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RESUMEN

En este trabajo se desarrolla un modelo numérico para la simulacién del flujo torrencial y el transporte de
sedimentos en canales de alta pendiente en presencia de presas abiertas o cerradas para retenciéon de sedimentos.
Se utiliza el esquema de MacCormack-TVD para resolver simultineamente las ecuaciones de continuidad y
cantidad de movimiento para la fase liquida y la fase so6lida de un flujo no permanente en un canal
unidimensional. El modelo permite calcular transiciones del flujo subcritico a supercritico y viceversa, ubicando
automaticamente la localizacion del resalto hidraulico. El modelo se aplica para generar las condiciones finales
de equilibrio morfodinamico en cauces sujetos a procesos de agradacion y degradacion del lecho con cambios en
el régimen de flujo, y los resultados se validan mediante comparacion con soluciones analiticas. Se realizan
ensayos experimentales en el laboratorio para monitorear el crecimiento y desplazamiento de un delta de
sedimentos generado aguas arriba de una presa. Los resultados numéricos se comparan satisfactoriamente con
las mediciones efectuadas en el laboratorio.

ABSTRACT

A numerical model for simulation of torrential flows and sediment transport in steep channels in the presence of
sediment retention dams is developed. The MacCormack-TVD numerical scheme is used to solve
simultaneously the continuity and momentum equations for the liquid and solid phases in a one-dimensional-
unsteady-flow channel. The model allows for calculation of flow transitions between subcritical and
supercritical regimes and vice versa, locating automatically the position of the hydraulic jump. The model is
applied to generate final equilibrium conditions in a channel bed subject to aggradation or degradation processes
with changes in the flow regime, and the model results are validated by comparison with analytical solutions.
Experimental test are conducted in a laboratory flume to monitor the growing and displacement of a sediment
delta generated upstream of a retention dam. Computed and measured values are compared with satisfactory
results.

INTRODUCCION

Las altas pendientes longitudinales de los cauces torrenciales, aunadas con los grandes
elementos de rugosidad (penones) existentes en el lecho, generan flujos supercriticos o
cercanos al régimen critico los cuales se caracterizan por presentar gran turbulencia
acompafiada de inestabilidades en la superficie del agua. El control de los flujos torrenciales
requiere frecuentemente de la construccion de presas para reducir los procesos erosivos del
lecho o para la retencion de los grandes volumenes de sedimentos arrastrados por las
corrientes. Las presas elevan el nivel de la superficie del agua, reducen la velocidad del flujo
y generan remansos en los tramos inmediatos aguas arriba del dique induciendo a la
sedimentacion del material grueso arrastrado. Si el régimen de flujo de aproximacion a una
presa de retencion de sedimentos es supercritico, se produce un cambio de régimen
acompafiado de un resalto hidraulico aguas arriba de la presa que puede oscilar o desplazarse
aguas abajo con el paso de las crecientes. Las inestabilidades superficiales caracteristicas del
régimen critico, y el resalto hidraulico que ocurre en las transiciones del flujo supercritico a
subcritico, son dificiles de tratar numéricamente y requieren de un tratamiento particular a
fin de que no afecten el calculo de los perfiles de la superficie libre y de las deformaciones del
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lecho.

Garcia y Kahawita (1986) desarrollaron un modelo matematico que resuelve las ecuaciones
del movimiento en dos dimensiones utilizando una version del esquema explicito de
MacCormack y mostraron su aplicabilidad para tratar diversos problemas en flujo
rapidamente variado. Bhallamudi y Chaudhry (1991) presentaron un modelo unidimensional
del flujo no-permanente, gradualmente variado, de agua y sedimentos, para evaluar problemas
de agradacion y degradacion del lecho de cauces aluviales, utilizando el esquema explicito de
MacCormack. El modelo fue aplicado para determinar la respuesta del lecho a diferentes
condiciones de contorno en régimen subcritico. Los resultados numéricos compararon
adecuadamente con los resultados experimentales. Garcia-Navarro et al. (1992) utilizan el
esquema TVD-MacCormack para resolver las ecuaciones de Saint Venant en canales con
presencia de frentes de ondas y resaltos hidraulicos, mostrando comparaciones con soluciones
analiticas que dieron resultados satisfactorios. Kusakabe et al. (1995) desarrollan un modelo
para determinar las variaciones del lecho en canales de pendiente fuerte en presencia de
transiciones en el régimen de flujo, usando el esquema de MacCormack con un término de
viscosidad artificial. El trabajo incluye una aplicacion para simular la sedimentacion en un
embalse y recomendaciones para optimizar el coeficiente de viscosidad artificial. Busnelli et
al., (2001) aplican un modelo morfoloégico para simular el flujo de agua y sedimentos aguas
arriba de una presa abierta. El modelo se basa en una solucion implicita a las ecuaciones del
movimiento y es verificado con datos obtenidos mediante ensayos experimentales en
laboratorio. Papanicolau et al., (2004) desarrollan un modelo hidrodindmico de flujo no-
permanente para rios de montaia que considera el transporte multifraccional de sedimentos y
emplea nuevos criterios para el movimiento incipiente y la resistencia al flujo. El modelo es
utilizado para predecir cambios granulométricos del lecho y cambios morfolégicos de cauces
conformados por secuencias de pozos y rapidos.

Pocos modelos se encuentran en la literatura para calcular los cambios morfologicos que
ocurren aguas arriba de presas de retencion de sedimentos considerando las transiciones en el
régimen de flujo que ocurren en rios de montafia. En este trabajo se desarrolla un modelo
numeérico de fondo moévil basado en el uso del esquema de MacCormack-TVD para simular
el flujo torrencial en canales de alta pendiente en presencia de presas abiertas o cerradas. El
modelo resuelve simultaneamente las ecuaciones de continuidad y cantidad de movimiento
para la fase liquida y la fase solida de un flujo no permanente en un canal unidimensional. El
modelo se aplica para evaluar la respuesta morfodindmica a problemas de agradacion y
degradacion del lecho causada por variaciones en las condiciones de contorno en casos donde
se producen cambios en el régimen de flujo, y los resultados se validan con soluciones
analiticas y experimentales en el laboratorio.

ECUACIONES BASICAS

Las ecuaciones diferenciales parciales para un flujo unidimensional, no permanente, en un
canal con fondo deformable son las siguientes.

La ecuacion de continuidad del agua:

04,00 _
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donde A representa al area del flujo, Q es el caudal total, g; es el caudal lateral, ¢ es el tiempo
y x es la distancia.

La ecuacion de cantidad de movimiento:

0,9

o Y _ _
s (OV)+gd - gd(s, -s,) )

donde V es la velocidad media del flujo, g es la gravedad, S, es la pendiente de fondo del
canal y Sres la pendiente de la linea de energia.

La ecuacion de continuidad del sedimento:

L g, %= _, (3)
1-4, ox ot

donde ¢, es el transporte sélido por unidad de ancho calculado con alguna de las formulas de
arrastre (en unidades de volumen), z representa la cota de fondo del cauce y 4, la porosidad

del sedimento.

La fricciéon puede ser estimada segun la ecuacién propuesta por Aguirre-Pe (1990) para
calcular el coeficiente de Darcy-Weisbach f;:

\F = 2.51n[dj+3.09+1.75(DS°j (4)
fb DSO d

donde d representa la profundidad del flujo y Dsg es el didmetro representativo del sedimento
del lecho. El coeficiente de rugosidad de Manning puede ser obtenido directamente de la
expresion:

R2/3 1/2
n=f X 5)
8gR

donde R es el radio hidraulico.

La descarga de sedimentos es estimada mediante la ecuacion de Schoklitsch:

q, :(AS;/Z(q—O.leSf_l'lz><ﬂg><D503) (6)

p./p)

donde g, es el caudal solido volumétrico, g es el caudal liquido por unidad de ancho, p, es la
densidad de las particulas de sedimentos, y p es la densidad del agua.
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ESQUEMA NUMERICO

El esquema de MacCormack es un esquema explicito de dos pasos predictor — corrector
(Kahawita y Garcia, 1986) de segundo orden de precision tanto en tiempo como en espacio y
es capaz de capturar choques o discontinuidades sin aislarse. El esquema puede ser aplicado
para el analisis de flujos no permanentes en canales abiertos que involucren transiciones del
régimen y discontinuidades como los resaltos hidraulicos. En el modelo se incluye un tercer
paso que es el esquema de variacion total decreciente (TVD) que introduce una disipacion
adicional a fin de controlar las oscilaciones espurias que se producen en flujos con
discontinuidades hidraulicas.

Las ecuaciones gobernantes en la forma conservativa pueden ser escritas en forma matricial
como:

U, +F +S=0 (7
donde,
A 7! 0
U=|VA|; F=|V>d+gdy|;S=|-gdls,-S,) (8)
z 1 0
1—/11, q,

y se desprecia el aporte lateral del caudal.

El método de MacCormack se usa para resolver simultaneamente, en cada paso de tiempo,
las ecuaciones gobernantes (8) en un modelo tipo acoplado. Las ecuaciones diferenciales se
transforman en ecuaciones algebraicas usando el esquema de tres pasos de MacCormack-
TVD.

Paso Predictor
. A
U =U* _A;(Ff _F!,)-s*Ar ©)
en donde el superindice k se refiere a un paso de tiempo k donde las variables son conocidas.
Al calcular U] se obtienen los valores de A"y O, y su vez se pueden determinar los valores

de V" y y". El mismo procedimiento se sigue para todos los nodos computacionales. Estos
valores son usados en la parte corrector para calcular F y S .

Paso Corrector

U= U - - F)- s (10)

en el cual el superindice ** se refiere a los valores de las variables después del paso corrector.
El valor de Ujen el nivel de tiempo desconocido k+1 es:

U= (U uy) (1)

Al calcular US"' se obtienen los valores de 4"y Q.
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Paso TVD

Como es sabido, los esquemas de segundo o mayor orden, como el caso del esquema de
MacCormack, producen oscilaciones espurias de la soluciéon en zonas cercanas a grandes
gradientes, y en particular en zonas cercanas a discontinuidades de la solucion. Las
oscilaciones pueden ir aumentando al transcurrir el tiempo y provocar que el esquema
numérico sea inestable, producir valores de profundidad negativos o simplemente malas
aproximaciones a la realidad. Este fenomeno se conoce con el nombre de dispersion
numérica.

Una condicidon menos estricta es el concepto de variacion total decreciente (Total Variation
Diminishing o TVD) que es un método racional para la determinaciéon de los términos de
disipacion artificial y que asegura la convergencia de la solucién numérica. El esquema TVD
lo que realiza es una nueva correccion a los valores obtenidos a través del esquema explicito
de segundo orden, en este caso, el método de MacCormack, en otras palabras, una vez
aplicado el paso predictor y corrector a todos los nodos de la malla se aplica el esquema TVD.

0 an A . .
O™ = 0F + Ai(DCM,-ﬁJ - DCM ) (12)
Ay = A At (pck - pek) (13)

donde DCM y DC son los factores de correccion por TVD (ver Anexo I).

Para la estabilidad del esquema, es necesario que el nimero de Courant, C,, sea menor o igual
a uno, donde:

" Ax/At

Por tanto, el intervalo de tiempo computacional depende del intervalo espacial entre las
secciones, de la velocidad del flujo y de la celeridad la cual es funcion de la profundidad del
flujo. Si la profundidad y la velocidad del flujo cambian significativamente durante la
simulacion, es necesario reducir el tamafio del intervalo de tiempo computacional para
mantener la estabilidad. El intervalo de tiempo debe ser tal que C, sea lo mas cercano a 1
como sea posible.

PROCEDIMIENTO DE CALCULO

El modelo requiere de los siguientes datos a ser definidos en un archivo de entrada de
extension .dat: numero de nodos computacionales o secciones de calculo, tipo de canal,
caracteristicas geométricas de cada nodo, coeficiente de rugosidad de cada nodo, diametro
promedio de las particulas de fondo, condiciones de contorno aguas arriba y aguas abajo del
canal, condiciones iniciales, formula de transporte de sedimentos, intervalo de tiempo para la
simulacion, intervalo de impresion y tiempo total de simulacion.

Las condiciones de contorno aguas arriba pueden ser un hidrograma de caudales o un
hidrograma de niveles, mientras que las condiciones de contorno aguas abajo se establecen
con las ecuaciones que regulan el flujo sobre una presa cerrada, una presa abierta ranurada o
una presa abierta de ventana.
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Si la presa es cerrada el modelo requiere la siguiente informacion: Altura de la presa y el
ancho del aliviadero. La profundidad en el extremo aguas abajo de la presa es calculada
asumiendo descarga a través de un vertedero de cresta delgada, a través de la ecuacion:

Q:ing 2g x Bxh¥? (15)

donde / es la carga por encima del vertedero y C, el coeficiente de descarga.

El coeficiente de descarga segun Aguirre (1974), puede ser calculado con suficiente
aproximacion segun las siguientes ecuaciones obtenidas de analisis experimentales:

C, =0.611+0075" si " <10 (16)
PP

%
C, :1.06(1+Pj si£>20 (17)
h P
donde P es la altura del vertedero.

De la ecuacion anterior, conocido el caudal de aproximacién se calcula 4 y al sumarle la
altura de la presa se obtiene la profundidad en el contorno aguas abajo.

Si la presa es abierta ranurada el modelo requiere la siguiente informacion: Ancho de la
ranura y coeficiente de pérdidas por contraccion. La ranura se asume como una contraccion y
la profundidad en el extremo aguas abajo se obtiene aplicando energia y conservacion de la
masa entre el ultimo nodo y una seccidon en la ranura suponiendo en esta ultima condiciones
criticas.

2 2
h+ 0 5 =1.5><(Q—2l)”3 (18)
2gA B g
donde B. es el ancho de la ranura. De esta ecuacion se despeja # y se obtiene la profundidad
en el extremo aguas abajo.

c

Si la presa es abierta de ventana el modelo requiere los siguientes datos: altura de la ventana,
ancho de la ventana, altura de la presa, ancho del vertedero y el coeficiente de pérdidas por
contraccion. En esta condicion se pueden presentar tres casos: el primer caso es cuando el
nivel del agua es menor que la altura de la ventana, en esta situacion la descarga se comporta
como una presa abierta de tipo ranurada y el calculo se hace como en el item anterior. El
siguiente caso es cuando el nivel del agua es mayor que la altura de la ventana pero menor
que la cresta del vertedero; en este escenario la profundidad en el extremo aguas abajo de la
presa es calculada asumiendo descarga de fondo. El tltimo caso es cuando el nivel del agua
sobrepasa la cresta del vertedero y se produce descarga simultdnea de fondo y por vertedero.
La ecuacion a emplear para la descarga de fondo es la siguiente:

O=C,xA4,%x2xgxh (19)

donde A4, es el area de la ventana.
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Si la descarga es simultanea, la profundidad en el extremo aguas abajo se calcula sumando las
ecuaciones (15) y (19).

El célculo de C, se hace segun la siguiente ecuacion obtenida mediante correlacion:

2
C, 20.1226190X(Ej -0.2217857><E+0.6107381 (20)

El procedimiento de calculo del modelo se puede resumir como sigue: el modelo lee los datos
y parametros iniciales que constituyen los valores para el tiempo igual a cero. Luego
incrementa el tiempo en un intervalo At y calcula los pasos predictor MacCormack,
corrector MacCormack y TVD para cada uno de los nodos en el que fue dividido el canal,
tomando en cuenta para el primer y ultimo nodo las condiciones de contorno establecidas por
el usuario tanto aguas arriba como aguas abajo. Luego, si el intervalo de salida coincide con
el intervalo de resultados, guarda los resultados para ese intervalo de tiempo en un archivo de
salida e incrementa el tiempo un intervalo mas. Se repite el mismo procedimiento descrito
hasta alcanzar el tiempo total de simulacion.

Para la implementacion computacional del modelo, se ha hecho uso de un codigo fuente
desarrollado por Reinaldo Garcia (Garcia y Kahawita, 1986), el cual resuelve las ecuaciones
en forma no acoplada, es decir, primero se calculan las variables del flujo y luego se calculan
los cambios en el lecho. El programa ha sido modificado para resolver simultaneamente las
ecuaciones dadas por la ecuaciéon (8) en un modelo tipo acoplado, incorporandole diferentes
condiciones de contorno y férmulas de transporte solido, para determinar las variaciones del
fondo considerando la presencia de presas de control de sedimentos. El modelo desarrollado
en Fortran 90 estd compuesto por un programa principal y diecinueve subrutinas.

APLICACIONES DEL MODELO

Caso 1: Ubicacion del resalto hidraulico en flujo permanente

Este caso se analiza para verificar si el modelo es capaz de calcular flujos a través de un
resalto hidraulico y ubicar la posicion del mismo en un canal de pendiente fuerte. La
verificacion se realiza para un canal de rectangular de 20 m de ancho, pendiente de fondo
igual a 3%, coeficiente de Manning de 0,030 y caudal inicial de 20 m’/s. Para estas
condiciones, la altura critica es de 0,47 m y la altura normal es de 0,35 m, siendo supercritico
el flujo uniforme. La condicidén de contorno aguas arriba viene dada por un hidrograma de
caudales: Q=20 m’/s entre 0 y 1 hora, luego asciende a 60 m’/s entre 1 y 1,5 horas y se
mantiene constante de alli en adelante. La condicion de contorno aguas abajo corresponde a
un nivel constante de agua por encima de la altura normal (h = 4 m). Datos adicionales son:
Longitud del canal L= 750 m; Ax es variable, igual a 10 m entre las progresivas 0 y 350 m, e
igual a 1 m entre las progresivas 350 my 750 m; A¢= 0,01 sg para garantizar un nimero de
Courant < 1. Las condiciones iniciales son: caudal Q = 20 m’/s y profundidad de 0,35 m para
todos los nodos.

Los resultados de modelo se comparan con el calculo del flujo permanente gradualmente
variado. Se desarrolla un perfil tipo S1 que se calcula desde la profundidad de control aguas
abajo hasta la altura critica, ubicandose la posicion del resalto en el sitio de igualdad de
fuerzas especificas. Como puede observarse en la Figura 1, el modelo reproduce
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adecuadamente la forma abrupta del resalto hidraulico y lo ubica en la misma posicién que
indica el calculo del flujo gradualmente variado.

Caso 2: Agradacion debido a sobrecarga de sedimentos

Se analiza el caso de un canal inicialmente en equilibrio al cual se le impone como condicién
de contorno aguas arriba una carga de sedimentos por encima de su capacidad de transporte.
La idea es verificar si el modelo es capaz de alcanzar una nueva condicion de equilibrio como
respuesta al incremento en el aporte de sedimentos. La comprobacion se hace via analitica, ya
que al conocer la carga de sedimentos entrando al canal, se puede calcular la nueva pendiente
de equilibrio a partir de una ecuacion para régimen uniforme (ecuacion de Manning), de la
ecuacion de continuidad y de la ecuacidon de transporte solido. Los datos para este caso son:
canal rectangular B = 20 m; n = 0.03; So= 0.5%; L= 750 m; Ax = variable en el tiempo, 10 m
para un tiempo menor a 50 h y 50 m para un tiempo mayor de 50 h; As= variable en el
tiempo, 1 seg para un tiempo menor a 50 h y 5 seg para un tiempo mayor de 50 h (Courant <

).
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632 &
631 \%
E
§ 630 -
629 -
628 -
627 T T
600 650 700 750
Progresiva (m)
Fondo —&— Soluciéon modelo Q=20m3/s
=8~ SoluciénF.G.V. Q=20m3/s —#— Solucién modelo Q=60m3/s
=—#— SoluciénF.G.V. Q=60m3/s

Figura 1.- Ubicacion de resalto hidraulico. Perfiles del agua calculados con el modelo
y analiticamente para un flujo gradualmente variado (FGV) (Caso 1).

Las condiciones iniciales estan dadas por un caudal de 50 m’/s y una profundidad normal de
1,08 m para todos los nodos, correspondiendo a un régimen subcritico. La altura critica es de
0,86 m. La condicioén de contorno aguas arriba es un caudal invariable en el tiempo e igual a
50 m’/s y una carga de sedimentos constante ¢ igual a 250% de la capacidad inicial de
transporte. La condicion de contorno aguas abajo es una relacion de flujo uniforme
(Manning). Para el arrastre de sedimentos se supone una relacion empirica entre la capacidad
de transporte en kg/s y la velocidad de flujo, dada por:

Q, =100xV** (21)
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Figura 2.- Variacion en el tiempo de los perfiles del lecho y de la superficie libre para el caso de agradacion debido a
sobrecarga de sedimentos (Caso 2).

Se supone que el cauce ha alcanzado un equilibrio con el aporte de sedimentos dado aguas
arriba, y ese aporte de sedimentos se aumenta bruscamente en t=0. De la Figura 2 se observa
que la respuesta morfodindmica a la sobrecarga de sedimentos es la agradacion del cauce. El
flujo comienza a depositar el sedimento en los tramos superiores para aumentar su pendiente
y su capacidad de transporte hasta igualarse a la carga de entrada y asi lograr una nueva
condicion de equilibrio morfodindmico. El perfil de fondo transiente en proceso de
agradacion es concavo y el flujo es gradualmente variado. La figura muestra el perfil
intermedio del flujo y del fondo para t = 25 horas. La pendiente original de 0,005 es
aumentada progresivamente hasta estabilizarse en una pendiente uniforme con una
profundidad de 0,74 m. La pendiente final de equilibrio calculada analiticamente fue de
0,017 y la calculada por el modelo fue de 0,0165, correspondiente a un régimen uniforme
supercritico. El equilibrio se alcanza después de 130 horas de simulacion. El régimen de flujo,
inicialmente subcritico, cambia a supercritico debido al incremento en la pendiente del lecho.

Caso 3: Degradacion debido a déficit de sedimentos

En este caso, contrario al caso previo, se desea determinar la respuesta morfodindmica a un
aporte de sedimentos por debajo de la capacidad de transporte del cauce. La comprobacion se
hizo también de manera analitica y similar al caso anterior, para los datos siguientes: canal
rectangular B =20 m, n = 0,03, S, = 3%, L = 750 m, Ax = variable en el tiempo, 10 m para un
tiempo menor a 50 h y 100 m para un tiempo mayor de 50 h, Az = variable en el tiempo, 1
seg para un tiempo menor a 50 h y 13 seg para un tiempo mayor de 50 h para garantizar un
numero de Courant menor que la unidad. La formula de transporte de sedimentos es la misma
que para el caso de sobrecarga de sedimentos. Las condiciones iniciales son un caudal de 50
m’/s y una profundidad normal de 0,62 m para todos los nodos. Para este caudal, la
profundidad critica es 0,86 m por lo que el flujo uniforme es supercritico. La condicion de
contorno aguas arriba es una caudal constante en el tiempo e igual a 50 m’/s y un caudal de
sedimentos constante e igual a 25% de la capacidad inicial de transporte. La condicioén de
contorno aguas abajo corresponde a la ecuacién de Manning (flujo uniforme).
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Los resultados se muestran en la Figura 3. El déficit en el aporte de sedimentos origina un
proceso de degradacion que se inicia aguas arriba y se transmite hacia aguas abajo. La erosion
del canal origina una disminuciéon en la pendiente de fondo y por consiguiente una
disminucion de la velocidad de flujo, acompafiada de un aumento en la profundidad y una
disminucién de la capacidad de transporte. El perfil de fondo transiente en proceso de
degradacion es convexo y el flujo es gradualmente variado. La figura muestra el perfil
intermedio del flujo y del fondo para t = 25 horas. El proceso de degradacién continiia hasta
que la capacidad de transporte en todas las secciones del canal se iguala al aporte sélido a la
entrada del canal y se establece de nuevo el régimen uniforme para una nueva condicion de
equilibrio. El flujo se estabiliza para una profundidad uniforme de 1,11 m en todas las
secciones del canal. Utilizando la ecuacion de flujo uniforme (Manning), la ecuacion de
continuidad, y la ecuacion de transporte (ecuacion 21), se obtiene analiticamente una
pendiente final de equilibrio de 0,0047. La pendiente final generada por el modelo fue de
0,0048. Para estas condiciones el flujo es uniforme y subcritico. El equilibrio morfodindmico
se alcanza después de 184 horas de simulacion.

Caso 4: Descarga permanente a un embalse a través de un canal con pendiente supercritica
En esta aplicacion se desea analizar la respuesta morfodinamica del cauce a la presencia de un
control aguas abajo ejemplarizado por un nivel de agua constante por encima de la
profundidad normal del canal, tal como pudiera ser el caso del remanso producido por el
embalse de una presa o de un lago. El objetivo es generar una nueva condicion de equilibrio a
partir de mantener constantes el caudal liquido y el caudal s6lido entrando al sistema. Los
calculos fueron realizados para un canal de seccion rectangular de ancho B =20 m, n = 0,03,
So = 3%, L= 750 m, cuyo régimen uniforme es supercritico (Froude = 1,6). La capacidad de
transporte se supone dada por la ecuacion (21).
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640 3
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650

—4— Fondo intermedio

635 —#— Nivel de agua intermedio

630

625

Progresiva (m)

Figura 3.- Variacion en el tiempo de los perfiles del lecho y de la superficie libre para el caso de degradacion debido a
déficit de sedimentos (Caso 3).

Como condiciones iniciales se establecen un caudal de 50 m’/s y unas profundidades
generadas por el modelo para la condicion de flujo permanente, correspondientes a un flujo
uniforme que se conecta a un perfil gradualmente variado, tipo S1, a través de un resalto
hidraulico. La condicion de contorno aguas arriba es un caudal constante en el tiempo e igual
a 50 m’/s y un aporte de sedimentos constante e igual a la capacidad inicial de transporte en
esa seccion, dada por la ecuacién (21). Para Q= 50 m’/s y So=3%, la velocidad inicial es 4.03
m/s y la capacidad de transporte inicial es 2836.17 kg/s. La condicién de contorno aguas
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abajo viene dada por un nivel constante de la superficie libre que se encuentra 3,75 m por
encima del fondo del canal.

Para mantener la estabilidad del esquema numérico y al mismo tiempo poder alcanzar la
condicion final de equilibrio, fue necesario utilizar intervalos variables en la distancia y en el
tiempo. Ax igual a 1 my 10 m para un tiempo menor a 1.85 h; igual a 10 m para tiempos
entre 1.85hy 40 hy a 50 m para un tiempo mayor a 40 h. También variable en distancia para
tiempos menores a 1.85 h: 10 m para progresivas menores a 350 m y 1 m para progresivas
mayores a 350 m. Az igual a 0.075 seg para un tiempo menor a 1.85h, 1.5 seg para tiempos
entre 1.85hy 40 h y 6 seg para tiempos mayores a 40h.

En la Figura 4 se pueden observar diferentes etapas durante el proceso de sedimentacion de
canal. Se supone que el perfil del fondo se encuentra en equilibrio con el caudal sélido de
entrada antes de elevar el nivel del agua. Para t = 0 se eleva bruscamente el nivel de agua, y
esa condicion es representada por el primer grafico de la Figura 4. Un delta de sedimentos se
genera en el sitio donde se localiza el resalto hidraulico y el delta comienza a crecer
verticalmente y a desplazarse hacia aguas abajo. El resalto también se desplaza aguas abajo y
se debilita a medida que crece el delta lo cual se observa en el segundo grafico de la Figura 4
para t = 1 hora. El remanso creado por el embalse se incrementa debido al avance del delta y
una onda de sedimentos comienza simultineamente a desplazarse hacia aguas arriba,
iniciandose la sedimentacion del tramo superior. Esto se observa en el grafico parat= 1,85 h,
donde el delta ha alcanzado el sitio del lago llenando todo el espacio dejado por el remanso. A
partir de este momento se intensifica el proceso de agradacion en el canal aguas arriba. La
superficie libre comienza a pivotear alrededor del punto de control (nivel constante de agua
en el embalse) aumentando gradualmente su gradiente hidraulico hasta alcanzar un valor igual
a la pendiente original de canal (So = 3%). Simultdneamente el perfil del lecho también
pivotea alrededor del punto de maxima sedimentacion al pié de la presa y aumenta
paulatinamente su pendiente hasta alcanzar la nueva pendiente de equilibrio, igual a la
pendiente original de 3%. En este momento se restablecen las condiciones de régimen
uniforme en todo el canal y se alcanza el equilibrio morfodinamico en t = 113 horas. Todo el
canal ha incrementado su elevacion en 3,1 m, siendo este valor igual al remanso producido
por el lago (Ah = 3,1 m). La altura de sedimentos en el lago es igual a la diferencia de
niveles entre la profundidad normal y la profundidad del agua en el lago al comienzo del
proceso. El delta lo que ha hecho es llenar de sedimentos los espacios creados por el remanso
del embalse.

Caso 5: Agradacion aguas arriba de una presa cerrada en flujo no-permanente

En este caso se desea analizar la respuesta morfologica del cauce al paso de una creciente por
un tramo aguas arriba de una presa cerrada. Se suponen los siguientes datos para la aplicacion
del modelo. Canal rectangular de ancho B = 20 m, n = 0,03, S, = 3%, L= 750 m. Se usa la
formula de Schoklitsch para calcular el transporte de sedimentos (ecuacion 6). Las
condiciones iniciales vienen dadas por un caudal de 5 m’/s y las profundidades
correspondientes al perfil calculado por flujo permanente gradualmente variado para ese
caudal. La altura normal es 0,15 m y el Numero de Froude es de 1,37, por lo que el flujo de
aproximacion es supercritico. La condicion de contorno aguas arriba es un hidrograma de
flujo tal que Q = 5 m’/s para t = 0, aumenta a Q = 60 m’/s entre las 0 h y 1.5 h, y luego
desciende a Q = 10 m?/s entre las 1,5 h y las 3 h (Figura 5). La condicion de contorno aguas
abajo es la formula que gobierna el flujo a través de una presa cerrada, suponiendo vertedero
de pared delgada (ecuaciones 15, 16 y 17). La altura de la presa es de 2,7 m y el ancho del

11



RIOS 2009 Cuarto Simposio Regional sobre Hidraulica de Rios. Salta, Argentina, 2009.

vertedero es de 20 m. Se supone una porosidad del sedimento igual a 0,5 y un peso especifico
de 2650 Kg/m’ para las particulas de sedimento con un didmetro Dsy = 0,009 m. El intervalo
espacial Ax es variable con la distancia, igual a 50 m para progresivas menores a 500 m y a
1,5 m para progresivas mayores a 500 m. El intervalo Az= 0,1 seg.
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Figura 4.- Variacion en el tiempo de los perfiles del lecho y de la superficie libre para el caso de descarga a un embalse a
través de un canal con pendiente supercritica (Caso 4).
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Figura 5.- Hidrograma de caudales (condicion de contorno aguas arriba) para el caso de flujo no-permanente aguas arriba de

una presa cerrada (Caso 5).
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En la Figura 6 se muestran los resultados arrojados por el modelo tanto para el flujo como
para el sedimento. En t = 0, la presa cerrada genera un remanso aguas arriba que se traduce en
un perfil S1 que finaliza donde se forma el resalto hidraulico en las cercanias de la progresiva
650 (Figura 6c). La agradacion comienza con la formacion de una pequefia onda de
sedimentos (delta) donde se ubica el resalto hidraulico, porque es alli donde comienza a
aumentar la profundidad y a reducirse la capacidad de transporte. A medida que transcurre el
tiempo y el caudal aumenta, la pequefia onda se transforma en un delta de sedimentos que
crece en altura y viaja hacia aguas abajo, modificando en su avance la pendiente del lecho. El
perfil de la superficie libre se va adaptando a las nuevas cotas del lecho y a la nueva pendiente
que adopta progresivamente el canal, observandose pequeias inestabilidades numéricas en
zonas cercanas al frente del delta. El resalto viaja también hacia aguas abajo y los remansos se
incrementan generando adicionalmente una onda regresiva de sedimentos que incrementa
progresivamente las cotas del lecho en su avance aguas arriba (Figura 6a y 6¢). Luego,
cuando el caudal comienza a descender (Figura 6b y 6d), el avance del delta se hace mas lento
debido a que las profundidades en el contorno aguas abajo cambian muy poco. Finalizada la
creciente, en el tiempo t = 160 min, el delta no ha alcanzado a llegar hasta la presa quedando a
unos 40 m del pié de la misma.

Caso 6: Agradacion aguas arriba de una presa ranurada en flujo no-permanente

En este caso se desea investigar el proceso de agradacion aguas arriba de una presa abierta del
tipo ranurada, sometida al paso de una creciente. Los datos de canal son los mismos que en el
caso anterior. La presa tiene una ranura de 4 m de ancho y se supone un coeficiente local de
pérdida de energia igual a 0,1. El hidrograma de caudales a transitar por el sistema se describe
en la Figura 7. Se usa la féormula de Engelund-Hansen (ecuacion para calcular el arrastre de
sedimentos.

Los resultados se presentan en la Figura 8. Al igual que en la presa cerrada, la presa ranurada
genera un remanso aguas arriba que induce a la formacion de un resalto hidraulico. En este
caso, el remanso es producido por la contraccion del flujo y las pérdidas de energia que se
producen en la ranura. El flujo incrementa su energia especifica para pasar con minima
energia a través de la ranura donde se ha supuesto que se verifica el flujo critico (ecuacion
18). El proceso de sedimentacion se inicia en forma muy similar al caso de la presa cerrada,
es decir, se genera un delta de sedimentos a partir del sitio donde se ubica el resalto. Sin
embargo, al incrementarse el caudal, la profundidad en el extremo aguas abajo también
aumenta para poder pasar por la ranura con energia minima ocasionando que la onda del flujo
se desplace hacia aguas arriba (Figura 8a). Esto hace que el delta crezca solo verticalmente,
sin avanzar mucho hacia aguas abajo, manteniéndose practicamente estacionario (Figura 8c).
El crecimiento vertical del delta, durante el periodo de ascenso del hidrograma, va
acompafiado de una onda regresiva de sedimentos que agrada progresivamente los tramos
superiores del canal reduciendo la pendiente del lecho. Cuando el caudal comienza a
descender (t = 210 minutos), el frente del delta de sedimentos comienza a desplazarse hacia
aguas abajo hasta alcanzar el pi¢ de la presa en t = 380 min (Figura 8b). Sin embargo, la presa
no se sedimenta totalmente, ya que el fluido pasa por la ranura con profundidad critica, y por
lo tanto, hay un aumento de velocidad que permite el arrastre de los sedimentos que se
aproximan a la presa. El avance del delta en la etapa de descenso del caudal, va acompanada
de un proceso erosivo de los sedimentos en el tope del delta, en un tramo de unos 30 m
aproximadamente aguas arriba de la presa (Figura 8b). La pendiente final de los depdsitos en
el tope del delta es de 1,57 %. Oscilaciones numéricas se observaron en la superficie del flujo
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en las cercanias del delta (Figura 8a y 8b), las cuales sin embargo no parecen afectar los
perfiles de agradacion del lecho.

EVOLUCION DEL PERFIL DEL LECHO (Ascenso del hidrograma).

635

EVOLUCION DEL PERFIL DEL LECHO (Descenso del hidrograma).

635
634 |
634 -
633 | a) N ¥
632 632
E
631 4 s 631
& 3
o
630 - 630 1
i
629 629
628 - 628
627 T T T T 627 . : . .
500 550 600 650 700 750 500 550 600 650 700 750
n. PSP Progresiva (m)
Fondo del canal 20 min. — —40 min. Fondo delcanal ~ — — 100 min. 120 min.
———60min. = = = 80 min. - - - 140 min. 160 min.
EVOLUCION DEL PERFIL DEL FLUJO (Ascenso del hidrograma).
EVOLUCION DEL PERFIL DEL FLUJO (Descenso del hidrograma).
635 4 3
634
633
632 4
E
5 631
8
t 630 1
629
629
628 -
628
627 ‘ ‘ : : \
500 550 600 650 700 75 627 ‘ ‘ ‘ ‘
o v Lo 500 550 600 650 700 750
Fondo del canal — w20 Min. s 40 N, Progresiva (m)
- = = 60min. pe80 MiN. Perfil de agua inicial Fondo del canal 100 min. — =120 min.
=== 140 min. === 160 min.

Figura 6.- Evolucion espacial y temporal de los perfiles del lecho y de la superficie del agua para el caso de agradacion
aguas arriba de una presa cerrada sujeta al paso de una creciente (Caso 5).

COMPARACION CON RESULTADOS DE LABORATORIO

El modelo numérico se compara con resultados de experiencias realizadas en el laboratorio.
El ensayo experimental se realiza en un canal de 12 m de largo, 0,30 m de ancho y 0,30 m de
altura, de pendiente variable y seccion rectangular, en donde se coloca una presa cerrada de
0,15 m de altura en el extremo aguas abajo. Las paredes son de madera y vidrio, y en el fondo
se ha fijado un material gravoso de 1,7 cm de tamafio medio. El caudal de agua es recirculado
y el sedimento (arena fina de Dsp= 0,75 mm) se alimenta a una tasa constante con una tolva
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ubicada en el extremo aguas arriba. Los perfiles del agua y del fondo se monitorean con una
camara de video y un sistema de adquisicion de datos.
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Figura 7.- a) Hidrograma de caudales para el caso de flujo no-permanente aguas arriba de una presa abierta ranurada (Caso
5); b) Seccidn transversal de presa ranurada.

El ensayo se efectia para un caudal constante de 2,9 It/s y un aporte sélido constante de 12,6
gr/s, en un canal de pendiente fuerte igual a 7,5%. La condicidn inicial se establece con un
flujo de agua sin sedimentos, hasta alcanzar rapidamente el estado permanente, con un resalto
hidraulico muy suave (ondulado) en el sitio donde el perfil S1 intercepta al perfil en régimen
uniforme. Se miden los niveles del agua y se verifica la presencia de un régimen ligeramente
supercritico (Froude = 1,28) en el flujo de aproximacion a la presa. La condicion de contorno
aguas abajo para el modelo numérico consiste en los niveles medidos de la superficie libre en
el sitio de presa.

El coeficiente de friccion del lecho de grava se calcula a partir de las mediciones de
profundidad en el tramo donde el régimen es uniforme. A partir de la formula de Manning el
coeficiente resulta ser n = 0,0325. Tomando en cuenta que el material arenoso suministrado
aguas arriba del canal era diferente al material (grava) que fue colocado como fondo del
canal, se hizo necesario estimar el coeficiente de friccion para las secciones en donde ocurra
la sedimentacion de la arena. Suponiendo valida la férmula de Strickler, la n de Manning para
el lecho arenoso se calcula con la relacion:

ng = nl/nz*ng (22)

en donde n4 es el coeficiente para el lecho arenoso; n; es el coeficiente medido para la grava;
n, es el coeficiente calculado para la grava con la formula de Strickler; y ns3 es el coeficiente
para la arena calculado por Strickler. El valor obtenido para la arena es de ny = 0,0196.

En el tiempo t = 0, se deja entrar el sedimento en una seccién ubicada a 8 m aguas arriba de la
presa.

La capacidad de transporte del canal es superior al aporte de sedimentos aguas arriba, por lo
que el sedimento viaja como carga suspendida y de fondo hasta que se encuentra con el
remanso de la presa, donde se inicia la deposicion del sedimento. Los intervalos de calculo
Ax y At fueron fijados en 0,05 my 0,02 sg, respectivamente. Se utilizaron tres ecuaciones
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de transporte para comparar con los resultados experimentales: las ecuaciones de Schoklitsch,
Engelund-Hansen y Meyer-Peter y Muller.
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Figura 8.- Evolucion espacial y temporal de los perfiles del lecho y de la superficie del agua para el caso de agradacion
aguas arriba de una presa abierta ranurada sujeta al paso de una creciente (Caso 6).

Los resultados se presentan en la Figura 9 donde se comparan los perfiles medidos y
calculados del lecho en diferentes tiempos. La ecuacion de transporte de Schoklitsch es la que
mejor se ajusta a los resultados experimentales, reproduciendo con bastante precision el
crecimiento y avance del delta de sedimentos. La ecuacion de Engelund-Hansen produce un
avance del delta de sedimentos mas lento en relacion al experimental mientras que la de
Meyer-Peter y Muller sobrestima la velocidad de propagacion. Las mayores diferencias entre
el perfil calculado por Schoklitsch y el perfil medido se observan en la cola de delta, debido
principalmente a los cambios de rugosidad que se presentan en el fondo por la diferencia de
los materiales de arrastre y de fondo, que el modelo numérico no puede representar con
exactitud
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Se ha desarrollado un modelo numérico que permite evaluar y predecir el comportamiento
hidraulico y morfologico de canales de pendiente fuerte y su interaccion con presas abiertas o
cerradas controladoras de sedimentos. El modelo se basa en el uso de las ecuaciones
diferenciales parciales que gobiernan el flujo unidimensional, no permanente, gradualmente
variado en canales abiertos (ecuaciones de Saint Venant), en conjunto con la ecuacion de
continuidad del sedimento y con las ecuaciones para evaluar la friccion y el arrastre de
sedimentos en rios de montafia.  El modelo utiliza el esquema de diferencias finitas de
MacCormack-TVD para resolver las ecuaciones diferenciales y fue desarrollado en Fortran 90
con una interfase en Visual Basic 6.0 para facilitar la entrada de datos al modelo.

Las experiencias numéricas realizadas muestran que el modelo permite calcular transiciones
del flujo subcritico a supercritico y viceversa, ubicando automaticamente la localizacion del
resalto hidraulico. EI modelo ha sido aplicado también para generar las condiciones finales de
equilibrio morfodinamico en cauces sujetos a procesos de agradacion y degradacion del lecho
con cambios en el régimen de flujo, y los resultados han sido validados mediante
comparacion con soluciones analiticas.

Las simulaciones numéricas efectuadas en dos casos hipotéticos para analizar la agradacion
que se produce aguas arriba de una presa cerrada y de una presa abierta, durante una
creciente, muestran que el modelo reproduce razonablemente los procesos de formacion,
crecimiento y avance del delta de sedimentos, y su interaccion con el resalto hidraulico y con
las condiciones de contorno impuestas por las estructuras de control (presas). Los
desplazamientos del resalto, hacia aguas arriba o abajo dependiendo de las variaciones del
caudal, son simulados adecuadamente por el modelo, presentandose en algunos casos
pequetias oscilaciones numéricas en la superficie del agua, en las inmediaciones del frente del
delta. A medida que avanza el proceso de sedimentacion, el resalto hidraulico se va atenuando
y el flujo aguas arriba del frente del delta se va haciendo menos supercritico o incluso cambia
de régimen, debido al descenso de la pendiente original de lecho.

Se realizaron ensayos experimentales en un canal de laboratorio para monitorear el
desplazamiento de un delta de sedimentos generado aguas arriba de una presa cerrada. Los
resultados numéricos se comparan satisfactoriamente con las mediciones de laboratorio. La
comparacion con los ensayos experimentales refuerza la importancia de seleccionar
adecuadamente la formula de transporte de sedimentos para evaluar la respuesta del cauce
fluvial a la construccion de obras hidraulicas. La ecuacion de Schoklitsch es la que mejor se
ajusta a los resultados experimentales, reproduciendo con bastante precision la evolucion del
delta de sedimentos, mientras que la ecuacion de Engelund-Hansen y la de Meyer-Peter y
Muller subestiman y sobrestiman, respectivamente, su velocidad de propagacion.

El modelo puede ser usado para evaluar el funcionamiento de presas existentes, abiertas o
cerradas, de retencion de sedimentos, asi como para apoyar en el disefio de futuras presas.
Una segunda fase de esta investigacion debe abocarse al desarrollo de un modelo
bidimensional para simular la distribuciéon no uniforme de los depdsitos sedimentarios al pie
de las presas abiertas.
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ANEXO I: Formulacién del esquema TVD

El esquema TVD realiza una nueva correccion a los valores obtenidos a través del esquema
explicito de segundo orden de MacCormack. Una vez aplicados los pasos predictor y
corrector a todos los nodos de la malla se aplica el tercer paso TVD de acuerdo a la siguiente
formulacion:

Qk+1 Qk+1

Donde 4 representa el Area de flujo.
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Donde Atope representa el Ancho tope de la seccion de flujo.
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Finalmente,
QTVD, = QkJr1 Ax (DCMIIjII - DCM ! ) (15)
ATVD, Ak+1 Ax ( Cﬁl - DCik+l ) (16)
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