media en toda la seccion es

__ 9 _9
Y a4 4
donde A4 es el area total de la seccion.

De acuerdo con la definicion de los coeficientes o y 8 que se expuso en el capitulo 4 del
volumen 1, su valor se obtiene de las siguizntes expresiones:

4 33 n

_ 1 12 _ 1 3

1 (v]® 1 . 2
= = - = i : 1.16b
B A”A_VJ dd = —— ¥ v’ a4 (1.16b)

(1.17)

Como resultado de la distribucién no uniforme de la velocidad, los valores de o y 8 son siempre
mayores o iguales a uno, siendo o mads sensible que 8 y 8 < «. Dichos coeficientes pueden
valuarse solo si se conoce la distribucidon de la velocidad, experimental o tedricamente. La
valuacion en el primer caso es posible s6lo si el canal existe, como en el rio antes analizado, o
si se experimenta en un modelo del canal por disefiar. En ambos casos la solucién es costosa y
se acude entonces a criterios simplificados pero menos precisos.

26



En la tabla 1.3 se muestran algunos valores de o y 3 propuestos por diferentes autores. Para
obtener resultados aproximados en canales anchos y rugosos, se utilizan las siguientes
expresiones:

a=1+3e-2¢€ (1.18a)

B=1+¢€ (1.18b)

donde € = (v,,; /V) - 1. Algunos valores de e, obtenidos por Rehbock (referencia 1), se
presentan en la tabla 1.4.

Segun Bazin, o se puede calcular a través de alguna de las siguientes expresiones:

a =1 + 150/ C?, en secciones de ancho infinito; (1.19a)
a =1 +210/C?, en secciones rectangulares muy anchas; (1.19b)
a =1 +240/C?, en secciones semicirculares. (1.19¢)

donde C es el factor de friccion de Chezy (subcapitulo 2.2). El coeficiente 3 se obtiene de la
ecuacion 1.17.

En canales de seccion compuesta (subcapitulo 2.9), que consisten en uno principal al centro y
subcanales laterales, bermas o planicies de inundacidn, los coeficientes o y 8 de toda la seccion
son siempre mayores de 1, aunque se considere que valen uno en las distintas subsecciones que
lo componen.

En canales de seccidn sencilla, es decir, con la forma de las que se usan tradicionalmente
(rectangular, trapecial, circular, etc.), es comun considerar que @ = (3 = 1 cuando no se
dispone de mejor informacion.

Ejemplo 1.1. La estimacion del gasto maximo que se ha presentado en un rio durante alguna
avenida es factible si se dispone de las marcas dejadas por el agua sobre los bordos. Para ello
es necesario elegir un tramo, casi recto, donde la seccion transversal se mantenga mas 0 menos
uniforme. La figura 1.9 muestra las condiciones generales del flujo dentro de dicho tramo, para
el que se miden en campo las caracteristicas geométricas de las secciones que lo limitan y la
distancia existente entre ellas. Se considera que cos § = 1.

a) Obtener una ecuacidon que relacione el desnivel Ay’ de la superficie libre del agua, la
pérdida de energia Ah_ y la velocidad en las dos secciones indicadas. b) Determinar la ecuacion
que relacione el gasto en el rio con Ay’ y Ah_ .
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Tabla 1.3. Coeficientes o 'y § en canales

o B8
Canales
min medio max min medio  méx
Rectos sin obstaculos. 1.01 1.05 1.10 1.00 1.02 1.03
Rectangulares con paredes de madera (Darcy y Bazin). — 1.05 — — 1.02 —
Rectangulares con obstaculos (O’Brien). — 1.41 — — 1.14 —
Trapeciales con paredes de madera (Darcy y Bazin). — 1.05 — — 1.02 —
Trapeciales con paredes de mamposteria (Darcy y
Bazin). — 1.07 — — 1.02 —
Trapeciales excavados en tierra (Darcy y Bazin). — 1.10 — — 1.03 —
Semicirculares revestidos de cemento (Darcy y Bazin). S 1.025 — == 1.01 —
Semicirculares con fondo de arena y grava (Darcy y
Bazin). — 1.09 — — 1.03 —
De forma de herradura (O’Brien). — 1.07 — — 1.02 —
De descarga de turbina Kaplan (Favre). — 1.74 — — 1.25 —
Regulares, acueductos y de descarga en vertederos
(Kolupaila, referencia 2). 1.10 1.15 1.20 1.03 1.05 1.07
Corrientes naturales y torrentes (Kolupaila, referencia 2). 1.15 1.30 1.50 1.05 1.10 1.17
Rios de valle después de un meandro. — 1.35 — — 1.12 —
Rios bajo una cubierta de hielo (Kolupaila, referencia 2). 1.20 1.50 2.00 1.07 1.17 1.33
Rios de valle desbordados en planicie (Kolupaila,
referencia 2). 1.50 1.75 2.00 1.17 1.25 1.33
1.00 1.00 1.00
v, 0.67 1.04 1.01
y Y1050 1.09 1.03
0.20 1.31 1.10
TITIT ’ Vo = 0
( Segun Scimemi) v, =2V 2.00 1.33
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Tabla 1.4. Valores de v,,, /V segun el material en las paredes
del canal, propuestos por Rehbock (referencia 1)

Material Voir 'V

Cemento. 1.20
Madera en duelas. 1.22
Grava fina. 1.30
Grava gruesa. 1.41
Roca con grandes cantos. 2.5 al.92
Grava con pasto y arbustos. 2.17 al1l.33
Grava gruesa y piedras. 1.72 a1.43
Grava. 1.61 al.33
Limo y arena. 1.54 al.21
Madera, concreto y ladrillo. 1.43 a1.09

Soluciéon a. La aplicacion de la ecuacion de energia 1.9b entre las secciones 1 y 2 conduce a

Por otra parte, de la geometria de la figura se tiene
Ay' = Az +y -y,

Esta ecuacion, sustituida en la anterior, da como resultado

V12 . V22

-, —— (a)
2 2 2g

que es la solucion buscada. La pérdida de energia Ah, incluye la pérdida de friccion y la que
corresponde al cambio de velocidad en el tramo, llamada también de convexion.

Solucion b. De la ecuacion de continuidad: V, = Q/A, y V, = Q/A,. Por tanto, resulta

2¢ Ay’ - Ah
0-a4, |28Y & (b)
% - o (A,/A)

Con esta ecuacion es posible calcular, de manera aproximada, el gasto de una gran avenida en
un rio, si se determina Ay’ a partir de las huellas dejadas por el agua en las orillas, y la
pérdida Ah, . Para complementar la solucién es necesario consultar el subcapitulo 2.10.
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Ejemplo 1.2. Una onda de translacion es una sobrelevacion del nivel del agua (onda positiva)
o una depresion (onda negativa), que se propaga sobre la superficie libre conservando su forma
geométrica (figuras 1.10 a y b).

En el primer caso se origina por la adicién brusca de un volumen de agua o la introduccion
también brusca de un cuerpo sélido; en el segundo, por la extraccion repentina de una parte de
agua. La velocidad con que se propaga se conoce como celeridad o rapidez de translacion, para
no confundirla con la de la velocidad propia del agua en el canal. En su translacion, la onda
se extingue por efecto de las resistencias pasivas en su movimiento.

Estableciendo con claridad las consideraciones que se hagan, determinar la expresién que
permita calcular la celeridad de una onda elemental en un canal de pendiente pequena, seccion
cualquiera y agua en reposo, a partir de:

a) las ecuaciones de continuidad y energia, y
b) las ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento.

Solucion a. En apariencia el flujo no es permanente, sin embargo, de la observaciéon de las
figuras 1.10 c y d para el caso de la onda positiva, se concluye que las condiciones no cambian
con el tiempo si el observador se mueve con la misma celeridad de la onda. Esto permite utilizar
las ecuaciones fundamentales de flujo permanente antes enunciadas.

De la ecuacidn diferencial de continuidad 1.5a a lo largo del canal se obtiene

V_C_i_{l_+Aﬂ::0

dx dx

Pero de la ecuacion 1.2, dA =T dy, por tanto, la anterior también es

VTdy +AdV =0

dV=-¥dy (a)

De la misma manera, con z = const., cos ! =1, @« = 1y h, = 0, de la ecuacion diferencial de
la energia 1.8 se obtiene

2
dy+d(_‘i_)=0
2¢g

dy + Y dv =0 (b)

8

Si se sustituye la a en la b, resulta
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y con V = ¢, también resulta

c =g AT

i/ T I 77777
a) Onda positiva. b5)Onda negativa .
® © ®
|

| g A N ay
T _'g’_-, o -
] . . N o e
/ \
ry+ay , \\
4 y A,
A ry+dy| 5 ‘,\
/' fﬂ__. { V+aw
T I G A : s,
c)Observador fiJo en una onde positiva. o) Observodor moviendose con la ondo positivo.
ay
Y

@) Seccion del canal .

Figura 1.10. Onda elemental de translacién
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Solucion b. Con las mismas consideraciones del caso anterior, las fuerzas debidas a la presién
hidrostética en las secciones 1 y 2 son respectivamente:

P1 =gpyC/;A

2
P, = go |:()’c/; vdy) A + 1@ (g” ]

toda vez que cada una representa el producto de go por el momento estatico del drea respecto
de la superficie libre (figura 1.10e). Despreciando el término que contiene diferenciales de orden
superior, la diferencia entre las dos resulta de la siguiente manera

P -P =-goddy )

El gasto que entra por la secciéon 1 es Q y con 8 = 1 la cantidad de movimiento p Q V en la
misma direccién horizontal. El gasto que sale por la seccién 2 es también Q, pero su cantidad
de movimiento p Q (V + dV). La diferencia entre las dos es

plo(V+dv)y-QV]=p0adv ©)

Si se sustituye la ecuacién a en la e, con Q = A V dicha diferencia resulta
-p V2T dy (f)
De acuerdo con la ecuacion 1.10, las cantidades dadas por las ecuaciones d y f son iguales, esto es

-gpAdy =-pV:Tdy

Haciendo V = ¢ y simplificando, se obtiene finalmente

(8)

o

I

oQ
~

idéntico resultado a la ecuacion c, vélido también para la onda negativa. Esto indica que la
celeridad de una onda de translacién depende de la aceleracion de gravedad y del valor de A/T
del canal en que se mueve. Esto es, la celeridad es igual al denominador del cociente que define
al nimero de Froude y aunque se ha obtenido para el agua sin movimiento, se superpone a éste
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cuando lo tenga. Con esta observacion la siguiente interpretacion puede aplicarse a los flujos en
régimen subcritico y supercritico antes enunciados:

a) Cuando el régimen es subcritico, F < 1, la velocidad del flujo es menor que la celeridad
de la onda y ésta puede propagarse contra el flujo, de modo que la zona del canal aguas
arriba esta afectada por las condiciones hidraulicas de aguas abajo.

b) Cuando el régimen es supercritico, F > 1, la velocidad del flujo es, por el contrario, mayor
que la celeridad de la onda y ésta no puede propagarse contra el flujo, de modo que la zona
del canal aguas arriba no esta afectada por las condiciones hidrdulicas de aguas abajo.

Ejemplo 1.3. La figura 1.11 muestra un canal horizontal ( § = 0) y seccidn rectangular, que tiene
un umbral largo de altura w y ancho b. Utilizando la ecuacién de la cantidad de movimiento,
derivar una expresion para el gasto que vierte sobre el umbral, considerando las siguientes
hipétesis: a) se desprecian las fuerzas de friccion (F } = F }’ = 0); b) de acuerdo con resultados
experimentales, se acepta que y, = (y, - w)/2; ¢) el empuje debido a la presién sobre la cara
vertical del umbral es igual al que resulta de la hidrostética para la superficie libre aguas arriba;
d) se supone flujo paralelo y distribucidn hidrostatica de la presion en las fronteras restantes.

 —
77777777 777 /777777 s 7/ s 77 VL L a

Figura 1.11. Vertedor de cresta ancha del ejemplo 1.3

Solucion. El volumen de control que se considera esta limitado por las secciones 1 y 2, el piso
del canal, la pared vertical del umbral y la superficie libre. Las fuerzas horizontales (por unidad
de ancho) sobre las superficies verticales que lo limitan se puede calcular, de acuerdo con las
hipétesis propuestas, como sigue:
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1 2
P =_
1 230)’1
1 2
P, = _
2 28[))’2
P =lng[(y —W)+y}=1gpw(2y - W)
w 2 1 1 2 1

Por tanto, segun la ecuacion de la cantidad de movimiento resulta

1 1 1
Egpyf—igpyzz—igpw@yl-w)=pq(V2-Vl)

donde g = Q/b es el gasto por unidad de ancho del vertedor.

Por otra parte, de la ecuacion de continuidad: V, = g/y, y V, = q/y,. La sustitucién de estos
valores en la ecuacion anterior conduce a

242 [% -y
oy s w2y, -w) =22 [1 2]

que al ordenarla es también

Y)Y 2
12 [y oy -w@y, -w| =24
Yi =" g

De acuerdo con la segunda hipétesis, w =y, - 2 y,, que sustituida en la ecuacion anterior resulta

Yy 2
L2y oy -y, -2y, (v, + 2y, = 24
Yi = Y, 8

2

y al simplificar se obtiene

3y, 24
Y-, 8
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Si se sustituye nuevamente y, = (y, - w)/2, quedaria

3y1 (yl . W)3 B 2q2
4(y, +w) g

y con A =y, - w el gasto unitario resulta entonces

y
g =~ g |2 nw
16 y tw

siendo el gasto total

N b h3? = C b h¥"?
Nyt W

Q =qb=-0433 23

Siw=0,C=1.918m"/s;ysiw—> o0,y >0, \y/(y, + w) =0.7071y C = 1.356 m"¥s.
De observaciones experimentales se ha encontrado que C varia de 1.684 a 1.474 m'"/s.

Ejemplo 1.4. Al pie del cimacio de la figura 1.12 se tiene una cubeta deflectora de 18.30 m de
radio, que sirve para cambiar la direccion del flujo de la inclinaciéon de su espalda a la
horizontal, descargando libremente entre muros divisorios separados 24.40 m. Para el gasto de
1600 m*/s, la superficie del agua en la seccion vertical OB se encuentra a una elevacion de 2.6 m.

a) Calcular la distribucion de la presion que actda sobre el muro divisorio en la secciéon OB, con
base en la ecuacion 1.15 y la suposicion de que el flujo arrastra aire, cuya concentracion
media en la mezcla se puede estimar mediante la ecuacion de Douma (referencia 2) de la
siguiente manera

donde

C concentracion media de aire, considerada como el cociente del volumen de aire
arrastrado y el de la mezcla en por ciento.
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b) Calcular el coeficiente o’ de la ecuacién 1.12 y la energia total en la misma seccién OB.

¢) Comparar los resultados de la distribucion de la presién con los experimentales que se
muestran en la figura 1.12, dados en términos de altura de columna de agua.

Muros divisorios separados

] 24.40m
i
| |
I

. | 1600 m¥/s
< ~ Preslon calculada

| \\
[ =4
~o N . 4 Elev. 7.60m
P ™~ \ <o
° { \ ‘ T Elev. 2. 60m
2 | | N - Elev.0.00m
w i N\ T ) b =

‘ .| Presion medida ~N

< \ en modelo N~

I ; \\ \\

Ley de presion '\
hidrostatica_\ \
| 1 \
0O | 2 3 4 5 6 T 8 ] 10 I

Carga de presion en m

Figura 1.12. Geometria de la estructura y resultados del ejemplo 1.4

Solucion a. El radio hidraulico y la velocidad media en la seccion son:

_ 244 (26) _ 214 m
h 244 +2 (2.6)
y=_1600 252
24.4 (2.6)
El porcentaje de aire arrastrado es
2
C =10 02 (25.2) _ 1 = 22.45 por ciento

9.81 (2.14)
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Por tanto, la densidad de la mezcla resulta
p, = (1 -0.2245) p = 0.7755 p

donde p es la densidad del agua (p,,/p = 0.7755).

Debido a que la seccion OB es vertical, 6 = 0y cos § = 1. Si z es la altura de cualquier punto
de dicha seccion, el radio de curvatura hasta ese puntoes r = 18.30 - z, y'=2.60 - z. De

la ecuacion 1.14, con V = 25.2 m/s se tiene

2 4/ /
L=y’+ 4 -V_=y/+64.7339y_
&0, gr r

La tabla 1.5 presenta los cdlculos correspondientes a la ecuacién anterior, donde se designa
por Ap/gp, = V*y'/gr ala desviacion de la presion en cada punto.

Solucién b. Un valor aproximado de o’ se obtiene de la ecuacién 1.12 al considerar que
v = V en cualquier punto de la seccién y que la integral se valia con X' (Ap,/ gp,, ) A4;, donde
AA; = 24.4 Az; . Su calculo aparece en la tabla 1.5. De este modo

of =1 + 25.2 (24.4) (12.7145)
1600 (2.6)

= 2.879

La energia del flujo en la seccion a partir de la elevacion cero y con « = 1, de la ecuacion 1.11
resulta

(25.2)?

H =12.879 2.6) + = 39.853 m

la que equivale al flujo de un liquido cuya densidad ha disminuido por la inclusién del aire.

Solucion c. La tabla 1.5 presenta los calculos correspondientesa Ap/gp = (o, /p) (Ap/gp,) ., ¥y
la figura 1.12 los resultados en forma gréfica. Estos, comparados con los obtenidos en un
modelo hidréulico, tienen buena concordancia. Dichos resultados corresponden a la distribucion
de la presion sobre una vertical y sobre la cara del muro divisorio.

La carga de presion sobre el fondo es la correspondiente a z = 0, y en la tabla 1.5 es de 9.149 m

que, comparada con el valor experimental de 10.3 m, presenta una diferencia de 11 por ciento.
Utilizando la ecuacién 1.15 resulta el mismo valor de 9.149 m.
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Tabla 1.5. Cailculo de la distribucion de la presidn en la seccion OB de la estructura en el

ejemplo 1.4

2 r y! Aplegp, plgp,, Az Ap " plgp
en m en m en m en m en m * €n m g en m * *

0 18.30 2.60 9.197 11.797 0.20 1.8394 9.149
0.40 17.90 2.20 7.956 10.156 0.40 3.1824 7.875
0.80 17.50 1.80 6.658 8.458 0.40 2.6633 6.559
1.20 17.10 1.40 5.3 6.7 0.40 2.12 5.196
1.60 16.70 1.00 3.876 4.876 0.40 1.5505 3.782
2.00 16.30 0.60 2.383 2.983 0.40 0.9531 2.313
2.35 15.95 0.25 1.015 1.265 0.40 0.4058 0.981
2.60 15.70 0.0 0 0 - e e

* de la mezcla de agua-aire L =12.7145

** de columna de agua

1.7 PERDIDA DE ENERGIA

El concepto de pérdida en la ecuacidn de energia 1.9b es igual al que se utiliza en el calculo de
conductos a presion, es decir, en un canal existen también pérdidas por fricciéon y locales. En
lo relativo a la friccidn, la pendiente hidraulica en los conductos a presion es constante debido
a que el didmetro también lo es en tramos largos y, por lo mismo, la velocidad. En cambio, en
un canal, aun de secciéon y rugosidad constantes, el flujo puede ser variado, lo que hace que la
pendiente hidrdulica cambie continuamente de una seccién a otra. S6lo en flujo uniforme se
encuentra la misma inclinacién en plantilla, superficie libre y linea de energia.

Por estas razones, es mas comin en canales asociar la pérdida de friccién en un tramo con la
pendiente media de friccion en el mismo y efectuar el calculo de dicha pendiente. Se considera
a la ecuacion de Darcy-Weisbach como la basica para el calculo de la pérdida por friccion en
cualquier conduccién y para conductos a presion de seccion circular se expresa en la forma

V2

h=f 5 »

Ol t~
oq

donde

f factor de friccién dependiente del nimero de Reynolds y de la rugosidad absoluta, sin
dimensiones,

L longitud del conducto en m,

D diametro del conducto en m,

V velocidad media del flujo en m/s.
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El radio hidraulico de la secci6n circular es R, = D/4, por tanto, con D =4 R, y S = h/L
(pendiente de friccién), la ecuacion aplicable al flujo uniforme en canales de cualquier seccién
se expresa mejor en la forma

V = J__s}? /R, S (1.20)

cuya aplicacion también se acepta en una seccion de un flujo variado si fy R, corresponden a
los valores locales en la misma, en cuyo caso S es también la pendiente local de friccién. Se ve
que ésta depende de V, R, y f, por lo cual es muy frecuente que cambie continuamente a lo largo
del canal.

Al principio del capitulo de flujo uniforme se deriva la ecuacion de Chezy, de igual estructura

a la anterior pero obtenida en canales; también se demuestra que el esfuerzo tangencial medio
en la pared debido a la friccidén y que se opone al movimiento es

=8P R, S

expresion que también se aplica a una seccién aunque el flujo no sea uniforme.

To
v, = l; -JeR, S 1.21)

se conoce como velocidad de friccion por tener las dimensiones de una velocidad. De la
ecuacioén 1.20, /g R, § =V fI8 , que al sustituir en la anterior resulta

v, = j_g- % (1.22a)

1 1 VvV

F B

Esta expresion permite obtener distintas ecuaciones de f, llamadas leyes de friccidon, cuando se
conocen las correspondientes a la velocidad media, la velocidad de friccién y el valor de la
rugosidad, de acuerdo con el tipo de flujo (laminar, de transicién o turbulento) y el comporta-
miento de la pared.

El término

O bien

(1.22b)
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En los siguientes subcapitulos se obtienen dichas leyes en el caso de los flujos laminar y
turbulento, para el dltimo, sélo en canales lisos. Las leyes de fricciéon en canales rugosos se
presentan al inicio del capitulo 2.

1.8 CAPA LIMITE Y RUGOSIDAD SUPERFICIAL

Un principio universalmente aceptado en la mecéanica de fluidos es el que establece que la
velocidad de las particulas en contacto con una frontera sélida estacionaria es cero. Esto significa
que el perfil de distribucion de la velocidad de cualquier flujo sobre dicha frontera es el
resultado de que la fuerza de friccion, generada sobre la frontera, ejerce su influencia hacia el
interior del flujo. Debido a que el agua tiene una viscosidad p pequena, es frecuente que su
efecto se confine a una capa delgada en la inmediata vecindad de la frontera, conocida como
subcapa laminar. En ésta la diferencia de presion en la direccion transversal es despreciable,
debido a que su espesor es muy pequefio en comparacidn con las dimensiones tipicas lineales del
flujo. Fuera de la subcapa laminar el fluido se comporta como si no tuviera viscosidad.

Los conceptos anteriores han sido expuestos en el apéndice B del volumen 1. A continuacién
s6lo se hace énfasis en los mas importantes en canales muy anchos.

La figura 1.13a muestra el flujo sobre una frontera plana y lisa, de velocidad V,, uniforme fuera
de la capa limite. La evidencia tedrica y experimental indica que el espesor 6 de la capa limite
depende de V,, p, u, y x, donde x es la distancia desde el extremo inicial de la frontera. Desde
éste comienza la formacion de una capa limite, llamada laminar, cuyo espesor, de acuerdo con
la solucion de Blasius, sigue la ley

5= 0 (1.23)

donde
R _PVex Vox
ex “ l'

es el nimero de Reynolds basado en la distancia longitudinal x y » = pu/p.
Dicho espesor se mide de la pared hasta el punto en que v/V, = 0.99. Si V, y el tirante de flujo

son pequefios, 6 alcanza facilmente el valor de dicho tirante y todo el flujo es laminar con efecto
exclusivo de la viscosidad.

La ecuacién 1.23 indica que 6 crece con \/A_ . Enla medida en que aumenta su espesor, la capa

limite laminar se vuelve inestable y se transforma en una capa limite turbulenta. Esta transicién
ocurre en el intervalo

500 000 < R,, < 1 000 000

40



y -
1 » -Fondo |10 _’_,,,—"”
Inicio de o :J['; =
capa limite B ,,f’ 0.99V
9 - ==X 5 ¢
PN o 1 8, (Subcap? {aminar)

777777 77777777777 ;
7 7
W TTIIITINTTTI 77777
‘ icrrri coegedh

Capa limi
ite laminar:
N ma:lZona de Capa limi

- o pa limite turbul

transicion i

a) Formacion de la capa limite.

-
,
’ ~
~
~
7’
’
N
N

7/
WWWWWW
/

ra capa limite.

b) Crecimiento de una capi limite dentro de ot
Figura 1.13. [Etapas de l1a formaci(m‘de la capa limite
e la capa limite turbulenta sobre

acion de que viVy = 0.99, €l espesor d
cion
(1.2%)

jsma consider
cual

Con la mi$
la frontera Jisa esta Jdado por 12 €
0.37x

= /
0.2

R
de espesort 1eOrico

y delgada,
e como subcapa

Aunque € produzca la cap igte una capa mu
5 = 5vIv. s cerca de 12 frontera, que P ce laminar ¥ 4u¢ se conoc
] efecto €5 purame

laminar O yiscosa, donde €
41



Es muy frecuente que una o varias capas limite turbulentas crezcan dentro de otras y que lleguen
a intersecar la superficie libre, al grado que el tirante en el canal se convierta en el espesor de
la capa limite turbulenta. Un cambio en la geometria o rugosidad de la frontera puede generar
la formacién y crecimiento de una nueva capa limite como se muestra en la figura 1.13b.

La superficie de frontera del flujo puede ser lisa o rugosa, siendo esta ultima la mas comun en
la practica. La comparacion del espesor de la subcapa laminar con la altura de la rugosidad de
la superficie de frontera, da origen a la clasificacion de su comportamiento hidriulico. Si los
elementos de rugosidad quedan completamente cubiertos por la subcapa laminar, la frontera se
comporta como hidraulicamente lisa, y la rugosidad no tiene efecto en el flujo de la subcapa.
Sin embargo, si los elementos de rugosidad se proyectan hacia afuera de la subcapa, la frontera
se comporta como hidrdulicamente rugosa y afecta al flujo fuera de la subcapa (figura B.4,
apéndice B, volumen 1).

Utilizando superficies planas y tubos, Schlichting, en 1968, determino los criterios para clasificar
el comportamiento hidrdulico de la frontera rugosa de la siguiente manera:

a) Hidraulicamente lisa cuando

0< <5 (1.25a)

b) Hidraulicamente de transicion cuando

5 <2k 290 (1.25b)
Vv

¢) Hidraulicamente rugosa cuando

v k
2> 170 (1.25¢)
v

En estas expresiones, v, es la llamada velocidad de friccién, definida por la ecuacion 1.21.

La rugosidad absoluta k; que aparece en las ecuaciones anteriores €s un parametro que
caracteriza no solo la altura vertical de los elementos de rugosidad, sino también su orientacion,
arreglo geométrico y espaciamiento. En el volumen 1 se presentan valores generales de dicha
rugosidad, y en la tabla 2.2 de este texto valores especificos en canales.

Un cuerpo inmerso en un flujo, por ejemplo, una esfera, generalmente tiene un comportamiento
similar al que se analiz6 para la frontera en la zona préxima al punto inicial del lado aguas
arriba, pero en la medida en que su curvatura superficial se aleja més bruscamente del flujo, la
capa limite se separa. En estas condiciones, el flujo produce un empuje sobre el cuerpo,
conocido como fuerza de arrastre total, como se explicé en el volumen 1, a saber:
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2
F,=C,p _‘g_ A (1.26)

donde

F,, fuerza de arrastre total sobre el cuerpo,
C, coeficiente de arrastre,
A area del cuerpo proyectada sobre un plano normal al flujo.

La fuerza de arrastre total sobre cualquier cuerpo es una combinacién del arrastre de superficie
(friccidn) y del arrastre de forma. Para valores del nimero de Reynolds suficientemente elevados
predomina el arrastre de forma y C, llega a ser virtualmente independiente de dicho nimero;
el arrastre se debe, en ese caso, a la distribucion de la presion alrededor del cuerpo.

1.9 FLUJO LAMINAR

El flujo uniforme formado sélo en la capa limite laminar ocurre a superficie libre con nimeros
de Reynolds inferiores a 500 y efectos solo de viscosidad. La distribucion de la velocidad para
este flujo, considerado permanente e incompresible, se obtiene de las condiciones de equilibrio
del prisma de liquido mostrado en la figura 1.14 en un canal rectangular muy ancho. La longitud
del prisma es Ax, su ancho igual a uno y su altura d - y, donde d es ahora el tirante del flujo
y y la distancia perpendicular al fondo.

’T
e d..
o mdx
. D —— W sen & —— 7
: —_— — .
_— = 2 |d~y
®
_é = _ | v
_ -
. =
. P
—— ’
%
7777 ”,II’///II/I//I’I’/III/I s / 4
77 Y F
. I/I/////I'Il'e r&TTTT 7777 0 s
ax | \
1

Figura 1.14. Distribucién de la velocidad en flujo laminar

El peso del prisma es W = gp (d - y) Ax y su componente en el sentido del movimiento es W sen 6, pero
sen 0 = S (pendiente del fondo), por tanto, Wsen 6 = go S (d - y) Ax.
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Sobre la superficie de contacto entre el prisma y el liquido subyacente se produce el esfuerzo
tangencial 7 = pu dv/dy debido a la viscosidad p del agua, de modo que la fuerza que se opone
al movimiento es 7 Ax.

Las fuerzas P, y P, debidas a la presion del liquido antes y después del prisma son iguales y de
sentido opuesto. Por tanto, la ecuacion de cantidad de movimiento se simplifica a la forma

gpSd-y)Ax ~-7Ax =0

toda vez que no hay variacion de la velocidad al pasar de la seccion 1 a la 2 y, por lo mismo,
no hay cambio en la cantidad de movimiento. Resulta asi que

7=80S5S(d-Y)

Esta expresion muestra que el esfuerzo 7 varia linealmente desde cero en la superficie (y = d)
a su maximo

T,=g0Sd (1.27)

en el fondo (y = 0). El valo: de 7, es igual al que se expresa en la ecuacién 1.21 parad = R, .

Se sustituye el valor de 7 = u dv/dy y se obtiene

u%=gpS(d—y)

que al integrar, es

--85wW-ypscC
v 2,,( yy + C

La condicion en la pared indica que paray =0, v =0, yconello C, = g S d*/ 2 ». La solucion
final es entonces

v=38502dy-y? (1.28)
2

La ecuacién 1.28 representa una ley parabdlica de distribucién de la velocidad, semejante a la
de los tubos a presion, donde S corresponde a la pendiente de friccidon y también a la del canal.
La velocidad maxima se alcanza paray = d, y es
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La velocidad media resulta de su definicidn

V=%”AvdA=‘_11§_sz(2dy—y2)dy

Al integrar y tomar limites, se obtiene

g Sd?
3y

V= (1.29)

estoes, V=(2/3)v,, .

Un cdlculo sencillo muestra que la velocidad media se localiza a la distancia y = 0.423 d,
perpendicular al fondo (problema 1.42).

Aqui nuevamente, como en los conductos a presion, la pérdida de friccion es proporcional a la
primera potencia de la velocidad. Si se despeja S de la ecuacién 1.29 y se sustituye en la 1.20
considerando que d = R, , se obtiene

3y

R,

V:

~| o0

Al despejar f de la ecuacion anterior resulta

donde R, = VR,/v. En esta ecuacion se observa que, de manera similar a un conducto a presion
(ecuacion de Poiseuille), el factor de friccion f para el flujo laminar en un canal rectangular muy
ancho depende exclusivamente del nimero de Reynolds, si bien el numerador es diferente. Con
desarrollos similares para otras formas de seccion se concluye que f queda expresado por la ley
general de friccidn para flujo laminar

f- K (1.30)

donde K depende de la forma de la seccion. Esta ecuacion ha sido verificada experimentalmente
en canales lisos, y en la referencia 2 se mencionan los resultados obtenidos en la Universidad
de Minnesota para los de seccién muy ancha, de los que se deduce que K = 24, idéntico al valor
antes obtenido. En canales triangulares, con dngulos centrales que varian entre 30° y 150° y
paredes pulidas, se ha encontrado también buena concordancia con K = 14.
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En canales rugosos el factor f sigue la ley dada por la ecuacién 1.30, pero K adquiere valores
mayores que los logrados en canales lisos, variando entre 33 y 60 seguin la forma de la seccién
y la rugosidad (referencia 2).

1.10 FLUJO TURBULENTO

1.10.1 Distribucion de la velocidad

Canales de fondo liso

El flujo a superficie libre en capa limite turbulenta ocurre cuando el nimero de Reynolds es
superior a 500. En la seccién transversal del flujo producido sobre un fondo liso, de ancho
infinito, se distinguen las tres zonas de distinto comportamiento en la distribuciéon de la
velocidad, las cuales se sefialan en la figura 1.15, acotadas entre los siguientes limites:

a) Subcapa laminar (inmediata a la pared) para 0 < y < (5 v/w.),

b) transicién o de amortiguamiento (proxima a la pared) para (5§ v/v.) <y < (30 v/v.),

¢) turbulenta (ocupando casi toda la seccién), para (30 »/v,) < y < d,

donde y es la distancia desde la plantilla, en direccion perpendicular a ésta y hasta el punto en
consideracion, y d el tirante correspondiente a la seccion.

f

T ¥ max ._EL
’ 7
i v
Zona
v Vo r Turbulenta
2.5 /n-5— +5.5 R
d Ve v \
30V
y . .
' Y .5 Int22l_ _305 Transicidn o ‘
59 Ve Y amortiguamiento Region
d d
. SN /' Subcapa ¢ pare
lgmingr o viscosa

Va
U N s d
v

Figura 1.15. Distribucion de la velocidad en flujo turbulento.
Canal liso

a) Dentro de la subcapa laminar y para v. y/v < 5, la distribucién de la velocidad en canales
anchos sigue la misma ley lineal dada por la ecuacion B.26b del citado apéndice, a saber
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= (1.31)

b) Dentro de la zona de transicién y en el intervalo 5 < ( v. y/v) < 30 es valido aplicar a
canales la ecuacién de von Karman (B.33 del citado apéndice), obtenida para tuberias, y que
ahora, en términos de logaritmos naturales, se escribe de la siguiente manera

v
=51In .Y
v v

*

- 3.05 (1.32)

¢) Dentro de la zona turbulenta, para ( v. y/v) = 30, la ley universal de distribucion de la
velocidad de Prandtl-von Karman en tuberias lisas (ecuacion B.30a del citado apéndice) se
aplica a canales muy anchos y lisos, y es

Y =25In v.
v v

*

+5.5 (1.33)

La interseccion de la curva generada por la ecuacioén 1.32 con la de la 1.31 ocurre en
(v» y/v) =5.18, y con lade la 1.33 en (v. y/v) = 30.5. La interseccion de las curvas dadas por
las ecuaciones 1.31 y 1.33 ocurre a su vez en v, y/v = 11.64, es decir, para y = ¢,, donde

5. = 11.64 —
2 v

»

el cual muchos autores consideran como el espesor de la subcapa laminar para fines practicos.

Canales de fondo rugoso

El flujo turbulento a superficie libre sobre un fondo rugoso se comporta de manera distinta al
de fondo liso. En el primer caso se distingue inicamente la zona de flujo turbulento que abarca
la totalidad de la seccion, ya que las asperezas de la pared emergen mas alla de la subcapa
viscosa, inducen mayor turbulencia y eliminan las zonas restantes (figura 1.16).

La ley universal de distribucion de la velocidad en tubos rugosos (ecuacion B.44a, apéndice B,
volumen 1) también vale en canales rugosos muy anchos, y es

=2.5In =

4 Y +B (1.34)
14 k,

donde k, representa la rugosidad del fondo del canal. El coeficiente B varia como se muestra en
la figura B.12 del apéndice ya citado, donde se manifiestan los tres tipos de comportamiento
para la zona turbulenta que se explican a continuacion.
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a) Cuando (v. k/v) < 5, el fondo rugoso se comporta igual que uno liso. En efecto, para este

b)

caso, el coeficiente B sigue la ecuacion

v,k
B=25In ~+5.5 (1.35)
v

que sustituida en la 1.34 conduce a la 1.33.

{ max
|

4

i
|
s
i [ 4 Y

Y oi25mE=+3
; v, 2.5 /n s Bk NG,
|

YL S ///////////////’77///}////////7_ S
[ 4

Figura 1.16. Distribucidn de la velocidad en flujo turbulento.
Canal rugoso

Cuando el flujo turbulento en un fondo rugoso cumple que 5 < (v, k/v) < 70, o que
(S v/vs) <k, < (70 v/v,), se comporta como hidrdulicamente de transicion, y B sigue la ley
que muestra la figura B.12 del apéndice citado, o bien la dada por la ecuacion de Fuentes
y Carrasquel (referencia 3), que es

B=-25In|—2L  +L exp(-10.78 v/v k,) (1.36)
vk, 30
9.025
y

la cual - _poiciona el valor B = 8.753 para v k /v = 70, es decir, un error de + 3 por
cient Jel correcto (B = 8.5).
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¢) Cuando (v. k/v) > 70, el fondo del canal se comporta como hidraulicamente rugoso y B
adquiere un valor constante, aproximadamente igual a 8.5, independiente de (v. k,/v), es
decir, de la viscosidad del liquido. Si se sustituye B = 8.5 en la ecuacion 1.34, la velocidad
es cero cuando y = k,/30.

Comentarios de los resultados

Las ecuaciones obtenidas para la distribucion de la velocidad en flujo a superficie libre son de
tipo unidimensional, es decir, consideran s6lo su variacién en la dimension vertical. La mayoria
de los canales que se encuentran en la practica exhiben distribuciones de la, velocidad
fuertemente bidimensionales y, en muchos casos, tridimensionales. Por ejemplo, la ley universal
de Prandil-von K4rmén (ecuacién 1.33) predice que la velocidad méxima ocurre sobre la
superficie libre. Sin embargo, como se ha mencionado en el subcapitulo 1.6, las mediciones en
campo Yy laboratorio demuestran que la velocidad méxima por lo general se presenta abajo de
la superficie libre, si bien, en flujos anchos, rapidos y de poco tirante o en canales muy lisos,
puede ocurrir al nivel de dicha superficie. Esto indica que una ley unidimensional de distribucién
de la velocidad no puede describir completamente los flujos que son bi o tridimensionales. Se
han hecho varios intentos para tomar en cuenta el efecto de corrientes secundarias, pero su
presentacion estd fuera del alcance de este texto.

1.10.2 Velocidad media

’
La velocidad media en canales rectangulares muy anchos se expresa también mediante
ecuaciones semejantes a la B.36 y B.45 del multicitado apéndice.

a) En canales de pared hidraulicamente lisa, la zona turbulenta ocupa casi la totalidad de la
seccion, por lo que la velocidad media puede determinarse a partir de la ley de distribucion
de la velocidad en dicha zona. Para canales de diversas formas de seccion, Keulegan
(referencia 4) encontrd una expresion general para la velocidad media, semejante a la B.36,

de la forma
Voiasim |42t (1.37a)
v, v

o bien
%’_ -2.51n V*VR" oy (1.37b)
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b)

/ .0 A o).
donde 4,y A, son coeficientes variables de acuerdo con la forma de la seccion, y en la
tabla 1.6 se presentan los valores experimentales encontrados por diferentes autores.

En canales de pared hidraulicamente rugosa, la velocidad media se obtiene a través de la
siguiente expresion (referencia 4)

AR
VL =2.5In " (1.382)
o bien
R
Y -25m f v A (1.38b)
v

En canales de pared hidraulicamente lisa o rugosa, operando o no en la zona de transicion,
la ecuacién general (referencia 4) para la velocidad media es

=-25n g (1.39)

En estas ecuaciones, 4,, 4/, A4, A, son cantidades variables de acuerdo con la forma
de la seccién y la rugosidad de la pared.

En la tabla 1.6 se muestran los valores experimentales encontrados por diferentes autores.

Con base en la informacion experimental de varios investigadores, Iwagaki, en 1954,
comprobd que la resistencia al flujo turbulento en un canal es mayor que en un tubo de igual
rugosidad y radio hidraulico, y que crece a medida que aumenta el nimero de Froude. Esto
lo atribuy6 a la inestabilidad de la superficie libre, y encontré que la velocidad media en
canales rectangulares muy anchos se determina de la ecuacion 1.37b o de la 1.38b, segiin
su pared sea lisa o rugosa respectivamente. En la figura 1.17 se muestran los valores
de A/ y A/ en términos del nimero de Froude.
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Tabla 1.6. Coeficientes de las ecuaciones 1.37, 1.38 y 1.39 para el calculo de la velocidad
media en canales lisos y rugosos

Comportamiento de la
pared y forma de la

seccion del canal A, A/ A, A Autor

1. Hidraulicamente

lisa.
a) Rectangular 332 3.00 -- -- Prandtl, von Kdrmén y Niku-
muy ancha radse (1926-1933), Keulegan
(1938), adaptado del que se
obtuvo en tubos.
b) Trapecial 3.67 3.25 -- -- Keulegan (1938) referencia 4.
¢) Circular 4.05 3.50 - - Keulegan (1938) referencia 4.
2. Hidraulicamente
rugosa.
a) Rectangular
muy ancha -- -- 11.02 6.0 Prandtl, von Kirman y Niku-
radse (1926-1933), adaptado
del que se obtuvo en tubos
circulares.
-- -- 11.10 6.02 Keulegan (1938) (referencia 4).
-- -- 14.8 6.63 Bretting (1948), Ackers (1958).
El coeficiente que afecta a In
en la ec. 1.39 debe cambiar a
2.46 (en vez de 2.5).
b) Trapecial -- - 12.27 6.27 Keulegan (1938), recomenda-
ble en pared fija.
¢) Circular - - 13.5 6.51 Keulegan (1938), recomenda-

ble en pared fija.
3. Hidraulicamente
lisa, rugosa y
de transicion.
a) Rectangular

muy ancha 3.32 - 11.02 - Colebrook y White (1937-
1938).
3.73 - 12.2 -- Thijse (1949).
332 -- 11.04 exp 10.78 -- Fuentes y Carrasquel (1978),
R,, donde R,. = v. k/v.

b) Trapecial 3.67 -- 12.27 - Colebrook y White, con base
en las ecuaciones de Keule-
gan.

¢) Circular 4.05 = 13.05 -- Colebrook y White, con base
en las ecuaciones de Keule-
gan.
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Figura 1.17. Relacién entre 4, y A/, de las ecuaciones 1.37b y 1.38b con el niimero
de Froude, segun Iwagaki (referencia 2)

Ejemplo 1.5. En un canal muy ancho de pared hidraulicamente rugosa, demostrar que la
velocidad media se obtiene de modo aproximado: a) como el promedio de las velocidades a las
distancias 0.2 d y 0.8 d desde la superficie libre, donde d es el tirante; ») como la velocidad a
la distancia 0.6 d.

Solucion a. La ley de distribucion de la velocidad y la media para el canal se determinan con
las ecuaciones 1.34 (B = 8.5) y 1.38b. En la ultima el radio hidrdulico se confunde con el tirante

y se sustituye A, = 6.0 (de la tabla 1.6). Es decir

Y —25m2 +85 (a)
v, k,
V _25m8 .6 (b)
v, k,

Al restar la primera de la segunda se obtiene la.llamada ley de déficit de la velocidad, en la
forma

=25mInZ%-25 ©)
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que se escribe también como sigue

v=—2.5v*lni1+2.5v*+V (d)
y

Se asevera que la velocidad media estd dada por

O]

donde v, , es la velocidad a la distancia 0.2 d, es decir paray = 0.8d, y v,32 0.8 d (y = 0.2 d).
La aseveracion se puede comprobar calculando dichas velocidades de la ecuacion d, esto es:

Vo, = - 2.5V, 1n.0dd +25v, +V

Vo,= - 0558 v, +25v, +V ®
. d
Vog= — 2.5V, In. +25v, +V
0.2d
Vog= —4.023 v +25v, +V (8)

Efectuando la operacion indicada por la ecuacion e, resulta

Liﬁ:-z.zw* +25v, +V

Si la ecuacidn e es vélida se debe cumplir que
V=-229v, +25v,+V

es decir

229v, =25v,

y la aseveracion expresada por la ecuacion e es aproximadamente correcta.
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Solucion b. La distancia 0.6 d equivale a que y = 0.4 d en la ecuacién a, de modo que la
velocidad en ese punto es

V.
06_951m 949 . g5
v, k,
0 bien
\%
65 _25m2 .62
% k

* s

casi igual a la ecuacion b que expresa a la velocidad media.

1.10.3 Leyes de friccion en canales lisos

Ha sido comiin que las leyes de friccion en canales se obtengan de las ecuaciones para conductos
a presion, modificando simplemente el nimero de Reynolds en las tltimas para referirlo al de
canales del mismo, radio hidrdulico, de manera que D = 4 R, . Es el caso de la ecuacién de
Blasius (mencionada en el volumen 1) para tubos lisos, que transformada para aplicarse a canales
rectangulares de igual comportamiento es

_ 0.2237

= (1.40)

f

vélida en el intervalo 750 < R, < 25000, donde R, = VR, /».

Cuando R, = 25000, se utiliza la ecuacidn experimental de Prandtl, von Karmén y Nikuradse
(ecuacion B.40 del volumen 1), que transformada de la misma manera que la anterior resulta
como sigue

R,/
L o | RV (1.41a)
\/7 a
o bien
L 210g R F +aq, (1.41b)

v

Los valores de los coeficientes a y a, se presentan en la tabla 1.7.
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Tabla 1.7. Coeficientes de las ecuaciones 1.41 y 1.43 para determinar el factor de friccion
en canales lisos

a a, c G
Forma de la
seccién ecuacioén ecuacioén ecuacion ecuacién Autor
1.41a 1.41b 1.43a 1.43b
1. Rectangular, de
ancho b.

a) Muy ancha 0.713 0.294 -- -- Prandtl, von Karman y Nikuradse
(1926-1933), deducidos tedrica-
mente en tubos circulares y adap-
tados a canales.

0.6275 0.405 -- -- Prandtl, von Kdrman y Nikuradse
(1926-1933); adaptacién de los
obtenidos experimentalmente en
tubos circulares.
-- -- 0.852 0.14 Keulegan (1938), considerando que
A, = 3.32 (de la tabla 1.6) en la
ec. 1.42 (referencia 4).
b) b/d = 3.75 a 150 0.85 0.14 - - Reinius (1961), experimental, (re-
ferencia 5).
c)b/d =6.94a40.3 - - 1.095 -0.08 Tracy y Lester (1961), experi-
mental (referencia 7).
2. Trapecial. = -- 0.771 0.23 Keulegan (1938), considerando que
A, = 3.67 (de la tabla 1.6) en la
ec. 1.42 (referencia 4).
3. Circular. - -- 0.698 0.316 Keulegan (1938), considerando que

A, = 4.05 (de la tabla 1.6) en la
ec. 1.42 (referencia 4).
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Reinius (referencia 5), en 1961, determind experimentalmente que el nimero de Reynolds
critico, a partir del cual se inicia la zona de transicién, disminuye hasta 400 y que los
coeficientes de las ecuaciones 1.41 en canales rectangulares adquieren los valores mencionados
en la tabla 1.7. Estos indican que la relacion de aspecto (b/d) de la seccién no tiene influencia
importante sobre f, siendo b el ancho del canal.

De las ecuaciones 1.22b y 1.37a resulta

R
1 - 1losm [A, - ”.] 203 10g | V2R _F
VfoB / VB4,

" Si también se considera que

c=y8/4 (1.42)

la ecuacion anterior se transforma en la siguiente

1 R,V

- =2.03log (1.43a)
\/f_ C

o bien a la forma

L o203 10gRF g, (1.43b)

v

Esta ecuacion fue deducida por Keulegan (referencia 4) en 1938, a partir de la ley de dis-
tribucion de Prandtl-von Kdrman (ecuacién 1.33), siendo un poco diferente de la ecuacién 1.41b.

Si se utilizan los valores de 4, mostrados en la tabla 1.6, resultan los de ¢ y ¢, mencionados en
la tabla 1.7, ademads de los obtenidos por otros autores.

Diversas investigaciones (referencia 6) han permitido observar que por el efecto de la superficie
libre y la interdependencia entre el radio hidraulico, gasto y pendiente, la relacion f - R, no
sigue precisamente la ley de friccion de los tubos. En efecto, Tracy y Lester (referencia 7)
experimentaron en canales rectangulares lisos con relaciones de aspecto (ancho/tirante) entre
6.94 y 40.3, y encontraron que sus resultados se ajustaban muy bien a las ecuaciones 1.43 si las
constantes adoptaban los valores indicados en la tabla 1.7.

Shih y Grigg (referencia 8) realizaron, en 1967, experimentos similares a los de Tracy y Lester,

y concluyeron que los efectos de forma no quedan pienamente reflejados en el radio hidraulico,
en especial para relaciones de aspecto pequefias.
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N. Nayarana (referencia 9) utiliz6 los resultados de Tracy y Lester, y de Shih y Grigg, y
determind que el radio hidraulico es muy util, pero que para tomar en consideracion el efecto
de la forma de la seccion es necesario el pardmetro P/R, (perimetro mojado/radio hidraulico),
lo que en canales rectangulares equivale a una funcién de la relacion de aspecto. En efecto,
resulta

£ (2d+b) _ (2 +blay

1.44
R, bd bld (1.49)

En esta ecuacion, para cada valor de P/R, existen dos de b/d que la satisfacen, excepto para el
minimo, igual a 8, que ocurre para b/d = 2.

Con los resultados correspondientes a canales rectangulares hidraulicamente lisos, Narayana
propuso un factor f’ de friccion modificado, de manera que el factor real fuera

P i I 1.45
ot (1.45)

Por tanto, de la ecuacién 1.20, el nimero de Reynolds es

v

g - VR _ 8gR,S _|8gR,SHPIR)
€ fV2 f/ V2

o bien

R,V =8 g R, S/v*) $(PIR,) (1.46)

La ecuacion 1.45 seria aplicable a la ecuacion 1.41a. La funcion ¢(P/R,) obtenida por Narayana
se presenta en la figura 1.18.

El método para calcular la velocidad del flujo en un canal rectangular liso tomando en
consideracion el efecto de forma, consistiria en determinar primero el pardmetro P/R, de
acuerdo con el tirante existente, y con dicho pardmetro el correspondiente a ¢(P/R,) de la figura
1.18. De la ecuacion 1.46 se obtendria el valor de R, /f_’ , €l cual se usaria en la ecuacion
1.41a (cona = 0.6275) para encontrar el de f’ (envezdef), yconésteelde f = f'/¢(P/R,)
El valor de f se sustituiria en la ecuacién 1.20 para obtener el de la velocidad media.

Narayana sugiri6 determinar factores modificados similares para otras formas de seccidn.
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Figura 1.18. Variacién de ¢ (P/R,) con P/R, en canales rectingulares hidraulicamente lisos
(referencia 9)

1.10.4 Leyes de friccion en canales rugosos

Los problemas de friccidon que se presentan en la practica son en general en canales rugosos con
flujo turbulento plenamente desarrollado y comportamiento de su pared como se ha discutido.
Por esta razon es preferible presentar las leyes de resistencia para este tipo de canales en el
subcapitulo 2.3 de flujo uniforme, al cual puede el lector referirse.

1.10.5 Factor de friccion equivalente

Un canal puede tener factores de friccion distintos en el fondo y en las paredes. Por ejemplo,
el fondo de los canales de experimentacién en laboratorio puede tener mayor rugosidad para
simular condiciones naturales, pero sus paredes pueden ser lisas, constituidas por material
transparente (vidrio o acrilico). El factor de friccion de la seccién compuesta se determina
cominmente a partir de mediciones de la pendiente de la superficie libre del agua y del radio
hidraulico; sin embargo, el correspondiente s6lo al fondo permaneceria desconocido. Para
obtenerlo es indispensable conocer previamente el de las paredes.

Vanoni y Brooks (referencia 10), en 1957, desarrollaron un método para determinar el factor
de friccion en el fondo de canales en esta condicion, con base en las siguientes consideraciones:
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a) El area hidréulica se divide en dos partes: una en la que el flujo produce esfuerzo tangencial
sobre el fondo y otra en que lo causa sobre las dos paredes (figura 1.19). Sobre la linea de
frontera de ambas partes, el esfuerzo tangencial vale cero y el perimetro que corresponde
a dichas lineas no se incluye en el mojado de la seccién completa.

b) La velocidad media V, en la subseccion del fondo es igual a la media V,, en la subseccion
de las paredes y, cualquiera que sea la distribucién del area en dichas subsecciones, V,, es
igual a la velocidad media V en toda la seccidn.

c¢) Las subsecciones de flujo del fondo y paredes actiian como canales independientes, y sus
rugosidades son homogéneas, si bien diferentes.

Area hidrdulica para la
— pared

avi

\

/ =

/

\
\

/ Esfuerzo cortante',

~— cero

——

Area hidrdulica \
/ para el fondo .

Figura 1.19. Definicion de la seccion de rugosidad compuesta, segin Vanoni y Brooks
(referencia 10)

Si se considera que las paredes son lisas, su factor de friccion f,, seria funcion tinicamente del
nimero de Reynolds de la seccién que a ellas corresponde y, en principio, se desconoce. Esto
es, de la segunda hipotesis

VR

R=th= hﬂ:RR
Rh

— 1.47
‘R (1.47)

14 y

donde R,, es el radio hidraulico de la subseccion correspondiente a las paredes, R, el de toda
la seccién y R, el nimero de Reynolds del flujo en esta ultima.

De la ecuacién 1.20, de Darcy-Weisbach, para la pared resulta

f,V.=8¢R,,S (1.48)
y para toda la seccidn
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Al dividir la ecuacién 1.48 entre la 1.49, con V,, = V se obtiene

fw hw
e 1.50
7 (1.50)

ST (1.51)

Como se conoce R, y f de los experimentos, la ecuacidon 1.51 s6lo permite obtener el parametro
R,. /f, , pero no los valores individuales de R, y f,,. En el caso de paredes lisas, las ecuaciones
1.40 de Blasius y 1.41a de Prandtl-von K4rman y Nikuradse complementan la solucién. Es
valido que

fw B (Rew /fw )0,2 fwo.z - (Rew /fw )0,2

Sustituyendo esta ecuacion en el segundo término de la 1.40, al simplificar resulta

5 - 03018 (1.52)

"R, 1)

valida para R,, < 25000.

De la ecuacion 1.41a se obtiene

32
L _210g ﬂ‘/f; 2 10g |Ree I (1.53)
‘/]7 a f, a

w

vilida para R,, = 25000, y en la cual el coeficiente a apropiado se elige de la tabla 1.7.
Asi quedaria completa la solucion. Esta se facilita mediante la figura 1.20, que es la

representacion grafica continua de las ecuaciones 1.52 y 1.53, donde se ha utilizado a = 0.6275
en la ley de Prandtl-von Kdrman, y 4 R_, / f,, en lugar de R,/ f,.
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Figura 1.20. Representacién grafica de f, en funcién de 4 = (referencia 10)

w

Si se utiliza el subindice b para el fondo del canal, el drea hidraulica de las distintas partes de
la seccion se obtiene de la definicion de radio hidrdulico, de la misma manera que se obtuvieron
las ecuaciones 1.48 y 1.49. Esto es, de la ecuacion 1.20 de Darcy-Weisbach se tiene

PfV?
A= (1.54)
8gS
P, f, V2
A =_b’b 1.55
e Y (1.55)
72
4 - BSV (1.56)
" 8¢gS

Debido a que A = A, + A,,, de las ecuaciones anteriores se tiene que el factor de friccidon para
el fondo es

P
fim oS- Lns (1.57)

-
Pb
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Para un canal rectangular: P =b + 2d, P, = b, P, = 2 d, y la ecuacion anterior se
simplifica a la forma

2d
ho=d*eme (L L) (1.58)
Para el canal rectangular es valido escribir una ecuacién similar a la 1.50, esto es
Iy
R, =R — (1.59)
hb h f
De la ecuacion 1.21, también se tiene

S (1.60)

Ejemplo 1.6. Un canal de laboratorio es rectangular, de 0.60 m de ancho, paredes hidraulica-
mente lisas y fondo artificialmente rugoso. Cuando el gasto es de 0.02 m®/s, el tirante que se
establece es de 0.10 m y la pendiente hidraulica de 0.0025. Estimar el factor f, del fondo y su
velocidad de friccién v.,, para 20 °C de temperatura del agua.

Solucion. De los datos pueden calcularse los siguientes valores:
A =0.6(0.1) = 0.06 m?
P=06+2(.1)=08m

0.06

R, =— =0.075m
0.80

v =002 _ 333 s
0.06

De la ecuacién 1.21 se tiene v, = g Rhg y vale

v, =19.81 (0.075) (0.0025) = 0.0429 m/s

De la ecuacion 1.22a

Fo8 [0.0429

2
——— | =0.1324
0.333
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De la figura 1.8 del volumen 1, » = 10~-° m?/s y el nimero de Reynolds en el canal es

R - 0.333 (0.075)

. = 2.5 (10)*
10°° )
y de la ecuacién 1.51 resulta
R 4
e - 23 (07 _ g9 (10
£, 0.1324

Con4 R, /f, =7.56 (10)°, de la figura 1.20 se obtiene
£, =0.027
lo que significa que
R.. = 1.89 (10)° (0.027) = 5103 < 25000

Por tanto, de la ecuacion 1.52 un valor mds preciso seria

£= 93018 60266

[1.89 (105]"

De la ecuacion 1.58 se obtiene

2

£, =0.1324 + (06'1) (0.1324 - 0.0266) = 0.168

0

de la ecuacién 1.59

R, =0.075 9198 _ 0095 m
0.1324

y de la ecuacién 1.60

v,, = v9.81 (0.095) (0.0025) = 0.048 m/s
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CAPITULO 2. FLUJO UNIFORME

2.1 CONDICIONES PARA QUE SE ESTABLEZCA EL FLUJO

El flujo uniforme rara vez ocurre en los canales naturales debido a que no son prismaticos. Aun
en los prismaticos es poco frecuente por la existencia de controles, como vertedores,
compuertas, etc., que dictan una relacion gasto-tirante diferente de la apropiada al flujo,
dificultando su establecimiento. Sin embargo, el flujo uniforme es una condicion bésica que debe
considerarse en todos los problemas de disefio.

En un canal de cierta pendiente y rugosidad, que debe conducir un caudal conocidb, el estado
de flujo uniforme es el criterio que rige al area de la seccion transversal minima requerida. Aun
cuando exista otra situacion que determine sus dimensiones, éstas dificilmente serdn menores que
las de la seccién mencionada, ya que la tendencia natural del flujo serd tratar de alcanzar dicho
estado. Por esta razén es conveniente exponer las condiciones hidraulicas que rigen el flujo
uniforme, antes de las de cualquier otro que pudiera representar las condiciones reales del
movimiento del agua en el canal por diseiiar.

Por definicion, el flujo uniforme se presenta cuando:

— La velocidad, y con ella el tirante y el area hidraulica, permanecen constantes en
cada seccidn.

— La linea de energia, la superficie libre del agua y la plantilla del canal son paralelas
(figura 2.1).

De acuerdo con lo anterior, el flujo uniforme ocurre sélo en estado permanente y en canales
prismaticos de gran longitud. El flujo en corrientes naturales casi nunca alcanza una condicién
estricta de uniforme; cuando se supone en el célculo, se entiende que los resultados obtenidos
bajo esta suposicion son aproximados, y a veces satisfactorios en algunos problemas practicos.

El flujo uniforme puede ser laminar o turbulento, pero las dimensiones relativamente grandes
de la mayoria de los canales, combinadas con la pequefia viscosidad del agua, obligan a que el
laminar sea poco comin en la practica. Ademas, aunque la velocidad media sea suficientemente
pequefia para permitirlo, factores secundarios, como los disturbios ocasionados por el viento,
de manera habitual producen aceleraciones locales o corrientes que exceden la velocidad limite
laminar cuando el tirante es bajo.

La dnica ocurrencia genuina del flujo laminar se presenta en el drenaje del agua de lluvia sobre
cubiertas, techos y pavimentos de poca pendiente, debido a la pequefia magnitud del tirante. En
los rios, la rugosidad de la frontera es por lo general tan grande, que aun el flujo turbulento de
pared hidraulicamente lisa rara vez ocurre.
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a) Corte longitudinal b) Seccion transversal

Figura 2.1. Volumen de control en flujo uniforme

Para que se establezca flujo uniforme es necesario que exista un balance dindmico entre el
componente de la fuerza de peso en la direccién del flujo y la de friccién (figura 2.1a). Para
alcanzar o alejarse de este equilibrio es forzosa la presencia de un flujo variado antes o después
del uniforme, que sirva de transicion entre un estado, por ejemplo de reposo, a otro de flujo
uniforme, o entre dos uniformes distintos. Cuando la longitud del canal no es suficiente para
alojar uno u otro tramo de transicion, el flujo uniforme no alcanza a establecerse.

2.2 LA ECUACION DE CHEZY

En un canal de seccion cualquiera donde el flujo sea uniforme, como el que se muestra en la
figura 2.1, la velocidad media y el tirante permanecen constantes. De ese modo, al aplicar la
ecuacion de la cantidad de movimiento al volumen de control de longitud Ax entre dos secciones,
el componente de la fuerza de peso en la direccion del movimiento debe ser igual a la fuerza de
friccion producida sobre el fondo y las paredes, valuada a través del esfuerzo tangencial medio
7, sobre dichas fronteras, toda vez que el cambio de cantidad de movimiento es cero. Es decir,
se debe cumplir

gp A Axsen 8 -7, P Ax =0
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Siendo R, el radio hidraulico de la seccién y sen 8 se representa por S, de la ecuacién anterior
se tiene que 7, no depende de x y resulta

T, =8 R, S 2.1)

Si 6 es pequefio, S se confunde con la pendiente del canal (tan 6); en caso contrario debe

interpretarse como sen 6.
Debido a las caracteristicas del flujo uniforme, § es también el angulo de inclinacion de la linea

de energia respecto de la horizontal y por tanto S también representa a la llamada pendiente
hidraulica en el tramo Ax. Es decir

A“f
S=_2.=sené
Ax

donde Ah, es la pérdida por friccién que se produce en dicho tramo.

La ecuacion 2.1 también se puede escribir como sigue

y, = J_%"' -\JgR S 2.2)

Las dimensiones del término v, corresponden a los de una velocidad, y por ello es comin
designarlo como velocidad de friccién. Equivale a una forma de representar a 7, relacionado con
la densidad del agua.

El esfuerzo tangencial que produce el flujo turbulento se supone proporcional al cuadrado de la

velocidad, esto es
7, =KpV?
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donde K es el factor de proporcionalidad (adimensional). Al sustituir esta expresion en la
ecuacion 2.2, resulta

S 2.3)

Esta ecuacidn la obtuvo experimentalmente Chezy, en 1775, donde C = /g/K es un factor
de resistencia o de friccion (con las dimensiones de \/é_ ), y es similar a f de la ecuacién de

Darcy-Weisbach empleada en los conductos a presion. En efecto, si esta Gltima, con D = 4 R, , se
hace extensiva a canales, la velocidad media es

- szg RS 2.4)

Si se divide esta ecuacion entre la 2.2 resulta

Vv 8
= b 2.5
o 7 2.5)
Si se compara la ecuacién 2.3 con la 2.4 se obtiene
c- |38 2.6)

f

Esto es, los factores de friccion C de Chezy y f de Darcy-Weisbach (éste sin dimensiones)
quedan relacionados por la ecuacion 2.6. Ambos son dependientes del nimero de Reynolds y
de la rugosidad relativa del canal.

De las ecuaciones 2.5 y 2.6 se obtiene

. C 2.7)

. g
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Estos resultados indican una gran analogia entre el problema de friccion en canales y el de
conductos a presion, ya que seria suﬁciente que en las ecuaciones que se obtuvieron para los
altimos se utilice 4 R, en lugar del didmetro y se apliquen a canales. Sin embargo, para llegar
a esta conclusion se ha tenido que acqptar un esfuerzo tangencial medio uniforme sobre toda la
pared, dependiente s6lo de R, como [inico parimetro ciue caracteriza la forma de la secci6n
(ecuacion 2.1). Algunas investigaciohes sobre el tema han permitido evaluar y corregir los
pequefios errores que se encuentran en esta consideracion.

2.3 FACTORES DE FRICCION ETJ CANALES RUGOSOS
2.3.1 Leyes generales de friccion

Una investigacion experimental exhaustiva y sistematica de los factores de fricciéon C o f, como
la que se efectud en tubos de pared lisa‘w 0 rugosa, no ha sido posible en canales de pared similar;
esto es, no se ha obtenido a la fecha un|diagrama universal para canales, como el de Moody para
tubos, que haya sido plenamente verificado de manera experimental y que tenga la misma
amplitud en sus aplicaciones. Algunos autores, como Henderson (referencia 1), sélo han
convertido el diagrama de Moody con !base en la analogia sefialada y la ecuacién 2.6, pero sin
verificacion alguna. ‘

Las principales dificultades que se encuentran en canales se atribuyen a la multitud de formas
de seccion, a la amplia variedad de dimensiones y tipos de rugosidad que se presentan en la
practica y a la de alcanzar en campo y laboratorio un flujo uniforme completamente
desarrollado. En las distintas pruebas efectuadas se ha observado que el tipo de flujo en un canal
cambia de laminar a turbulento de acuerdo con la rugosidad y en la medida que aumenta el
numero de Reynolds R, (ecuacion 1.3), a través de una zona de transicidn cuyos limites no estan
bien definidos. Para el inferior se acepta el valor de 500; el superior puede llegar hasta 12500.
\
El fondo y paredes de un canal rugoso, sobre los que ocurre flujo turbulento plenamente
desarrollado, tiene tres tipos de comportamiento hidraulico, segiin la magnitud de la rugosidad
k, en las fronteras y el espesor 6, de la subcapa laminar (subcapitulo 1.8), que a continuacién
se explican. |

a) Pared hidrdulicamente lisa. Los elementos de rugosidad quedan por completo cubiertos por
la subcapa laminar (k < 6& y la pared tiene un comportamiento idéntico al de pared lisa.
b) Pared hidrdulicamente rugosa. Los I|elementos de rugosidad se extienden fuera de la subcapa
laminar y dominan el comportamie{ilto del flujo (k> 60)_, por lo que la resistencia a dicho

flujo es por completo dependiente de la rugosidad e independiente del nimero de Reynolds.
Es el caso mas comin en la préctica.
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¢) Pg[ed hidrdulicamente de transicion. Entre los dos extremos anteriores hay una zona de
transicion, definida por los limites

3 s =) (2.8)

el inferior define el final de la zona de comportamiento de pared lisa, y el superior el
principio de la zona plenamente rugosa; v, es la velocidad de friccidn dada por la ecuacidn
2.2, k, el parametro de longitud que caracteriza a la llamada rugosidad equivalente, segin
se aclara mas adelante, y » la viscosidad cinematica del agua.

Con respecto al comportamiento del factor f dentro de la zona de transicion, se observa un
ascenso de su valor, mis o menos brusco, a medida que aumenta R,, para finalmente tender a
uno constante que depende de la rugosidad relativa k, /R, en el estado de plena turbulencia.

La ecuacion de Colebrook-White (capitulo 8 del volumen 1), aplicable a tubos en la zona de
transicion, se transforma en el caso de canales y adopta la siguiente forma general

1 c _ a k /R,
= - o, log +

7 s R, ¢

(2.9)

donde a,, a y c son coeficientes, los dos ultimos varian de acuerdo con el comportamiento de
la pared y forma de la seccion, como se indica en la tabla 2, 1. En ésta también aparecen, con
fines comparativos, los coeficientes correspondientes a tubos transformados a canales de igual
radio hidréulico, de acuerdo con la definicidn de R, (ecuacién 1.3) que se ha usado para éstos
ultimos. Las discrepancias entre ambos son pequeiias.

En la misma tabla se observa que los valores de a son los aceptados en la ecuacion 1.41a para
canales lisos; dicha ecuacion se convierte en una simplificacion de la 2.9 cuando a; =2y &, = 0.

Investigaciones experimentales de de Marchi (referencia 6), en 1962, y de Bock (referencia 7),
en 1966, demostraron que la forma de la seccion influye en los coeficientes de la ecuacién 2.9.

En la figura 2.2 se muestra la variacion que experimentan dichos coeficientes en términos de la
llamada relacion de aspecto b / y, tanto en canales rectangulares como trapeciales, estos ultimos
de talud 1:1. Dicha figura ha sido obtenida por el autor de este libro atendiendo a los resultados
experimentales antes sefialados.
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Tabla 2.1. Coeficiente o}, ay ¢ de la ecuacion 2.9, para canales rugosos

Comportamiento de la

|
|
|

pared y forma de la a, a c Autor
seccion 1
1. Hidraulicamente “
lisa, rugosa y de 1
transicion: ‘
a) Rectangular }
muy ancha. 2.00 0.713 13.44 Prandtl, von Karman y Nikuradse
} (1926, 1933); adaptacién de los
i tedricos en tubos circulares.
\
2.00 0.6275  14.84 Colebrook y White (1937); adapta-
} cion de los experimentales en tubos
l circulares
2.035 0.853 11.02 Reinius (1961) y otros.
\
|
2.00 0.850 12.40 Reinius (1961); experimental (refe-
\ rencia 2).
|
2.035 0.758 12.2 Thijse (1949); experimental.
| 30.49 R
2.035 0.852 11.04 exp | —— " Fuentes y Carrasquel (1978); (refe-
\ k, R, \/}"_ rencia 3).
\
b) Trapecial. 2.035 0.771 12.27 Colebrook y White, con base en la
“ ec. 1.38 y el coeficiente de Keule-
‘ gan.
¢) Circular. 2.035 0.69# 13.05 Colebrook y White, con base en la
| ec. 1.38 y el coeficiente de Keule-
‘; gan.
\
d) Canales en \
general. 2.00 0.625  12.00 ASCE (1963) (referencia 4).
2. Hidraulicamente ‘;
rugosa: ;
a) Rectangular ‘
muy ancha. 2.035 - 11.02 Prandtl, von Karman y Nikuradse
‘\ (1926-1933); adaptacién de los
} experimentales en tubos circulares.
2.00 - | 14.84 Nikuradse y Colebrook-White (1937);

adaptacion de los experimentales en
tubos circulares.
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Tabla 2.1. (continuacién)

Comportamiento de la
pared y forma de la o, a c Autor
seccion
2. Hidraulicamente
rugosa:
a) Rectangular
muy ancha. 2.035 - 1.1 Keulegan (1938); tedrico (referencia 5).
2.00 - 12.64 Keulegan, Bazin; experimental.
2.00 - 14.80 Bretting (1948), Ackers (1958); experimental.
2.00 --- 11.02 Reinius (1961); tedrico (referencia 2).
2.00 --- 12.40 Reinius (1961); experimental (referencia 2).
bly = 4 2.00 - 12.94 Reinius (1961); tedrico (referencia 2).
bly =2 2.00 --- 13.40 Reinius (1961); tedrico (referencia 2).
b) Trapecial. 2.00 - 12.64 Keulegan, Bazin; experimental.
2.03 -— 12.27 Keulegan, Bazin; experimental.
c¢) Circular. 2.03 - 13.50 Keulegan, Bazin; experimental.
d) Canales en
general. 2.0 - 12.2 Keulegan; tedrico.
2.0 - 12.0 ASCE (1963) (referencia 4).

El estado de plena turbulencia en los canales rugosos se caracteriza porque la forma de su seccion
tiene un efecto importante sobre f. Cuando el grado de rugosidad es constante, el factor de friccion
decrece aproximadamente en orden del rectangular, al triangular, al trapecial y al circular. Es probable
que esto se deba a la formacion de corrientes secundarias en la seccion transversal, que se mueven en
la direccion longitudinal del canal y cuya intensidad cambia con la forma de la seccién. Las curvas
R,-f se elevan a partir de la que representa a la de canales lisos, como resultado de la pérdida de
energia adicional generada por los elementos de rugosidad, al grado que, cuando el nimero de
Reynolds es grande y se alcanza el estado de plena turbulencia, algunas de las curvas se vuelven
horizontales.

Para canales de pared hidraulicamente rugosa, la ecuacién 2.9 se reduce a la forma conocida como

ecuacién de Nikuradse, que es

! & o, log - (2.10)

——— = ———— = l e —
7 e KR,
donde el coeficiente ¢ adquiere los valores dados en la tabla 2.1.
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Con objeto de observar el efecto que el factor de forma tiene sobre f, Unger (referencia 8) hizo
ensayes en canales rugosos y llegd a conclusiones semejantes a las de Shih y Grigg en los lisos,
al necesitar parametros de forma de la seccién en el calculo del factor de friccion.

Blau (referencia 9), en 1969, did otra explicacion sobre el uso de factores de friccion
modificados, dependientes de la relacion de aspecto. En efecto, para la derivacion de la ecuacion
de Chezy -(ecuacion 2.3), se acepto un esfuerzo tangencial medio 7, sobre la frontera, que no
depende de la forma de la seccion ni de su relacion de aspecto. Esto no parece correcto por la
distribucion irregular que 7, tiene sobre la pared de las muchas formas de seccion, por lo que,
para seguir utilizando la ecuacién de Chezy, seria necesaria una correccion al obtener el esfuerzo
tangencial medio verdadero, de manera que

7' =871 2.11)

donde

0 factor de correccion que depende de la forma y relacién de aspecto de la seccion del
canal;

7, esfuerzo tangencial medio usado en la derivacion de la ecuacion de Chezy y expresado
por la ecuacion 2.1.

De este modo, la velocidad media resulta

V-C[6R,S=C |R S 2.12)

donde C’ = C \/6_ es un factor de friccidn modificado, aplicable a canales rugosos y similar
a ¢(P/R,) de la ecuacion 1.45 que obtuvo Narayana en los lisos.

En la referencia 9 Blau presenta los resultados a que llegd Zschiesche (referencia 10), en 1952,
de mediciones realizadas en rios y ‘modelos con diferentes rugosidades y formas de secciéon. En
las figuras 2.3a y b se muestran dichos resultados (con algunas modificaciones hechas por el
autor de este libro) a través de la dependencia entre el factor de friccion C y el nimero de
Reynolds R,, ademés de una comparacion entre las ecuaciones empiricas de otros autores.
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De acuerdo con sus investigaciones sobre la distribucion del esfuc -zo tangencial, Blau obtuvo
el valor de 6 para canales rectangulares en funcién de y/b, lo que le pern..ii6 corregir los valores
de Zschiesche. Los resultados se presentan en las figuras 2.4.a, b y c, conseguidos en canales
rectangulares de un metro de ancho de plantilla y diferentes rugosidades.
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"g x \Nﬁ;\' tg . \\
X
N o8 : x -50.8 s
'_g 0
w 0.7 w0 ©°7
0,
0.6 0.6
0.5 L 0.5
(o) 0.1 0.2 03 04 0.5 (0] (0 X] 0.2 03 04
r/b r/b
Figura 2.4a. 6 = f(y/b) para canales rec- Figura 2.4b. 6 = f(y/b) para canales rec-
tangulares de cemento liso, b = 1 m, tangulares de concreto, b = 1 m,
segin Blau (referencia 9) rugosidad 1<k, <4 mm, segin

Blau (referencia 9)
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Figura 2.4c. 6 = f(y/b) para canales rectangulares de
concreto, b = 1 m, rugosidad &k, = 28 mm, segun
Blau (referencia 9)

En canales trapeciales, Blau encontrd buena concordancia con los resultados de las figuras 2.3
sin la necesidad del factor correctivo. Esto se debe a que el esfuerzo tangencial en dichos canales
se distribuye mas uniformemente sobre el perimetro mojado.

Los trabajos de Blau y Zschiesche constituyen un intento de establecer un diagrama aplicable a
canales similar al de Moody.
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2.3.2 Rugosidad de la pared

Nikuradse realiz6 experimentos en conductos a presion adhiriendo granos de arena de tamafno
uniforme a sus paredes, de modo que la altura de las asperezas la tom6 como el didmetro medio
de los granos. En las ecuaciones empiricas resultantes consideré como rugosidad de la pared a
ese didmetro.

Las paredes de conductos comerciales de acero, fierro, concreto, etc., no poseen rugosidad
uniforme y se ha comprobado que el efecto que producen no solo depende de la altura de las
asperezas, sino también de su separacion.

Para simplificar este problema se considera que la rugosidad de dichas paredes es equivalente
a la de granos de arena uniforme, es decir, se utiliza la rugosidad equivalente designada por k,.
Con ella se indica el didmetro de particulas uniformes de arena que causan la misma rugosidad
que la pared considerada y, por tanto, igual pérdida por friccién.

El argumento anterior parece sencillo, sin embargo, la mayor dificultad en la aplicacién de las
ecuaciones de friccion en canales rugosos estd en la determinacion de la rugosidad equivalente
de las fronteras. Los valores para distintas superficies se presentan en la tabla 2.2.

Varios autores han realizado experimentos con rugosidades artificiales, empleando cubos,
esferas, conos, escalones rectangulares y triangulares, etc., para cuantificar no sélo el efecto de
la altura de los obstaculos, sino también su separacion o densidad de distribucion.

Cuando la densidad de las asperezas es muy grande, k, es igual al tamafo de la rugosidad, lo
que no ocurre cuando se tienen elementos aislados.

La tabla 2.3 complementa los valores de k,.

2.3.3 Ecuaciones empiricas de friccion

El uso de la ecuacién de Chezy en canales tiene la dificultad de tener que hacer una estimacion
adecuada del factor de friccidn, toda vez que éste depende del nimero de Reynolds.

Sin embargo, la mayor parte de los problemas de canales que se presentan en la practica estan
dentro de la regién hidraulicamente rugosa del flujo turbulento. Para esta condicion se han
obtenido de manera experimental una buena cantidad de ecuaciones que valian el factor C,
algunas de las cuales se presentan en la tabla 2.4 y los coeficientes de rugosidad respectivos en
la tabla 2.5.

Las ecuaciones fueron obtenidas por distintos autores pero deben aplicarse para el mismo ambito
de condiciones de geometria del canal, rugosidad, nimero de Reynolds, etc., para el cual fueron
obtenidas. Las rugosidades estudiadas han sido muy restringidas en la mayoria de los casos.
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Tabla 2.2. Rugosidad equivalente en las paredes de un canal (referencia 11)

Grado de
rugosidad

Tipo de superficie

€n mm

Técnicamente
lisa

Metal no ferroso, estirado, galvah-izado y pulido.

0.001

Metal no ferroso estirado.
Vidrio.
Plexiglas.

0.003

Casi
lisa

Asbesto-cemento, sin juntas.

0.015

Asbesto-cemento, unido en tramos con juntas perfectamente
terminadas.
Acero est)irado, nuevo.

0.025

S
Con aislamiento bituminoso o de cemento centrifugado.
Acero, no pintado, sin costuras y sin corrosion.

0.030

Acero de construccidn, acero forjado, nuevo.

0.045

Acero con costuras soldadas, no pintado, nuevo.
Acero con tratamiento cuidadoso de pintura anticorrosiva.

0.060

Medianamente rugosa

FACULTAD pg INGENIER A

Fierro, galvanizado en caliente o electroliticamente.

Fierro con tratamiento asfaltico.

Fierro fundido, pintado.

Concreto en construccién monolitica, colado en moldes metalicos
impregnados de aceite, sin juntas ni irregularidades superficiales
(clase 4).

Concreto centrifugado, sin juntas.

Concreto de moldes al vacio, sin juntas.

0.15

Terminado muy liso, bituminoso o a base de mortero de cemento,
con juntas alineadas a la superficie y terminadas a mano.

Madera cepillada, sin juntas, nueva.

Acero soldado, con pocas hileras transversales de remaches, juntas
hechas en el sitio de construccion, lamina de acero, remaches
embutidos, sin traslapes, nuevo.

Fierro colado, sin pintar.

Ceramica vitrificada, con juntas perfectamente terminadas.

0.30

Cemento liso, cuidadosamente terminado.

0.45

Concreto colado en moldes metélicos lubricados, con irregularida-
des y juntas cuidadosamente alisadas.

0.49

Madera cepillada, bien junteada.

Acero soldado, oxidado.

Fierro colado, nuevo.

Concreto colado en moldes metélicos (clase 3).
Conductos prefabricados de concreto.
Concreto terminado con llana metélica.
Conductos de cerdmica vitrificada.

0.6
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Tabla 2.2. (continuacion)

Grado de
rugosidad

Tipo de superficie

€n mm

Rugosa

Madera sin cepillar.

Acero remachado, espesor de pared < 6 mm, nuevo.

Acero levemente corroido.

Acero con las costuras longitudinales soldadas y las transversales
remachadas, viejo pero sin incrustraciones.

Acero colado, oxidado o ligeramente incrustrado.

Concreto de construccion monolitica colado en moldes rugosos
(clase 2).

Superficies terminadas con cemento lanzado de acabado liso
(cominmente llamado gunita o shotconcrete).

Placas de ceramica vitrificada, bien colocadas.

Mamposteria de ladrillo vitrificado, bien terminada.

1.5

Concreto colado en moldes de acabado liso, viejo.
Mamposteria de piedra labrada, cuidadosamente elaborada, con
sus juntas bien terminadas.

1.8

Asfalto rodillado.

2.0

Conductos prefabricados de concreto, en tramos cortos y diametro
pequeiio, sin terminado especial de sus juntas, empalmadas o a
tope.

2.4

Madera vieja, hinchada.

Concreto colado en moldes de madera, sin terminar.

Conductos prefabricados de concreto, con mortero en las juntas
(clase 1).

Mamposteria de ladrillo, junteada con mortero de cemento.
Mamposteria de piedra sin labrar, bien elaborada.

3.0

Gunita, sin terminado.

3a9

Conductos prefabricados de concreto, acabado rugoso.

4.3

Mamposteria de ladrillo, sin acabado en las juntas.
Mamposteria de piedra sin labrar, medianamente elaborada.
Mamposteria de piedra pequeiia.

Canales de tierra bien terminados, rectos y uniformes.

6.0

Concreto colado en modes de madera vieja, sin acabado.
Mamposteria de ladrillo sobrepuesto.

8.5

Muy
rugosa

Concreto mal moldeado, acabado burdo.

10

Concreto mal moldeado, con juntas abiertas, viejo.
Placas de concreto.

Mamposteria de piedra toscamente elaborada.
Arena con algo de arcilla o grava.

20

Grava fina, grava arenosa.

30

Grava de fina a mediana.

50

Grava mediana.

75

Grava mediana a gruesa.

90
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Tabla 2.2. (continuacion) \

.

|

Grado de k,
rugosidad ipo de superficie en mm
Material de tierra con piedras grandes. hasta 200
Cantos rodados, irregulares. hasta 400
Material de tierra con grandes salientes.
Lechos cubiertos de piedra con gran tamafio. hasta 500
Desprendimientos de roca, acomodados. (méx. aprox.
. 0.4R,)
Extremadamente Cantos rodados, irregulares, en abundancia. hasta 650
rugosa* (max. aprox.
Ry
Desprendimientos de roca, tamafo medio. hasta 1500
(méx. aprox.
0.4 R,
Superficies con caracteristicas de rio torrencial, con fuerte hasta 1500
arrastre de material. (méx. aprox.
Material de tierra con gran cantidad de hierbas. Ry
Desprendimientos de roca muy irregular y grande. hasta 3000
(max. aprox.
0.8 R,)

* Los valores dados son orientadores, ya que no han sido suficientemente estudiados. R, es el radio hidraulico del

canal.
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Tabla 2.3. Rugosidad equivalente aconsejable en diferentes condiciones del canal

(referencia 12)

material en mm (seccion 2.4.4).

Condiciones del canal kg
en mm
Canales revestidos, donde € equivale al tamafio medio de las rugosi- 2 €
dades en mm.
Lechos aluviales planos y sin arrastre, con material no uniforme. d,, es 2 d
el didmetro medio de las particulas en mm (ecuacién 2.27).
Lechos aluviales planos y sin arrastre, con material no uniforme. dy, es 2 d
%0
el diametro 90 de las particulas en mm (seccién 2.4.4).
Lechos arenosos sin arrastre. h es la altura de las ondulaciones en mm. h
Superficies planas y rigidas, de rugosidad artificial muy densa y h
tamano uniforme. A es la altura de la rugosidad, igual al didmetro si
las particulas son esféricas en mm.
Canales con macrorugosidad:
0.03m < dg < 0.47 m, (R,/dg) < 20; dyg, es el didmetro 84 del 354
0 84
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1
Tabla 2.4. Ecuaciones para el calculo del factor de friccion C de Chezy, donde R, es el radio

hidraulico y § es la pendiente hidraulica. Son vélidas para el sistema internacional
de unidades

Autor Ecuaciéon | Observaciones
Ganguillet Aconsejable en canales naturales, para los que
1 O 00155 . .
y Kutter 23 + = usualmente conduce a resultados satisfactorios.
C-= Es compleja y tiene la desventaja de que ocu-

] rren cambios grandes en C para cambios peque-
VR, fos en n. Este coficiente depende de la rugosi-
dad del canal, segiin la tabla 2.5.

[+ [ 000155

Kutter Es una simplificacion de la de Ganguillet y
100 /R, Kutter, m es un coeficiente de rugosidad segiin

L \/E la tabla 2.5.

Bazin Estd basada en una buena cantidad de experi-
CR=p———— mentos y es relativamente sencilla, Ny es un
coeficiente de rugosidad segun la tabla 2.5.

Kozeny Es anéloga a la de los conductos a presion y fue
obtenida con base en los resultados experimen-
C =201log = + Ny tales de von Misses y Bazin. Ny es un coefi-
ciente de rugosidad segin la tabla 2.5.

Martinec Se obtuvo de muchas mediciones en rios de la
exUnidn Soviética. d,, es el didmetro medio del
grano de material en el fondo del rio en m. Es
vélida cuando 0.15 < R, < 2.25 m, 0.00004
< 5§ <0.0039y0.004 < d, < 0.25 m (refe-
rencia 9).

+ 13.6

a
I}
—
3
2
=)
[S]
—
SQI rx

Manning Originalmente fue obtenida a partir de siete
o ecuaciones diferentes basadas en ensayes de
C - R—h Bazin, y posteriormente verificada por observa-
n ciones. Es una de las maés utilizadas por su
sencillez. n es el mismo coeficiente que utiliz6
Ganguillet y Kutter, segin la tabla 2.5.

Pavlovski ° Considera que el exponente en la ecuacion de
) Manning no es constante sino que varia con la
C - ﬁ forma del canal y la rugosidad, como sigue:

L lz=15/n paraR, < 1 m,yz=13/n
para R, > 1 m. El valor de n es el mismo que
el de Manning.
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Tabla 2.5. Coeficiente de rugosidad en las ecuaciones de la tabla 2.4

1. Conductos cerrados Ganguillet Kutter Bazin Kozeny
parcialmente llenos y Kutter
n m N Ny
Fierro fundido nuevo. 0.012 0.20 0.06
Fierro fundido usado. 0.25 0.12
Fierro colado. 0.012 0.20
Barro vitrificado nuevo. 0.25
Barro vitrificado usado. 0.017 0.30a0.35
Tubos de alcantarillado. 0.017 a 0.020 0.30a0.35
Tuneles de concreto pulido. 0.011 a 0.013 0.20a20.25 0.22
2. Canales abiertos Ganguillet Kutter Bazin Kozeny
y Kutter
n m N, Ny
Madera cepillada. 0.010 0.15a0.20 0.06
Madera de acabado rugoso. 0.30a0.35
Mamposteria de ladrillo bien acabada. 0.013 0.25 0.16 70 a 76
Cemento pulido. 0.20a0.25 0.10a0.16 84 a 90
Concreto pulido. 0.012 0.20 0.11 a 0.22
Concreto rugoso. 0.017 0.65 0.45 58 a 62
Piedra brasa bien acabada. 0.017 0.65 0.46 60 a 70
En tierra, arroyos y rios. 0.025 1.75 14al.6
En tierra con material grueso y plantas. 0.035 20a25 1.75
Con cantos rodados. 0.04a0.5 3.5a5.0 hasta 3.5
Con gran rugosidad de fondo y maleza
tupida. hasta 0.9
Roca acomodada. 36 a 50
Roca a volteo. 28 a 36
gruesa (10 a 15 cm). 32 a38
Grava media (5 a 10 cm). 38 a 42
fina (2 a3 cm). 42 2 46
Cantos rodados (15 a 20 cm). 28 232
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2.3.4. Aspectos tedricos del coeficiente de Manning

En la tabla 2.4 destaca la ecuacion conocida en los paises de habla inglesa como ecuaciéon de
Manning, pero que en justicia debiera llamarse: de Gauckler-Manning-Strickler, por atribuirse
su origen a estos tres autores. Dicha ecuacion, de caricter netamente empirico, es la mas
conocida en todo el mundo y valda el coeficiente de Chezy en la forma

Rl/6
¢~ (2.13)

donde n es un nuevo factor de friccion, llamado coeficiente de Manning, que por ser aplicable
a canales hidraulicamente rugosos, depende sdlo de la rugosidad de la frontera y es independien-
te del nimero de Reynolds. Ademads, tiene dimensiones y de la ecuacion 2.6 resulta

L gfE R (2.14a)
O bien \
\
|
1/6
I ﬂ. 1 (2.14b)
Vg n (B F

|
En la misma forma, de las ecuaciones 2.7 y 2.13 se obtiene

R1/6
Vv . (2.15)

v, \/En

Con fines comparativos, de la ecuacion 2.9 de Colebrook-White se calculd fy de la 2.14b el
pardmetro que contiene a n. La representacion grafica de los resultados de dicho pardmetro
contra los de 4 R, se muestra en la figura 2.5a.

Si n depende sélo de R, /k, todas las curvas debieran reducirse a una sola recta horizontal. En
la figura se observa que esto ocurre en la medida que el nimero de Reynolds (R, = VR, / »)
aumenta, de modo que para 4 R, > 10 se ve claro que dicha recta corresponde al valor medio
del intervalo 10 < 2 R,/ k, < 20. Al permitir una desviaciéon de + 5 por ciento de error (banda
de desviacion total de 10 por ciento) en la prediccién del valor medio, dicha prediccion es
aceptable para 4 R, > 4 X 10* en el intervalo 10 < 2 R,/ k, < 200,y para4 R, > 2 x 10°
en el intervalo 10 < 2 R,/ k, < 500, siendo este ultimo el m4s comun en la practica. Para
llegar a estos resultados no se ha considerado la influencia de la geometria de la seccion, ni la
estructura de la rugosidad.
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Figura 2.5. Coeficiente de Manning calculado de las leyes generales de friccién en canales rugosos

86



En la misma forma, con la ecuacion de Nikuradse (2.10) donde ¢, = 2, de la 2.14a resulta

R1/6
n = ! (2.16)
2 y8g log (c R, /k))
O bien, de la 2.14b la forma adimensional
k' 2 log (c R, /k
= 8 — L (2.17a)
V8g n (R, /k,)
que para el sistema internacional de unidades es
k' 17.72 log (c R, Ik
. g (c R, /k.) (2.17b)

n (R, k)

En las tres ultimas expresiones ¢ debe seleccionarse de la tabla 2.1 o de la figura 2.2 para pared
hidraulicamente rugosa y de acuerdo con las ecuaciones 2.2 y 2.8, dichas expresiones tienen
validez cuando

k JgR S
5VETHY o9 (2.18)

14

En la figura 2.5b se muestra la representacion grafica de la ecuacion 2.17b para dos valores
distintos de ¢. La curva superior corresponde a ¢ = 14.84, dado por Colebrook-White, y para
ella es posible estimar un valor constante del pardmetro que aparece en el eje de ordenadas de
la figura, para los valores de 2 R,/ k, mas frecuentes en la practica. Esto es

1/6

ta
“

= 26 (2.19a)

O bien

1/6

n = 2Is = 0.0385 k."'° (2.19b)

sin incurrir en desviaciones superiores al 3 por ciento y con validez en el sistema internacional
de unidades.
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Strickler (referencia 13), en 1923, obtuvo experimentalmente la ecuacion 2.19, que en su honor
lleva su nombre. Cuando &, estd en mm, la ecuacion de Strickler se convierte en

n = 0.0122 k" (2.19c)

De la sustitucion de la ecuacion 2.19b en la 2.14a se tiene

1/3
k
f=0.1161 lﬁ] (2.20)
h

lo cual significa que f es constante para una rugosidad relativa k, /R, dada.

De la sustitucion de la ecuacién 2.19b en la 2.13 resulta
C =26 (R, /ks)”6 (2.21)

en el sistema internacional de unidades.
Williamson (referencia 14), en 1951, realiz6 experimentos similares a los de Nikuradse con

tubos de rugosidad artificial, y encontré un pequefio ajuste a la ecuacion de Strickler, de
modo que

n =0.0119 £ (2.22)

donde k; estd en mm.
La curva inferior de la figura 2.5b corresponde a la misma ecuacion 2.17b, pero con ¢ = 12,

valor dado por la Sociedad Americana de Ingenieros Civiles (ASCE) (referencia 4). Con el
mismo razonamiento de antes, se tiene ahora que

=25 (2.23a)

o bien

1/6

n = ;5 = 0.04 k)" (2.23b)

también sin incurrir en desviaciones superiores a 3 por ciento, y donde k, estd en m.
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Si se sustituye k, de la ecuacién de Strickler 2.19a, en la ecuacién 2.18, el limite de aplicacién
de la de Manning, a las temperaturas comunes del agua, es

n® R, S =8 x 1074 (2.24)

para el sistema internacional de unidades.

De acuerdo con lo antes discutido, a continuacién se resumen las limitaciones observadas en la
aplicacion de la ecuacién de Manning.

a) El coeficiente n no es adimensional. Cada valor es valido sélo para las dimrensiones del
canal en que se obtuvo.

b) No considera la influencia de la viscosidad y por ello es valida s6lo para nimeros de
Reynolds grandes (R, > 10000).

¢) No sigue las leyes generales de friccion y por ello es vélida s6lo para rugosidades relativas
medias (figura 2.5a).

d) La forma de la seccién no se considera y por ello un valor conocido de n es valido s6lo para
la forma de seccién del canal en que se obtuvo (ver subcapitulo 2.6).

e¢) No considera la influencia de distintas rugosidades en la misma seccién y la de su
distribucion de acuerdo con el nivel del agua (ver seccién 2.4.6 y subcapitulo 2.9).

/) No considera la influencia de la formacién de ondas y la inestabilidad que introducen cuando
el régimen es supercritico.

g) No considera la influencia del arrastre de aire al interior del flujo cuando la velocidad es
muy grande.

h) No considera la influencia del transporte de sedimentos y de la forma variable de un lecho
movil.

Por las razones anteriores, el nombre de coeficiente de rugosidad que se atribuye al factor n
tiene muchas restricciones. Por ello, aqui se le designa como coeficiente de Manning.

Ejemplo 2.1. Determinar el gasto que conduce en flujo uniforme un canal rectangular de
concreto clase 2, de 6 m de ancho, 3 m de tirante, 0.001 de pendiente y agua a temperatura de
13°C, siguiendo los criterios de: a) Colebrook-White; b) Blau y ¢) Manning. d) Calcular la
pendiente minima que debiera tener el canal para considerar aplicable la ecuacién de Manning,
con la n obtenida en el inciso anterior.

Solucion a. De la tabla 2.2 la rugosidad equivalente para el concreto clase 2 es k, = 1.5 mm.

El radio hidraulico de la seccion es
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y de la ecuacién de Chezy

V =C41.5 (0.001) =0.0387 C €))

Como C es funcién del nimero de Reynolds y éste a su vez de la velocidad, la solucién tiene
que ser por iteraciones; aqui se presenta sélo la final.

Se considera inicialmente C = 73.12 y de la ecuacién 2.6 se tiene

8(9.81)
(73.12)?

f= = 0.01468

De la ecuacién a se obtiene

V = 0.0387 (73.12) = 2.8297 m/s

Para conocer el comportamiento hidréulico de la pared, de la ecuacion 2.5 resulta

v, = I 0'02468 2.8297 = 0.1212 m/s

Conk, =1.5mmy» = 1.2 X 10-° m*s para el agua a 13°C, se tiene el valor de

v, k _ 0.1212 (0.0015) 106
v 1.2

= 151.5 > 70

por tanto, la pared se comporta como hidraulicamente rugosa, siendo entonces valida la ecuacion
2.10. Para ella, con b/y = 2, en la tabla 2.1 se eligen los coeficientes de Reinius: «; = 2,
¢ = 13.4; entonces resulta

L oioeg B34 _gase
7 0.0015/1.5

Por tanto, f = 0.01468 y C = 73.12 que comprueba el valor inicialmente supuesto, siendo el
gasto

0 = 2.8297 3) (6) = 50.93 m%/s
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El numero de Reynolds del flujo es

R - VR 28297 (1.5) (10°)

. = 3.537 x 10°¢
v 1.2

Si se utiliza ahora el criterio de de Marchi y Bock, con b/y = 2, de la figura 2.2 se obtiene:
a; =1.95,a=0.648, c = 14.6. Con R, = 3.537 (10° y f = 0.01468, de la ecuacion 2.9 resulta

R 1.95 log 0.648 . 0.0015/1.5

- 8.102
U 3.537 (10°) /0.01468 14.6

siendo f = 0.01523, valor distinto del supuesto, con el cual C = 71.8. De la ecuacién a se
obtiene un nuevo valor de

V = 0.0387 (71.8) = 2.78 m/s

siendo el del nimero de Reynolds

6
R, - 27845 49 _; 475 o9

y de la ecuacién 2.9 el nuevo valor de fes

1 s log 0.648 , 0.0015/1.5

3.475 (10°) 1/0.01523 14.6
f

= 8.102

y f =0.01523 igual que el valor inicial.

Por tanto, el gasto alcanza el valor de

Q =2.78 (3) (6) = 50.04 m*/s

que es 1.7 por ciento menor que el que se obtuvo antes.

Solucion b. Para la relacion y/b = 3/6 = 0.5, de.la figura 2.4b 6 = 0.81. Ademas, con
R, = 1.5 m resulta entonces

V = C 0.81 (1.5) (0.001) = 0.0349 C
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Debido a que la solucidn es por tanteos, de la figura 2.3b se estima C = 80. Por tanto,
V =2.79 m/s. El numero de Reynolds resulta

R"= 2.79 (1.5) (10%)

= 3.49 x 10°
‘e 1.2

Para canales de concreto, de la figura 2.3b se obtiene C = 79 dentro de la zona de flujo
turbulento, con el que se puede determinar un valor més preciso de la velocidad, que es

V = 0.0349 (79) = 2.75 m/s

El nuevo nimero de Reynolds es R, = 3.442 (10%), que conduce nuevamente a C = 79, y queda
de esta manera hecho el ajuste.

Por ultimo, el gasto alcanza el valor de¢

0 =2.75 (3) (6) = 49.57 m%/s

que es 1.8 por ciento' menor que el que se obtuvo con la ecuaciéon de Colebrook-White.

Solucion c. Con k; = 0.0015 m y ¢ = 13.4 de Reinius, de la ecuacién 2.17b se obtiene

1/6
- (1.5) - 0.01463

17.72 log [13.4 (1.5)/0.0015]

Con este valor, de la ecuacion 2.13 resulta

(1 .5)1/6 .

S e T 73.13
0.01463

que es el mismo resultado con la ecuacién de Nikuradse.

Los. calculos realizados hasta ahora indican una excelente concordancia cuando se eligen los
coeficientes adecuados en cada caso. En cambio, de la ecuacion 2.19b de Strickler se tiene

n = 0.0385 (0.0015)""® = 0.013

Con este segundo valor de n se obtiene:
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V = 0.0387 (82.3) = 3.185 m/s

Q = 3.185 (3)(6) = 57.33 m®/s

que es 12.6 por ciento mayor que el que se obtuvo de la ecuacion de Nikuradse.

Para obtener el mismo resultado de C = 73.13, debe ser

1/6
E)

-——_ =0.0146
73.13

lo que significa que es muy importante seleccionar el valor adecuado de n, como se vera en el
siguiente subcapitulo, toda vez que el resultado final es muy sensible a dicho valor.

Solucion d. Considerando n = 0.0148, de la ecuacion 2.24 la pendiente minima es

2
S (. - 0.00004
(0.0148)° /1.5 (10")

2.4 COEFICIENTE DE MANNING
2.4.1 Antecedentes

Gran cantidad de ecuaciones experimentales han sido obtenidas para valorar el factor C de Chezy
y resolver los problemas en la practica. Algunas de las mas comiines se mencionan en la tabla
2.4 y los coeficientes de rugosidad respectivos en la tabla 2.5.

Como ya se ha explicado, la ecuacion de Manning es la mas conocida y expresa al factor de

Chezy en la forma: C = R,ﬁm/n , que sustituido en la ecuacion 2.3 resulta

y =1 gz g (2.25)

n
Esta es propiamente la ecuacién de friccién llamada de Manning, la més conocida y utilizada
en la mayoria de los paises occidentales y serd la que se emplee en este libro. Sin embargo,
como se ha explicado en la seccion 2.3.4, su aplicacién se restringe a flujo turbulento en canales
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rugosos cuyo fondo no cambia sustancialmente a ondulaciones pronunciadas cuando es movil.
Ademas, su precisién depende en mucho de una seleccion cuidadosa de n, coeficiente que por
lo general se considera dependiente solo de la rugosidad en las paredes y fondo del canal. Sin
embargo, n es propiamente un factor de friccion, esto es, depende también de la geometria de
la seccion y caracteristicas hidraulicas del flujo.

Este subcapitulo tiene por objeto exponer los distintos criterios que pueden seguirse para elegir
el valor de n con el mayor cuidado posible.

2.4.2 Estimacion a base de tablas y fotografias

Los resultados de la seccion 2.3.4 muestran que, entre ciertos limites, n es constante para cada
rugosidad equivalente del canal. En la préctica, n es funciéon de diferentes variables, y la
estimacion de un valor adecuado precisa del conocimiento cualitativo y cuidadoso de los factores
que mas influyen.

La rugosidad del canal proporciona un punto critico de partida en la seleccion de n. En la tabla
2.6 se presentan los valores minimo, normal y méaximo para canales de varias clases, que han
sido propuestos por Chow (referencia 15) y que son de gran utilidad para una seleccidn
preliminar.

Cuando se realizan estudios de canales naturales para distintos fines, pueden obtenerse
fotografias de campo en partes estratégicas para compararlas con las de canales de resistencia
conocida, junto con un resumen de los parametros geométricos e hidraulicos que permitan una
definicién méas adecuada de las condiciones del flujo.

Con este objeto, en la referencia 15 Chow presenta una serie de fotografias de canales
principalmente naturales de coeficiente de rugosidad conocido, utiles para realizar la
comparacion.

Barnes realizé en 1967 un estudio de canales naturales y obtuvo otra serie de fotografias y tablas
con un intervalo amplio del coeficiente de Manning, que pueden consultarse en las referencias
16 y 33. En este sentido, las oficinas que intervienen en estos proyectos deberian mantener un
programa de entrenamiento con sus ingenieros para estimar los coeficientes de rugosidad, que
podria complementarse con diapositivas (slides) que permitan la observacién tridimensional de
las caracteristicas de los canales.

Programas similares mantiene el U.S. Geological Survey, siendo posible por este camino estimar

los coeficientes de Manning con una aproximacion de + 15 por ciento en la mayoria de los
Casos.
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Tabla 2.6a. Valores del coeficiente n en la ecuaciéon de Manning, segiin Chow (referencia 15)

Conductos cerrados operando parcialmente llenos.

Tipo y descripcion del canal Minimo Normal Maximo
A. Metales:
a) Latdn, liso. 0.009 0.010 0.013
b) Acero:
1. Con bridas y soldado. 0.010 0.012 0.014
2. Remachado y espiral. 0.013 0.016 0.017
¢) Hierro fundido: R
1. Con recubrimiento superficial. 0.010 0.013 0.014
2. Sin recubrimiento. 0.011 0.014 0.016
d) Hierro forjado:
1. Negro. 0.012 0.014 0.015
2. Galvanizado. 0.013 0.016 0.017
e) Metal corrugado:
1. Subdren. 0.017 0.019 0.021
2. Dren pluvial. 0.021 0.024 0.030
B. No metales:
a) Acrilico. 0.008 0.009 0.010
b) Vidrio. 0.009 0.010 0.013
c¢) Cemento:
1. Pulido. 0.010 0.011 0.013
2. En mortero. 0.011 0.013 0.015
d) Concreto:
1. Alcantarilla recta y libre de azolve. 0.010 0.011 0.013
2. Alcantarilla con curvas, conexiones y algunos azolvamientos. 0.011 0.013 0.014
3. Terminado. 0.011 0.012 0.014
4. Alcantarilla recta, con pozos de visita, entradas, etc. 0.013 0.015 0.017
5. Colado en molde de aceroy sin acabado. 0.012 0.013 0.014
6. Colado en molde de mad:kjin acabado. 0.012 0.014 0.016
7. Colado en molde de madera rugosa, sin acabado. 0.015 0_(-)]7 0.020
e) Madera:
1. Machihembrada. 0.010 0.012 0.014
2. Laminada y tratada. 0.015 0.017 0.020
f) Arcilla:
1. Tubos de barro cocido, comiin. 0.011 0.013 0.017
2. Tubos de albanal vitrificado. 0.011 0014 0.017
3. Tubos de albanal vitrificado para drenes, con pozos de visita,
accesos, etc. 0.013 0.015 0.017
4. Tubo vitrificado para subdrenes, con juntas abiertas. 0.014 0.016 0.018
g) Mamposteria de ladrillo:
1. De vitricota. 0.011 0.013 0.015
2. Revestida con mortero de cemento. 0.012 0.015 0.017
h) Alcantarillado sanitario, cubierto de Jama de desechos, con curvas
y conexiones. 0.012 0.013 0.016
i) Drenaje con fondo liso, pavimentado en el fondo. 0.016 0.019 0.020
J) Mamposteria de piedra pequena cementada en las juntas. 0.018 0.025 0.030




Tabla 2.6b. Valores del coeficiente n en la ecuacién de Manning. Canales recubiertos o
revestidos, segin Chow (referencia 15)

Tipo y descripcion del canal Minimo Normal Maximo
A. Metal:
a) Superficie de acero, lisa:
1. No pintada. 0.011 0.012 0.014
2. Pintada. 0.012 0.013 0.017
b) Corrugado. 0.021 0.025 0.030
B. No metal:
a) Cemento:
1. Superficie lisa. ' 0.010 0.011 0.013
2. En mortero. 0.011 0.013 0.015
b) Madera:
1. Cepillada, no tratada. 0.010 0.012 0.014
2. Cepillada, creosotada. 0.011 0.012 0.015
3. No cepillada. 0.011 0.013 0.015
4. "Entablada con listones. 0.012 0.015 0.018
5. Cubierta de papel impermeable. 0.010 0.014 0.017
¢) Concreto: ,
1. Acabado con llana metilica. 0.011 0.013 0.015
2. Acabado con llana de madera. 0.013 0.015 0.016
3. Acabado, con grava en el fondo. 0.015 0.017 0.020
4. Sin acabado. 0.014 0.017 0.020
5. Guniteado, buena seccion. 0.016 0.019 0.023
6. Guniteado, seccién ondulada. 0.018 0.022 0.025
7. Sobre roca bien excavada. 0.017 0.020
8. Sobre roca de excavado irregular. 0.022 0.027
d) Fondo de concreto acabado con llana, bordos de:
1. Piedra acomodada sobre mortero. 0.015 0.017 0.020
2. Mamposteria de piedra mal acomodada sobre mortero. 0.017 0.020 0.024
3. Mamposteria de piedra pequeiia, cementada y revocada. 0.016 0.020 0.024
4. Mamposteria de piedra pequefia cementada. 0.020 0.025 0.030
5. Mamposteria seca de piedra pequefia, o zampeado. 0.020 0.030 0.035
e) Fondo de grava con taludes de:
1. Concreto colado en moldes. 0.017 0.020 0.025
2. Piedra mal acomodada en mortero. 0.020 0.023 0.026
3. Mamposteria seca de piedra pequeiia, o zampeado. 0.023 0.033 0.036
f) Ladrillo:
1. Vitricota. 0.011. 0.013 0.015
2. Con mortero de cemento. 0.012° 0.015 0.018
g) Mamposteria de piedra:
1. Pequeiia, cementada. 0.017 0.025 0.030
2. Pequeiia, seca. 0.023 0.032 0.035
h) Piedra labrada. 0.013 0.015 0.017
i) Asfalto:
2. Rugoso. 0.016 0.016
j) Cubierta vegetal. 0.030 0.500
k) Suelo-cemento. 0.015 0.016 0.017
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Tabla 2.6c. Valores del coeficiente n en la ecuacion de Manning. Canales excavados o
dragados en diferentes tipos de suelo, segun Chow (referencia 15)

Tipo y descripcion del canal Minimo Normal Maéximo
a) Tierra, recto y uniforme:
1. Limpio, recientemente terminado. 0.016 0.018 0.020
2. Limpio, después de intemperizado. 0.018 0.022 0.025
3. Grava, seccion uniforme y limpia. 0.022 0.025 0.030
4. Con poco pasto y poca hierba. 0.022 0.027 0.033
b) Tierra, sinuoso, flujo con poca velocidad:
1. Sin vegetacion. 0.023 0.025 0.030
2. Pasto, algo de hierba. 0.025 0.030 0.033
3. Hierba densa o plantas acudticas en canales profundos. 0.030 0.035 0.040
4. Fondo de tierra y mamposteria en los bordos. 0.028 0.030 0.035
5. Fondo rocoso y hierba en los bordos. 0.025 0.035 0.040
6. Fondo empedrado y bordos limpios. 0.030 0.040 0.050
¢) Excavado o dragado en linea recta:
1. Sin vegetacion 0.025 0.028 0.033
2. Pocos arbustos en los bordos. 0.035 0.050 0.060
d) Cortado en roca:
1. Liso y uniforme. 0.025 0.035 0.040
2. Con salientes agudas e irregulares. 0.035 0.040 0.050
e) Canales abandonados, hierbas y arbustos sin cortar:
1. Hierba densa, tan alta como el nivel del agua. 0.050 0.080 0.120
2. Fondo limpio, arbustos en las orillas. 0.040 0.050 0.080
3. Igual al anterior, con maximo nivel del agua. 0.045 0.070 0.110
4. Arbustos densos, altos niveles del agua. 0.080 0.100 0.140

Tabla 2.6d. Valores del coeficiente n en la ecuacion de Manning. Cauces naturales, segin

Chow (referencia 15)
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Tipo y descripcién del canal Minimo Normal Maéximo
A. Arroyos (ancho de la superficie libre del agua en avenidas < 30 m):
a) Corrientes en planicie:
1. Limpios, rectos, sin deslaves ni estancamientos profundos, tirante
alto. . 0.025 0.030 0.033
2. Igual al anterior, pero més rocoso y con hierba. 0.030 0.035 0.040
3. Limpios, sinuosos, algunas irregularidades del fondo. 0.033 0.040 0.045
4. Igual al anterior, algo de hierba y rocas. 0.035 0.045 0.050
5. lgual al anterior, pero menor profundidad y secciones poco
eficaces. 0.040 0.048 0.055
6. Igual que el 4, pero con més piedras. 0.045 0.050 0.060
7. Tramos irregulares con hierba y estancamientos profundos. 0.050 0.070 0.080
8. Tramos con mucha hierba, estancamientos profundos, cauces de
inundacién con raices y plantas subacuaticas. 0.075 0.100 0.150
Contintia



Tabla 2.6d. (continuacioén)

Tipo y descripcion del canal Minimo Normal Maximo

b) Corrientes de montafia, sin vegetacién en el cauce, bordos muy
inclinados, arboles y arbustos a lo largo de las mérgenes, que quedan
sumergidos durante las inundaciones:
1. .Fondo de grava, boleo y algunos cantos rodados. 0.030 0.040 0.050
2. Fondo de boleo y grandes rocas. 0.040 0.050 0.070
B. Planicies de inundacion:
a) Pastura sin arbustos:

1. Pasto bajo. 0.025 0.030 0.035

2. Pasto alto. 0.030 0.035 0.050
b) Areas de cultivo:

1. Sin cultivo. 0.020 0.030 0.040

2. Cultivo maduro en surcos. 0.025 0.035 0.045

3. Cultivo maduro en campo. 0.030 0.040 0.050
c) Arbustos:

1. Arbustos escasos y mucha hierba. 0.035 0.050 0.070

2. Pocos arbustos y arboles, en invierno. 0.035 0.050 0.060

3. Pocos arbustos y arboles, en verano. 0.040 0.060 0.080

4. Mediana a densa poblacion de arbustos, en invierno. ) 0.045 0.070 0.110

5. Mediana a densa poblacién de arbustos, en verano. 0.070 0.100 0.160
d) Arboles:

1. Poblacién densa de sauces en verano, rectos. 0.110 0.150 0.200

2. Terrenos talados con troncos muertos. 0.030 0.040 0.050

3. Igual al anterior, pero con troncos retoiiados. 0.050 0.060 0.080

4. Gran concentracién de madera, algunos arboles caidos, pocos de

escaso crecimiento, nivel de inundacion abajo de las ramas. 0.080 0.100 0.120
5. Igual al anterior, pero el nivel de inundacién alcanza a las ramas. 0.100 0.120 0.160

C. Rios (ancho de la superficie libre del agua en avenidas > 30 m). El
valor de n es menor que en los arroyos de igual descripcién, pero donde
los bordos ofrecen menor resistencia:
a) Secciones regulares sin cantos rodados ni arbustos. 0.025 0.060
b) Secciones rugosas e irregulares. 0.035 0.100

Nota: Los valores subrayados son los recomendables para disefio.

2.4.3 Meétodo del SCS (Soil Conservation Service)

La seleccion de n significa realmente estimar la resistencia al flujo en un canal. Es frecuente que
el ingeniero piense que hay un solo valor para cada rugosidad en la pared, pero en realidad n
es muy variable y depende de un gran niimero de factores cuyo conocimiento es de gran utilidad
para las diferentes condiciones de disefio. Los que ejercen mayor influencia, tanto en canales
naturales como artificiales, se detallan en la referencia 17, y aqui se hace un breve resumen de
ellos.

a) Rugosidad superficial. Queda representada por el tamafio y forma de la rugosidad en la
pared y, a menudo, se considera el tinico factor en la seleccién de n. Una misma seccion
de un canal natural puede tener partes de rugosidad diferente, debido por lo general a la
presencia de gravas gruesas en el fondo y finas en las orillas. Cuando el material en el
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b)

c)

d)

8

perimetro mojado es fino, n es pequefio y se ve poco afectado por los cambios de tirante;
sin embargo, cuando estd compuesto de gravas y cantos rodados, n es mayor y varia mucho
con el tirante. Por ejemplo, los cantos rodados de gran tamafio cominmente se depositan
en el lecho y producen valores grandes de n con niveles bajos del agua, o viceversa.

Irregularidades del canal. Comprenden las del perimetro mojado y las variaciones de la
seccidn transversal en dimensiones y forma a lo largo del canal. En los rios, dichas
irregularidades son cominmente resultado de depoésitos y socavacion. En general, las
graduales tienen poco efecto sobre n, en cambio las bruscas tienen efectos mas pronunciados
que los que se esperan al considerar sélo la rugosidad superficial.

Obstrucciones. La presencia de arboles caidos, basura, azolves y follaje en los xios, o bien,
de pilas de puente, rejillas, etc., en los canales artificiales, tiende a incrementar a n en una
cantidad que depende del tamafio, forma, nimero y distribucion de las obstrucciones.

Vegetacion. Se considera como rugosidad superficial que reduce también la capacidad del
canal, retarda el flujo e incrementa a n. Su accién depende del nivel de agua, tipo de
vegetacion, altura, densidad, distribucion, etc., y es determinante en el disefio de pequefios
canales de drenaje.

Sinuosidad. Las curvas de gran radio y poco frecuentes en la direccion del flujo, esto es,
poco meandreo, proporcionan incrementos de n relativamente pequefios, mientras que un
meandreo mayor, con curvas de radio pequefio, lo incrementa. Scobey sugiere que n
aumente en 0.001 por cada 20° de deflexion en la curva.

Sedimentacion y socavacion. En general, la sedimentacién activa cambia de un canal muy
irregular a otro relativamente uniforme y puede reducir a n, mientras que la socavacion
produce lo contrario, esto es, modifica las irregularidades y la rugosidad superficial del
canal. Urquhart (1976) observo que es importante que dichos procesos sean activos o que
lleguen a serlo en el futuro.

Tirante y caudal. En la mayoria de los canales n disminuye al aumentar el tirante y el
caudal. Cuando el tirante disminuye, emergen las irregularidades de la pared y tienen un
efecto mas pronunciado. Sin embargo, los incrementos de tirante, intimamente relacionados
con los del caudal, aumentan a n si las margenes son rugosas, cubiertas de pasto o de
arbustos, o si el nivel se incrementa lo suficiente para cubrir planicies de inundacién. Puede
decirse que el coeficiente n varia con el tirante que sumerge o no a las rugosidades,
debiendo calcularse a partir de un valor compuesto equivalente.

Con el fin de tomar en cuenta los diferentes elementos que influyen en el coeficiente de
Manning, Cowan (referencia 15) desarroll6 una ecuacion para estimar a n, que €s

n=(n,+n +n,+n; +n)m (2.26)
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donde n, es el coeficiente base para un canal recto, uniforme y regular, con el material del sitio
y libre de vegetacion, obstrucciones, cambios de forma y alineacidn. El coeficiente n, considera
el efecto de las irregularidades del canal, n, las variaciones en forma y tamafo de la seccion,
ny las obstrucciones del area hidraulica, n, la densidad, tipo de vegetacion en margenes y fondo,
y las caracteristicas del flujo, y ms es un factor de correccion por efecto de las sinuosidades o
curvas que muestra el curso del rio o canal. Los factores mencionados se estiman por la
importancia de su efecto critico y deben evaluarse de manera independiente.

LLa entidad denominada Soil Conservation Service (SCS) de Estados Unidos de Norteamérica
sugiere que la turbulencia del flujo se puede usar como una medida o indicador del grado de
retardamiento, esto es, los factores que inducen un mayor grado de turbulencia producen también
un incremento mayor de n.

El valor bésico de n, puede tomarse de la tabla 2.6c o d con las condiciones mencionadas y en
canales naturales se complementa con los valores dados en la tabla 2.7, sugeridos por el SCS.

Los factores restantes se estiman de la misma tabla 2.7.

2.4.4 Método de ecuaciones empiricas

Un gran nimero de ecuaciones han sido obtenidas experimentalmente para estimar el coeficiente
de Manning. Quiz4 la que més se utiliza es la propuesta por Strickler (ecuacion 2.19), aunque
no se conoce con precision la manera en que efectud sus experimentos ni las dimensiones que
tuvo la rugosidad equivalente en el canal, por consecuencia, tampoco el valor del coeficiente que
obtuvo en su ecuacion.

El método de ecuaciones empiricas tiene mayor utilidad en canales naturales y artificiales sin
recubrimiento, donde la rugosidad equivalente se sustituye por el didametro de las particulas que
constituyen su lecho. En este sentido, después de hacer un andlisis granulométrico de dicho
material (ver seccidn 7.2.6) se establecen los términos siguientes:

d; diametro de las particulas para el que i por ciento en peso de la muestra del material tiene
un tamaiio igual o menor que d, .

P; por ciento en peso de la muestra del material cuyo tamafio es igual o menor que d, .
También es igual al por ciento i que se utiliza en la definicion de 4, .

Por ejemplo, ds es el didmetro del material para el que el 65 por ciento en peso de la muestra
tiene un tamario igual o menor que dicho didmetro.

De la misma manera, el didmetro medio d,, del material se define como sigue

= _E(d" P) (2.27)
= 100 '
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(referencia 17)

Tabla 2.7. Factores correctivos de n (ecuacion 2.26), segin el Soil Conservation Service

101

Condiciones del cauce o canal Valor del
coeficiente
1. Caracteristicas del canal: N,
a) En tierra. 0.02
b) Cortados en roca. 0.025
¢) En grava fina. 0.024
d) En grava gruesa. 0.028
. Grado de irregularidad: n
a) Fronteras lisas. Lo mejor que se obtiene para los materiales que se utilizan. 0
b) Irregularidades menores. Por ejemplo, canal bien dragado o excavado, o ligera-
mente socavado en las orillas, o canales de drenaje. 0.005
¢) Irregularidades moderadas. Canal mal dragado o excavado. Ligera socavacion en
las margenes. 0.01
d) Muy irregular. Salientes o entrantes continuas del mismo orden de magnitud que
el tirante. Erosiones muy irregulares en las méargenes. 0.02
. Variaciones de la seccion transversal en forma y tamafio: n,
a) Graduales. 0
b) Secciones grandes y pequeiias alternadas ocasionalmente. Se alternan secciones
amplias y estrechas por cambio de forma o del ancho de la plantilla, causando
desviacion ocasional desde el cauce principal a ambos lados. 0.005
c) Secciones grandes y pequeiias alternadas frecuentemente o bien cambios de forma
que causan desviacidn ocasional desde el cauce principal a ambos lados. 0.01 a 0.015
. Obstrucciones al drea hidraulica debidas a grandes rocas troncos, depdsitos de n,
desperdicios o de rocas (conviene hacer mediciones directas en tramos representati-
VOS):
0
a) Sin obstruccion. 0.01 a 0.015
b) Menores. 0.02 a 0.03
c) Apreciables. 0.04 a 0.06
d) Severas.
. Cantidad y tipo de vegetacion (conviene hacer mediciones directas): n,
a) Poca densidad. Mérgenes cubiertas de pasto o hierbas. Tirante 2 a 3 veces mayor
que la altura de la vegetacion. 0.005a0.1
b) Moderada. Matorral o pastos. El tirante de agua es de 2 a 3 veces mayor que la
altura media de la vegetacion. Troncos delgados sin hojas. 0.01 a0.25
¢) Densa. Igual a la anterior pero con tirantes similares a la altura de la vegetacion.
Arbustos. 0.025 a 0.05
d) Muy densa. Los tirantes son del orden de la mitad de la altura de la vegetacion. 0.05 a0.1
Contintia




Tabla 2.7. (continuacidn)

Condiciones del cauce o canal Valor del
coeficiente
6. Grado de sinuosidad. Se define como el cociente s de la distancia entre dos puntos ms
siguiendo el eje del cauce y la distancia en la linea recta entre los mismos puntos.
Puede ser:
a) Menor, sis < 1.2; 1.0
b) Apreciable, si 1.2 < 5 < 1.5; 1.15
¢) Severo, sis = 1.5. 1.3

James (referencia 18), en 1994, propuso que:

043s + 0.57,sis < 1.7
1.3,sis =2 1.7,

ms
ms

a fin de eliminar las discontinuidades en los limites de los intervalos de s considera-
dos por el SCS.

Una de las primeras ecuaciones experimentales se debe a Strickler (referencia 13, 1923), quien
obtuvo la ecuacion 2.19 para determinar el coeficiente n de Manning en funcion de la rugosidad
k. del canal.

Cuando se trata de canales excavados en material no cohesivo, se acostumbra sustituir &, en la

ecuacion de Williamson (referencia 14) por el didmetro d;5 del canal, en mm, de manera que la
ecuacion 2.22 se expresa en la forma

n =0.0119 d.2 (2.28)

Henderson (referencia 1) indic6 que los resultados de Strickler se obtuvieron de experimentos
en rios de fondo plano, es decir, sin ondulaciones, constituidos por un lecho de grava, y que por
tratarse de un material no cohesivo, la rugosidad k, podria sustituirse por el didmetro medio d,,
del material. La ecuacién publicada por Henderson, en 1966, atribuida a Strickler, fue

n =0.034 4.° (2.29a)

sin especificar las dimensiones de d,,. Suponiendo que éstas fueran en pies, comd sugiere Chow,
la conversion correspondiente con d,, en mm seria

n =0.0132 4° (2.29b)

que difiere de la ecuacion 2.19c si &, coincide con d,,.
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Sin embargo, Henderson argument$ que el valor efectivo de d,, , desde el punto de vista de
resistencia al flujo, equivale al de un tamafio mayor (dos a tres veces el medio) con el cual el
lecho tiende a acorazarse. De ahi que el coeficiente de la ecuacion 2.29b tendria que disminuirse
por el factor resultante de la raiz sexta de un nimero entre 1/2 'y 1/3, esto es, entre 11y 17 por
ciento menor, o bien, un valor del coeficiente en dicha ecuacion entre 0.0117 y 0.0109, que lo
asemeja al de la ecuacién 2.28.

En cambio, Simons y Senturk (referencia 19), en 1976, consideraron que los experimentos de
Strickler habian sido realizados en un canal excavado sobre la superficie del terreno, recubierto

en ¢l fondo y margenes con arena de tamafio uniforme, y ademas que su ecuacion no se aplicaba
a canales de fondo mdvil.

Raudkivi (referencia 20), en 1976, establecié que la ecuacion de Strickler era

n =0.042 d° (2.30)

donde d,, en m, o bien

1/6

n = 0.0133 des (2.31)

donde dgs en mm. Esta ultima es practicamente igual a la ecuacion 2.29b sugerida por
Henderson. Raudkivi propuso utilizar la ecuacion 2.31 en el célculo de la rugosidad en modelos
hidraulicos de fondo fijo.

Garde y Raju (referencia 21), en 1978, establecieron que los datos analizados por Strickler
provenian de varios rios en Suiza, con lechos formados de material grueso, libres de
ondulaciones. La ecuacién dada por estos autores y atribuida a Strickler fue

n = 0.015 dif (2.32)

donde ds, en mm.

Subramanya (referencia 22), en 1982, propuso la ecuacioén de Strickler en la forma

n = 0.0149 dsy (2.33)

practicamente igual a la de Garde y Raju, donde ds, en mm.

El debate anterior muestra las distintas interpretaciones que se han dado a los resultados de
Strickler y que a la fecha permanecen todavia sin aclaracion confiable.
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Meyer-Peter y Miiller (referencia 23), en 1948, obtuvieron la siguiente ecuacion

n = 0.0122 dyy (2.34)

donde dy, en mm, para mezclas de material en el lecho con una proporciéon importante de granos
90
gIuesos.

Mediante experimentos en canales pavimentados con piedra redondeada, Lane y Carlson
(referencia 24), en 1953, determinaron que

n = 0.0152 di¢° (2.35)

donde d,s en mm.

Con las ecuaciones empiricas se calcula n dentro de un intervalo amplio de didmetros de material
no cohesivo.

Ejemplo 2.2. Un canal de drenaje de un area natural fue dragado hasta conformar una seccion
que se asemeja a un trapecio de 3.50 m de ancho de plantilla y taludes de 1.5:1. Para el nivel
maximo del agua, el tirante medio es de 2.50 m y el cauce acusa un grado apreciable de
sinuosidad. Si bien los taludes de sus margenes son bastante regulares, su plantilla no es plana
y sigue un perfil irregular; asimismo, la variacion del area a lo largo del cauce es moderada. El
material del fondo esta constituido por grava media cuyo didmetro ds, es del orden de 16 mm.
En verano, el crecimiento de vegetacion llega a cubrir el fondo y las margenes y puede
clasificarse como muy densa. a) Determinar el coeficiente n de Manning del canal para la época
de estiaje, suponiendo que el cauce sea recto y uniforme. b) Estimar el mismo coeficiente para
las condiciones reales del canal en época de lluvias.

Solucion a. De acuerdo con la tabla 2.6c, el canal quedaria clasificado como a.3, con el valor
normal de n = 0.025. Por otra parte, de la ecuacion 2.32, n resulta

n = 0.015 (16)"¢ = 0.0238

que queda dentro del intervalo de valores de la tabla.

Solucion b. Siguiendo el método SCS, los factores que afectan a n se obtienen de la tabla 2.7
y de las siguientes consideraciones:

— Valor basico de n,,. 0.026
— La descripcidn de la variacion de la seccidn en forma y tamaiio

sugiere que es insignificante. 0.00
— La descripcién indica un grado moderado de irregularidades. 0.01
— No hay obstrucciones en el canal. 0.00
— La vegetacion que crece es muy densa. 0.08
— La sinuosidad es apreciable. 1.15
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Se aplica la ecuacién 2.26 y resulta

n = (0.026 + 0.01 + 0.08) 1.15 = 0.133

valor bastante mayor que el obtenido en el inciso a.

2.4.5 Método de medicion de la velocidad

Como se indico en la seccidn 1.10.1, la ley de distribucidn de la velocidad sobre una vertical,
en un flujo turbulento sobre un fondo hidraulicamente rugoso, se obtiene de la ecuacion 1.34
haciendo B = 8.5. Asi, resulta la ecuacién

V -25In2 +85 (2.36a)
v* 5

o bien
YV _251n 39y (2.36b)
% k

donde y es la distancia del fondo al punto en consideracidn, k; la rugosidad de la frontera y v.
la velocidad de friccion definida por la ecuacion 2.2. De esta manera, designando por v,, a la
velocidad a 0.2 d de profundidad, esto es, y = 0.8 d desde el fondo, y v, a la correspondiente
a una profundidad de 0.8 d, es decir, y = 0.2 d desde el fondo, de la ecuacién 2.36b se obtiene:

Vo, = 2.5 v, In (24 d/k,) (2.37)
Vg = 2.5 v, In (6 d/k,) (2.38)

donde d es el tirante del flujo.

Se divide la ecuacion 2.37 entre la 2.38 y se designa x al cociente v, , /v, , asi resulta

In 24 d/k;) In (d/k;) + 3.1781
In (6 d/k,) In (d/k,) + 1.7918

o bien

1.7918 x - 3.1781

In (d/k,) = S

(2.39)
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La ecuacién para la velocidad media en canales hidraulicamente rugosos se obtiene de la
ecuacién 1.38b, con 4, =6.25y d = R,; esto es

Al sustituir en esta ecuacién a la 2.39, resulta

V 1.771 (x + 0.957)

o PR (2.40)
y con la ecuaciép 2.15 se obtiene finalmente
. 1/6

@«-1d (2.41)

" 5546 x + 0.957)

en el sistema internacional de unidades.

Con la ecuacion 2.41 se estiman valores de n para el flujo en canales hidrdulicamente rugosos
v anchos, donde ocurre una distribucion logaritmica de la velocidad sobre una vertical. En el
caso de un canal de seccidn cualquiera se sustituye d por el tirante medio (4/7).

Chow (referencia 15) desarrollé este método, pero advirtié que debe utilizarse con precaucion
debido a que no ha sido verificado. En 1977 French y McCutcheon (referencia 25) aplicaron el
método a un estudio del rio Cumberland, Tennessee, encontrando estimaciones razonables de
n, aunque también advirtieron que toda}via es necesaria la verificacion adicional.

Ejemplo 2.3. El rio, cuya seccién se muestra en la figura 1.8, tiene un area hidraulica de 33.7 m?
cuando el tirante maximo es de 3.35 m y el ancho de la superficie libre de 14 m. La velocidad
medida sobre la vertical de méaximo tirante, a la profundidad 0.2 d, es de 1.18 m/s, y a 0.8 4,
de 0.85 m/s. Determinar el coeficiente n» de Manning que tendria el rio en el tramo de
mediciones.

Solucion. El tirante medio del rio es

437 241m
T

1
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Asimismo, el valor de x en la ecuacion 2.41 resulta

Por lo tanto, de la ecuacién 2.41 se obtiene

B 1/6
. (1.388 - 1) (2.41) - 0.0346

5.546 (1.388 + 0.957)

2.4.6 Coeficiente n equivalente

En ocasiones, la seccion puede tener partes del perimetro mojado con rugosidades distintas, lo
que trae como consecuencia diferentes valores de n para cada una. En este caso, para seguir
aplicando la ecuacién de Manning, es necesario calcular un valor n, equivalente y representativo
de todo el perimetro mojado, y para ello existen diferentes criterios.

Se puede suponer que cada parte P, , P, , Py, ..., P, del perimetro mojado, con coeficientes
n,,n,,ny, ...,n,, define subsecciones de area hidraulica 4, , 4, , 4, ,..., A, , mediante las
verticales que se indican en la figura 2.6.

e T=234.286m »'
- 3 >
| ] |
E2 Me— | I <
?\QJ ® 8 ® ® RO
?, - "
X/ /a0, 022 /77° A\ VS S S IARE0.022 S
! S

L 10.00
&

Acotaciones en m

|g-z.oot

Figura 2.6. Seccion del canal del ejemplo 2.4

Horton (referencia 26), en 1933, y Einstein (referencia 27), en 1934, supusieron que en cada
subseccion hay la misma velocidad media que en la seccion completa, esto es, V, = V, =
=V, =... =V, =V ,y que entonces el coeficiente de Manning equivalente se obtiene de
la ecuacion

5 2/3 - - 213
Lo L (P, n") ) P n~+Pn" +...+P n, (2.42)
‘ P
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Miihlhofer (referencia 28), en 1933, y Einstein y Banks (referencia 29), en 1951,
consideraron que la fuerza total resistente al flujo es igual a la suma de las fuerzas
desarrolladas sobre cada parte del perimetro, obteniendo

" 172 " 5 S 172
Y (P, n; P n +P ny+...+P n,
n, = (P, n) = |7 27 . (2.43)
P P

Lotter (referencia 30), en 1933, asumi6 que el gasto total es la suma de los gastos de cada
parte del area, y que

.. P R PR oy
e 5] P R? P R P R (B
v P; Ry 1 T2 e e B
n, o L5} n,
donde R,, , R, , ..., R,, son los radios hidraulicos de las subsecciones y R, el de toda la

seccion.

Krishnamurthy y Christensen (referencia 31), en 1972, supusieron una distribucién
logaritmica de la velocidad y derivaron la siguiente ecuacion:

ZP,.yflzlnni
Inn, = =
L Py
P y*Inn +P,y,’Inn, +...+P y Inn
fnlpp i " 2 Y2 A7 54 » (2.45)

3/2 32

P, yf’z B Yy i APy,

donde y; es el tirante al centro de la subseccion i.

Motayed y Krishnamurthy (referencia 32), en 1980, utilizaron los datos de 36 secciones en
canales naturales obtenidos por la entidad U.S. Geological Survey y demostraron que la
rugosidad equivalente calculada mediante la ecuacién 2.42, de Horton y Einstein,
proporciona el error minimo de las cuatro ecuaciones mencionadas para el célculo de n,.

Otros métodos, como el de Cox (1973) y el de Colebatch (1973), utilizan expresiones mas
sencillas para calcular n, , pero es necesario determinar las areas de las subsecciones de
manera mas elaborada sin aumentar la precisiéon del resultado. Pueden consultarse en la
referencia 33.
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Ejemplo 2.4. La seccién del canal descrita en la figura 2.6 tiene coeficientes n distintos de
acuerdo con las subsecciones que se sefialan. Determinar: a) el coeficiente de Manning equivalente
en toda la seccion: b) la velocidad media del agua si el caudal es de 100 m’/s.

Solucion a. Los célculos para solucionar este ejemplo con las ecuaciones 2.42 a 2.44 se resumen
en la siguiente tabla.

Subseccion n A P R, P nis P PR ;/3 In
en m? en m en m

1 0.02 2.4649 3.5106 | 0.7021 | 0.00993 | 0.0014 97.3531

2 0.022 | 15.70 10.00 1.57 0.03263 | 0.00484 963.9993

3 0.02 6.96 3.3541 | 2.0751 | 0.00949 | 0.00134 566.1668

4 0.028 6.14 2.00 3.07 0.00937 | 0.00157 463.2008

5 0.02 6.96 3.3541 | 2.0751 | 0.00949 | 0.00134 566.1668

6 0.022 | 15.70 10.00 1.57 0.03263 | 0.00484 963.9993

7 0.02 2.4649 3.5106 | 0.7021 | 0.00993 | 0.0014 97.3531
L= 56.3898  35.7294 0.11347  0.01673 3718.2392

Con R, = 56.3898 / 35.7294 = 1.5782 m, de la ecuacién 2.42 resulta

2/3
no= [OQ134717 _ 6 0216
‘ 35.7294
De la ecuacion 2.43, se obtiene
172
n, = [gf_;g;_i] - 0.02164

Por ltimo, de la ecuacién 2.44 se tiene

_ 35.7294 (1.5782)%"

= 0.0206
: 3718.2392

Como se observa, las diferencias de los resultados son muy pequefias y de acuerdo con la
discusion, el primero es el més preciso.

Solucion b. La velocidad media en el canal es

100

V=_——_ =17734 m/s
56.3898
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2.5 CALCULO DEL FLUJO UNIFORME

2.5.1 Consideraciones generales

En el calculo del flujo uniforme intervienen seis variables: el gasto, la velocidad, el tirante que
se establece, el coeficiente de Manning, la pendiente y la dimensién de la seccién (de forma
conocida), esto es, el ancho de la plantilla y el talud si la seccioén es trapecial o rectangular, o

el diametro si es circular o de herradura.

Son dos las ecuaciones con las que se puede hacer el calculo, independientemente del tipo de
problema: la ecuacion de continuidad

Q=AYV

y la ecuacién de Manning para la friccién

v=-1gegn

n

El gasto se expresa entonces de la siguiente manera

A

Q== R,f” Sz = g gin (2.46)
n
donde
A R2/3
K = ! (2.47)
n

se conoce como el factor de conduccién de la seccion y es una medida de la capacidad del canal
para conducir el agua.

La cantidad

AR’ =nk (2.48)

se conoce como mddulo de seccién, y tomando en cuenta la ecuacion 2.46 también se expresa
en la forma

AR = (2.49)

no
/S
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El término de la derecha de esta ecuacién depende de n, Q y S, pero el de la izquierda
exclusivamente de la geometria de la seccion. Esto indica que para una combinacion particular
de n, Q y S hay un tirante tnico y, llamado normal, que se establece en flujo uniforme siempre
que el modulo de seccidn sea funcion continua y creciente del tirante. La condicién reciproca
también se cumple, es decir, dados y, n y S, hay un valor de Q para el cual se establece el flujo
uniforme, que se conoce como gasto normal.

En la préctica se presentan problemas de revision o de disefio, en los que debe haber, cuando
mas, dos incognitas. Los problemas de revision consisten en calcular:

a) El gasto y la velocidad cuando se conocen la pendiente, el coeficiente de Manning, el tirante
y la geometria de la seccidn.

b) Eltirante y la velocidad cuando se conocen el gasto, el coeficiente de Manning, la pendiente
y la geometria de la seccién.

Los problemas de disefio consisten en calcular:

a) La dimension de la seccion y la velocidad cuando se conocen el gasto, el coeficiente de
Manning, el tirante, la pendiente y la forma de la seccién.

b) La dimension de la seccién y el tirante cuando se conocen el gasto, la velocidad, el
coeficiente de Manning, la pendiente y la forma de la seccidn.

c¢) La pendiente y la velocidad cuando se conocen el gasto, el tirante, el coeficiente de
Manning y la geometria de la seccién.

El taiud de un canal de seccion trapecial depende, principalmente, de las propiedades mecéanicas
del material en que se excava, y que sea o no revestido. En la secciéon 2.7.1 se mencionan
lineamientos que deben considerarse y las tablas 7.1 y 7.2 indican los valores sugeridos para un
diserio preliminar.

Cualquiera que sea el problema que se maneje, la velocidad conocida o calculada no debe
rebasar la méxima permisible, ya sea que se trate de un canal revestido o excavado en un
material resistente a la erosion (por ejemplo roca sana), o de uno no revestido donde el material
resultante de la excavacion debe resistir ¢l efecto erosivo del agua. Al respecto, en los
subcapitulos 7.6 y 7.8 se indican los lineamientos que deben tomarse en cuenta en cualquiera
de los dos casos, con el fin de tener un canal de seccién estable.

2.5.2 Gasto y velocidad

Conocidos S, n, y, b, y el talud k si la seccion es trapecial o rectangular, o el diametro D si es
circular o herradura, el calculo del gasto se hace directamente de la ecuacién 2.46, con la ayuda
de las tablas 1.1 y 1.2 para la obtencién de los elementos geométricos de la seccidn. Para las
secciones circular y herradura se presentan, ademas, las tablas 2.8 y 2.9 respectivamente, que
proporcionan de manera directa dichos elementos. La interpolacion lineal entre valores sucesivos
de las tablas es suficiente en la mayoria de los casos.

La velocidad se obtiene dividiendo el gasto entre el area de la seccion.
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2.5.3 Tirante y velocidad

Ademéas de Q, ny S, se conocen b y k si la seccion es rectangular o trapecial, o D si es circular
o herradura. Por tanto, se puede determinar el médulo de seccion n K = n Q/4/S necesario.

Una solucion explicita de y en la ecuacién 2.49 no es posible, por lo que el problema debe
resolverse por cualquiera de los caminos siguientes: por iteraciones o por medio de graficas.

La solucién por iteraciones se refiere a la ecuacion 2.49, donde el término de la derecha es el
mddulo de la seccién, que es funcién de su geometria y del tirante normal. Nuevamente las
tablas 1.1, 1.2, 2.8 y 2.9 son utiles en la solucion.

Con el fin de tener una relacion sin dimensiones, es conveniente dividir ambos términos de la
ecuacion 2.49 entre una dimensién caracteristica de la seccién, que puede ser el ancho de
plantilla si es trapecial o rectangular, o el didmetro si es circular o herradura que trabaja
parcialmente llena. La dimensidn caracteristica debe tener como exponente a 8/3 para lograr la
relacion sin dimensiones.

Para las secciones rectangular y trapecial se tiene entonces

A R2/3
{1 RO (2.50)
b8/3 b8/3 Sl/2
y para las secciones circular y herradura
A R2/3
A= PO 2.51)

D3 B D3 g

Para tener una solucidn grafica, en la figura 2.7 se presentan las curvas que relacionan
cualquiera de los dos términos de las ecuaciones 2.50 y 2.51 con los valores de y/b o y/D. La
solucidn para las secciones circular y herradura se presenta también en las tablas 2.8 y 2.9.

Dependiendo del tipo de seccion se calcula n K/b** o n K/D®*?. Con la ayuda de la figura 2.7
(o las tablas 2.8 y 2.9 para las secciones circular y herradura) se obtiene y/b o y/D.

Cuando se desea calcular el tirante normal por tanteos, puede utilizarse como primera
aproximacion el valor obtenido graficamente.
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Figura 2.7. Curvas para determinar el tirante normal, segiin Chow (referencia 15) y el autor
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Tabla 2.8. Elementos geométricos en canales de seccidn circular
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D didmetro R, radio hidrdulico O gasto cuando el tirante es critico

y tirante T  ancho de superficie libre A/T tirante hidraulico

A érea hidréulica g  aceleracion de gravedad g’ = g cos Ola

P perimetro mojado E, energia especifica minima 0 angulo de inclinacién del fondo

a coeficiente de energia cinética
b KO R | L | AT | ar” | _ 2 E.
D D? D D D D EE Jg' D | D cos 8
0.01 0.0013 0.2003 0.0066 0.1990 0.0066 0.0000 0.0001 0.0133
0.02 0.0037 0.2838 0.0132 0.2800 0.0134 0.0002 0.0004 0.0267
0.03 0.0069 0.3482 0.0197 0.3412 0.0202 0.0005 0.0010 0.0401
0.04 0.0105 0.4027 0.0262 0.3919 0.0268 0.0009 0.0017 0.0534
0.05 0.0147 0.4510 0.0326 0.4359 0.0336 0.0015 0.0027 0.0668
0.06 0.0192 0.4949 0.0389 0.4750 0.0406 0.0022 0.0039 0.0803
0.07 0.0242 0.5355 0.0451 0.5103 0.0474 0.0031 0.0053 0.0937
0.08 0.0294 0.5735 0.0513 0.5426 0.0542 0.0040 0.0069 0.1071
0.09 0.0350 0.6094 0.0574 0.5724 0.0612 0.0052 0.0087 0.1206
0.10 0.0409 0.6435 0.0635 0.6000 0.0682 0.0065 0.0107 0.1341
0.11 0.0470 0.6761 0.0695 0.62583 0.0752 0.0079 0.0129 0.1476
0.12 0.0534 0.7075 0.0754 0.6499 0.0822 0.0095 0.0153 0.1611
0.13 0.0600 0.7377 0.0813 0.6726 0.0892 0.0113 0.0179 0.1746
0.14 0.0668 0.7670 0.0871 0.6940 0.0964 0.0131 0.0217 0.1882
0.15 0.0739 0.7954 0.0929 0.7141 0.1034 0.0152 0.0238 0.2017
0.16 0.0811 0.8230 0.0986 0.7332 0.1106 0.0173 0.0270 0.2153
0.17 0.0885 0.8500 0.1042 0.7513 0.1178 0.0196 0.0304 0.2289
0.18 0.0961 0.8763 0.1097 0.7684 0.1252 0.0220 0.0339 0.2426
0.19 0.1039 0.9020 0.1152 0.7846 0.1324 0.0247 0.0378 0.2562
0.20 0.1118 0.9273 0.1206 0.8000 0.1398 0.0273 0.0418 0.2699
0.21 0.1199 0.9521 0.1259 0.8146 0.1472 0.0301 0.0460 0.2836
0.22 0.1281 0.9764 0.1312 0.8285 0.1546 0.0333 0.0503 0.2973
0.23 0.1365 1.0003 0.1364 0.8417 0.1622 0.0359 0.0549 0.3111
0.24 0.1449 1.0239 0.1416 0.8542 0.1696 0.039%4 0.0597 0.3248
0.25 0.1535 1.0472 0.1466 0.8660 0.1774 0.0427 0.0646 0.3387
0.26 0.1623 1.0701 0.1516 0.8773 0.1850 0.0464 0.0697 0.3525
0.27 0.1711 1.0928 0.1566 0.8879 0.1926 0.0497 0.0751 0.3663
0.28 0.1800 1.1152 0.1614 0.8980 0.2004 0.0536 0.0805 0.3802
0.29 0.1890 1.1373 0.1662 0.9075 0.2084 0.0571 0.0862 0.3942
0.30 0.1982 1.1593 0.1709 0.9163 0.2162 0.0610 0.0921 0.4021
Continda




Tabla 2.8. (continuacion)
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pd 4 kil R, T AT | ARY” < E,
D D? D D D D —Ds'/3 ‘/g_/ D25 D cos 8
0.31 0.2074 1.1810 0.1755 0.9250 0.2242 0.0650 0.0981 0.4221
0.32 0.2167 1.2025 0.1801 0.9330 0.2322 0.0690 0.1044 0.4361
0.33 0.2260 1.2239 0.1848 0.9404 0.2404 0.0736 0.1107 0.4502
0.34 0.2355 1.2451 0.1891 0.9474 0.2486 0.0776 0.1172 0.4643
0.35 0.2450 1.2661 0.1935 0.9539 0.2568 0.0820 0.1241 0.4784
0.36 0.2546 1.2870 0.1978 0.9600 0.2652 0.0864 0.1310 0.4926
0.37 0.2642 1.3078 0.2020 0.9656 0.2736 0.0909 0.1381 0.5068
0.38 0.2739 1.3284 0.2061 0.9708 0.2822 0.0955 0.1453 0.5211
0.39 0.2836 1.3490 0.2102 0.9755 0.2908 0.1020 0.1528 0.5354
0.40 0.2934 1.3694 0.2142 0.9798 0.2994 0.1050 0.1603 0.5497
0.41 0.3032 1.3898 0.2181 0.9837 0.3082 0.1100 0.1682 0.5641
0.42 0.3132 1.4101 0.2220 0.9871 0.3172 0.1147 0.1761 0.5786
0.43 0.3229 1.4303 0.2257 0.9902 0.3262 0.1196 0.1844 0.5931
0.44 0.3328 1.4505 0.2294 0.9928 0.3352 0.1245 0.1927 0.6076
0.45 0.3428 1.4706 0.2331 0.9950 0.3446 0.1298 0.2011 0.6223
0.46 0.3527 1.4907 0.2366 0.9968 0.3538 0.1348 0.2098 0.6369
0.47 0.3627 1.5108 0.2400 0.9982 0.3634 0.1401 0.2186 0.6517
0.48 0.3727 1.5308 0.2434 0.9992 0.3730 0.1452 0.2275 0.6665
0.49 0.3827 1.5508 0.2467 0.9998 0.3828 0.1505 0.2366 0.6814
0.50 0.3927 1.5708 0.2500 1.0000 0.3928 0.1558 0.2459 0.6964
0.51 0.4027 1.5908 0.2531 0.9998 0.4028 0.1610 0.2553 0.7114
0.52 0.4127 1.6108 0.2561 0.9992 0.4130 0.1664 0.2650 0.7265
0.53 0.4227 1.6308 0.2591 0.9982 0.4234 0.1715 0.2748 0.7417
0.54 0.4327 1.6509 0.2620 0.9968 0.4340 0.1772 0.2848 0.7570
0.55 0.4426 1.6710 0.2649 0.9950 0.4448 0.1825 0.2949 0.7724
0.56 0.4526 1.6911 0.2676 0.9928 0.4558 0.1878 0.3051 0.7879
0.57 0.4625 1.7113 0.2703 0.9902 0.4670 0.1933 0.3158 0.8035
0.58 0.4723 1.7315 0.2728 0.9871 0.4786 0.1987 0.3263 0.8193
0.59 0.4822 1.7518 0.2753 0.9837 0.4902 0.2041 0.3373 0.8351
0.60 0.4920 1.7722 0.2776 0.9798 0.5022 0.2092 0.3484 0.8511
0.61 0.5018 1.7926 0.2797 0.9755 0.5144 0.2146 0.3560 0.8672
0.62 0.5115 1.8132 0.2818 0.9708 0.5270 0.2199 0.3710 0.8835
0.63 0.5212 1.8338 0.2839 0.9656 0.5398 0.2252 0.3830 0.8999
0.64 0.5308 1.8546 0.2860 0.9600 0.5530 0.2302 0.3945 0.9165
0.65 0.5404 1.8755 0.2881 0.9539 0.5666 0.2358 0.4066 0.9333
Continda



Tabla 2.8. (continuacidn)

b e kil R, B AT | ARP Q E.
D D? D D D s Jg' D*5| D cos 0
0.66 0.5499 1.8965 0.2899 0.9474 0.5804 0.2407 0.4188 0.9502
0.67 0.5594 1.9177 0.2917 0.9404 0.5948 0.2460 0.4309 0.9674
0.68 0.5687 1.9391 0.2935 0.9330 0.6096 0.2510 0.4437 0.9848
0.69 0.5780 1.9606 0.2950 0.9250 0.6250 0.2560 0.4566 1.0025
0.70 0.5872 1.9823 0.2962 0.9165 0.6408 0.2608 0.4694 1.0204
0.71 0.5964 2.0042 0.2973 0.9075 0.6572 0.2653 0.4831 1.0386
0.72 0.6054 2.0264 0.2984 0.8980 0.6742 0.2702 0.4964 1.0571
0.73 0.6143 2.0488 0.2995 0.8879 0.6918 0.2751 0.5100 1.0759
0.74 0.6231 2.0714 0.3006 0.8773 0.7104 0.2794 0.5248 1.0952
0.75 0.6318 2.0944 0.3017 0.8660 0.7296 0.2840 0.5392 1.1148
0.76 0.6404 2.1176 0.3025 0.8542 0.7498 0.2888 0.5540 1.1349
0.77 0.6489 2.1412 0.3032 0.8417 0.7710 0.2930 0.5695 1.1555
0.78 0.6573 2.1652 0.3037 0.8285 0.7934 0.2969 0.5850 1.1767
0.79 0.6655 2.1895 0.3040 0.8146 0.8170 0.3008 0.6011 1.1985
0.80 0.6736 2.2143 0.3042 0.&000 0.8420 0.3045 0.6177 1.2210
0.81 0.6815 2.2395 0.3044 0.7846 0.8686 0.3082 0.6347 1.2443
0.82 0.6893 2.2653 0.3043 0.7684 0.8970 . 0.3118 0.6524 1.2685
0.83 0.6969 2.2916 0.3041 0.7513 0.9276 0.3151 0.6707 1.2938
0.84 0.7043 2.3186 0.3038 0.7332 0.9606 0.3182 0.6897 1.3203
0.85 0.7115 2.3462 0.3033 0.7141 0.9964 0.3212 0.7098 1.3482
0.86 0.7186 2.3746 0.3026 0.6940 1.0354 0.3240 0.7307 1.3777
0.87 0.7254 2.4038 0.3017 0.6726 1.0784 0.3264 0.7528 1.4092
0.8& 0.7320 2.4341 0.3008 0.6499 1.1264 0.3286 0.7754 1.4432
0.89 0.7380 2.4655 0.2996 0.6258 1.1800 0.3307 0.8016 1.4800
0.90 0.7445 2.4981 0.2980 0.6000 1.2408 0.3324 0.8285 1.5204
0.91 0.7504 2.5322 0.2963 0.5724 1.3110 0.3336 0.8586 1.5655
0.92 0.7560 2.5681 0.2944 0.5426 1.3932 0.3345 0.8917 1.6166
0.93 0.7612 2.6061 0.2922 0.5103 1.4918 0.3350 0.9292 1.6759
0.94 0.7662 2.6467 0.2896 0.4750 1.6130 0.3353 0.9725 1.7465
0.95 0.7707 2.6906 0.2864 0.4359 1.7682 0.3349 1.0242 1.8341
0.96 0.7749 2.7389 0.2830 0.3919 1.9770 0.3340 1.0888 1.9485
0.97 0.7785 2.7934 0.2787 0.3412 2.2820 0.3322 1.1752 2.1110
0.98& 0.7816 2.8578 0.2735 0.2800 2.7916 0.3291 1.3050 2.3758
0.99 0.7841 2.9412 0.2665 0.1990 3.9400 0.3248 1.5554 2.9600
1.00 0.7854 3.1416 0.2500 0.0000 S 0.3117 oo )
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Tabla 2.9. Elementos geométricos en canales de seccion herradura

D  diametro g = e
o
y tirante 0 angulo de inclinacién del fondo  |p
A éarea hidrdulica « coeficiente de energia cinética
R, radio hidraulico
g aceleracion de gravedad L
Q gasto cuando el tirante es el critico 0.8230 :0.08860
E,. energia especifica minima
Y 4 R, AR 0 E, y A R, A RY 1} E,
D D2 e —_— T 2 oYY D DT oy e T e ——
D D D D Vg’ D% D cos 6 D D D LE Vg© D2 Dcos 6
0.01 | 0.0019 | 0.0066 | 0.00007 0.0002 0.0133 0.51 | 0.4466 | 0.2602 | 0.18202 0.2983 0.7334
0.02 | 0.0053 | 0.0132 | 0.00030 0.0005 0.0267 0.52 | 0.4566 | 02630 | 0.18743 0.3085 0.7485
0.03 | 0.0097 [ 0.0198 | 0.00071 0.0014 0.0400 0.53 | 0.4666 | 0.2657 | 0.19284 0.3188 0.7637
0.04 | 0.0150 | 0.0264 | 0.00133 0.0025 0.0534 0.54 | 0.4766 | 0.2683 | 0.19826 0.3293 0.7791
0.05 | 0.0209 | 0.0329 | 0.00215 0.0038 0.0668 0.55 | 0.4865 [ 0.2707 | 0.20358 0.3400 0.7945
0.06 | 0.0275 | 0.0394 | 0.00318 0.0055 0.0801 0.56 | 0.4965 | 0.2733 | 0.20910 0.3509 0.8100
0.07 | 0.0346 | 0.0459 | 0.00443 0.0075 0.0935 0.57 | 0.5064 | 0.2757 | 0.21451 0.3619 0.8257
0.08 [ 0.0421 | 0.0524 | 0.00589 0.0098 0.1069 0.58 | 0.5163 [ 0.2781 | 0.21997 0.3731 0.8415
0.09 | 0.0502 | 0.0590 | 0.00761 0.0124 0.1205 0.59 | 0.5261 | 02804 | 0.22538 0.3845 0.8574
0.10 | 0.0585 | 0.0670 [ 0.00965 0.0155 0.1351 0.60 | 0.5359 | 02824 | 0.23067 0.3961 0.8735
0.11 | 00670 | 0.0748 | 0.0119 0.0188 0.1497 061 | 0.5457 | 0.2844 | 0.23600 0.4079 0.8897
0.12 [ 00753 | 0.0823 | 0.01425 0.0224 0.1643 0.62 | 0.5555 | 0.2864 | 0.24136 0.4199 0.9061
0.13 | 00839 | 0.0895 | 0.01679 0.0262 0.1789 0.63 | 0.5651 | 0.2884 | 0.24667 0.4321 0.9226
0.14 | 0.0925 | 0.0964 | 0.01945 0.0302 0.1934 0.64 | 0.5748 | 02902 | 0.25195 0.4445 0.9394
0.15 | 0.1012 | 0.1031 [ 0.02225 0.0344 0.2079 0.65 | 0.5843 [ 0.2920 | 0.25717 0.4571 0.9563
0.16 | 0.1100 | 0.1097 | 0.02521 0.0388 0.2224 0.66 | 0.5938 | 0.2937 | 0.26237 0.4699 0.9734
0.17 | 0.1188 | 0.1161 | 0.02827 0.0434 0.2369 0.67 | 0.6033 | 0.2953 | 0.26753 0.4829 0.9908
0.18 | 0.1277 | 0.1222 | 0.03145 0.0482 0.2514 0.68 | 0.6126 | 0.2967 [ 0.27251 0.4962 1.0083
0.19 | 0.1367 | 0.1282 | 0.03476 0.0532 0.2658 0.69 | 0.6219 | 0.2981 | 0.27752 0.5097 1.0262
0.20 | 0.1457 | 0.1341 | 0.03817 0.0584 0.2803 0.70 | 0.6312 [ 0.2994 | 0.28249 0.5234 1.0443
0.21 | 0.1549 | 0.1398 | 0.04172 0.0637 0.2947 0.71 | 0.6403 [ 0.3006 | 0.28733 0.5375 1.0628
0.22 | 0.1640 | 0.1454 | 0.04535 0.0692 0.3091 0.72 | 0.6493 [ 0.3018 | 0.29214 0.5518 1.0815
0.23 | 0.1733 | 0.1508 | 004910 0.0749 0.3236 0.73 | 0.6582 [ 0.3028 | 0.29680 0.5664 1.1007
0.24 | 0.1825 | 0.1560 | 0.05289 0 0808 0.3380 0.74 | 0.6671 [ 0.3036 | 0.30134 0.5813 1.1202
0.25 | 0.1919 | o0.1611 | 0.05682 0.0868 0.3524 0.75 | 0.6758 | 0.3044 | 0.30581 0.5966 1.1402
0.26 | 02013 | 0.1662 | 0.06085 0.0930 0.3669 0.76 | 0.6844 | 0.3050 | 0.31011 0.6122 1.1606
0.27 | 0.2107 | 0.1710 | 0.06491 0.0994 0.3813 0.77 | 0.6929 | 0.3055 | 0.31430 0.6282 1.1816
0.28 | 0.2202 | 0.1758 | 0.06910 0.1059 0.3958 0.78 | 0.7012 | 0.3060 | 0.31841 0.6447 1.2032
0.29 | 0.2297 | 0.1804 | 0.07334 0.1126 0.4102 0.79 | 0.7094 | 0.3064 | 0.32242 0.6616 1.2254
0.30 | 0.2393 | 0.1850 | 0.07769 0.1194 04247 0.80 [ 0.7175 | 0.3067 | 0.32631 0.6791 1.2484
031 | 0.2489 [ 0.1895 | 0.08212 0.1264 0.4392 0.81 [ 0.7254 [ 0.3067 | 0.32990 0.6971 1.2723
0.32 | 0.2586 | 0.1938 | 0.08660 0.1336 0.4537 0.82 | 0.7332 | 0.3066 | 0.33338 0.7158 1.2971
0.33 | 0.2683 | 0.1981 | 0.09118 0.1409 0.4682 0.83 | 0.7408 | 0.3064 | 0.33669 0.7351 1.3230
0.34 | 0.2780 | 0.2023 | 0.09580 0.1484 0.4827 0.84 | 0.7482 | 0.3061 | 0.33983 0.7554 1.3502
0.35 | 0.2878 | 0.2063 | 0.10048 0.1560 0.4972 0.85 | 0.7554 | 0.3056 | 0.34273 0.7765 1.3789
0.36 | 0.2975 | 0.2103 | 0.10521 0.1638 0.5118 0.86 | 0.7625 | 0.3050 | 0.34549 0.7987 1.4094
037 | 03074 | 02142 | 0.11005 0.1718 0.5263 0.87 | 0.7693 | 0.3042 | 0.34796 0.8223 1.4419
0.38 | 03172 | 02181 [ 0.11493 0.1798 0.5409 0.88 | 0.7759 | 0.3032 | 0.35018 0.8473 1.4769
039 | 03271 | 02217 | 0.11982 0.1881 0.5555 0.89 | 0.7823 | 03020 | 0.35214 0.8742 1.5151
0.40 | 03370 | 02252 | 0.12474 0.1965 0.5702 0.90 | 0.7884 | 0.3005 | 0.35371 0.9033 1.5570
0.41 | 03469 | 02287 | 0.12973 0.2050 0.5849 0.91 [ 0.7943 | 0.2988 | 0.35501 0.9351 1.6039
0.42 | 03568 | 02322 | 0.13479 0.2137 0.5995 0.92 | 0.7999 | 0.2969 | 0.35599 0.9706 1.6571
0.43 | 03667 | 0.2356 | 0.13988 0.2225 0.6143 0.93 | 0.8052 | 0.2947 | 0.35658 1.0107 1.7189
0.44 | 03767 | 02390 | 0.14508 0.2315 0.6290 0.94 | 0.8101 | 02922 | 0.35672 1.0573 1.7928
045 | 0.3867 | 02422 | 0.15025 0.2406 0.6438 0.95 | 0.8146 [ 0.2893 | 0.35632 1.1130 1.8845
0.46 | 0.3966 | 0.2454 | 0.15545 0.2499 0.6586 0.96 | 0.8188 | 0.2858 | 0.35527 1.1827 2.0046
0.47 | 0.4066 | 0.2484 | 0.16067 0.2593 0.6735 0.97 | 0.8224 | 02816 | 0.35332 1.2762 2.1753
0.48 | 04166 | 02514 | 0.16594 0.2688 0.6884 0.98 | 0.8256 | 0.2766 | 0.35049 1.4255 2.4542
0.49 | 04266 | 02544 | 0.17128 0.2785 0.7033 0.99 | 0.8280 | 0.2696 | 0.34555 1.6879 30704
0.50 | 0.4366 | 02574 | 0.17667 0.2883 0.7183 1.00 | 0.8293 | 0.2538 | 0.33243 o
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Cuando se desea resolver un gran nimero de problemas de calculo del tirante normal, es
conveniente seguir un procedimiento numérico de iteraciones en las que se utiliza el método de
Newton-Raphson para lograr mayor rapidez en la convergencia. En efecto, sea (y); el tirante
normal de la iteracion i, para el cual existe ¢l valor de la funcion dada por la ecuacion 2.49 que es

F-AR®_-Nn¢ (2.52)
S

Siendo R, = A/P, la derivada de F resulta

Fro- 4 (gsn pwy o g [ 2 psn dP) | pan 5 4 dA

dy 3 dy 3 dy

toda vez que n Q/ \/5 es constante.

Si se considera la ecuacion 1.2 se tiene

R2/3
Fr="" |st-2g 2P (2.53)
3 dy

De este modo el tirante en la iteraciéon i + 1 se obtiene de

(y)iq - (y), . [;1?7] (254)

En las ecuaciones anteriores dP/dy es la variacion del perimetro mojado con el tirante, de modo
que para la seccion trapecial (tabla 1.1) dP/dy = 2 {1+k*. Por tanto, se obtiene

213
R,

Fle 2 (ST-4R T+ & ) (2.55)

De la misma manera, de la tabla 1.2 para la seccion circular se tiene
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Por tanto, resulta

R 2R

h

Fl«_" |57T- (2.56)
BT
D D

Ya obtenido el tirante normal se conoce el area de la seccion, y la velocidad resulta de dividir
el gasto entre el area.

2.5.4 Dimension de la seccion y velocidad

El tirante se conoce y lo méis comun es determinar el ancho de la seccidén trapecial, ya que el
talud se escoge, generalmente, por razones constructivas o de estabilidad del material de las
paredes (secciones 2.7.1'y 7.6.2). En seccién circular y herradura se determina el diametro.
La solucion consiste en resolver la ecuacion 2.49 por iteraciones, de la misma manera que para

el tirante normal. Para el calculo numérico son también validas las ecuaciones 2.54 y 2.52,
donde b es la dimension buscada pero ahora

R\’ [ da dP
F' =_L |552-2R, =
3 db db

si la seccion es trapecial, o bien

R, [ da dP
Fl = [552-2R,
3 dD dD

si la seccidn es circular.

Para la seccion trapecial, dA/db =y, y dP/db = 1, por tanto

2/3
h

F' =T(5y—2Rh) (2.57)
Si el tirante se confunde con el radio hidraulico, se obtiene

F/ =y (2.58)
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resultado que se justifica para simplificar los calculos, ya que el ancho se ajusta al valor méas
proximo que se emplee por razones constructivas.

Para la seccién circular, dP/dD = 0 + df/dD y las ecuaciones 3.42 y 3.44 del capitulo 3
expresan los valores de df/dD y dA/dD. Por tanto

R2/3 A
F’=_..3"_. 5[25—y5en0] - 2R, [0—

2
sen 6

Ol <

También el didmetro se ajusta por razones constructivas o al comercial mas adecuado.

Obtenida la dimension de la seccidn, con el tirante se conoce el area hidraulica, y la velocidad
resulta de dividir el gasto entre el area.

2.5.5 Dimension de la seccion y tirante

Cuando la dimensién de la seccion y el tirante se desconocen hay infinidad de soluciones, toda
vez que la expresion: A = Q/V proporciona tan solo el area minima que debe tener la seccion
del canal cuando V es la velocidad permisible, pudiendo haber distintas combinaciones de 4 y
R, en la ecuacion 2.49. En este caso, la dimension de la seccién y el tirante se eligen por
razones econdmicas y constructivas, que de cualquier modo satisfagan dicha ecuacion.

Cuando el diametro del conducto se desconoce, 1o més practico es fijar una relacion de llenado
y/D, y calcular el didmetro y tirante de las tablas 2.8 § 2.9 y la ecuacidn 2.49. Si se trata de
taneles de descarga en vertedores es recomendable que la relacion de llenado maxima sea de
0.75 a 0.8 para evitar su llenado. En conductos de alcantarillado es comun considerar el lleno
total para el gasto maximo de disefio.

Cuando la seccion es circular, el gasto maximo en flujo uniforme resulta para y/D = 0.938, y la
velocidad maxima para y/D = 0.81 (subcapitulo 2.6).

2.5.6 Pendiente y velocidad

Conocidos Q, n, y, b, y k o D segin el caso, la ecuacién 2.46 puede resolverse explicitamente
para la pendiente necesaria, de modo que el flujo uniforme ocurra. La pendiente asi obtenida
se conoce como pendiente normal. La velocidad resulta de dividir el gasto entre el area.

En un canal cuya rugosidad, geometria y caudal sean conocidos, es posible encontrar una
pendiente para la que el tirante en flujo uniforme ocurre en régimen critico, esto es, con nimero
de Froude F = 1. La pendiente asi obtenida es, por definicién, la pendiente critica S,, si bien
no deja de ser pendiente normal. Es también la més pequefia de las que resultan con caudales
menores que Q, y por esta razén se conoce como pendiente critica limite.
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También es posible determinar una pendiente critica y un caudal que correspondan a un tirante
normal prestablecido en un canal de rugosidad y seccién conocidas, en el que se establezca flujo
uniforme en régimen critico. La pendiente resultante seria también la necesaria para mantener
el flujo uniforme critico, pero con el tirante normal prestablecido. Si el caudal asi obtenido es
el mismo que se utiliza en la definicion anterior, las pendientes criticas calculadas coinciden.

Ejemplo 2.5. Un canal rectangular tiene 2 m de ancho y esta revestido de cemento en superficie
lisa (n = 0.011). Calcular: a) el gasto Q que conduce cuando el tirante normal es de 1.50 m y
la pendiente de 0.000126 ; b) el tirante normal cuando Q = 4 m*/sy S = 0.008 ; ¢) la pendiente
normal cuandoy = 1.0 my Q = 3 m®/s ; d) la pendiente critica limite y el tirante normal cuando
Q =3 m%s ; e) la pendiente critica cuando y = 1 m y el caudal sea el que corresponda a este
tirante y pendiente.

Solucion a. El area, el perimetro y el radio hidraulico son:

2 (1.5) = 3 m?
2+2(.5 =5m

Rh=%=0.6m

De la ecuacion de Manning se tiene que la velocidad es

V= _L (0602 (0.000126)"* = 0.726 m/s
0.011
y el gasto
0 = 3 (0.726) = 2.178 m¥s

Solucion b. De la ecuacion 2.49 resulta

AR? - 00T M) 49103

y/0.008

De la ecuacién 2.50

AR 0.49193
R B Q)%

= 0.0775
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De la figura 2.7, y/b = 0.25, por tanto, y = 0.25 (2) = 0.50 m.

Este resultado se puede afinar mediante un procedimiento de iteraciones como se indica a
continuacion.

y A P R, A R

0.5 1.0 3.0 0.333 0.4807 < 0.49193
0.51 1.02 3.02 0.338 0.4947 >  0.49193
0.508 1.016 3.016 0.337 0.49189 = 0.49193

El tirante normal es de 0.508 m , siendo la velocidad

v-_%0 _3093 ms

1.016

Solucion c. Cony =1.0m ,A=2m?>, P=4m,R, =05m, V=32=15m/s, dela
ecuaciéon de Manning resulta

2

| vn 15 0.011)7% _

S = [Eﬁ} = ["—(6'5)7] = 0.000686
’ .

Esta pendiente mantendra un flujo uniforme de 3 m?/s con tirante normal de 1 m.

Solucion d. El tirante con el que se establece el flujo critico resulta de la condicion F = 1 en el
canal, que para la seccion rectangular es

14
< =1

fev.

Siendo también V, = Q /by, , resulta entonces

Qo _

—= =1

Vg by"

de manera que

i ) Q2 1/3 . (3)2 173 ) 121



Por tanto: A = 1.2242 m?, P =3.2242m , R, = 0.3797 m , V = 3/1.2242 = 2.4505 m/s , y

- [2.4505 (0.011)

2
(0.3797)*3 ] = 0.002643

Esta pendiente mantendra un flujo uniforme critico de 3 m%/s en el canal y es la limite para
dicho caudal.

Solucion e. Los valores de A, Py R, son los mismos del caso ¢). La velocidad se obtiene de la
definicion de flujo critico; esto es

<
I

= /9.81 (1) = 3.1321 m/s

Por tanto, la pendiente critica necesaria es

2

| Vvn | _ [3.1321 (0.011)]* _

S, = [Te—m} = [ L ] = 0.002991
- .

la cual mantendré flujo uniforme critico con tirante normal de 1.0 m en el canal, y para el gasto
Q =VA=31321 (2) = 6.2642 m*/s

Ejemplo 2.6. Un canal es de secciOn trapecial, 2 m de ancho de plantilla, taludes 2:1 y esta
revestido de concreto rugoso.

a) Calcular el caudal que conduce para un tirante de 1.20 m y pendiente de 0.000667,
utilizando las ecuaciones de Kutter, Bazin, Kozeny y Manning para comparar resultados.

b) Determinar una curva que relacione a Q con S, (pendiente critica), usando la de Manning.
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Solucion a. Los elementos geométricos de la seccién son:

A=[2+2(12)]1.2 =528 m?

P=2+2J1+@2?%12=17367Tm
5.28

. = 0.717 m
7.367
R, = 0.847
R, = 0.946

S = (0.000667)* = 0.02583

De la ecuacion de Chezy se tiene

V = C /0.717 (0.000667) = 0.021865 C (a)

Q =5.28 (0.021865) C = 0.11545 C (b)

a) De la tabla 2.4 y con la ecuacion de Kutter ( m = 0.65 de la tabla 2.5) se obtiene

c . 100 0.847) _ o

0.65 + 0.847
b) De la ecuacion de Bazin (N, = 0.45 de la tabla 2.5) resulta

c-__8 _ _sp381

1 0.45
P
0.847

¢) El ancho de la superficie libre en la seccidn tiene el valor
T=b+2ky=2+2(2)(.2) =6.80m

de manera que

A4 _ 528 _ (776 m
T 638
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De la ecuacion de Kozeny (tabla 2.4) (N, = €0 de la tabla 2.5) se obtiene

C =201og 0.776 + 60 = 57.8

d) Con la ecuacién de Manning y n = 0.017 (tabla 2.4, concreto sin acabado) resulta

c = 0946 _ s 648
0.017

Los valores de V'y Q se obtienen de las ecuaciones a y b, utilizando los de C antes calculados
y que se resumen a continuacion:

Kutter Bazin Kozeny Manning
G 56.57 56.81 57.8 55.648
Ven m/s 1.237 1.242 1.264 1.217
Q enm’/s 6.531 6.559 6.673 6.424

Solucion b. La condicion de flujo critico establece

V
F =0 =1

© JsAIT

Los elementos geométricos son

A =2 + 2y.) Y,

T, =2+2(2,) =2+4y,
P, =2+ 2\/5_yc
R, =A_|P,

de modo que al sustituir en la ecuacién de flujo en régimen critico, se obtiene la expresion

: 12
| 8(2+2y)y,
Vc_ gAc/Tc _K 2+4yc

125



que indica que para cada y. hay un valorde V., y de Q = V. A4,
n = 0.017) se tiene también una pendiente

La tabla siguiente muestra los célculos relativos y la figura 2.8 la representacion grafica Q - S.
que limita las zonas de operacion entre flujo subcritico y supercritico.

V.n

2/3
Ry

S =

c

2

. De la ecuacién de Manning (con

¥, A, T, P, R, V. 0. S,
en m en m? en m en m enm en m/s en m’/s
0.25 0.625 3.00 3.1180 0.2004 1.4296 0.8935 0.005037
0.50 1.500 4.00 4.2261 0.3541 1.9180 2.8770 0.004244
0.75 2.625 5.00 5.3541 0.4903 2.26%4 5.9572 0.003850
1.00 4.000 6.00 6.4721 0.6180 2.5573 10.2294 0.003590
1.25 5.625 7.00 7.5902 0.7411 2.8077 15.7932 0.003397
1.50 7.500 8.00 8.7082 0.8613 3.0326 22.7448 0.003243
1.75 9.625 9.00 9.8262 0.9795 3.2390 31.1756 0.003117
2.00 12.000 10.00 10.9443 1.0965 3.4310 41.1724 0.003009
2.25 14.625 11.00 12.0623 1.2125 3.6115 52.8180 0.002915
2.50 17.500 12.00 13.1803 1.3277 3.7824 66.1913 0.002833
2.75 20.625 13.00 14.2984 1.4425 3.9451 81.3680 0.002760
3.00 24.000 14.00 15.4164 1.5568 4.1009 98.4209 0.002694
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Figura 2.8. Curva que define las zonas de flujo uniforme en régimen subcritico y supercritico
para el canal del ejemplo 2.6, en funcidn del caudal y la pendiente

Ejemplo 2.7. Un tanel circular (figura 2.9), de 2 m de didmetro, 1.50 m de tirante y revestida
de concreto colado en molde metalico debe conducir 2.6 m*/s . Calcular la pendiente necesaria
para que el flujo sea uniforme y el tipo de régimen en el canal.
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I.5m

Figura 2.9. Seccién del tinel en el ejemplo 2.7

Solucion. Se tiene que cos 8 = 1/2, § = 60°. El area, el perimetro y el radio hidraulico son:

2
A=-D |27 3| _257m?
ol
P-2r22_418m
7 3
= 2327 0,603 m
4189

valores que también se pueden obtener de la tabla 2.8.

La velocidad media es

_ 2.6

V=2"__
2.527

= 1.029 m/s
De la tabla 2.6a, con n = 0.013 en la ecuaciéon de Manning, la pendiente debe ser

Vn

2/3
Ry

2
. . [ 1.029 (0.013)

2
06057 ] = 0.000351
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De la tabla 1.2, el ancho de la superficie libre resulta

T=y1.5@2-15 =17321m
que también se puede obtener de la tabla 2.8.
Por ultimo, el nimero de Froude

F - 1.029

- =0.272 <1
V9.81 (2.527 / 1.7321)

Por tanto, el régimen es subcritico.

Ejemplo 2.8. El canal mostrado en la figura 2.10 es de seccion rectangular, de 3.00 m de ancho,
0.0135 de coeficiente de Manning, 0.001 de pendiente y 1.075 m de tirante normal. Para salvar
una cafiada se utiliza un sifon invertido de 200 m de longitud, 1.50 m de diametro, concreto bien
acabado (n = 0.012) y la geometria indicada en la figura. Determinar el desnivel Az necesario
para que el caudal fluya en el conducto sin producir alteraciones del flujo en el canal, ni aguas
arriba, ni aguas abajo.

CANAL

——
=

7:1075m

|
' Sifon Invertido
N
R de las curvas =
© de las curvas *

Figura 2.10. Sifén invertido del ejemplo 2.8

Solucion. Los elementos geométricos del canal son:
A =3.00(1.075) = 3.225 m’
P =3.00 +2(1.075) =5.15m

R, = 222 _0626m

5.15
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De la ecuaciéon de Manning se obtiene

3.225 (0.626)** (0.001)”

- 5.529 m?/
0.0135 e

0 =

que es el gasto que debe pasar por el siféon. De la ecuacidn de energia, aplicada entre una
seccion antes del sifén y otra después, se tiene

2 2
Az+y+_Y__=y+_V_+Ehr
28 28

Az = Th,

Esto es, el desnivel Az debe ser igual a las pérdidas en el sifén. La velocidad y carga de
velocidad en el mismo son

v = 46529 _ 2199 s
T (1.5)
2
Y 049 m
2g

Con R, = D/4 = 0.375 m, de la ecuacién de Manning se tiene que la pérdida por friccién en el
sifén resulta

Vn

2/3
Ry

h = 200 = 1.043 m

2
L - [3:129 (0.012) ’
(0.375)¥3

La pérdida en los cuatro cambios de direccién (ver volumen 1) es

h =4 (0.24) g_g (0.499) = 0.319 m
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y el desnivel

Az =1.043 + 0.319 = 1.36 m
Ejemplo 2.9. Un canal de seccion trapecial revestido de concteto (n = 0.015) tiene un ancho de
plantilla de 2.50 m, taludes 1.5:1 y pendiente de 0.00075. Calcular el tirante para que conduzca
20 m*/s en flujo uniforme.

Solucion. De los datos se obtiene

A=Q5+15yy
P=25+36y

De la ecuacién de Manning resulta

nQ _ 0.015 (20) _

Vs 4/0.00075

= 10.9545

Por lo tanto

A R =10.9545

AR” 109545 .
pes B 2.5 B

952

De la figura 2.7, con k = 1.5, y/b = 0.76; por lo que
y =0.76 (2.5) = 1.90 m
seria el tirante normal con la aproximacién dada por la figura 2.7. Mediante un procedimiento

de iteraciones se precisa dicho resultado, como se indica a continuacion. De las ecuaciones 2.52
y 2.55

F = AR?® - 10.9545

2/3

h
F'= — 5 T-172111R)

y se elige el valor inicial y = 2 m.
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y A T P R, F F! F
en m en m? en m en m en m T
2.00 11.000 8.5000 9.7111 1.1327 0.9985 12.4354 0.0803
1.9197 10.3271 8.2591 9.4216 1.0961 0.0242 11.8327 0.002
1.9177 10.3106 8.2531 9.4144 1.0952 0.0005 11.8178 0.0000

El tirante correcto es y = 1.9177 m y la velocidad resulta

v=_20 19397 mss
10,3106

Ejemplo 2.10. Un canal trapecial excavado en tierra tiene un tirante de 1.4 m, talud 2:1,
pendiente de 0.0004 y debe conducir 8 m*/s. Calcular su ancho de plantilla.

Solucion. Los elementos geométricos son:

A=b+2(14)]1.4=(0b+28) 14

P

b +2y1+4 1.4 = b + 6.261

Para un canal en tierra n = 0.025, y se obtiene

nQ _ 0.025@8) _

JS  /0.0004

De la ecuacion 2.52

F = 4R}” - 10

y vale la ecuacion 2.57 para F’, siendo

F
)., = ®), - [f,- ] |
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El procedimiento de solucion es por iteraciones y se elige b = 4.5 m como valor inicial, segun
se muestra a continuacion.

b A P R, F F' F
en m en m? en m en m Fr
4.5 10.2200 10.761 0.9497 0.1255 1.6427 -0.0764
4.5764 10.3270 10.8374 0.9529 0.0001 1.6443 0.0001
4.5763 10.3268 10.8373 0.9529 0.0000 1.6443 0.0000

Luego entonces se ajusta al valor b = 4.60 m, siendo el tirante normal y = 1.3972 m y el area
hidraulica A = 10.3315 m?. Por tanto, la velocidad es

v-_380 07743 mss

10.3315

2.6 CONDUCTOS CERRADOS PARCIALMENTE LLENOS

Las ecuaciones de friccidn, como la de Manning, utilizan exclusivamente el radio hidrdulico para
caracterizar la forma de la seccion y en la circular proporcionan el mismo valor de la velocidad
para un lleno parcial a la mitad y para el lleno total. Esto se debe a que el radio hidraulico, en
ambos casos, posee la misma magnitud: D/4.

Las curvas con lineas de puntos, Q/Q,y V/V,, mostradas en la figura 2.11 para la circular y en
la 2.12 para la herradura, han sido obtenidas de la ecuacién de Manning (tablas 2.8 y 2.9). En
éstas, el subindice cero corresponde a las condiciones de lleno total para hacer los resultados
adimensionales en ambas secciones. Dichas curvas muestran valores méximos; en la circular:
para el gasto, con indice de llenado y/D = 0.938; para la velocidad, con y/D = 0.81 (problema
2.35). Es mas, cuando y/D es mayor de .81 se tienen dos tirantes distintos para un mismo
gasto, uno arriba y otro abajo del valor 0.938 D. De manera anéloga la curva adimensional V/V,
muestra que hay dos tirantes distintos para la misma velocidad cuando y/D > 0.5, uno mayor
y otro menor que 0.81 D. Lo anterior es valido bajo la suposicion de que el coeficiente n, de
Manning permanece constante para cualquier valor de y/D. En la seccidn herradura se observan
comportamientos similares en las curvas.

Para la circular, Yarnell-Woodward y Biillow determinaron experimentalmente un crecimiento
constante del gasto hasta llegar a un mdaximo, que corresponde a y/D = 0.95, y después
disminuye. Straub hizo mediciones en conductos de concreto y obtuvo el maximo de Q para y/D
un poco menor de 1.
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Figura 2.11. Caracteristicas del flujo en un conducto circular parcialmente
lleno, segiin la ecuacion de Manning y los resultados de Camp
(referencia 34). El subindice 0 indica condicién de lleno total
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Figura 2.12. Caracteristicas del flujo en un conducto herradura parcialmente
lleno, segin la ecuacién de Manning. Las curvas para n variable
se calcularon aceptando la misma variacion n/n, de un conducto
circular. El subindice 0 indica condicion de lleno total
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Las discrepancias sefialadas se explican por €l hecho de que también en las secciones cerradas
la resistencia al movimiento depende de la relacién de aspecto, en este caso de y/D, como fue
expuesto en el subcapitulo 2.3. Se han hecho varios intentos por considerar este efecto.
Utilizando un coeficiente de Manning n variable con y/D, Camp (referencia 34) corrigi6 las
curvas que se muestran en la figura 2.11 para obtener la verdadera variacion de Q -y y V- y.
Sus resultados experimentales se muestran también en Ia misma figura. El autor de este libro ha
extendido estos resultados a los conductos herradura como se presenta en la figura 2.12,
considerando la misma variacién de n obtenida por Camp en los circulares.

Para tomar en cuenta los mismos efectos en conductos circulares parcialmente llenos, Kozeny
(referencia 35) modific6 su ecuacién original (ver volumen 1) para conductos circulares a
presién, cambiandola a la forma

1/6
V=(886logy +N,) [_YD. ] VDS (2.59)
Christensen (referencia 36), en 1984, ajustd los resultados experimentales que obtuvo en
conductos circulares y obtuvo la ecuacién PRI - )
/ 7 ,”W,.‘?"“/
£ _046-05cos [T | +0.04 cos 2™ (2.60)
Q, D D

donde el 4ngulo es en radianes.

Cuando el conducto es de asbesto-cemento y trabaja parcialmente lleno, se recomienda la
ecuacién de Ludin (referencia 37)

V=K, R,® 5%

en que K, vale 134 para V = 0.8 m/s, y 122 para V < 0.8 m/s.

Ejemplo 2.11. Una alcantarilla de concreto de seccion circular debe conducir 450 1/s cuando su
pendiente es de 0.001125. Calcular el didmetro necesario de manera que el tirante sea 0.8 D.

Solucion. Se elige n, = 0.013 para la ecuacion de Manning. Con y/D = 0.8, de la figura 2.11
se obtiene Q/Q, = 0.869 para n variable. De la ecuacién 2.60, resulta Q/Q, = 0.8769.

El gasto para el lleno total es entonces

0, =24 _05132ms

~ 0.8769
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siendo el 4rea y el radio hidraulico: 4, = nD*/4; R,, = D/4 = 0.25 D.

De la ecuacidén de Manning para lleno total, al igualar con Q, se tiene

w D?

——__(0.25 D)** (0.001125)"* = 0.5132
4 (0.013) ( a )

y por tanto
D =0.845m
pudiéndose utilizar un tubo comercial de 91 cm de didmetro.
Ejemplo 2.12. Un tinel revestido de concreto bien acabado tiene la forma que se muestra en la
figura 2.13, pendiente de 0.0004 y didmetro de 1.60 m . a) Calcular la velocidad media y el

gasto que conduce a lleno total. ») Determinar el tirante que se estableceria si el tinel fuese de
seccion herradura y didmetro de 1.60 m , para el mismo gasto y pendiente.

Figura 2.13. Seccién del tinel en el ejemplo 2.12

Solucién a. Los elementos geométricos de la seccion se calculan dividiendo la figura en tres
partes, de la siguiente manera:

2 2
A= _D8_ + DT + %D" = 0.768 D* = 0.768 (1.6)* = 1.965 m?

P =2 |JDnR)?+ s + g + WTD] -2 (/03125 +0.25 + 0.7854) 1.6
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P =5.102 m

R - 1.965

- 0.385
"~ 5102 "

De la ecuacién de Manning, para n = 0.013 la velocidad media y el gasto son

2/3 o
Ve (0.385)0 0\1/2.0004 e

Q =1.965 (0.814) = 1.6 m*/s

Solucion b. De la tabla 2.9 se tiene que el area y el radio hidraulico de la seccién herradura
llena son

A =0.8293 (1.6)* = 2.123 m?
R, = 0.2538 (1.6) = 0.406 m

El gasto a lleno total resulta entonces

_ 2123 (0.406)*° 0.02

=1.79 :
5013 1.791 m°/s

Oy

El cociente del gasto a lleno parcial al del lleno total es

16 0893

Qo
0, 1.791

De la figura 2.12 se obtiene que y/D = 0.81, siendo entonces el tirante

y = 0.81 (1.6) = 1.296 m

2.7 SECCION HIDRAULICA DEL CANAL
2.7.1 Planteamiento

La seccién hidraulica del canal es la estrictamente necesaria para conducir el agua. Su disefio
por lo general se plantea teniendo conocidos el gasto que debe conducir, el coeficiente de
Manning y la pendiente longitudinal disponible de acuerdo con la topografia del terreno. Con
éstos se determina un valor tinico para el médulo de seccién 4 R,??, pero éste se puede satisfacer
(figura 2.7) con distintas formas de la seccién, unas mis eficientes que otras, lo que trae como
consecuencia una enorme cantidad de soluciones. Sin embargo, si se considera que el canal debe
ser capaz de conducir el agua entre dos puntos de manera eficaz, segura y a costo efectivo, el
numero se reduce.
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Esto significa que tendria gran importancia buscar el mejor balance en las dimensiones de la
seccion, de modo que el canal conduzca un gasto dado con el médulo de seccién méaximo (o para
un 4rea dada el maximo de (), para la pendiente y rugosidad previamente conocidas. En flujo
uniforme, la aplicacién del criterio usual de méximos y minimos a la ecuacioén del raddulo de
seccion para obtener el gasto dado o el maximo, con el tirante como variable independiente,
conduce a encontrar el mddulo de secciéon maximo

d 23 d y
—AR =_A5/3P2/3 =0
dy( ) dy( )

esto es

5%-2&,2’3:0

dy

El médulo de seccién es maximo cuando el drea es también maxima con el minimo perimetro
mojado, es decir, d4d/dy = 0 y dP/dy = 0. Para un area hidraulica conocida, d4/dy = 0 y el
modulo de seccién méximo se obtiene también cuando dP/dy = 0, es decir, cuando el perimetro
mojado es minimo y el radio hidraulico es maximo. En ambos casos resulta una seccion de
resistencia minima al movimiento. Idéntica condicién se tendria si se desea la pendiente minima
para el gasto, rugosidad y 4rea conocidos.

La optimacion del area y del perimetro conduce al disefio de la seccién hidréulica 6ptima, la cual
s6lo toma en cuenta las dimensiones del 4rea de paso del agua pero no el resto de la seccién
constructiva y mucho menos la economia de la obra.

De acuerdo con lo anterior, la forma de la secciobn mas eficaz es el semicirculo que puede
aplicarse a conductos prefabricados o construidos en el sitio. En canales excavados dicha forma
de seccion no es practica para su construcciéon y mantenimiento, pero si lo es la trapecial y en
ocasiones la rectangular.

Uno de los primeros elementos por seleccionar en una seccion trapecial es el talud. Lo mejor
seria que las paredes tuvieran el mayor angulo de inclinacion posible, esto es, el menor talud;
sin embargo, el que se utilice depende de las propiedades mecénicas del material en que se
excave el canal. Si éste no se reviste, el talud se debe seleccionar de modo que sea estable
durante su excavacion y en las condiciones de operacion normal.

Si el canal se reviste, la misma estabilidad debe buscarse al término de su excavacion; el
revestimiento proporcionard mejores condiciones de estabilidad pero s6lo hasta que se haya
colocado. Ademads, no es conveniente disefiarlo para resistir el empuje activo del suelo, lo que
obliga a utilizar el talud estable natural. Por otra parte, su colocacion debe evitar en lo posible
el uso de moldes, a menos que sea inevitable y econémico hacerlo.

Los taludes 1.5:1 a 2.5:1 son pricticamente la norma para canales excavados en tierra en
condiciones ordinarias, aunque puede disminuir en localizaciones en balc6n de ladera si el
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material es resistente, para evitar excavacién excesiva. Valores mas precisos del talud se
seleccionan cuando se conocen mejor las caracteristicas del material, como se presenta en la
tabla 7.1.

En canales revestidos de concreto el talud tipico es 1.5:1 . Sin embargo, en canales mas
pequefios, hasta de 2 m%/s de capacidad, suele adoptarse el talud 1:1. Valores menores necesitan
del uso de moldes y seguramente el revestimiento debe resistir el empuje lateral de los suelos.

El talud definitivo s6lo se obtiene a partir de las propiedades mecénicas del material, del tipo
de revestimiento en su caso y del procedimiento constructivo.

El disefio de la seccién de un canal no revestido debe considerar que el area hidriulica sea la
minima para reducir el costo de la excavacion, al menos en el area de paso del agua, pero
también que tenga el perimetro mojado minimo para que se produzca el minimo de infiltracién
a través de las paredes y el fondo, y reducir con ello las pérdidas de agua por este concepto.

Un canal revestido adopta la menor superficie de revestimiento cuando el perimetro mojado es
minimo.

En la mayoria de los problemas de disefio el trazo en planta del canal queda determinado por
la topografia local, pero el desnivel necesario para conducir el caudal de disefio estd fijado por
el propdsito de la conduccién. Por ejemplo, en un canal de fuerza, empleado para llevar agua
a una planta hidroeléctrica, es deseable alcanzar una carga elevada en el punto de entrega para
fines de generacion; en ese caso, la pendiente minima seria la mejor alternativa. Una exigencia
similar ocurriria en un canal de conduccifn para fines de riego, con el fin de dominar la mayor
parte de la superficie cultivable.

En otras palabras, la seccién hidraulica 6ptima satisface los requisitos antes sefialados, si bien
s6lo toma en cuenta el area de paso del agua, pero no el resto de la seccidn.

2.7.2 Seccién hidrdulica optima

A manera de ejemplo se sefialan a continuacion las propiedades geométricas de la seccioén
trapecial hidraulicamente Optima.

Con la nomenclatura usada en la figura 2.14 se obtiene

x =ycoté
s=_2 (2.61)
sen 0

Por tanto, el area hidraulica, el perimetro mojado y el radio hidraulico son:

A=by+xy=>by+y cotd (2.62)
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P=b+ 27 (2.63)

R, - by +y*cotd

(2.64)
b+ 2y
sen 0
De la ecuacién 2.63 se tiene que el ancho de plantilla es
b-p-_2Y
sen 8
que substituido en la ecuacién 2.62 resulta
2y? 2
A=Py-—-_ té 2.65
Y " send co (2.65)

Siendo 4 constante, para obtener el area méxima o un 4rea dada con el perimetro mojado minimo
serd necesario que simultaneamente d4/dy = 0 'y dP/dy = 0. Al satisfacer estas condiciones, de
la ecuacién 2.65 se tiene

4y
P - 2ycotd =0
sen0+ y o

O bien, sustituyendo en ésta a P de la ecuacion 2.63, se obtiene

b - 2y +2ycotfd =0

y al despejar

b=2 [1‘_“’5_"] y (2.66)
sen §

que es la condicion deseada. La sustitucion de la ecuacion 2.66 en la 2.62 conduce a

% - ;fny S -y ot 2.67)
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Ademés, de la geometria de la figura 2.14 se puede escribir que

% =T -ycoth (2.68)

Por 1ltimo, comparando los términos de las ecuaciones 2.67, 2.68 y 2.61 resulta

T=-2Y -2 (2.69)

Es decir, en la seccion trapecial 6ptima la mitad del ancho de la superficie libre es igual a la
longitud del lado inclinado.

En el caso de que sea factible elegir el angulo 6ptimo, de la ecuacién 2.65 se establecen las
condiciones: dA/df = 0 y dP/df = 0 (y constante) y se demuestra que el d4ngulo 6ptimo es
0 = 60°; esto es, la seccion trapecial 6ptima es la mitad de un hexdgono regular cuando el talud
se puede elegir libremente.

-

Figura 2.14. Secci6n trapecial

Con 6 = 90° en la ecuacién 2.69, se encuentra que T = 2 y, por lo que la seccién rectangular
6ptima es la mitad de un cuadrado. La triangular 6ptima es la mitad de un cuadrado, pero con
una diagonal vertical y cortado por la otra.

La seccidn circular 6ptima es el semicirculo.

La parabdlica Optima es la que tiene un ancho de superficie libre, area hidréulica, perimetro
mojado, radio hidréulico y tirante hidraulico como sigue:
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A=%x/2_y2
P=§x/5y
R,= 05y
A_2
T 37

respectivamente, donde y es el tirante

Volviendo a la seccidn trapecial, con las ecuaciones 2.62, 2.63 y 2.64, la ecuacién de Manning
resulta

nQ _(by +y?cotb)”

o ey
S

en §

Si se sustituye la ecuacion 2.66 en la anterior, se tiene

1 - CcoSs 0 o 8/3
2] ————| +cotld| y
nQ _ sen 0 1 [2—cos€]y8,3

\/E [2[1—cosﬁ] . 2 ]2/3_?5 sen 0

sen 0 sen 6

y al despejar y, se obtiene finalmente

3/8 3/8
y = 2m [%9_ ] [Q (2.70)

-~ cos 0 \/37

Con la ecuacién 2.70 se calcula el tirante normal de la seccion trapecial 6ptima en funcién del
factor de conduccién y del talud permisible. Obtenido el tirante, con la ecuacién 2.66 se obtiene
el ancho de plantilla.
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2.7.3 Criterios de seleccion.

La solucién con base en la seccién 6ptima es una simplificacion del problema, toda vez que la
resistencia al flujo no es la dnica consideracién importante en el disefio. El area hidraulica es
unicamente la que utiliza el agua en su movimiento, pero la seccion total del canal debe tomar
en cuenta el libre bordo y otros factores dependientes de la topografia y de las necesidades de
construccidn, operacién y mantenimiento, que modifican sus dimensiones e incrementan el costo.

Por estas razones, s6lo en un sentido muy restringido se puede decir que la seccién hidraulica
Optima debe ser la utilizada.

La eleccién de las dimensiones de la seccion definitiva debe basarse, finalmente, en un estudio
economico que analice las distintas variables que intervienen en el costo. Algunos criterios
pueden consultarse en el capitulo 7. Sin embargo, la experiencia de algunas dependencias es de
particular importancia en la eleccion de dichas dimensiones. En general, el ancho de la base en
canales trapeciales no revestidos varia de 2 veces el tirante con caudales pequeiios, a 8 veces con
caudales hasta de 280 m?/s, dependiendo también de la finalidad que se confiera a los canales.

El US Bureau of Reclamation (USBR) recomienda elegir el ancho de plantilla o el tirante en
canales no revestidos de acuerdo con su capacidad, y la figura2.15 permite seleccionar alguno
de los dos. El otro debe quedar supeditado al calculo por medio de una ecuacion de friccion.
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Figura 2.15. Ancho de plantilla o tirante recomendable en canales revestidos,
seglin US Bureau of. Reclamation
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En canales recubiertos con superficie dura (concreto, asfalto, piedra, etc.) el ancho de la base
es entre 1 y 2 veces el valor del tirante, cualquiera que sea la capacidad.

La seccion del canal debe incluir un libre bordo para absorber las fluctuaciones del nivel del
agua por diversos factores, y que generalmente varia entre 5 a 30 por ciento del tirante del
canal. Una ecuacién empirica general es

L,=030+025y .71)

donde y tirante y L, libre bordo, ambos en metros, €l Gltimo con un maximo de 1.20 m. Valores més
precisos pueden consultarse en el capitulo 7.

Ejemplo 2.13. Un canal de fuerza de seccion rectangular debe conducir 3 m*/s con velocidad de
1.2 m/s. Calcular las dimensiones de la seccién hidréulica 6ptima y la pendiente necesaria si se
reviste de concreto (n = 0.017).

Solucidn. La seccion rectangular 6ptima es la de ancho igual al doble del tirante. Sus elementos
geométricos son:

A =by=2y
P =b+2y=4y
R,=05y

El area necesaria debe ser

A=3 -25m
1.2
Por tanto
2y? =25
y =1.118 m
b=2(1.118) =2.236 m
R, = 0.559 m

De la ecuacién de Manning, con n = 0.017 se obtiene

1.2 (0. 017)] T

(0.559)**

Ejemplo 2.14. Un canal de fuerza revestido de concreto (n = 0.017) seccidn trapecial y talud
1.5:1, debe conducir 50 m*s con pendiente de 0.00026. a) Obtener las dimensiones de la
seccion hidriulica 6ptima. b) Obtener las dimensiones de otra seccion siguiendo el criterio del
USBR, eligiendo como libre bordo el 30 por ciento del tirante.
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Solucion a. Siendo el talud permisible en el canal k = 1.5, las funciones dependientes del angulo
de inclinaci6n del talud son:

sen = > -0.5547
. J/3.25
cos § = 12 - 0.83205

V3.25

Por tanto, con n = 0.017, de la ecuacién 2.70 resulta

3/8
y = 2us [ 0.5547 ] [0 .017 (50) 3979 m

2 - 0.83205 0.00026

De la ecuacién 2.66, el ancho de plantilla es entonces

b - [1-083205
0.5547

] 3.979 = 2.409 m

esto es, menor que el tirante.

El area hidraulica se obtiene de

A=|2409 +1.5(3.979) ] 3.979 = 33.3277 m?

y la velocidad media de la expresion

50

=_~____ =1.5m/s
33.3277

Solucién b. De la figura 2.15, el ancho de plantilla recomendable es de 4.20 m. Por tanto, el
factor de conduccion en términos adimensionales es.

AR nQ _ 001760) | s

b¥* b S (4 20)%3 ,/0.00026
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De la figura 2.7, la relacion y/b resulta ser 0.843, por tanto, el tirante, area hidraulica y
velocidad son

y =0.843 (4.20) =3.541 m

A=[420+1.5(3.541)]3.541 = 33.6743 m?

50

=~ =1485m/s
33.6743

El libre bordo es entonces
L, =0.30 (3.541) = 1.06 m
De la ecuacion 2.71 seria
L,=0.30 + 0.25(3.541) = 1.19m
Ejemplo 2.15. Determinar el didmetro de un canal circular, revestido de cemento (n = 0.0125),
que conduzca 5 m*/s con pendiente de 0.00161, de manera que opere con la secciéon Optima

parcialmente lleno.

Solucion. Los elementos geométricos son

De la ecuacion de Manning se obtiene

1 T D2 D2/3

S = —e — —__ (0.00161)""
0.0125 8 423

3/8
D - [5 (0.0125) (8) (4>2’3]  2371m
7 (0.0401)

y la velocidad resulta

v-_80) _2265mis
T (2.371)
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2.8 VELOCIDAD PERMISIBLE

El término velocidad minima permisible se refiere a la menor velocidad del flujo con la cual se
previene la sedimentacion del material suspendido en el agua y el crecimiento de vegetacion. En
general, una velocidad media de 0.60 m/s en canales pequefos a 0.90 m/s en los grandes evita
la sedimentacion de la carga de material en suspension. Una velocidad de 0.75 m/s es
normalmente suficiente para evitar el crecimiento de vegetacion que pudiera afectar de manera
importante la capacidad de conduccién del canal. Algunos autores recomiendan no descender
abajo de 0.50 m/s para evitar depoésitos de arenas y de 0.30 m/s para evitar el depdsito de limos.
Sin embargo, se debe reconocer que estos valores son, en el mejor de los casos, estimaciones
burdas de la velocidad minima permisible real.

Criterios més precisos se mencionan en el capitulo 7, pero necesitan mayor informacion de las
caracteristicas del sedimento transportado.

El disefio de un canal erosionable es esencialmente un problema de estabilidad de la seccion, en
el que intervienen factores muy complejos. Si las paredes y fondo estdn terminados con un
material factible de erosion, el criterio de diseiio debe enfocarse a que aquélla no ocurra, esto
es, alcanzar el equilibrio entre la capacidad de arrastre del flujo y la resistencia del material a
la erosion. Para ello se tiene que limitar la velocidad y asi impedir la erosion.

El criterio de la velocidad maxima permisible surgié teniendo como bases tedricas los trabajos
pioneros de Fortier y Scobey (referencia 39), publicados en 1926, y cuyos resultados se resumen
en la tabla 2.10. Para su utilizacion es conveniente hacer los siguientes comentarios:

— Los valores corresponden a canales con tangentes largas; cuando se trata de canales
sinuosos, Lane (referencia 40), en 1955, recomendé las siguientes reducciones:

levemente sinuosos 5 por ciento,
moderadamente sinuosos 13 por ciento,
muy sinuosos 22 por ciento;

— los valores corresponden a tirantes menores de 0.91 m; para tirantes mayores los
valores deben incrementarse en el orden de 0.15 m/s. Segin Mehotra (referencia
41), en 1983, los valores se deben multiplicar por un factor, que en canales muy

anchos es y"®;

— cuando el canal transporte sedimento abrasivo la velocidad se debe reducir en el
orden de 0.15 m/s ;

— si el canal deriva el flujo desde un rio con cargas de sedimento elevadas, se debe
disefiar con una velocidad media 0.30 a 0.61 m/s mayor que la permitida para el
mismo material, y considerar como si el-agua no fuera a transportar sedimento.

El criterio del esfuerzo tangencial permisible consiste en limitar el valor medio 7, que produce

el flujo en las paredes y plantilla del canal (obtenido de la ecuacion 2.1) al permisible de acuerdo
con el material, segin la tabla 2.10.
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Tabla 2.10. Velocidad y esfuerzo tangencial maximos permisibles recomendados por Fortier
y Scobey (1926) para distintos materiales en canales rectos de pendiente pequeiia
y después de afios en uso

Agua limpia Agua que transporta sedimento
coloidal
Material n
\%4 T \% T
en m/s en N/m?* en m/s en N/m**
Arena fina, coloidal. 0.020 0.46 1.295 0.76 3.597
Marga arenosa, no coloidal. 0.020 0.53 1.774 0.76 3.597
Sedimento margoso, no coloidal. 0.020 0.61 2.302 0.91 5.275
Sedimento aluvial, no coloidal. 0.020 0.61 2.302 1.07 7.193
Tierra comun, firme. 0.020 0.76 3.597 1.07 7.193
Arena volcanica. 0.020 0.76 3.597 1.07 7.193
Arcilla dura, muy coloidal. 0.025 1.14 12.469 1.52 22.06
Limo aluvial, coloidal. 0.025 1.14 12.469 1.52 22.06
Pizarras, arena cementada con fango  0.025 1.83 32.131 1.83 32.131
0 con roca volcanica.
Grava fina. 0.020 0.76 3.597 1.52 15.346
Tierra graduada de arcilla a 0.030 1.14 18.223 1.52 31.651
guijarros, no coloidal.
‘Limos graduados hasta piedrillas, 0.030 1.22 20.621 1.68 38.365
coloidal.
Grava gruesa, no coloidal. 0.025 1.22 14.387 1.83 32.131
Piedrillas y guijarros. 0.035 1.52 43.64 1.68 52.752

* Los valores de 7 se multiplican por 0.10197 para convertirlos en kgf/m?.

Los trabajos de Fortier y Scobey se han utilizado por muchos afios, como basicos en el disefio
de canales.

Otras investigaciones y resultados mas precisos se describen en el capitulo 7, pero necesitan de
mayor informacion.

El método de la velocidad maxima permisible se basa, principalmente, en la observacién mas
que en principios fisicos. El método de la velocidad y esfuerzo tangencial criticos que se
presentan en el subcapitulo 7.8 constituyen en la actualidad procedimientos mas precisos que
conjugan los principios fisicos y la observacion, y suplen a los anteriores.
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Ejemplo 2.16. El material en que se excava en el canal del ejemplo 2.14 resiste una velocidad
maxima de 1.12 m/s con tirantes superiores a 0.91 m, siendo el coeficiente de Manning n = 0.025.
El mismo caudal de 50 m®/s se desea conducir, pero con pendiente de 0.000336. Obtener las
dimensiones de la seccién dejando un libre bordo de 30 por ciento del tirante.

Solucion. De la ecuacién de Manning se debe cumplir .

_0.025(50) _ (103

/0.000336

ARP

El procedimiento de calculo consiste en suponer anchos de plantilla y con ellos determinar el
tirante necesario que satisfaga la ecuacién anterior asi como la velocidad del flujo, de modo que

ésta sea menor que la permisible. La solucién de menor area seria, en principio, la mas
econdmica.

A continuacion se presenta un resumen de los calculos donde se observa que con 15 m de ancho
y 2.401 m de tirante se obtiene una solucién adecuada. El libre bordo seria de 0.72 m.

)

b A R:ﬂ y y A P Rh A halj %
en m — D en m en m? en m en m en m/s
b8/3

14 0.06 0.177 2.48 43.946 22.942 1.916 67.781

2.489 44.139 22.974 1.921 68.214 1.132
L5 0.05 0.16 2.40 44.640 23.653 1.887 68.173

2.401 44.662 23.657 1.888 68.222 1.12
16 0.048 0.145 2.32 45.194 24.365 1.855 68.226 1.106

Con las dimensiones elegidas y go = 9810 N/m?, el esfuerzo tangencial medio que produce el
flujo se obtiene de la ecuacion 2.1 y vale

7o = 9810 (1.888) (0.000336) = 6.223 N/m?

el cual debe compararse con el permisible.

2.9 CANALES DE SECCION COMPUESTA

En ocasiones la seccion de un canal puede estar compuesta de varias subsecciones de forma y
rugosidad distinta. Por ejemplo, la de un canal aluvial o la de rectificacion de un rio en una
ciudad, ambos expuestos a fluctuaciones importantes del caudal, cominmente consiste de un
cauce principal, por lo general menos rugoso, mas profundo y de velocidad media mayor, y los
laterales (figura 2.16), donde la velocidad media es menor y a veces, con rugosidad més grande.

Estas diferencias no son tomadas en cuenta si el analisis se realiza por el camino que hasta aqui

se ha seguido, ya que realmente se trata de varios canales de caracteristicas distintas que so6lo
tienen en comun la misma pendiente.
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Figura 2.16. Canal de seccién compuesta

La experiencia en campo y laboratorio obtenida por Posey (referencia 42), en 1967, indica que
es posible calcular dicha seccién por el camino usual cuando y, = 0.5 y, esto es, tratar el flujo
uniforme en el canal con base en una seccion sencilla, con el valor total de A, de P, de R, y
del coeficiente de Manning equivalente (seccién 2.4.6) para el tirante normal y que se
estableceria.

Cuando y, < 0.5 y, se acusa una fuerza de friccion en los canales laterales distinta de la del
canal central, por lo que es necesario dividir la seccidn en varias subsecciones, como las que se
indican en la figura 2.16, esto es, tratarlo como de seccién compuesta, considerando que:

A, area de la parte central, limitada por plantilla, taludes y las lineas aby a’b’;

A, al area de la parte izquierda, hasta la linea ab ;

A, al area de la parte derecha, hasta la linea a’b’.

Segun Posey, el perimetro mojado de la parte central de la seccion debe incluir a las lineas ab
y a’b’, debido a que el esfuerzo tangencial sobre ellas no es cero, pero dichas lineas no tienen
que afectar al perimetro de las partes laterales; esto es, no deben incluirse en el perimetro
mojado de dichas partes. Esto no ha sido demostrado lo suficiente, por lo que la mayoria de los
autores no consideran el perimetro dado por las lineas ab y a’b’, ni en el perimetro mojado
de la parte central ni en el de las laterales. Por ello queda a criterio del lector el camino que
quiera seguir.

El calculo de la seccién compuesta se realiza aplicando por separado la ecuacién de Manning

para cada subseccion, obteniendo la velocidad media en dicha seccién y el gasto correspondiente.
La suma de estos gastos proporciona el total.
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Si A, A, ,..., A, representan las areas de cada subseccidn, de la ecuacion 2.46 las velocidades
medias respectivas son

Sl/2

<
I
N

S 12

<
I
Kl

Sl/2

<
]
=h| :N

El gasto total es
Q=VA=Y (V,4)

pero siendo S la misma para todas las subsecciones resulta

Q=( XK )S"” (2.72)

y la velocidad media en la seccion

V = ZK! S22 EIzi sin
TA 4

Los coeficientes « y 8 de distribucidn de la velocidad en la seccion total se calculan a partir de
la velocidad media en cada subseccion. En efecto, considerando incrementos de area AA = A,,
de su definicidn (ecuacion 1.16a) y el resultado anterior, se tiene

3,42
a:i ”v_szz l Y (o, Ki/AD)
A VT A TIEKyAT
3 2
s [_21_21%@ am)

En la misma forma, de la ecuacién 1.16b se obtiene

2
[] Vg -4 | EGEKA) (2.74)
y V2 (LK)
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Ejemplo 2.17. La rectificacion de un rio que atraviesa una ciudad se piensa realizar mediante
un canal cuya seccion tiene la forma que se muestra en la figura 2.16 y la siguiente geometria:
b=40m, k, =k, =2,k3; =k, =3,y =3.2myy =1 m. Enépoca de lluvias el canal debe
conducir un caudal maximo de 320 m?/s, con tirante total de 3.20 m y pendiente de 0.00035.
a) Calcular el ancho de las ampliaciones laterales: s, y s,, considerando para ellas un coeficiente
de Manning n, = 0.035; para la zona central n, = 0.025. ) Determinar el caudal que conduce
el canal con estas ampliaciones pero con tratamiento de seccién sencilla. ¢) Obtener los
coeficientes o y 8 de la seccion suponiendo que o = 3 = 1 en las subsecciones.

Solucion a. y, < 0.5y, por lo que el canal debe calcularse como de seccidon compuesta.

Zona central. Los elementos geométricos son:
A +[40+2022]22+[40+22 22 ]1

A, +146.48 m?

P, =40 +2y1 +2% (2.2) =49.839 m

_ 146.48

s e 22939 m
49.839

K, = 146.48 (2.939)*%/ 0.025 = 12021.9

Luego, el gasto que conduce la parte central es

Q, = 12021.9 ,/0.00035 = 224.91 m%/s

Por tanto, el de las ampliaciones debe ser

320 - 224.91 = 95.09 m’/s
Zonas laterales. Haciendo s, + s, = 2 §, su area es

A=[2s+3 1) ]1=25+3

Con R, = 1 m se obtiene

25 +3
= 1) (0.00035)" = 95.09
Q = 5035 (1) ( )
-1 25.090.035) _ 51 _g749m
2 | 00187
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Este es un valor aproximado; cada ampliacién debe tener un ancho de 88.50 m. En efecto,
A= [2 (88.5) +3 (1)] 1 =180 m% P = [2 (88.5) +2 /10 (1)] = 183.3246; R, = 0.9819-m.

Por tanto
K, = 180 (0.9819)*3/0.035 = 5080.6

y el caudal es
0, = 5080.6 (0.00035)"2 = 95.05 m*/s

Solucién b. Los elementos geométricos del canal son:

zona central: A, = 146.48 m* , P, = 49.839 m
A

zonas laterales: , = 180 m?, P, = 183.3246 m

seccion total: A =146.48 + 180 = 326.48 m?
P =49.839 + 183.3246 = 233.1636 m
R, = 1.40 m

Con la ecuacién de Horton y Einstein, el coeficiente de Manning equivalente se obtiene de la
2.42 como sigue

23
- 49.839 (0.025)'° + 183.3246 (0.035)'° - 0.033
233.1636

El caudal total resulta

0 = 32648 (1 40y (0.00035)2 = 231.63 m¥/s

0.033

bastante menor que el de disefio.

Solucion c. De la ecuacion 2.73 resulta

3 2 3 2
o = (326.48) [1.0 (12021.9)° / (146.48)* + 1.0 (5080.6) /(180)] _ 1812

(12021.9 + 5080.6)°

y de la ecuacién 2.74

8 = (326.48) [1.0 (12021.9)% / (146.48) + 1.0 (5080.6)* / (180)] _ 1961

(12021.9 + 5080.6)*

Estos resultados indican que a pesar de que @ y 3 valen uno para las subsecciones, son mayores
de uno para la seccién compuesta.
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2.10 METODO SECCI(’)N-PE’NDIENTE PARA DETERMINAR EL CAUDAL DE
CRECIENTES EN UN RIO

En rigor no puede ocurrir flujo uniforme en un rio, sin embargo, para la condicién normal con
caudales pequefios (no de crecientes) el cambio en la velocidad dentro de un tramo corto no es
apreciable y la linea de energia se podria considerar aproximadamente paralela a la media del
lecho del rio y a la de la superficie libre del agua. Esto es, seria valido aplicar el criterio de
flujo uniforme con el area y pendiente medias para esta condicién y obtener resultados cercanos
a la realidad, lo que constituye una primera version del método seccion-pendiente.

Por el contrario, durante el paso de una avenida, la velocidad del agua en el rio varia de manera
importante, y con ella la carga de velocidad. De hecho el flujo es gradualmente variado y no
permanente; sin embargo, considerando que en un tramo haya cambios graduales del perfil
longitudinal del agua y del caudal con el tiempo, la pendiente hidrdulica media en el tramo se
podria ajustar de manera sucesiva como se indica a continuacion.

La pérdida total de energia es Ah, = Ah, + Ah., donde Ah, es la pérdida por friccion y Ak, es
la pérdida por conveccion, de manera que Ak, = Ah, - Ah.. La pérdida Ah, que ocurre en el
tramo se obtiene de la ecuacion a del ejemplo 1.1, pero para incluir el efecto de la pérdida por
conveccién (cambio de velocidad), el término que corresponde a la variacidn de energia cinética
suele afectarse de un coeficiente k, = 1 - k,, donde k, es el coeficiente de pérdida por
conveccion, en la forma

Ah, = Ay +k, |«

14 4
- (2.75)
g

_a2_2_g_

dicho coeficiente adopta los siguientes valores: k, = 0.7, si hay expansién gradual en el tramo,
k, = 0.5sies brusca (4, < 4,, V, > V,); k, = 1.0, si no hay cambio del area o no se considera
la pérdida; k, = 1.2 si hay contraccion gradual; k, = 1.5 si es brusca (4, > A4, , V, < V,). Los
subindices 1 y 2 corresponden a las secciones en el extremo aguas arriba y aguas abajo del tramo
respectivamente. Ademas, «; y &, son los coeficientes de energia cinética en las dos secciones.

La ecuacién 2.75 indica que la pérdida Ak, depende del desnivel Ay’ entre dos marcas dejadas
por el agua sobre las margenes de las dos secciones que limitan al tramo, y de la velocidad en
dichas secciones. Dicha velocidad no se puede calcular hasta que se conoce el caudal, pero un
procedimiento de iteraciones elimina este obsticulo.

En efecto, un valor inicial de Ak, en el tramo se estima considerandolo, por ejemplo, igual a
Ay’ , para después dividirlo entre su longitud y obtener la pendiente media de friccion en el
tramo, § = Ah;/Ax, en lugar de tomar la pendiente media del lecho. Con los elementos
geométricos de las secciones que limitan el tramo (obtenidos de los niveles méximos alcanzados
por el agua durante la avenida), se determinan los factores K de conduccién en cada seccién y
se obtiene el medio K en el tramo. Después, se aplica la ecuacién 2.46 para determinar un

primer valor del caudal: Q =K VS . Con éste y con la ecuacién 2.75 se calculan
sucesivamente valores mas precisos de Ak, Sy Q .
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El procedimiento equivale a aceptar flujo uniforme en el tramo pero con los valores

medios K y § .

Con el método de seccion-pendiente se simplifican métodos de solucion mas refinados que
necesitan mas tiempo y mayor informacion, muchas veces inexistente. El método es por tanto
econdmico y de gran utilidad en la extrapolacion de niveles y caudales maximos en rios
principales y tributarios para el proyecto de puentes, bordos marginales, obras de defensa contra
inundaciones, pequefios aprovechamientos y presas de derivacion. A pesar de ello, el procedi-
miento se justifica s6lo cuando el cambio en los factores K de conduccion de las secciones que
limitan al tramo es menor del 30 por ciento.

Para aplicar el método debe seleccionarse una parte del rio méas o menos recta, de longitud no
menor de 6 veces el ancho del cauce, y seccion casi uniforme, y dividirla en diez tramos
aproximadamente iguales; o bien, seleccionar diez tramos independientes a lo largo del cauce.

Para la seleccion de los tramos es conveniente seguir algunos lineamientos, como se indica a
continuacion:

a) Es necesario cerciorarse de la existencia de marcas dejadas por el agua sobre las margenes
e identificar lo mas pronto posible la linea de aguas maximas, definida por las huellas que
dej6 el paso de la avenida. Dichas huellas deben ser abundantes y precisas; lo contrario
cuestiona la utilidad del método.

b) Enlo posible, los tramos tienen que ser rectos, uniformes y sin contrapendientes. Hay que
evitar los que contengan cambios importantes en la forma de la seccién del cauce y de la
pendiente, debido a la incertidumbre en la consideracion de la pérdida de energia entre las
secciones. Cuando exista la opcion, debe preferirse un tramo en que el flujo se contraiga,
a otro en que se expanda.

c¢) El método supone que el total del drea en cada seccidon del tramo es efectiva en la
conduccién del agua. Por lo tanto, deben evitarse tramos en que las condiciones provoquen
una distribucion desbalanceada del flujo; por ejemplo, puentes, meandros, arboles en las
margenes, construcciones y en general toda clase de obstéculos.

d) Los tramos no deben incluir caidas de agua y ripidas, ni sitios donde haya habido
desbordamientos.

e) Las condiciones de uniformidad generalmente no se mantienen en tramos muy largos. Sin
embargo, su longitud debe ser suficiente para desarrollar un desnivel apreciable en la
superficie del agua entre las dos secciones y una determinacion satisfactoria de la pendienté
general del cauce. Ademas, la precision general del método mejora en la medida en que la
longitud del tramo aumenta.
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Pueden utilizarse uno o més de los siguientes criterios para seleccionar la longitud del tramo:

— debe ser mayor o igual que 75 veces el tirante medio del flujo (4/7) y nunca menor
que 0.6 veces el ancho del cauce;

— el desnivel del agua entre las dos secciones limite debe ser igual o mayor que la
carga media de velocidad en el tramo, e igual o mayor de 0.15 m.

La precisién del método depende, en gran parte, del cuidado con que se haga el levantamiento
topografico, de la estimacién del coeficiente de Manning en cada tramo y del alcance de la
informacion recabada.

Los estudios de campo que tienen que realizarse consisten en:

a)

b)

a)

Establecer puntos de control o apoyo por medio de una poligonal abierta que quede
localizada arriba del nivel maximo del agua, aproximadamente paralela al eje de la corriente
(figura 2.17). Las secciones de cada tramo se ubicardn por medio de monumentos de
concreto nivelados, en los que se graben la elevacion y el cadenamiento, con el fin de que
los mismos puntos puedan utilizarse para la determinacién de todos los caudales
extraordinarios que ocurran en ese sitio.

Levantar las secciones transversales, normales al eje de la corriente, en cada uno de los
puntos de control establecidos, que deberan abarcar niveles superiores al maximo del agua
y los correspondientes a las aguas maximas y a las normales en cada una de las margenes.

Medir todas las huellas de aguas maximas que haya dejado la creciente en ambas margenes
por medio de poligonales que se ligarédn con la de apoyo, nivelando con nivel montado todos
los puntos estacados previamente.

Inspeccionar de manera detallada el cauce para estimar los coeficientes de Manning
necesarios en los célculos. Por lo general es dificil fijar un valor medio del coeficiente en
cada tramo, y con mds razon en cada seccion, por lo que es suficiente elegirlo en el tramo.
Como suplemento, es conveniente tomar una serie de fotografias de los diferentes tramos
del cauce para posteriormente confirmar los valores seleccionados. Estas actividades
permiten calcular los factores de conduccion en cada seccién. De ser el caso, hay que
estimar los coeficientes de distribucion de la velocidad en las secciones.

El procedimiento de célculo se expone enseguida, utilizando como referencia la figura 1.9 y el
resultado del ejemplo 1.1.

Conocidos los elementos 4 y R, en las secciones que limitan al tramo y el coeficiente n en
el mismo, se calculan los factores de conduccién mediante la ecuacion 2.47: K = A R,*® /n.
Debido a que una misma seccion puede ser comin a dos tramos de n diferente, es
conveniente diferenciar entre los valores: K, para la seccion aguas arriba y K, para la de
aguas abajo en cada uno.
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2. Suele obtenerse el factor medio K en el tramo, a partir del promedio geométrico de los
valores en las secciones extremas; esto es

K =K K

u"d

3. Para tener un valor inicial del gasto se necesita uno aproximado de la pérdida de friccion
Ah;, por ejemplo, el desnivel Ay’ de la superficie del agua que se midi6 en el tramo, de
modo que el valor inicial de S es

[ Ay’
S), = =2
(S), i

4. Una primera aproximacion del gasto es

@), =K &),

5. Conocido el valor aproximado de Q, se calculan las cargas de velocidad en las dos secciones
y se utiliza la ecuacion 2.75 para determinar la pérdida Ah,, de manera que en la iteracion
i+1

o (V21 2g) - a, (Vi /2g) ] ]
()i =

Ax

[Ay’ + K,

i

y de ahi

(D)., =K {(S),.,

6. El paso 5 se reitera hasta que (Q),,, = (Q),

7. El procedimiento se repite para obterer el caudal en los tramos restantes del rio y se
determina el definitivo, promediando como las circunstancias lo indiquen. Es comun
eliminar los gastos que difieren mas del 10 por ciento del promedio y efectuar un segundo
ajuste de éste con los restantes.

Ejemplo 2.18. Con el estudio topohidraulico efectuado en un tramo de rio de longitud Ax = 322 m,
se obtuvieron los siguientes datos para las secciones en los extremos; A, = 4874 m?, R, = 9.62 m,
a, =1.12; A, = 3835 m*, R,, = 8.20 m, o, = 1.17; siendo el coeficiente de Manning en el tramo
n = 0.040. El desnivel de la superficie libre del agua entre las dos secciones, medido a través
de las huellas dejadas por el agua sobre las margenes, fue Ay’= 0.31 m. Calcular el caudal
de la avenida registrada.
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Solucioén. De la ecuacion 2.47 resulta

4874 (9.62)%3

K, =282 0.8 _ 551157
0.04
2/3
K, =385 @207 _ 380865 > 0.7k,

‘ 0.04
y el promedio geométrico es
K =K K, =463548

En este caso, V, < V, para cualquier valor de Q, de modo que (S), < (S), , y para acelerar
la convergencia se considera aqui que Ah; < Ay’, por ejemplo, Ak, = 0.15 m, entonces
§), = 0.15/322 = 0.000466 y el gasto

(Q), = 463548 1/0.000466 = 10005 m¥/s

La velocidad y carga de velocidad en las secciones son:

V2

y =10005 _ 5 053 mss; ~* = 0.215m
« " 4874 28
V2

v, = 10005 _5 609 m/s; - =0.347 m
3835 2%

Debido a que A, > A,, k, = 1.2, por tanto, de la ecuacion 2.75 se obtiene

0.31 + 1.2[1.12 (0.215) - 1.17 (0.347) |
322

= 0.00034712

&), =

y también

(Q), = 463548 ,/0.00034712 = 8636 m*/s
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Para la siguiente iteracion seria conveniente elegir el promedio de los caudales, del inicialmente
supuesto y el calculado; esto es, Q = (10005 + 8636)/2 = 9321.

Después de otra iteracion se encuentra que Q = 9437 m*/s. En efecto:

V2

v =27 1932 mis: 2% =0.1911 m
« " 4874 22
9437 Vi

V, = 2220 =2.4608 m/s; —~ = 0.3086 m
3835 22

Ah; = 0.31 + 1.2 [1.12 (0.1911) - 1.17 (0.3086)] = 0.1335 m

v = 01335 _ 4 0004146

Q =463548 {/0.0004146 = 9438 m?/s

que es casi el caudal supuesto.

En la figura 2.17 se muestra un ejemplo del célculo de una avenida para los estudios de una
presa derivadora, realizados por la entonces Secretaria de Recursos Hidraulicos de México
(referencia 43).
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CAPITULO 3. PRINCIPIO DE LA ENERGIA Y REGIMEN CRITICO

3.1 ANTECEDENTES

Las ecuaciones de la energia y continuidad permiten resolver, con relativa sencillez, los
prcblemas de flujo a superficie libre en que se conoce el tirante en dos secciones extremas de
un tramo corto al que se aplican y se quiere determinar el caudal (ejemplo 1.1). Esta situacién
es, en esencia, similar a la del célculo del gasto en un conducto a presion, a partir de la presion
medida aguas arriba de un venturimetro y en la garganta de éste.

Cuando se tiene un cambio de 4rea en el conducto a presion y se conoce el gasto, con la
ecuacion de continuidad se calcula el cambio en la velocidad y la carga correspondiente, y con
la de la energia, el cambio de presion. Sin embargo, el mismo problema en un canal se torna
mas complicado cuando se desconoce el tirante en alguna de las secciones, para calcularlo a
partir de los cambios en la seccion transversal. Esto conduce a dificultades especiales de gran
interés, debido a que el tirante juega un doble papel al influir simultineamente en ambas
ecuaciones. El propésito del presente capitulo es analizar con cuidado la ecuacion de la energia
en flujo rectilineo para encontrar soluciones adecuadas de ella, pero que carecen de validez en
el flujo curvilineo.

3.2 ENERGIA ESPECIFICA

El andlisis de la ecuacion de la energia en un flujo rectilineo a superficie libre es suficiente si
se realiza con los términos de carga de presidn y energia cinética. En flujo curvilineo habria que
incluir el coeficiente de correccién o’ de la carga de presién, cuyo valor se debe conocer
previamente. En ambos casos, la energia de posicion no interviene porque es constante, una vez
elegido el nivel de referencia.

La energia especifica en una seccién de un canal es la que corresponde al flujo por unidad de
peso del liquido a través de ella, y se mide con respecto al fondo de ésta. Para una seccién de
forma cualquiera y 4rea hidraulica A, donde fluye el gasto Q, con V = Q/Ay z =0 en la
ecuacién 1.7, la energia especifica queda expresada en la forma:

E b+a) o o* 3.1)
= COS + X — = COS + .
y 2g ’ 2g A?

Es decir, equivale a la suma de la carga de presion en el fondo y la carga de velocidad. El valor
de 6 corresponde al angulo de inclinacién del fondo de la seccién respecto de la horizontal. Si
6 es pequefio cos 0 = 1.

Siendo A funcioén unicamente del tirante, la energia especifica lo es también de él si Q es
constante. En la figura 3.1b se presenta de manera gréafica la ecuacion 3.1 mediante la curva
ACB con dos ramas. La abscisa de cualquier punto P sobre la curva representa la energia
especifica en la seccion donde ocurre la carga de presion y cos @, ésta a su vez representada por
la ordenada. La rama AC se aproxima asintticamente al eje horizontal, y la BC a la linea OD
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que pasa por el origen con inclinacion de 45°. Existe una tercera rama de la curva, no mostrada
en la figura , que corresponde a las soluciones con tirante negativo sin interés practico.

La curva muestra que, para una determinada energia especifica, existen dos valores del tirante,
llamados tirantes alternos, el menor y, y el mayor y,, asi como dos valores de la velocidad: V|
y V,. En el punto C la energia especifica E, es la minima con la que puede pasar el gasto a
través de la seccién y, por consecuencia, existe un solo tirante y =y, y una sola velocidad
V =V, , de modo que '

2

E .=y cosf +a-=
28

Esta equivale también a la condicién de flujo en régimen o estado critico, como se demuestra
en el siguiente subcapitulo.

Cuando el tirante es mayor que y,, la velocidad es menor que V, para el gasto dado, esto es, la
rama superior de la curva E-y cos 8 corresponde a un régimen de flujo con tirante grande y
velocidad pequeia, conocido como subcritico o tranquilo. Por el contrario, cuando el tirante es
menor que Y., la velocidad es mayor que V,, es decir, un régimen de flujo con tirante pequefio
y gran velocidad, conocido como supercritico o rapido, representado por la rama inferior de la
curva. El tirante o la velocidad en cada régimen adquieren el nombre que corresponda:
subcritico o supercritico.

Si el gasto adquiere otro valor (pero de todos modos se mantiene constante), la curva de energia
especifica cambia a las posiciones A’C’B’ y A” C"” B” , segun el gasto sea menor o mayor,
respectivamente, que el usado para la construcciéon de la curva ACB. Por otra parte, debido a
que la carga de velocidad depende del gasto pero también de las dimensiones de la seccién, un
cambio de alguna de éstas tiene un efecto similar de desplazamiento de la curva de energia
especifica representada, que el de un cambio del gasto. Por ejemplo, en un canal rectangular

PO 19 q’

28 2gb’y: 28y

donde g = Q/b es el gasto unitario. Al disminuir b aumenta g y aunque el gasto total se
mantenga constante, el efecto en el desplazamiento de las curvas es idéntico al que ocurre
cuando Q aumenta y b permanece constante. En canales no rectangulares cualquier cambio en
alguna de las dimensiones de su seccion tiene efectos similares, si bien no es posible definir
propiamente un gasto unitario.

También se observa que al elegir una energia especifica E, constante, el punto C” indica la
ultima curva E-y cos 6 intersecada por la vertical de abscisa E,. Puesto que el gasto para cada
curva crece o las dimensiones de la seccién disminuyen a medida que la curva se desplaza a la
derecha, dicho punto sefiala la condicién correspondiente al gasto maximo que podria fluir con
energia especifica minima igual a E, , esto es, E, = E_ para el gasto Q. que corresponde a la
curva que pasa por C” . Idéntico razonamiento se sigue si la dimension de la seccién disminuye,
en cuyo caso, se obtiene la dimensién minima con la misma E,.

166



L91

>

| @"= Qmax, cuando
= T/ T ——-X" N £, es constante
] //C I
I [NV AN /_/_.___L d ! \~\ o"> 0
A ////cl\\ : | 0 ~\\
//// \\ N J : I ‘\Au
/// 1 \’:* —_ - f_0.<0 A
//// 450 : | I -——.——_.-__—_'_-——_.4!
il y -
o T B

o) Seccion iransversal

b) Curvas E—ycos 6 .

Figura 3.1. Curvas energia especifica-tirante para gasto constante, en la seccién de un canal con pendiente.
Si 6 es pequeiio, cos 6 = 1



3.3 REGIMEN CRITICO
3.3.1 Condicion de gasto constante

En el subcapitulo anterior se expuso que un gasto conocido puede fluir a través de una seccion
dada de un canal con dos posibles tirantes, caracteristicos de dos tipos diferentes de régimen,
y la misma energia especifica; es decir, que alguno de los dos regimenes puede ocurrir para cada
valor de la energia especifica.

Un cambio légico para explorar la diferencia entre los dos tirantes consiste en analizar primero
el que representa el punto C de la figura 3.1b, ubicado en la condicién limite entre los dos
regimenes alternos, para el que la energia especifica es la minima con que puede fluir el gasto
conocido a través de la seccion del canal.

Para un gasto constante y suponiendo que o es también constante, la derivada con respecto a y
de la ecuacion 3.1 es

2 2
£=cosﬁ—_9__ﬂ=cost9— 4

dy g A’la dy g Ala' T

donde el elemento de area dA sobre la superficie libre en la figura 3.1a es igual a T dy; por lo
que T = dA/dy (ecuacion 1.2). Ademas, en el subcapitulo 1.3 se propuso la definicidn mas
amplia del nimero de Froude en canales de gran pendiente (ecuacion 1.4) que es

F = v (3.2)

Vg Acos 8/ aT

Con ésta, la ecuacién anterior se convierte en

dE _(,_ QT

- cos § = (1 - F?*) cos 6 (3.3)
dy g A% cos 0 /a

Si el canal es de pendiente pequefia, cos § = 1.

Para determinar-el minimo de E se utiliza el criterio de la primera derivada (dE/dy = 0) y de
la ecuacién 3.3 se obtienen dos ecuaciones equivalentes entre si, a saber
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Vv
F d =1 (3.4a)

\/g A, cos 0/aT,

3
Q> _ A
gcos f/a T, (3.4b)
La altima también se puede escribir en la forma
2
Q2 V. 1 A,
0= _ =« =~ — cos 0 3.4

La ecuacién 3.4, en cualquiera de sus formas, impone las condiciones del flujo en régimen
critico, coincidentes con el punto de energia especifica minima o critica. La ecuacién 3.4a
corresponde a la misma condicién del flujo en régimen critico presentada en el subcapitulo 1.3,
a través de la definicion general del nimero de Froude en canales de gran pendiente. La
ecuacion 3.4b indica una clara relacién entre el gasto en la seccion, sus elementos geométricos
y el dngulo § de inclinacién del canal en dicha seccion.

Por todo lo anterior, es vélido considerar que la rama superior de la curva E-y cos 6 en la figura
3.1b corresponde al régimen subcritico o tranquilo y la inferior, al supercritico o rapido, y que
en cada régimen el tirante o la velocidad adquieren el nombre que corresponda: subcritico o
supercritico.

Si el canal es de pendiente pequeiia, las ecuaciones 3.4 a, b, y c, se convierten de la siguiente
manera:

%
F, - c | (3.5a)
/& A.laT,
2 A3
o4 (3.5b)
gla T
2
o Je o 14 (3.5¢)
26y 2T,

De acuerdo con la ecuacidn 3.4c, la energia especifica minima en un canal se obtiene de la
expresion

A
E = |y + 5T cos 6 (3.6)
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Si el canal es de pendiente pequeiia, cos & = 1.

Todas las ecuaciones anteriores son validas cualquiera que sea la geometria de la seccion del
canal. Sin embargo, se debe mencionar que el coeficiente o varia realmente con el tirante. Por
tanto, considerarlo constante en la derivacion de la ecuacion 3.3 significa que las ecuaciones
resultantes no son del todo exactas, pero su grado de precisidn es suficiente en la practica. El
desarrollo del subcapitulo 3.9 estad dedicado a corregir el error cometido al definir el régimen
critico en canales de seccion compuesta, donde la correccidén adquiere mayor importancia.

3.3.2 Condicion de energia especifica constante

En las curvas de la figura 3.1b se considera el caso de energia especifica E, constante, para
encontrar con ella la variacion de Q y la magnitud del gasto maximo que podria fluir a través
de la seccion de dimension conocida con dicha energia especifica. El valor méximo de Q
corresponde al de la idltima curva E-y cos 6 intersecada en el punto C” por la vertical de
abscisa E,.

Como antes se explico, también aqui es valida la aclaracién de que el cambio en la dimension
de la seccién con gasto constante tiene un efecto equivalente al cambio de gasto con dimension
constante de la seccion, y que la determinacion del maximo es igual a obtener la dimension
minima.

De la ecuacion 3.1 se tiene

Q = y2gla A (E, -y cos 0)'?

En ésta, paray =0, Q =0,y paraycos 8 = E, , Q =0, existe un maximo de Q entre estos
dos valores. En efecto, la curva Q-y cos 8 que se muestra en la figura 3.2 representa el lugar
geométrico de la ecuacién anterior con la forma general para las secciones mas usuales, donde
se observan dos valores de y para cada valor de Q, excepto en el maximo. Para obtener el tirante
Unico correspondiente al gasto maximo, se puede acudir nuevamente al criterio de la primera
derivada

a9 | V2¢/a [g(EO -y cos 8)2 (-cos ) + gi (E, - y cos 6)”{] =0
Y
Con dA/dy = T, se obtiene

A
E -ycosd = ___cos @
0o =Y 3T
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Figura 3.2. Curva gasto-tirante para energia especifica constante, en un
canal con pendiente. Si 0 es pequefio, cos § = 1

Por otra parte, de la ecuacién 3.1, E, - y cos § = a Q?/2g A%, por tanto, resulta

Q2 A3

gcos0/la T

que es idéntica a la ecuacién 3.4b e indica que el gasto méximo o critico Q = Q. ocurre para el
régimen critico de energia especifica minima E, = E,, esto es

0? Al

gcos /la T,

c

Queda establecida asi otra propiedad importante del régimen critico: no sélo define la energia
especifica minima para fluir un gasto conocido, sino también dicho gasto es el méximo que
puede fluir con dicha energia especifica minima. Esta corresponde también a la dimensién
minima de la seccion si el gasto permanece constante.

El caso de energia especifica constante se puede ilustrar con el comportamiento del flujo antes
y después de una compuerta deslizante, situada cerca del punto medio de una parte sobreelevada
del fondo en un canal rectangular de pendiente pequeiia u horizontal (figuras 3.3 a y b), donde
la energia especifica E, antes de la compuerta, queda referida al nivel de la parte sobreelevada
y se considera constante sobre ella para cualquier valor del gasto.
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Figura 3.3. Compuerta deslizante actuando o no como control en un canal
horizontal

Cuando la compuerta se cierra, el tirante y, aguas arriba es igual a E;, mientras que el de aguas
abajo y, es cero. Si la compuerta se abre parcialmente una cantidad menor que y, , el perfil del
flujo adopta la condicién y, > y., y y, < y., como se muestra en la figura 3.3a.

Si la compuerta se abre totalmente, los niveles aguas arriba y aguas abajo deben ser iguales:
Y. =Y, =Y., como se muestra en la figura 3.3b, y el gasto debe ser el maximo, creando las
condiciones de flujo sobre un vertedor de cresta ancha. En esta situacion, con 4./, = y, en la
seccién rectangular, de la ecuacion 3.5c:a V/2g = /2, E, =E =3y.1/2;y. =2E]/3,
y el gasto unitario que descarga el vertedor es el maximo, de magnitud

3/2
;- [%] VT E" = CE" 3.7

donde E|, es la energia especifica del flujo sobre la cresta. Con o = 1, el coeficiente C en el
sistema internacional de unidades resulta 1.7049 m!? s-!. La ecuacién 3.7 es valida con la
condicion de que se forme el tirante critico en alguna seccidn sobre la cresta del vertedor, ya
que los experimentos han mostrado que y. no ocurre al final de la cresta, sino un poco antes
(ejemplo 3.8).
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Es necesario destacar que las condiciones de flujo rectilineo critico utilizadas en la discusion
anterior se logran solo si el vertedor es de cresta ancha (fondo plano). Un fondo curvo en dicho
vertedor puede significar condiciones de flujo curvilineo y de régimen critico distintas, y la
invalidez del valor C = 1.7049 en la ecuacién 3.7. En el capitulo 8 se presenta el analisis del
flujo sobre fondos curvos y sus condiciones en régimen critico.

Para entender mejor lo hasta aqui expuesto, se presenta el siguiente ejemplo.

Ejemplo 3.1. Un canal rectangular de 2.25 m de ancho y pendiente pequefia conduce un caudal
de 4.5 m*/s con energia especifica de 1.68 m (« = 1). a) Determinar los tirantes alternos y el
régimen del flujo en que se encuentran para la E prescrita. b) Calcular y dibujar la curva E-y, con
el fin de verificar los resultados del caso anterior, obteniendo también la energia especifica
minima y el tirante correspondiente a ella. ¢) Resolver la misma situacién del caso anterior
cuando el ancho del canal cambiaa 3 m y a 1.8 m. d) Calcular el gasto maximo que puede fluir
por la seccién del canal cuando E, = 1.68 m.

Solucion a. La energia especifica debe ser

2 2
Z_g=y+ 9 - 1.68 (a)

+ PR
: 2g y?

Siendo el gasto unitario q = 4.5/2.25 = 2 m?*s, la ecuaci6n anterior se convierte en
y3>-1.68y%+0.2039 =0

De su andlisis se deduce que existen tres valores de y (dos positivos y -uno negativo) que la
satisfacen. Estos son: 1.60 m, 0.399 m, - 0.319 m. Desde el punto de vista matematico, los tres
resuelven el problema, pero sélo los valores positivos pueden ser fisicamente posibles. El
primero corresponde al tirante alterno mayor; el segundo, al menor.

Solucion b. La ecuacidn a resulta

2
E-y+ (2)2 - 0.2(339
28y y

La tabla 3.1 muestra los valores de y y E obtenidos de esta ecuacion
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Tabla 3.1. Valores de y y E, en metros, en la solucion b del ejemplo 3.1

Y E y E y E
0.3 2.565 0.742 1.113 1.3 1.421
0.35 2.014 0.8 1.119 1.4 1.504
0.4 1.674 0.9 1.152 1.5 1.591
0.5 1.315 1.0 1.204 1.6 1.680
0.6 1.166 1.1 1.268 1.7 1.771
0.7 1.116 | 1.2 1.342

La figura 3.4 muestra la curva E-y y la verificacidn solicitada. La energia especifica minima es
de 1.113 m y el tirante critico correspondiente de 0.742 m. En efecto, con y, = 0.742 m,
V. =2/0.742 =12.6954 m/s, F, = 2.6954/,/9.81 (0.742) =1, E. = 0.742 + (2.6954)*/19.62 =
= 1.113 m. Esto significa que el gasto unitario de 2 m?%s requiere de una energia especifica
minima de 1.113 m para poder fluir en el canal de 2.25 m de ancho.

Solucion c. Aunque el gasto total es constante, los unitarios cambian a los valores

g = 43 15 mys
3

q" = 43 25 mys
1.8

y las ecuaciones resultan distintas para cada gasto unitario, a saber

£y« 01147
y

E -y« 0318
y

cuya representacion grafica se muestra también en la figura 3.4, donde se sefialan los valores
de y,. y E, para ambas. Como ya se habia mencionado, lo anterior muestra que es suficiente
cambiar la dimensién horizontal de la seccion del canal para que haya un cambio de ubicacién
de la curva E-y, aunque el gasto total sea constante.
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Solucion d. La interseccion de las rectas E = 1.68 m y y =y, en la figura 3.4 ocurre para
Y. = 1.12.m. Sustituyendo este valor en la ecuacién (a) se obtiene que g, = 3.712 m%/s, es decir,
E =1.68 m es la energia especifica minima del flujo en el canal cuando el gasto unitario es de
3.712 m*/s. Si el ancho del canal es de 2.25 m el gasto total debe aumentar a Q = 8.352 m’/s para que

esto ocurra. Si el gasto total tiene que ser de 4.5 m?/s, el ancho del canal debe ser b = 4.5/3.712
=1.2123 m.

Se puede comprobar que los valores de y. y g, satisfacen la ecuacion 3.5b del régimen critico.
En efecto, dicha ecuaci6n se puede escribir en la forma Q%*g b* = g%/g = by /b. Por tanto

2] 113 )7 13
y. = [‘1_] S| GTID T 2 m
g 9.81

3.3.3 Curva adimensional de la energia especifica

El conocimiento de las condiciones en que ocurre el régimen critico permite la representacion
adimensional de la energia especifica. En efecto, las curvas E-y cos 8 que se generan para
distintos gastos unitarios en un canal rectangular de cualquier pendiente, se pueden representar
por una sola si las coordenadas se hacen adimensionales. Para ello, se divide la ecuacion de
energia especifica 3.1 por y. cos 8 (y, tirante critico), de la siguiente manera

E Yy, __a¢g

y, cos 8 i Y. 2gy*y, cos 8

Por otra parte, dado que en la ecuacion 3.4b: A. =by,., T, = b, q = Q/b, se obtiene

2

3 _ q
e g cos 0/«

que sustituida en la primera ecuacioén conduce a

E Yy 1

+

y.cos 0y, 2 (ly)

que es la forma adimensional de la ecuacién de energia especifica para un canal rectangular. En
la figura 3.5 se muestra la representacion gréafica de la ecuacién anterior, donde el punto critico

tiene las coordenadas (1.5, 1.0), es decir, cuandoy =y,., E, = % Y. cos 6.
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Figura 3.5. Curva adimensional energia especifica-tirante en un canal rectangular



Ejemplo 3.2. Determinar los valores de y para E;, = 1.68 m, g = 2 m%/s, en el ejemplo 3.1a,
utilizando la curva adimensional de energia especifica (@ = 1). Obtener también la energia
especifica minima.

Solucion. El tirante critico resulté y,. = 0.742 m (también puede calcularse de la ecuacién 3.5b).
Por tanto, E/y, = 1.68/0.742 = 2.2656. Con este resultado y la figura 3.5, se obtiene; y/y, = 2.158,
y = 1.60 m; y también: y/y. = 0.538, es decir, y = 0.399 m, valores iguales a los obtenidos en
el ejemplo citado. La energia especifica minima es: E. = 3(0.742)/2 = 1.113 m.

3.4 FLUJO EN UNA TRANSICION
3.4.1 Definicion del problema

Los conceptos de energia especifica y régimen critico hacen posible analizar el comportamiento
del perfil del flujo a lo largo de un tramo de canal de pendiente pequefia donde cambia el nivel
de su plantilla, las dimensiones de su seccion o ambas. La estructura hidraulica en que se
producen dichos cambios se conoce cominmente como transicion y las variaciones se cuantifican
a lo largo de la coordenada x, positiva en la direccion del movimiento. Aqui se considera la
transicion en un canal rectangular, suficientemente gradual y lisa para despreciar la pérdida de
energia que se produce. Esto simplifica la exposicion sin limitar los resultados, ya que pueden
generalizarse facilmente a otras formas de seccion. En el subcapitulo 9.2 se trata de nuevo el
mismo problema, con la inclusién de la pérdida que se produce y los cambios de seccidon mas
comunes en la practica.

3.4.2 Canal de ancho constante

En primer término conviene estudiar el flujo de un caudal constante en una transicion en la cual
también se mantiene constante el ancho de la seccién pero cambia el nivel de su plantilla e
induce modificaciones a su energia especifica. En el caso de un canal no rectangular la discusion
equivaldria a considerar una seccién de dimensiones constantes.

a) Plantilla ascendente

La figura 3.6a corresponde al caso en que la plantilla asciende el desnivel total Az (dz/dx > 0).
La aplicacion de la ecuacion de energia entre las secciones 1 y 2 conduce a

E, =E - Az (3.8)
Las modificaciones que experimenta el tirante pueden analizarse a partir de los cambios de ener-
gia especifica en la curva E-y relativa al gasto del canal, de manera que para un valor de E,

conocido, existen dos posibles tirantes y,, representados por los puntos A y A’ en la figura 3.6b.

Debido a que E, = E, - Az, existen también dos posibles valores de y,, representados en esa
misma figura por los puntos B'y B’, que corresponden a dos soluciones fisicamente posibles.
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a) Corte longitudinal de la transicion . b) Curva E-y.

Figura 3.6. Comportamiento del flujo en una transicion de un canal rectangular de ancho constante,
cuando hay ascenso de la plantilla (escalon positivo)

El punto A reproduce la situacion del flujo cuando y, > y., de manera que habria que pasar a
B o B’. Para encontrar la solucion correcta es necesario analizar los recorridos posibles de A
aBodeA a B’. El primero es factible siguiendo la curva E-y, lo que trae como consecuencia
la solucion y, < y,. Para el segundo, si se pasara de A a B siguiendo la curva E-y, y después
de B a B’ sobre la vertical, esto significaria que cambiara el ancho de la seccién para poder
cruzar curvas E-y de gasto distinto al de la seccién 1, lo que estaria en contra de la hip6tesis de
partida (gasto y ancho constantes). El recorrido de B a B’ siguiendo la misma curva E-y
indicaria que la energia especifica a lo largo de la transicion tendria que disminuir por abajo de
E, hasta llegar a la minima (punto C), y después aumentar de nuevo hasta el mismo valor de E,.
Esto podria acontecer unicamente si el fondo de la transicion se eleva por encima del de la
seccion 2, lo suficiente para llegar a C, formar el tirante critico y después volver al nivel de la
seccidn 2, lo cual queda representado en la figura 3.6a con linea discontinua. Al no tener una
transicion con esta geometria, el punto B’ seria inaccesible y no representaria una solucién del
problema.

Por tanto, si y, > y,, el unico tirante posible en la seccion 2 es el representado por el punto B,
donde y. < y, <y, . Esto significa que siempre hay un decremento del tirante al pasar de 1 a 2,

pero se mantiene el régimen subcritico, lo que es sorprendente, toda vez que seria de esperarse
mas bien un incremento del tirante por la presencia del escalon.
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El punto A’ reproduce la situacion del flujo cuando y, < y., y la primera solucién ocurre si
¥, queda representado por B’, también en régimen supercritico, al seguir el recorrido en la

curva de A’ a B’. En este caso y, > y,, lo que equivale a un incremento del tirante al pasar
de 1a2.

El punto B es inaccesible desde B’, a menos que hubiese cambios en el nivel del piso de la
transicién -semejantes a los discutidos en el recorrido de B a B’ . Es decir, el unico y, factible

es el representado por B’, de modo que y, < y, < y,.

Cuando y, > y,, en la figura 3.6b también se indica que la altura maxima del escalon, que evita
alteraciones del flujo aguas arriba, es Az, = E, - E,, donde E, es la energia especifica minima
posible para pasar el caudal. En estas condiciones, el punto que representa las condiciones del
flujo a lo largo de la transicion se mueve de 4 a C y el tirante y. ocurre en la seccion 2. El
tirante critico se mantendra hacia adelante o cambiara a otro, segun las condiciones que imponga
el flujo en el canal aguas abajo.

Un razonamiento andlogo es valido cuando y, < y,, excepto que el punto se mueve de A’a C.

Cuando la altura del escalon de asceniso es Az = Az. y después el nivel de la plantilla de la
transicion vuelve al original de la seccion 1 (figura 3.7a), el punto que representa al flujo del
lado aguas arriba (figura 3.7b) se mueve de A a C, ode A’ a C, y después queda libre de
volver a la rama de régimen subcritico o de continuar hacia la de supercritico, segun las
condiciones que imponga el canal aguas abajo. Si existe algin control, o si la pendiente del canal
obliga a un tirante normal mayor que el critico, la tendencia sera hacia el régimen subcritico,
en caso contrario, hacia el supercritico. Asi se concluye que cualquiera de los regimenes en el
lado aguas arriba puede pasar a cualquier otro en el lado aguas abajo cuando Az sea el méximo,
Az, , sin que ocurran alteraciones en las condiciones del flujo aguas arriba de la transicion.

Si Az es suficientemente grande para hacer que E, sea menor que la energia especifica minima,
no existe solucidn posible; es decir, los tres valores prescritos de Q, E, y Az no pueden existir
de manera simultanea en la transicion. En efecto, si Az > Az, el gasto Q no puede fluir con la
energia especifica E, resultante sin alterar las condiciones de tirante y energia especifica aguas
arriba. Para ello se tendria que establecer un nuevo estado permanente que obligara a aumentar
ay,, y con éste alterar E, a un nuevo valor compatible con la altura Az y la energia especifica
E, = E_, es decir, E, = E. - Az.
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b) Curva £-y.

Figura 3.7. Efecto de un escalén ascendente de altura critica

b) Plantilla descendente

En la figura 3.8a se presenta el caso en que la plantilla desciende (dz/dx < 0) el desnivel total
- Az, de manera que

E2=E1

+ Az

3.9)

Los puntos A y A’ de la figura 3.8b representan los dos posibles tirantes y (alternos de la
energia especifica E,), y By B’, los respectivos de E,.
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a) Corte longitudinal de ia transicion .

b) Curva £-y,

Figura 3.8. Comportamiento del flujo en una transicién de ancho constante, cuando hay descenso de la
plantilla (escalén negativo)
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Reiterando el mismo andlisis del caso anterior, se tienen las siguientes conclusiones:

— Si ).’1 > Y., el tnico tirante y, posible es el representado por B, esto es,y, > y, > y.
y siempre hay crecimiento del tirante de 1 a 2. El punto B’ es inaccesible, a menos

que el perfil del fondo de la transicion siguiera el indicado por la linea discontinua
en la figura 3.8a.

— Siy, < y,., el tnico tirante y, posible es el representado por B’, estoes, y, < y, <y,
y siempre decrece el tirante de 1 a 2. El punto B es inaccesible desde A’

3.4.3 Canal de ancho variable

Una transicion en que cambia el ancho de la seccién pero no el nivel del fondo y el gasto total
se mantiene constante, se tiene que tratar como de energia especifica también constante. O sea,
nuevamente si 1 es la seccidn aguas arriba y 2 la de aguas abajo se debe cumplir que

2
E =y, + 22 (3.10)
2g A,

Las raices de la ecuacion 3.10 corresponden a lgs posibles tirantes y,, y para elegir el correcto
es necesario analizar el comportamiento del flujo. Con el fin de simplificar el anlisis, conviene
referirse al caso de una secciOn rectangular, figura 3.9a, donde b, es el ancho en la seccién 2
y q, = Q/b, el gasto unitario en la misma. La ecuacién 3.10 se convierte en

2
a q,

E1 - Ez =yt —=
28 )’22

(3.11)

existiendo inicialmente el gasto g, = Q/b, en la secciéon 1. De este modo, el problema se
convierte en uno de E constante pero de g variable, como se muestra en la figura 3.9d. De esta
manera y de acuerdo con lo que indica dicha figura, se pueden presentar los siguientes casos:

a)

+b)

d)

Y1 > Y., b > b, q, <gq,portanto y, > y,; es decir, el tirante crece de 1 a 2.
yi > Y., b, < by, q > q,, portantoy, < y,; es decir, el tirante decrece de 1 a 2.
yi <Y, b > by, q < q,, portantoy, < y,; es decir, el tirante decrece de 1 a 2.

Y1 < Y., b, < b ,q > q,portanto y, > y,; es decir, el tirante crece de 1 a 2.
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Figura 3.9. Cambio de régimen al disminuir el ancho del canal

Los casos b) y d) necesitan de algunas aclaraciones adicionales. La disminucion de b no puede
ser mayor que la correspondiente a g., de manera que el ancho minimo es

b =2 3.12)

toda vez que si b, < b., en el caso b origina una contraccion que altera las condiciones del flujo
en la seccién 1, modifica el tirante y, y con éste a E,. En este caso, la contraccién influye de
manera importante en las condiciones del tlujo aguas arriba y se convierte en un tipo especial
de control llamado estrangulamiento, por la forma en que actia. Para este mismo caso, si b, = b,
en la seccion 2 y después se amplia al ancho final b; = b, (figura 3.9a), el tirante en 2 es y, para
q.y después disminuye cambiando el régimen a supercritico y ubicdndose la solucion en la rama
inferior correspondiente a ¢, = g, (figura 3.9 b y c).
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Si b, < b_, en el caso d origina un cambio de régimen supercritico a subcritico, que sélo se
produce mediante un salto hidraulico (capitulo 4).

En la préctica las transiciones son combinadas, es decir, en forma simultinea hay escalon y
cambio de seccion tanto en la forma como en sus dimensiones, y su andlisis se hace siguiendo
razonamientos similares. El problema de seleccionar las dimensiones minimas de la seccion se
puede plantear en canales no rectangulares y es de gran interés practico. A menudo acontece que
una contraccion local se tiene que introducir para reducir, por ejemplo, el costo de un puente
cuando el canal pasa abajo de un camino, o bien, para pasar de un canal trapecial a una
alcantarilla de seccion circular abajo del camino. En esos casos resulta esencial conocer la
magnitud tolerable de la contraccion y la altura maxima del escalén para que no haya alteracion
de las condiciones del flujo aguas arriba, eligiendo la seccion mas pequeiia capaz de sostener el
mismo gasto para una energia especifica dada, con velocidad de flujo mayor pero un costo
menor. Dicha seccion serd la que opere en régimen critico como aqui se ha expuesto. En el
subcapitulo 3.6 se presenta el andlisis con mayor detalle.

Ejemplo 3.3. La contraccién en el canal rectangular mostrado en la figura 3.10 es suficientemen-
te gradual y lisa como para despreciar la pérdida de energia que pudiera ocurrir. En ella no
existe cambio en el ancho de plantilla, s6lo en su nivel, pudiendo considerar o = 1.

a) Conocidas las condiciones en la seccion 1, determinar las de la seccion 2 para el gasto
unitario indicado. b) Encontrar Az, que puede admitir la transiciOn sin que se altere el tirante
en la seccion 1. ¢) Si el ancho del canal se contrae gradualmente hasta que ¢ = 2.5 m%s, sin
existir cambio en la elevacion de la plantilla, determinar el tirante después de la contraccion.
d) (Cual seria el ancho minimo en la contraccion sin que se alteren las condiciones aguas arriba?

Az=0.I18m

Figura 3.10. Transicién en el canal del ejemplo 3.3
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Solucion a. Siendo el gasto por unidad de ancho g = 2 m*/s, y y, = 1.60 m, la energia especifica
en la seccion 1 es la misma del ejemplo 3.1; esto es, E, = 1.68 m.

De la ecuacién de energia entre las secciones 1 y 2 resulta

Vv,
El-Az=y2+2_g

o bien, sustituyendo los valores numéricos, se tiene

2

V2 1.50
y, + =— = L
2g

Ademas, con V, = 2/y,, al ordenar los términos se obtiene la ecuacién

y; - 1.5y +0.204 = 0

De su andlisis se deduce que existen tres valores de y,, dos positivos y uno negativo, que la
satisfacen. Estos son: 1.395 m, 0.439 m y - 0.334 m, sin embargo, fisicamente existe un solo
tirante en la seccion 2 que satisface las condiciones de la seccién 1 y que se debe elegir entre
los dos valores positivos.

La curva de energia especifica del canal aclara el valor correcto del tirante. En la figura 3.4 se
muestra la curva E-y correspondiente al gasto unitario g constante, debido a que no cambia el
ancho del canal. En la seccién aguas arriba del escal6n el flujo tiene energia especifica E; mayor
que la minima, toda vez que el tirante es mayor que el critico y queda representado por el punto
A sobre la rama superior de la figura 3.6b, esto es, en régimen subcritico. A su vez, el puntoA’
representa el valor y, = 0.399 m obtenido en el caso a del ejemplo 3.1.

De acuerdo con el analisis de la seccién 3.4.2 (plantilla ascendente), las condiciones en la
seccion 2 corresponden a la energia especifica: E, = E; - Az, y los tirantes posibles quedan
representados por los puntos By B’ en las intersecciones de la linea £ = E, con la curva E-y. Sin
embargo, el dnico tirante posible en la seccion 2 es el representado por B, para el que
¥y, = 1.395 m. Esto es, la superficie del agua desciende en la direccion del flujo.

Solucion b. El valor Az, corresponde al que obligue al tirante critico en la seccidn 2. De acuerdo
con la figura 3.4, y. = 0.742 m, y E, = 1.113 m, por tanto, de la ecuacion 3.8 se obtiene

Az, = 1.68 - 1.113 = 0.567 m

Solucion c. La energia especifica E, = 1.68 m se mantiene constante, pero g cambia a 2.5 m%s.
Se tiene que
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Esto significa moverse sobre una vertical, desde el punto de abscisa E, = 1.68 m, a la curva
g” =2.5 m*s sobre la rama superior de las dibujadas en la figura 3.4, siendo y, < y,. La
solucion y, = 1.547 m es la unica posible.

Solucion d. En la figura 3.4, la interseccién de la vertical de abscisa £ = 1.68 m y la linea
inclinada que sefala la ubicacién de y. en las distintas curvas indica que y, = 1.12 m, de modo
que debe cumplirse

2

. 168
2 (L.12)

1.12 +

y de aqui, g. = 3.712 m?%s. Dado que Q = 4.5 m’/s en el ejemplo 3.1, de la ecuacién 3.12 se
obtiene

b = 43 _1202m
¢~ 3712

Esto es, el ancho debe cambiar de 2.25 m en la seccién 1 al minimo de 1.212 m en la 2.

3.5 CALCULO DE LAS CONDICIONES CRITICAS CUANDO SE CONOCEN LAS
DIMENSIONES DE LA SECCION

3.5.1 Tirante critico y energia especifica minima

Las condiciones en que se desarrolla el régimen critico en un canal deben satisfacer las
ecuaciones 3.4b y 3.6, cualquiera que sea la forma y dimensiones de su seccidn. Elegida la
geometria de ésta, para un gasto o energia especifica minima conocida existe un tirante critico
Unico y viceversa.

El problema méas comun consiste en determinar el tirante critico y la energia especifica minima
cuando se conocen las dimensiones de la seccién y el gasto. Para determinar dicho tirante es
suficiente con probar distintos valores en la ecuacion 3.4b hasta que ésta se verifique. Cuando
se trabaja con computadora se sigue el método de Newton-Raphson para acelerar la convergencia
de las iteraciones, de manera que el valor para la i+1 sea

(Mg =), - [—G—] (3.13)

Y/
y

donde (y), es el tirante critico en la iteracion i, y de la ecuacion 3.4b:

c-4 2 (3.14)
- T g cos b/a
3
G -342-4 o (3.15)

K]
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siendo d7/dy la variacion del ancho de la superficie libre con respecto al tirante. En las tablas
1.1 y 1.2 se encuentran las expresiones de d7/dy, correspondientes a las distintas formas de
seccion.

La energia especifica minima se calcula directamente de la ecuacion 3.6.

3.5.2 Tirante critico y gasto

El segundo problema consiste en calcular el tirante critico y el gasto cuando se conoce la
geometria de la seccion y la energia especifica minima E_. La convergencia de las iteraciones
sigue siendo a través de la ecuacion 3.13, pero ahora, de acuerdo con la 3.6, las funciones son:

1 A E
G = e 1
y+2T cos 8 L
g'=-3_.14 dr (3.17)
2 2 T2 ay

con las mismas aclaraciones de antes para d7/dy.

Una vez conocido el tirante critico, el gasto se calcula de la ecuacién 3.4b.

3.5.3 Soluciones directas

Para las secciones mas comunes en canales artificiales se han desarrollado ecuaciones mas
sencillas, o bien diagramas que permiten la solucidn directa de los problemas anteriores. A

continuacién se exponen los desarrollos donde se introdujo g’ = g cos 6/a, constante.
a) Seccion rectangular

Para el ancho b, la ecuacion 3.4b resulta

o b3 ycm

\/g—/ b 172

y al hacer g = Q/b, el tirante critico es

Y. = [q—z] N (3.18)

lo que permite su célculo directo.
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Con A, /T, =y, , de la ecuacién 3.6 se obtiene

E = |:yc + & } cos 8 = 3 j)c cos 8 (3.15‘))
2 2
Esto es, .« Vf/2g = (y. cos 0)/2

b) Seccion trapecial

Con ancho de plantilla b y talud &, la ecuacién 3.4b se convierte en

12
b +ky)
\/Q_ = !; :2 kyy)} yo? (3.20a)
g’ c

3/2/b5/2

o bien, multiplicando ambos términos por k , Se tiene

12 3
QK? [[1 s yc”’)]3] |:k &] (3.20b)

\/?bs/z 1 + @2 ky.lb) b

En la figura 3.11 se presenta la curva que relaciona los términos a ambos lados de la ecuacion
3.20b, y permite una determinacion suficientemente precisa del tirante critico cuando se conoce
el gasto y la geometria de la seccion.

De la ecuacion 3.6 se tiene

E G +ky)y, ~20+2ky)y +®+ky)y,
= + =
YA ACENLEN 2(® +2ky,)

que simplificada y escrita en términos adimensionales queda

kE 3 +5(ky/b (3.21)
beos 8  2/(ky/b)+ 4] '

En la figura 3.11 se presenta graficamente la ecuacion 3.21 y permite la determinacién su-
ficientemente precisa de la energia especifica minima cuando se conoce el tirante critico o vice-
versa. El gasto también se obtiene a través de la otra curva dibujada, al conocer a k y,/bcos 6.
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Para tener otro procedimiento alternativo de calculo, el autor ha derivado ecuaciones
aproximadas con este propdsito. De la ecuacion 3.20a se obtiene

Qr _ G rkyyy _[L+ky /D)y

g'b: b (b+2ky) 1 +2(ky, /b

o bien

(0 )\ [l +2 Ky /D))"
e W] 1 + (k y_/b) (3.22)

Al comparar las ecuaciones 3.18 y 3.22 se deduce

Ye = Yo f (3.23)

donde y,, es el tirante critico en una seccién rectangular del mismo ancho de plantilla que la
trapecial, y f < 1 una funcién de la geometria del canal y de su tirante critico, que es

L2k Y. /D))"
f= T %75 (3.24)

Sustituyendo la ecuacion 3.23 en la 3.24 resulta

[1+2ky, /b f]"

- (3.25)
I+ &y, /b)f
Ademas, con
k'y
g = . 3.26
5 (3.26)
la ecuacion 3.25 se escribe de manera mas sencilla como sigue
173
AL (3.27)
1 +of

y permite calcular a f por un procedimiento iterativo. Con el valor de f'y la ecuacion 3.23 se
obtiene el tirante critico buscado.

Para eliminar las iteraciones u obtener un valor inicial de f en las mismas, es posible un
desarrollo en serie del binomio en la ecuacion 3.27, como se indica a continuacion

2 __422 4033_16044
le*i”’ﬁaf*ﬁiaf 7 I
l+af
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Efectuando la division resulta

1of— 1 02f2+£03f3—_3_010“f“+---

=1- = .
/ 3 9 81 243

Puesto que f < 1 y para las geometrias usuales 0 < 1, los productos ¢ f de orden superior (del
cuadratico en adelante) son despreciables. Por tanto, al despejar f se obtiene

1

U 1)

(3.28)

La ecuacidn 3.28 es sencilla y facil de recordar, pero es valida siempre que haya convergencia
en la serie binominal, lo que se consigue si 2 ¢ f < 1, o bien de la ecuacion 3.26 si 0 < 0.6,
o también de la ecuacién 3.26 si

32
QK" <0.4648 (3.29)

\/g-/ ps?

Agroskin obtuvo, por su parte, otra ecuacion que es
f=1- g +0.105 ¢ (3.30)

En la figura 3.11 se comparan las graficas de las ecuaciones 3.28 y 3.30 con la correcta de la
ecuacion 3.20b. En ella se observa que las dos primeras tienen una precision aceptable si

Q k**/y g’ b* <1. Con valores mayores, los resultados se apartan bastante de los correctos.

Para hacer esta comparacion, se transformé la ecuacién 3.23 utilizando los parametros
adimensionales de dicha figura, como sigue

2/3
k Y, [ Q k32
. f (3.31)
b /g/ bs/z\‘

Straub considera que cuando Q/b*° < 0.1, puede usarse la ecuacién correspondiente a canal
rectangular en el calculo del tirante critico en un trapecial.

¢) Seccion circular y herradura

De la ecuacion 3.5b se puede plantear una semejante a la 3.20a, que es

£ _ -y
\/?Ds/z

donde el segundo término es una funcion del parametro y, /D.

Ye
D

En la figura 3.12 se presentan las curvas para obtener el tirante critico en estas secciones cuando
se conoce el gasto en el canal. Las tablas 2.8 y 2.9 tienen el mismo propdsito.
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0.4

0.3

0.2

¥ /D (Seccion herraJura )

Yc /D (Seccion circular)

-+10.05

0.04

0.03

0.02 *

0.01

—0.00%

410.004

0.003

40.002

0.000I 0.001 0.0l 0.1 | Q A

0.001
10

Vg cos 6/0C p5/2 ' D cos 6

Figura 3.12. Curvas para determinar el tirante critico y la energia especifica minima en secciones circular y herradura



Para la seccion circular, Straub, en 1982, propuso una ecuacidén semiempirica para el tirante
critico

_ Vo
Ye = Ty (3.32)

Ye

valida cuando: 0.02 < 5 < 0.85

De manera semejante al canal trapecial se puede derivar una ecuacion del tipo

E

c

Dcos(?=

Ye

D

con la que se obtiene la energia especifica minima en un canal circular o herradura cuando se
conoce el tirante critico. En la figura 3.12 se muestran las curvas que representan la ecuacion
anterior para ambas secciones. A partir de ellas se obtiene el gasto en el canal con las otras
curvas, una vez conocida la relacién y./D. En las tablas 2.8 y 2.9 se encuentran también los
mismos valores.

Ecuaciones como la 3.32, o la misma figura 3.12, muestran que cuando y, = D, Q = o, toda
vez que en la ecuacion general 3.4b, T, = 0. Esta es una propiedad general de todos los
conductos abovedados, en los que el tirante critico de cualquier gasto, por grande que éste sea
y pequeiio aquél, es menor que la altura total del conducto.

d) Seccion triangular

Con talud k en las orillas, se hace b = 0 en la ecuacién 3.20a y se obtiene

k ¢
0 _|L2 | | (3.33a)
ra 2ky, 2
Al despejar resulta
23 l/5
e [ﬁ] (3.33b)
¢ g/ k2

que permite el calculo directo del tirante critico.

Sustituyendo A, /T, = y./2 (de la tabla 1.1) en la ecuacién 3.6, se obtiene

y
E = 2] cos 6
) |:yc+4:|
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esto es

E = % Yy, cos (3.34)

con lo que también se tiene el célculo directo de la energia especifica minima cuando se conoce

el tirante critico. Es factible también la solucion en que se conoce E,, se determina y, y de éste
el gasto.

e) Seccion parabdlica

Esta se considera simétrica respecto a un eje vertical donde y = aT?%/4. De la tabla 1.1 el 4rea
hidraulica y el ancho T se determinan de la siguiente manera

Y _ 4y 31
A=3Ty=3m =)
ngé_écym

2y 2
A=2y
T 3

donde ¢ = 4/(3 a'?) es una constante que depende de la forma de la parabola. La ecuacion 3.4b
se convierte en

Qr _ ¢y’ 20y
E’— R E ¢y R 3
> Ye

Si se despeja al tirante critico

1/3
(302" 3|@/T)
Y = [2 g/cz] a7 [ Y (3.35)

También, de la ecuacién 3.6 resulta

y
ph 9
. l:yc+ 3:|cos

% y. cos 8 (3.36)

try
1}

I

c

que representan soluciones similares a las ya mencionadas para la seccion triangular.
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Ejemplo 3.4. Un canal rectangular de pendiente pequefia y 2 m de ancho debe conducir 3 m?/s.
Calcular la energia especifica minima necesaria para conducir dicho gasto considerando

a=1(@=9.

Solucion. El gasto por unidad de ancho es ¢ = 3/2 = 1.5 m%/s. De la ecuacién 3.18 el tirante

critico resulta
2 113
Ye = [(9131 ] = 0.612 m

La velocidad critica y su correspondiente carga de velocidad son

v. - L3 245 mus
0.612

V2

© - 0.306 m

28
y la energia especifica minima
E. =0.612 + 0.306 = 0.918 m

El nimero de Froude critico es

F_=2.45/y9.81(0.612) =1

que comprueba la ecuacidn 3.5a.

Ejemplo 3.5. Un canal trapecial de pendiente pequefia tiene taludes k = 1.5 y debe conducir
20 m*/s para @ = 1 (g’ = g). Calcular el tirante critico y la energia especifica minima para los
siguientes anchos de plantilla: a) 4.00 m, ») 1.60 m. Calcular dichos tirantes por diferentes
métodos y, en cada caso, el porcentaje de error respecto del valor exacto.

Solucion a. Método exacto. Utilizando iteraciones en la solucidn de la ecuacion 3.4b de acuerdo
con el procedimiento indicado en la seccion 3.5.1, se tiene

2 2
Q2 _ QO _ 4077472
g 9.81

El area hidraulica critica y el ancho critico de la superficie libre son:

A =4 +15y)y.
T.=4+3y,

G resulta de la ecuacion 3.14 y G’ corresponde a la seccion trapecial en la ecuacion 3.15, con
ayuda de la tabla 1.1. Las iteraciones se resumen en la tabla 3.2.
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El tirante critico exacto es y, = 1.17105 m.

Tabla 3.2. Resumen de iteraciones en la solucién a del ejemplo 3.5.

Ye A T G G’ GIG’
en m en m? en m
1.00 5.5 7.0 - 17.0069 80.56 - 0.21
1.21 7.0362 7.63 4.8795 130.57 0.037
1.1726 6.7529 7.5178 0.1869 120.46 0.0016
1.171 6.7409 7.513 - 0.0055 120.04 - 0.00005
1.17105 6.7412 7.5132 0.0005 120.05 0.00000

Solucién gréfica utilizando la figura 3.11.

QK _ 20 (1.5
\/E p5? \/m (4)5/2

De la curva Q: ky./b = 0.44, por tanto

= 0.367

_ 0.44 (4)

y. = 11733 m

Con error ¢ = + 0.2 por ciento respecto del valor exacto.

Métodos aproximados. El tirante critico en seccién rectangular del mismo ancho resulta

5) t/3
yo = [V | - 136591 m
9.81 (4)

De la ecuacion 3.26

- 1.5 (1.36591) | 451222 < 0.6
4

y de la 3.28
1

: = 0.85416
1 + 0.51222/3

f =

Por tanto, de la ecuacion 3.23
y. = 1.36591 (0.85416) = 1.167 m; & = - 0.35 por ciento

Seglin Agroskin, de la ecuacién 3.30 se tiene
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051222

f=1 + 0.105 (0.51222)* = 0.85681

Por tanto, de la ecuacioén 3.23
Y. = 1.170 m; ¢ = - 0.09 por ciento de error

Con f = 0.85416 obtenido de la ecuacién 3.28, un valor més preciso se determina de la
ecuacién 3.27 de la siguiente manera

£o 11 +20.51222) (0.85416)]"”

= 0.85781
1 + 0.51222 (0.85416)

por lo que y, = 1.36591 (0.85781) = 1.1717, ¢ = + 0.06 por ciento de error.

Con y. = 1.171 m, la velocidad critica resulta

20

V. = —_ =2.967 m/s
° 6.7409

y de la ecuacion 3.5a, el nimero de Froude critico es

F,_= 2.967/1/9.81 (6.7409/7.513) = 1

que comprueba el resultado. La carga de velocidad critica es

Ve (.967)

_¢ = 8200 0449 m
2¢ 2 (9.81)

y la energia especifica minima

E.=1.171 +0.449 = 1.62 m

o bien, para k y./b = 1.5 (1.171)/4 = 0.439, de la misma figura 3.11 resulta que k E./b = 0.61,
y por tanto

_ 0.61 4)
‘ 1.5

E = 1.6267 =1.623 m

Solucion b. Con el mismo desarrollo de la solucién a, resulta como valor exacto y. = 1.599 m.

De la figura 3.11

312 k
QK" _3627; 22 =15,y =160 m
\/E psi
Con la ecuacion 3.28, y, = 1.4088 m, € = - 11.89 por ciento de error.
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Con el método de Agroskin, y. = 2.0087 m, € = + 25.62 por ciento de error.
Para el valor correcto del tirante, E. = 2.0982 m.

Ejemplo 3.6. Una galeria circular de pendiente pequefia y 2.50 m de didmetro debe conducir
15 m*/s. Calcular el tirante critico y la energia especifica minima aceptando que « = 1.05.

Solucion. Tomando en cuenta a «, (g’ = g/a), se calcula el parametro

0 ) 15
Vgla D*  \[981/1.05 (2.5)"

De la figura 3.12 o la tabla 2.8 resulta y./D = 0.72; es decir

= 0.4966

Y.=0.72 (2.5 =1.8m
Para y./D = 0.72, de la figura 3.12 o la tabla 2.8, E./D = 1.06; es decir
E.=1.06(2.5) =2.65m

Utilizando la ecuacién 3.32, el tirante critico resulta

y, = V15 -1762m < 1.8 m
[0.81 (2.5)/ 1.05]°5

Ejemplo 3.7. Las condiciones del flujo aguas arriba de una transicién en un canal rectangular
de pendiente pequefia imponen un caudal de 80 m?®/s con energia especifica de 2.50 m

(¢ =1, g’ =g), cuando el ancho del canal es de 18 m. ;Cuanto debe reducirse el ancho o
cambiar la elevacion del piso aguas abajo de la transicion para producir un cambio de régimen?

Solucion. Al obligar a que 2.50 m sea la energia especifica minima con que fluye el gasto dado,
de las ecuaciones 3.18 y 3.19 resulta

173

2

E =212 -25m
2 g

Por tanto, el ancho minimo es

_ (1.5 Q0 _ (1.5 (80)

e E®* 981 Q.57

Si en lugar de reducir el ancho se construye un escalon, se tiene

1/3 2 13
E =152 ] =158 |7 _184m
g b2 9.81 (18)°

= 11.871 m

198



siendo la altura del escaldn.

Az, =2.50 - 1.894 = 0.606 m

positivo o ascendente en el sentido del flujo.

Ejemplo 3.8. Con la ecuacion de cantidad de movimiento, determinar el tirante que se presenta
en la seccion final de un canal rectangular horizontal (o« = 1), después de la cual se inicia una

caida libre (figura 3.13). Suponer que en dicha seccién la presion en el fondo es cero y que la
seccidn critica se presenta a la distancia x hacia aguas arriba.

= %\\
\\\
o T T
—
i Y2
A

AN AN
7

Figura 3.13. Tirante al inicio de una caida libre, del ejemplo 3.8

Solucion. Siendo ¢ el gasto por unidad de ancho, la ecuacién de la cantidad de movimiento entre
las secciones 1 y 2 (suponiendo que el empuje hidrostético en 2 es cero y 3 = 1) conduce a

gn y! _pq
2 8

. (a)

Con la ecuacion de continuidad se obtiene

qzvcyc=V2y2 (b)
y resulta
2 2 2
yc Vc V2
ot —y. == (c)
2 g g’
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Siendo 1 la seccion critica, la energia especifica en dicha seccion es E., y ademas

2, %
y c 3 c "g_ (d)
Por tanto, de la ecuacion (b)
vyl
R
Vv, E} E’
_2=.2_Eci__=_8-___ €
g 3 9 y22 27 y22

Sustituyendo las ecuaciones (d) y (e) en la (c) resulta la expresion

2 3
4 opr.[2g)] -8 B
209) 3 °°¢ 27 2

Despejando y, se obtiene

o bien, de la ecuacién (d)
2
y, = 3 y. = 0.667 y_

Rouse determiné experimentalmente que y, = 0.715 y., 7 por ciento mayor que el aqui
encontrado. Henderson también obtuvo x = 3 a 4 y_, la cual corresponde a la longitud del tramo
de aceleracion del flujo, desde el critico hasta el tirante en la seccién de despegue.

3.6 CALCULO DE LA DIMENSION MINIMA DE LA SECCION O DE LOS TIRANTES
ALTERNOS, CUANDO SE CONOCEN EL GASTO Y LA ENERGIA ESPECIFICA

3.6.1 Dimension minima de la seccion

Otro problema que también suele presentarse consiste en calcular la dimensién minima que debe
tener la seccién para que el flujo ocurra en régimen critico, cuando se conocen el gasto y la
energia especifica minima. En este caso, también es factible plantear una solucién empleando
computadora pero con base en un sistema de doble iteracién, el cual consiste en los siguientes
pasos.
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1. Se supone la dimensidn x de la seccion, es decir, b en seccion trapecial (k se elige por
razones constructivas) o D en seccién circular o herradura.

2. La energia especifica minima se conoce y para la dimensién supuesta la primera etapa se
inicia calculando el tirante critico mediante el proceso iterativo de la seccién 3.5.2, con base
en las ecuaciones 3.13, 3.16 y 3.17, que son

Gl
(y)m:(.Y),-_ -7
G‘,-
E
Gl=y+_1_£— c
2 T cos 8
G/ -3_.14 dr
2 2 T? dy

3. Si la dimension x es correcta se debe anular la funcién expresada por la ecuacion 3.14

3 2
R L
T g cos /a

donde Q es el gasto conocido. Si no se satisface la ecuacion, la segunda etapa de iteracidn
se inicia con el siguiente paso.

4. Para continuar se requiere la funcion derivada de G, pero ahora respecto de la dimensién
. / .
x, es decir, G, = dG,/dx. Con o Q*/g cos 6 = constante, se obtiene

A* (3 dA A dT

G = =— |3 -=- = —— 3.37
PT & T & 3-37)
de modo que el valor de x para la siguiente iteracion es
GZ
@y = @); - | = (3.38)

/

2 J A
con la cual se inicia un nuevo ciclo desde el paso 1.

En el proceso anterior existe solucion si el area de la seccion tiende a cero cuando x tiende a
cero. Esto no ocurre en la seccidn trapecial ya que k permanece constante por razones
constructivas y si b = 0, A = k y*. Cuando la seccion es trapecial hay solucion solo si la energia
especifica E,, para la seccion triangular (obtenida de las ecuaciones 3.33b y 3.34) es mayor que
E, conocida.
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Las funciones derivadas que intervienen en la ecuacién 3.37 se obtienen de los desarrollos que
siguen.

Si la seccion es trapecial, x = b, y de la tabla 1.1 se obtienen

dT _ dT

La |

dx db (3.39)

dA _ dA _

& @b S
y la ecuacion 3.37 debe ser

Gl -4 |3,-4 (3.41)

T T '

Si la seccion es circular, x = D y de la tabla 1.2 (ver figura en el recuadro para interpretar 6)

gzi(Dsenﬂ) =Dcos€ﬁ + sen 0
dcx dD dD
También, Fﬂ = i arc cos |1 - 2_y y por tanto
dD dD D
L "l
db daD D 2

dD

y con: sen § = 2 \y/D - (y/D)*, resulta

S (3.42)
daD 2 sen 8

Por lo tanto
T _send - 2 cot 8 (3.43)
dx D

Por otra parte, también de la tabla 1.2

E‘i:i l G—lsen20 D?*| =
dD aD | 4 2 4

| —
(S]]

2
[6—1sen20]D+D_[d‘9 d9
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ero: 2 A/D = =
. )

N —

[9 _ 1 sen 29] D,y db/dD se obtiene de la ecuacion 3.42, por tanto

dA A D2 2y 1
L N S Ly 1
aD ot (I -ocos 20)[ D? sen 9]

y siendo: cos 20 = 1 - 2 sen? 6, resulta

dA

— =2
dD

-y sen 6 (3.44)

Ol

Con las ecuaciones 3.43 y 3.44, la 3.37 se convierte en

;r_ A? A _ A 2y
G, _f|:3l2_b_ y sen 0 T sen 0 FcotH”
o bien
2
G/-’_q_[3l) 2%—%5%0 —% sen()—%cotﬁ]] (3.45)

3.6.2 Tirantes alternos

Cuando se usa la ecuacion de la energia en un flujo a superficie libre, por ejemplo, en
transiciones, es frecuente tener que calcular el o los tirantes alternos que pueden ocurrir cuando
se conocen la geometria de la seccion, el gasto y la energia especifica con que se produce el
flujo.

Para este caso es posible establecer un procedimiento general de solucion, adaptable al uso de
computadora, que consiste en el calculo por iteraciones del o los tirantes alternos con un criterio
de convergencia basado nuevamente en el método de Newton-Raphson.

Se designa por E, a la energia especitica correspondiente a un gasto Q, ambos conocidos, y la
funcién cuyo valor debe ser cero es

2
J = [y cos § + 2ag€12] -E, =E -E (3.46)

Puesto que E, es constante, la ecuacion 3.3 indica que dJ/dy es
J' = (1 - F?) cos 6 (3.47)
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Por lo tanto, si i es el indice por iteracidn, finalmente resulta

E - E,

O = O - (1 - F?) cos 6

(3.48)

i

En régimen subcritico es conveniente iniciar los tanteos con y = 0.9 E; . Por el contrario, en
régimen supercritico cony = 0.1 E,,.

Antes de efectuar el proceso de iteracion es conveniente asegurarse que E, > E_ mediante el

calculo mencionado en la seccion 3.5.1, ya que de no satisfacer esta condicién, no hay solucion.

3.6.3 Soluciones directas

N. Vittal (referencia 1), en 1978, propuso soluciones directas sencillas para distintas formas de
seccion del canal, que cubren todos los casos resueltos con el criterio general.

El procedimiento se basa en relaciones adimensionales gasto-tirante para canales exponenciales,
trapeciales y circulares, que facilitan la solucion directa de los problemas previamente analizados
y que en algunos casos puede presentar ventajas. A continuacion se hace una sintesis de dicho
procedimiento para canales de pendiente pequefia y o = 1, pero las soluciones se pueden
extender facilmente a canales de caracteristicas distintas a través de las correcciones a g y E
antes mencionadas, que las convierte en g cos 8/a y en E/cos 6.

Los canales exponenciales son aquellos para los que el 4rea hidraulica se calcula mediante la
ecuacion

A=cy" (3.49)

donde ¢ es una constante y n un exponente variable. Los ejemplos mads comunes son el
rectangular, el triangular y el parabdlico.

De la ecuacidn de energia especifica resulta
Q?/gA* =2 (E-y) (3.50)

donde se sustituye la ecuacion 3.49 y se multiplica por y2"/E *"*!, obteniendo

2 2n 2n+1 2n
_92 a2 -2 |2 . 2 [1-2 (3.51a)
g c* E™! E E E

tyl <

O bien
Q.=y.y21 -y,) (3.51b)
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donde

Q.= 2 (3.52)

(3.53)

La ecuacion 3.51b es una relacion adimensional general gasto-tirante para todos los canales
exponenciales y adopta formas particulares de acuerdo con la geometria de cada seccién como
se presenta a continuacion.

a) Rectangular: ¢ = b; n = 1, donde b es el ancho. La ecuacién 3.51b se convierte en

0.- -2 -y 2a-y) (3.54)

\/E b E¥?

b) Triangular: ¢ = k; n = 2. De la ecuacién 3.51b

0.- —2 -y ha-y.) (3.55)

‘/E k ES"2

¢) Parabilica: ¢ = 4/(3\/(—1-); n = 3/2. De la ecuacién 3.51b

0.- 322 -y ha-y) (3.56)
/g E?

donde a es el pardmetro de la parabola segiin la ecuacién y = a x.

Las ecuaciones 3.54 a 3.56 se representan graficamente en la figura 3.14 mediante curvas
adimensionales gasto-tirante (Q. - y.) para cada seccidn, cubriendo cualquier caudal y los casos
de régimen subcritico y supercritico. Para establecer las condiciones criticas hay que derivar el
primer término respecto de y. e igualar a cero, lo que significa que dichas condiciones ocurren
para los valores que siguen.

Rectangular: Q 0.5443; y,. = 2/3
0.4048; y,. = 4/5

0.4593; y,, = 3/4

*C

Triangular: Q.
Parabllica: Q.

Las relaciones gréficas de la figura 3.14 para estas secciones, facilitan la solucion de todos los
problemas enunciados en las secciones 3.5.1, 3.5.2, 3.6.1 y 3.6.2.
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Figura 3.14. Relacién entre parametros adimensionales Q. - y. en canales rectangulares, trapeciales, triangulares y parabolicos
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Trapecial. Al sustituir su area en la ecuacion 3.50, se obtiene

o’ -2E |1-2
g +ky?ry? E

y al multiplicar por (b + k y)* y*/ (b’E?), la forma adimensional resulta

0.- —2 _—a+Ky)y. 20-y) (3.57)

R \/ng3/2

donde K, = k E/b. Cuando k = O (rectangular), la ecuacion 3.57 se convierte en la 3.54.

La representacion gréfica de la ecuacién 3.57 se muestra también en la figura 3.14 para distintos
valores de K,. Debido a que Q. y K, incluyen tanto a £ como a b, las curvas se utilizan para
resolver directamente los problemas de célculo de tirantes alternos (seccion 3.6.2) en que dichas
variables se conocen. En el problema de la seccién 3.6.1 las condiciones de régimen critico
ocurren después o antes de una transicién y su solucion se obtiene con los desarrollos que
siguen.

En la figura 3.14 se observa que Q,_ vy y,. son dependientes de K,. A fin de establecer una
relacion entre Q, y K, la primera derivada de Q. respecto de y. en la ecuacion 3.57 se iguala
con cero y se obtiene la expresion

- 0., + K yfc) _\/_g_ (1 - y”)—l/z + \/5 a1 - y”)l/z 1+2K y,.)=0
que al simplificar se convierte en
5K yi.+(3-4K)y, -2=0 (3.58)

La representacion gréfica de la ecuacion 3.58 se presenta en la figura 3.15 y puede usarse para
obtener y, . a partir de un valor conocido de K. La sustitucion de los valores de y, . obtenidos
de la ecuacioén 3.58, en lugar de y, en la 3.57, establece una relaciéon matematica entre Q, .
y K, que se representa graficamente con la curva correspondiente mostrada en la figura 3.16.
Sin embargo, con esto no se logra todavia la solucion directa de E, o de b, , debido a que los
parametros Q, y K, las contienen y s6lo una de ellas se conoce.
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Para vencer esta dificultad es necesario definir un nuevo parametro combinando Q. y K, y
eliminando a b, 0 a E,. Cuando b, se conoce pero no E,, ésta Ultima se elimina y el parametro
resulta

k3/2
Qif - Q*c Kl3/2 . \/Q— b3? (359)
8
que permite el cilculo de Q.. a partir de los valores conocidos de Q, k y b.
Cuando E, se conoce pero no b, ésta se elimina y el pardmetro se convierte en
no Qn-c _ ‘2
O 4 \/E L (3.60)

con la cual se calcula Q7 a partir de los valores conocidos de Q, k y E..

Las relaciones Q’, con K,, y de Q7. con K, se obtienen de las ecuaciones 3.59 y 3.60 y la
relacion de @,  con K, de la curva mostrada en la figura 3.16. Conocidos Q..0 QY. el
parametro K, se determina de dicha figura. El pardmetro Q. permite obtener la energia
especifica minima E_ para el flujo en las condiciones iniciales dadas y con ello la solucion
cuando se desconocen y, y E, . El parametro Q7. permite determinar el ancho b, de plantilla
cuando se desconoce la dimension minima de la seccidn.

Las relaciones transformadas de la figura 3.16 también permiten la solucién del problema en que
se conocen las condiciones criticas E, y b., para deducir las condiciones subcriticas alteradas
aguas arriba o aguas abajo de una transicion a partir de la figura 3.14.

Circular. La expresion del area hidraulica para una seccién de didmetro D presentada en la tabla
1.2, se escribe también en la forma

N\

D?
A = - (0 - sen 8 cos 0) (3.61)

donde @ y cos § se obtienen de la misma tabla (ver recuadro para interpretar §). Ademas

———

2
] (3.62)

sen 6 = 2 DA
D D
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de modo que

2
A=D_ arccos[l—zy + 2 sz
4 D

Ol

D

2y _ 1] (3.63)

]

Por otra parte, de la ecuacién 3.50, Q/\/g\/f =y2 (1 - y/E) A, donde se sustituye la
ecuacién 3.63 y se obtiene

|

3]

Vg D* JE

D

211 -2 l arc cos 1_2y
E 4

_y—1]
D

Peroy/D = (E/D)(y/E) =K, y, ,donde K, = E/Dy y, =y/E. Por tanto, la ecuacion anterior
en términos adimensionales resulta

0.- -2 _
Ve D* JE

1
& V2 (1-y,) |:arc cos (1-2K,y,) +2 \/K2 y.-K3 yi (2K, y. - 1):| (3.64)

1}

La representacion grafica de la ecuacion 3.64 se muestra en la figura 3.17 para distintos valores
del parametro K, y se puede usar de manera directa para la solucion del problema en que se
conocen E y D y se buscan el o los tirantes alternos.

Como en el caso del canal trapecial, las condiciones criticas del flujo Q, .y y,. en el canal
circular dependen nuevamente de K,, pero no es posible establecer una relacion similar a la
ecuacion 3.58 entre y,_ y K, . Por tanto, los valores de y,_y Q, . para canales circulares se
leen directamente de la figura 3.16 para cada valor de K, . En la figura 3.15 también se incluye

la relacion entre y,  y K, para los mismos canales, que se puede usar para predecir el tirante
critico cuando se conocen la energia especifica minima o viceversa.
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La variacion de Q,, y K, para canales circulares se muestra en la figura 3.18. Por las razones
explicadas para el canal trapecial, el eje de Q,, en dicha figura también incluye dos parametros
que se pueden calcular de informacién conocida. En efecto, si D se conoce pero no E_, resulta

o .9
Q..=0,. \/Z__ = D (3.65)

y si E, se conoce, pero no D,

0l + 2.0

= = (3.66)
K g E”

Las relaciones graficas de Q.. con K, y de QY. con K, , mostradas en la figura 3.18, se
derivaron de las ecuaciones 3.65 y 3.66 y de la relacion de Q. con K, . Las primeras permiten
determinar E_. para el flujo en las condiciones iniciales dadas y con ello una solucion del

problema en que se conocen E y D, siendo D > D,; la tltima proporciona el didmetro minimo
D,y con éste la solucion del problema en que se conocen £,y Q. y se desea D, .

Ejemplo 3.9. Un canal trapecial excavado en tierra (n = 0.025, Manning) tiene un ancho de 5 m,
talud £ = 2, pendiente 0.00034 y conduce un gasto de 50 m*/s para a = 1. Calcular: a) el tirante
normal y la energia especifica con que opera; b) el tirante y pendiente criticos para n = 0.015
y energia especifica minima para el gasto que conduce; c¢) el tirante alterno que corresponde a
la energia especifica del inciso a); d) el ancho minimo de plantilla que requiere el canal para
operar con energia especifica minima igual a la que resulte en el inciso a; en su defecto, con la
que se obtenga al restar 1.0 m, lo que equivale a un desnivel de plantilla de igual magnitud.

Solucion a. El tirante normal es y, = 3.5091 m. En efecto:4 = [5 + 2 (3.5091)] 3.5091 =

=42.1731 m?, R, = 2.038 m; V = (2.038)** 1/0.00034 /0.025 = 1.1856 m/s; Q = 50 m*/s. Por
tanto

2
E = 35091 + (L1856 _ 3 5007 1

19.62

Solucion b. Se calcula el valor de Q% g = (50)2/9.81 = 254.842, el cual se satisface con y, = 1.7151 m.
En efecto: A, = 14.4586 m?; T, =11.8604 m; A:/TC = 254.849. Ademas, V. = 50/14.4586 =
= 3.4581 m/s y por tanto, E. = 1.7151 + 0.6095 = 2.3246 m. También, R,. = 1.1412 m, siendo
la pendiente critica
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S =

3.4581 (0.015)
(1.1412)*3

2
:I = 0.002256

Solucion c. Es necesario calcular el tirante en régimen supercritico cuando E;, = 3.5807 m. Para
ello se sigue el procedimiento presentado en la seccién 3.6.2, en el cual debe primero verificarse
que E > E_. El valor de E, se calculo en el inciso anterior y puede verse que dicha condicion

se cumple.

En la tabla 3.3 se presenta un resumen de los célculos con y, = 0.1 E; = 0.358 m como valor
inicial, y se obtuvo y = 1.0035 m como valor final.

Tabla. 3.3. Calculo del tirante alterno para E = 3.5807 m en el ejemplo 3.9¢

y A y 1% E J F? J! 7
en m en m’ en m en m/s en m 77
0.358 2.0463 0.3181 24.4345 30.7872 27.2065 | 169.996 - 168.996 -0.161
0.519 3.1337 0.4429 15.9555 13.4944 9.9137 58.5973 | - 57.597 -0.172
0.6911 4.4107 0.5681 11.3360 7.2408 3.6601 18.9543 - 17.9543 - 0.2039
0.8950 6.0771 0.7083 8.2277 4.3453 0.7646 9.7427 - 8.7427 - 0.0875
0.9825 6.8431 0.7663 7.3066 3.7035 0.1228 7.1017 - 6.1017 - 0.0201
1.0026 7.0234 0.7795 7.1190 3.5857 0.0050 6.6278 - 5.6278 - 0.0009
1.0035 7.0315 0.7801 7.1108 3.5807 0.0 6.6075 - 5.6075 0.0

Otro procedimiento es mediante los parametros descritos en la seccion 3.6.3:

de modo que se debe satisfacer la ecuacion 3.57 en la forma

Q,

K

1

i 50
/981 5 (3.5807)*
- 2 G280 (3'55807) - 1.4323

= 0.4712

04712 =(1+14323y,)y, V21 -y.)

cuya solucién es y, = 0.28025, es decir, y = 1.0035 m.

También, en la figura 3.14 se lee y, = y/E = (.28, practicamente el mismo calculado.
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Solucion d. La seccidn es trapecial y conviene verificar la energia especifica minima cuando
b = 0. De las ecuaciones 3.33b y 3.34 resulta

2 1/5
y. = | 200 | 56366 m
9.81 (2

E = % (2.6366) = 3.2958 m < 3.5807 m
por tanto, no hay solucién para E. = 3.5807 m, pero si para la que resulta al restar 1.00 m, y
su valor es E, = 2.5807 m. Esto equivaldria a utilizar un escaldén positivo de altura Az = 1.0 m.

Se sigue el procedimiento expuesto en la seccion 3.6.1 cuyo resumen se presenta en la tabla 3.4.
Las ecuaciones utilizadas en la primera etapa de iteracion son:

1 A
Gy =y + o 5 = 2.5807 (a)
3 A
G| = o k (b)
G
0 = 0 - [—7] ()
G|

y con x = b, para la segunda etapa (ecuaciones 3.14, 3.41 y 3.38):

A® _ (502 _ A4°

= — = = . d
G, = 4 - S0 - 2 25480 @)
2
G{=%[3y-%] @©
G
(b)hl = (b), - [—%] (t)
G|

Los resultados finales son b, = 3.389 m, y, = 1.9465 m.

216



Tabla 3.4. Calculo del ancho minimo del canal trapecial del ejemplo 3.9d, para E, = 2.5807 m,

Q0 =50 m’/s
b y Primera etapa Segunda etapa
en m en m A T G, G! G, G, X G,
2 —— —
ec. (f) | ec. (¢) en m en m ec. (a) ec. (b) Gl/ ec. (d) ec. (e) G
4.0 2.0 16.00 12.00 0.086 | 1.2778 0.0673
1.9327 | 15.2015 | 11.7308 | - 0.0001 | 1.2791 | - 0.0001
1.9328 | 15.2026 | 11.7312 0.00 0.00 44.6698 | 88.70° | 0.5036
3.4964 | 1.9328 | 14.2293 | 11.2276 | - 0.0142 | 1.2742 | - 0.0112
1.9440 | 14.3553 | 11.2724 0.00 0.00 7.5908 | 83.34 | 0.0911
3.4053 | 1.9440 | 14.1782 | 11.1813 | - 0.0027 | 1.2732 | - 0.0021
1.9461 | 14.2017 | 11.1897 0.00 0.0 1.1340 | 82.36 | 0.0138
3.3915 | 1.9461 | 14.1748 | 11.1759 | - 0.0004 | 1.2730 | - 0.0003
1.9464 | 14.1782 | 11.1771 0.00 0.00 0.1524 | 82.20 | 0.0019
3.3896 | 1.9464 | 14.1745 | 11.1752 | - 0.0001 | 1.2730 | - 0.0001
1.9465 | 14.1756 | 11.1756 0.00 0.00 0.0474 | 82.19 | 0.0006
3.3890 | 1.9465 | 14.1744 | 11.175 0.00 0.00 -0.0019 | 82.18 | 0.00

Para efectuar un calculo directo se utiliza la ecuacién 3.60

) 50
V/9.81 2 (2.5807)%2

Con este valor, en la figura 3.16 se lee: K, = 1.52, y de la definicién de K,

0", = 0.746

_ 2(2.5807)

=339 m
‘ 1.52

casi igual al obtenido por el método de iteraciones.

Ejemplo 3.10. Un tinel revestido de concreto (n = 0.015) de seccion portal (figura 3.19) tiene
S m de ancho y 2.50 m de altura en la zona rectangular y remata en una bdveda semicircular
de 5 m de diametro. Tiene una pendiente S = 0.001 y antecede al canal trapecial del ejemplo 3.9,
existiendo una transicién entre ambos de longirud L = 12 m que cambia gradualmente las dimen-
siones de la seccion y la elevacién de plantilla. En la transicion ocurre una pérdida que se obtiene
de la ecuaciéon h, = 0.3 (V7 - %4 )/2g, donde V; es la velocidad en el tunel y V.. en el canal.
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a) Determinar el intervalo del desnivel Az que puede haber entre la plantilla del tunel y la del
canal sin que haya cambio de régimen ni alteracion de las caracteristicas del flujo en el tinel
(excepto en un tramo al final de éste). b) Si se elige Az = - 0.50 m calcular el tirante que hay
a lo largo de la transicion considerando que el desnivel, el talud y la pérdida varian en forma
lineal en toda su longitud. ¢) Calcular el ancho minimo que debe tener el tinel si Az = - 1.0 m
y no se desea cambio de régimen en la transicion. d) Obtener el desnivel Az, si el tinel cambia
a seccion circular de 5 m de didmetro y hay régimen critico al terminar el tinel. e) Calcular el
didmetro minimo del tanel circular cuando Az = 0.30 m.

2.50 m \ /

—

Figura 3.19. Seccion del tinel en el ejemplo 3.10

Solucion a. El tirante normal en el tinel para la pendiente elegida es y, = 3.7329 m. En efecto,
el drea de la parte rectangular inferior es

A =525 =12.5m?

Para obtener el drea en la parte semicircular se supone que el tunel es circular (D = 5 m) y dicha
area se calcula con la tabla 2.8. La relacion de llenado vale y,/D = 3.7329/5 = 0.74658 y para
ésta: A, /D* = 0.6288, de manera que 4, = 15.7206 m*. El area hidraulica es finalmente

A=125+ [15.7206 s .’83 (5)2] = 18.4031 m?

Para el perimetro mojado se procede en la misma forma, siendo P,/D = 2.0865; P, = 10.4327 m,;
por tanto
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P=5+2(Q25)+ [10.4327 - % (5)} = 12.5787 m

, - 8481 463 m
12.5787

De la ecuacion de Manning

V= L (1.463)% (0.001)" = 2.7169 m/s
0.015

y resulta Q = 2.7169 (18.4031) = 50 m*/s, lo cual comprueba que y, = 3.7329 m. Con V?*/2g =
= 0.3762 m, la energia especifica en el tinel es

E,. =3.7329 + 0.3762 = 4.1091 m

y la del canal en flujo uniforme se calcul en la solucion del ejemplo 3.9a y resultd E~ = 3.5807 m,
para V. = 1.1856 m/s y V(Z/2g = 0.0716 m. La pérdida en la transicion es entonces

h, = 0.3 (0.3762 - 0.0716) = 0.0914 m
La ecuacion de energia aplicada entre las secciones inicial y final de la transicion resulta

4.1091 = Az + 3.5807 + 0.0914

es decir, Az = 0.437 m, lo que significa que el fondo del canal debe quedar por encima del
fondo del tinel (escalon positivo).

Para calcular el otro valor extremo de Az se debe presentar régimen critico en la seccion final
del tunel. Se supone que y, < 2.50 m, es decir, que dicho régimen ocurre en la zona rectangular
inferior. Siendo ¢ = 50/5 = 10 m?/s, el tirante critico vale

)7 13
y., = [(912)1] - 2.1683 m < 2.50 m

por consiguiente

2

0 v
V = =4612 m/s; — = 1.0841 m
¢ 2.1683 2¢g

E =2.1683 + 1.0841 = 3.2524 m
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La pérdida es
h, = 0.3 (1.0841 - 0.0716) = 0.3037 m

En la misma forma de antes, de la ecuacion de energia
3.2524 = Az,  + 3.5807 + 0.3037

Az, = - 0.6320 m

lo que significa que el fondo del canal debe quedar debajo del fondo del tinel (escalén negativo).
El flujo uniforme varia gradualmente en un tramo al final del tinel hasta el critico en la ultima
seccion.

El intervalo de valores de Az es de - 0.6320 a 0.437 m.

Solucion b. Si se elige Az = - 0.50 m, la energia especifica en la seccion final del tdnel resulta
de la ecuacion de energia entre las dos secciones extremas de la transicién, como sigue

VZ V2
Yr + =~ = - 0.50 +3.5807 + 0.3 | L - 0.0716
2g 2g

4 :
yr + 0.7 —— = 3.0592
28

Si se considera y; < 2.50 m (zona rectangular), la solucién de la ecuacién anterior es
Yr = 2.4783 m, siendo V; = 4.0355 m/s, V7ii2g = 0.8299 m y E; = 3.308 m. La pérdida en
la transicion es

h, = 0.3 (0.8299 - 0.0716) = 0.2275 m

El perfil de la linea de energia y de la superficie libre del agua en la transicién se determina
utilizando 5 tramos de 2.40 m de longitud, considerando que la pérdida total se distribuye
proporcionalmente en cada uno. Esta hipOtesis se justifica s6lo para evitar las iteraciones en
secciones intermedias, ya que debe calcularse con la misma ecuacién de h. entre secciones
consecutivas. El ancho de plantilla es constante (5 m) pero el talud varia linealmente a lo largo
de la transicién. La figura 3.20 muestra estas consideraciones.

De esta manera, la linea de energia desciende uniformemente una cantidad igual a
0.2275/5 = 0.0455 m y la tabla de la figura 3.20 muestra la altura H de la linea de energia,
medida desde el nivel de plantilla del canal.

Conocida la altura z del piso de la transicién en cada seccién (medida desde el nivel de plantilla
del canal), se calcula la energia especifica en dicha secciéon: E = H - z. Mediante un proceso
iterativo se determina el tirante en cada seccion que satisface a la energia especifica existente
en ella. Por ultimo, el ancho de la superficie libre en cada seccion se calculade 7 = b + 2 k y. Los
resultados se muestran en la tabla de la figura 3.20.

220



0.0716

1 0.2275

Perfil de la superfloie Linea de onorglc

S & - e — !
g T ] ==
W=h — — S N
@ ® l '3 '5
gl & —_ - —|  ——m— — —l o| @
1 e A | ol »
'-? ] | W ™
W B I | '\' ':.'x
Plantilla del tinel
: o
7777 7777 ITIP7TIIIIIT Y
555 M N
_— —'————— —— —— —_—— LT AT PITII
| a) Elevacidn |
Distancia 2.4 2.4 2.4 2.4 2.4
Talud © 3 e ~ © p
o < " o =
z o) (<] o o o =
Altura # 3 e N E § §
de lo I(nolag © ~ © | 0
de energia ; i ® " " "

- ~ ~ o ~
Energia & o ~ E © s
especificam™ ” < < n 8

" m 9 " L] Lid
) < ~ 0 -
@ N o ) ~ @
Y
Tirante : 4 g. g g 8
o o~ ) ) 0 "
Ancho ° N i ® 3
de la g; p— g{ g 8,
superficie ~ o o~ 0 ]
l T
| ~
| I
2
250 2 250
_Tdnel . ~mre— 2 Eje de la_transicidn "l canal
b) Planta

Nota: Acotaciones enm.

Figura 3.20. Transicién del ejemplo 3.10b

221



Solucion c. Si Az = - 1.0 m, la energia especifica minima en la seccién final del tinel es

V2 VZ
Vr + 2_’ - 3.5807 + 0.3 | = - 0.0716| - 1.00
g g

Por tanto, resulta

2

VTC 9
Y. + 0.7 — =2.5592
2g

donde 2.5592 m es menor que la energia especifica minima calculada en el inciso a, por tanto,
es necesario modificar las dimensiones del minel. En la ecuacion anterior se debe cumplir

1/3
2
[ ch]
8

S 1/3
[@] [1 . _(ﬁ] - 2.5592
g 2

| —

de modo que

cuya solucion es: g = 8.175 m%/s, por tanto y;, = 1.8957 m, V;, = 4.3124 m/s, Vil2g = 0.9478 m.
El ancho minimo del tinel debe ser

- 0 61162 m

b
e 8.175

Solucion d. Se calcula el tirante critico para una seccidn circular de 5 m de didmetro y el mismo
gasto, siguiendo cualquiera de los procedimientos mencionados en la seccién 3.5.3c. Con el
parametro

Q0 . 50 - 0.2856

Je D% \/9.81 (5)*°
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se interpola en la tabla 2.8 y resulta y. /D = 0.5405, es decir, y. = 2.7025 m; siendo
E_ /D = 0.7582, es decir, E, = 3.7889 m, Vf/2g = 1.0864 m, V. = 4.6169 m/s y la pérdida en
la transicion vale

h. = 0.3 (1.0864 - 0.0716) = 0.3044 m

De la ecuacion de energia

3.7889 = Az  + 3.5807 + 0.3044

Az, = - 0.0962 m

muy distinta de Az, = - 0.632 m obtenida para la seccién portal.

Solucion e. Se observa que Az, = 0.30 m es mayor que Az, = - 0.0962 m calculado en el inciso
anterior, y para que haya régimen critico con la energia especifica que resulte, el didmetro del
tinel debe ser menor de 5 m. La solucion se obtiene mediante un proceso de iteracion como el
propuesto en la seccion 3.6.1, aplicado como se muestra en la tabla 3.4. Otra alternativa consiste
en hacer tanteos y ajustar los errores mediante interpolaciones lineales en la tabla 2.8.

De manera similar al inciso ¢, se debe cumplir

Vv? v?
y + —- =3.5807 + 0.3 | = -0.0716| + 0.30
¢ 2g 2

2

14
y, + 0.7 _2é = 3.8592 (a)

Ademas Q /g = 254.842, por lo tanto se debe satisfacer que

3

A.
_° =254.842 (b)
T

c

Se supone D, = 3.947 m, y con el parametro

Q . 2l - 0.5158
Je D2 \/9.81 (3.947)*°
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en la tabla 2.8 se lee y./D = 0.7334, y, = 2.8947 m; también: A, = 9.6167 m?; T, = 3.4903 m;
AT .= 254.8, que satisface a la ecuacion (b). Se tiene entonces: V, = 50/9.6167 = 5.1993 m/s;
V?/2g = 1.3778 m, por tanto

2

Ve
y, + 0.7 i 2.8947 + 0.7 (1.3778) = 3.8592 m

y se satisface la ecuacidn (a); por tanto, la solucion final es D, = 3.947 m.

La solucién por el procedimiento de Vittal necesita de iteraciones ya que se incluye la pérdida,
y por eso no se utiliza.

Ejemplo 3.11. Transicién de un canal circular a un acueducto rectangular. Un conducto circular
de pendiente pequefia y de 2.80 m de didmetro conduce 5.66 m*/s (@ = 1), con una relacién de
llenado y/D = 0.8. Termina en un acueducto rectangular de 2 m de ancho, cuya plantilla queda
1.0 m por encima de la del canal circular a fin de permitir suficiente espacio para pasar el caudal
del drenaje inferior. Predecir las condiciones del flujo en el acueducto y determinar si el flujo
en el canal aguas arriba se altera por algiin efecto de la transicién, sin considerar pérdidas en ella.

Solucion. Se trata de una transicién combinada (horizontal-vertical) con cambio en la forma de
los canales. Primero es necesario estimar el desnivel critico entre plantillas con el ancho dado
del acueducto, para compararlo después con el propuesto.

Para y/D = 0.8, de la tabla 2.8: A/D* = 0.6736; es decir: y, = 2.24 m, 4, = 0.6736 (2.8)* =
=5.281 m% V, = 1.0718 m/s; V12/2g = 0.0585 m; por tanto, £, = 2.2985 m.

Se calcula E_ en la seccion 2 al igualar @,  (ecuacion 3.54) con 0.5443 para el canal
rectangular y despejar a E,

2/3
E - [ 700 ] - 1.402 m

0.5443 /9.81 2

que seria la energia especifica minima necesaria en el acueducto.

De ia ecuaciéon 3.8
Az, =2.2985 - 1.402 = 0.8965 m < 1.0 m

por tanto, Az > Az, y el flujo en el canal circular de aproximacidén queda afectado por las
condiciones aguas abajo, alterando sus caracteristicas.

224



El tirante critico en el acueducto es y,. = z (1.402) = 0.9347 m de manera que la energia
especifica antes de la transicion es 3

El =1.402 + 1.0 =2.402 m

que es la energia especifica alterada en el canal circular, de modo que, en la ecuacidn 3.64,
resulta

5.66

Q. =
v9.81 (2.8)? y2.402

= 0.1487

ademas

K, - _2'2_42_2 - 0.8578

y de la figura 3.17, el tirante en flujo subcritico es y, = 0.97 y siendo y, = yiIE{ , se
obtiene

y; = 0.97 (2.402) = 2.3296 m

La inclusion de la pérdida de energia alteraria mas el flujo aguas arriba.

Ejemplo 3.12. Se trata de la transicién de entrada de un canal trapecial de pendiente pequeiia al
conducto circular de una alcantarilla. El canal es de 1.50 m de ancho, taludes 1:1 y conduce un
caudal de 5.625 m*/s (& = 1), con un tirante de 1.50 m. El canal entra a un conducto circular
que funciona a superficie libre con el mismo nivel de plantilla en ambos. Para autolavar el
sedimento que se deposite es deseable que el flujo en el conducto sea el mas rapido posible, sin
afectar las condiciones hidréulicas en el canal de aproximacién. Determinar el tamafio necesario
del conducto considerando que la pérdida en la transicion sea cero.

Solucion. Se trata del problema de una transicion horizontal que cambia las dimensiones y forma
de la seccién trapecial a la circular y en la dltima se solicita el didmetro minimo. El 4rea
hidraulica, velocidad, carga de velocidad y energia especifica del flujo en el canal son

A, = [1.50 + 1 (1.50)] 1.5 = 4.50 m?
V2
v, = 2925 125 mss; 2L = 0.08 m
4.50 28
E =150 +0.08 = 1.58 m
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Siendo Az =0y E, = E, = E_, entonces
E =158 m

De la ecuacion 3.66

ol - 305 574

V/9.81 (1.58)%3

Con este valor, en la figura 3.18 se lee K, = 0.756 y siendo K, = E, /D
conducto resulta

el diametro del

Cc?

E
D =—c=198 _509m
K, 0.756

con el cual, de la ecuacion 3.64 se obtiene

5.625

Q, =
/981 (2.09)? /1.59

Siendo K, = 0.756, de la figura 3.17 y, = 0.73, y y. = 0.73 (1.58) = 1.153 m. Es decir,
y./D. = 0.55, para el cual A4, ID} =0.4426, de modo que A, = 1.9333 m?> < 4.50 m?,
V. =2.9095 m/sy V? /2g = 0.4314 m. Solo al llegar a este punto es posible valuar la pérdida
y repetir el proceso.

= 0.3261

3.7 PENDIENTE CRITICA

La definicion de régimen critico para un gasto dado impone las condiciones para que ocurra en
alguna seccion de un canal. Si la definicidn se hace extensiva a lo largo de uno prismatico,
equivale a que en éste se establezca flujo uniforme de tirante normal igual al critico. La
pendiente de plantilla S, necesaria para que ello ocurra recibe el nombre de critica, definicion
que coincide con la dada en la seccion 2.5.6 y en el ejemplo 3.9, inciso b.

Si el flujo uniforme ocurre en un canal de pendiente S, menor que la critica (S, < S.), el
régimen es subcritico y la pendiente se llama también subcritica o suave. Por el contrario, si el
flujo uniforme ocurre en un canal con pendiente mayor que la critica (S, > S.), el régimen es
supercritico y la pendiente se llama supercritica o pronunciada.

Un flujo uniforme con tirante normal cerca del critico es inestable, debido a que un cambio
menor en la energia especifica causa un cambio grande del tirante, como se observa en la figura
3.1. El cambio en la energia especifica puede deberse a cambios de rugosidad de una seccion
a otra, deposito de sedimentos o modificaciones locales de la geometria.
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Los conceptos de energia especifica y régimen critico juegan un papel muy importante en el flujo
a superficie libre. En particular, la relacién unica que existe entre velocidad y tirante para la
condicion critica es de gran utilidad en aplicaciones practicas, como la medicién del gasto \y el
establecimiento de secciones de control.

3.8 CELERIDAD DE UNA ONDA DE TRANSLACION Y VELOCIDAD CRITICA

Una onda formada en el seno de un fluido se define como una variacion temporal en la
velocidad, en la presion o en ambas, que se propaga en su interior. Puede considerarse que es
un fenémeno temporal producido por la intervencion de fuerzas externas y su velocidad de
propagacion se conoce como celeridad.

En el caso del agua a superficie libre se producen las llamadas ondas de gravedad o de
translacidn, que se caracterizan porque se reconoce a la de gravedad como la fuerza principal.
Existen dos tipos: las oscilatorias, que se forman en el mar a cierta distancia de la costa, de gran
longitud en comparacién con la profundidad en que se mueven, y las ondas de pequefia amplitud
o de choque, cuya formacién més sencilla fue presentada en el ejemplo 1.2. Las primeras se
propagan sin pérdida sustancial de energia, por el contrario, las segundas tienen frentes
turbulentos que rompen con pérdida importante de energia y son las que se generan més a
menudo en canales por la operacién de controles.

El procedimiento comun para el célculo de la celeridad de una onda solitaria de translacion (o
de choque) sobre el agua en reposo es como se muestra en el ejemplo 1.2: el estado de flujo no
permanente cambia a permanente con el punto de vista del observador. Lo correcto es aplicar
la ecuacion de la cantidad de movimiento debido a que se disipa energia en el frente de onda;

sin embargo, dado que la onda es de pequefia amplitud, la disipacion es pequefia y puede
también usarse la ecuacion de energia como se hizo en el ejemplo 1.2, obteniendo que la
celeridad es ¢ = yg A/T en ambos casos.

La misma onda se puede generar en un canal con agua en movimiento cuando se produce un
incremento brusco del caudal por la apertura también brusca de una compuerta, o bien por la
maniobra de rechazo de una turbina en su extremo final. El caso de apertura brusca de la
compuerta se muestra en la figura 3.21, donde se crea una onda negativa que avanza en
direccion contraria al flujo y una positiva que lo hace en la direccion del flujo, ambas con
velocidad de propagacidn o celeridad ¢ y altura del frente Ay. Dichas ondas imponen en cada
seccién las nuevas condiciones de velocidad V + AV y de gasto Q + AQ en la direccién de
avance de la onda positiva, o bien, V- AVy QO - AQ en el avance de la negativa.
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Se puede demostrar que la celeridad absoluta de propagacion se obtiene al superponer el
movimiento de la onda para el agua en reposo (ejemplo 1.2) con el existente en el canal, es
decir, la celeridad absoluta de la onda es

c=V+ JgAIT (3.67)

El signo positivo se utiliza cuando la direccién de ambos movimientos coinciden (como la onda
positiva de la figura 3.21a) y el negativo cuando difieren (como la onda negativa de la misma
figura).

El incremento de gasto AQ que impone la onda positiva cuando se dirige en la direccion del
flujo se calcula como ¢ T, Ay, de modo que la altura de la onda vale

Ay AQ (3.68)

WV B ATHT,

donde Tj es el ancho medio de la superficie libre, como se muestra en la figura 3.21b.

Cuando el régimen en el canal es subcritico, la velocidad del aguaes V < g AIT , (F<)
y la onda negativa de la figura 3.21a avanza en direccion contraria al flujo con celeridad absolu-
ta g A/T - Vy la positiva en la direccion del flujo con celeridad g A/T + V.

Cuando el flujo en el canal es en régimen critico, la velocidad del aguaes V, = g A /T, (F,=1)y
la celeridad de la onda negativa es ¢ = 0, es decir, el frente de onda pareceria estacionario a un
observador colocado sobre la orilla. La onda positiva avanza con celeridad ¢ = 2 V.. Por ello,
las ondas estacionarias son tipicas del flujo que pasa por el régimen critico o cerca de él, como
en un salto hidraulico.

Con régimen supercritico en el canal, la velocidad del aguaes V > g A/T (F > 1) lo que
elimina el avance del frente de onda negativa y ésta es arrastrada hacia aguas abajo sin propagar
su influencia en direccién contraria al flujo.

De acuerdo con estas consideraciones, las condiciones que se presentan aguas abajo de un flujo
a régimen subcritico propagan sus efectos hacia aguas arriba y controlan las condiciones totales
del flujo en el tramo que se estudia. Si el régimen es supercritico, las condiciones en que se
produce el flujo no pueden quedar influidas por ninguna alteracién de sus caracteristicas en el
lado aguas abajo, quedando controlado desde aguas arriba. Por estas razone$, entre los
ingenieros practicos se acostumbra decir que en régimen subcritico, el agua sabe lo que esta
ocurriendo en el lado aguas abajo; no asi en régimen supercritico.
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Lo anterior es muy importante para el andlisis de los perfiles de flujo variado y para elegir el
sentido en que debe efectuarse el célculo de ellos. Esto se expone en el capitulo 5.

Ejemplo 3.13. Un canal trapecial de 10 m de ancho y talud 1.5 (cos § = 1) conduce un caudal
Q =50 m*/s con tirante y = 3.10 m. Determinar la altura y celeridad de una onda generada por
un incremento brusco que duplica el caudal original.

Solucion. El area hidraulica, ancho de superficie libre y velocidad del flujo en las condiciones
originales son:

A =[10 + 1.5 (3.10)] 3.10 = 45.415 m?
T=10+2(1.5 (3.1) = 193 m
V = 50/45.415 = 1.101 m/s

De la ecuacion 3.67, la celeridad de la onda es

c=V+ g AIT =1.101 + /9.81 (45.415/19.3) = 5.9056 m/s

Se supone la altura Ay = 0.40 m del frente de onda, por tanto

T, =T +k Ay =193 + 1.5 (0.40) = 19.90 m

0

y de la ecuacioén 3.68, con AQ = 50 m’/s

Ay - ol - 0.425 m # 0.40 m

5.9056 (19.90)

Se supone ahora Ay = 0.425 m, por tanto
T, = 19.3 + 1.5 (0.425) = 19.9375 m

Ay = 20 - 0.425 m
5.9056 (19.9375)

igual al valor supuesto, por tanto la altura del frente de onda es Ay = 0.425 m.

230



3.9 TIRANTE CRITICO EN CANALES COMPUESTOS

3.9.1 Planteamiento del problema

Un canal compuesto consiste de un canal principal que conduce caudales pequefios en la parte
mas profunda de la seccion y de canales laterales mas elevados que se inundan al desbordarse
el primero, para conducir los caudales de avenidas en conjunto. La figura 3.22 muestra algunas
secciones compuestas, donde las subsecciones laterales suelen designarse como bermas, que
pueden ser simétricas o asimétricas.

El almacenaje proporcionado por los canales laterales disminuye el nivel del agua en el canal
compuesto, pero la interaccion entre los flujos en el canal principal y los laterales se complica
debido a la transferencia del momentum en las intercaras. Las investigaciones realizadas han
establecido que existe un gasto total menor para el mismo nivel del agua que el que se esperaria
si los gastos en cada subcanal se calcularan por separado y después se sumaran, como Si no
hubiera interaccidn. Varios intentos se han hecho para cuantificar la transferencia de momentum
antes mencionada usando conceptos de intercaras imaginarias canal principal - canales laterales
que se incluyen o se excluyen como perimetro mojado y que se definen en distintos sitios, con
o sin la consideracién de un esfuerzo tangencial aparente actuando sobre ellas. Sin embargo, no
hay duda que la distribucién del gasto entre los canales se debe predecir correctamente en
cualquier condicion de flujo (uniforme o variado), ya que se pueden inducir grandes errores en
el coeficiente o de correccion del flujo de energia cinética, el cual se incluye en la ecuacién de
energia cuando se aplica al flujo unidimensional.

Por otra parte, la variacion del coeficiente de Manning con el tirante complica aiin méas la
situacion, ya que el tirante puede variar de manera significativa con el gasto dentro de un perfil
de flujo variado.

El comportamiento del flujo uniforme en un canal compuesto ha sido presentado en el
subcapitulo 2.9, con énfasis en la importancia que tiene la no uniformidad de la velocidad media
en la seccion completa y en las distintas subsecciones. Las consecuencias resultantes de su
comportamiento tienen gran relevancia en el calculo de la energia especifica, .del tirante critico
de la seccién y de los perfiles de flujo variado a lo largo del canal.

El comportamiento de las curvas E-y y F-y (F nimero de Froude) en dicho canal debiera
examinarse con las ecuaciones 3.1 y 3.2, tomando en cuenta los distintos valores que adquiere
o en las subsecciones. Sin embargo, es necesario aclarar algunas incongruencias en los
resultados, que pueden dar lugar a errores y confusiones.

En la figura 3.23b se muestra la forma tipica de la curva E-y para el canal compuesto cuya
seccion se presenta en la figura 3.23a, calculada con la ecuacion 3.1 (cos § = 1) para
Q = 141.58 m?/s, aceptando la variacién que experimenta o con el tirante segir la ecuacion
2.73, y valores de «; = 1 en cada subseccién. La curva muestra que en el punto C; ocurre la
energia especifica minima del flujo en el canal principal, y en el C, la minima en toda la seccion
compuesta. El nimero de Froude en ambos puntos debiera ser uno.
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La curva 1 de la figura 3.23c ha sido elaborada para el mismo gasto Q = 141.58 m*/s y la
misma definiciéon del nimero de Froude dada por la ecuacion 3.2 (cos § = 1), pero haciendo ¢; = 1
en las subsecciones y por tanto @ # 1 en la seccién compuesta (segin la ecuacion 2.73), es
decir

Vv

Vg Ala T

calculado con base en A, Ty V de toda la seccion, y funcion de y. La curva muestra un valor
de F distinto de uno para el punto C, de energia especifica minima, lo que va en contra de lo
hasta ahora concluido; inclusive parece mostrar la existencia de un tercer tirante critico
intermedio para el que F = 1.

F:

La posibilidad de tirantes criticos multiples es muy importante, ya que afecta el calculo de los
perfiles de flujo variado en canales compuestos, y obliga a buscar procedimientos mas seguros
en la obtencidn del nimero y magnitud de los tirantes criticos que pueden ocurrir, y asi subsanar
las deficiencias de los métodos convencionales. Dichos procedimientos deben permitir una mejor
representacion de la manera en que varia el numero de Froude con el tirante, y ubicar con
precision el o los puntos en que vale uno y se produce la energia especifica minima.

3.9.2 Mérodo de Blalock y Sturm
Ecuaciones basicas

Blalock y Sturm (referencia 2), en 1981, establecieron con claridad las dificultades asociadas a
varios métodos disponibles para el calculo del tirante critico, y definieron un nimero de Froude
para la seccién compuesta del canal, que corrige localmente los puntos de energia especifica
minima cuando F = 1 e identifica los tirantes, también llamados criticos, para los que esto
ocurre. Para ello, al obtener dE/dy, es necesario considerar que a en toda la seccion también
es funcion del tirante aunque « en cada subseccion sea constante, lo que indica un camino
diferente al desarrollo de la ecuacién 3.3, como sigue

dE _ 1_[aQ2T_ 0 da

vl — cos 0 (3.69)
dy g/A3 Zg/AZ dy

dondeg’ = g cos 6.Esta ecuacion, comparada con la 3.3, conduce a que

2 2 12
F,- (22T 2 d (3.70)
g'A? 2¢'A* dy

sea el namero de Froude de la seccién compuesta, el cual debe tener el valor de uno para el
tirante critico con el que ocurre la energia especifica minima.
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Considerando que « se expresa por la ecuacion 2.73, en términos de las variables de cada
subseccién i en que se subdivide el canal, en la forma

o, K
2
A4

o, K
A .2

A2 A2
2 )

a = =
T K)’

donde el simbolo E es para el total de subsecciones del canal y K = E K. . El término da/dy
de la ecuacion 3.70, considerando ¢; constante, resulta

de A? d o, K 5 oK' | 4 4>
—_— = + — e ———
dy K3 dy A’ Al dy (LK)
Esto es
P 4K k|
2 . ) .

B SR P il P EO
dy K?* A, dy A,

o K’ ' 2 dK.

F Y| 2"”-&_32_' 3.71)
Al K’ K* dy

Pero de la ecuacion 2.47,K; = (4, R,,z,»B/n,.), donde n; también varia con y por lo que

dK, 4 | A4 Ry 2 A, dR, RI’T, AR dn
—_— T = __ + = R
dy dy n, 3 n R, @y n, n} Ay
donde
dR, 4 |A| P T -A @Pldy) T, R, dP,
dy dy |P| P’ P, P dy
Por tanto, se tiene
dK, 2 A T, R, dP, R>T, A R;® dn
dy 3 nrp (P P @ n, i Ay




o bien, con R,; = A, /P, , resulta

dK. 5 R’ T

T . 2 Ry’ dP, A R} dn,
& 3 TH 3Th @ Y
g _s &L 2 KR, 4B K dn,
dy 3 A4 3 A dy n. dy
dkK, 1 | K dP. A dn,
= | 25T, -2R, — -2 1 (3.72)
dy 3 |4 dy n, dy

donde dn; /dy = 0 cuando n; se considera constante.

La sustitucion de la ecuacién 3.72 en la 3.71 conduce a

3
: K, P, 4, dn,
e Ay o [ 3T -2R, Sf -2 SN
dy K A, dy n dy

K} 2 K dP, A dn
3] | AL op oY Sl L RN 3 B W (3.73)
Al K3 K* A dy n, dy
Designando a
k|’ dP, A d
. ; . n.
- = (3T -2R, £ -2 3.74
g, Z Q, [ ,’} i hi dy n, dy] ( )
'ai K}
0, =Y " (3.75)
vy | K s oog, 2B A I (3.76)
0= a i Wy n dy :
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la ecuacién 3.73 se puede escribir de manera mas sencilla como sigue

da _A'0 |24T A0,

rra e y e 5 3.77)

Considerando que & = 4% 0,/ K>, por la sustitucion de la ecuacién 3.77 en la 3.70 se obtiene
finalmente
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2 g, O
F, - 251{3 ey (3.78)

En las ecuaciones 3.74 y 3.76, los términos dP,/dy y dn;/dy representan la magnitud del cambio
del perimetro mojado y de n en la subseccién i respecto del tirante, siendo g’= g, cuando 4 es
pequeno.

La ecuacion 3.78 representa una nueva definiciéon del nimero de Froude, que para Fp = 1
satisface la condicion de energia especifica minima en un canal compuesto. Las ecuaciones 3.74
a 3.76 admiten valores de ¢; distintos de uno en cada subseccion y que el coeficiente de Manning
en ellas varie con el tirante. Se recomienda que las intercaras entre las subsecciones sean
verticales por sencillez en los calculos, pero pueden emplearse otros criterios.

Blalock y Sturm (referencia 3) en 1983 argumentaron que debido a que la condicién de
momentum minimo también conduce al tirante critico (seccién 4.2), éste debiera ser el mismo
con ambas formulaciones, lo cual confirmaron experimentalmente.

Variacién de n con el tirante

La influencia que tiene la variacién del coeficiente de Manning con el tirante es la dnica
considerada en el método de Blalock y Sturm y es mas importante en las subsecciones laterales
con flujo de poca profundidad en ellas. Cuando la pared se comporta como hidraulicamente
rugosa, la variacién de n se puede incluir con la ecuacién 2.10 de Nikuradse para el factor de
friccién de Darcy-Weisbach en cada subseccion.

— =« log

donde R,; es el radio hidraulico de la subseccion i, k; la rugosidad equivalente de su pared y ¢
un coeficiente que depende de la geometria de la subseccion (tabla 2.1). Mediante la ecuacion
2.14b, la anterior se convierte para obtener n; en la forma
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R 1/6
n = " (3.79)

R,
v 8¢ o log ck "

si

donde n; aumenta al disminuir la profundidad del fondo (y con ella R,).

La derivada resulta

dn, 1 dR,, /dy R," (log e)(dR,,/dy)
dy R 2
b VBg ay |6 Ri 10 Lo R,
k. R, |log
O bien
dn, 1 R, 1 0.434294 «, dR,,
dy R, CR,|6 dy
d Clle
V8 g «, log K o, log . hi
Con R, = A;/P,, su derivada es
dRhi . Tx Ai dPl
& P, P dy

Por tanto, sustituyendo también la ecuacion 3.79 en la anterior se obtiene finalmente

A, dn, 1 n dP.
—_— == -0434294 o, y/ 8g — | |T. - R, 3.80
nd s et R,:,.'ﬁl [ ’ dy} o

expresion que se usa en el calculo de g, y 0; con las ecuaciones 3.74 y 3.76.

Experimentos de Sturm y Sadiq
Sturm y Sadiq (referencia 4) en 1996 usaron los coeficientes de Keulegan de la tabla 2.1 (o = 2,

¢ = 12.64) en la ecuacion 3.79, para aplicarla al canal compuesto que utilizaron en sus
experimentos, el cual tenia una subseccion central y dos laterales simétricas de ampliacion, como
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en la figura 3.22b. Los autores obtuvieron las rugosidades absolutas mediante pruebas de
calibracion, una para el canal principal y otra comiin para las dos laterales. Los resultados mas
importantes de resistencia al flujo se abrevian a continuacion.

a) El valor de n para el canal central se predice muy bien con la ecuacién 3.79, mientras el
tirante del flujo sea menor que el nivel de desbordamiento hacia los laterales. Una vez
rebasado dicho nivel, el valor de n en dicho canal result6 1.19 veces el que se predice con
la ecuacién mencionada para cualquier valor del tirante.

b) El valor de n para los canales laterales se ajust también al obtenido con la ecuacién 3.79

para la profundidad existente en ellos una vez que el flujo rebasa el nivel de desbordamiento
lateral.

El factor 1.19 observado en la prediccion de n en el canal principal se atribuye a la interaccion
del flujo en las intercaras existentes con las de los laterales. Sturm y Sadiq consideran que con
dicho factor es factible predecir la distribucidn real del gasto entre los canales que constituyen
al compuesto, sin modificar el criterio de perimetro mojado cero en las intercaras verticales del
flujo. Esto contribuye a refinar el procedimiento de célculo del tirante normal presentado £n el
subcapitulo 2.9 con un criterio mas sencillo que los formulados por otros autores, quienes usan
conceptos de intercaras imaginarias, que se incluyen o se excluyen como perimetro mojado y
se definen en varios sitios, con o sin la consideracién de un esfuerzo tangencial aparente
actuando en la intercara. A esto se agrega la importancia que tiene la distribucion correcta del
gasto en los subcanales para el calculo de los perfiles del flujo gradualmente variado en el canal
compuesto.

Aunque Sturm y Sadiq recomiendan el factor 1.19 para otros canales simétricos en sustitucion
de procedimientos mas complicados, seria conveniente esperar otros resultados antes de
considerarlo como un procedimiento general de calculo.

Tirantes criticos multiples

Con objeto de comparar los resultados con otros métodos, el analisis del canal mostrado en la
figura 3.23a se realiza considerando que ¢; = 1 y que n, es constante (dn;/dy) = 0. Asi, la curva
2 de la figura 3.23c muestra la variacion que experimenta F (para Q = 141.58 m’/s), al quedar
definido por la ecuacidn 3.78. En ella se observa que los tirantes criticos de los puntos C, y C,
obtenidos para F = 1 coinciden con los de energia especifica minima en la figura 3.23b. Los dos
valores del tirante critico resultan y, = 1.5792 my y, = 2.0574 m. Segun Blalock y Sturm, el
valor y = 1.853 m no debe considerarse critico a pesar de que F = 1 ya que mas bien
corresponde a un méaximo de la energia especifica.

En el canal compuesto analizado hay entonces dos tirantes criticos para el gasto considerado: el
primero dentro de la subseccion central y el segundo dentro de la subseccién inmediata superior.
Sin embargo, no siempre existe mas de un tirante critico en un mismo canal para cualquier
gasto; puede haber uno solo dentro de la subseccién central para un gasto pequeno o uno solo
por encima de dicha subseccion para un gasto grande, asi como tirantes criticos multiples para
gastos intermedios o cuando existen varias subsecciones con distintos niveles de desbordamiento
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lateral. Esto significa que antes de calcular el o los tirantes criticos que pueden ocurrir para un
determinado gasto Q, conviene detectar el nimero de tirantes criticos que dicho gasto puede
producir en el canal compuesto que se analiza, lo cual es sencillo de efectuar si se elimina la
influencia de Q en la definicion del nimero de Froude segin la ecuacion 3.78. Esto se puede
lograr, como lo propusieron Sturm y Sadiq (referencia 4) en 1996, dividiendo dicha ecuacién
entre el nimero de Froude F,, del flujo, cuando ocurre sélo en la subseccion mas profunda,
calculado en la forma convencional con el tirante y = y,,, que corresponde al nivel maximo del
agua en dicha subseccion antes de desbordarse, es decir

1/2

a, Q° T,
g'A,

donde T, y 4, son el ancho de la superficie libre y el 4area hidraulica, respectivamente, de la
subseccion central cuando y = y,,, y «,, es el coeficiente de correccién del flujo de energia
cinética en dicha subseccion.

El nimero de Froude para el mismo gasto pero tirantes superiores a y,,, se define con la
ecuacién 3.78, |que al dividirla entre la anterior resulta

- 172
A,f,’z g, 0
L - E13 22 (3.81)
" 2a,T,

donde no aparece el gasto. La funcion F,/F,, en el canal compuesto depende tnicamente de la
geometria de su seccion, de la distribucidn de rugosidades y coeficientes «; en las subsecciones,
y del tirante y. La curva resultante Fy/F,, - y pasa por el punto (Fy/F, = 1, y = y,,), donde se
produce un quiebre brusco y después llega a otro punto donde la funcion alcanza el maximo

(Fy/F,) s

Al establecer que el tirante critico ocurre cuando Fy = 1, existe un intervalo de valores de 1/F,,
y por tanto un intervalo de gastos, dentro del cual hay dos tirantes criticos, uno inferior en la
subseccién méas profunda (y, < y,,) Yy uno superior (y, > Y,,) mayor que €l valor de y con el
que se alcanza el maximo en la curva. El gasto limite superior Q, del intervalo es el maximo
para el cual ocurre el critico y., = y,,, es decir, F,, = F; = 1y Fy/F, = 1 para Q = Q,, lo que
corresponde al punto de quiebre en la curva. Por tanto, de la definicion F,, = 1, se tiene

g/ A3 1/2
a T

m m

Q, =
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El gasto limite inferior Q, del intervalo es el ultimo para el cual ocurre el critico y,, = y,,, es
decir F,, < 1, F; = 1y (F3/F,),.4 para Q = Q,, de modo que

0,

Q = F,/F)

Para una mayor|claridad, se aplica la ecuacion 3.81 al canal de la figura 3.23a sin considerar
la variacién de n con y (dn;/dy = 0) en el célculo de 0, y g;, y con «,, = 1. Se obtiene asi la
curva 3 de la figura 3.23c que tiene las mismas tendencias de la curva 2, donde los tirantes
criticos corresponden a los puntos C,; y C, en ambas curvas. Paray =y, = 1.83 m (0 F,/F, = 1 en
la curva 3), se produce el mismo quiebre brusco en las dos curvas; para 'y = 1.923 m, F, =
1.1538 en la curva 2, o F;/F,, = 1.4479 en la curva 3 se produce un maximo en las dos curvas.
Por tanto, con 4,, = (21.95 + 1.83) =43.5174 y T,, = 21.95 + 2 (1.83) = 25.61 m, resulta

3 12

g Ay
T

m

Q, = = 177.6741 m?¥s

Debido a que Q es proporcional a F/F,, y esta funcién varia de 1 al valor maximo, se tendra
que

Q, = 177.6741/1.4479 = 122.7109 m’/s

De este modo, para que exista mas de un tirante critico en el canal, el gasto debe quedar dentro
del intervalo Q; a Q,, es decir, O, < Q < Q,. En efecto, Q = 141.58 m*/s es mayor de
122.7109 m*/s y menor de 177.6741 m’/s, y existen las dos tirantes criticos ya mencionados,
coincidentes con| las abscisas de los puntos de interseccién de una misma vertical con la curva
F,/F, (puntos C, y C, en la curva 3).

Cuando Q = Q, existen los tirantes criticos y;, < ¥,1 Y Yo = Ym Y cuando Q = Q, existen
Yo =Ym Y Ye > Ymi- Esto puede constatarse mediante las curvas E - y que se muestran en la
figura 3.23b, obtenidas para los gastos limite Q, y O, antes calculados, donde existen los tirantes
criticos: y,, = 1.439m, y, = 1.923 m, para Q = 122.7109 m’/s; y,, = 1.83 m, y,, = 2.18 m para
Q = 177.6741 m’/s, cada uno para los minimos de energia especifica correspondientes. Si
Q <(Q, existe Unicamente y, < y,, y si Q > Q, existe Gnicamente y, > Y.

El procedimiento vale para cualquier canal compuesto, donde se conozca la geometria y
distribucion de la rugosidad en la seccion, el gasto Q que conduce y que en el célculo de F se
incluya también la variacién del coeficiente de Manning con el tirante. Algunas conclusiones
importantes se exponen a continuacion.

1) La curva F,/F,, contra y depende inicamente de la geometria de la seccion, de la distribucién
de rugosidades equivalentes en la pared y por supuesto del tirante.
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2) La curva tiene un primer punto de quiebre brusco al nivel en que se amplia la subseccion mas
profunda y un maximo un poco arriba de dicho nivel. Ambos puntos acotan el intervalo de
gastos: Q, (limite inferior) a Q, (limite superior), para el que puede haber mas de un tirante
critico.

3) De acuerdo (con el valor Q del gasto y la posicion de los puntos de quiebre y de maximo en
la curva F/F, contra y, hay tres posibilidades de que existan uno o dos tirantes criticos, de
acuerdo. con los valores limite Q; y Q, del gasto, como se expone a continuacion.

a) SiQ < @,, existe unicamente el tirante critico y., < y,, dentro de la subseccién de mayor
profundidad y su magnitud coincide con la abscisa del punto de intersecciéon de una
vertical a la derecha del méaximo de la curva y su rama inferior. El tirante y, no existe,
porque no hay solucién de la ecuacién 3.78 para un valor de y, = y,,.

b) Si O, < Q < Q,, existen dos tirantes criticos. Uno dentro de la subsecciéon de mayor
profundidad (v, < y,,), que coincide con la abscisa del punto C, en la figura 3.22c sobre
la rama inferior de la curva F; /F,,. El otro (y, > y,,) es de magnitud igual a la abscisa
del punto C, de interseccion de la vertical que pasa por C, y la rama de la curva por
encima del méaximo. El punto de interseccion intermedio no se detecta en la solucidn de
la ecuacién 3.78 (F, = 1) y no representa un tirante critico, ya que mas bien corresponde
a un maximo en la curva de energia especifica. El flujo en estas condiciones pasa
rapidamente de un régimen subcritico para y = y,,, a uno supercritico para y un poco
mayor que y,, en condiciones muy inestables.

c¢) Si Q > Q,, existe un solo tirante critico y, > y,,, igual a la abscisa del punto de
interseccidn de una vertical que pasa a la izquierda del punto de quiebre y la rama superior
de la curva. El critico y,, no existe, porque el valor que se obtiene al resolver la ecuacion
3.2 en la subseccion més profunda para el gasto O, es mayor que y,,,.

4) Cuando hay una segunda o mas ampliaciones de la seccion a niveles superiores a la primera,
se producen nuevos quiebres y maximos de la curva F,/F,,, que acotan nuevos intervalos del
gasto, mas cortos o mas amplios que el primero, y la posibilidad de mas tirantes criticos. En
este caso el procedimiento se reitera en el entendido de que los tirantes criticos posibles
siempre se alojan sobre la misma vertical de los dos primeros y en las intersecciones de dicha
vertical con las ramas extendidas de la curva. El nimero de puntos de interseccion que
ocurran es igual al de tirantes criticos que existen y la abscisa de dichos puntos es el valor
que cada ung adquiere. Los tirantes criticos en cada subseccién quedan eliminados si su
magnitud es mayor que el nivel de la ampliacién superior inmediata siguiente, pero subsisten
los restantes.

Algoritmo
El tirante critico y., < y,,, se determina con el procedimiento convencional tratando el canal mas

profundo como un canal sencillo mediante la ecuacién 3.2, como en el caso de y., = 1.5792 m, para
Q = 141.58 m%/s, en el canal analizado.
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Para determinar cualquier otro tirante critico (y, > y,,) es necesario un procedimiento de
1teraciones como el propuesto por G. Sotelo y que se presenta a continuacion.

De la ecuacion 3.78 se debe cumplir que

2
e L
2¢" K

Al multiplicar por « K */A?, resulta

o Q?
2g’ A?

de manera que el tirante en la iteracion i + | resulta

S (3.82)

(y)f¢l= Ei -
a

donde E, = y, + o, Q*/(2g A}).

Por ejemplo, si se desea calcular el tirante critico y., = 2.0574 m, en el canal de la figura 3.23a
para Q = 141.58 m%/s, los valores para y;, = 2 m son: E; = 2.33303 m; 0,, = 5 525 352.7 y
[(02 0,/K) - 0‘1]i= 19 676 782.3.

Por tanto, el tirante en la siguiente iteracion resulta

5 525 352.7
19 676 782.3

= 2.0522 m

()., = 2.33303 -

valor mas cercano al real, y, = 2.0574 m, el cual se obtendria con una o dos iteraciones
adicionales.
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Sea un canal compuesto de cualquier geometria y distribucién de rugosidades en las subseccio-
nes, donde los niveles de ampliacion lateral de la seccion se localizan a las alturas y,,;, y,;, ..,
Ynj» medidas desde el fondo de la subseccion més profunda, y donde fluye un gasto Q conocido.
Se desea determinar el nimero y magnitud de los tirantes criticos posibles Y., Y,---, Y + 1);
el primero en la subseccién mas profunda, el segundo en la subseccion superior inmediata
siguiente, etc.

El algoritmo consiste de los siguientes pasos.

1) Se determina un valor y, del tirante critico con las dimensiones de la subseccién mas
profunda, utilizando el método convencional de solucién presentado en la seccién 3.5.1.

2) Se hace la comparacion:
a) Siy, <y, €l tirante critico y,, existe y queda con el valor calculado.
b) Siy, >y, €l tirante critico y, no existe y queda cancelado.

3) Se elige un valor inicial del tirante y,. El primer valor debe ser mayor pero cercano a y,,.

4) Se calculan los valores de X, «, E, g, 0, y 0; para el tirante elegido en el paso 3 y con ellos
se determina un nuevo valor

(y),w] - E h :

5) Se establece la comparacion:
a) Si (y);4; 2 Y, S€ sigue con el paso 6.
b) Si (y)iz1 < Yy, €l tirante critico y, no existe y queda cancelado. Se sigue con el paso 7.

6) Se establece la comparacidn:
Si(y);+1 = Yo dentro de la tolerancia deseada, el tirante critico y, existe con el valor calculado
y se sigue con el paso 7. En caso contrario, se repite el proceso desde el paso 3.

7) El proceso concluye si no existen mas ampliaciones de la seccion, o sea mas valores de y,,;,
y los valores de y,. que existen son los que se hayan detectado en los pasos anteriores. En caso
contrario, se sigue con el paso 8.

8) Se repite el proceso desde el paso 2, pero ahora con el tirante y,, en lugar de y,, y y,, €n
lugar de y,,,.

El algoritmo es de gran utilidad cuando se desea obtener el o los tirantes criticos para un valor
del caudal y siempre conduce a una solucién rapida cuando se procede con un calculo manual
o con computadora. El conocimiento del intervalo del gasto en que ocurren dos tirantes criticos,
con el criterio propuesto por Sturm y Sadiq, es ttil cuando dichos tirantes se desean para varios
valores del gasto. Sin embargo, el calculo del tirante critico en la subseccién més profunda con
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el procedimiento convencional de seccion sencilla y el célculo de los otros tirantes criticos en
el resto de la seccion usando el algoritmo, eliminan tener que conocer dicho intervalo, ya que
pueden compararse con los valores de y,, en donde ocurren las ampliaciones, desechando
aquellos tirantes criticos que los rebasen.

El ejemplo que se resuelve a continuacion aclara la aplicacién del procedimiento.

Ejemplo 3.14. Un canal compuesto tiene la geometria y caracteristicas hidraulicas que muestra
la figura 3.24a. La subseccion central tiene una rugosidad equivalente k= 0.0015 m y
a, = 1.1, mientras que en las laterales, k, = 0.03 m y o, = 1.05. Se desea determinar la
variacion de n con el tirante utilizando los coeficientes de Keulegan: oy = 2; ¢ = 12.64 (tabla
2.1) en las ecuaciones 3.79 y 3.80, asi como el factor 1.19 de Sturm y Sadiq como incremento
en el coeficiente de Manning obtenido para el canal central. El canal conduce un gasto de
24.5 m*/s y su pendiente es pequeiia (g’ = g).

a) Determinar nimero y magnitud de los tirantes criticos que pueden ocurrir para el gasto dado
y los valores de la energia especifica minima correspondientes.

b) Calcular el intervalo del gasto en que ocurren dos tirantes criticos.

c¢) Obtener los valores del gasto para los que se presentan los tirantes criticos y,, = 1.45 m y
Yo = 2.0 m.

Solucion a. El tirante critico en la subseccion central se calcula en la forma convencional con
la ecuacién 3.5b: Q%(gla,) = AJIT., donde

2 2
Q" _ (457 | ¢730632
gla 98111

valor que se satisface con y,, = 1.62081 m. En efecto, A, = (3 + 1.62081)1.62081 = 7.48946 m?,
T,=3 +2(1.62081) = 6.24162 m y Aflchl= 67.30593 = 67.30632.

Puesto que y,, <'y, = 1.7 m, el tirante critico existe y la energia especifica minima resulta

1.1 (24.5)?

E,= 1.62081 +
2 (9.81) (7.48946)?

= 2.2207 m

Para que exista el tirante critico superior y,, > y,,, debe haber solucion de la ecuacion 3.82 con
el algoritmo propuesto, para ello se elige el valor inicial y = 2.0 m y se calculan todas las
variables que intervienen como se resume en el primer renglon de la tabla 3.5, donde los valores
mas importantes son:

%% _ g, = 12 247 557.24.
K

E =2.19292 m; 0, = 3 422 334.477,
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Cabe aclarar que las dos subsecciones laterales se integraron en una sola que se designo con el
nimero 2. Con estos valores, el tirante en la siguiente iteracién de la ecuacién 3.82 resulta

y = 219292 - 3422334477 ) 9135

12 247 557.24

g, 0

3 —
e 0,], como se ve en el segundo

Con este tirante se obtienen nuevos valores de E, 0, y (
renglon de la tabla, y un nuevo valor y = 1.9067 m. Como resultado de la siguiente iteracion

se obtiene finalmente el valor del segundo tirante critico, y, = 1.9065 m, para el cual
E, =2.17926 m.

Solucion b. Es necesario obtener el valor de (Fg/F,),.. Para ello, se calcula Fg/F, con la
ecuacion 3.81 para distintos valores de y > 1.7 m, como se presenta en la segunda parte de la
tabla 3.5, hasta encontrar el méaximo, que resulta (Fy/F,),., = 1.26089 para y = 1.78 m, como
se muestra con la curva de la figura 3.24c.

Cond,=3+171.7=79myT,=3+2(.7) =6.4m, el gasto que corresponde al punto
de quiebre de la curva F,/F,, es

172

g4 |l U [9.81 (7.99)°

a, T,

m

Q, =

1.1 (6.4)

12
:l = 26.6605 m°/s

y el que corresponde al punto donde F,/F,, es maxima vale

O . 266605 _ 3 1443 ms

O = ®F . T 126089

Es decir, cuando 21.1442 m%/s < Q < 26.6605 m*/s existen dos tirantes criticos, que es el caso
de Q = 24.5 m%/s resuelto en el inciso anterior. Cuando Q < 21.1442 m*/s sdlo existe el tirante
critico y,, en la subseccién mas profunda; cuando Q > 26.6605 m’/s sélo existe y, > y, enla
seccién compuesta, siempre que no haya una nueva ampliacion de la seccion a la altura
Yz > Ymi» €N CUYO CasO S€ Trestringe a que y, < Y.

En la tabla 3.6 se complementan los valores de F, y F, /F,, para la subseccion central y las
curvas de las figuras 3.24b y c los representan graficamente.
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Tabla 3.5.  Soluci6n numeérica del canal compuesto en el ejemplo 3.14, donde E y F, se calcularon para Q = 24.5 m%/s
y A, R, n, K, A, R,, n, K, K 0, a E
en m en m? en m 1.19 en m’/s en m? en m en m’/s en m
2.00 (9091 1.269158 | 0.017353 | 669.4551 | 7.29 0.293378 | 0.02201 | 146.238 | 815.6931 | 3422334 {1.86551612.192919
1.9135 | 9.3564 1.198259 1 0.017294 | 610.3426 | 5.169582 | 0.210113 | 0.022370 | 81.6741 | 692.0167 | 2878313 | 1.832649 | 2.179218
1.9067 |9.31288 [ 1.192686 | 0.01729 | 605.7826 | 5.003525 | 0.203522 | 0.022411 | 77.2475 | 683.0301 | 2838851 | 1.82596 | 2.179256
1.9065 |9.3116 1.192522 |1 0.017289 | 605.6486 | 4.998642 | 0.203329 | 0.022413 | 77.1188 | 682.7674 | 2837698 | 1.825752 | 2.179260
1.74 8.246 1.056052 |1 0.017169 | 498.0593 | 0.9616 0.039879 | 0.026961 | 4.16314 | 502.2224 | 1998789 | 1.337739 | 2.222738
1.75 8.31 1.064249 | 0.017177 | 504.2975 | 1.2025 0.049811 | 0.025932 | 6.27763 | 510.5751 | 2043099 | 1.388992 | 2.219617
1.76 8.374 1.0724451 0.017184 | 510.5647 | 1.4436 0.059728 | 0.025222 | 8.74538 | 519.3101 | 2088091 | 1.437076 | 2.216144
1.77 8.438 1.080641 | 0.017192 | 516.8609 | 1.6849 0.06963 [ 0.024699 | 11.54565 | 528.4065 | 2133784 | 1.482026 | 2.212465
1.78 8.502 1.088838 | 0.017199 | 523.1859 | 1.9264 0.079517 | 0.024296 | 14.66163 | 537.8475 | 2180199 | 1.523892 | 2.208698
1.79 8.566 1.097034 | 0.017207 | 529.5396 | 2.1681 0.089389 | 0.023975 | 18.07931 | 547.6189 | 2227354 | 1.562735 | 2.204942
1.85 8.95 1.146212 | 0.01725 | 568.2604 | 3.6225 0.148316 | 0.022888 | 44.34551 | 612.6059 | 2526909 | 1.737359 | 2.186263
A dn A, dn g, o Fy
y T, I 3 0, 0, 12 -0 F, b
en m en m m dy n, dy v |
2.00 24.6 0.245402 | -0.976934 | 7047364 | 4598.8298 | 12247557 0.830905 | 0.904177
1.9135 [ 24.427 | 0.240279 | -1.348521 | 6093309 | 4003.9052 | 10560181 0.987364 | 1.074434
1.9067 | 24.4134 | 0.239861 | -1.386938 | 6024168 | 3954.1113 | 10410151 0.999736 | 1.087897
1.9065 |24.4130 | 0.239848 | -1.388096 | 6024365 | 3952.6388 | 10403474 0.999992 | 1.088175
1.74 24.08 0.228794 | -4.512043 | 4604857 | 2458.8000 | 5180892 1.1186 1.217242
1.75 24.10 0.229506 | -3.888417 | 4675020 | 2575.9088 | 5632641 1.137845 | 1.238185'
1.76 24.12 0.230211 | -3.443038 | 4747047 | 2686.4218 | 6054769 1.150072 | 1.25149
1.77 24.14 0.23091 | -3.104062 | 4820968 | 2791.6413 | 6452096 1.156684 | 1.258685
1.78 24.16 0.231602 | -2.834558 | 4896802 | 2892.4719 | 6828017 1.158711 | 1.26089
1.79 24.18 0.232288 | -2.613370 | 4974560 | 2989.5753 | 7185070 1.15695 | 1.258974
1.85 24.30 0.236278 | -1.80073 5481637 | 3515.9052 | 9020955 1.095648 | 1.192267




Tabla 3.6. Valores de E, F, y F,/F, para tirantes dentro de la subseccién mas profunda del
canal en el ejemplo 3.14. para Q = 24.5 m%/s

y 4, T, | « E F .
enm | enm? |[enm en m

1.50 |6.75 6.0 1.10 | 2.238615 | 1.145903 | 1.246953
1.55 | 7.0525 |6.1 1.10 | 2.226612 | 1.081878 | 1.177282
1.60 | 7.36 6.2 1.10 |2.221255 | 1.023074 | 1.113293
1.65 | 7.6725 [6.3 1.10 |2.221679 | 0.968931 | 1.054375
1.70 | 7.99 6.4 1.10 | 2.227148 | 0.918962 | 1.000000

Solucion c. Haciendo Fy = 1, de la ecuacién 3.78 se obtiene

12

2¢ K3
0,0
.K3 - g,

Q. =

que es la expresidn para calcular el gasto critico cuando las variables se calculan para el tirante
y =Y. De este modo, en la tabla 3.5 se leen los valores del primer renglon cuando se utilizd
y = 2.0 m como valor inicial en las iteraciones de la solucion a. Por tanto

0 - [2 (9.81) (815.6930825)’

12
= 29.4859 m?/s
12 247 557.24

es el gasto que debe conducir el canal para que y,, = 2.0 m. Toda vez que Q. > Q,, solo existe
dicho tirante critico.

Para y, = 1.45 m < y, se utiliza la forma convencional del nimero de Froude, ya que se
trata de la subseccion mas profunda. Para dicho tirante, 4, = (3 + 1.45) 1.45 = 6.4525 m?;
T, =3 +2(1.45) = 5.90 m, por tanto

12

_ [9.81 (6.4525)°
I.T ~ 590

g Aa

al Tcl

0. -

12
] = 20.1514 m?/s

es el gasto que debe conducir el canal para que y,, = 1.45 m. Toda vez que O, < Q,, s6lo existe
dicho tirante critico.
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3.9.3 Mérodos de Konemann y Shearman

Por un camino analogo al de Blalock y Sturm, Konemann (referencia 5), en 1982, obtuvo la siguiente
definicion para el nimero de Froude en la seccion compuesta de canales de pendiente pequefia.

12

2
Foo |2 3BdM—MdB] o
2g M*
donde
3
B-Y ||1r”| 4
ni
3
aB-3Y ||LRr?| T
ni

]

1 Lo
M = E [-n— Rhl A’J

5 1 ,23
dM = = e BFUF,
3Z[n ! ':|

i
y n; el coeficiente de Manning asociado a la subseccion i.

Las ecuaciones 3.78 y 3.83 producen resultados parecidos para F = 1, en la obtencion del
segundo tirante critico, como indica la curva 4 de la figura 3.23c para el mismo canal
compuesto, si bien la dltima ecuacion es un poco mas sencilla de manejar desde el punto de vista
computacional.

Shearman (referencia 6), en 1976, propuso también otro procedimiento que considera que la
distribucion de los caudales en las distintas subsecciones es proporcional al factor de conduccion
con lo cual obtuvo que el nimero de Froude indice estd dado por

_ K Q0 (3.84)

F, = o
K4, gA IT,

donde el subindice m se refiere a las variables calculadas para la subseccion de mayor factor de
conduccion. La curva 5 de la figura 3.23c muestra la variacién de F, definido por la ecuacion
3.84, para el mismo canal compuesto de la figura 3.23a, pero se aparta bastante de las otras
curvas y no predice ningin tirante critico en este caso particular.
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Schoellhamer, Peters y Larock (referencia 7), en 1985, estudiaron experimentalmente el
problema de los canales compuestos utilizando nimeros de Froude separados, uno para el canal
principal y otros para los destinados a contener flujos de inundacién por avenidas. Asi
demostraron que el nimero de Froude para el canal principal era igual a uno para dos tirantes
diferentes, y concluyeron que hay mas de un tirante critico.

3.9.4 Mérodo de Chaudhry y Bhallamudi
Derivacion de las ecuaciones generales

Chaudhry y Bhallamudi (referencia 8), en 1988, presentaron un método basado en ¢l principio
del momentum y propusieron la existencia de un tirante critico en canales compuestos aun
cuando la energia especifica no sea minima, (en contra de lo que afirman Blalock y Sturm),
ajustandose estrictamente a la definicién de que el nimero de Froude critico, establecido por
ellos, fuera igual a uno. Su método sirve tarbién para determinar el nimero de tirantes criticos
posibles para un gasto conocido en un canal compuesto simétrico y para calcular sus valores de
manera eficaz, siempre que n; no cambie con el tirante. Asimismo, los autores presentan un
procedimiento para disefiar un canal de seccién compuesta para que ocurra un solo tirante critico
y reducir el intervalo dentro del cual pueden tenerse condiciones de flujo muy inestables. Sin
embargo, la formulacién conduce a los mismos tirantes criticos que se obtienen con el método
de Blalock y Sturm para n; = constante, debido a la correspondencia entre los minimos de las
funciones de energia especifica y momenturn.

Chaudhry y Bhallamudi incorporaron una definicién general del nimero de Froude, basada en
las ecuaciones de continuidad y momentun obtenidas por Yen (referencia 9), en 1973, para
describir el flujo unidimensional gradualmente variado no permanente. En un canal de pendiente
pequeina, dicho nimero queda expresado como sigue

F, - BV (3.85)
\/g AIT + VE[B - B + (4 B/T))]

En esta ecuacién, 4, T y V tienen el mismo significado que el propuesto en la 3.69, y se
introduce el coeficiente 8 de la seccién compuesta calculado con la ecuacién 2.74, siendof’ un
nuevo término que es

;- 4B 3.86
B D (3.86)

Para que haya régimen critico, F, = 1, y de la ecuacion 3.85 se tiene

22=g-"1+ 2y2 _ 2‘_AB/
BV T BV V[B —T——]
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Al simplificar, ordenar los términos y multiplicar por T/(A* V?) = T/Q?, se obtiene

gA _ T ,_f
or }Fﬁ ¥ (3.87)

que seria condicion general de régimen critico en canales de seccion compuesta. Cuando
B =1, 8" =0, ylaecuacion 3.87 se convierte en la 3.5b si o = 1.

Se considera 3; = 1 en la ecuacion 2.74 y resulta

2
A Z(KI/A) K| 1
= " =4 A B 3.88
(ZK,) E K A, (3.88)
donde K =LK, yA = LA4,.
De la ecuacion 3.86
K} k| aa K K
g -y | 2 cay | a4y | 4
dy K4, “| | K A4 dy KA dy|K
Con T = dA/dy y la ecuacion 3.88, se tiene
) 1
/ T i a4, K, d|K,
=_pB-4 ] L] +2A4 — .|
3 A 8 E K A, dy 2 KA dy|K
la cual se sustituye en la ecuacioén 3.87 y resulta
K 2 dA K K
Ay | 2] Ll -y | 4|z (3.89)
0? K A dy KA dy|K

que es la ecuacion general del régimen critico en canales de seccién compuesta de cualquier
geometria, donde

= 25 O BS (3.90)

y el término dK; /dy se obtiene de la ecuacion 3.72, siendo dK/dy = L (dK;/dy).
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Cuando la subseccién méas profunda tiene el mismo nivel de desbordamiento en las bermas a
ambos lados, como se muestra en la figura 3.22a, la valuacion del término después del signo
igual en la ecuacion 3.89 se realiza paray > y,, . En dicha subseccion ocurre un primer tirante
critico y,, , (calculado con la ecuacion 3.5b) siempre que y,, < y,,; los restantes se obtienen de
la 3.89. También, el area A, (para y = y,) y el ancho 7, de la subseccion mas profunda
permanecen constantes, de modo que al multiplicar la ecuacién 3.89 por ALIA T,, el término
antes del signo igual:

g A,
- = C (3.91)
QT
se vuelve adimensional, donde
3 2
A, E K, dA, 5 Z K, 4 |K,
AT, KA| dy KA dy |K

la cual se multiplica por 4 A;/A. y resulta

2 2

dA. Idy
T

1

K,

K

A Al
AS

Al
4

K (3.92)
= :

c-¥

22 Ki Al Al d
T D

El factor C es funcion de la geometria de la seccion y del tirante y > y, , de manera que al
conocer el caudal y dicha geometria, las ecuaciones 3.91 y 3.92 se resuelven en forma
simultinea mediante un esquema iterativo para obtener los valores de y = y, que corresponden
a los tirantes criticos.

Las ecuaciones son generales y se aplican a cualquier canal compuesto, con una subseccion mas
profunda de igual altura en sus bordos y subsecciones laterales que se inundan al crecer el
caudal.

Cuando la seccion compuesta es simétrica, como las mostradas en las figuras 3.22b y c, se compone
de tres subsecciones: la central (subindice 1) y dos laterales iguales (subindice 2) y la valuacion
de C es mas sencilla a través de los valores:

A

A + 24

1

P+ 2P,

2

P
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dA,
— =T
dy
dA
2 _ T,
dy
y el pardmetro
Kl Kl
m= __ = .
K K, + 2K,
del cual, resulta
K, -L1"g
2 m
O bien
Kz . 1-m
K v
También se usan los parametros
T
¢, = —
Tl
Al
C, = —
A2
A, dP,ldy
(A S
Tl P2
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Con T, = dA, /dy, la ecuacion 3.92 se desarrolla como sigue

2 2 0 2
AAEC_ K, Kl |4 &, K4 4|k
A K K| |4) T, ~ | KT dy|K
A4 gk
K 4, T, dy |K

y con los parametros antes definidos, en la forma

A A} —m)? - A
L g =m s U2M) c, ¢y -2 mdm+(1—m)czil___'§ s |
A) 2 dy dy 2 T,
Pero
d (1-m| _ 1 dm
dy [ 2 2 dy
Por tanto
A A} e - A
L= |m2 42 ¢, c; | -2 m-1m62 4 dm (3.97)
A 2 2 T, dy
Por otra parte
dam _a (Ki 1 dK K a1 AR e AR g
dy dy | K K dy K? dy K dy K? dy
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Con dP, /dy = 0, de las ecuaciones 3.72 y 3.93a resulta:

idKlzl 5 K| T, =mSTl
Kdy K |3 4 | 3 4
y para toda la seccidon compuesta
Lgdh KsKEL H|5K5L 2, R, dh
K? <~ dy K? |3 A4 3 A 3% A4, dy

O bien, de las ecuaciones 3.93 a 3.96

K, dK. m T,
. — == Sm+50-mc ¢, -21-m c;| —
K? dy 3 A,

Por lo tanto, la ecuaciéon 3.98 se transforma en

T

1

4,

am
dy

Tl

= "5 ot
3 A

+L;’_ -S5m-51-m)c ¢, +2(1-m c

que al factorizar, también es

dm m T
&5 7 (1-m) |5(1-¢ ¢,) +2c ;1.1.

Con este resultado, la ecuacién 3.97 se convierte en

A3

m

2 2 -
A4, C = [m2+ (1—2m) clczz] —%.m(l—m) |:5(1 —clcz)+2c3] l:m—l_zm.cz]
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O bien, si se multiplica por ¢, /(2 + ¢,), también es

A Al ¢

2 _ G 2 1 2 2
CA'3"2+C2 2+c2l:m+—2_(1 m)clcz]

JEmArma s g ey r2e | [m-Laome] 399
Qo) ) 3 5 2 .

En el primer término de la ecuacién anterior, se tiene

G K A,/4, H 4, r i (3.100)
2+c, 2+(J/A,) A +24, A '
Por tanto, dicha ecuacion se convierte en
3
f.‘_ ¢ iy m2+_1_(]_—m)2C1C22 _{irdim o
A, 24,0, 2 3@ +cy)
x [5 (1-cc)+ 2 Q} [m . % (1-m) c2:| (3.101)

Por otra parte

3 3
- Am - Tl (y_ym) . 1 + Tl ym
A A

m m

donde T, es el ancho del canal principal al nivel de inundacion lateral (y =y,,). Asi, la ecuacion
3.101 adquiere finalmente la forma

257



DA -9 m? l_l—mzc c?
] 2 + ¢, +2( ) aa

2m1-mc,

x [m - %(l—m) c{] (3.102)

Esto significa que C es funcion de la geometria de la seccion y del tirante y, de manera que
conocidos el caudal y dicha geometria, las ecuaciones 3.91 y 3.102 se resuelven simultineamente
mediante un esquema iterativo, hasta obtener los valores de los tirantes criticos.

Con el fin de comprender el detalle del procedimiento de calculo, las conclusiones mas
importantes, asi como establecer un algoritmo para la determinacion del tirante critico, es
conveniente revisar con cuidado el ejemplo numérico usado por Chaudhry (referencia 8) que a
continuacion se presenta.

Ejemplo 3.15. La seccién de un canal compuesto tiene la geometria que se muestra en la figura
3.25a. a) Derivar las ecuaciones particulares de k, y C para dicha seccioén. b) Calcular y dibujar

la curva de variacién de C con y. ¢) Obtener el o los tirantes criticos posibles para valores de
Q=17,25y3.5ms.

Solucion a. De acuerdo con la simbologia de la seccion mostrada en la figura 3.22b, se tiene

A =T y; dAldy =T,

1

P =T,
Am - Tl ym
A, =T,(y -y,); dA,/dy =T,

o
1

; T2+y—ym;dP2/dy=1

258



Para cada valor de Q, de la ecuacién 3.91 se obtiene la constante

' y)
k =% ley (3.103)
De las ecuaciones 3.94 a 3.96 también resultan:
¢, =T,/T, =T, (a)
T y y/ m r

c, = 1 _ Yy _ Yy (b)

I,y -y, @LI/T)Gly,-1) T, @ -1

T

= - - 7 = > (©

T,ry -y )T, T,+y-y, T,+y -1

donde y, = y/y, y T, = Th/y,.

De las ecuaciones (a), (b), y (c), otros términos son:

¢ 1 i 1 i Y,
7+c, 1+@icy) 1+12L0,-D/yl y +2T.(, -0
c C, = Yr
1 "2 y,. = 1
2
.o Ty _ 1| »
SR ETER A PR

Por tanto, la ecuacion 3.102 se reduce a
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2
y 1 y 1
CB_ ! 1'2 _1 2 " I
I N R ) 3 (L-m) lyr—l T
i 2m(1-m)y, s |- 2y,
3y, +2 T, (y, - D] y, = 1 T, +y -1
s {m-Lqom__2
2 T.(y, - 1)
2 2
C - 1 m N 1-m 1
Y, *2T, 0, -1 ||y y, - 1| 2T,

X 2m(l-m) 5 - 2
33270, -0 (%O, =D T, +y -1

Y g l_l'_’"l] 2_17 (3.104)
yr yr - r

Las ecuaciones 3.103 y 3.104 expresan la forma simplificada de las generales 3.91 y 3.102 en
el caso particular aqui tratado, y se resuelven con el auxilio de las ecuaciones (a), (b) y (c).
Solucion b. De acuerdo con las dimensiones de la seccion mostrada en la figura 3.25a, se tiene
que: 7, =1m,7,=3m,P,=3m,y,=1.0m,7,=3,4,=1m%* 4, =y, 4, =3@-1),
P,=2+y,n//n, =0.013/0.0144 =09, 7, =3, y, =y.

Por tanto, la ecuacion 3.104 se simplifica a la forma
1 1 (1 : 2m (1
C - [E] L1 [_‘ﬁ] . m (1 -m)
y+6(y-1 y 6 |y=1 3y +6(y - 1)
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Las ecuaciones 3.103 y la (d) anterior permiten obtener los valores de C para distintas
magnitudes de y. Cuandoy -1, m =1y C—-> 0. Cuandoy » o, m =» 0y C - 0. Con
diferentes valores de y en el intervalo de 1 a 1.3, la figura 3.25b muestra la variacién de C, con
un méximo igual a 2.866 cuando y = 1.033. En efecto, paray = 1.033 m, P, = 3.033 m,
A, =3(0.033) = 0.099 m? y de la ecuacién 3.93a resulta

Iss ! = 0.9654

1 +2(0.9) (3/3.0332 [3 (0.033)/1.033]"

y de la ecuacion (d)

C - 1 0.9654)* , 1 (0.0346)°
1.033 + 6 (0.033) 1.033 6 |0.033

2 (0.9654)(0.0346) [ 5 ) ]
3 [1.033 + 6 (0.033)] [ 1:033(0.033)  3.033

0.9654 1 (0.0346)
1.033 6 0.033

C = 2.8664



b

n, =0.0144
7 “3 /////////
le_3m im [ 3m |
7 4
! y/
I. im .

a) Seccion del canal

S
[
o)
Q
-
ANR NN NN\

AN

4.0
3.5

3.0 _ﬂ". 2.8664
2.5 AN
NN

1.5 <
\‘

1.0

%, =3.39

0.8

0.0
1.0 1.033 R 1.2 y 1.3

b) Curva y-c¢
Figura 3.25. Canal compuesto del ejemplo 3.15, segin Chaudhry y Bhallamudi (referencia 8)

Solucion c. Para Q = 1.7 m%s, de la ecuacion 3.103 se obtiene el valor de

=281 T 53945
@7y

La linea horizontal correspondiente a k, = 3.39 no interseca a la curva y-C de la figura 3.25b,
y por tanto no hay solucion para la ecuacién 3.91; esto es, no puede ocurrir régimen critico para
este gasto si el tirante y > y,. Sin embargo, hay tirante critico s6lo en el caso de flujo en el
canal principal cuando y < y,,.

1) de la siguiente manera

Dicho tirante se determina de la ecuacién 3.18 (cos 8 = «

173

2 2 13
y. - |2 . [ (1.7) ]

X - 0.6654 m
g le 9.81 (1)

el cual corresponde al punto C de energia especifica minima sobre la curva 1 de la figura 3.26.
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Para Q = 2.5 m®/s, de la ecuacion 3.103 se obtiene el valor de

_9.81 (1) (1)
(2.5)?

= 1.5696

a

Esto es, k, resulta mayor de 1.0 pero menor que C, . , y la linea horizontal correspondiente a

k, = 1.57 interseca a la curva y - C de la figura 3.25c en dos puntos, lo que indica dos tirantes
criticos: y, = 1.002my y, = 1.12 m.

Debido a que k, > 1, hay tirante critico cuando existe flujo s6lo en el canal principal, siendo
su valor

2 1/3
y, = |23 | - 0.8605 m
9.81 (1)

Como se muestra en la figura 3.26, la energia especifica es localmente minima s6lo para dos de
los tres tirantes criticos; es decir, en los puntos C; (y,, = 0.86 m) y C; (y; = 1.12 m), ubicados
sobre la curva 2. En otras palabras, en opiniéon de Chaudhry y Coautor, uno de los posibles
tirantes criticos no se hubiera detectado si se utiliza unicamente el criterio de la energia
especifica minima,

1.5 7
Jenm
c Nivel de inundacidn
Cs lateral
3
C
1.0 g
@=3.5m?
Cy ’
2
¢ 22.5m3/s
s 1.Tm3 /s
05 :
1.0 1.5 20
Eenm

Figura 3.26. Curvas de energia especifica-tirante para el canal compuesto con la seccion de
la figura 3.25a, segin Chaudhry y Bhallamudi (referencia 8)

Para Q = 3.5 m*/s, de la ecuacion 3.103 se obtiene el valor

_9.81 (1) (1)

’ S 0.8008
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Siendo k, < 1, el tirante critico no puede ocurrir cuando existe flujo s6lo en el canal principal.
Sin embargo, la linea horizontal correspondiente a k, = 0.8 interseca la curva y-C de la figura
3.25b en un solo punto, dando el tirante critico y, = 1.18 m. Esto queda ilustrado por el punto
tnico C de la curva 3 en la figura 3.26, para el cual la energia especifica es minima,
presentindose cuando el flujo ocurre arriba del nivel de inundacién (y > y,,).

Por un procedimiento similar al del ejermplo anterior, Chaudhry y Bhallamudi (referencia 8)
obtuvieron la curva y-C para la seccién trapecial del canal compuesto de la figura 3.23a, usando
las ecuaciones generales 3.91 y 3.102 y el mismo valor de Q = 141.6 m®/s que utilizaron
Blalock y Sturm para el célculo de las curvas E-y y F-y de las figuras 3.23b y c. En la figura
3.27 se presenta la curva y-C resultante, que muestra las mismas tendencias que la obtenida en
el ejemplo anterior (figura 3.25b).

En este caso, se tiene

A =[21.9 +1(1.83)] 1.83 = 43.4259 m’

T

21.9 + 2 (1) (1.83) = 25.56 m

y de la ecuacién 3.91

3
_ 9.81 (43.4250)° _ | s

k
¢ (141.6) (25.56)

Para este valor de &, , la figura 3.27 muestra que la seccién tiene los dos tirantes criticos: 1.833 m
y 2.10 m, cuando el flujo se aloja por encima del nivel de inundacién, y de 1.62 m cuando lo
hace por debajo de dicho nivel. Los valores superior e inferior asi obtenidos se aproximan a los
determinados por Blalock y Sturm para el mismo canal, como se muestra en la figura 3.23c. En
rigor, debieran ser iguales.

. 4.0 —’

3.5

3.0

2.5

2.0
/ | C=1.57
1.8 -

1.0 P
0.5

1.8 1.9 2.0 2.1 2.2 23 24 2.5 2.6
y

Figura 3.27. Curvay - C del canal compuesto con la seccién de la figura 3.23a, segin Chaudhry
y Bhallamudi (referencia 8)
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Como ya se habia anticipado, el valor intermedio y,, del tirante critico ocurre cuando el de la
energia especifica es localmente maxima. Este valor maximo se debe a la discontinuidad en el
area al nivel de inundacién de las subsecciones laterales. El analisis de otras curvas y-C de
secciones compuestas con diferentes geometrias muestra que y, €s siempre ligeramente mayor
que el tirante y,, correspondiente al nivel de inundacion lateral, pudiendo ser reemplazado por
éste, es decir y, = y,, .

De este modo, el flujo correspondiente a este tirante no puede permanecer unidimensional en
la naturaleza y dicho tirante critico puede ser imposible de obtener en laboratorio 0 en campo.
Sin embargo, la opinion de los autores es que y., debe ser conceptualmente considerado como
un tirante critico, toda vez que implica una transicion entre dos regimenes de flujo. Esto es, el
régimen es subcritico si y > y,, y supercritico siy < y., existiendo una transicion entre ambos
para algun tirante tal que y5 > y > y,, explicable al menos en teoria.

De los casos tipicos analizados es posible extraer las siguientes conclusiones:

a) Sik, >C, . hay un solo tirante critico, menor que aquél para el que ocurre la inundacion
de las subsecciones laterales (y, < y,).

b) Sil <k, <C,, ,hay tres tirantes criticos posibles. Dos de ellos ocurren cuando el flujo

se aloja dentro de las subsecciones laterales, y el tercero cuando lo hace s6lo en la
subseccion central.

¢) Sik, < 1 hay un solo tirante critico y es mayor que el tirante y, para el que ocurre la
inundacion lateral.

Algoritmo para el cdlculo de los tirantes criticos

Chaudhry y Ballamudi, propusieron también un algoritmo para determinar primero el nimero
de tirantes criticos en una seccion para un gasto dado, y después para calcular uno a uno todos
los valores posibles. Aunque la presentacién se refiere a las ecuaciones particulares obtenidas
en el ejemplo 3.15, es posible extenderla a la forma general expresada por las ecuaciones 3.91
y 3.102.

La ecuacion 3.104 se puede reescribir en la forma

2 2
m l-m 1
Di-27 | =|=
‘ [y,(z fre b ] A B Y




Para establecer una solucion iterativa, se¢ despeja y, y la ecuacion anterior se expresa de la
siguiente manera

2 2
y. =Lt 1 m|l | 1-m 1
! 2T +1 CQT +1) Y, y, - 1| 2T
2 m(l-m) 5 2

3(:(2Tr+]‘) yr(yr_l) Tm+yr_l

m | 1-m 1

Y, y, - 1| 2T

r

X

(3.105)

Para determinar un valor de y,, con la ecuacién 3.105 se obtiene un valor més preciso de y,, .
Si |y,.-y | esmenorque una tolerancia acordada, entonces y,, es el valor correcto de y, .

En caso contrario, el nuevo valor se toma igual al y,, obtenidoy se repiten las iteraciones hasta
tener la solucion correcta.

Asimismo, puede establecerse un procedimiento por pasos para calcular de modo eficaz el tirante
critico para un gasto conocido en un canal compuesto de seccion rectangular simétrica; esto es,
se conocen: O, T,, T,, y,,, n, y n,.

1. Calcular k, de la ecuacion 3.103.

2. Si k, es menor de uno, se resuelve la ecuacion 3.105 para y, usando un procedimiento
iterativo, hasta obtener y_ =y .y, .

3. Si k, es mayor o igual a uno, seguir con los pasos 4 a 9.

4. Calcular C_ . determinando la magnitud de C mediante la ecuacion 3.104 para distintos

valores de y,, a partir de uno inicial proximo a 1.0 y terminarlo hasta que se alcance el
valor maximo de C.

5. Sik, es mayor que C entonces: y, = (Q%/g T)".

max

6. Sik, es menor que C . , seguir con los pasos 7 a 9.

max ?

7. Calcular y,, de la ecuacion: y,, = (¢2/g T)".
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8. Resolver la ecuacién 3.105 para y, utilizando un procedimiento iterativo de modo

que y(} - y,r* ym

9. Determinar y,, , para lo cual C se obtiene de la ecuacion 3.104 para distintos valores de y, ,
empezando con uno proximo a 1.0 y continuando hasta que el calculado sea igual a k,. Con
este Gltimo y, =y, y,, -

El algoritmo se puede aplicar a otros canales compuestos de seccidn simétrica, utilizando una
ecuacion para las iteraciones basada en la 3.102.

Secciones compuestas con un solo tirante critico

Como se ha analizado, una seccion de un canal compuesto tiene mas de un tirante critico si
1 <k, < C,, . Portanto, es ttil conocer la variacion de C, , con los diferentes parametros

adimensionales: 7, /y, , T, /y, y n,/n,. Asimismo, si una seccion compuesta tiene mas de un
tirante critico para un gasto conocido, se amplia el intervalo de tirantes dentro del cual el flujo
es muy inestable. De este modo, si es necesario disefiar un canal de secciébn compuesta, es
ventajoso que la seccion tenga un solo tirante critico. Para este efecto es conveniente elaborar
diagramas adimensionales, como los que a continuacion se presentan para la seccion rectangular
simétrica, con el fin de exponer cdmo puede disefiarse dicha seccidn.

La figura 3.28 muestra curvas de la variacion que experimenta C ., con T,/y, , para distintos

valores de T /y, y uno constante de n, /n, = 0.9, si bien pueden elaborarse, de modo similar,
diagramas para otros valores de n, /n,. En la figura mencionada se observa que C, , tiende a

aumentar cuando 7, /y,, disminuye o cuando 7, /y, aumenta. Para valores dados de T}, y,, y O,
de la ecuacion 3.103 es posible calcular el parametro.

T23
nglym

i o (3.106)

Igualando C, con C, . vy utilizando la curva para el valor dado de T /y,,, en la figura 3.28 se
lee el de T, /y, que a su vez proporciona un valor critico de T, /y, . Si el ancho 7, de la
subseccion lateral proporciona un valor 7, /y,, menor que dicho critico, la ecuacién 3.91 no tiene
solucién, en consecuencia, la seccion compuesta elegida tiene un solo tirante critico.

De manera similar, si se conocen tres de los cuatro elementos: 7}, 7, y Q, el cuarto puede

seleccionarse de modo que la seccién compuesta tenga un solo tirante critico. Con este objeto,
la figura 3.28 también muestra la variacion de C,, con T,/y, para distintos valores de T, /T),.
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Figura 3.28. Variacién de C,, con las dimensiones de la secciébn de un canal compuesto
mostradas en la figura 3.25a, para un valor de n,/n, = 0.9, segin Chaudhry y
Bhallamudi (referencia 8)

En la figura 3.29 se presenta la variacion de C , con T, /y,, para distintos valores del
parametro de coeficientes n, /n, y uno constante de T; /y,, = 3.0. En ella se observa que C,, de-
crece al aumentar el coeficiente n, de la subseccion lateral; en consecuencia, la secciOn
compuesta puede tener un solo tirante critico. Con esto se concluye que un aumento en la
rugosidad de las areas de inundacién es un camino para disefiar secciones compuestas con un

solo tirante critico.

Aunque los diagramas adimensionales presentados fueron obtenidos para una seccion compuesta
rectangular simétrica, otros similares pueden elaborarse para otras formas de seccion.

12
Crmax |e ﬂ}nmg"s/
8 /1 ]

L—

i

0 10 20 30 40 50
TZ /yrn

Figura 3.29. Variacién de C,, con la rugosidad, para 7i/y, = 3.0, en la seccion del canal
compuesto mostrada en la figura 3.25a, segtin Chaudhry y Bhallamudi (referencia 8)
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CAPITULO 4. PRINCIPIO DEL MOMENTUM Y SU APLICACION AL
SALTO HIDRAULICO

4.1 CONSIDERACIONES GENERALES

El principio del impulso y la cantidad de movimiento es de gran importancia en el analisis del
flujo a superficie libre, sobre todo si el desconocimiento de la pérdida que ocurre en el
fendmeno que se analiza impide utilizar el principio de la conservacion de la energia.

Cuando el principio del impulso y la cantidad de movimiento se expresa en una forma mas
adecuada para el andlisis del flujo a superficie libre, se conoce como principio del momentum,
siendo varios los casos que deben tratarse con dicho principio. Entre ellos se pueden mencionar
el salto hidraulico, el flujo espacialmente variado de gasto creciente, los obstaculos y
obstrucciones, unién y separacion de canales y, en general, situaciones locales de flujo.

En este capitulo se presenta el principio del momentum y después se aplica ampliamente al
fenémeno conocido como resalto o salto hidriulico, con énfasis al formado en canales
prisméticos horizontales que, por su significacion ocupa casi la totalidad del capitulo. Otras
aplicaciones, que incluyen las del resalto en canales no prismaticos o con pendiente, se presentan
en capitulos posteriores.

Antes de presentar el principio del momentum es conveniente definir al resalto, a fin de entender
la aplicacién de dicho principio al mismo. Para ello, la reflexién presentada en el capitulo 3,
relativa al control que una seccion critica ejerce sobre el régimen en un canal, permite derivar
algunas conclusiones que se exponen a continuaciéon y que se amplian en capitulos posteriores
a medida que se avanza en su aplicacion.

a) En una seccién critica se establece una relacién conocida entre el gasto y el tirante.

b) Cuando una seccién critica ocurre, ésta controla el tipo de régimen a ambos lados,
subcritico en el lado aguas arriba y supercritico en el de aguas abajo, lo modifica de un lado
a otro en ese mismo orden con pérdida de energia insignificante, y extiende su influencia
hasta cierta distancia en ambas direcciones.

Para explicar mejor lo anterior, considérese el comportamiento del flujo en un canal de seccion
uniforme, cuya pendiente se incrementa gradualmente de subcritica a supercritica (figura 4.1a).
Siendo el gasto constante, la linea que seiiala el tirante critico en cada seccidn es paralela a la
plantilla. En la parte superior del tramo de descenso, el perfil de la superficie libre queda arriba
de la linea de tirante critico y la energia especifica es mayor que la minima. El tirante, y con
€l la energia especifica, disminuyen de manera continua a medida que aumenta la pendiente,
alcanzando los valores criticos en el punto en que dicha pendiente se iguala con la critica (S, = S,).
La reduccién que experimenta la energia especifica, desde el valor inicial en el canal aguas
arriba hasta la minima en la seccion critica, se debe principalmente a los efectos de friccion y
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conversion. De dicha seccion en adelante, el tirante continda disminuyendo con el incremento
de la pendiente, la cual abastece de mayor energia al flujo que la que se disipa por friccion.

En el caso de interseccion brusca de las dos pendientes (nuevamente de subcritica a supercritica)
(figura 4.1b), el comportamiento general es muy similar al del caso anterior, aunque es factible
que el perfil de la superficie se altere todavia mas en la zona de transicion. Esto es, en ambos
casos la seccion critica actia como control permitiendo un cambio gradual de régimen, del
subcritico aguas arriba al supercritico aguas abajo, acompafiado de poca turbulencia y pérdida
de energia mas bien debida al efecto de friccion en el movimiento. El proceso se sigue al
recorrer la curva E-y de la figura 3.1 desde un punto de la rama superior correspondiente a la
condicion original de régimen subcritico en el canal, a otro sobre la inferior para el supercritico
aguas abajo.

a) Incremento gradual de pendiente b) Incremento brusco de pendiente

Figura 4.1. Transicion de régimen subcritico a supercritico

Considérese ahora el proceso inverso de transicion, de supercritico a subcritico. En el
subcapitulo 3.4 se ha visto que éste puede ocurrir cuando se reduce el ancho del canal, pero
también cuando la pendiente cambia de supercritica a subcritica; por ejemplo, al pie de una
rapida o caida (figura 4.2). El régimen aguas arriba de la interseccidn es supercritico, mientras
que aguas abajo la pendiente impone un tirante normal y un régimen subcritico, presentandose
en algin punto intermedio la transicion entre ambos.

Para explicar este proceso se efectia un analisis semejante al del caso anterior: el flujo inicial
reduce su velocidad por efecto de la friccion y decremento de la pendiente, aumenta
gradualmente su tirante y disminuye su energia especifica tratando de alcanzar la minima. Toda
vez que aguas abajo existe régimen subcritico, el tirante debe ser mayor que el critico y la
energia especifica mayor que la minima; sin embargo, si el flujo inicial alcanzara el tirante
critico no habria después posibilidad de que la energia especifica creciera mas alla de la minima,
debido a que la pequefia pendiente del canal no le agregaria energia adicional.
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Figura 4.2. Transicion de régimen supercritico a subcritico

Esto impide continuar con una explicacién del cambio de régimen, similar a la del caso anterior,
pero al recurrir a la experimentacién se observa que el cambio de régimen de supercritico a
subcritico es brusco. Esto significa que a cierta distancia aguas arriba del punto hipotético de
interseccion entre el perfil de la superficie libre que se va elevando y la linea de tirante critico,
la energia especifica excede ya a la del flujo uniforme de aguas abajo, se ocasiona la discontinui-
dad y la superficie libre se eleva rapidamente hasta el tirante normal, a través del fenémeno
conocido como salto hidraulico.

La doble influencia del control también queda ilustrada por la compuerta de la figura 3.3a. En
el espacio intermedio entre las dos compuertas ubicadas en un canal (figura 4.3) hay dos tipos
de régimen; el supercritico, producido hacia aguas abajo de la primera, y el subcritico,
ocasionado hacia aguas arriba de la segunda. Esto tiene como consecuencia una incongruencia
o la necesidad del cambio o transicion de un régimen a otro. De nuevo, la evidencia
experimental muestra que el cambio de régimen de supercritico a subcritico s6lo es posible a
través del salto hidraulico.

Una situacion similar también puede presentarse en otros tipos de control, pero también en
ausencia de los mismos, como se vera mas adelante.

Subcrftico Q——T—b Supercritico —-—*— Subcritico q_+—9 Supercritico

| v
Salto /\ T T —
hidrdulico—*~ [
4y :
u// . .
s lujo

Figura 4.3. Cambios de régimen originados por dos compuertas
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4.2 EL MOMENTUM

Considérese el flujo a superficie libre de gasto Q que se muestra en la figura 4.4, en un tramo
de canal de inclinacion 6 y cualquier forma de seccién donde se analiza un volumen de control
limitado por las secciones 1y 2, por el piso del canal y por la superficie libre.

Linea de energia

b) Seccién transversal

Figura 4.4. Tramo de un canal para derivar el principio del momentum

Las fuerzas debidas a la presién sobre las secciones 1 y 2 son

P, =gpy), A cos @
P, =gpy), A, cos 0§

la primera en la direccidn del flujo; la segunda en direccién opuesta.
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Entre las dos secciones hay una fuerza de friccion F, en direccion contraria al movimiento, un
componente F, del peso del agua contenida en el volumen de control en la misma direccion del
movimiento, y puede existir o0 no un obsticulo sobre el piso y paredes, un cambio en la
alineacion de las mismas o un escalén, que producen una fuerza F, en la misma direccion o
contraria al flujo.

Considerando que 3, = 8, = B (constante), al aplicar la ecuacién de cantidad de movimiento en
la direccion del flujo y dividir por gp, se obtiene

@&A—y&@ﬂm@+§#—ﬂ+ﬂ—&):%h%—ﬂ) (4.1a)

donde se ha supuesto a F, en direccién contraria al flujo.

De la ecuacion de continuidad, V|, = Q/A4,, V, = Q/A4,, de modo que la ecuacion de cantidad de
movimiento se convierte en

k|80, B Q..
— == = +y Acosf| - |Z = +y’. A cos 8 (4.1b)
gp g A2 G2 g Al Gl

donde
F
X (-F,+F,-F,)
go 8o

es la resultante de las fuerzas de resistencia, de cuerpo y la creada por alguna obstruccion, ésta
considerada en direccién contraria al flujo.

La ecuacién 4.1b expresa al principio llamado del momentum que de manera més sencilla se
escribe en la forma

2 =M, -M, (4.1c)
8p
y que resulta al definir a la funcién llamada momentum
2
M=P 2 .y 4cos g (4.2.2)
g A 7°

compuesta de dos términos: el primero es la cantidad de movimiento del flujo a través de una
seccion del canal; el segundo es el empuje debido a la presion sobre el area de la seccion.
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Debido a que ambos tienen las dimensiones de una fuerza por peso de la unidad de volumen,
es decir [ L*], a la funcion M se le conoce también como momentum especifico o fuerza
especifica y realmente es una cantidad vectorial asociada con una seccién de flujo.

Si la pendiente del canal es suficientemente pequeiia, se considera cos § = 1. También, si las
secciones 1 y 2 se eligen de manera que exista una distribucion uniforme de la velocidad, 8 = 1.
De este modo, la funcién momentum en la direccién del flujo se simplifica como sigue

Q2
M = . +yL A (4.2b)

En esta ecuacién, para una secciéon y gasto dados, M es funcion sélo del tirante, de manera
analoga a la energia especifica. Su representacidon grafica en un plano M - y (figura 4.5b)
consiste en una curva similar a la de E - y (figura 4.5c), con la rama inferior también asintética
al eje horizontal, pero la superior se eleva y extiende de manera indefinida a la derecha.
Asimismo, para un valor unico de M, la curva tiene dos posibles tirantes y, y y, (puntos 1 y 2)
que reciben el nombre de conjugados, menor y mayor respectivamente.

El punto C de la figura 4.5b corresponde al minimo de momentum y sus condiciones se obtienen
del criterio de la primera derivada de M en la ecuacién 4.2a, como sigue

aM __BQ*dd . d

i L ' A cos 8
dy g A* dy dy e )

A un cambio dy en el tirante corresponde un cambio d (y/; A cos 6) en el momento estitico
del area hidraulica respecto de la superficie libre (figura 4.4b), el cual es

d(y;Acos 8)=|(y,+dy)A +T(dy)/2 |cos § -y, A cos §

Despreciando diferenciales de orden superior (dy)* = 0, el cambio en el momento estatico es
d (y,; A cos §) = Ady cos 6, y resulta

2
M ycoso-BLT_ 401 -8 o 4.3)
dy g A? o

donde T = dA/dy y F el nimero de Froude. Siendo dM/dy = 0, la ecuacién se simplifica y
resultalfF . = ya/B , que es la condicién de estado critico. Esto significa que, para un gasto
dado, el momentum minimo ocurre también con el tirante critico (figura 4.5b) cuando
a =8 =1.
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a) Flujo en una compuerta

Figura 4.5. Funciones momentum y energia especifica del flujo después de una compuerta



A continuacion se detallan algunos de los casos particulares que pueden ser tratados con el
principio del momentum al aplicarse al flujo de la compuerta que se muestra en la figura 4.5a,
en un canal horizontal (F, = 0) donde la resistencia por friccion es muy pequeiia (F, = 0), de
manera que Fp = - F, es la fuerza resultante del efecto s6lo de obstruccion, en direccidn
contraria al flujo.

a) Pérdida de energia h, = 0 y F, # 0. Corresponde al empuje que la compuerta impone al
flujo, como fue tratada en el volumen 1.

La ecuacion 4. 1c se aplica entre ambos lados de la compuerta, secciones 0 y 1 de la figura 4.5a,
y el comportamiento del flujo se visualiza sobre el mismo par de curvas de las figuras by c. El
punto O de la curva M - y representa las condiciones de momentum y tirante en régimen
subcritico de la seccion aguas arriba de la compuerta; el punto 1, a las condiciones de régimen
supercritico aguas abajo de la misma. De la ecuacién 4.1c se satisface que M, - M, = - F,/gp,
donde F, es el empuje total que la compuerta impone al flujo. En la curva E-y, el punto O
corresponde a la seccion antes de la compuerta y el 1 a la seccion contracta del chorro después
de la misma.

b) Pérdida h, # 0, F; = 0. Hay un cambio de régimen supercritico a subcritico, es decir, un
salto hidraulico sobre un canal horizontal sin obstaculos ni friccidn.

El cambio de régimen ocurre entre las secciones 1y 2, F = 0, M, = M, y la ecuacion 4.1b se
reduce a

Q? vyl A _ o Lyl 4 (4.4a)
gAl Gl 1 gA2 G2 ‘72

Para cualquier forma de seccion, es siempre posible que y’. = k’ y, donde k’ es funcion de
la geometria de dicha seccién. Por tanto, resulta también

2 2
gQA v A Ky, = gQA c A Ky, (4.4b)
1 2

Al referir los conjugados y, y y, a la curva E-y, éstos corresponden a energias especificas E,
y E, distintas, cuya diferencia h,, es la pérdida interna debida a las turbulencias propias del
fenomeno cuando Fr = 0y M, = M,. Dicha pérdida no se debe a la friccién ya que F, = 0.

La explicacion anterior indica que cuando la descarga de una compuerta produce un salto
hidraulico ocurre que

EO = El’ perO MO # Ml
M[ = M2, pel‘O El #Z Ez
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El salto hidraulico formado entre las secciones 1 y 2 satisface la ecuacién 4.4a en el tramo
intermedio entre las dos compuertas de la figura 4.3, y obliga a tener valores claramente
definidos de M, , através de y, y V, (o de Q), y de M,, a través de y, y V, (o de Q). Si por
algin cambio en el control de aguas abajo y, aumenta, y con éste M, , el salto se mueve hacia
aguas arriba hasta encontrar otra seccién en que se satisfaga la condicién M, = M, , pudiendo
llegar al ahogamiento de la descarga de la compuerta. Por el contrario, si y, disminuye, y con
éste M, , el salto se mueve hacia aguas abajo y el flujo supercritico de la primera compuerta
podria llegar a alcanzar a la segunda sin que haya salto. Si la distancia entre las dos compuertas
es corta y existe un valor de y, que sea el conjugado de y, , el salto se forma en cualquier sitio
dentro del tramo intermedio sin alcanzar una posicién estable, con desplazamientos hacia
adelante o hacia atras. Esto se observa en canales de laboratorio donde la resistencia por friccién
no es apreciable. En canales de campo se logra un salto hidraulico méas estable cuando dicha
resistencia se torna mds importante, o bien mediante dispositivos especiales que lo fuerzan
cuando esto sea deseable.

c) Pérdida h, # 0, F, # 0. Salto hidraulico formado por la intervencion de algin obsticulo en
el flujo, como un umbral dentado sobre el piso, con o sin pendiente en el canal.

El cambio de régimen ocurre entre las secciones 1 y 3 aunque M; sea menor que M,, gracias al

empuje F, ejercido por algin obstaculo o cambio geométrico entre las dos secciones, de modo
que

con una pérdida h, ; mayor que h,, , tampoco debida a la friccidn.

Este fenémeno corresponde al considerado para la obtencién de la ecuacién 4.1 y en el
subcapitulo 4.8 se hace mayor énfasis en el mismo.

La exposicién anterior permite llegar a las conclusiones que siguen.

a) La ecuacién general del momentum 4.1 se aplica igualmente al cambio de régimen de
subcritico a supercritico o viceversa, haya o no pérdida.

b) El cambio de subcritico a supercritico ocurre con frecuencia en forma gradual, sin salto y
sin pérdida apreciable. El cambio de régimen supercritico a subcritico se produce de manera
brusca, unicamente a través del salto hidrdulico, y con pérdida apreciable.

¢) El salto hidraulico se produce en el sitio en que se iguala el momentum de las secciones antes
y después del mismo. Si el conjugado menor y, aumenta, el mayor y, disminuye o viceversa.

Este hecho es importante en la localizacién del salto.

d) El salto hidraulico se forma en el sitio elegido, con el auxilio de algin obstaculo que lo
controle.
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El principio del momentum es aplicable al cédlculo del empuje total sobre la compuerta
deslizante, la fuerza sobre un escalon o sobre la contraccién lateral de las paredes en un canal,
como se presenta en el capitulo 8. También se aplica a problemas en que hay pérdida e
interviene una fuerza sobre un obstaculo intermedio, como en el flujo a través de las pilas de
un puente, de un escalén o de un umbral dentado para forzar la formacion del salto hidraulico,
y que seran tratados en subcapitulos posteriores.

En la aplicacién del principio de la cantidad de movimiento al flujo a superficie libre (principio
del momentum) puede parecer que hay incompatibilidad con la de la energia, de la misma
manera que en los conductos a presion. Sin embargo, ésto se elimina por un andlisis cuidadoso
del objetivo y aplicabilidad de dicha ecuacidn.

La funcién momentum en un canal rectangular horizontal adquiere la siguiente forma

M=q_2+y_2
gy 2

toda vez que y/; = y/2 en la ecuacién 4.2b (figura 4.6a), y para un ancho unitario 4 =y,

Q=9

3 A
2,
V (A
/ | x.L
7 6 2
5 b4 —-+- é— 2}
y L
NTT777 77777 777777 77777777 77777 g ““‘!
b i
ll& 1 | 1 1 A 1 i
1 2 3 4
’ A
)Z‘z
a) Seccion rectangular b) Curva adimensional de la funcién M

Figura 4.6. Forma adimensional de la funcién momentum en canales rectangulares

Como fue el caso de la energia especifica, la funcion momentum se reduce a una forma
adimensional si se divide entre y.2, obteniendo que

De la ecuacién 3.18, con g’ =g, q*/g = yf , y la ecuaci6n anterior toma la forma
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2

M 1 1 |y

_ = + —

y: b 2|y,

cuyo lugar geométrico queda representado sobre un plano cartesiano (M/y.2 - y/y,), como se
muestra en la figura 4.6b, que puede ser usado de la misma manera que la curva (E/y, - y/y,).
Al comparar con la ecuacidn adimensional de la energia especifica (seccion 3.3.3), es interesante
comprobar que M/y? es funcién de y, /y, pero Ely, lo es de yly..

4.3 EL SALTO HIDRAULICO

La evidencia experimental muestra con toda claridad que la transferencia del régimen
supercritico a subcritico es en forma brusca, acompanada de mucha turbulencig y gran pérdida
de energia. Al entrar el agua a la zona del resalto, se reduce rapidamente la gran velocidad del
flujo, ocurre un incremento brusco del tirante que virtualmente rompe el perfil del flujo, y se
produce un estado de gran turbulencia y pérdida de energia propia del fenomeno., El salto
hidraulico ocurre con fuertes pulsaciones, como si el agua entrara en ebullicion, indicacion
visible de la inclusion de aire. Después de un incremento irregular y brusco de la superficie del
agua, la energia especifica final es con frecuencia la apropiada para establecer un tirante casi
igual al normal en un tramo relativamente corto del canal aguas abajo, el frente turbulento se
regulariza de manera inmediata y continia libremente en régimen subcritico.

La rapida variacion del tirante toma lugar en un tramo relativamente corto; con ella, la pérdida
de friccién en la frontera es relativamente pequefa y, en muchos casos, insignificante, si se
compara con la pérdida por la expansion turbulenta y desaceleracion de la corriente de gran
velocidad desarrollada en el fenémeno.

El salto hidraulico constituye la unica manera posible de cambiar el régimen supercritico a
subcritico. Con frecuencia ocurre al pie de la descarga de una compuerta reguladora, de un
cimacio, o de un cambio de pendiente;como el de la figura 4.2.

Algunos autores consideran mas adecuado el nombre de onda estacionaria que el de salto
hidréaulico. Para ello argumentan dos razones: en primer lugar, las particulas de agua tienen un
movimiento como el de una onda giratoria abajo del remolino superficial que se forma (figura
4.3); en segundo lugar, el remolino es estacionario, debido a que la corriente misma en el
extremo aguas arriba del salto arremete constantemente contra la superficial que regresa, sin
existir movimiento del conjunto hacia aguas arriba; esto es, la velocidad de viaje de la onda
hacia aguas arriba es igual a la velocidad del flujo hacia aguas abajo.

Ademas de su gran mérito como disipador natural de energia, el salto hidraulico tiene muchos
otros usos practicos, entre los cuales se pueden mencionar:

a) Prevencion o confinamiento de la socavacién aguas abajo de las estructuras hidraulicas donde
sea necesario disipar energia.
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b) El mezclado eficiente de liquidos o de sustancias quimicas usadas en la purificacion de aguas,
debido a la naturaleza fuertemente turbulenta del fenémeno. Este atributo tiene ventajas
particulares cuando interviene la dilucién de sustancias.

¢) La recuperacion de carga aguas abajo de un aforador y el mantenimiento de niveles altos del
agua en urn canal de riego o de distribucion.

d) El aire’amiénto del agua destinada al abastecimiento de ciudades.

e) Remocion de burbujas del aire atrapado en conductos abovedados parcialmente llenos y la
prevencion de su atrape.

f) La identificacion de condiciones especiales de flujo, como la presencia del supercritico o la
existencia de una seccion de control para una medicion econémica del gasto.

Debido a que| en principio se desconoce la pérdida de energia asociada con el resalto, la
aplicacion de la ecuacion de energia no proporciona un medio adecuado de analisis. Por otra
parte, debido también a la gran diferencia de la velocidad media en sus secciones extremas, es
mas adecuada |la aplicacion del principio del momentum. La concordancia general entre los
resultados tedricos y los experimentales confirman la seguridad del andlisis general del fendmeno
con base en este principio.

Cuando el salto hidraulico se produce en un canal horizontal prismatico, sin obsticulos y
obstrucciones, donde la fuerza de friccién es despreciable, es valida la ecuacién 4.4a de igualdad
del momentum entre las dos secciones que lo limitan. El fendmeno asi formado se conoce como
salto hidraulico clasico o convencional y en el siguiente subcapitulo se tratan las distintas
ecuaciones para obtener los tirantes conjugados.

4.4 TIRANTES CONJUGADOS DEL RESALTO EN CANALES HORIZONTALES
4.4.1 Solucion general

La ecuacién 4.4 es la general del salto hidraulico en un canal horizontal o de pendiente pequeria,
cualquiera que sea la forma de la seccion, pero es posible desarrollar ecuaciones particulares
para las secciones mas comunes, que aunadas a sus representaciones graficas permiten el calculo
directo del tirante conjugado mayor a partir de las condiciones en la seccién de conjugado menor
0 viceversa.

En canales de cualquier seccidn, el calculo de los tirantes conjugados del resalto se efectia, de
modo general, por medio del método de aproximacién de Newton-Raphson. Conocido el
momentum M, en uno de sus extremos (aguas arriba o aguas abajo del salto), el tirante del otro
extremo en cual‘quier iteracion i es
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M), - M, (4.5)

-
gA4%],

donde el numerador del Gltimo término es la diferencia entre el momentum encontrado en la
iteracion i y el conocido, y el denominador es dM/dy, como se demostré con la ecuacién 4.3
(cos 8 = 1). Se elige el tirante inicial y, > y. si se desea el conjugado mayor, 0 y, < y, si es
el menor.

(Y), S (y)l -

4.4.2 Ecuacion general

La ecuacion 4.4b se escribe mejor en la forma

211 1
KAy -kay -2 |L-1|-o 4.6
2 2 yz 1 1 yl g Al AZ ( a)
Multiplicando la ecuacion anterior por 4, , se obtiene
2 | A
K oAly, -k A 4y, -2 [22-1] =0 (4.6b)
8§ |4

o bien, al dividir entre k, 4; y,, y con F; = Q* T,/g A] resulta

4 1] =0 (4.6¢)

] PN

PN

40 K| KTy |4

Ay, kf] . F; A

Las ecuaciones 4.6 b y c son adecuadas cuando se conocen las condiciones del régimen
supercritico antes del salto: F, y y,, quedando el tirante y, después del mismo en términos de
dichos valores.

De la misma manera, la ecuacion 4.6a se multiplica por 4, y se obtiene

=0 (4.6d)

2 02 A
kz/AlAzyz—k{A,yl—_g_ 1-;1_:
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o bien, al dividir la ecuacién anterior entre k| A; y,, con F; = Q2 T,/ g A; | resulta

A

Al 1 - \
1 -] =0 (4.6¢)

4,

/
k, Ay,

F A,

;C_{— Z; Y2 r’<—f T, y, A,

Las ecuaciones 4.6d y e son en cambio adecuadas cuando se conocen las condiciones del
régimen subcritico después del salto: F, y y,, quedando el tirante y, antes del mismo en términos
de dichos valores.

A continuacién se presentan soluciones particulares para las secciones mas comunes ( referencia 1).

4.4.3 Seccion rectangular

a) Régimen supercritico conocido. Para esta seccion, de ancho b (figura 4.6a), se habia
establecido que

A=by
ko=l
2
y la ecuacion 4.4b resulta
2 2
M = ngy + bzy 4.7)

De la ecuacidon 4.6¢c también se obtiene

2
22 oy 2P |2 1] -0
Y Y i

2 :
&.—1=_y_2+1 .y_2—1
Y Yy Y

la ecuacién anterior se simplifica a la forma

Toda vez que
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2
el I RIS R (4.8a)
Y Y,

cuya solucion es

ZE:%(,/1+8F3-1) (4.8b)

Yy

conocida como ecuacion de Belanger.

Con la ecuacion 4.8b se calcula el tirante conjugado mayor y,, conocido el menor y, y el nimero
de Froude F, antes del salto.

b) Régimen subcritico conocido. De la ecuacion 4.6e se obtiene ahora

2
Ao oM -l -2 =0
Y, Y, Y,

Simplificando en la misma forma que antes, resulta

2
LAY IR N - I (4.9a)
Y, Y,

cuya solucion es

o1 7
== (,/1 +8F, - 1) 4.9b)

)
Y2

Con la ecuacion 4.9b se calcula el tirante conjugado menor y,, conocido el mayor y, y el nimero
de Froude F, después del salto.

Las figuras 4.7'y 4.8 muestran las curvas que representan a las ecuaciones 4.8 y 4.9
respectivamente, con las cuales se obtienen de manera directa los tirantes conjugados en canales
rectangulares.

285



b
Rectangular

T

suis

s

1

3 Parabdlica

Figura 4.7. Salto hidréaulico en canales de seccién rectangular y parabdlica. Determinaci6n del tirante
subcritico, conocido el régimen supercritico, segiin Sotelo y Rodriguez (referencia 1)
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Salto hidraulico en canales de seccion rectangular y parabolica. Determinacién del tirante
supercritico, conocido el régimen subcritico, segiin Sotelo y Rodriguez (referencia 1)
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4.4.4. Seccion trapecial

a) Régimen supercritico conocido. Para una seccién, asimétrica de taludes k, y &, (figura 4.9),
se tiene los siguientes valores

k:k1+k2
2
A = by +ky?
ool 1 b 1 1by

PP PEPP2PP PP PPV LEL L L A7 7 )

b
I i
Figura 4.9. Seccion trapecial
Por tanto, en la ecuacion 4.4b se tiene
2 2
M - Q (2ky+3b) 2L (4.10)
gy +ky) 6

Igual que en la seccion rectangular, es factible obtener una ecuacion de y, en términos del
namero de Froude F, y de y,, como se muestra en la figura 4.20. Sin embargo, para efectos de

la presentacion gréfica es preferible utilizar otro pardmetro, funcion de F,, que separa las curvas
y hace mas clara su lectura.

Por tanto, sustituyendo en la ecuacidn 4.6b se tiene

(by,+kyi Py, b(by,~ky )y by ~ky)(by +ky)y
3 6 3

bby, +kyi)yi 02 [(by+kyl) - (by +ky)| _
6 8 b)’1+k)’12
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Al multiplicar la ecuacioén por 3/(k? y,°) y simplificar, designando por

FMl Q
Vg ky"

¢ = b
1 kyl

se obtiene

La solucién trivial es y,/y, = 1, por tanto, el grado de la ecuacion se reduce al dividir entre

[& - 1], resultando finalmente

e B el

3 3 F,
+‘§tl+t—t_+i;][ ]—3FM1—O (4.11)

La ecuacién 4.11 es de cuarto grado, con una sola raiz positiva util, cuyo valor permite obtener
al conjugado mayor, cuando se conocen el menor, el parametro de Massey F,, y ¢,. Para
simplificar la solucion se recurre a la figura 4.10, que muestra la representacion grafica de la
ecuacion 4.11 (referencia 1).
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Siendo en lo general que

b
t. = —
B 4.12)

se puede demostrar que

3 3/2
¥ 0 ) (¢ + 1)

Mi = \/g X yjs/z (ti £ 2)1/2 i (413)

donde F, es el nimero de Froude de la seccién. Por ejemplo, en la ecuacion 4.11, el subindice
i es 1 en las dos|ecuaciones anteriores.

b) Régimen subcritico conocido. Para determinar las condiciones del régimen supercritico antes
del salto, conocidas las del subcritico, se efectian sustituciones y desarrollos analogos con
la ecuacién 4.6d hasta obtener la siguiente expresion

4 3 2
& + 2t2+1]ﬁ + §t22+§[2+1]&
¥ 2 Y | 2 2 2
' 3F, |
s 2B ey - 28 Ailarl o (4.14)
L2 L +1] y,

donde ¢, y F,,, se obtienen de las ecuaciones 4.12 y 4.13 con i = 2.

La solucion grafica de la ecuacién 4.14 se muestra en la figura 4.11 para facilitar el célculo
(referencia 1).

4.4.5 Secciones abovedadas

Como se ha indicado en la seccién 3.5.3, inciso ¢, para cualquier gasto que fluya en todo
conducto abovedado hay un tirante critico menor que su altura total. Luego, cualquiera que sea
el gasto, la funcion momentum adopta el valor minimo para y =y, y los demas corresponden
a las dos ramas de la curva M-y (figura 4.5b). Para el régimen supercritico, la rama inferior se
desarrolla completa toda vez que, para y = 0, es siempre M = oo; para el subcritico, la superior
se desarrolla siempre en parte. Al llenarse el conducto se produce un valor finito de M, de
magnitud
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Figura 4.11. Salto hidraulico en canales de seccidn trapecial (triangular incluida). Determinacién del tirante
supercritico, conocido el régimen subcritico, segin Sotelo y Rodriguez (referencia 1)
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0

2
| M,=2_ 4y 4
g

donde

h, altura total de la seccion del conducto,

Y & Profundidad del centro de gravedad de la seccion totalmente llena,
A, area de la seccién cuando y = h,,

M, momentum al llenarse el conducto.

Cuando el flujo|supercritico aguas arriba del salto adopta valores de M, menores o iguales que
M, , se forma resalto completo con tirante conjugado y, menor o igual que h, respectivamente.
Sin embargo, e$ evidente que en régimen supercritico también puede adoptar valores mayores
que M, , de modo que para ocurrir el resalto (M, = M,), es necesario que también M, sea mayor
que M, , lo qué es posible s6lo si el término y; A de la ecuacién 4.2 es superior al que
corresponde al conducto lleno (y/;, 4,). Esto es, debe haber una presién sobre la boveda capaz
de igualar al momentum del flujo que antecede al salto con el fin de satisfacer la condicion
basica: igualdad de momentum en las dos secciones terminales.

El resalto en estas condiciones es incompleto; esto es, en la seccidn inicial hay superficie libre
y en la final el conducto esta lleno y sometido a una carga de presion H (figura 4.12), de manera
que la igualdad de momentum (ecuacion 4.4b) resulta como sigue

2 2
gQAl P K,y 4 = gQAO + H 4, (4.15)

donde H es la tnica incégnita.
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. Figura 4.12. Salto hidréulico incompleto en un conducto abovedado
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Kalinske y Robertson, Ibafiez y Fernandez (referencia 2) observaron experimentalmente que
cuando el conducto es llenado por el resalto, el enorme arrastre de aire del remolino superficial
produce burbujas que al situarse en la clave superior disminuyen la seccidn tedrica aumentando
la velocidad final. Este fenOmeno hace necesario corregir la ecuacion 4.15 en la forma

Q’ Q’
¥ +k’1y,A1=gA(1+6)+HA0 (4.16)
1 0

donde
6 =0.0066 (F, - 1)!+

y F, el nimero de Froude de la seccion inicial del salto. La ecuacién 4.16 se aplica a las
secciones circular y herradura, pero su uso se extiende a otras similares.

4.4.6 Seccion circular
En un conducto de seccion circular parcialmente lleno, el area hidraulica para cualquier valor
del tirante, de la figura 4.13 y la tabla 1.2, es
D2
A =(0—sen0(:os¢9)_4_

donde

eng - 20y -y o1y (2] -2 (21" (i-2]"
D D D D D
D2 -y y
i R N |
cos 8 D73 5

Al sustituir en la ecuacion del area resulta

m =

A=

2
.’i arc cos |1 - El - l 1 - _2_y DA o 4.17)
D? D 2 D

Por otra parte, el coeficiente k’ se obtiene de

_ (D )
k'y =y - |2 -y| =5 - Z cos 6
y=3 [2 y] y - 5 cos
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donde

y 3/2 y 32
2D |5 = —]
2R’>sen’* 6 _ D’ sen’ § _ [D] [ D

Y 2 A4 N
Esto es
y3/2 y3/’2
2D |5 1-—]
,. D3 sen*6 D - D [D] [ D
k'y = — —_ ~ - —_ cosf =y -_ +
12 A 2 2 3m

Por tanto, se tiene

k=1-1D, (4.18)
2 m
y con ello
3 3 3
A'k'y = DESSCTS I (sen @ cos 8 - 6) cos 6
12 8
D3
A'k’y =ﬁ(23en30 + 3 sen 6 cos? 0 -3 6 cos )
O bien, con cos? § = 1 - sen? §, también se obtiene
D3
A’k’y=ﬁ.(3sen0—sen30—3()cosf))
Por tanto, en la ecuacién 4.4b el momentum es
2 3
M - Q + D (3senf -sen®6 -306cosf) (4.19)
g (0 -senfcosb)D?4 24
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by

IS

! 1

Figura 4.13. Seccion circular

a) Régimen supercritico conocido. De la ecuacion 4.6b se tiene

2 s
m:Dky, -m m Dkl y = £ |2 ™
8 m,

Al dividir entre y3, resulta

m, m, k2/ &] - m12 kl/
Q" _ S (4.20)
g *
Y 1 - ﬁ
D m,

donde m, m,, k| y k, estin dados por las ecuaciones 4.17 y 4.18, eligiendo para y el
subindice que corresponda, esto es, y, si se trata de m, y k!, Y, sise trata de m, y k.

Straub (referencia 3), en 1978, determind que el nimero de Froude aguas arriba se puede
aproximar al dado por la ecuacidn
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i

1.93
y‘] (4.21)

donde y, es el tirante aguas arriba del salto y y, el critico. También encontr6 que, para
F, < 1.7, el conjugado mayor se estima de la ecuacion

2
Y = 2)};- (4.22a)
1
y para F, > 1.7, de
yl.s
y, = 1.0867 _gﬁ (4.22b)
n

la dltima para el sistema internacional de unidades.

b) Régimen subcritico conocido. Por un desarrollo anilogo al anterior, pero con la ecuacion
4.6d, se obtiene

y
2" . i (4.23)

4

Cuando el resalto sea incompleto, 4, debe corresponder al 4rea total llenay y, a la fura de la
linea de presiones en la secciéon 2 ( y, = H + D/2, en la figura 4.12).-Esto equivale a

que m,y k, en las ecuaciones 4.20 y 4.23 adopten los valores constantes

(4.24)

3
]
ENES

k, =1 - 0.5 (Dly,) (4.25)
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Las figuras 4.14 y 4.15 permiten una solucion gréfica sencilla para los casos antes analizados,
donde se utiliza el pardmetro Q/\/E y*? en lugar del nimero de Froude (referencia 1), por las
mismas razones expuestas en el caso de la seccidn trapecial y por sencillez en el célculo.

Para incluir la correccidn al salto incompleto dada por la ecuacion 4.16, es suficiente sustituir
el nimero 1 en el paréntesis del denominador en la ecuacion 4.20 por 1/(1 +6), despejar & y,
y obtener Yy,.

4.4.7 Seccion herradura

La formacion del salto obedece a las mismas consideraciones iniciales indicadas para la seccion
circular, esto es, salto completo e incompleto.

Para calcular el 4rea cuando y < D, conviene dividir la seccion en tres zonas, como se muestra
en la figura 4.16.

041140

0.0886 0,

Figura 4.16. Secci6n herradura

Zona a. Para y < 0.0886 D son vilidas ecuaciones similares a las 4.17 y 4.18, con la tnica
diferencia de que ahora el radio es igual al diametro del conducto (R = D). Esto es, de la tabla
1.2 se tiene

2

Yy
5 (4.26)

a

A
m=2%=arccos |1 -2 | -21]1- y - J
D? D

2D 4D?



(4.27)

cuando y = 0.0886 D, m_, = 0.04906 y k, = 0.40203.

Zona b. Para 0.886 D < y < 0.5 D, el 4rea hidraulica y el coeficiente k, son ahora

A 2
m = _% =0.9366240398 - 2 - |05 - X 075 + 2 - |2
D? D D D D

b

Ol

] (4.28)

- arc sen [0.5 -

2
k; 0.9366240398 % - 05 [%] - 0.9107993196

] arc sen [0.5 ~ %—] (4.29)
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Zona c. Para 0.5 < y < D, se tiene

A
m = _° = 0.043924958 + 0.25 arc cos |1 - 2 2
D? D

2 12
~05 |1-2 l] b [ ]
I: D I:D (4.30)

1 1 2
ki = — 4 [X -05 1 -2
) [D arc cos 5

Ol<

0.006116445 + 0.043924958 yﬁ (4.31)

Cuando la seccion se llena totalmente, el area y &k’ son

A =0.829323 D* (4.32)

k' = 0.519107 (4.33)

a) Régimen supercritico conocido. Para la seccién herradura también vale la ecuacién 4.20,
pero m y k’ se obtienen de las ecuaciones 4.26 a 4.31.

b) Régimen subcritico conocido. Vale también la ecuacién 4.23, pero m y k' se obtienen de
las ecuaciones 4.26 a 4.31.

Cuando el salto sea incompleto, se utiliza la ecuacién 4.20 para régimen supercritico conocido
P 0 . . / .
y la 4.23 para régimen subcritico conocido, siempre que m, y k; se calculen con las ecuaciones
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L . . /
que correspondan a la zona de la seccién en estudio. Invariablemente m, y k, adoptan los
siguientes valores constantes

m, = 0.829323 (4.34)
k, =1 - 0.480893 ( Dly, ) (4.35)

donde y, es la altura de la linea piezométrica en la seccién 2, segin indica la figura 4.12.

La solucién gréifica del salto se presenta en las figuras 4.17 y 4.18 para los casos antes
analizados, donde se utiliza el pardmetro Q/\/g y>? (referencia 1).

No se conocen las caracteristicas del salto hidraulico en secciones circular y herradura cuando
( y/D ) > 0.8. Por esta razén, en las figuras correspondientes se consideraron solamente
valores 0 < y,/D < 0.8. En las de régimen subcritico conocido, algunas curvas no alcanzan el
valor y,/y, = 1 debido a la limitacion de la variable ( y,/D ), = 0.8. En las curvas de régimen
supercritico conocido se indica el lugar geométrico de los puntos limite del salto completo; en
las de régimen subcritico conocido, la curva limite es y,/D = 1.

4.4.8 Seccion triangular

Para esta seccion es suficiente que r =-0 ( b = 0 ) en las soluciones para el canal trapecial,
manteniendo la misma definicién para el talud en las orillas.

Para el régimen supercritico conocido, la ecuacién 4.11 se convierte en

4 3 2
2l |2 L[] -3F
Y1 Y1 i

cuya solucion grafica se muestra en la figura 4.10.

Y,

N

-3F, =0 (4.36)

Si se desea esta ecuacion en términos de F,, de la 4.13 F;, = F2/2 se puede sustituir en la
anterior.

Para el régimen subcritico conocido, la ecuacion 4.14 se convierte en

4 3 2
& + ﬁ + Zl -3 F:n,
y2 y2 y2

siendo entonces: Fo, = F3/2. La solucién grafica de esta ecuacion se muestra en la figura4.11.

ﬂ] _ 3 F, - (4.37)

Y2
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4.4.9 Seccion parabdlica

a) Régimen supercritico conocido. Corno se expuso en la seccion 3.5.3, inciso e, en una seccion

parabdlica se tiene

Ademas
ko= 2
5

Siendo también T, /T, = ( y,/y, )?, entonces

32
A, _ T, y, _ |2
A T, y Y

1

También

T

1

A 2y
§l

Sustituyendo estos valores en la ecuacién 4.6c, se obtiene

donde
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y cuya representacion grafica se muestra en la figura 4.7 (referencia 1).

b) Régimen subcritico conocido. Por un desarrollo similar con la ecuacion 4.6e, se demu€stra
la siguiente ecuacion

4 32
Y 5 2 A S 2
-l -|=ZF +1| |2 +~-F, =0 4.40
[] 5% ][] 5 440
donde
F2= V2 . V2
V8 A, /T, J%gy2

En la figura 4.8 se presenta la solucion gréafica de la ecuacion 4.40 (referencia 1).

4.4.10 Seccion en forma de U

W. Hager (1989)(referencia 4) utilizé una seccién en forma de U como una via para un acceso
maés fécil al estudio de algunos aspectos basicos del salto hidraulico completo en secciones
circulares. La secciéon es de forma semicircular en el fondo y después continia con paredes
verticales; esto es, si el tirante es y < D/2, el flujo es en un canal circular y siy > D/2, el
ancho de superficie libre es constante e igual al didmetro D.

Al no existir ecuaciones explicitas para el area A de la seccion y la fuerza P de presién
hidrostatica, Hager propuso las siguientes ecuaciones aproximadas

32
A _ 41y -1y ‘ (4.41)
D? 3 |D 3D
512
o S b Nl SRR LY. (4.42)
goD* 15 | D 4 D

que producen resultados con desviaciones menores del 4 por ciento con respecto de las relaciones
exactas.

La ecuacion del momentum en la direccion del flujo conduce a una relacién aproximada entre
los tirantes conjugados como sigue
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512
8 |n o Ing, 02 )
15 |D 4D 3
T Y B P 7
3 |D 3D
52
8 | 1) Q?
3[5] [1 I = (4.43)
gD5i %2 1 - L2
3 |D 3D

Hager demostr6 que la ecuacién 4.43 también produce resultados bastante precisos en la
prediccion de los tirantes conjugados en conductos circulares, siempre que haya un salto
hidréulico completo. Esto puede observarse al comparar las curvas de trazo continuo de ambas
secciones en la figura 4.19.

4.4.11 Solucion grdfica general para secciones abiertas

Con fines comparativos es til conocer la variacién conjunta que experimentan los tirantes
conjugados del salto en secciones rectangular, trapecial, triangular y parabdlica, a partir de las
condiciones conocidas en alguno de sus dos extremos. Para este efecto es suficiente mostrar la
variacion del tirante y,, cuando se conocen el nimero de Froude F, y el tirante y, antes del salto,
lo que conlleva a la solucién de la ecuacién 4.6¢ para dichas secciones.

En la figura 4.20 se muestra la representacion grifica de dicha solucién (referencia 5) para las
secciones abiertas mas comunes, y que explica por si misma la comparacién, si bien las
soluciones graficas particulares antes expuestas son mas precisas.

4.5 CARACTERISTICAS BASICAS DEL SALTO HIDRAULICO

4.5.1 Tipos de salto

Segun Peterka (1963)(US Bureau of Reclamation)(referencia 6) y otros autores, el salto adquiere
diferentes formas dependiendo del valor del niimero de Froude F, del flujo aguas arriba. Aunque

la clasificacion se aplica a canales rectangulares se extiende a otras formas de seccion.

a) Cuando F, =1 a 1.7, el salto se produce en forma de ondulaciones como se indica en la
figura 4.21a y recibe el nombre de salto ondular.

b) Cuando F, > 1.7, ocurre el llamado salto directo, con las variantes que a continuacion se
indican:
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b) Salto en la seccidn circular

Figura 4.19. Tirantes conjugados del salto hidraulico en conductos de
seccién U y circular, segin Hager (referencia 4 )
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régimen supercritico (referencia 5)
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— Si F, = 1.7 a 2.5, se inicia el desarrollo de una serie de remolinos de eje horizontal
sobre la superficie del salto (sin perturbaciones sobre la misma en el lado aguas abajo),
una distribucién de la velocidad pricticamente uniforme y poca pérdida de energia. Se
conoce como salto débil y se muestra en la figura 4.21b.

— Si F, = 2.5 a 4.5, se produce un chorro oscilante que entra a la zona del fondo del
salto, se amplia hacia la superficie y regresa sin periodicidad. Cada oscilacién origina
una onda de gran longitud y periodo irregular, que cominmente se traslada a grandes
distancias hacia aguas abajo dafiando los bordos de tierra y zampeados en los canales
de riego. Este salto se conoce como oscilante y se muestra en la figura 4.21c.

— Si F, = 4.5 a 9.0, el extremo aguas abajo del remolino superficial coincide con la
seccidn en la que termina la difusion del chorro de gran velocidad. El tirante de aguas
abajo tiene menos influencia sobre la accién y posicion del salto. Este se produce de
manera balanceada, alcanza su mejor funcionamiento y una disipacion que varia del 45
al 70 por ciento de la energia aguas arriba. Esta formacidon se conoce como salto
estable y se muestra en la figura 4.21d.

— Si F; = 9, el flujo de gran velocidad de aguas arriba penetra bajo el remolino del
salto, emerge adelante y genera ondas hacia aguas abajo, prevaleciendo una superficie
libre muy irregular. En esta situacién el salto tiene una acciéon muy efectiva al disipar
hasta el 85 por ciento de la energia del flujo aguas arriba, por lo cual se conoce como
salto fuerte y se muestra en la figura 4.21e.

Hager (1989)(referencia 4) encontré que el salto ondular en conductos circulares desaparece
hasta que F, es mayor de 3.5.

4.5.2 Tirantes conjugados

La bondad de la aplicacién de la ecuacion de cantidad de movimiento para determinar los
tirantes conjugados en canales de cualquier seccion ha sido comprobada de manera experimental
en multitud de ocasiones, particularmente en seccion rectangular. En la figura 4.22 se presenta
la comprobacion experimental de Peterka (referencia 6 ), en 1964, para el salto hidraulico en
canales rectangulares.

Investigaciones recientes ( referencia 7 ) llevadas a cabo por las vias tedrica y experimental han
mostrado que la relacion y, /y, entre tirantes conjugados en canales rectangulares dependen no
s6lo del nimero de Froude en el flujo antes del salto, sino también del nimero de Reynolds y
de la relacion de aspecto en dicho flujo. En el ambito de problemas de la préctica esto ocurre
si el gasto unitario es menor de 0.1 m?/s.

Ha habido poca investigacién experimental para comprobar la prediccion tedrica de tirantes
conjugados en conductos circulares parcialmente llenos. Sylvester (1965)(referencia 8) reportd
observaciones de saltos hidraulicos completos e incompletos para distintas condiciones del nivel
de aguas abajo. Ademas, encontré que los tirantes conjugados calculados con el principio del
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g) Fy entre 1y1.7. Salto ondular . b) F entre 1.7 y2.5. Salto debil .
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Figura 4.21 Distintos tipos de salto hidraulico

momentum son ligeramente mayores que los observados. Los tnicos experimentos completos
en conductos circulares parcialmente llenos se deben a Kunstatsky y Vybora (1966) (referencia
4), sin embargo, ellos no reportan detalles de cdmo los realizaron ni informacion basica de los

mismos.

Los resultados de aplicar el principio del momentum en la prediccion de tirantes conjugados en
canales circulares se presentan de manera grafica en la figura 4.19 (referencia 4). En el
diagrama inferior se comparan las curvas calculadas en secciones circulares parcialmente llenas
con las experimentales observadas por Kunstatsky y Vybora. En efecto, se aprecia que los
tirantes calculados son siempre mayores que los observados, con diferencias hasta del 12 por
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ciento. En el diagrama superior se presenta la misma comparacion para la seccion U; los tirantes
mayores calculados con la ecuacién 4.43 y los observados por Hager (referencia 4). En el caso
de secciones U se observa la misma tendencia de la circular pero diferencias mas pequefias, que
Hager atribuye a que se desprecian las fuerzas de friccion en la aplicacién del principio del
momentum.

Comprobaciones similares se han realizado para otras formas de seccién. Entre ellas pueden
citarse las verificaciones de Silvester (referencia 8), en 1964 y 1965, utilizando los resultados
experimentales de Hsing (1937), Press (1961) y Sandover y Holmes (1962) en canales
triangulares y trapeciales, y de Argyropoulos (1957 y 1961) en canales parabdlicos. En los
ensayes de laboratorio en canales triangulares, el valor de F, no excedi6 de 4 y todas las pruebas
se hicieron en un canal cuyo 4ngulo en el vértice fue de 47.3°, esto es, mas bien angosto y
profundo, observdndose cierta desviacion entre los resultados tedricos y experimentales. En
canales trapeciales se observo mayor desviacion, pero Silvester la atribuy¢ a distintos problemas

y limitaciones que hubo en los experimentos. En canales parabélicos la concordancia fue en
general excelente.

n
o
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20 /
1§

y /
.

12 7

/

Figura 4.22. Tirantes conjugados del salto hidréulico en canales
rectangulares, segin Peterka (referencia 6)
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Puede decirse que los criterios tedricos de calculo con base en la ecuacion de momentum,
proporcionan un método adecuado y seguro, en todo caso conservador, para obtener los tirantes
conjugados en un sentido. o en otro, en términos del nimero de Froude o equivalente.

4.5.3 Perfil del salto y longitud

Con base en resultados experimentales, Bakhmeteff y Matzke (referencia 9) encontraron que el
perfil de la superficie libre de un salto hidraulico puede representarse mediante curvas
adimensionales para distintos valores de F,, como se indica en la figura 4.23 en el caso de un
canal rectangular.

1.0 "
y-J 5 2
ey %7 Z
(3

0.8 (o /’O/

e
0.7 /f /lé
)7. 4
0|8 Z9"%8"4 Moore
os / f4/§/ ° F= 669
/
W o F=495
7
04 /i 'f// s F|'4.24 |
03 /4 ¢ Fi= 406
3 Bakhmeteff-Matzke

o2 |-44f ---F=552

ol —— F =410

0

0 I 2 3 a 5 6 7 s
x
%7,

Figura 4.23. Perfiles adimensionales de la superficie libre del salto hidraulico en canales
rectangulares (referencia 9)

Otros autores, como Moore, han realizado experimentos similares y obtenido diferencias hasta
del 20 por ciento en las distancias horizontales. Esto se atribuye a que los experimentos se
efectuaron en condiciones distintas y produjeron perfiles diferentes de distribucién de la
velocidad del flujo supercritico entrante debajo del salto.

El conocimiento del perfil de la superficie del fenémeno es de interés en la obtencion del libre

bordo y en el célculo de la presion del agua en las paredes y plantilla para el disefio estructural
de los muros de contencioén o recubrimientos en las fronteras del canal. Los experimentos han
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demostrado que la presién vertical sobre el fondo horizontal abajo de un salto hidraulico es
practicamente la misma obtenida a partir del perfil de su superficie libre.

Para fines de disefio es muy importante conocer la longitud en que se desarrolla, con objeto de
prever la extension del recubrimiento que proteja las fronteras del canal contra los efectos
erosivos provocados por la turbulencia.

La longitud L, del remolino turbulento caracteristico del salto se define como la distancia entre
la seccién donde inicia su cara frontal y otra que corresponde a la superficie de estancamiento,
es decir, la de separacion del flujo en las direcciones de avance y retroceso. Como se observa
en la figuras 4.24a y b, el final del remolino se extiende sobre el total de la secciéon. En
contraste, la longitud L; del salto es la distancia desde la misma seccién inicial hasta aquella en

que se alcanza la maxima altura de la superficie del agua y se estabiliza la distribucién de la
velocidad. En general, L, < L;.
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Figura 4.24. Definicion de la longitud de remolino y del salto hidraulico
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Otros autores consideran la longitud L, del salto, desde la misma seccion inicial hasta aquella
en que no aparece erosion en la plantilla, porque las fuerzas tangenciales se han reducido de
manera importante. Sin embargo, esta definicién es menos comun.

La determinacién dela longitud del resalto ha recibido gran atencién de los investigadores por
su importancia en el disefio, pero hasta ahora no se ha desarrollado ningin procedimiento tedrico
satisfactorio para su célculo. Por otra parte, los resultados experimentales mostraron al principio
serias contradicciones, por la confusion existente en la definicién clara de su longitud y por las
complicaciones practicas derivadas de la inestabilidad del fendmeno.

La longitud del resalto en canales rectanigulares ha sido la mas estudiada. La tabla 4.1 presenta
las ecuaciones experimentales mas conocidas para el cilculo de L, y L;, que en todos los casos
fue posible expresar en términos del nimero de Froude F,. La figura 4.25 muestra una
comparacion gréafica de la.mayorid de las ecuaciones, donde las curvas que representan los
resultados del US Bureau of Reclamation (USBR) (referencia 21) son un compendio de los
obtenidos por Peterka (referencia 6) y muy parecidos a los de Macha (referencia 22), y se
recomiendan para calcular la longitud del salto. La figura 4.26 presenta los resultados
experimentales del USBR (referencia 21), pero con la longitud L; expresada en términos de y,,
y es muy conocida y utilizada en todo el mundo. La curva tiene una parte casi recta en el
intervalo de F, en que ocurre el mejor funcionamiento. Los resultados para la longitud L, del
remolino se muestran en tres curvas, seguin otros autores, bastante diferentes una de otra.
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Figura 4.25. Longitud de remolino y del salto hidréulico en canales rectangulares horizontales,
seguin ecuaciones de la tabla 4.1
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Tabla 4.1. Ecuaciones experimentales mas comunes para el calculo de la longitud del salto

hidraulico en canales rectangulares horizontales

Autor - Ecuacién _ Observaciones
Fawer 12 2 )y, Longitud de la onda en un salto on-
e dular, segun figura 4.21a, referencia
(2.5 (000 - 1] 10.
Silvester L /'y =975 (F, - 1) Ecuacién original (referencia 8).
Peterka Ly =3491 + 0.73 F, - 0.06 F? + 0.001441 F’ Ecuacion aproximada (referencia 6).
Woyciki L/y, - y) = 8 - 0.05 (»,/y) Ecuacioén original (referencia 11).
Ly, = 4.05 J1 + 8 F; - 0.1 F? - 12.05 Ecuacién deducida de la original.
Smetana Lly =6 [()’z/yn) - 1] Ecuacion original (referencia 12).
y .
Tizon Ly, =3 [\/l +8F -3 ] Ecuacion deducida de la original.
Pavlovsky Ly =25 [1.9 (yzly]) - 1] Ecuacion original (referencia 13).
Lly, =237541 +38 F; - 4.875 Ecuacién deducida de la original.
Ludin Ecuacién original (referencia 12).
O, 1 YL, = [1/4.5] - [L/(6F)]
Ly, = [13.5 F/(6F, - 4‘5)] [m B ﬂ Ecuacion deducida de la original.
Safranez L,/y, = 6F, Ecuacién original (1929) para
1.72 < F, < 19.1 (referencia 14).
Pietrkowsky L/ly, =59F, Ecuacion original (1932) para
5.5 < F, < 19.8 (referencia 15).
Chertousov 0.81 Ecuacion original (referencia 16). Se
Lly, |=10.3 (,/F1 = 1) desconoce el significado de L.
Einwachter Ecuacion original (1932) para
Lly, = 83 (\/Fl - 1) 2.5 < F, < 6.95, (referencia 17). Se
desconoce el significado de L.
Pikalov - Ecuacién original (referencia 12). Se
Liy -4 pl * 2 F, desconoce el significado de L.
Rajaratnam Ecuacién original, para2 < F; < 12.
L;ly, = 6.2 tanh (F /3)
___ Ecuacién aproximada, para
Ly, = 6 4 <F, < 16.
Ecuacién deducida, para4 < F, < 16.
2
Ly, = 3 (Vl +8F - 1) Referencia 18 (1967).
Sarma Lly, =673 (F - 1) Ecuaciones originales, para
y ' 1.21 < F, < 3.79. Referencia 19
Newnham Lj/Lr =13 (1973).
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Tabla 4.1. (continuacidn)

Autor Ecuacion Observaciones
Malik Lly, =62F, -104 Ecuacién deducida a partir de obser-
q 0 vaciones, para 3 < F, < 6, (refe-
P RE A A TR e rencia 20) (1972).
Bretz L/y, =629 F, -3.59 Ecuacién original, para
33 < F, < 15.3.
Referencia 7 (1987).
Hager, L /y, = 160 tanh (F/20) - 12 Para2 < F, < 16,y y,/b < 0.10.
Bremeny |7 /y = 100 tanh (F/12.5) - 12 Para2 < F, <12,y
0.10 < y,/b < 0.7.
K hi Para 2.5 < F, < 8.
awagoshi Liy =8 (F1 - 1‘5) ara ]
Para4 < F, < 12.
L =6y, Ecuaciones originales (referencia 20)
(1990).
Leutheusser, | L /y, = 15.7 después de una rapida Para3 < F, < 14.
Kartha ) ) B
L.ly, = 12 después de una compuerta L. dl.stancwg hasta 12_1 seccion en que
termina la influencia del salto en la
distribucion de la velocidad.
ASCE, JHD, vol. 98, HY8 (1972).
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Figura 4.26. Longitud del salto hidraulico en canales rectangulares horizontales, con base en

resultados de USBR y otros
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La longitud del resalto en canales trapeciales también ha sido estudiada por varios investigado-
res. La tabla 4.2 contiene las ecuaciones mas importantes de la longitud del resalto y la tabla
4.3 la complementa. Se vuelven a observar distintos criterios para definir dicha longitud.

Un aspecto sobresaliente de los saltos hidraulicos estudiados por Posey y Hsing (referencia 23), y Press
(referencia 25) consistié en que el flujo inverso del remolino dcasiona un aumento del tirante en los lados
del canal y el descenso correspondiente a lo largo del eje; es decir, en lugar de un frente recto, como
ocurre en un canal rectangular, se produce un frente en forma de cufia con alas en la proximidad de los
taludes. Esta variacién transversal del tirante pudo originar problemas en la determinacion segura de la
longitud del salto al quedar menos definido que en el canal rectangular.

Silvester (1965)(referencia 8) se apoy0 en las pruebas de Posey y Hsing y en las propias, pero
éstas cubrieron el intervalo 4 < F, < 8, teniendo dificultad para comprobar el principio del
momentum Yy definir la longitud del resalto.

Un estudio experimental muy detallado de la longitud del resalto en canales trapeciales se debe
a C. Andreani y M. Iglesias (referencia 2), en 1964, con taludes variando de 0.5 a 1.0, quienes
comprobaron ademés la validez de la ecuacion del momentum en el célculo de los tirantes
conjugados. En la figura 4.27 se presentan sus resultados, donde se utilizan los pardmetros y,/y,,
L;/y., asi como el talud ( y, representa al tirante critico).
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Figura 4.27. Longitud L; del salto hidraulico en canales trapeciales, segin
Andreani e Iglesias (referencia 2). y. es el tirante critico

Segiin Wanoschek y Hager (1989)(referencia 26), Ohtsu clasificé al salto hidraulico en canales
trapeciales, en cuatro tipos, utilizando un criterio que toma en cuenta la simetria de la corriente
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principal y la permanencia de la misma. Cada tipo de salto quedd dentro de distintos dominios
del talud k y de F,, variando desde el tipo 1 equivalente al rectangular, donde el flujo avanza
de modo simétrico respecto al eje del canal sin deflectar hacia los taludes, hasta el tipo 4, para
k =1y F, un poco menor de 5.6 a 6.0; para éste el flujo en su avance deflecta hacia los taludes
y el salto es asimétrico.

Ohtsu consider6 que el extremo inicial del resalto coincide con la seccién en que ya no existe
retroceso del flujo en los taludes y que su longitud llega hasta la seccion en que se ha disipado
toda la energia posible en el fenémeno. De acuerdo con la figura 4.28, la longitud del resalto,
segun Ohtsu, empieza en el extremo aguas arriba del ala que se forma en el frente, como fue
en principio observado por Posey y Hsing.

——= Corrlente superficlal

-———+ Corriente de fondo

Figura 4.28. Vista esquemdtica de los patrones de flujo principal en un resalto en
canal trapecial, segin Wanoschek y Hager (referencia 26)

Wanoschek y Hager (1989)(referencia 26) experimentaron en un canal trapecial de talud k = 1
y niamero de Froude entre 3 y 13. Observaron que el resalto en un canal trapecial es bastante
diferente del formado en un rectangular. En la figura 4.28 se presenta un esquema de los
aspectos principales del salto, donde el flujo entrante (1) de alta velocidad se levanta y forma
una zona (2) de salpicadura, debido a la presencia de una zona (3) de separacion del fondo, la
que designaron como remolino de fondo. De este modo, la corriente principal se mueve cerca
de la superficie y diverge lentamente hacia los taludes, lo que se atribuye a la concentracion de
la corriente entrante (1) hacia la parte central de la seccion y a la depresion resultante a lo largo
de los taludes. Una primera parte del flujo lateral se regresa y forma las zonas (4) del flujo de
retroceso sobre ambos taludes, que incluyen las alas de la cufia formada al frente del salto; una
segunda parte (5) se mantiene sobre la superficie y contintia hacia aguas abajo; la tercera parte
(6) se introduce en el cuerpo liquido a lo largo de los taludes y alimenta al remolino del fondo.
Mais adelante, esta corriente ya no es arrastrada por el remolino de fondo sino continia
directamente hacia el flujo de salida después del salto.
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Con base en observaciones detalladas en tres dimensiones, Wanoschek y Hager concluyeron que
el salto hidraulico en un canal trapecial es un fenémeno de flujo netamente tridimensional. La
presencia del remolino en el fondo produce diferencias importantes respecto del resalto clésico,
como son:

— la velocidad en el fondo se reduce en forma importante,

— la corriente principal se levanta hacia la superficie pero diverge a ambos lados del
canal,

— por tanto, la velocidad méxima ocurre a lo largo de los taludes, cerca de la superficie.

En la figura 4.28 se observa que ¢l salto es asimétrico, desviado hacia la orilla izquierda, lo que
parece ser tipico con numeros de Froude F, < 6 relativamente bajos. Ademas, el salto se
levanta en forma espontidnea de la margen izquierda a la derecha a intervalos irregulares.

La comparacién entre el cociente y, /y, de tirantes conjugados obtenidos del principio del
momentum con los experimentales, indica que los primeros son siempre més altos que los
segundos, por tanto, el disefio queda del lado de la seguridad.

Un aspecto particular del resalto en un canal trapecial es la apariciéon de un remolino interno
sobre el fondo cuando F, > 4. Sus caracteristicas mas importantes se muestran en la figura
4.29d. En las figuras a, b y ¢ se muestra la dependencia de los pardmetros L, /y,, L,/y, y h,/y,
de F, y b/ky,. Estas figuras revelan que existen relaciones definidas para los tres parametros con
F, y bl/ky,, a pesar de que fue complicada la definicién experimental de las posiciones exactas
del principio y fin de cada dimensién, por la gran turbulencia del flujo.

0T

Al 4q 6 8 10 L 14 )

Figura 4.29. Caracteristicas principales del remolino en el fondo de un resalto formado
en un canal trapecial, segin Wanoschek y Hager (referencia 26)
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Conviene destacar la gran extensiéon del remolino del fondo en el sentido longitudinal, que
sorprende no hubiera sido detectado anteriormente, como un componente tipico de saltos
hidraulicos trapeciales. La presencia del remolino se refleja en la distribucion irregular de la
velocidad aguas abajo, en la cual los méximos se localizan lateralmente y cerca de la superficie.
También se detecta una oscilacion del salto en el sentido longitudinal que lo desvia hacia un lado
o0 hacia otro y produce una inestabilidad que se atribuye a las caracteristicas turbulentas del
fenémeno.

En la figura 4.28 es evidente que no existe remolino superficial en un salto trapecial; en su
lugar, ocurre un flujo inverso en la zona lateral del flujo de retorno. Para nimeros de Froude
F, bajos, el flujo de retorno se concentra en el lado opuesto al de la corriente principal. Para
nameros de Froude mayores, el salto se hace menos asimétrico y el flujo de retorno ocurre a
lo largo de los dos taludes, formandose alas mas simétricas en el frente.

Se designa por L, a la longitud del flujo lateral de retorno, medido desde el punto de interseccion
del ala hasta el punto de estancamiento sobre la pared inclinada. En el experimento, la medicion
de L, siempre se efectud sobre el talud del lado derecho, mientras que la corriente principal se
concentraba en el lado opuesto. En la figura 4.30a se muestra la relacion experimental
encontrada entre L/y,, F, y b/ky,. Los resultados para salto ondular se dibujaron con signos
claros, observando que la transicion hacia el salto ordinario es continua.

Wanoschek y Hager consideraron que el inicio del salto coincide con el punto de-interseccion
del ala y el talud, en la misma forma que en la definicion de L, del remolino de fondo. También,
que el final corresponde a la seccién donde desaparece la ebullicién superficial y las bolsas de
burbujas de aire se elevan hasta la superficie, claro indicio del final de la zona de aireacion; a
partir de ella hay un nivel de turbulencia insignificante y poco transporte de aire hacia aguas
abajo. La distancia L; entre las dos secciones asi definidas fue llamada longitud del salto y en
la figura 4.30b se presentan los resultados de L; /y,, F, y b/ky,.

Aunque la longitud de un salto trapecial es mayor que uno rectangular, su uso puede ser
ventajoso en tanques de amortiguacién por requerir tirantes de salida menores y costos
inferiores. En este ltimo aspecto, el volumen de excavacién se utiliza completamente para €l
tanque trapecial, ya que no necesita espacio adicional de excavacion como el rectangular ni
moldes externos, ni tampoco la compactacion del material cercano al muro.

Wanoschek y Hager advierten que sus conclusiones no son todavia definitivas por haber
experimentado con un solo talud.

Hager (1989)(referencia 4) pudo medir la longitud L; del salto en conductos de seccion U pero

de modo aproximado, debido a la gran turbulencia que se produce. A pesar de la dispersion
observada, encontré que el promedio de los resultados se ajusta a la ecuacion

Lo (4.44)

para valores del nimero de Froude antes del salto entre 2 y 9, comparable a la ecuacion
aproximada de Rajaratnam (referencia 18) para canales rectangulares (tabla 4.1). Hager indica
que la ecuacion es preliminar y que no incluye el posible efecto que y, puede tener sobre L; /y,.
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Debido a la semejanza en los valores de los conjugados del salto en las seccion U y circular, se
espera la misma semejanza en su longitud.

En canales triangulares, la ecuacion obtenida por Silvester (referencia 8), en 1964, fue

L
y_f =426 (F -1) (4.45)
1

basada en observaciones en el canal de 47.3° de 4ngulo en el vértice (k = 0.44), utilizado por
Argyroupoulos (1957) en sus experimentos y que probablemente no sea valida para otros taludes.

Tabla 4.2. Ecuaciones experimentales para el célculo de la longitud del salto hidraulico en
canales trapeciales horizontales

Autor Ecuacién Observaciones
Posey Representa la media con variaciones
y 112 || de £ 5%. Conduce a valores de L;
Hsing L 2 yly, + blky mayores que en un canal rectangular
(1938) J =5 |1+4 k) P | (referencia 23).
Y, 2 + biky,
Siefichin A depende del talud como se indica en
(1958) L. y la tabla 4.3a. Conduce a valores exa-
J=4 |22 -1 gerados de L, (referencia 24).
y 1 y 1
Press L a y c¢ dependen del talud como se
(1961) i indica en la tabla 4.3b (referencia 25).
J=a(F -1
g
Silvester Vale para b/ky, > 4. Produce valores
(1964) L 10 de L; mayores que la ecuacion de
_ g =71 |1 + Posey y Hsing, 4 < F, < 8 (referen-
Y, =W b/ky1 cia 8).
Andreani Los resultados experimentales se
e No hay presentan en la figura 4.27 (referencia
Iglesias 2).
(1964)
Ohtsu L, longitud definida hasta la seccién
(1976) L en que se ha producido toda la pérdida
log 21 =171 n + 0.315 k + 1.58 de energia h; del resalto, 7 eficiencia
h, del mismo. Vale para2 < F, < 8.
(referencia 26).
Wanoschek | No hay Los resultados experimentales se pre-
y sentan en la figura 4.30.
Hager
(1989)
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Hager y Wanoschek (referencia 27), en 1987, con base en resultados de Argyroupoulos,
Rajaratnam y los propios en canales triangulares, obtuvieron las siguientes expresiones

= 1.8 \k F 04 (4.46a)
Y2
L
y_f = 2.4 Jk F (04 (4.46b)
2

con validez en el intervalo 0.4 < k < 1.

Tabla 4.3. Coeficientes y exponentes en las ecuaciones de la tabla 4.2.

a. Coeficiente A en la ecuacidn de Siefichin.

Talud 0 0.5 0.75 1.0 1.25 1.5
A 5 7.9 9.2 10.6 12.6 15.0

b. Valores de a y ¢ en la ecuacion de Press.

Talud 0.5 1.0 2.0
biky, 4.0 8.0 16.0

a 35.0 23.0 17.6

c 0.836 0.885 0.905

El anélisis de Silvester con canales parabodlicos y las observaciones de Argyroupoulos, en 1957,
condujeron a la ecuacién

L.
2 =117 (F, - 1) (4.47)

Y

que proporciona un ajuste insuficiente de los datos disponibles cuando F, excede de 3.
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a) Longitud de la corriente lateral de retorno

b) Longitud relativa del resalto

Figura 4.30. Longitudes relativas de un resalto en canal trapecial, segin
Wanoschek y Hager (referencia 26)
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4.5.4 Pérdida de energia

La pérdida de energia que ocurre en un salto hidraulico es la diferencia A, entre los niveles de
energia en las secciones antes y después del mismo. La pérdida de energia relativa es el cociente
h,/H, de la pérdida y la energia total en la seccidn inicial del resalto; la Gltima se mide desde
un plano de referencia coincidente con el fondo de la seccion final. Esto es

h, = H, - H, (4.48)
hs Hl Y H2 HZ
A =1 -2 (4.49)
H, H, H

1

Cuando se trata de un salto hidraulico sobre un canal horizontal, H = E , y con la ecuacion de
continuidad, la energia especifica antes del salto es

14 2 Q*A T
El=y‘+_l_=yl+ Q2=yl+_____13_l
28 2 g A 28 AT,
o bien
E Eti (4.50)
= + .
RO
De la misma manera, la energia especifica después del salto resulta
B V; Fi A/
=y, t— =Yy,
Pt 2% P T Al
Siendo en este caso la pérdida de energia h, = E, - E,, se obtiene
) 2
F; A A
h=y -y, + — 2 |1-]|-2 (4.51)
s h Th T 5 A

esto es, funcion de F, y de los tirantes conjugados.

La relacién A, /E, se conoce como pérdida relativa y de las ecuaciones 4.51 y 4.50 es
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s

no 2wl - (nh)

FFL (1 - (A)A)]

E

! Q yT/A) + F;

(4.52)

Con las figuras 4.7 y 4.10 se obtienen los valores de y,/y, en las secciones rectangular,
trapecial, triangular y parabdlica, para cualquier valor de F, especificado. Asimismo, la tabla
1.1 proporciona los valores de A y A/T, por lo que es posible la solucidn gréfica generalizada
de la ecuacion 4.52 que se muestra en la figura 4.31 para dichas secciones. Aunque es posible
también obtener la solucion general para las secciones circular y herradura, generalmente es mas
sencillo calcular la pérdida con la ecuacion de energia caso por caso.

En la figura 4.31 se observa que todas las formas de seccion conducen a una pérdida relativa
de energia mayor que en la rectangular, para el mismo nimero de Froude. Este resultado era
de esperarse ya que los canales con talud proporcionan una circulacién secundaria mayor y con
ello més disipacion de energia. Silvester y Hager observaron la disipacién maxima de energia

en canales triangulares, para un mismo gasto, igual velocidad y tirante aguas arriba.

1.0
b
s *y,
l

0.8 — 4

Triangular ) %_’_—_5

///’
0.6 el
i z
7, /

7

Rectangular
— — —— Trapecial

— _.— Triangular

— — Porabdlica

[ 23
! Nga /T,

Figura 4.31. Eficiencia del salto hidraulico en canales horizontales abiertos

de distintas formas de seccidn (referencia 5)

En un canal rectangular, de la ecuacion 4.8a se tiene

2
F12 = 1 y2 + l &
2 4 |y, 4y,
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que sustituida en la ecuacién 4.51 conduce a

) 3

1 |): 1 ), i

e - — — o L S
SRR E [yll o [yl yi]

Efectuando operaciones y simplificando, el valor teérico de la pérdida es

- 3
el (4.54a)
4y
o bien
h ly, - 1)3
o 1) (4.54b)
Y 4y, 1y,
donde y, /y, esta expresado por la ecuacién 4.8b.
Asimismo, de la ecuacion 4.52, el valor tedrico de la pérdida relativa es
2
b2 - (Ot )+ R (i V] (4.55)

E, 2 + F?

Si se desea expresar la pérdida en el salto en la forma tradicional: A, = K V,%*2g, de la ecuacion
de energia se tiene

1% v
h.\' - yl - y2 e —1 - _2
v, 28
O bien, como sigue
o .
ho= |22 |2 oq| 2 (4.56)
Vii2g Y 2
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Ademas, por definicion es

F;] ~ Vi B Q? . Vi
2 Ly 2gbry;y) 28y

que sustituida en la ecuacién 4.53 resulta

2
Yy
_=_+__=_l(y2+yl) (4.57)
Yy
Sustituyendo ( y, - y,)/(V,*/2g) de la ecuacion anterior en la 4.56 y simplificando se obtiene
Kodno- g |- ()
BT y2 yl 1+ (nhy)

_ (0 -
Y0y + 1

(4.58)

donde y, /y, corresponde al obtenido de la ecuacion 4.8b, esto es, K depende de F,.

Finalmente es interesante comparar el valor de la pérdida con la calculada de la ecuacién de
Borda. De esta tltima seria

2
v - V2)2 1 0] [0
hy,=\i o 1| @ £
(A 28 2 |by, by,

Sustituyendo la ecuacién 4.57 en la anterior, resulta

2
Y, —yl]

b4

(h)p = 41;‘ (y2 * yl)[
2

Por tanto, se obtiene

0, +y) (0, =)

(4.59)
4y,

(h:)B o
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y de las ecuaciones 4.54a y 4.59, finalmente

hx yZ—yl

(h)y Y, +

Debido a que y, > y,, entonces h /(h); < 1. Esto significa que la ecuaciéon de Borda
proporciona resultados de pérdida en el salto rectangular mayores que los reales.

4.5.5 Altura

La diferencia Ay = y, - y, es conocida como altura del salto y suele también expresarse como
la altura relativa en la forma

Y, =)

T (4.60)

Ay _
H,

1

4.5.6 Eficiencia

El parametro H,/H, se conocia antiguamente como eficiencia del salto, es decir, una medida de
su eficacia como disipador natural de energia. En la actualidad se acepta que queda mejor
representada por la relacion y = h,/H, = 1 - H,/H, , esto es, idéntica a la pérdida relativa
expresada por la ecuacion 4.49. En la figura 4.31 se compara la misma en canales horizontales
con diferentes formas de seccién. Se observa que el salto hidraulico rectangular es el menos
eficiente como disipador de energia.

4.5.7 Posicion

La posicion del salto hidraulico en un canal est4 supeditada al tirante de salida y, que exista aguas abajo
del mismo. Dicho tirante es independiente del conjugado mayor y, y mas bien estd regido por las
condiciones o tipo de control que imponga el canal o las estructuras que €éste tenga aguas abajo.

De acuerdo con la diferencia que haya entre y, y y,, se forman al pie de un vertedor o de una
compuerta los tres casos y tipos de salto mostrados en la figura 4.32.

El caso 1 ocurre cuando se presenta la condiciéon de salto normal en que y, = y,, satisfaciendo
la ecuacion 4.4 del momentum entre las secciones 1 y 2 y forméandose el salto inmediatamente
al=pie de la estructura. Para efectos de proteccion contra la socavacion producida por el
fendmeno, éste seria el caso ideal, sin embargo, cualquier variacion de y, puede moverlo de la
posicion estimada, lo que obliga a utilizar siempre algin dispositivo de control, como un umbral
dentado, para estabilizar su posicion.
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El caso 2 ocurre cuando y, > y, ( y, calculado de las condiciones del caso 1). El resalto se
mueve hacia aguas arriba forzando al llamado salto sumergido, un disefio mas seguro que el del
caso 1. Su posicion puede controlarse con més facilidad, si bien es menos conveniente, ya que
al formarse aguas abajo de la compuerta o después de un conducto a presion, produce descarga
sumergida y la reduccion consabida del caudal. Ademads, la velocidad del chorro que emerge de
la compuerta se propaga mas alla de la seccién final del resalto.

Cuando el salto sumergido ocurre en un canal de gran pendiente que precede a uno de menor
pendiente, tiene efectos menos importantes y constituye el caso del salto en canales de pendiente
mixta que se trata en un capitulo posterior. Si se desea controlar su posicion y convertirlo en un
salto normal, se recurre al tipo de control indicado en el subcapitulo 4.8 y con mas amplitud,
en el capitulo de disipadores de energia.

El caso 3 ocurre cuando y, < y,, donde y, se calcula en las condiciones del caso 1. Esto
significa que el salto se mueve realmente hacia aguas abajo hasta una seccién de tirante y;,

cuyo conjugado mayor sea de nuevo igual a y . Este tipo de salto se llama libre y para
determinar su ubicacidn se necesita calcular el perfil de flujo gradualmente variado antes del

mismo (ver subcapitulo 5.5). En lo posible debe evitarse en el disefio, ya que se forma en un
sitio adelante de la zona revestida, pudiendo producir erosiones severas en un canal no
protegido. Para remediar estos efectos se debe controlar su posicion forzdndolo al caso normal
(subcapitulo 4.8 ), mediante un umbral vertical, la profundizacién del piso, un umbral dentado,
la modificacion en el ancho de la seccion, o una combinacion de los mismos.

Cualquiera que sea el caso de que se trate, el espacio y dispositivos que se utilizan para estabilizar al salto
constituyen una estructura disipadora de energia conocida como tanque amortiguador. Su disefio se expone
en el subcapitulo 4.8 y con mis detalle en el capitulo de disipadores de energia.

4.6 SALTO HIDRAULICO NORMAL

4.6.1 Después del vertedor

Para el analisis del salto normal se utilizan las secciones sefialadas en la figura 4.32a, donde
también aparecen los distintos niveles que adquiere la linea de energia.

La ecuacién de energia entre las secciones O y 1 del vertedor establece

Vo Vi
Ly v +h (4.61a)
28

H v Yt

donde A, es la pérdida entre las dos secciones, que puede calcularse de la expresion



. A 2
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a) Caso |. J =4 ; salto hidrdulico normal.
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c) Caso 3. 4, </, ;salto hidrdulico

Figura 4.32. Efecto del tirante de salida en la posicion del salto hidraulico
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siendo K = 0.1, a reserva de presentar después criterios mas precisos. Por tanto, la ecuacion 4.61a se
convierte en

4

4.61b
= (@.61b)

Ve
%+%+z=n+u+K>

Esta ecuacion se resuelve para y, y V, con el auxilio de la de continuidad.
En el canal se mantiene el mismo ancho y el tirante conjugado mayor se obtiene de la ecuacion 4.8b

o LI 8F -1
7 W e

g

con el nimero de Froude F, previamente calculado, debiendo cumplirse que y, = y,.

4.6.2 Después de la compuerta

La compuerta de la figura 4.32a puede ser plana o radial sin afectar los desarrollos que aqui se presentan.
Tiene el ancho b igual al del canal, como se muestra en la figura 4.33a. Su descarga es libre si se
produce un salto libre 0 normal. El normal constituye el limite superior de descarga libre antes de ocurrir
la sumergida; se forma con el conjugado menor igual a y, en la seccion contracta, de acuerdo al tipo de
compuerta y el caudal descargado. Un criterio para definir dicho limite se propone al final de esta seccion.

Conz, =0y H, =y, + V,*/2g, la ecuacién 4.61b aplicada a las secciones 0 y 1 de la compuerta resulta

1
VI=J 1+KJ2g(Ho-y1)

V, = C, 28 (H, - ) (4.62a)
O bien
1‘2 =C! (H, -y,) (4.62b)
28
donde
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es el llamado coeficiente de velocidad de valor igual o menor de uno. También es

K=_—_ -1

<N

1
C
Al sustituir la ecuacién 4.62b en la 4.61a (z, = 0), se obtiene

ho=(1-c)(H, -

que muestra la dependencia de 4, con C,. Si C, = 1, h, = 0.

(4.63a)

(4.63b)

Con y, = C, a, el area hidraulica de la seccion contracta es A, = C. a b y de la ecuacién de continuidad

se cumple
Vi L,V
%
donde
C.a
¢ =
Yo

4.64)

(4.65)

representa al cociente de las areas hidréulicas de la seccion contracta y del canal antes de la compuerta.

Por tanto, la ecuacion 4.62b se escribe en la forma

2 2
1 i , Vi
__—y0+q52_g

-C.a
Cc: 28

O bien
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a) Comportamiento general de la descarga

b) Compuerta plana inclinada

c) Compuerta radial; cos €= -,& - -f—

Figura 4.33. Descarga libre de compuertas
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Al despejar, resulta

C
V= —— 28 (y,-C.a) (4.66)
1 -C ¢

Gibson (referencia 28) fue el primero que determin el coeficiente de velocidad C, por la via experimental
en funcién del pardmetro y,/a. Sus valores variaron desde 0.67, para y,/a = 0.16, a 0.95, para y,/a =
6.

Con base en los valores experimentales del coeficiente de descarga C, obtenidos por Gentilini (ver
volumen 1) en compuertas (verticales e inclinadas) o radiales y en resultados tedricos propios del
coeficiente de contraccién, Knapp (1960)(referencia 29) ajust6 los valores obtenidos y encontrd la
expresion

C, = 0.96 + ( 0.0017 6° - 0.05 ) % 4.67)

0

para compuertas planas (verticales o inclinadas) y radiales, donde § < 90°; siendo 6° el angulo de
inclinacion de la tangente al labio inferior de la compuerta respecto de la horizontal, en grados (figuras
4.33b y c). Knapp encontr6 que los valores de C, obtenidos de la ecuacion 4.67 difieren + 1 a 1.5 por
ciento de los experimentales. El valor minimo de C, es 0.96 y el maximo debe ser 1; éste se alcanza
con a/H, = 0.388 cuando & = 90°, y con a/H; = 0.516 cuando 8 = 75°, es decir, cuando
la abertura es grande.

Como se detalla en el capitulo de compuertas, Rajaratnam y Subramanya (referencia 30)
midieron la velocidad en la seccidn contracta de compuertas con descarga libre y sumergida.
Para hacer congruente la ecuacion 4.66 con sus resultados experimentales es necesario que

Cv
= |

J1-¢Cl ¢

lo que equivale a

C = ot - (4.68)

e

con validez en el intervalo 0.0425 < a / y, < 0.103. Considerando que C, = 0.61, de la
ecuacion 4.65 el intervalo anterior en términos de ¢ equivale a 0.026 < ¢ < 0.063, de modo
que 0.998 < C, < 1.0; nuevamente un valor muy préximo a 1. Si se compara la ecuacion 4.68
con la 4.63a resulta K = ¢? de modo que 0.0007 < K < 0.004. Por iltimo, dentro del intervalo
sefialado, de la ecuacién 4.64 la pérdida de energia es igual a la carga de velocidad de
aproximacion, es decir, disminuye en la medida que y, /a aumenta.
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Lo antes expuesto comprueba que la pérdida de energia (entre las secciones 0 y 1) por efecto
de la descarga libre o sumergida de una compuerta es pequeiia, lo que verifica lo establecido
para la ecuacion del momentum en el caso de la figura 4.5a; también explica la razém de
considerar C, = 1, al tener mds influencia otras variables. En todo caso, el error se corrige al
usar un valor experimental del coeficiente de gasto.

La ecuacion 4.66 se escribe también en la forma

V1=CVJ1_(Cca/yO) \/2—8-}’(;

1-Cy ¢

O bien, con ¢ = C.aly,

C

V, = hd /28 ¥,
J 1 - (C, C, aly)
1 - (Cc a/.yo)

Finalmente, considerando que Q = C,. ab V, y haciendo

C C
C, = Y (4.69)
1 - (C, C, aly,)
1 - (C, aly,)
la ecuacién del gasto resulta
Q =C,ab,2y, (4.70)

donde C, es un coeficiente de gasto, sin dimensiones, cuyo valor experimental fue discutido en
el subcapitulo de compuertas del volumen 1. Cuando se considera C, = 1, resulta

C, = . (4.71)
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Con g = Q/b, de la ecuacion 4.70
q* = C; a® 28y,
y el cuadrado del nimero de Froude en la seccién contracta es

2
ﬁ=_%_
g C a®

O bien, de la ecuaciéon 4.71 como sigue

2y,/C. a
Fl= 70 ¢

1+ (C, aly,)

Para que ocurra salto normal se debe cumplir la ecuacion 4.8b, donde se sustituyen F %y
y, = C. a, y queda en la forma

1 + 16 /G a 1 (4.72)
= o + . o
Ca 2 1+ (C, aly,)

Con la ecuacion 4.72 se determina el valor limite y, = y, hasta el cual la descarga es libre. Si
Y, > Yy, la descarga es sumergida. Dicha ecuacion es valida siempre que el canal sea rectangular
y de ancho constante antes y después de la compuerta. En la figura 4.34 se muestra la curva
limite para cualquier tipo de compuerta, obtenida por el autor a partir de la ecuacién 4.72.

El valor de C. ha sido investigado por las vias tedrica y experimental, y una discusion amplia
sobre el mismo se presenta en el capitulo de compuertas. El trabajo experimental de Brooke
Benjamin con compuertas planas verticales es seguramente el mas reconocido; al descontar el
efecto de viscosidad que induce el crecimiento de la capa limite en el sentido del flujo después
de la compuerta, sus resultados se ajustan bien a la ecuacién

Yo

3
E] (4.73)
Yo

2
= 0.611 |1 - 0.0895 2 + 0.0893 ‘13] + 0.0074
Yo

que da valores proximos a 0.61, que es el mas cominmente aceptado. Ecuaciones similares para
compuertas planas con diferentes inclinaciones se presentan en el capitulo descarga de
compuertas de este libro. Una ecuacién experimental aproximada para compuertas radiales se
debe a Toch (ver volumen 1) y es
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Figura 4.34. Curva limite entre descarga libre y sumergida de compuertas en un canal rectangular
de ancho constante, segin G. Sotelo

g0 g°)*?
C.=1-0.75 5 0.36 [%] (4.74)

A partir de la teoria de la red de flujo, la distancia / que hay desde el plano de una compuerta
vertical hasta la seccion contracta, se aproxima a la obtenida mediante la ecuacion

Shukowsky y Vedernikow (referencia 13) y Franke (1969)(referencia 31) obtuvieron en forma
experimental la ecuacion

l=2a (4.75)

para la misma compuerta vertical, siendo ésta la expresion mas recomendable.
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Ejemplo 4.1. Un canal rectangular de 15 m de ancho se inicia al pie de un cimacio de 4.27 m
de altura (del piso a la cresta), como se muestra en la figura 4.35. Dicho cimacio tiene el mismo
ancho que el canal y con una carga sobre la cresta de 2.43 m descarga 112.5 m?/s. El canal esti
recubierto de mamposteria de piedra, con un coeficiente de Manning n = 0.025, y su régimen
en flujo uniforme debe ser subcritico. Determinar la pendiente necesaria en el canal para que
el salto hidraulico principie justo al pie de la caida, asi como la longitud L que debe revestirse.

2l 7

z .z _— —
‘c_,’/4\y,, -—_ -
o,/,//& I
== | ] = Sez? —

HAECPMRR RN E™S &

Figura 4.35. Estructura hidraulica del ejemplo 4.1

Solucion. El tirante y, en la seccién al pie del cimacio queda obligado por el gasto y la altura
de caida. Dicho tirante debe ser el conjugado menor del salto para que éste se inicie en dicha

seccion. Su conjugado mayor y, debe ser el tirante normal en el canal si se quiere impedir que
se mueva a otra posicion.

Siendo el gasto unitario ¢
cimacio es

112.5/15 = 7.5 m%s, la velocidad con que el agua se aproxima al

v, % - 1.119 m/s

y la carga de velocidad Vy*/2g = 0.064 m. El tirante critico tiene el valor

27 13
Ye = [(;f?” -1.79 m
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Considerando K = 0.1, de la ecuacién 4.61b se tiene

V2
427 +2.43 +0.064 =y, + 1.1 2_‘
g

o bien

2
6.764 =y, + L1 U5

28 y;

cuya solucién en régimen supercritico es y; = 0.7225 m.

La velocidad y la carga de velocidad en la seccién 1 son entonces

V2
= 15 - 103806 m/s; _- = 5.4922 m; E, = 62147 m
0.7225 28

El nimero de Froude en la misma seccién resulta

p . 10.3806

= = 3.8992
/9.81 (0.7225)

De la ecuacién 4.8b el conjugado mayor es

_ 0.7225

(¢1 + 8 (3.8992)2 - 1) = 3.6391 m

2

La velocidad y carga de velocidad respectivamente son

V, = =13 = 2.0609 m/s

3.6391

2

V,
_2 =0.2165m
2g
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La pérdida de energia en el salto resulta
hy =E, - E, =6.2147 - (3.6391 + 0.2165) = 2.3591 m

El tirante normal en el canal debe ser y, = 3.6391 m, con el cual se obtienen los elementos
geométricos de su seccidén, como sigue

A =15 (3.6391) = 54.5865 m’

P =15 +2(3.6391) = 22.2782 m

R, = 243865 _ 4502 m
222782

De la ecuacién de Manning, la pendiente necesaria es

. [2.0609 (0.025)
-

2
(2.4502)*" ] o

De acuerdo con el USBR, de la figura 4.26 resulta L;/y, = 5.75 y la longitud del salto es
L =575 (3.6391) = 20925 m = 21 m

Si S, es menor que la pendiente calculada se forma un tirante normal y, > y,, y el salto se mueve
hacia aguas arriba ahogando el pie del vertedor (figura 4.32b). Por el contrario, si S, es mayor que
la calculada ( y, < y, ), el salto se mueve hacia aguas abajo y se forma un salto libre en el sitio en
que se iguala el momentum en las secciones que lo limitan (figura 4.32c) (ver también el ejemplo
5.3).

Ejemplo 4.2. El canal aguas arriba y la compuerta deslizante que se muestran en la figura 4.36
son rectangulares, de 3 m de ancho; la abertura es de 0.51 m y el tirante aguas arriba de 1.90 m.
Dicha compuerta regula las descargas a un canal trapecial excavado en tierra (n = 0.025), del
mismo ancho de plantilla y taludes 1.5:1, existiendo una transicién gradual para cambiar el talud
después del salto hidréaulico. Calcular la pendiente necesaria en el canal de manera que haya
flujo uniforme subcritico y descarga libre de la compuerta (salto normal), asi como la longitud
L que debe tener el tramo revestido para alojar el resalto e impedir la erosién del canal aguas
abajo.
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B

Transicion

Figura 4.36. Descarga de la compuerta deslizante del ejemplo 4.2

Solucion. Es necesario calcular el gasto descargado. Debido a que todo el canal y la propia
compuerta tienen el mismo ancho, se utiliza la ecuacién 4.70 y los criterios presentados en el
subcapitulo de compuertas del volumen 1, para valuar C, en las deslizantes verticales.

Con y,/a = 1.9/0.51 = 3.725, el coeficiente C, de descarga libre es 0.56. Por tanto, el gasto
unitario y el total resultan

0.56 (0.51) {/19.62 (1.9) = 1.7438 m¥/s

Q
I

Q

3 (1.7438) = 5.2313 m¥/s

La velocidad y la carga de velocidad del flujo de aproximacién son

v = L7438 _ 9178 mys
! 1.9

— =0.0429 m

Por tanto

H, =19 + 0.0429 = 1.9429 m
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Con aly, = 0.2684, de la ecuacién 4.73

C. = 0.611 [1 - 0.0895(0.2684) + 0.0893(0.2684)* + 0.0074(0.2684)3] = 0.6003
Por tanto
Y, = 0.6003 (0.51) = 0.3062 m

y de la 4.71

c, = 98003 05571 ~0.56
J |, 0.3062
- el
1.9
1.7438
Vo= 238 _ 56955 m/
1T 93062 e
14
1 - 1.6533 m
2¢g
v:
Y, + =— = 19595 m
2g

Si y, = 0.3062 m hay mas energia en la seccion contracta que aguas arriba de la compuerta, lo
cual no puede ocurrir; se debe a imperfecciones de la teoria y los experimentos. Esto se evita
si se utiliza C; = 0.555 y los resultados que éste genera, es decir, el valor de Q, V), etc. En los
restantes calculos se ha preferido continuar con el valor de C, experimental ya que no hay
diferencias importantes.

Para que ocurra descarga libre y salto hidraulico normal, éste se debe iniciar en la seccién
contracta, de modo que y, sea el conjugado menor. En dicha seccién, el nimero de Froude es

. 5.6955

= = 3.2863
V/9.81 (0.3062)
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De la ecuacion 4.8b se obtiene el conjugado mayor

y, = _()-3’2& (VT+8 328637 - 1) = 1.2781 m

que debe ser el tirante al final del tramo revestido, es decir y, = y,. En esta seccion, la velocidad
y energia especifica son

v, = L7438 _ | 3644 ms

1.2781

2
12781 + (L:3644)¢ ) 20m 1)
19.62

o]
1

El tirante después de la transicion es igual al normal y, en el canal, distinto de y,. Al despreciar
la pérdida de energia en la transicion, se debe cumplir

V2
1.373 = _i
Yo 2

Con la seccién que tiene el canal, esta ecuacion se verifica con y, = 1.3422 m. En efecto

A = [3 + 1.5 (1.3422) ] 1.3422 = 6.7289 m?
V2

V = 5.2313/6.7289 = 0.7774 m/s; > = 0.0308 m
g

EF =1373m

Ademas
P =3 +24y325 1.3422 = 7.8394 m
R = 6.7289/7.8394 = 0.8583 m

Para y, = 1.3452 m, la pendiente del canal debe ser entonces
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= 0.000463

¢ - [0.7774 (0.025))°
! (0.8583)%3

Con F, = 3.29, de la figura 4.26 resulta L;/y, = 5.4 y la longitud del salto de 6.90 m. De acuerdo
con la ecuacion 4.75, se debe revestir por lo menos la distancia / + L; = 2 (0.51) + 6.90 = 7.92 m,
ademés de la longitud de la transicion.

Ejemplo 4.3. Un canal trapecial tiene 5 m de ancho de plantilla, taludes £ = 1, y para una
pendiente de 0.0004 el flujo establece un tirante normal de 1.75 m cuando n = 0.025 (Manning).
Debido a razones topograficas existe un tramo intermedio en el canal con suficiente longitud y
pendiente para que también se establezca flujo uniforme, pero supercritico. Calcular la pendiente
del tramo intermedio de manera que se produzca un salto normal inmediatamente después de que
termina (figura 4.37). Dicho tramo debe revestirse de concreto (n = 0.015) por el aumento de
velocidad que se produce.

Figura 4.37. Esquema ilustrativo del ejemplo 4.3

Solucion. Para calcular el gasto en el canal se determinan a continuacién los elementos
geométricos de la seccidn para el tirante normal de 1.75 m.

A=1[5+1(.75] 175 = 11.8125 m?

P=5+22 (1.75 = 9.9497 m

_ 11.8125 _ 1.1872 m

! 9.9497

La velocidad media y el gasto resultan
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V= 1 (1.1872)%® (0.0004) = 0.897 m/s
0.025
0 = 11.8125 (0.897) = 10.5954 m¥s

Es conveniente calcular el tirante critico, para lo cual se obtiene el valor del parametro

Q k¥ _ 10.5954 (1)

\/g_ b2 /9 81 (5)%2

De la figura 3.11 resulta que k y./b = 0.146, y por lo tanto

= 0.0605

_0.146 5) _ 973 o
c 1 )

que es menor que el tirante normal en el canal, por tanto el flujo uniforme es con régimen
subcritico.

Para obligar a que el salto hidraulico se inicie en la seccién donde se efectia el cambio de
pendiente, el conjugado mayor debe ser igual al tirante normal en el canal. Para determinar el
menor se necesitan los siguientes parametros

0 N 10.5954

F = =
Ve ky?  9.81 (1) (1.75)"

= 0.835

M2

b 5

t, = - ___ = 2.8571
ky, (1) (1.75)

De la figura 4.11, y,/y, = 0.128, y por tanto el conjugado menor resulta

y, = 0.128 (1.75) = 0.224 m

Si se desea un valor més preciso, se puede recurrir a la ecuacion 4.14 la cual, al substituir los
diferentes términos, se convierte en

4 3 2
Nl 4 og1a28 | 2] + 203873 | 21] + 14.5588 2 - 2.0037 = 0
Y, Y, Y, Y2
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La solucion correcta es y,/y, = 0.122, esto es
y, = 0.122 (1.75) = 0.2135 m

Este tirante es casi igual al normal y, para el tramo intermedio, por tanto, los elementos
hidraulicos de la seccion son

4 =[5 +1(0.2135)] 02135 = 1.1131 m?
T=5+2(0.2135 = 5427 m

A4 _LIB1 o051 m
T ~ 5.427

P=5+2,2 (0.2135) = 5.6039 m

R 1.1131

= LIBL 6199 m
5.6039
V2
v, = 105954 _ 95188 m/s ; . = 4.6181 m
I1131 28

E =0.2135 + 4.6181 = 4.8316 m

. 9.5183

= = 6.71
/9.81 (0.2051)

Para n = 0.015, la pendiente necesaria en el tramo intermedio debe ser

2
| vn| _ [9.5188 (0.015)]% _
, = sen 0 = IZ;E%] = [ 0.1997" } = 0.17592
; .

10.13° > 8°

1%}
I

=)
I

Con este valor preliminar de 8 se debe calcular un nuevo valor de y, haciendo que se cumpla
la igualdad de energia especifica
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2

Va
y,cos 0 + — = 4.8316
28

para proceder después al cilculo de un nuevo valor de 8. Sin embargo, en este caso la diferencia
obtenida de este ajuste es muy pequefia.

La longitud L, del revestimiento debe ser, como minimo, la del salto hidraulico, que de acuerdo
con la figura 4.27 y para y,/y. = 0.2135 / 0.73 = 0.2925, su magnitud resulta

L, =18.6 (0.73) = 13.58 m
Segun Siefichin (tabla 4.2) es

L, =10.6 (1.75 - 0.2135) = 16.29 m
Segun Silvester (tabla 4.2) también es

L =711 +10/23.42) (1.75 - 0.2135) = 15.57 m

Con b/ky, = 23.42y F, = 6.71, en la figura 4.30 como ultimo valor se lee L;/y, = 5.2 y por
tanto

L =52(175 =9.10m

Figura 4.37. Esquema ilustrativo del ejemplo 4.3
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Ejemplo 4.4. Un canal trapecial de 2.50 m de ancho de plantilla, talud 0.5:1 y pendiente
S, = 0.02, conduce 12 m*s en un tramo muy largo y continda a través de la montafia por un
tunel de seccion herradura de 3 m de didmetro (figura 4.38). El canal esta revestido de concreto
con acabado liso (n; = 0.013) y el tinel, de concreto con acabado regular (n, = 0.018).
a) Calcular la pendiente S, necesaria en el tinel para que se inicie un salto hidraulico en el
portal de entrada. b) Si S, = 0.01, indicar qué ocurriria con el salto hidraulico. ¢) Determinar
S, minima que elimine el salto hidraulico. d) Obtener el desnivel Az entre las dos secciones que

limitan la transicion, asi como la pendiente S, necesaria, de manera que se mantenga el mismo
tirante normal en el canal, a lo largo de la transicion y el tinel.

l 2.50m

’
Seccion del canal

}_ Tronsicion L =6m

Figura 4.38. Esquema ilustrativo del ejemplo 4.4

Solucion a. Es conveniente calcular inicialmente el tirante critico en el canal y en el tinel, asi
como el tirante normal en el primero.

Tirante critico en el canal. Con el pardmetro

Q k™ _ 12 (0.5

Vg b J9.81 (2.5

= 0.1371

de la figura 3.11 resulta que k y./b = 0.255. Por tanto
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_ 0.255 (2.5)

) - 1275 m
0.5

Tirante critico en el tinel. Con el parimetro

Q 12 . 0.2458

‘/; D52 \/'m (3)%?

y de la figura 3.12, o de la tabla 2.9, resulta que y./D = 0.456. Por tanto
Yy, = 0.456 (3) = 1.368 m

Tirante normal en el canal. Su mddulo de seccién es

em _ _120013) _,0ss

b¥ 817 (2.5 0.02

De la figura 2.7 resulta que y,/b = 0.27 y por tanto el tirante normal vale

Yy, = 027 (2.5) = 0.675 m

que es menor que el critico y el régimen en el canal es supercritico. El area hidraulica,
velocidad y carga de velocidad en el canal son

A =[25 + 0.5 0.675)] 0.675 = 1.9153 m?
v=_12 _6265ms
19153
V2001 m
2g

A partir de la ecuacién de la energia se calcula el tirante y, que se presentaria en el portal de
entrada al tinel. Despreciando las pérdidas en el tramo de transicion y considerandQ que en éste
se mantiene la misma pendiente que en el canal, se tiene

V2
0.02 (6) + 0.675 + 2.001 =y, + 2_‘
8
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0 s€a que

Vi
2.796 =y, + L
)4 28 (a)
Se debe cumplir también la ecuacién de continuidad
AV, =12 (b)
La solucidn del sistema de ecuaciones (a) y (b) es por tanteos. Por ejemplo, con y,/D =0.27,

y, = 0.81 m, y de la tabla 2.9, 4,/D?* = 0.2107, 4, = 1.8963 m?, siendo la velocidad y carga
de velocidad respectivamente

12

Vi = ——— =6.328 m/s
1.8963

Vi

—=2.041 m

2¢g

y la energia especifica
E, =081 +2.041 =2.85l m > 2.83 m

Después de una serie de tanteos adicionales se tiene para y,/D = 0.2715, y, = 0.8145 m, e
interpolando en la tabla 2.9, 4,/D* = 0.212125 y A, = 1.9091 m?, siendo la velocidad y la carga
de velocidad respectivamente

v o= 12 5286 ms

b 1.9091

y la energia especifica
E, =0.8145 +2.014 = 2.828 m

que es el valor requerido. Por tanto, el tirante a la entrada del tinel es y, = 0.8145 m, menor
que el critico de 1.36 m dentro del mismo, siendo factible que se produzca el salto hidraulico.
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El conjugado menor de dicho salto debe ser y, = 0.8145 m. Para determinar el mayor se
calculan los siguientes parametros

¢ . 2 - 6.399
JgyS  /9.81 (0.8145)°
AR i
D

De la figura 4.17 resulta que y,/y, = 2.62, y por tanto el conjugado mayor tiene el valor
Yy, =2.62(0.8145) =2.134 m < 3 m
y el tanel no se ahoga.

Para que el salto se inicie en la seccion del portal de entrada se necesita que el tirante conjugado
mayor calculado sea el normal en el tanel. Los elementos geométricos para dicho tirante se
calculan de la tabla 2.9 para y,/D = 2.134/3 = 0.7113. Mediante interpolaciones lineales resulta
que A,/D* = 0.64147, R,,/D = 0.300756 y por tanto se obtiene

A, = 0.64147 (3)* = 5.7732 m?

2

R,,= 0.300756 (3) = 0.9023 m

=12 50786 m/s

VZ
5.7732

De la ecuacion de Manning, la pendiente en el tinel debe ser

= 0.001606

g - [2.0786 (0.018))°
' (0.9023)*

Solucion b. Para S, = 0.01 en el tinel, es necesario determinar el tirante normal que se produce.
Para ello es preciso el siguiente parametro

Qn, _ 12(0.018)
D¥ 5,” (3 J0.01

= 0.11538

De la figura 2.7 (o de la tabla 2.9) resulta que y/D = 0.381, o sea que el tirante normal en el
tunel es
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y, =0.381(3) = 1.143m < (y, = 1.368 m )

Es decir, para S, = 0.01 en el tinel, el flujo uniforme se produce a régimen supercritico, igual
que en el canal. Por tanto, no ocurre el salto hidraulico en ninguna seccion.

Solucion c. Para eliminar el salto hidraulico basta que la pendiente del tinel sea mayor o igual
a la critica. La critica seria la minima para evitar el salto. De este modo, se debe tener

Yo _ Ve _ 1368 _ 1 4se
D D 3

De la tabla 2.9 resulta que A, /D* = 0.39264, R,,/D = 0.24412, y por tanto

A, = 0.39264 (3)* = 3.5338 m?

R, = 0.24412 3) = 0.7324 m

Siendo la velocidad critica

V. = = 3.396 m/s

y la pendiente critica

s, - [3.396 (0.018)

2
0_7324T] = 0.00566

Solucion d. De acuerdo con la solucidn a, la energia especifica para el flujo uniforme en el canal
debe ser

E =0.675 +2.001 = 2.676 m

Si se desea el mismo tirante dentro del tinel ( y, = 0.675 m), es necesario calcular la energia
especifica para dicho tirante. De este modo

N 0L375 - 0.225

Para este parametro, de la tabla 2.9 resulta que A,/D* = 0.16865 y R,,/D = 0.1481, obteniendo
asi los siguientes valores
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A, =0.16865 (3) = 1.5179 m

R, = 0.1481 (3) = 0.4443 m

12
V = = 1

| = 1375 7.906 m/s
14
—=3.186 m

2g

E =0.675 + 3.186 = 3.861 m

Si Az representa el desnivel entre las secciones inicial y final de la transiciéon y ademis se
desprecian las pérdidas en la misma, la ecuacidn de energia entre las dos secciones resulta

Az +2.676 = 3.861

Por tanto, Az = 1.185 m.

Esto es, para que se presente el mismo tirante y, = 0.675 m en la seccién de entrada al tinel,
dicha seccién debe quedar 1.185 m abajo de aquella en que se inicia la transicién. Esto se aclara
en la figura 4.38.

Finalmente, para conservar el mismo tirante a lo largo del tinel, es necesario calcular la
pendiente que garantice el flujo uniforme con el tirante normal. Aplicando la ecuacién de
Manning, dicha pendiente tiene el valor de

s - [7.906 (0.018)
-

2
0.44437" ] = 0.05973

4.7 SALTO HIDRAULICO SUMERGIDO
4.7.1 Aspectos generales

El salto sumergido se produce en las condiciones del caso 2 en la figura 4.32b. Cuando ocurre
sobre la espalda del vertedor su presencia no es grave si no alcanza a ahogar la cresta del mismo
y su estudio queda comprendido en el capitulo destinado al salto en canales de pendiente mixta.
Lo contrario acontece después de una compuerta o a la salida de un conducto a presién, ya que
la sumergida disminuye el caudal descargado.

Woycicky (referencia 11 o 32) fue el primero que analiz6 el salto hidrdulico sumergido a fin de

predecir el tipo de descarga en compuertas planas verticales. Para ello consider6 la disposicion
del flujo que ocurre en la descarga sumergida de una compuerta alojada en un canal prismatico,
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como se muestra en la figura 4.39. El tirante y, corresponde al de una seccién contracta similar
a la que ocurre en descarga libre; y; es el tirante de salida producido por las condiciones
hidraulicas y geométricas del canal aguas abajo, del cual depende que exista 0 no ahogamiento.

Cuando el salto normal retrocede, parte de su remolino superficial se superpone a la zona de
contraccién del chorro descargado y lo sumerge dentro de una masa turbulenta de agua,
formando asi el salto hidraulico sumergido. Se establece un tirante y, mayor que y,, sobre el area
de contraccion del chorro, que es directamente responsable de la reduccion del gasto descargado.
Su valor depende de y, y es muy importante establecer ecuaciones que relacionen a ambos.

2
Vo
ZFJ) ]
- . , NS S
— i
L I = ! 2 ’ [
7 : L Iy Linea de energia
| | 29
| =
Ho y° l_ - .
| |
| L
) :
i o
| it
r/. . v { o 7077 77 ¥ / T IY 77777777777 77 7777277777777 7777

Figura 4.39. Salto hidraulico sumergido después de una compuerta

4.7.2 Analisis de Woycicky

El anilisis del fenémeno se efectda tratindolo como un flujo dividido, esto es, parte de la
seccion del flujo ocupada por el agua en movimiento y parte por agua estancada. La pérdida de
energia h, que ocurre entre las secciones 0 y 1 se debe al efecto de descarga de la compuerta
y de nuevo es muy pequeila. La producida entre las secciones 1 y 3 del salto sumergido en
principio se desconoce. En la seccién 1 la velocidad efectiva es la correspondiente a la seccién
contracta, si bien la carga de presion es igual al tirante de ahogamiento y.

La ecuacion 4.4a iguala el momentum en las secciones 1 y 3 de la figura 4.39, en la forma

s (4.76)

donde y, es la dimension vertical del area efectiva del chorro en la seccion donde termina su
contracciény 'y’ = y/2 . Multiplicando por 2/y;’, al despejar resulta
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2
2
Y =1-3_€3 LR (4.77a)
Y3 gy | N

: 2 3 , . 2 <z .
Siendo F;3 = ¢*g y; el nimero de Froude en la seccion 3, la relacion de sumergencia es

Y-l1-2F % _4 (4.77b)
Y3 Y

Debido a que 0 < F; < 1y (y3/y,) > 1, para que haya solucién de la ecuacion 4.77b es
necesario que

F2 < 0.5

3 attivamtiral

Yalyy - 1

La ecuacion 4.77b proporciona el tirante de sumergencia con que descarga la compuerta. Si

y > y, se produce el ahogamiento y la consiguiente reduccion del caudal. Con el limite de
solucién y =y, la descarga es libre y dicha ecuacion se convierte en la 4.9b.

Por desarrollos similares (capitulo de compuertas) se demuestra que la ecuacion 4.70 es también
valida para descarga sumergida, pero C, tiene una definicion diferente de la dada por la 4.71.

De la ecuacion de energia entre las secciones 0 y 1 de la figura 4.39 y H, =y, + V,*/2g, se
obtiene H, = y + V\*/2g + h,, de manera que con g = y, V,, se escribe

g =y 28 H, - h -

2
¢ _, | n| [Py
gy Y Vs Y

que sustituida en la ecuacién 4.77a, conduce a la expresion

2 2
b N 2N I PCIY B A Tl R
Y; N Y5 Y5
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Al efectuar las operaciones y simplificar, resulta

2
Y ca Qi |0l Yy a2
Y5 2 N A Y5

Introduciendo el pardmetro

Y3

Hy - h
! ’]—1=0

se obtiene la solucién

T+ 1 (4.78)

Las ecuaciones 4.77b y 4.78 son dos maneras de encontrar el indice de ahogamiento y/y;, en
términos de ys/y, y F; la primera, y de y,/y; y (H, - h,)/y; la segunda.

En la figura 4.40 se presenta la solucién grafica de las dos ecuaciones, con los mismos
parametros y,/y; y y/y, sobre los ejes coordenados, y F; o (H, - h,)/y, identificando a las curvas.
Dicha figura permite conocer las caracteristicas fisicas de la descarga. El punto de coordenadas
y/y; = y3/y, = 1 equivale a y/y, = 1 y a que el ahogamiento desaparezca, por lo cual todas las
curvas de parametro F; convergen a dicho punto. El limite inferior del conjunto de curvas
corresponde a una linea recta con inclinacién de 45°, que pasa por el origen y satisface la
condicién y = y, para el salto normal. Las coordenadas de los puntos de interseccién de las
curvas con dicha recta proporcionan los valores de F; o de (H, - h, )/y,, para lograr descarga
libre. La pérdida A, es siempre muy pequefia y puede despreciarse; para ello basta hacer i, = 0
en los desarrollos anteriores y en el pardmetro correspondiente de la figura 4.40.

Woycicky obtuvo una ecuaciéon experimental para la longitud del salto sumergido, que es

L.
i -6-00522
}’3 - Y A

(4.79)

358



J/.<E¢_ﬂ= J(Salto normal)

0.4

il
"’ |
i

0.2

0.1

»yw C.a
)’—3 Y3

Figura 4.40. Solucidn grafica de las ecuaciones 4.77b y 4.78 para determinar el indice
de ahogamiento en una compuerta, segin Knapp (referencia 29)

4.7.3 Andlisis de Govinda Rao y Rajaratnam

Govinda Rao y Rajaratnam (referencia 33) analizaron el salto hidraulico sumergido de manera
mas amplia y obtuvieron ecuaciones tedricas y experimentales para calcular el factor de
sumergencia y los pardmetros principales de flujo. Para ello experimentaron con la descarga de
un chorro supercritico proveniente de una ranura rectangular, de altura y, y nimero de Froude
F,, hacia un canal también rectangular del mismo ancho (figura 4.41), donde se forma el tirante
de salida y; segun el gasto que se descarga.

En condiciones de salto normal, el tirante conjugado mayor y, se obtiene de la ecuacion clasica
de Belanger 4.8b; su perfil se presenta con linea discontinua y termina con el tirante y,.
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Figura 4.41. Salto hidraulico sumergido después de la descarga a través de una ranura horizontal

En el esquema de definicion del salto sumergido no hay contraccién del chorro después de la
ranura. La longitud del remolino y la propia del salto normal se designa por L, y L; respectiva-
mente. A su vez, los términos L, y L; representan la longitud del remolino y la propia del salto
sumergido.

En la seccion de la ranura hay un ascenso del nivel del agua y un tirante y. Hacia adelante,
ocurre un descenso continuo del perfil hasta el tirante minimo y,,, a partir del cual, hay un
crecimiento continuo hasta el tirante de salida y;. El descenso intermedio de la superficie libre
del agua es mas rapido para sumergencias relativamente pequefias y mas lento para las grandes,
llegando a ser casi horizontal cuando el factor de sumergencia es infinito.

El factor de sumergencia se define en la forma

s =203 (4.80)
Y2

el cual vale cero para un salto libre o normal y tiende a infinito para el chorro plenamente
sumergido. El cociente y/y, se conoce como factor de admisién y se representa por y.

La ecuacion 4.76 del momentum se escribe en la forma
2
y1 ey, gwn
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pero, de la ecuacioén 4.80, y; = (1 + 5) y,, que sustituida en la anterior resulta

2
W=<1+s>2[&] Se, 24
Yl gy g +9yly,

Por otra parte, se representa por \ a

Y

A

(\/—l_+8 F - 1) (4.81)

N —

y con F? = ¢*/g y,?, resulta finalmente

12
2
Y = (1+s)2>\2—2F12+_2F_l (4.82)
(1 +5) AN

La ecuacion 4.82 es otra forma de expresar la del momentum (4.76). Fue verificada
experimentalmente y se encontré buena concordancia para valores de F, hasta 10 y de s hasta
5. Con ella se elabord el diagrama de la figura 4.42 a fin de obtener el tirante y de sumergencia
para cualquier valor de F, y s.

La caida de la superficie del agua antes de la seccidn de tirante minimo es grande para sumergencias
bajas y casi desaparece con las altas, al confundirse y,, con y. La variacion de y,, /y, con F, es casi
lineal y se muestra en la figura 4.43. Para un nimero de Froude de 10y s = 1 (y; = 2 y,), ¥, /)
es igual a 24.

Los experimentos mostraron claramente que la longitud del remolino aumenta de manera
continua con la sumergencia para cualquier valor de F,. Si R es el cociente entre la longitud del
remolino del salto sumergido y la correspondiente al salto normal, la variaciéon de R con F,y
s se muestra en la figura 4.44. Por ejemplo, para F, = 2.94 y s = 3.98, R alcanza el valor de
13.8. Para una sumergencia dada, R disminuye en la medida que F, aumenta.

La variacion experimental de L; /y, se ajusta bien a la ecuacion

L.
5 =26.1+49s (4.83)
Y,
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Figura 4.42. Factor de admisién en funcién de F, en un salto hidraulico
sumergido, segiin Rao y Rajaratnam (referencia 32)

vélida en los intervalos F, < 10,0 < s < 4.

Cuando y; = 5,, y s = 4, el parametro L; /y, alcanza el valor de 25.7; bastante mayor que el
del salto normal.

362



25

Vm

Vi
20 V4

1

. .//
e F,R =294
‘/ m R, F =40
. L o £, K =550 __|
A D, R =9.75
8 ¢, R =10.0
" | I
0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 35 4.0
s_y3_y2
Y2

Figura 4.43. Valores experimentales de y,, / y, en funcion del factor de sumergencia s, segiin Rao y
Rajaratnam (referencia 32)

La energia del flujo en la seccién de salida se escribe en la forma

V2
E = -
1 y - 2g

donde V, es la velocidad con que descarga el chorro. Introduciendo el factor ¥ de admision se
tiene

E F}
e S et (4.84)
Yy -
La energia al final del salto es
4
E3 =y, + _QE (4.85)
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Figura 4.44. Relacion experimental de L, / L, con el factor de sumergencia s,
segin Rao y Rajaratnam (referencia 32)

y la pérdida relativa de energia o eficiencia del salto

donde la sustituciéon de las ecuaciones 4.84 y 4.85 conduce a

F2
(1+s))\+_—l
AH _ _ 2 (1 + 98N
E, ¢F12
Qo
2

la cual, con un denominador comin, resulta
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2

F F}
¢+71—(1+S))\— :

ﬂ _ 2 (1 + 82N
E, v F:
+
p)
O bien
IF:
Y-+ N+ L 1—.__1___
2 (1 +8)? N
_ = (4.86)
E, F;
v+ —
2

Puesto que ¥ y A son funciones de F, y s, AH/E, también lo es.

Los valores teodricos de la ecuacion 4.86 y los experimentales, (figura 4.45) corresponden mas
o menos a los del salto normal, dependiendo de los valores particulares de F, y s.

80
e $§=0.2
—“E-’Lxloo o $20.4
! e §=0.6
+ $=0.8
$0 A 5=1.0
x s=1.98
A =20
0s=30
A
40
20
Salto normal
0 ! 3
(o} 2 4 6 8 10
I
l-‘/gy.

Figura 4.45.  Eficiencia del salto sumergido comparada con la del normal, en funcion del
nimero de Froude supercritico, segin Rao y Rajaratnam (referencia 32)
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Se designa por w a un indice de disipacidn relativa entre las condiciones de salto sumergido y
salto libre, es decir

_ (AHIE),

W = GHTED, (4.87)

Para cualquier valor de F;, w puede considerarse igual mas o menos a uno dependiendo de F,
y §, lo cual se observa claramente con los resultados experimentales mostrados en la figura 4.46.
En el intervalo analizado, w varia entre 1.25 y 0.55.

Se designa por s, al valor 6ptimo de s para el cual w es el maximo w,, para cualquier valor de
F,. El valor s, se obtiene derivando la ecuacién 4.87 respecto de s (F, constante), e igualando
con cero para despejar a s,. Esto conduce a una ecuacién complicada que fue resuelta por un
método indirecto y los resultados se muestran en forma grafica en la figura 4.47. En ella se
observa que s, decrece rapidamente de 0.7 para F, = 2, a 0.1 para F, = 7; después permanece
constante para valores mayores de F,. El valor de w, también decrece rapidamente de 2.75 para
F, =2, a1.05para F, = 6, después del cual es casi constante. Esto significa que, cuando un
salto normal se convierte en sumergido, la disipacion de energia se reduce aunque el factor de
sumergencia exceda el valor 6ptimo.

1.5
3 1.0 ¢ © \n\ j(a\\
:5 \ \o\
Q w
<
5 F, F=2.94 — E,F, =550 Ry
- 1 J
0.5
S (o] 1.0 2.0 3.0 4.0,0 1.0 2.0 3.0
]
g
8 1.5
L
=
Q
Q
R 1.0& ¥ <%\Q.O_

g, F =348 - 0. Fa918
0.5 | 5
0 - . 30 4.0,0 0.5 1.0 1.5
Factor de sumergencia, s = 73 y_ V2
2

Figura 4.46. Eficiencia relativa de los saltos sumergido y normal para distintos factores de
sumergencia s y nameros de Froude F, , segin Rao y Rajaratnam (referencia 32)
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Figura 4.47. Factores 6ptimos de sumergencia y de eficiencia relativa con el
nimero de Froude, segiin Rao y Rajaratnam (referencia 32)

De las consideraciones anteriores se infiere que no debe preferirse al salto sumergido respecto
del normal con el propdsito de disipar més energia, a menos que el factor de sumergencia sea
menor de aproximadamente 10 por ciento y el nimero de Froude mayor de 5.

Para estudiar la existencia de altas velocidades a distancias considerables a lo largo del fondo
del salto sumergido, fue necesario definir el término velocidad en el fondo v,. Debido a que s6lo
se pretendia un estudio comparativo, dicha velocidad se defini6 de manera arbitraria, como la
que ocurre a una altura de 32 mm desde el fondo del canal. Esta se asocid con la velocidad V,
que hay al final del salto normal correspondiente. Se representd por x a la distancia de recorrido
dentro del salto, desde la ranura hasta seccién final.

Govinda Rao y coautor consideraron x/y, = 5 como casi el final del salto normal correspondien-
te, y para analizar la presencia de altas velocidades a esta distancia, elaboraron la figura 4.48,
donde se observa que para s = 1, x/y, =5y F, = 10, v,/V, alcanza el valor de 5.6,-en lugar de
uno para el salto normal obtenido por otros autores. Dicho valor de 5.6 es todavia mayor si
aumenta el factor de sumergencia. Esto significa que en un salto sumergido se mantienen
velocidades de fondo elevadas a lo largo del fondo del canal a distancias grandes, de magnitud
casi seis veces mayor que las que ocurren en el salto normal correspondiente. Es decir, existe
el peligro de erosién mas alld de la distancia en que termina el salto sumergido.
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Figura 4.48. Velocidad en el fondo de un salto sumergido a la distancia en que termina el
salto normal correspondiente, segin Rao y Rajaratnam (referencia 32)

Stepanov (referencia 34) propuso una ecuacién empirica para predecir la longitud del remolino
del salto sumergido, que es

L
= = 2 (4.88)

0.885
Ve Y3 - Y
yc Fl

donde y. es el tirante critico. Govinda Rao y Rajaratnam comprobaron que esta ecuacion
concuerda bien con los experimentos para s < 2y F, < 8.

Ejemplo 4.5. Con la compuerta y los datos del ejemplo 4.2, el canal reduce su pendiente a
0.000216. Determinar: a) la reduccion del gasto descargado si se mantiene el mismo tirante de
1.90 m aguas arriba y la misma abertura; b) el tirante aguas arriba si se desea mantener el gasto
original de 5.23 m?/s al producirse el ahogamiento con la nueva pendiente.

Solucion a. Al reducir la pendiente del canal, el tirante normal aumenta forzando a una descarga
ahogada, que a su vez reduce el gasto y con éste el tirante normal, el grado de sumergencia, etc.
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La solucion tendria que ser entonces por tanteos. El comportamiento de la descarga seria como
se ilustra en la figura 4.39, de manera que y, = 1.90m, @ = 0.51 my S, = 0.000216.

Los tanteos consisten en proponer un gasto menor que el de descarga libre, y hacer el célculo
completo para después verificarlo. Aqui se explica solo el tanteo definitivo.

Se supone Q = 3.845 m’/s. Para este caudal el tirante normal en el canal es y, = 1.3943 m, que
se verifica con los siguientes calculos

A =[3+1.5(1.3943)] 1.3943 = 7.0990 m?

P =3 +24325 (1.3943) = 8.0272 m
R, = 0.8844 m

h

V = 3.845/7.0990 = 0.5416 m/s

V2

Y 0.015m

28

E - 1.4093 m

0 - 70'0092950 (0.8844)* (0.000216)"2 = 3.8451 m¥s

De la ecuacion de energia entre las dos secciones que limitan la transicion, se debe cumplir que

y; + = 1.4093

2
3
28
cuya solucién es y; = 1.3643 m, V; = 0.9394 m/s, para la seccion rectangular.

Para determinar el coeficiente de descarga de la compuerta son necesarios los parametros:
Yola =3.725; y;/a = 1.3643/0.51 = 2.675.

Obsérvese que el ultimo parametro caracteriza la influencia del ahogamiento (sin intervenir y).

Con estos valores, del volumen 1 resulta que C, = 0.41 y de la ecuacién 4.70 el gasto es

0 = 0.41 (3) (0.51) Y2 (9.81) (1.90) = 3.830 m%/s

casi igual al valor supuesto, siendo ¢ = 3.83/3 = 1.2767 m?/s.

Con aly, = 0.51/1.90 = 0.2684, de la ecuacion 4.73 el coeficiente de contraccion resulta
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C. = 0.611 [1 -0.0895(0.2684) + 0.0893(0.2684)* + 0.0074(0.2684)3] = 0.6003

Por tanto

y, = C.a =0.6003 (0.51) = 0.3062 m

7\2
g o (L2767 (oo
9.81 (0.3062)°
7\2
T/ Y
9.81 (1.3643)°
Yi_ 13643 4 4563
Y. 0.3062

De la ecuacion 4.77b

y = 1.3643 /1 - 2 (0.0654)(3.4563) = 1.0097 m

Si se desea aplicar la ecuacién 4.82, se empieza con A de la 4.81

=22 - % T8 (G789 - 1] - 2.9304
2

¥, = 2.9394 (0.3062) = 0.8999 m < y,

También, de la 4.80

1.3643

s =——— -1=0.5I6
0.8999

Por tanto

2 (5.7899) "
_a 516) (2.9394)> - 2 (5.7899
y = 0.3062 [(1 516)* (2.9394) ( ) + (1_516)(2,9394)}

y = 1.0097 m

valor idéntico al antes obtenido.
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De la ecuacién 4.79, la longitud del salto es

Lo [ 6 - 005 1:3643
f 0.3062

] ( 1.3643 - 0.3062 | = 6.11 m

y de la ecuacién 4.83, también es

L =[6.1 +4.9(0.516) | 0.8999 = 7.765 m

Solucion b. Para mantener el gasto de 5.23 m?*/s es necesario calcular el nuevo tirante normal
para S, = 0.000216. Este resulta y, = 1.6323 m, que se verifica de la manera ya'indicada; la
velocidad es de 0.588 m/s y la energia especifica de 1.6499 m, debiendo cumplirse

V2
Y; + — = 1.6499
28
cuya solucion es: y; = 1.5885 m, V; = 1.0977 m/s.

Siendo g = 5.23/3 = 1.7438 m?s, el cuadrado del nimero de Froude es

= 0.0773

F? - q* _ (1.7438)?
* gy} 9.81 (1.5885)

Sustituyendo en la ecuacion 4.77b, resulta

y = 1.5885 {1 - 2 (0.0773) [(1.5885/0.3062) - 1] = 0.9390 m

que es mayor que y, y menor que y,; por tanto, la descarga es sumergida.

Por el procedimiento tradicional, el célculo de y, es por tanteos y aqui s6lo se presenta el tanteo
final. El pardmetro y,/a es

Y _ 15885 _ 5 147

a 0.51

Se supone y, = 2.55 m; y,/a = 5. Con los dos parametros, del volumen 1 se obtiene C, = 0.485
y de la ecuacion 4.70

1.7438

2
Yo = ———q -
C, a2 0.485 (0.51) 1/19.62

2
] =2.533 m
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que es casi el valor supuesto. El tirante antes de la compuerta cambia de 1.90 a 2.533 m por
efecto del ahogamiento.

Ejemplo 4.6. La obra de desviacion de un rio para la construccion de una presa consiste de dos
tineles circulares de 3 m de didmetro y 300 m de longitud, revestidos de concreto (rugosidad
absoluta de 2 mm), que descargan al rio aguas abajo a través de un tajo de seccion trapecial,
talud 0.5:1 y 9 m en la base. El nivel del agua en el rio alcanza la elevacion 13.00 m, constante.
Si el nivel de aguas arriba de la ataguia rebasa la elevacién 28.00 m, funciona el vertedor de
excedencias de 25 m de longitud de cresta, cuya ley de descarga es Q, = 2 L H*?. Determinar
las condiciones de funcionamiento cuando el gasto total en los tineles es de 160 m*/s (figura
4.49).

Solucion. El tirante y; = 8 m en el tajo de salida de los tineles es mayor que el diametro de los
mismos, por lo cual la descarga es seguramente sumergida, siendo necesario conocer el tirante
de sumergencia. La solucion con base en la ecuacién del momentum puede generalizarse para
este problema, si se acepta que en la seccion de salida de los tineles la velocidad efectiva del
flujo es la misma que en el interior de los mismos, si bien la carga de presion corresponde al
tirante de sumergencia.

El area de los dos taneles es

A, = 2% 3) = 14.1372 m?

Tajo d» salide

3m 3m ( 3m
&,

"zl i

Ag=2 mm

(LL ///////A////////z////[/M >
o T , o

= Tmds iim—e ——m Ca e — ol " A

I DSS;— o 2’?‘“".'.' T T _L‘-'—: ELS0Om

Figura 4.49. Obra de desvio del ejemplo 4.6
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y la velocidad y carga de velocidad

v, =199 11318 mss
141372

Vr

T~ 65285 m

28

La presencia de un salto hidréulico sumergido en el tajo de salida obliga a la igualdad del
momentum entre la seccién inicial y la 3. Esto es, segln la ecuacién 4.4a se tiene

De acuerdo con la figura 4.49, el area de la seccidn 3 es

4, =9 +0.5 (8] 8 = 104 m?

y la profundidad del centro de gravedad

1.1,
Ya3 3 G 104l 73

el cual, para y; = 8 m, resulta y/, =3.5897 m

Por lo tanto, el momentum en la seccidon 3 alcanza el valor de

2 2
M= 2 vy - U0

3 L= 43,5897 (104) = 398.4209 m®
g A, 9.81 (104)

De manera analoga, el momentum en la seccién de salida tiene el valor

2 160) 1.1 9 )
vy - 2 lq4 = ( FlLlel Y | (9405
S MR N Y T ErP) l3 6 0705y ¢ R

Simplificando se tiene
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1 1 2
= 1845902 + |~ + —— | (9 +05
M, +[3+6+<y/3)}( y)y

Por tanteos se puede calcular el tirante y que produce el momentum M, = M; = 398.4209. Dicho
valoresy = 6.215 m.

En efecto

M, - 184.5902 + |1 + 1

2
3" ST 6L (9 + 0.5 (6.215)) (6.215) = 398.419

que es practicamente el valor de M;. Por tanto, y = 6.215 m.

Para calcular el nivel en el almacenamiento es necesario aplicar la ecuacidn de energia entre una
seccion antes de la entrada al tinel y la de salida, utilizando como nivel de referencia la
elevacion cero. Debe recordarse que en la seccidn de salida de los tuneles la energia disponible
es la suma de la carga de presion y en el fondo, y la carga de velocidad V,;?/2g en los tineles.
El coeficiente de pérdida por entrada es K, = 0.5 y para la pérdida por friccién se aplica la
ecuacion de Darcy-Weisbach. Para ello, con » = 0.011 cm?/s, el nimero de Reynolds en el tinel
resulta

V. D
R - 177 _ 11318 (300) _ 3.087 (10)*

‘ v 0.011

esto es, el flujo es turbulento. La rugosidad relativa vale

252 - 0.00067

Del diagrama universal de Moody (voluren 1) resulta f = 0.018 y de la ecuacion de energia se
tiene

Sustituyendo, resulta entonces

E, =5 +6215 + [1 + 0.5 + 0.018 3700] 6.5285 = 32.759 m
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que es la elevacion en el embalse, supericr a la de la cresta del vertedor. Por tanto, la carga
sobre el mismo es

H =32.759 - 31.0 = 1.759 m

y el gasto que descarga

Q, = 2 (25)(1.759)°2 = 116.646 m?/s

Finalmente, el gasto total desviado por las obras alcanza el valor

Q =160 + 116.646 = 276.646 m?/s

4.8 CONTROL DEL SALTO HIDRAULICO
4.8.1 Aspectos generales

Cuando un salto hidraulico ocurre sobre un fondo plano horizontal puede haber tendencia a que
se desplace en la direccion del flujo o en direccion opuesta, a menos que se fije su oposicidn
mediante algun arreglo estructural especial, por ejemplo, un umbral de cresta delgada, uno de
cresta ancha, o un escalén brusco ascendente o descendente. La estructura controla la posicion
del salto, lo estabiliza, fija su posicion dentro de una zona protegida de la erosidn para distintas
condiciones de operacion, y convierte a los saltos libre y sumergido en saltos ubicados en la
posicidn deseada. Dicha estructura se convierte en un disipador de energia conocido como tanque
amortiguador.

En este subcapitulo se expone el disefio de estructuras en canales rectangulares con base en
criterios de tipo experimental, que son los mas sencillos cuando se requieren resultados
razonablemente seguros. Los aspectos tedricos de dicho disefio y aportaciones recientes al tema
se presentan en capitulos posteriores, en los que ademas se incluyen variantes mas complicadas,
como umbrales dentados, cambio en dimensiones de la seccién u otros dispositivos, incluso en
canales distintos del rectangular, para aclarar al lector aspectos que aqui no se tratan y para
enriquecer los conocimientos del tema.

4.8.2 Métodos de andlisis

El control del salto mediante umbrales se analiza por el principio del momentum. En todos los
casos el tratamiento consiste en agregar la fuerza F, que produce el umbral en cualquiera de sus
formas, contra el flujo o en la direccién del mismo segun el caso, y con la magnitud necesaria
para compensar el desequilibrio existente entre el valor del momentum en la seccién deseable
para que se inicie el salto y el existente al final del mismo, de acuerdo con las condiciones
disponibles del flujo de salida. Esto es, satisfacer en cualquier caso la ecuacion 4.1.
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Los experimentos han mostrado que la fuerza F, decrece rapidamente en la medida que el
extremo final del salto se mueve hacia aguas arriba, alcanza su valor minimo cuando queda mas
0 menos sobre el umbral y después aumenta gradualmente hasta uno constante cuando continda
su movimiento en la misma direccidn.

La posicién més interesante es cuando la seccién final del salto coincide con el umbral, ya que
se produce el valor minimo de la fuerza. Esta posicidn es suficiente para garantizar el desarrollo
pleno de su longitud aguas arriba y normalmente es la que se adopta en el disefio.

Por otra parte, la distribucion no uniforme de la velocidad a lo largo del salto (figura 4.24) es
la caracteristica principal del fendmeno que, agravada por la presencia del umbral, incrementa
bastante la magnitud del momentum a través del coeficiente 8, de valor mayor de uno y dificil
de cuantificar. Por tanto, el andlisis tedrico no permite predecir un resultado cuantitativo con
suficiente aproximacion, de modo que la posicion precisa del salto controlado sélo se determina
por la via experimental.

El anilisis dimensional y los experimentos realizados por Forster y Skrinde (1950)(referencia
35) indican que es posible obtener, cualitativa y cuantitativamente, una funcion de la forma

S _glF, B X

- (4.89)
y[ yl y2

donde

s altura del umbral

y, tirante del flujo supercritico de aproximacion

y, tirante conjugado después del salto, aguas arriba del umbral
y; tirante de salida, aguas abajo del umbral

F, nimero de Froude del flujo supercritico de aproximacion

X distancia desde el inicio del salto hasta el umbral.

En los estudios de laboratorio, la relacién X/y, se consider6 constante en cada ensaye, existiendo
una longitud suficiente para asegurar un salto completo, congruente con el tirante y, que se
espera de la ecuacién 4.8b.

Para el disefio, la longitud del salto deberia ser por lo menos igual a X; sin embargo, por
razones econémicas, es comun elegir una longitud menor, siempre que la gran velocidad en el
fondo al final del salto haya alcanzado un valor seguro para las condiciones en el canal aguas
abajo.

4.8.3 Control mediante un umbral de cresta delgada

Forster y Skrinde (1950)(referencia 35) obtuvieron de manera experimental el diagrama mostrado
en la figura 4.50, que representa graficamente los resultados de la funcién expresada por la
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ecuacion 4.89, y que permite analizar el efecto de un umbral de cresta delgada en el control del
salto cuando el tirante y; de salida no ahoga al vertido sobre la cresta. Esto ocurre si

Y5 < (- 0.75 5) (4.90)

lo que es normal dentro de un intervalo amplio del gasto, eliminando con ello la influencia de
y5 /y, en el fendmeno y, por consecuencia en la ecuacién 4.89. De ocurrir ahogamiento en el
vertido, el salto se mueve hacia aguas arriba y puede convertirse, en su caso, en uno sumergido.
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Figura 4.50. Salto hidraulico antes de un umbral de cresta delgada. Relacidn experimental
entre F,, s/ y, y X/ y,, segin Forster y Skrinde (referencia 35)

Cualquier punto sobre el diagrama tiene las coordenadas (F,, s/y,). Si el punto queda entre las
curvas, el salto se produce con la posicion relativa indicada por el valor interpolado correspon-
diente a X/y,. LLos puntos que resulten a la izquierda de la curva interpolada representan las
condiciones de funcionamiento con un umbral demasiado alto, que forzarian al desplazamiento
del salto hacia aguas arriba y, en su caso, a uno sumergido. Por el contrario, los puntos a la
derecha representan las condiciones con un umbral demasiado bajo y un salto incompleto
desplazado en la direcciéon del flujo, pudiendo llegar al extremo de constituirse en una
sobrelevacion ondular en la superficie, dificil de predecir cuantitativamente.
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Para fines de disefio, Forster y Skrinde proponen utilizar la curva X/y, = 5 como suficiente para
calcular la longitud del salto antes del vertedor y, por consecuencia, de la estructura que lo
estabiliza. Esto es

L=5y (4.91)
Por otra parte, la experiencia de laboratorio muestra que la altura méxima del umbral no resulta
para el gasto méximo, si no para uno intermedio, dentro del intervalo de variacion del mismo.
4.8.4 Control mediante un umbral de cresta ancha

En este caso, el nivel del agua a la salida no afecta apreciablemente la relacion entre la carga
h sobre la cresta y el caudal si y; es menor que el tirante critico sobre la plataforma, esto es, si

2y, +S$

4.9
3 (4.92)

Yy <

De este modo, el gasto por unidad de ancho del umbral se obtiene de la ecuacion resultante en
el ejemplo 1.3, reemplazando a y, por y, y a w por §; esto es

_ i /28 Y2 h32
16 Y, +§
Siendo ¢ = V, y,, h =y, - s,y F, = Vg y , laecuacion anterior se expresa como sigue

sl -5

Debido a que el umbral afecta y controla al salto, y, /y, se relaciona sélo con F, a través de la
ecuacion 4.8b para un canal rectangular, de modo que la ecuacion anterior se convierte en

3
PR 2s
" y1+8F. -1-22
(64/3) F; b
-~ (4.93)
\/1+8F12—1 v1+8F12—1+%
1
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que expresa a la altura s del escalon en funcion s6lo de y, y F,, y cuya representacion grafica
se muestra en la figura 4.51.
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Figura 4.51. Salto hidraulico antes de un umbral de cresta ancha. Relacidn analitica
entre F, y s / y,, segtin Forster y Skrinde (referencia 35)

Foster y Skrinde (1950)(referencia 35) encontraron que la curva se aproxima a la que describe
la situacion resultante de aplicar los resultados experimentales del estudio de un escalon brusco
ascendente cuando y; = y.. También observaron que la longitud del salto antes de un umbral de
cresta ancha es

Lj=5(s +Y;) (4.94)

Los resultados se usan para dimensionar un tanque de amortiguacion, con un umbral de cresta
ancha actuando en su extremo aguas abajo como dispositivo de control del salto, siempre que
y; < (2 y, +5)/3. Dicho tanque tiene algunas ventajas en comparacion con otro tipo de control,
ya que adquiere mejores condiciones estructurales que uno de cresta delgada y cominmente
resulta de menor excavacion que el formado con un escalon brusco ascendente.
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Figura 4.52. Salto hidraulico antes de un escalon brusco ascendente. Relacion experimental entre F, , y; / y,, segin Forster y Skrinde (referencia 35)



4.8.5 Control mediante escalén brusco ascendente

El procedimiento mas comuin para controlar el salto libre es mediante un escalén brusco
ascendente en el fondo, al final del salto.

Forster y Skrinde (1950)(referencia 35) investigaron experimentalmente el control del salto
hidraulico en un canal rectangular mediante un escalon ascendente y sus resultados se presentan
en la figura 4.52, en términos de los parametros F,, y;/y, y s/y;; el ultimo identifica a las curvas.

Las dos lineas que pasan por el origen dividen al diagrama de la figura 4.52 en tres regiones
principales. La linea s/y, = O representa a la ecuacidn 4.8b para el salto convencional en un
canal rectangular horizontal, y equivale a las condiciones de igualdad del tirante y, y el
conjugado y, en flujo subcritico. La regidn a la izquierda de esta linea corresponde a situaciones
en que s < 0, para las cuales se necesita una caida en el fondo del canal (escalén negativo) para
estabilizar el salto hidraulico en lugar de un ascenso brusco. La region intermedia a la derecha
de la linea contiene las curvas s/y, = constante, todas pasando por los valores minimos de F,
que, segun Forster y Skrinde, resultan de la ecuacion y; = y,, o bien y,/y, = F;*?, la cual queda
representada por la segunda linea que pasa por el origen. Dicha condicién limite equivale al caso
de que y, sea igual al tirante critico y corresponde a una seccidn critica creada sobre la parte alta
del escaléon que de ese modo actia como un umbral de cresta ancha, utilizando entonces el
diagrama de disefio de la figura 4.51.

La region entre las dos lineas definidas por s/y, = 0 y la ecuacion y = y_ abarca las soluciones
con las que se forma un salto hidraulico completo justo aguas arriba del escalon positivo. El
tirante y, medido en los experimentos de Forster y Skrinde para lograr dicho salto fue a la
distancia 20 s desde el escalon y su longitud obtenida de la expresién

Lj=5(y3+s) (4.95)

La regi6n abajo de la linea definida por la ecuacién y; = y, corresponde al caso en que y; < y,,
para el que no se forma el salto y el flujo supercritico rebasa al escaldn.

En el diagrama, un punto (F,, y,/y,) ubicado entre las lineas y; =y, y y; = y., con su posicion
relacionada por la curva s/y, correspondiente, indica el efecto del escalén en la conformacion
del flujo. De este modo, si el punto queda sobre la curva, un salto hidraulico se forma con
longitud L, .

Si el punto queda a la izquierda y arriba de la curva, la altura del escal6n es demasiado grande
y el salto serd forzado a desplazarse hacia aguas arriba y a convertirse posiblemente en salto
sumergido u otro de mayor longitud. Si el punto queda a la derecha de la curva, la altura del
escalon es demasiado pequeiia, y el salto serd forzado a desplazarse hacia aguas abajo hasta la
proximidad del escaldn e incluso rebasarlo.

Si un punto en el diagrama queda debajo de la linea y; = y., el flujo es supercritico antes y
después del escalon y no existe solucién a base de resalto.
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Los fundamentos tedricos del tema y las aportaciones recientes al mismo se presentan en el
capitulo de disipadores de energia.

4.8.6 Control mediante escalon brusco descendente

El procedimiento mas comun para controlar al salto hidraulico sumergido consiste en utilizar una
caida o descenso brusco del nivel del piso al final o antes del salto, esto es, un escalén brusco
descendente.

Rouse, Bhoota y Hsu (referencia 36) en 1949, realizaron experimentos en canales rectangulares
con el fin de analizar la formacion del salto en presencia de un escalon brusco descendente. Sus
resultados se muestran en la figura 4.53 donde se relacionan los parametros F, y y;/y,, y cada
curva corresponde a un valor de s/y, para los dos casos A y B de formacion del salto que
identificaron y que aparecen en los recuadros de dicha figura. El caso A ocurre con un resalto
completo sobre el canal antes del escalén, es decir, cuando el extremo final de su remolino
coincide con la seccién del escalon. El caso B corresponde al salto que se inicia en la seccién
del escalén y su remolino se desarrolla después del mismo con una zona de transicion entre
ambos. La formacion del salto en cada caso se plantea con base en la distribucion hidrostatica
de la presion en las distintas secciones, como aparece en los recuadros mencionados.
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Figura 4.53. Salto hidraulico antes o después de un escalén brusco descendente. Relacion experi-
mental entre F,, y;/ y, y s / y,, segin Rouse, Bhoota y Hsu (referencia 36)
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Los aspectos teodricos de la solucion y aportaciones recientes muy amplias en el conocimiento
de los distintos fendmenos que ocurren por la presencia del escalon, se presentan en el capitulo
posterior, ya mencionado, que amplia mucho los conocimientos del tema por lo que se
recomienda su lectura.

Ejemplo 4.7. La estructura indicada en la figura 4.35 descarga un gasto de 112.5 m*/s con una
longitud de cresta de 15.00 m en el cimacio. De acuerdo con los calculos del ejemplo 4.1,
cuando el canal rectangular aguas abajo mantiene el mismo ancho y tiene pendiente de 0.0008
(n = 0.025), se forma un salto normal al pie del mismo. Sin embargo, es deseable reducir el
ancho del canal a 12.00 m, mejorando el recubrimiento hasta alcanzar un coeficiente n = 0.017,
y aumentar su pendiente a 0.00134, si bien debe mantener el mismo nivel inicial de plantilla.
a) Determinar el efecto que producen estas modificaciones en la formacion del salto. b) Disefiar
la estructura amortiguadora necesaria antes de iniciar el canal, para forzar al salto dentro de ella.

Solucion a. Es conveniente calcular el tirante normal en el canal para la nueva geometria y
pendiente. Dicho tirante es y, = 2.82 m. En efecto, para éste los elementos geométricos e
hidraulicos son

A =12 (2.82) = 33.84 m?

P=12 +2(2.82) = 17.64 m

R,= 19184 m

V= . (1.9184)** (0.00134)! = 3.3245 m/s
0.017

Q = 33.84 (3.3245) = 112.5 m’/s

Debe existir una transicion para cambiar el ancho de 15.00 a 12.00 m sin que haya desnivel en
la plantilla. Llamando seccién 3 a la del inicio de la transicion y despreciando la pérdida en la
misma, de la ecuacién de energia se debe cumplir que E; = E, ; esto es

2
Vi _ g, (332459

- 33833 m
28 19.62

Y3 *

Esta condicién se satisface con y; = 3.0811 m. En efecto, con ¢ = 7.5 m*/s en el ancho de 15.00 m,
resulta

V, = 2.4342 m/s; Vil2g = 0.302 m

14
Vi ¥ = = 3.3831 m = 3.3833 m
2g
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El tirante y; es menor que y, = 3.6391 m, calculado en el ejemplo 4.1 para el conjugado mayor
en las condiciones originales de la estructura; por tanto, se produce un salto libre.

Solucion b. Para evitar el salto libre se necesita una estructura amortiguadora del tipo de escalén
brusco ascendente sin modificar el nivel del fondo del canal de salida, esto es, manteniendo el
mismo desnivel de 4.27 m entre la cresta del cimacio y dicho fondo.

Un valor aproximado de la profundidad del tanque se obtiene con los pardmetros F, = 3.9 y con
y; =0.7225 m determinados en la solucién del ejemplo 4.1, o sea, y;/y, = 3.081/0.7225 = 4.26.

De la figura 4,52, s/y, = 0.58, por tanto s = 0.42 m. Sin embargo, un valor mas preciso sélo
se obtiene por tanteos, ya que dicha profundizaciéon aumentaria a V, y a F,, disminuyendo y,.

Aqui se presenta sélo el definitivo para fines de aclaracion.
1. Se supone s = 0.54 m.

2. Con éste, de la ecuacion de energia entre las secciones 0 y 1 (figura 4.35) se tiene que

4 4
0.54 + 427 +243 +0.064 =y, + — + 0.1 —
28 28
Esto es
Vi
y, + 1.1 — =7.304 m
28
cuya solucion se obtiene con y, = 0.691 m. En efecto
2
7.5 Vi
V, = —— =10.854 m/s; — = 6.0044 m
0.691 2g

0.691 + 1.1 (6.0044) = 7.296 m = 7.304 m

3. Por tanto, los pardmetros de disefio son

F, - 10.854_ - 4.169
v9.81 (0.691)

Vi _ 30811 _ , 459

y, 0.691
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De la figura 4.52 se obtiene s/y, = 0.77. Por tanto

s =0.77 (0.691) = 0.532 m

que casi satisface el valor supuesto en el paso 1y con éste el tanteo.

De la ecuacion 4.95 la longitud del salto es
L =5(3.0811 +0.532) = 18.07 m

que puede redondearse a 18 m. La estructura disefiada se muestra en la figura 4.54.
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Figura 4.54. Tanque amortiguador del ejemplo 4.7

Aunque las soluciones basadas en un umbral de cresta delgada o ancha no son aqui las mas
adecuadas, se aclara su proceso de calculo.

Para el umbral de cresta delgada se usa la figura 4.50 y la curva recomendada X/y, = 5, pero
con el nivel original del piso, esto es, F, = 3.9y y, = 0.7225 m. De la figura se obtiene s/y, = 1.5,
por tanto

s =1.5(0.7225) = 1.08 m

El tirante y, corresponde al del salto normal y fue calculado en el ejemplo 4.1 con un valor de
3.6391 m, de este modo

y2-0.75s =3.6391 - 0.75 (1.08) = 2.829 m
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que es menor de y; = 3.081 m, por tanto no se satisface la desigualdad indicada por la ecuacién
4.90 y se produce ahogamiento en la estructura, lo que impide su aplicacidn.

Para el umbral de cresta ancha se usa la figura 4.51 (o la ecuacion 4.93) y se obtiene s/y, = 1.33,
siendo s = 0.961 m. EIl valor de

2y, *s _2(3.6391) + 0.961
3 3

= 2.7464 m

€s menor que y;, por tanto habria también ahogamiento.

Ejemplo 4.8. El gasto descargado por la compuerta en las condiciones del ejemplo 4.2 (figura 4.36)
resulté de 5.2313 m?/s, presentandose salto normal para una pendiente de 0.000463 en el canal
aguas abajo. a) Encontrar el efecto en la posicién del salto que habria al aumentar la pendiente
del canal a 0.001124. b) Diseiar la estructura necesaria para forzar a un salto normal.

Solucion a. Es conveniente determinar la pendiente critica para asegurar que con la nueva no
ocurra régimen supercritico en el canal. El tirante critico es y. = 0.608 m y los elementos
geométricos e hidraulicos criticos son

A =[3 + 1.5 (0.608)] 0.608 = 2.3785 m?
P, =3 +23.25 (0.608) = 5.1922 m
R, = 0.4581 m

V. =2.1994 m/s

S - [2.1994 (0.025)

2
043817 :| = 0.00856 > 0.001124

Por tanto, el régimen en el canal sigue siendo subcritico.

El tirante normal para la nueva pendiente es y, = 1.0625 m. En efecto

A =[3+15(1.0625) | 1.0625 = 4.8809 m>

R = 0.7145 m
2/3 2
y = Q71497 4 0011 24)2 = 1.0718 m/s; 2 = 0.0586 m
0.025 %
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E =1.1211 m

Q = 1.0718 (4.8809) = 5.2314 m?/s
De la ecuacion de energia entre las dos secciones extremas de la transicion se tiene

2

Vi
Y+ =— = 11211 m
2g

cuya solucién es y, = 0.949 m.

Debido a que y, es menor de y, = 1.2781 m, calculado en el ejemplo 4.2, el salto se convierte
en libre.

Solucion b. En el ejemplo 4.2 se obtuvo que C, = 0.6003, siendo

y, = 0.6003 (0.51) = 0.3062 m

v, = 2B 56957 ms
3(0.3062)

- el = 3.2863

V/9.81 (0.3062)

Para controlar el salto, el tirante y, se convierte en el tirante de salida, esto es, y; = 0.949 m.
Con éste resulta que

Y5 _ 0.949

2= 27 30993
y, 0.3062

Se elige un escalon brusco ascendente para controlar el salto y es aplicable la figura 4.52, de
la cual se obtiene s/y, = 0.7, siendo

s =0.7 (0.3062) = 0.2143 m
De la ecuacion 4.95, la longitud del salto es

L; =5(0.949 + 0.2143) = 5.82 m

En la figura 4.55 se muestran las dimensiones del tanque amortiguador resultante.
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Figura 4.55. Dimensiones del tanque amortiguador del ejemplo 4.8
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CAPITULO 5. FLUJO GRADUALMENTE VARIADO

5.1 ASPECTOS GENERALES

El flujo uniforme en un canal satisface la condicion ideal de equilibrio dinidmico entre el
componente de la fuerza de peso del liquido en la direccién del movimiento y la fuerza de
friccion generada sobre la frontera sélida de la conduccion, lo que equivale a la igualdad de la
pérdida por friccion entre dos secciones cualesquiera con el desnivel entre ellas. Esto se logra
cuando la velocidad del flujo se mantiene constante a lo largo del canal, lo que es posible
Unicamente si las dimensiones de la seccién y el tirante son constantes. Esto significa que el flujo
uniforme puede ocurrir s6lo en un canal prismatico donde el gasto sea constante.

Cualquier otro flujo, aun en un canal prismético, que no satisfaga las condiciones de equilibrio
del uniforme, se convierte en variado dentro de un tramo del canal o en toda su longitud. En
un canal prismatico puede producirse en uno o varios tramos antes o después del uniforme, como
resultado de cambios en la rugosidad, en la pendiente, en las dimensiones de la seccidn, o por
efecto de estructuras construidas en el canal para controlar niveles del agua o el gasto, como un
vertedor 0 una compuerta.

El flujo variado puede ocurrir en cualquier canal (prismatico o no) pero su tendencia ser tratar
de alcanzar las condiciones del uniforme en los tramos prismaticos de la conduccién. Esto puede
o no lograrse plenamente dependiendo de la rugosidad del canal y de la longitud que tenga.

Como el uniforme, sel flujo gradualmente variado se produce en un canal de gasto constante y
estd intimamente relacionado con la pérdida por friccién, la cual es factible de valuar
previamente. Cualquier otra pérdida es secuncaria pero puede tomarse en cuenta localmente o
a lo largo del canal si se valia previamente. Es el caso de la pérdida por cambios bruscos o
graduales de la seccion, como resultado de la separacion del flujo de las paredes y plantilla, o
por la turbulencia inducida al cambiar la velocidad de una seccion a otra en un tramo o en todo
el canal. Es pues, un problema que se analiza con la ecuacion de energia, lo que elimina a flujos
rapidamente variados, como el salto hidraulico, o el espacialmente variado de gasto creciente,
donde las pérdidas se valian con el principio del momentum.

5.2 ECUACION DINAMICA

En el tratamiento del flujo gradualmente variado se considera que ocurren cambios pequeiios del

tirante en la direccion del movimiento, si s€ comparan con la distancia en que se producen.

También que no ocurre entrada o salida del agua a lo largo del tramo que se analiza.

Para el desarrollo de la teoria se establecen las siguientes hipdtesis:

a) El fondo del canal es plano y de pendiente uniforme e induce solo pequenas curvaturas en
el perfil longitudinal del flujo, y lineas de corriente practicamente paralelas; por lo mismo,

la distribucién hidrostatica de la presion prevalece en cada seccién. Esta suposicién no
implica eliminar pendientes supercriticas.
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b) La distribucion de la velocidad en una seccion es fija, por tanto, los coeficientes que
dependen de dicha distribucién son constantes en todo el canal.

¢) La pérdida de energia mas importante es la de friccion. Para el calculo de la pendiente local
de friccién (en una seccion del canal) se utiliza una ecuacion igual que en flujo uniforme,
con la velocidad, area, radio hidraulico y factor de friccién que haya en la seccidn; este
altimo independiente del tirante. Esta suposicion no ha sido verificada ni tedrica ni
experimentalmente, sin embargo, los errores que induce son pequeflos si se comparan con
los que se incurre al seleccionar el factor de friccion. La suposicion es probablemente mas
precisa cuando el flujo se contrae que cuando se expande, debido a que en el primero la
pérdida de energia es causada casi enteramente por friccion; en el segundo, pueden existir
ademas pérdidas por turbulencia en gran escala.

d) Enlos desarrollos no se considera el efecto del arrastre de aire al interior del flujo. Cuando
dicho arrastre sea importante, el problema se resuelve como si no lo hubiera; después, el
perfil resultante se corrige para tomar en cuenta dicho efecto.

Las dos primeras hipoétesis limitan la aplicacion de la ecuacion dindmica s6lo al caso de canales
artificiales de pendiente y rugosidad uniforme, pero simplifican la discusion de los resultados.
Sin embargo, las consideraciones que se introducen en los subcapitulos 5.7 y 5.8 eliminan la
segunda hipoétesis, permiten generalizar resultados y utilizar métodos de célculo validos para
cualquier canal y caracteristica del perfil del flujo que se produzca.

La ecuacion diferencial de la energia 1.8 es aplicable al flujo gradualmente variado de la figura
5.1, considerando que « es constante y &, = h; (pérdida de friccion). Se obtiene

2 dh
E+£ycos()+al + 1 =0 (5.1a)
& I % | @

De acuerdo con la ecuacién 3.1, la energia especifica es E = y cos § + a V?/2g.

Por tanto, resulta

ORI, -0 (5.1b)

El término dz/dx es igual al seno del dngulo 8 de inclinacién de la plantilla respecto de la
horizontal. El valor §, ="sen § se designd en el capitulo de flujo uniforme como la pendiente
longitudinal del canal y se supone positiva si la inclinacion es descendente en la direccion del
flujo, pero entonces z decrece cuando x crece y dz/dx <0; en caso contrario S, es negativa pero
dz/dx>0. Es decir, para la pendiente positiva

=-35

0

az 5.2
= (5.2)
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Linea de energia
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llSuperﬁcic libre | ~r—d ahy

Sy Pendiente de lo linea de energia

Sg Pendiente de la superficie libre

S, Pendiente del fondo

——y

' Nivel de referencia

Figura 5.1. Volumen de control diferencial para la derivacion de la ecuaciéon dindmica del
flujo gradualmente variado

Es necesario destacar que S, siempre representa a sen . So6lo en el caso de pendiente pequeiia
se puede confundir con tan @, que es la pendiente constructiva del canal.

Por definicion la pendiente de la linea de energia (en este caso s6lo de friccion) es

dh,

= - Sf (5.3)
Siendo ademas: dE/dx = (dE/dy)(dy/dx), de la ecuacién 3.3 resulta

dE dy

= =01 -F*»cos § = 5.4

T ( ) e (5.4)
donde

F - 1%

Vg A cos 8/a T

es el nimero de Froude en la seccion (ecuacion 3.2).

Sustituyendo las ecuaciones 5.2, 5.3 y 5.4 en la 5.1b, al despejar se obtiene
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dy S = S,

dx—(l-FZ)cos()

(5.5)

Si el angulo de inclinacién de la plantilla es pequefio, cos § = 1, y la ecuacién anterior se
convierte en

ol f (5.6)

Las ecuaciones 5.5 y 5.6 son formas de la llamada ecuacién dinamica o ecuacién del flujo
gradualmente variado, donde dy/dx representa la pendiente S, de la superficie libre del agua
referida al eje x coincidente con la plantilla del canal.

5.3 CARACTERISTICAS Y CLASIFICACION DE LOS PERFILES DE FLUJO

El perfil que adopta la superficie libre del agua en cualquier condicion de flujo en un canal se
conoce como perfil del flujo o perfil hidraulico.

La primera clasificacion de los perfiles del flujo variado fue hecha por Bakhmeteff (referencia
1) y esta basada en la pendiente del canal y la zona en que se aloja el perfil.

Para un valor dado de Q en un canal de pendiente pequefia y seccién transversal de forma
cualquiera, S,y F? no son funciones sencillas de y, de modo que la ecuacion diferencial 5.6 no
tiene una solucion explicita inmediata. Aun sin ella, es posible analizar el aspecto semicuantitati-
vo de la variaciéon de y con x en diferentes circunstancias, esto es, la forma cualitativa que
adopta el perfil del flujo. Para este fin, es necesario considerar los signos del numerador y
denominador de la ecuacion 5.6, y de éstos el de dy/dx, a fin de conocer el incremento o
decremento de y en la direccién del flujo.

La forma que adopta el perfil del flujo esta directamente asociada con la pendiente de la plantilla
So y con los valores de S,y F2. Para ello, la discusién se simplifica si se acepta que el canal sea
prismatico y de pendiente pequefia.

Por lo que respecta a la pendiente de la plantilla, S, es positiva si desciende en la direccion del
flujo, negativa si asciende y cero si es horizontal. Un flujo uniforme de tirante y, se puede
establecer sOlo sobre una pendiente positiva, por lo que dicha pendiente y los perfiles del flujo
resultantes se designan como:

Subcritica si y, > y,; perfiles tipo M.

Critica si y, =y, ; perfiles tipo C.
Supercritica si y, < y,.; perfiles tipo S.
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La clasificacion de la pendiente con alguna de estas designaciones depende de su magnitud, de
la rugosidad del canal y, en menor grado, del gasto.

En algunos casos la pendiente puede ser:

Horizontal, y, = oo; perfiles tipo H.
Negativa o adversa, y, no existe; perfiles tipo A.

En el caso de pendiente cero no existe posibilidad de flujo uniforme; en efecto, para S, = O el tirante
normal es y, = oo. Para §;, < 0, el flujo uniforme y un valor de y, son fisicamente imposibles.

De la ecuacién de Manning, la pendiente de friccion es

2

Vn

2/3
R,

S, =

Por otra parte, el nimero de Froude adopta el valor de uno para el régimen critico, mayor de 1 si
los tirantes del perfil del flujo variado son menores que el critico y menor de 1 en caso contrario.

Para un gasto dado y la mayoria de las secciones usuales, S,y F? son decrecientes en forma
continua a medida que el tirante crece. Esto es evidente en secciones anchas, donde al crecer
el tirante, R, y A también crecen, pero 7 practicamente no cambia.

Por definicion de flujo uniforme, S, = §, cuando y =y,, por lo cual se concluye:

sz So, segin que y 3 y,,
F22 1, seginquey Sy,

Con la ayuda de estas desigualdades se puede observar facilmente como se afecta el comporta-
miento de dy/dx, al cambiar las magnitudes de y, y,y y..

Cualquiera que sea la pendiente, el gasto y la seccion del canal, las lineas que indican la altura
del tirante normal y del critico respecto de la plantilla, dividen al espacio en que puede
desarrollarse el perfil del flujo en tres zonas, llamadas:

Zona 1. El espacio arriba de la linea superior.

Zona 2. El espacio entre las dos lineas.

Zona 3. El espacio abajo de la linea inferior.

En ciertos casos, alguna de las zonas puede desaparecer, por ejemplo, la 2 cuando la pendiente
es critica y y, = y,. Sin embargo, las restantes mantienen el nimero de la zona antes asignado.

Dentro de cada zona queda alojado cualquier perfil, de modo que si:

% > 0, el perfil de la superficie libre diverge de la plantilla.
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— =0, el perfil de la superficie libre es paralelo a la plantilla.

&le

% < 0, el perfil de la superficie libre converge con la plantilla.

Esto significa que existen diferentes formas para el perfil del flujo gradualmente variado (doce
en total), que se muestran en la figura 5.2. La forma o tipo del perfil de flujo depende de las
condiciones particulares en el canal; es decir, el incremento o disminucion del tirante depende
del signo que resulte de dichas condiciones al imponerlas en la ecuacion 5.6.

En cada zona existe un perfil distinto, valido dentro de los limites de la zona. La forma del
perfil en la proximidad de las fronteras de la zona se puede estudiar como sigue:

a)

b)

Cuando y tiende a oo, F* y S; tienden a cero y de la ecuacion 5.6, dy/dx tiende a S, . Esto -
significa que la superficie del agua es asintética a la horizontal (perfiles H2, A2). Cuando
y tiende a y, es porque S; tiende a S, dy/dx tiende a O, y el perfil del flujo se vuelve
paralelo a la plantilla del canal, es decir, tiende al flujo uniforme (perfiles M1, M2, C2, C3,
S2y S3).

Cuando y tiende a y,, F tiende a uno y dy/dx tiende a oo; es decir, el perfil del flujo tiende
a la vertical en la proximidad del tirante critico. Esto significa que cuando el perfil se
desarrolla en régimen supercritico se presenta un salto hidraulico antes de que y alcance el
valor y,. (perfiles M3, H3, A3); por el contrario, si el perfil se desarrolla en régimen
subcritico se genera una gran curvatura al aproximarse al valor y,, para volverse vertical en
el punto en que y =y, (perfiles M2, H2, A2). En ambos casos se presenta localmente un
flujo rapidamente variado curvilineo, que no puede tratarse con la teoria aqui presentada.

Cuando y tiende a 0, tanto S; como F* tienden a oo, de manera que dy/dx tiende a un limite
positivo finito, cuya magnitud depende de la seccion particular de que se trate. Este
resultado es de poco interés debido a que no puede existir un tirante igual a cero para un
gasto mayor de cero.

En la figura 5.3 se presentan algunos ejemplos practicos de los perfiles mostrados en la figura
5.2 y a continuacioén algunos comentarios acerca de dichos perfiles.

Tipo M. El perfil M1 es muy comin. La presencia de estructuras de control, como vertedores

y compuertas, u otros accidentes naturales como estrechamientos y curvas, sobreelevan
la superficie del agua en un canal o rio y se produce un perfil del tipo M1 que puede
extenderse varios kilometros hacia aguas arriba, donde es asintdtico al perfil en flujo
uniforme. El perfil M2 ocurre cuando el tirante disminuye, por ejemplo, antes de un
cambio de pendiente subcritica a supercritica, de un estrechamiento de la seccion o en
la proximidad de una caida. EI perfil M3 se encuentra aguas abajo de un cambio de
pendiente de supercritica a subcritica, o después de la descarga de una compuerta y
su longitud esta regida por las condiciones de aguas abajo, ya que termina normalmen-
te en un salto hidraulico. Los perfiles M2 y M3 son mds cortos en comparacion con
el M1.
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Figura 5.2. Clasificacion de los perfiles de un flujo gradualmente variado
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Tipo S. El perfil S1 se produce antes de una estructura de control, como una presa o una
compuerta, situada en un canal de gran pendiente. Principia después de un salto
hidraulico y termina en la obstruccién. El perfil S2 es generalmente muy corto y es
comun en la entrada de un canal de gran pendiente o después de un cambio de
pendiente subcritica a supercritica. El perfil S3 se produce aguas abajo de una
compuerta en un canal de gran pendiente, o aguas abajo de su interseccién con otro
de menor pendiente.

Tipo C. Como los tirantes normal y critico coinciden, hay sélo dos perfiles. Estos son
aproximadamente horizontales y la inestabilidad propia del estado critico se manifiesta
en la forma de una ondulacién superficial apreciable.

Tipo H. El tirante normal es infinito y se forman sélo los perfiles H2 y H3. El perfil H2 se
produce después de que un canal de pendiente subcritica cambia a horizontal. El perfil
H3 ocurre después de una compuerta o de un cambio de pendiente supercritica a
horizontal.

Tipo A. La pendiente negativa en un canal es poco comun. El tirante normal no existe y los
perfiles que se forman tienen las mismas tendencias que los H2 y H3. Los perfiles A2
y A3 son extremadamente cortos.

El flujo variado puede formarse con uno o mas de los tipos de perfil que se han expuesto y
resulta conveniente familiarizarse con su clasificacion.

5.4 SECCIONES DE CONTROL

La seccion de un canal en la que sea posible establecer una relacion definida entre el nivel de
la superficie libre del agua y el gasto correspondiente, se conoce como seccion de control. Dicha
seccién impone sus condiciones al perfil del flujo y puede actuar tanto en la direccion del flujo
como en la direccidn contraria. Por sus propiedades, una estacion de aforos es el sitio adecuado
para una seccién de control viceversa.

.

Una seccién de control proporciona el tirante inicial para el calculo del perfil de un flujo
variado. Se procede hacia aguas arriba de la seccién de control o hacia aguas abajo segun sea
el régimen en que se desarrolla el perfil, subcritico o supercritico respectivamente, de acuerdo
con la pendiente del canal. La direccion en que se efectia el calculo se indica en la figura 5.2
para todos los tipos de perfil.

Algunos ejemplos de secciones de control son las presas, vertedores y compuertas, debido a que
el gasto estd gobernado por el tirante necesario aguas arriba a través de una relacion clara entre
ambos; por ejemplo, en un vertedor mediante la ley de vertido, es decir, la ecuacion del gasto
que vierte para cada valor de la carga respecto de su cresta.
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Figura 5.3. Ejemplos de ocurrencia de perfiles de flujo
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Un mecanismo de control, como una compuerta (figura 4.3), impone la ley de gastos que
descarga y el tirante que necesita aguas arriba influye en el calculo del perfil, es decir, el
régimen subcritico antes de ella esta sujeto al control que imponen las condiciones aguas abajo
de la compuerta (descarga libre o sumergida). Por el contrario, el tirante en régimen supercritico
después de la compuerta es el de la seccion contracta que se produce después de ella mientras
no haya sumergencia de la descarga. Un control similar ejerceria una alcantarilla.

Una seccion critica es también una seccion de control debido a que la ecuacién 3.4b establece
una relacion definida entre gasto y tirante en forma independiente de la rugosidad del canal y
de otras circunstancias imprevistas. Como el tirante critico depende inicamente del gasto y de
la forma de la seccion, cualquier interseccion bien definida del perfil del flujo y la linea
correspondiente al tirante critico constituyen una seccion de control. En efecto, si S, = S
de la ecuacion 5.6 resulta dy/dx = 0, pero también F? = 1. La primera condicién (dy/dx = 0)
equivale al flujo uniforme. Conviene averiguar si la segunda tiene algun significado fisico real.
Para ello se supone un canal de pendiente mixta: pendiente subcritica (S, < S.) en el tramo
aguas arriba y pendiente supercritica (S, > S.) en el de aguas abajo (figura 5.4a), con un tramo
O de union. Antes del tramo O el régimen es subcritico y se forma un perfil M2 (S, > S);
después cambia a supercritico y se forma un pertil S2 (§; < S,), generandose un perfil corto de
transicién en el tramo con una seccion critica intermedia donde F* = 1, ya que no es posible que
dy/dy = 0. Dicha seccion critica ocurre en la seccién O de la figura 5.4b donde se produce el
cambio brusco de pendiente. En ambos casos, actia como un control en la transicion del
régimen subcritico al supercritico, pero no se presenta cuando ocurre el proceso inverso (de
supercritico a subcritico) porque antes ocurre el salto hidraulico. Esto demuestra la discusion en
el subcapitulo 4.1 relativa a la figura 4.1.

Un andlisis semejante es también valido cuando el canal termina en una caida libre (figura 3.13),
si bien en este caso la seccidn critica se mueve ligeramente hacia aguas arriba de aquella donde
inicia la caida, como resultado de una distribucion no hidrostatica de la presion en esta ultima.

Las secciones de control pueden también presentarse a la entrada o salida de un canal, donde
es importante conocer las caracteristicas del perfil en el entorno. Para ilustrarlas, se considera
un canal prismatico que conecta dos almacenamientos y por su gran longitud, se produce la
tendencia hacia el flujo uniforme. En la figura 5.5 se muestran los perfiles a la entrada y salida
para pendientes subcritica y supercritica y para una variedad de niveles en el almacenamiento
de salida. Las secciones de control se identifican por medio de un punto encerrado dentro de un
cuadrado. En los casos restantes, el nivel en el almacenamiento es una condicién de frontera
para cualquier valor del gasto.

Para analizar las condiciones del flujo a la entrada de un canal y obtener el gasto que ingresa,
se utiliza el criterio propuesto por Henderson (referencia 2) en el que se considera que el agua
entra libremente desde el almacenamiento.

Cuando el canal es de pendiente subcritica (figura 5.5a) se produce una caida brusca de la
superficie del agua en la proximidad de la seccion inicial, por efecto de la conversion de energia
potencial en cinética y en' pérdidas por turbulencia. Después se producen varias ondas
superficiales dentro de un tramo de estabilizacidn hasta que se alcanza el tirante y,, que puede
ser el inicio de un flujo uniforme, de tirante normal y, = y,, o de uno gradualmente variado,
cuyo perfil seria controlado desde aguas abajo.
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En el tramo de estabilizacion se cumple la ecuacién de energia (condicién de frontera)

H=y, +a Q“2+he (5.7)
2g A,

donde H representa la energia disponible en el almacenamiento respecto del nivel del fondo y
h, la pérdida por entrada, que para el régimen subcritico se expresa como sigue

v, Q?
h =K 2 =K 2 (5.8)
2 28 A}

donde K, es un coeficiente que depende de la forma de la entrada y algunos valores son:

0.52a0.6, en paredes y fondo con cantos agudos;
0.3a0.4, en paredes con cantos agudos y fondo abocinado;
0.06 a 0.10, en paredes y fondo abocinados con una pila intermedia.

Como antes se explicd, el tirante y, puede ser igual al normal si ocurre flujo uniforme aguas
abajo del tramo de estabilizacion o ser el de inicio de un perfil de flujo variado. Es decir, la
ecuacion 5.7 no representa una ley directa entre H,y, y QO dependiente sdlo de la geometria de
la seccion en la entrada, ya que dichas variables también estan sujetas a la pendiente, seccior,
rugosidad y otras condiciones de control en el canal aguas abajo. El gasto Q es mas bien menor
que el maximo obtenido con la condicion critica en dicha seccion (ecuacion 3.7). Puede decirse
que no hay una relacion directa entre y, y Q, ya que y, depende de la capacidad de conduccién
del canal después de la seccidn o de las condiciones del flujo en el mismo y y, > y..

Cuando el canal es de pendiente supercritica (figura 5.5b), el perfil cae hasta alcanzar el tirante
critico en la seccion de entrada y después tiende hacia la linea de tirante normal en el canal para
el gasto que ingresa, a través de un perfil corto tipo S2. En este caso, la seccion critica si ocurre
en la entrada y, por ende, es de control. En ella se cumple que

2
H=y +_ 2 +n -E +n, (5.9)

Es decir, para cada valor de H hay uno de Q y del tirante critico que satisfacen la ecuacién 5.9.
El caudal Q es el maximo, obtenido de la ecuacion 3.4b para cada valor de la energia especifica
E, (ecuacion 3.6a) en la entrada cualquiera que sea la pendiente y rugosidad del canal, pero
siempre que S, > S, .

Por lo que respecta a las condiciones de salida, un nivel alto en el almacenamiento al que

descarga un canal de pendiente subcritica (figura 5.5¢) produce un perfil M1 que termina en su
lado aguas abajo con el nivel horizontal del almacenamiento. En rigor, debe haber un ligero
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ascenso del nivel de la superficie del agua en la seccion de salida, de valor igual a la carga de
velocidad en dicha seccion, pero en la practica no hay recuperacion de energia debido a que se
disipa por turbulencia. El tirante y, respecto del nivel en el almacenamiento controla desde aguas
abajo el perfil del flujo en el canal para cualquier valor del gasto.

Si el nivel en el deposito estd abajo de la linea de tirante normal (figura 5.5d), se produce un
perfil M2 en el canal. Cuando el tirante y, adopta el valor critico en la seccidn final ésta es de
control. Cualquier descenso del nivel en el almacenamiento debajo del critico (figura 5.5¢) y,
ya no tiene influencia sobre el perfil del flujo en el canal y la seccién critica se mantiene en el
extremo final.

Un nivel alto en el almacenamiento en que descarga un canal de pendiente supercritica (figura
5.5f) produce un perfil S1, que se inicia después de un salto hidraulico, localizado donde el
tirante del perfil es conjugado mayor del normal, y termina con el nivel en el allmacenamiento
a la salida. El perfil desciende con el nivel en el almacenamiento haciendo que el salto se mueva
hacia adelante (figura 5.5g). Dicho salto puede llegar a tener una forma imperfecta para
diferencias pequeias entre los niveles aguas arriba y aguas abajo. El tirante y, controla el perfil
S1 del flujo en el canal y la posicion del salto para cualquier valor del gasto, hasta que
desaparecen.

Finalmente, cuando el nivel del almacenamiento esté abajo del tirante normal (figura 5.5h), el
flujo uniforme persiste hasta la salida. Siendo el flujo supercritico, las condiciones de aguas
arriba no quedan afectadas por los niveles en el almacenamiento de aguas abajo. La capacidad
de conduccion del canal en flujo uniforme mantiene el tirante y, hasta la seccion final.

Ejemplo 5.1. Un canal de seccion rectangular de 12 m de ancho, coeficiente de Manning n = 0.015
y pendiente S, = 0.001, se alimenta de un almacenamiento cuyo nivel del agua se encuentra
3 m arriba de la plantilla a la entrada (figura 5.6). a) Calcular el gasto que entra al canal para
un coeficiente de pérdida por entrada K, = 0.2. ) Calcular dicho gasto, para el mismo K, = 0.2,
cuando la pendiente aumenta a S, = 0.004 .

2.43 cos @

3 ISRy e

Figura 5.6. Canal del ejemplo 5.1
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Solucion a. El problema se resuelve por el criterio de Henderson antes expuesto mediante
iteraciones.

Conviene calcular primero el gasto maximo que puede entrar al canal. Para ello, la energia
especifica en el almacenamiento es constante y de las ecuaciones 5.9y 3.19resultay, = 1.875 m. En
efecto, la carga de velocidad critica es: V>/2g = y./2 =0.9375 m y la ecuacién 5.9 es

H =1.875 + 1.2 (0.9375) =3 m
Siendo V, = 4.2888 m/s, el gasto maximo que puede entrar al canal vale
Qi =by. V. =12 (1.875) (4.2888) = 96.498 m?/s
Para el tirante critico, el area hidraulica, perimetro mojado y radio hidraulico son

A

12 (1.875) = 22.5 m?

P =12 +2(1.875) = 15.75 m

R, =22.5/15.75 = 1.4286 m

De la ecuacion de Manning, la pendiente critica resulta

2
s - 42888 Q0191 hrs9
(1.4286)7

que es el valor de la pendiente critica limite. Para cualquier gasto inferior a Q,,,, la pendiente
critica es inferior a dicho valor.

Este examen preliminar indica que S, < S,, por lo cual la pendiente es subcritica y el gasto que
entra al canal es menor que el maximo, es decir, el tirante a la entrada es mayor que el critico.

El tirante normal se presenta casi a la entrada y se cumple la ecuacion 5.7

2

Va
H=y +12 _— =3m
28

donde se consideré K, = 0.2, como valor del coeficiente de pérdida. Se prueban diferentes
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