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.. METODO SUECO DE ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES
Ing. Carlos Rabago E.
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Los taludes de una presa de tierra deben ser estables aun en las condiciones
mas desfavorables de esfuerzos que puedan presentarse en la vida de la presa. Esta
condicién implica que los esfuerzos cortantes originados por el propio peso de Ia presa
y las fuerzas de filtracién no deben exceder a los. esfuerzos cortantes que |os materiales
de! terraplén y la cimentacién sean capaces de soportar Por el contrario, |a resistencia
al corte debe ser superior a los esfuerzos impuestos, con el fin de disponer de un
margen de seguridad. Se concluye, de esta simple logica, gue los métodos de analisis
de estabilidad deberan estar encaminados a investigar la ' magnitud de los esfuerzos
cortantes que actian en el cuerpo de la presa y el valor de la resistencia al corte de los
materiales que la constituyen.

El primer intento de analizar la estabilidad de los taludes de tierra se atribuye a
Coulomb, en el afo 1773. Su método consistia en suponer que la falla de un talud
ocurria por deslizamiento de masa de suelo a lo largo de un plano inclinado, y analizaba
el equilibrio de la cufia deslizante, considerando su peso y la resistencia al corte del
material a lo largo del supuesto plano de falla. Esta hipotesis prevalecio intacta hasta
1846, afio en que Collin sefald que los taludes constituidos por suelos cohesivos
deslizan a lo largo de superficies curvas. No obstante, tal observacion a la hipotesis de
Coulomb no fue tomada en cuenta hasta 1916, en que K. E. Peterson volvib a insistir
nuevamente en este hecho, estableciendo, sobre la base de observaciones efectuadas.
en algunas fallas de taludes en suelos cohesivos, que la superficie real del
deslizamiento puede sustituirse, sin gran error, por una superficie cilindrica. Mas tarde,
en 1926, W. Fellenius condujo una serie de investigaciones en fallas de taludes, que le
llevaron al desarrollo de un método para analizar la estabilidad, basado en la hipétesis
de una superficie cilindrica de falla. En la actualidad, el metodo de Fellenius,
denominado también método Sueco constituye la base de ios procedimientos
modernos de anahsus . . . L
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1. Hipotesis basicas 3
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Las presas de tierra y enrocamiento se disefian “al limite” contra las fallas por
deslizamiento de taludes. Para apllcar el metodo Sueco es’ necesarlo partlr de las
S|gu|entes hlpoteSIS e wo - ' et
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a) La falla se produce siguiendo una superfic:e cilindrica circular recta que en dos .
dimensiones se puede representar como un arco de circulo. - -~ -

b) El analisis es bidimensional, correspondiente aun estado de deformamon plana
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donde: . L : .

Y. peso volumétrico de cada material que forma la columna diferencial.
h;: altura de cada material que forma la columna diferencial.

dx*1: Area de |la seccion:.de la columna.

- Esta fuerza vertical diferencial dividida entre dx da un vector "derivada del peso
con respecto a x™: ' ‘

'd_P = ZYth
ax

Al descomponer este peso en una normal y otra tangencial a la superficie de falla,
se obtienen las fuerzas dN/dx y dT/dx, que son las fuerzas actuantes normal y
tangencial, respectivamente, en la base de la dovela diferencial, por unidad de ancho
de la dovela. Si se elige un nimero suficiente de puntos sobre la superficie de falta y se
grafican las magnitudes normales y tangenciales obtenidas, a lo targo de la falla sobre
‘un eje horizontal "x”, se puede observar que el momento de cada columna diferencial
de fuerza tangencial respecto al centro de giro O es dT*R y su derivada es dT/dx*R
(figura 3).
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© ' Procedimiento grafico de analisis de estabilidad de taludes.

Fig. 3



y la suma de momentos de todas las fuerzas que inducen al giro, es decir, el momento
actuante que trata de producir el deslizamiento es:

2dT
SM,, =R f o

De manera analoga, en la base de la columna diferencial de suelo, actua una
fuerza diferencial que se opone al movimiento, que depende de las caracteristicas de
resistencia del suelo de la base de la columna al esfuerzo cortante. Es'decir:

dFresist = d(Fnormar) tan ¢ + d(Cohesidn)
QO sea.

dF oo = ﬂtanqy +cdl
" odx

donde dl es la diferencial de arco que corresponde a la base de la columna. En
consecuencia, el momento resistente diferencial vale:

M e = R[ f:tanda % dx +¢ E dlj

como las propiedades varian a lo largo de la superficie de falla seguin el material que se
encuentre en la base de la columna, el momento resistente debe quedar expresado de
la siguiente forma:

M = Rz(tanq), j % dx + c,L,]

Aplicando ahora el concepto de “factor de seguridad” como se definio anteriormente y
simplificando los radios de giro R de ambos momentos que aparecen en el numerador y
en el denominador del quebrado, se tiene:

Z[tanq), J %ﬂdx +C,L,J
X

FS =
dT
F o

Para resolver graficamente la ecuacion anterior se procede de acuerdo con la
siguiente secuela:

1. Elijase un numero arbitrario de puntos a lo largo del probabtle circuio de falla,
procurando escoger entre elios aquellos cuya vertical pase por los puntos de cambio de



pendiente en el talud o por los puntos donde cambia el material o se intercepta a la
linea de saturacion, figura 3. Es conveniente elegir siempre el punto por donde pasa la
vertical trazada por el centro del circulo de falla. Se recomienda tomar un minimo de 12
puntos para tener una aproximacion suficientemente buena de los diagramas dN/dx y
dT/dx.

2. Por cada uno de los puntos elegidos tracese la vertical que intercepte al talud y al
circulo, prolongandola hasta interceptar a una linea horizontal AB (eje x).

3. A la escala determinese la altura “h” del material comprendido entre el talud y el
circulo de falla; para cada punto multipliquese por el peso volumétrico para obtener el
valor yh; pudiendo ser yh formado de varias partes cuando se interceptan varios
materiales con distinto peso volumétrico. El valor final de yh sera la suma de los valores
individuales de cada uno de los materiales interceptados en la linea vertical que pasa
por el punto en cuestion.” Llévese en cada punto del circulo, a una escala
arbitrariamente elegida, el valor yh correspondiente. Este valor vh es el peso P de la
columna de suelo, derivado respecto a x. Descompongase cada uno de estos vectores
en una componente normal y otra tangencial al circulo, utilizando como guia e! radio del
circulo. Estos valores corresponden a dN/dx y dT/dx respectivamente.

4. Teniendo a escala los valores de las componentes dN/dx y dT/dx, represéntese
graficamente y a la misma escala sobre la linea horizontal AB (eje x), en la proyeccion
del punto correspondiente. Uniendo todos los puntos asi obtenidos con una curva se
tendra graficas de las funciones de x: dN/dx y dT/dx.

5. Midanse, con un planimetro, todas las areas bajo cada una de las curvas y se
obtendran asi los valores de las integrales: i
dN
J' d J’Oid
dx
de la ecuacién del factor de seguridad definida anteriormente. El término cL es la suma
del producto de las diferentes cohesiones de los materiales que corta la superficie de
falla por la longitud total del arco de circulo correspondiente a cada material, medida
graficamente sobre el dibujo. Sustituyendo estos valores en la ecuacion mencionada, se
tiene el valor del factor de seguridad para el circulo analizado.

3. Factor de seguridad cuando se presenta presion de poro

Cuando se ha establecido una red de flujo a través de los materiales
‘impermeables”, se presenta una presion de poro “u” que hay que tomar en cuenta.



La carga de presion en la base de ia columna diferencial se puede obtener a

partir de la linea equipotencial que pasa por ese punto (figura 4) por igualdad de
energia:

.||||‘!

-

Z
Q‘ + 4
\ Equipotencial
que pasa por Q
- — = — PHC

. I T
Obtencion grafica del valor u g— representado por el segmento Q
X

Fig. 4

Ug =(EJ =2, -2, =AzZ
T/q

y la fuerza provocada por la presion de poro es:
dUfyerza = U d}
dohde dl es el area de |la base de la columna diferencial.
Esta fuerza actua sbbre la base de la columna de suelo en direccion

perpendicular a ella, al igual que la fuerza normal dN que produce la resistencia al
corte, pero en sentido contrario, asi, considerando esfuerzos efectivos se tiene:

dN —udl

inctuyendo este termino en el factor de seguridad desarroliado hasta ahora, resulta:



E(tan b, _[ (%%’ - u%]dx + c*L,]
X

FS =
dT
J‘a ax

De igual manera que se hizo para conocer los valores de las integrales de las
fuerzas normales y tangenciales, se puede trazar el diagrama de prestiones de poro con
los valores de udl/dx, y calcular su area bajo la curva. Se puede comprobar mediante un
analisis de triangulos semejantes que el termino udl/dx queda representado
graficamente por la longitud del segmento QQ":

o | B—
Ua—QQ

Nétese que para llevar a cabo el analisis descrito en las lineas anteriores es
necesario tener previamente trazada la red de flujo del agua que pasa por |la capa de
suelo impermeable. La red debe cumplir con las condiciones tedricas de flujo
bidimensinal en suelos.

Existe un método grafico para el trazo de la red de flujo que consiste basicamente
en definir las condiciones de frontera del problema particular y trazar a lapiz, algunas de
las probables lineas de corriente y después las equipotenciales, que deberan ser
ortogonales a las de corriente y formar con ellas figuras aproximadamente cuadradas
en toda la red. Este método resulta ser sencillo pero requiere cierta practica, que se
obtiene después de trazar un buen numero de ellas para distintos casos. Para auxiliar al
principiante en aprender este método, el Dr. A. Casagrande sugiere una serie de reglas
(A. Casagrande. Seepage Through Dams. Contributions to Soil Mechanics, 1925-1940.
Boston Society of Civil Engineers. Pag. 300) las cuales se pueden consuitar en algun
libro especializado (V.g. Tamez, 1964; Juarez B. y Rico R., 1992, Tomo Ill). La
profundizacion en el tema queda fuera del alcance de este trabajo.

4. Factor de seguridad tomando en cuenta el empuje hidrostatico o las fuerzas de
filtracion

Empuje hidrostatico

En condiciones iniciales, cuando todavia no se ha establecido el flujo dentro de
los materiales impermeables de la presa, el agua ejerce sobre éstos un empuje
hidrostatico que puede influir en la estabilidad de la presa.

Si la falla que se esta analizando corta el paramento de aguas arriba del material
impermeable por debajo del nivel del agua, como se ilustra en la figura 5, existe un
empuje hidrostatico igual a:



EH =%y, hd

actuando a una distancia d/3 del fondo, perpendicular al paramento impermeable.

Una manera simple y suficientemente buena para tomar en cuenta dicho empuje
en el factor de seguridad, consiste en prolongar su linea de accién hacia aguas abajo
hasta cortar al circulo de falla y descomponerlo en ese punto en normal y tangencial.

i

Forma de tomar en cuenta el empuje hidrostatico.

Fig. 5

Si el analisis corresponde al talud de aguas abajo de la presa, la fuerza
tangencial favorece el movimiento del bloque de suelo, por lo que se incluye en las
fuerzas que provocan el momento motor (denominador). Si el punto en el que se
descompuso el empuje esta dentro del cuerpo de la presa, se puede tomar en cuenta
también la componente normal que, en teoria, contribuye a la estabilidad de manera
similar a las fuerzas normales producidas por el peso de los materiales. Para incluirla es
necesario multiplicarla por “tan ¢g1” y sumarla en el numerador. El angulo de friccion
interna es el promedio pesado de los ¢ de los materiales a lo targo del circulo de falla,
aunque puede ser suficiente tomarlo como el ¢ del material donde EH corta al circulo.

Entonces, el factor de seguridad queda expresado como:



Z(tand), _[ %dx + c,L,JJrEHN tan ¢
FS - dx -

jﬂ dx + EH,
ax

Si se tratara del un circulo que desliza hacia aguas arriba, el signo de EHy en el
denominador se invierte.

Fuerzas de filtracion

Cuando se ha establecido el flujo dentro de los materiales impermeables no sélo
se produce la presion de poro, también se presentan “fuerzas de filtracién” como
resultado de la friccion del agua con las particulas de suelo cuando fluye entre estas

ultimas.

Considérese un paralelepipedo diferencial de suelo (que en dos dimensiones
gueda representado por un paralelogramo), limitado por dos lineas de corriente y dos
equipotenciales, como se muestra en la figura 6:

Carga piezomeétrica

Fuerzas y cargas de presién que intervienen en un rectangulo diferencial de una red de flujo.

Fig. 6

Al pasar el agua a traves del rectangulo diferencial sufre una pérdida de carga:



dh = p1 _p2
Ya

Por otra parte, las fuerzas de presién en las caras “verticales” (da) valen psda y
pzda, y su diferencia es la fuerza resultante sobre el pedacito de suelo:

dFf=pida-pyda={pi—p2)da

como:
p1 - p2 = dh 'Ya,
dFf = dh y, da

Dividiendo y multiplicando por dl;

dFf =y, gﬁdl da
df
donde:
dh/dl es el gradiente hidraulico
di*da es el area del rectangulo diferencial

de modo que:
Ff=vy,i [dA

En la practica, la fuerza de filtracion resultante se obtiene de la siguiente manera

(Fig. 7):
o Area: |a de la zona sujeta a las fuerzas de filtracion.

» Punto de aplicacion: el centroide del area sujeta a fuerzas de filtracién.

¢ Gradiente: se considera constante, por lo que es suficiente tomar uno medio que
corresponderia al de la linea de corriente centroidal (Ah/L).

e La direccion de la fuerza se considera tangencial a la linea de corriente
centroidal.

La fuerza Ff se maneja igual que como se hizo con el empuje hidrostatico.
Entonces el factor de seguridad real para condiciones finales resulta ser:

Z| tan¢, j‘[gﬁ'-u—dinx+c,L, +Ffytand,,
£S - dx  dx

ﬂ dx +Ff,
dx



Linea de corrniente centroidal —\

il

Forma de considerar las fuerzas de filtracion.

Fig. 7

También en este caso se presenta un cambio de signo en el término

correspondiente a la componente tangencial de la fuerza de filtracién cuando se trata
del analisis de un en el talud de circulo de aguas arriba.

Es necesario hacer hincapié en el hecho de que las fuerzas de filtracidn sélo se
presentan en condiciones finales, es decir, cuando se ha establecido flujo a través de
los materiales “impermeables”, y éstas sustituyen al empuje hidrostatico que el agua
gjercia sobre el paramento de aguas arriba cuando se tenian condiciones iniciales.

5. Factor de seguridad cuando se presentan fuerzas sismicas

Se considera al sismo como si fuera estatico {pseudoestatico), sclamente en
direccion horizontal y en el sentido mas desfavorable: el que intenta hacer deslizar a la

masa de suelo.

Para tomarlo en cuenta se supone actuando en la base de las columnas
diferenciales de suelo, con magnitud proporcional al peso:

S=\P
donde A es un “coeficiente sismico” relativo a las aceleraciones maximas registradas en
un sitio en particular.



En ausencia de informacion relativa a las aceleraciones maximas registradas en
un sitio particular, es costumbre considerar una aceleracion del sismo iguala 0.1 g, y en
lugares de alta sismicidad hasta 0.2 g.

Para el caso de la Republica Mexicana, la Comision Federal de Electricidad ha
publicado un mapa de regionalizacién sismica (cfr. Manuai de Disefio de Obras Civiles,
C.1.3.) del cual se puede obtener el coeficiente sismico. Como una presa es una
estructura que en caso de fallar causaria pérdidas excepcionalmente altas .en
comparacion con €l costo necesario para aumentar su seguridad, queda clasificada
dentro del grupo A, definido en ese mismo manual. Para efectos practicos, este hecho
se traduce en aumentar en 30% el valor del coeficiente sismico que le corresponde.

La fuerza sismica se descompone en normal y tangencial al circulo de falla
(figura 8).

U

dr
dx

Manera de tomar en cuenta las fuerzas sismicas.

Fig. 8

Por semejanza de triangulos se puede observar que:

ds, _, T

dx E

) . dN
con sentido contrarioa — .

dx

De modo semejante:



JS; _, oN

dx “d;

. : dT
con el mismo sentido que O
X

Incluyendo estas nuevas fuerzas en el factor de seguridad obtenido para
condiciones finales, se tiene:

dx dx dx

E)'—Idx +Ff; +).ﬂ
dx dx

E(tanq), I(ﬂ@_uﬁf_ —kﬂjdx+c,L,)+FfN tan ¢,
FS =

Con las correcciones de signo que corresponden al talud de aguas arriba que se
han mencionado en los apartados anteriores.

6. Casos tipicos.de andlisis

Desde el inicio de la construccién de una presa hasta cuando ésta se encuentra
funcionando con el agua a su maximo nivel en al almacenamiento, los materiales que la
constituyen estan sometidos a diferentes condiciones de esfuerzos que van cambiando
a través del tiempo. Generalmente la estabilidad de. una presa pasa. por cuatro estados
criticos en los cuales debe verificarse que el disefio contra deslizamientos es adecuado:

a) Condiciones iniciales

Estan representadas por la situacion en que se encuentra la presa al terminar su
construccion. Durante el proceso de construccidon de una presa, las porciones poco
permeables de l|la cimentacidon y del terraplén sufren, por una parte, aumentos
sostenidos de esfuerzo cortante y, por otra, incrementos de resistencia. Los
incrementos de resistencia se deben a que, por no estar el suelo totalmente saturado,
parte de los incrementos de esfuerzo se transforman instantaneamente en esfuerzos
efectivos y a que las presiones de poro se disipan progresivamente. Las variaciones de
esfuerzo actuante y resistencia son tales que, generalmente, el factor de seguridad de
la cortina contra deslizamiento disminuye al progresar la construccion. Al final de ésta,
el factor de seguridad es tanto menor, cuanto mayor haya sido el grado de saturacion
del suelo compactado y cuando menor haya sido la rapidez de disipacion de ia presion
de poro en las zonas criticas. Es usual analizar la estabilidad en esta condicién, si se
trata del material del corazon impermeable, en términos de esfuerzos efectivos
suponiendo que no hay presiones de poro, o bien en terminos de esfuerzos efectivos
con las presiones de poro resultantes de mediciones en la propia presa. En los



materiales permeables (arenas), por el contrario, las presiones de poro al final de la
construcciéon son nulas; los esfuerzos que actuan entonces son soportados por la
estructura granular del suelo; al sobrevenir una falla rapida, las presiones de poro que
se generan por la accion de los esfuerzos cortantes se disipan también rapidamente,
gracias a la alta permeabilidad; por lo tanto, puede considerarse que esas condiciones
de trabajo se producen en el laboratoric mediante una prueba triaxial lenta, en
especimenes 100% saturados, cuya relacion de vacios inicial corresponda a la de
colocacion del material en el terraplén.

b) Condiciones finales

A traves del tiempo, al funcionar el embalse lleno, el grado de saturacion de los
materiales, tanto permeables como impermeables, se incrementa hasta alcanzar la
saturacion completa en el corazon impermeable y en el taiud de aguas arriba. El
desarrollo del flujo de agua hace incrementar paulatinamente las presiones de poro en
las zonas maximas a la base de la presa hasta hacerlas maximas cuando se alcanza la
condicién de flujo establecido. Al mismo tiempo, los materiales impermeables se van
consolidando o expandiendo bajo la accion de los nuevos esfuerzos impuestos por
peso propio del material y las fuerzas de filtracién, hasta quedar totalmente
consolidados bajo esas nuevas condiciones de esfuerzos. Por tanto, el factor de
seguridad llega a un minimo en la condicion de trabajo a largo ptazo con presa llena. Lo
mas conveniente en este caso es hacer el andlisis de estabilidad en términos de
esfuerzos efectivos a partir de la resistencia obtenida en pruebas triaxiales del tipo
consolidada ~ rapida, efectuada con especimenes saturados, cuya relacion de vacios
corresponda a la inicial que tenia el material al ser colocado en el terraplén, para el
caso de los materiales impermeables. En cuanto a los materiales permeables prevalece
el mismo criterio que en el caso de las condiciones iniciales de trabajo. En los
materiales de permeabilidad intermedia se adopta el mismo criterioc que para los
impermeables, tanto para las condiciones iniciales como las finales.

Un caso particular de las condiciones finales que conviene analizar es cuando se
presenta la condicion extrema de llenado del embalse hasta el nivel de aguas maximo
extraordinario (NAME), tomando el mismo criterio en cuanto las propiedades de los
materiales.

¢) Vaciado rapido

Después de cierto tiempo de operacion de la presa, ésta ha sido infiltrada y ha
alcanzado condiciones de flujo establecido hacia aguas abajo. Durante la época seca
del ano las extracciones de la presa son mayores que las entradas, produciéndose el
descenso en el nivel de agua en el almacenamiento. Al descender dicho nivel, las
zonas impermeables y semipermeables de la presa quedan saturadas y se inicia dentro
de ellas un flujo descendente del agua, hacia aguas abajo y hacia aguas arriba. Esta
nueva condicién de flujo crea en la presa nuevas condiciones de esfuerzos que deben
ser analizadas. Se han presentado fallas a consecuencia de los efectos del vaciado



rapido, muy especialmente en el talud de aguas arriba. El criterio a seguir en 1a eleccion
de los valores de la resistencia al esfuerzo cortante, que deban emplearse en el
analisis, es el mismo que para el caso de las condiciones finales ya explicado.

E! vaciado de una presa ocurre normalmente en un tiempo que puede variar de
unos cuantos dias a varios meses, segun las condiciones de funcionamiento de la
presa y la capacidad del vaso. La condicion de un vaciado instantaneo es puramente
hipotética. Es conveniente agregar que no todos los materiales son igualmente
afectados por un vaciado rapido; los materiales altamente permeables son capaces de
eliminar las presiones de poro tan rapidamente como desciende el agua del vaso. En
cambio, los impermeables pueden requerir hasta de uno a varios afios para ajustarse a
las nuevas condiciones de esfuerzos generados por el flujo descendente. De aqui que
se hayan establecido los siguientes criterios para evaluar las presiones de poro, para
hacer el analisis de la estabilidad para la condicion de vaciado rapido:

1. Los materiales permeables no son susceptibles al efecto de un vaciado rapido.

2. Los materiales impermeables, cuyo coeficiente de permeabilidad es menor de 10°®
cm/seg, son también de alta compresibilidad. Cuando ocurre un vaciado rapido en
materiales de esta clase se produce dentro del cuerpo de la presa, un proceso de
consolidacién cuya rapidez depende tanto de la permeabilidad, como de las
condiciones de drenaje y las caracteristicas de compresibilidad de los:materiales. En
todo caso, en los suelos impermeables, la rapidez del proceso de consolidacidén es .
generalmente, menor que la velocidad de descenso del agua en el vaso. Puede decirse
entonces que, la relacion de vacios del material permanece, aproximadamente, igual a
la que existia antes-de iniciarse el vaciado rapido. En tales condiciones, los valores de .
los esfuerzos -efectivos: dentro de la masa impermeable son los mismos que existian
cuando la presa estaba llena y, por consiguiente, la resistencia al corte puede
considerarse igual a la que existia antes del vaciado rapido. Entonces, para analizar la
estabilidad del talud de aguas arriba en estas condiciones es conveniente calcular,
primero, el valor de las fuerzas tangenciales resistentes para los materiales
impermeables, en funcién de los esfuerzos efectivos que existian a presa llena v,
despues, las fuerzas tangenciales actuantes se calcularan con el nivel del agua en el
almacenamiento, en la posicién correspondiente a la presa vacia. En estos materiales
es necesario tomar en cuenta también las fuerzas de filtracion provocadas por el flujo
del agua que ahora tiene una direccién contraria, pues el flujo es hacia aguas arriba.

3. En caso de materiales de permeabilidad intermedia ejemplificados por las arenas
finas limosas (SM) y los limos no plasticos o de baja plasticidad (ML) se considera que,
al ocurrir el vaciado rapido se desarrolla en la masa de suelo un estado de esfuerzos
que corresponde al que proporciona la red de flujo para vaciado rapido. Esta condicion
se cumple, solamente para el caso de materiaies incompresibles; es decir, supone que
los materiales semipermeables han sido colocados con un alto grado de compactacion,
con lo cual su compresibilidad es suficientemente baja, para garantizar el desarrollo de
las presiones de poro que supone las nuevas condiciones de la red de flujo. Esta
condicién se cumple normalmente con las practicas actuales de compactacion. En este



caso tambien es necesarioc tomar en cuenta las fuerzas de filtracion dentro de la nueva
red de flujo.

d) Bajo excitaciéon sismica

Se acepta comunmente, sobre |la base de ia observaciéon de! comportamiento de
presas ubicadas en zonas sismicas, que las presas de tierra bien disefiadas y
construidas conforme a los criterios que actualmente prevalecen son capaces de
soportar los efectos de un sismo intenso sin sufrir dafios de importancia. Sin embargo,
el hecho de que hayan ocurrido algunas fallas asociadas a temblores, amerita
mencionar los efectos que origina la accion de los esfuerzos alternados y repetidos
inducidos por el sismo.

Durante un sismo, a las fuerzas actuantes permanentes se suman fuerzas de
inercia alternantes debidas a la respuesta dinamica de la presa. Esta variacion de
esfuerzos a su vez induce a cambios de presién de poro y de resistencia en los suelos.
Los resultados netos son variaciones transitorias del factor de seguridad en uno y otro
sentido. Debido a que el periodo durante el cual disminuye el factor de seguridad es
muy pequeno (mucho menor que el necesario para dar lugar a un deslizamiento como
los que ocurren bajo carga sostenida), dicho factor de seguridad puede alcanzar
transitoriamente valores aun menores que la unidad sin que necesariamente resulte
una falla por cortante. Asi pues, el concepto convencional de factor de seguridad se
puede decir que pierde su significado en este caso. Adn asi es muy recomendable
lievar a cabo este analisis para determinar el funcionamiento adecuado de la presa bajo
estas condiciones extremas y transitorias. El criterio a seguir en la eleccion de los
valores de la resistencia al esfuerzo cortante, que deban emplearse en el analisis, es.e!
mismo que para el caso de las condicicnes finales ya explicado.

A continuacién se presenta una tabla con los factores de seguridad minimos que
actualmente se recomiendan en el analisis de estabilidad de taludes de presas de tierra
y enrocamiento -para distintas condiciones de funcionamiento, de acuerdo con la
practica usual en la Comisién Nacional del Agua:
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TABLA 1 - Factores de Seguridad minimos para el analisis de
estabilidad de taludes en presas de tierra y enrocamiento.

CONDICIONES INICIALES

FACTOR DE SEGURIDAD

N
CASO Kmat imp (cM/seg) | Aguas Arriba | Aguas Abajo OBSERVACIONES
, k>107 1.10 1.25 .
Vaso vacio <10° 170 135 Agua al nivel de la toma
Vaso lleno 1.50 1.50 Agua al NAMO
Vaso vacio y k>10" 1.00 1.10 .
Sismo k<10° 110 T Agua al nivel de la toma
CONDICIONES FINALES
FACTOR DE SEGURIDAD
CASO Aguas Arriba | Aguas Abajo OBSERVACIONES
Vaso lleno 1.45 1.45 Agua al NAME
Vaciado rapido 1.25 - Agua al nivel de la toma
Sismo V. vacio 1.25 - Agua al nivel de la toma
V. lleno - 1.30 Agua al NAMO
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PRESAS DE CONTRAFUERTES

por

Oscar Vega Roldan (1)

1.  GENERALIDADES

Derivéndose la estabilidad de una presa de contrafuertes del mismo
principio que la de una presa de gravedad, resulta conveniente referirse a ésta para
exponer el origen, el desarrollo y las caracteristicas principales de las estructuras

que agrupamos con el nombre genérico de presas de contrafuertes.

En muchos paises (sobre todo europeos) se construyen cada vez menos
presas de gravedad, a pesar de los dos factores importantes que pueden alegarse en
su favor: facilidad de disefio y mecanizacién de la construccidn, provenientes de
la simplicidad de su forma y de la magnitud de su volumen, En efecto, el desarro-
llo de los modelos matematicos para el calculo, la evolucion de las computadoras de
alta velocidad y los avances en los procedimientos constructivos, reducen o anulan
esas ventajas en muchos casos, en favor de otros tipos de presa.

v —— — - "

(1) Ingeniero Civil, M.1. (Hidr. ),~- Director Tecnico de CIEPS, s.c., Ingenieros
Consultores y Proyectistas, Mexico.

-1~



Por otra parte, la eficiencia en el aprovechamiento de la resistencia
intrinseca del material de construccidn es pobre en una presa de gravedad, resultando
los esfuerzos a que se ve sometido el concreto muy por abajo de los que podria sopor~
tar, sin que se puedan llevar a valores mas razonables por el motivo mismo de que lo
estabilidad de la estructura se debe a su peso, y de que una parte importante de él se

ocupa en contrarrestar la subpresion,

Desde el punto de vista econdmico, el correctivo usual es reducir la
calided del concreto, empobreciendo las mezclas por disminucion de la dosificacion
de cemnto, En el limite, esta tendencia lleva a suprimirlo totalmente, lo que con
duce a los presas de materiales sueltos (tierra y enrocamiento), tan desarrolladas en

nuestro pais y en otros del continente americano.

lo tendencia opuesta, es decir, tratar de obtener el mejor partido de
los materiales de construccién, haciéndoles trabajar a esfuerzos mayores, nos dirige.
hacia los diferentes tipos de presa de contrafuertes.  En ellos, el aprovechamiento
del peso del agua sobre la cara aguas arriba, y la casi fotal eliminacién de la sub-
presion al reducir la superficie sobre la que actiia, ocasionan que se requierd menor
peso de la estructura y, por ende, menor volumen de material, para su estabilidad.
Esta tendencia ha sido seguida y desarrollada fundamentalmente en Italia, Franciay
Suiza durante los Ultimos 50 afios, aunque hay ejemplos muy anteriores de presas cons.
truidas con este tipo de estructura., En nuestro pais fueron levantadas presas de con-
trafuertes desde la época colonial, habiendo sdlo algunas obras modernas disefiadas
con estas ideos { Las Virgenes en el rio San Pedro, Chih.; Don Martin en el Salado,
Coah.; Jocogui en el Pabellén, Ags.; Rodriguez en el Tijuana, B.C.).

Analicemos un caso simple para examinar el efecto de suprimir la sub-
presion e introducir el peso del agua como elemento estabilizante, La seccidn tedrica
triangular de una presa de gravedadsujetaal empuje hidrostdtico y a subpresidn total
debidos a la presencia del agua retenida hasta su cUspide, tiene 0.845 H de base, si
H representa la altura y el peso volumétrico del material de la estructura es 2.4 ve_
ces el del agua, para mantener la resultante dentro del tercio medio {fig, 1=a ).
Si de alguna manera logramos eliminar la subpresidn, manteniendo las demas

condiciones igual, el grueso del " contrafuerte " necesario para la estabilidad sin
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que aparezcan tensiones es de s6lo 58.3 % del ancho B de la cubierta, desprecian

do el peso de esta (fig. 1-b).

Si ahora inclinamos el paramento aguas arriba, por ejemplo hosta
tener iguales taludes en ambas caras de la seccidn triangular, el grueso necesario
del contrafuerte disminuye a 0,542 B, por el efecto estabilizante del peso del agua
(fig. 1-c). Es interesante notar que si, manteniendo la simetria de la seccién, am
pliomos la base del triangulo, el volumen de concreto requerido es cada vez menor:
al poner una base de 0,9 H, el contrafuerte sdlo debera tener un grueso de 0.404 B
(fig. 1-d) con un volumen del 79.3 % del que resulta para el contrafuerte anterior.
Sin embargo, esta reduccion de volumen tiene un limite geométrico, cuando el grue
so necesario fiende a anularse; por otra parte, en la vecindad de ese limite, ya los
esfuerzos maximos resultan demasiado grandes.  Por supuesto, en un caso real hay
otros muchos factores que deben tomarse en cuenta para discutir la conveniencia de

estos tipos de presa y definir su geometria.

En general al comparar una presa de contrafuertes contra una de gra |

vedad, se pueden observar las siguientes diferencias:

- lapresa de contrafuertes requiere menor volumen de concreto,
porque se ve libre casi totalmente de las subpresiones y porque, si el paramento
aguas arriba esta inclinado, hace intervenir un peso de agua para la estabilidad.
Esta misma idea no resulta eficiente en el caso de una presa de gravedad, pues
equivaldria a tratar de reemplazar un volumen de concreto por el mismo volumen de

aguae, que pesa menos.

- Lo reduccion en volumen de concrefo y el aumento en la rela
cion del area de la superficie de concreto al volumen, permiten una mayor disipa-

cién del calor de fraguado.

- Al disponer de una menor superficie de cimentacién en con -
tacto con la roca, la presa de contrafuertes provoca un mayor esfuerzo de compre-
sidn y da un mayor esfuerzo cortante medio en la cimentacidn; serd siempre conve
niente examinar los efectos que esto puede tener en la seguridad de la obra.

- Para alturas grandes, la presa de contrafuertes requiere espe

sores superiores a los que serian estrictamente necesarios para la estabilidad por
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efecto del peso, debido al aumento de los esfuerzos. Por esto, la reduccion rela-
tiva de volumen disminuye con la altura, aunque puede seguir aumentando el ahorro

absolute de concreto.

- La presa de contrafuertes facilita el acceso a la parte poste-
rior de la cubierta, lo cual es conveniente para la inspeccion periodica y la posi-
ble ejecucion de trabajos de inyectado o perforacion de drenes posteriores a la cons

truccién.,

- La presa de contrafuertes requiere mas cuidado en su construc_
cion y una relacién mayor {(aunque no mucho) de superficie de moldes a volumen de
colado. Esto ocasiona que el precio unitario del concreto sea algo mayor que el
correspéndienfe a una presa de gravedad, aunque, en general, la calidad y resisten

cia requeridas para el concreto sean las mismas o muy semejantes.

-  Desde el punto de vista de efectos sismicos y, en menor gra-
do, del posible pandeo de los contrafuertes, una presa de este tipo puede requérir
elementos rigidizantes transversales a los contrafuertes, en forma de puntales hori-
zontales, diafragmas o mediante la ampliacion del contrafuerte en su cara aguas

abajo ("pata") hasta ponerlos en contacto unos con otros.

2. CLASIFICACION

Dependiendo basicamente de la solucién dada o la cubierta de la
presa en contacto con el agua, pueden clasificarse las presas de confrafuertes en

los tres tipos principales siguientes:

~  Ambursen ( losa plana y contrafuertes)
-  Bbvedas multiples

-~  Machones masivos

La presas a base de una cubierta de losa plana apoyada sobre con
trafuertes, también llamadas tipo Ambursen, son estructuras construidas en gran
parte con concreto reforzado. Las losas de cubierta se apoyan sobre los contra -
fuertes por medio de articulaciones.  Para no aumentar demasiado los claros de

las losas, el espaciamiento de los contrafuertes es reducido, por esto, se trata de

elementos relativamente delgados, En la figura 2 se muestra un corte tipico en
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planta.

Las presas de bdvedas {mal Ilamadas de arcos) miltiples estan forma
das por una cubierta constituida por bovedas, generalmente cilindricas, empotradas
en los contrafuertes.  El efecto de resistencia de los arcos o bovedas permite dispo
ner los contrafuertes con mayor espaciamiento, lo cual beneficia la economia de la
obra. Sin embargo, tombién estas cortinas-puedenrequerir que una gran parte del

concreto sea reforzado. (Ver figura 3).

Las presas de machones forman su cubierta a base de una amplia -
cién o "cabeza" del extremo de los contrafuertes en contacto con el agua, Con
este tipo de estructuras se elimina el acero de refuerzo totaimente.  Cada machdn
debe ser estable por si mismo. De este tipo de presa existen diversas variantes

en cuanto a la forma de lg cabeza:

~  Cabeza redonda (figura 4)
-  Cabeza de diamante (figura 5)
-  Cabeza en T (figura 6); generalmente para una solucion de

estructura continua.

Entre las variaciones que se han desarrollado mas en los Ultimos
afios, es de especial importancia la presa de machones huecos, de gravedad alige-
rada o tipo Marcello. Estas presas conservan las caracteristicas generales de las
de machones, en particular en lo que se refiere a la eliminacion del acero de re -
fuerzo, proporcionande, ademas, suficiente rigidez lateral a los monolitos { verfi_

gura 7).

3. ECONOMIA RELATIVA DE LAS PRESAS DE CONTRAFUERTES

En este apartado analizaremos brevemente los diversos factores que

afectan la economio de las presas de contrafuertes,

La forma de la boquilla tiene influencia en el costo de la obra,
principalmente en relacidn con la altura necesaria para almacenar un volumen da-
do. A suvez, loaltura de la presa influye en el espaciamiento y dimensiones ge

nerales de los contrafuertes.  En general, existe un espaciamiento Sptimo desde
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el punto de vista economico; sin embargo, si la topografia de la boquilla es muy
irregular, resulta inconveniente variar el espaciamiento en diferentes tramos, en
funcion de la altura local. Una boquilla ancha, con laderas de pendiente suave,
facilita la adopcion de un espaciamiento y espesor constantes, lo que permite esco-
ger los mas economicos y facilita el empleo de moldes o cimbras semejantes en toda

la obra.

La naturaleza del terreno de cimentacion afecta a la economia de
la obra, especialmente en cuanto a la profundidad a que se encuentre la roca de ca
lided suficiente, bajo el material deretlenc inapropiado para la cimentacién.Teorica
mente, el volumen de excavacidn necesario para una presa de contrafuertes es me-
nor que el requerido por una presa de gravedad de igual alture; la disminucion del
volumen de excavacion es tanto mayor cuonto mas grande pueda ser el espaciamien
to de los contrafuertes, Por otra parte, el precio unitario de la excavacion puede

ser algo mayor que el correspondiente a la presa de gravedad,

En lo que se refiere al volumen total de concreto, las presas de con
trafuertes permiten, como se ha dicho, ahorros de importancia.  En la figura 8 se
muestran relaciones medias entre el volumen de concreto de una presa de machones
o de bovedas miltiples y la cubicacién de una presa de gravedad de altura semejan
te, en funcion de la altura. En la proctica, sin embargo, estas relaciones pueden

variar notablemente, dependiendo de las caracteristicas locales del sitio de la presa.

Podemos hacer las siguientes consideraciones sobre el volumen total

requerido de concreto:

El empuje medio por m2 de paramento aguas arriba (presidn hidrosta
tica) es proporcional a la altura de la presa.  Gruesomente, a un esfuerzo de traba
jo dado para el concreto, el espesor de los contrafuertes variard entonces como el
producto de la altura por el espaciamiento. ‘No obstante, la cantidad total de con
creto en los contrafuertes no depende solamente del espaciamiento, sino que inter~
vienen también el pandeo y las leyes de reparticion de esfuerzos, para favorecer a
los contrafuertes relativamente gruesos. Por otra parte, al espaciar y engrosar los
contrafuertes, se obtienen ahorros en la cantidad de moldes y en el volumen de ex-

cavaciones,
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En lo que se refiere a la cubierta de la presa, para una resistencia
- . - . ’
unitaria dada, su espesor sera proporcional a la raiz del producto de la altura y el
cuadrado del espaciamiento, para las losas de las presas tipo Ambursen, siendo
aproximadamente proporcional al producto de la altura por el espaciamiento para

los arcos y las cabezas de los machones,

Los estudios de ingenieros italianos y franceses han mostrado que al
apartarse, aun notablemente, del espaciamiento dptimo, no se incrementa demasia-
do el volumen de la obra.  Por ejemplo, lo separacion optima de los contrafuertes
para una presa de arcos multiples de 200 m de altura es del orden de 80 m, pero al
variar hasta 50 6 100 m, el volumen total aumenta menos del 10%.  Esta carocte-
fistica da mucha flexibilidad en el disefio, pues permife adaptar el espaciamiento
de los contrafuertes a las condiciones geologicas y topograficas particulares del si-

tio sin inconvenientes graves en cuanto al volumen.,

Observando ahora los graficas de la figura 8, conviene notar que
el volumen total de concreto requerido para una presa de machones de 100 m de altu
ra es del orden del 66 % del de una presa de gravedad, en tanto que para una de
200 m de altura resulta del orden del 69% ( datos obtenidos de publicaciones del
Dr. Marcello y de disefios de CIEPS, México); los volumenes relativos para dic‘l";as
alturas, como promedio de algunas presas de bovedas multiples disefiedas en Fran -
cia, son del 47 y del 65% de las cubicaciones de las secciones de gravedad corres_
pondientes ( datos del Bureau d' Etudes Coyne et Bellier). Debe sefialarse que las
presas francesas de bévedas mUltiples requieren, generalmente, el uso de concretos
de mayor resistencia y, en consecuencia, un mayor consumo de cemento que las
presas italianas de machones; muchas presas de arcos multiples americanas tienen
cubicaciones semejantes a las de las presas de machones masivos.  Por otra parte,
esta observacion puede slgenerulizqrse pues, una vez satisfecha la condicion de es-
tabilidad, es tedricamente posible disefiar contrafuertes mas esbeltos con concretos’

de mayor resistencia,

Con frecuencia se presenta como una desventajo importante de las
presas de contrafuertes la mayor necesidad de formas o moldes para el colado del
concreto, En efecto, estas estructuras necesitan, en general, una mayor canti
dad de moldes.  Sin embargo, la experiencia publicada por el Dr. Marcello y
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las estimaciones propias del autor muestran que no es tan grande esa diferencia, re-
sultando los costos unitarios del concreto semejantes, en lo que se refiere al uso de
formas, para una presa de contrafuertes o de gravedad (quizas con una diferencia

del orden del 5 % ).

Por el contrario, hay un factor econémico que rara vez se toma en
cuenta en la comparacion de alternativas de presa para un proyecto en estudio. las
investigaciones técnicas, el proyecto y la ejecucidn de una estructura mas elabora-
da pueden requerir un tiempo mayor que el necesario para terminar una presa mas
simple, pudiendo los beneficios econdmicos del proyecto retrasarse de tal manera
que se anule la ventaja de un costo de construccidn menor. A la inversa, es posi-
ble que el mayor volumen por colocar sea la condicidn que obligue a un tiempo ma_

yor, en cuyo caso resulta desfavorecida la presa de gravedad,

4. ESTABILIDAD GENERAL

Como en el caso de las presas de gravedad, deben cumplirse las dos -
condiciones basicas de estabilidad de la estructura de contrafuertes:  no volteamien
to y no deslizamiento.  Las fuerzas que entran en juego son las mismas que se ;:on-
sideran en una seccion de gravedad, es decir, empuje hidrostatico, empuje de azol-
ves, peso propioc y subpresion, ademas de eventuales cargas de hielo y sismo; las
cargas se valUan como es costumbre y se suman en una resultante R, con componen-
tes horizontal y vertical Hy V. Por supuesto, el analisis no se lleva a cabo para
una tajada de presa de espesor unitario, sino que se desarrolla para un elemento in-

dividual { contrafuerte), tomando en cuenta las cargas de agua y azolves que actlan

sobre. todo el ancho de la cubierta que se apoya en ese contrafuerte.

Aunque, tedricamente, la estabilidad del elemento al volteo queda
garantizada si la linea de accion de R pasa por el interior del perimetro de la super
ficie de desplante, la practica corriente y el criterio mas sano consisten en evitar
esfuerzos de tension en el extremo de aguas arriba, evitando asi la tendencia a la
formacion de grietas, el consiguiente aumento de las fuerzas de subpresion que tien
den a voltear la estructura y la reduccion del area de contacto con la roca de ci-

mentacion, en la que se presenta resistencia al cortante que contribuye a la estabi

lidad al deslizamiento.  En estas condiciones, el factor de seguridad al volteamien
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to suele ser mayor de 2,

Con frecuencia,la condicidn de no deslizamiento influye importante~
mente en el disefio general de los contrafuertes, Para cumplir con ella, ha sido corrien
te estipular que H no sobrepase a una fraccién de V, usualmente del orden de 0.75
(tomando, si el plano de desplante es inclinado, las componentes tangencial y normal
de la resultante en lugar de Hy V). Sin embargo, la tendencia moderna con
siste en valuar la seguridad al deslizamiento tomando en consideracion no sdlo el
coeficiente de friccion, criterio al que corresponde la condicidn anterior, 'sino tam_
bién la resistencia al esfuerzo cortante que se desarrolla en el seno del concreto,
en la superficie de contacto con la roca de cimentacion y en el seno de esta. Este
criterio corresponde al uso del concepto de factor de seguridad de friccidn~cortan-
te, cuyo valor debe resultar, como minimo, del orden de 4, para cumplir con las
especificaciones de seguridad al deslizamiento establecidas por la practica corrien
te. En general resulia relativamente facil obtener valores del coeficiente de se-
guridad de friccidn cortante conformes a esta recomendacidn, si la calidad del con_
creto y de la roca de cimentacion es suficientemente buena ( para el caso de una
presa de gravedad, los valores que se obtienen usuaimente son mas altos, del orden

de 5.5 6 6 para condiciones ordinarias de carga). .

No debe perderse de vista, sin embargo, que el coeficiente de fric_
cidn-cortante representa tan solo un factor de seguridad medio para el area de des
plante, debiendose revisar los valores locales del esfuerzo cortante que dependen
de la variacidn real de los esfuerzos cortantes y normales y de las caracteristicas
de la roca de cimentacidn, ©  En particular, es conveniente analizar por separado

los valores de este coeficiente para cada tramo entre juntas de contraccion,

5. DISENO DE LA CUBIERTA

5.1. Presas de losas planas tipo Ambursen

Lo cubierta de este tipo de estructuras es a base de losas planas de
concreto reforzado, apoyadas libremente sobre ménsulas de soporte que forman par

te de los contrafuertes.
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El apoyo libre tiene el objeto de eliminar los esfuerzos de tensién en
la cara aguas arriba de las losas suprimiendo, de esta manera, la necesidod de acero
de refuerzo cercano a esa cara.  Sin embargo, deben disponerse llaves en las jun~
tas de las losas con los contrafuertes, de tal manera que la totalided del peso de las

losas sea transmitida o ellos, ayudando asi a la estabilidad de la estructura,

En efecto, si no se dispusieran las [laves mencionadas, la componen
te tangencial del peso propio de las losas se transmitiria directamente a la cimenta
cidn a través del cuerpo de las mismas losas, no contribuyendo a la estabilidad ge-
neral.  Por otra parte, la componente del peso propic normal al plano de la cubier
ta tendria, a su vez, una componente horizontal que se sumaria a las fuerzas actuan.

tes, tendiendo a voltear la estructura,

Al disefiar las losas de cubierta, conviene tener en cuenta los siguien
tes razonamientos:. Aunque la teoria de la flexidn permite calcular los espesores
minimos de concreto que serian necesarios para las losas, no resulte tan ventajoso di_
sefiarlas con peraltes pequefios y mucho refuerzo, ya que su peso debe favorecer a la
estabilidad de la cortina.  Desde otfro punto de vista, es mejor que los espesores de
las losas sean relativamente gruesos, de forma que no llegue a requerirse refuerzo por
esfuerzo cortante; no obstante, es recomendable proporcionar cierto armado, en for-

ma de barras dobladas, en los apoyos.

No hay que olvidar tener en consideracién los esfuerzos que puedan
presentarse por la contraccion del concreto o por cambios de temperatura.  En ge~
neral, debe tenerse especial cuidade en el disefio, tomando en cuenta que la falla
de una de estas losas podria provocar dafos de consideracion y resultaria, ciertamen
te, dificil de reparar: en especial, debe proveerse suficiente recubrimiento al

eventual acero de refuerzo ubicado cerca de la cara de aguas arriba,

En lo que se refiere a las ménsulas de apoyo de las losas debe recor.
darse que, siendo voladizos muy cortos, su disefio estard regido basicamente por el.
esfuerzo cortante; en consecuencia, debe cuidarse de manera especial 2| anclaje
de las varillas de refuerzoy preferirse.el armado a base de varillas de pequefio dia-
metro a espaciamiento reducido, dado que los esfuerzos por adherencia llegan ¢

ser de mucha importancia,  El calculo de esfuerzos puede realizarse con la ayu-

da de estudios fotoelasticos en modelo, asi como con los procedimientos que se des
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criben, mas adelante, al hablar del disefio estructural de las cabezas de los macho_

nes en presas de ese tipo.

No debe olvidarse tener en cuenta los esfuerzos transmitidos o estas
ménsulas por las contracciones y expansiones de las losas de cubierta, mediante la

consideracién de un coeficiente de friccion apropiado,

Por otra parte, la impermeabilidoed de las juntas losa-apoyo exige

disefios cuidadosos de los sellos y rellenos,

5.2 Presas de bovedas miltiples

En el disefio de las primeras presas de bovedas miltiples se intentd
aprovechar al maximo el peso del agua para la estabilidad general de la estructura,
disponiendo la inclinacién o talud de aguas arriba bastante grande ( del orden de
1:1), a pesar de que taludes mas tendidos que un 0.7:] facilitan la aparicién de
tensiones como segundo esfuerzo principal, con direccidn aproximadamente parale
la al paramento, en la vecindad del extremo aguas arriba de los contrafuertes. los
caracteristicas-de ese disefio comprendian el uso de aspaciamientos relativamente
pequefios para los contrafuertes, con el objeto principal de no requerir espesores
muy grandes en las bdvedas, Esto se traducia también en la posibilidad de utili_
zar contrafuertes esbeltos, aunque sujetos a mayor peligro de falla por pandeo o por
efectos sismicos; el disefio evoluciond entonces hacia las contrafuertes celulares

( de doble pared, con atiesadores internos), mas rigidos transversalmente.

El volumen de concreto de una presa proyectada con las ideas ex-
puestas resulta pequefio, comparado con el necesario para estructuras de otros tipos;
no obstante, algunos inconvenientes de orden practico y econdmico, tales como el
uso de mayor cantidad de acero de refuerzo, la mayor complicacién en los colados
y la necesidad de una gran cantidad de cimbra y obra falsa, reducian el atractivo

de este tipo de estructuras.

Asi, las cubiertas a base de mantos cilindricos de digmetro pequefio
y peralte reducido, con generatrices muy tendidas, perdieron interes, en tanto que
se desarrollaba la tendencia a disefiar las presas de bdvedas multiples con un gran

claro y fuerte espesor, con talud aguas arriba mas inclinado, apoyadas en contra=-
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fuertes mosivos. los proyectos realizados con estos criterios, debidos en gran parte
a la visién de André Coyne, mantienen la ventaja del volumen reducido y aun la

aumentan, utilizando concretos de mayor resistencia; casi eliminan el acero de re~
fuerzo, facilitan los colados en masa y suprimen gran cantidad de la obra falsa re-

querida por los disefios anteriores.

El disefio estructural de las bdvedas cilindricas puede realizarse por
los métodos usuales; en particular los procedimientos desarrollados para el calculo de
las presas en boveda simple son aplicables.  No debe olvidarse que la ventaja mas
importante de este disefio de cubierta es la tendencia a hacer que el concreto traba
je basicamente a la compresion.  Debe recordarse, sin embargo, que la presidn
hidrostatica sobre los arranques de una boveda inclinada es mayor que en su clave,
siendo tanto mayor cuanto mayores sean su inclinacion respecto a la vertical y sura_

dio.

5.3 Presas de machones

Lo cubierta de este tipo de presas se forma por la union de las cabe-
zas o ampliaciones de los contrafuertes en contacto con el agua, de manera que,su
disefio debiera tigarse intimamente al del cuerpo del machon. No obstante para
efectos practicos no es necesario resolver el problema tridimensional, ya que el
cuerpo del machén puede asimilarse, en razén de sus dimensiones, a una placa pla-
na y solo es corriente hacer un analisis del estado bidimensional de esfuerzos, como

.
veremos mas adelante.

Para el disefio de las cobezas es comun suponer una forma y dimen-
siones y llevar a cabo un andlisis bidimensional de los esfuerzos en una tajada nor-
mal al talud aguas arriba, haciendo uso de la funcion de Airy e integrando la ecua

cion biarmdnica en el interior a partir de las condiciones de frontera,

Ahora bien, el problema elastico bidimensional puede plantearse de
dos formas, opuestas en su sentido fisico pero de igual aspecto matematico: el esta_
do bidimensional de esfuerzos y el estado plano de deformaciones.  El primer caso
supone que el cuerpo que interesa es una placa con dimensiones apreciables en el
plano XY y espesor muy pequefio en el sentido OZ, y en que las caras paralelas al

plano XY estan libres de esfuerzos.  Es claro que este modelo no puede representar
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adecuadamente a la tajoda de la cabeza del machdn, pues el esfuerzo normal al pla
no XY, debido primordialmente a la compresién producida por el peso del concreto

que se encuentre sobre la tajada, dista mucho de ser nulo o despreciable.

El estado plano de deformacion se caracteriza, a su vez, por las hipd
tesis siguientes: la deformacién normal unitaria’en la direccidén OZ es nula, asi co.
mo también las deformaciones angulares en planos paralelos a dicha direccion; las de
formaciones en el plano XY sélo dependen de las cordenadas (x, y ).  Esto implica,
generalmente, que ni la carga externa ni las dimensiones del cuerpo varien con la
dimensidn Z, resultando también que los esfuerzos cortantes en las caras de la tajada
son nulos, en tanto que el normal es sdlo funcién de (x, y}).  El problema de la ca_
beza del machén puede asimilarse aproximadamente a este caso de deformacidn bidi
mensional en razén, sobre todo, @ que puede considerarse nula o despreciarse la de
formacidn normal en la direccion OZ.  En todo caso, los resultados del analisis
son sdlo una aproximacion a la realidad.  Por otra parte, se puede efectuar un ana
lisis que se acerque al estado tridimensional de esfuerzos si al estado plano debido.

a la presién hidrostatica, que se haya tomado en cuenta como se describe a conti- |
nuacion, se superpone un estado de esfuerzos de compresion simple, debido a lacom
ponente del peso propio del concreto que quede arriba de la seccidn analizada,
Evidentemente, los programas especializados para computadora electronica de alta
velocidad permiten llevar a cabo un andlisis tridimensional que conviene realizar

en la etapa de disefio final de las presas de machones de importancia considerable,

Volviendo al caso del estado bidimensional de esfuerzos o deforma-
ciones, el sistema de ecuaciones elasticas que permite valorar las magnitudes de los

esfuerzos es el formado por las dos ecuaciones de equilibrio interno:

?GX+?_§-1(U +X =0 ’

ox 24 (1)
28xy ., 20Y LY =zo
X Y

y la condicidn de levy, deducida a partir de las ecuaciones de compatibilidad de

las deformaciones y de la Ley de Hooke generalizada:
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T* oy + Gy) =o (2)

920x  9%0x L, BPou , P80y _

€s decir: ¥ —
© ax%? 2yt cr & 2y

La solucidn del problema plano se reduce a la integracidn de las tres

ecuaciones anteriores, debiendo satisfacerse las condiciones de frontera ( ver fig.?):

= X Gyy COS
Sy = Ox cos+ By B} (3)

Sy = Ty, Cosol + Oy cos (3

Por otro lado, usualmente, la componente X de las fuerzas masicas
es nula (salvo en la condicidn extraordinaria de sismo transversal), si se dirige al
eje OX paralelo al borde en contacto con el agua, en tanto que la componente Y
tomaria el valor /\A‘ccos 6 = w sise dirige al eje OY normal al paramento,. ha-
cia abajo, siendo ‘?f‘c el peso volumétrico del material y © el angulo de inclinacién

del paramente aguas arriba con la horizontal,

El sistema (1) no es homogéneo, de forma que su solucidn general es '
la del sistema homogeneo adicionada de una solucién particular cualquiera delwsisfg_
ma no homogeneo.  la solucidn general del sistema homogeneo {como puede ?&ci_l_
mente comprobarse) es:

i Rp ICE A
O-x'-"‘:a‘gi ) O-'ﬁ':axz ) Z’*‘a‘"-—Q‘j;’K (

en que (© (x, y)es una funcidn arbitraria, exigiéndose solamente la existenciay
continuidad de sus derivadas parciales hasta de cuarto orden,
Una solucidn particular del sistema, para el caso en que X = 0,
Y = w, puede ser la siguiente:
O = Byy = O y Ou = -WYy (5)
por lo que la sofucién general resulta:

N | . 9% : __P
O-X:"'"a“g‘q_ P 69"5_;2 -w4 ’ ax‘:}' .399}(

Al reemplazar en (2) los valores (6) se obtiene:

4 4
94@ 3’*9 ?.__@. - es decir 4 = O (‘7)
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en tanto que (1) se satisface idénticamente, por lo que el sistema (1), (2) se reduce
a la ecuacién biarmdnica (7), siempre debiendo cumplirse las condiciones de fronte

ra (3).

Salvo en la parte superior de la presa, en que la presion del agua
tiene magnitud comparable a la componente w del peso propio del material, esta
puede despreciarse, simplificando ain mas el problema (observemos que si el para-
mento aguas arriba es vertical, el coseno del angulo de inclinacién vale cero, y
tambien w se anula). En efecto, si en las expresiones (&) desaparece el térmi-
no -wy, puede establecerse una analogia entre la frontera de la region de integra.

¢cién y una barra curva, cumpliéndose:

20\
(%),

(Zh)e

I
3”|\'/‘-‘3 »MVo >N
T N

.o

(8)

<
-“'n

Ce

expresiones en las que Fx, Fy son las fuerzas exteriores que actan en la frontera
entre el punto A, origen arbitrario, y el punto P, en los sentidos x, y, respectiva
mente y M es el momento respecto a P de esas mismas fuerzas.  Estas igualdades
permiten valuar facilmente los valores de @ y de sus dos derivadas parciales en

todo punto P de la frontera,

Una vez conocides numéricamente los valores de (0 en la frontera
puede cubrirse la region de integracion de la ecuacidn biormdnica por medio de
una malla de cuadrados y procederse a la integracion por diferencias finitas, plan
teando un sistema de ecuaciones lineales que se resuelve mediante la aplicacidn
de cualquier algoritmo de calculo comin, usualmente haciendo uso de una compu
tadora electronica sencilla. Al plantear el sistema de ecuaciones se presentan,
generalmente, problemas en los puntos vecinos a la frontera, .debiendo echarse rrig

no de artificios para poder valuar el comportamiento de la funcion en esos puntos,

Una vez resvelto el problema de integrar la ecuacion biarmonica,

obteniendo los valores de (¢ dentro de la cabeza del machén, es facil calcular,
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a partir de ellos, los esfuerzos normales y tangenciales en las direcciones de los
ejes coordenados, con las ecuaciones (6), asimilando las derivadas a cocientes de

diferencias.

A partir de los esfuerzos calculados se procederd al caleulo de los
esfuerzos principales en el interior de la tajada; la comparacion de ellos con los va
lores permisibles dard la pauta para modificar, si es necesario, la geometria de lo -

cabeza,

6. REVISION ESTRUCTURAL DEL CUERPO DEL MACHON

Como en muchos otros problemas de disefio estructural, el proceso
general del disefio de los machones consiste en proponer una geometria ( que, en es
te caso, ya debera cumplir con las condiciones de no volteamiento y no deslizamien

to) y analizar el estodo de esfuerzos que en su interior inducen las cargas externas.

Uno de los metodos mas comunes, por su extraordinaria simplicidad,
para revisar los esfuerzos en el seno del machdn es el de Pigeaud, utilizado por los
ingenieros franceses desde la decada de los veintes,  Las bases del método pueden
obtenerse integrando la ecuacion biarménica en el caso mostrado en la figura 'Ib,

con las condiciones de frontera siguientes:

Agues abajo: VN Ox ~ M&Gyxy = 0

i

KN:{—- Yn G-:j o

Aguas arriba: %Ux-&-ﬁzxg-ng =0
'C'xq -+ ﬂ@q + NwWYy=o
Se supone que la Unica fuerza masica presente es el peso propio del
material del machén, Y= ﬁ"c , ¥ la w de las condiciones de frontera representa
el peso volumétrico del agua, ajustado por la relacidn s =-E— entre el ancho de la

cubierta que descarga sobre el machén y el espesor de este: W = /\g\& S

Como el nimero de condiciones de frontera es 4, se elige una fun-
cidn de Airy con cuatro coeficientes, no debiendo contener términos de grado su-

perior al tercero, por ejemplo:
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A
! Normal Sy
S externa Componentes de
0 las fuerzas exter.
o Sx .
o Ox nas por unidad de
vy —_— P}
/5 o area
_3// é yx
1 ds cos 2 ——> Zxy
— A& - X To_y
( a) Particula elemental en la frontera {b) Esfuerzos en las caras de la particula

fig.9 - Equilibrio en la frontera

.

fig. 10~ Caso estudicdo por Pigeaud -
Convencicon de ejes coordenados y taludes
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¢ . 8 x3+bx2y+cxy2+dyd
. 6 2 2 é , resultando entonces:
~ea M
CTw = Geboz o antRd o T = T8 o oraedy)
AT Tan -‘ A .. T -
. - SN
(4’2.;:;
[

M= PR T

AN

'
y [

La solucidn del sistema de ecuaciones conduce a las siguientes ex

‘presiones:

m = n al

2= 3mn-n2

a= (m+n)2 ‘< {(m+n) 3

b = 2mn ey ~2m2 n+m-n ,
(m+n)2 {m+n)3

c=. fn (m=n) Ay mn_ (2-mn+m2)
(m+n)2 {(m+n)3

~_ 2 m2n2 _*J"c_,_
(m+n)2

m2 (2 mn2 -3n~m)
{m+n)}3

El cdleulo de los esfuerzos principales y la condicién de no tensio

nes en el paramento de aguas arriba lleva o la expresion:

(1-mn)2 w=m (m+n) (n2+1) *'\-j'(c,

en tanto que el volumen de contrafuertes, por unidad de ancho de
fa cubierta, es:

V= y2

2s
lo que lleva a que el volumen minimo de material en los contrafuertes se consiga

cuando se hace minimo el valor ({m + nys ).

En la tabla siguiente, debida a Malterre, se muestra el comporta
miento de esta funcidn, para parejas de valores de n y s, suponiendo satisfecha
la condicion de no tensiones, ¥ tomando como peso volumétrico del concreto 2,4

ton/m3:
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VALORES DE

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

1 0.645 0. 680 0.752 0.855 0.987 1.136

2 0.455 0.447 0.452 0.489 0.540 0.607

3 0.372 0.340 0.337 0.353 0.382 0.422

4 0.322 0.278 0.273 0.280 0.299 0.327
5 0.288 0.245 0.232 0.234 0.247 0.268
7.5 0.237 0.187 0.171 0.168 0.174 0.187
10 0.204 0.156 0.137 0.133 0.136 0.144

El método anterior presupone que el contrafuerte es una placa pla_
na de espesor constante, sujeta a un estado bidimensional de esfuerzos y la tabla de Mal
terre permite, en funcion de la relacién entre separacion y espesor de los contrafuertes,
hacer una primera seleccidn de taludes exteriores para obtener una presa estable de volu

men minimo ( siempre suponiendo despreciable el volumen de la cubierta ).

En la practica, con frecuencia se disefian los contrafuertes con es-
pesor variable de su corona a la cimentacidn., En esas condiciones, no es aplicable el
metodo de Pigeaud; en cambio se ha desarrollado el método de Stefko que consiste funda
mentalmente en lo siguiente:

Si el grueso del contrafuerte varfa linealmente con y , de e, en
la cispide @ e =e, + e'y ala profundidad y, se definen esfuerzos "especificos":

e/ - e/2 .- e ‘*
Sx = /2 uUx dz; Sy =r / vy dz; Txy =( /2 Lxy dz
) ;
-e/2 Ze/2 -e/2
De igual forma, se definen presiones "especificas” en la frontera
y fuerzas masicas "especificas"; éstas no resultan constantes, por lo que la condicién de

Levy se transforma en

) oy
?"2 = - N o X < Y
12 (x4 S)=- (1+9) (224 =)
Si X=0, Y=e’:‘,/"c = (eo + e'y)"?ﬁ‘c, quedan las ecuaciones

elasticas:
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I ¢ r y

) o /‘r’\
-_"sz + c,:Sz + (e +e'y)‘i1c=0
¢ ox cy

L

hex s s=- 1+ V) @ e

Al observar esta Ultima expresidn resulta que, por ser constante el
segundo miembro, Sx + Sy no puede contener términos de grado superior al segundo.
Aprovechando esta circunstancia, se logre llegar a las siguientes expresiones, que

permiten valorar los esfuerzos en terminos de ciertos coeficientes:

. 1 B P 2
\..'x-=;(?x + 2C xy t 5y + Ex + Qy )

- ]
’oxy=-é— (AJ-c:2 + Bxy + C y2 + Dx + Ey)

A su vez, los coeficientes A, B, C, D, E, K, L, Py Q se valGan

resolviendo el sistema de ecuaciones fineales siguiente:

r 1 r r

| - 2 3’ - én 0 1%'A-'g )0 h
H 5 . t

; - 6n 3n -2 n3 0 ; ; B % { Ve' “Ye |

L 2m 3n’  3m 0 i C ;= %0 |

L em? 3m 2 w0 K m Y i

: © P

L 0 2 0 1 VELUP T = veYe
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t
en que Y. esel ancho de la cubierta que se apoya en el contrafuerte.

En los dos métodos sefialados se ha seguido la convencion de consi

derar positivas las tensiones.

Método del elemento finito

En los Oltimos veinte afios se han desarrollado las técnicas numéri-
cas |lamadas "del elemento finito", con aplicacion en gran variedad de campos de la

ingenieria, uno de los cuales es el andlisis de esfuerzos en el interior de una presa de

gravedad o en un contrafuerte. A continuacion, presentamos los lineamientos genera

les de| metodo en su forma mas simple, utilizando el elemento triangular introducido en

1956 por Turner y Clough para problemas bidimensionales.
Este método tiene como principales ventajas las siguientes:

la  Los métodos tradicionales de cdlculo, tales como los de
Pigeaud, Stefko y de las tajadas horizontales, parten de la suposicidn de que los es-

fuerzos normales verticales se distribuyen linealmente, Esto puede alejarse mucho de

la realidad en algunos casos, sobre todo si se foma en cuenta la deformabilidad de la

cimentacion,  E! método del elemento finito permite prescindir de dicha suposicidn,

conduciendo o andlisis mas aproximados a la distribucidn real de los esfuerzos,

2a Otros metodos numéricos, basados en el calculo de diferen
cias finitas, efectUan el andlisis de los esfuerzos en puntos del interior de la masa de

finidos por la interseccidn de rectas paralelas a los ejes coordenados, que forman una

malla de cuadrados.  Estos métodos presentan dificultades especiales en la vecindad

de las fronteras, tanto en el modelade de la geometria del cuerpo como en el planteo

de las ecuaciones elasticas,  Por otra parte, para obtener una precisidn aceptable,
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la malla debe ser muy cerrada, lo que incrementa notablemente el nimero de ecuacio-

nes y el trabajo de calculo.

El metodo del elemento finito elimina esas dificultades, pues facili
ta el modelado de la frontera, no exige forma especial de las ecuaciones en su vecindad
y permite variar el tamafio de los elementos en las zonas de interes ( para lograr mayor

precisidn) sin tener que hacerlo en todo el cuerpo,

3a Como algunos de los otros métodos, éste tiene una estructura
particularmente adaptable al cdlculo en computadora digital, lo que permite que los

programas sean relativamente simples.

En enfoque del elemento finito, en su forma més sencilla, consiste

basicamente en el desarrollo de las siguientes consideraciones:

Subdividimos el cuerpo ( p.ej., el contrafusrte considerado como
una placa plana)-en elementos ( p.ej. triangulares) conectados entre si en un nimero
finito de puntos ( p.ej., en los vertices de los triangulos). En lo que sigue maneja~
remos un elemento plano, triangular, conectado con los demas mediante articulaciones

en sus verfices o nodos,

Supongamos que [os desplazamientos "u” y "v' ( en las direcciones
9 P Y

de los ejes x, y respectivamente} de los puntos del triangulo son funciones lineales de sus

coordenadas:

v (x,y) = ay + a, x + ay ¥
(1)
v {x,y) = ay * o5 x + op Y

de tal manera que en los nodos i, |, p se pueden plantear ses ecuaciones del tipo:

u; = a4y + a, x, + a3 ¥, + 0 +0 + 0 2)
v. = 0 + 0 + 0 tagtagx +tay.
...efc,

o sea, en notacién matricial:
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en que "a" es la matriz de los coeficientes Y etc., "A" estd formade por ren

glones del tipo (1, X0 Yo 0, 0, 0) vy 8% es la matriz de los desplazamientos

Mo,

nodales del elemento "e'':

De la expresion (3) puede obtenerse:

a=aTl Se (5)

lo gue destaca la forma en que los coeficientes "a" dependen de los desplazamientos.
q q

Por ofra parte, las ecuaciones de la elasticidad plana relacionan

las deformaciones unitarias con los desplazamientos,  Partiendo de ellas y tomando

en cuenta los expresiones (1) se obtiene:

2u
/ ax I ay
€x
E(x,y) c \= %-Y- = 9 (6)
Y y
CANC.A a3 * o5
Yo \GeeB
que puede escribirse:
=(x,y) = Ba (7)
en que la matriz B es:
01 00 0O
B= 0 00 00 (8)
o ¢l 010
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A su vez, los esfuerzos se relacionan con las deformaciones a través

de la ley de Hooke, que puede expresarse osi:
Ox
G =10 = np¢ ©)

en que la matriz D es:

D=c1;{ G 1 o0 (10)
\
y

para el caso de estado plano de esfuerzos (placa), y:

C_EQWY v 1Y
Q= mEoiy 25Ty G T ¢

para el caso de estado bidimensional de deformaciones (tajada).

Las expresiones anteriores conducen a la determinacion de los es-
fuerzos en el interior del triangulo, una vez conocidos los desplazamientos de sus verti_
ces, pues basta calcular la matriz de coordenadas A, invertirla, utilizar la ecuacidn
(5) para calcuiar los coeficientes "a", valuar las deformaciones unitarias en cada pun
to con las expresiones (6 )6 (7)y (8), y los esfuerzos haciendo uso de (9), (10) y
(11) 6 (12),

Relacionemos ahora los desplazamientos nodales con las fuerzas
nodales, haciendo uso del principio del trabajo virtual; supongamos que los vértices del
.e . . e .
triangulo sufren unos desplazamientos virtuales é . El trabajo de las fuerzas ex-

ternas (nodales) que actian sobre el elemento es:
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5e T e
. F (13)
en que F°  es la matriz de las componentes de dichas fuerzas:

u
V-
- (14)
Vi

U
Vp

El trabajo virtual interno lo hacen los esfuerzos a traves de las de-

farmaciones virtuales, en todo el volumen del elemento:

S(ﬁ*) "o av (15)
en que
g, = Ba, = B AT 8% (14

Supongamos ahora, por conveniencia, que la matriz de los despla-
zamientos virtuales sea la matriz identidad (lo que podemos hacer porque los desplaza

mientos virtuales son arbitrarios) :

&% l (17)

Tomando en cuenta esta expresion en (13)y (16), reemplazando en

(15), e igualando los trabajos virtuales externos e internos, obtenemos:

-1

I "~ F =S(BA |)Tc' dV (18)

Reemplazando el valor de Oy utilizando las propiedades de la

matriz identidad, resulta:
-1
F'3=X(BA)T D £ dV
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es decir: o= S (BA"]) T D (BA"]) 5e dv (19}

Observamos que ninguno de los terminos del integrando es funcion

de las variables (x, y), lo que permite obtener, finalmente:

I

F® = (volumen del elemento) (BA']) D (BA‘I) &° (20)

o lo que es lo mismo,

Fe = ke 66 (2])

con: & = (volumen del elemento) (BA'I) TD (BA‘]) (22)

Este Gltimo simbolo (ke) representa la rigidez del elemento, defini_
da por una matriz de orden 6 x 6, y puede ser calculada por medic de lo expresidn
(22), que a su vez toma en cuenta las definiciones de las matrices A, By D, asi como
la formula que define el volumen del elemento (@rea del trigngulo multiplicada por el

espesor ).

Ahora bien, el elemento que hemos venido analizando no esta
aislado. Forma parte del conjunto de elementos en que subdividimos el cuerpo en
equilibrio (p.j. el contrafuerte). En cada vértice, nuestro triGngulo se une a otros

elementos o estd en contacto con la frontera exterior, .

Para tomar en cuenta [as fuerzas externas ( presidn hidrostatica,
peso propio, etc. ), reemplacemoslas por un sistema de pequefias fuerzas concentradas
en los nodos de nuestra maila de trigngulos.  En cada nodo se aplicaran fuerzas "R ",
una horizontal y ofra vertical;cada una de ellos debe distribuirse entre los diversos ele
mentos que concurran en el nodo, dando origen a fuerzas nodales en cada elemento

e". Las condiciones de equilibrio exigen que, para cada Rpy:

-

Ry = 2 Fp (23)

m
en que la suma se hace para las fuerzas nodales de todos los elementos que concurren

en el nodo, correspondientes a Ry, .

Tomando en cuenta la expresién (21), e introduciendo la notacion:
e
K mn (24)
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. . s e . .
ra la parte de la matriz de rigideces k ve se refiere el calculo de las fuerzas F
para lo p q E
del elemento “e" a partir de los desplazamientos de sus tres vértices (n=1i,{,p), pode_

mos poner:
Ry = 2 kpn &, (25)

En esta expresion, 5 , representa al vector de desplazamientos
del nodo "n" (u, , v, ); estosdesplazamientos son necesariamente Unicos, en razdn
de lo continuidad de la estructura; la suma se hace, evidentemente, para todos los ele~

mentos "e” que concurren en el nodo en que actia Ry, .

La expresidn (25) puede también escribirse en la forma

Ry = 2 Kmn & (26)
n
en que:
_ e
Kmn N % kml‘t (27)

es la rigidez que relaciona al vector de desplazamientos del nodo "n" con la fuerza Rm,
y resulta de la suma de todas las rigideces que permitian relacionar dichos desplazamien
tos con las fuerzas nodales Fm en los diferentes elemenfos que se articulan en el nodo

en que actia Rm.

En forma matricial, considerando todas las fuerzas Rm en una sola

expresion, podemos poner:

R= K& (28)

que equivale a un sistema de ecuaciones nodales en las que, en cada nodo, la fuerza
externa R o el desplazamiento & es dato; los elementos de la matriz K se calcu

lan con la expresién (27).

La reselucidn del sistema permite calcular los desplazamientos y las
fuerzas externos desconocidas en todos los nodos y, por Ultimo, los esfuerzos, haciendo
uso de:

e

b = DE = DBa = DBA-I $e (29)
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En esta breve exposicién se muestran los fundamentos de la teoria
del elemento finito bidimensional aplicada al analisis de esfuerzos dentro de un cuerpo

como los contrafuertes de una presa de ese género.

OVR/tchp
enero 1980
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1. INTRODUCCION

La aparicidon de la civilizacion fue el resultado de una revolucton econdomica
producida por la agricultura de riego en gran escala, para lo cual fue necesaria la
construccion de diques de derivacién del agua de los rios.

De acuerdo con ello, debemos datar las primeras presas construidas por la
Humanidad en los albores del tercer milenio antes de Cristo, cuando florecen en la
Mesopotamia y en los valles del Nilo y del Indo las grandes civilizaciones del mundo
antiguo. En abono de esta opinion se puede citar la mencidén que hace Herodoto de la presa
que construy6 el faradén Menes para desviar €l Nilo, o el descubrimiento de los restos de la
presa de almacenamiento de Sadd-el-Cafara ("Presa de los Paganos") explorada por
Schweinfurth (1855) en un arroyo afluente del Nilo, el Guad-el-Garahui, unos 30 km al sur
de El Cairo.

La presa del faradn Menes parece haber tenido unos 15 m de altura maxima y una
longitud de corona de 450 m, y habria sido construida airededor del afio 3000 A.C.

Por su parte, la presa de Sadd-el-Cafara fue construida alrededor del afio 2850 A.C.
Tenia algo mas de 11 m de altura maxima sobre el lecho del rio y 106 m de longitud de
corona. Se hizo levantando dos pedraplenes formados por piedra grande, con taludes de
1:1, aproximadamente, separados unos 35m vy rellenando el espacio intermedio con
material de acarreo del rio; en los restos del talud de aguas arriba se ha podido apreciar un
cuidadoso revestimiento de bloques de piedra caliza (ver figura 1). El vaso de
almacenamiento tuvo una capacidad de 570 000 m?, y el volumen de materiales de
construccion colocado en la presa fue de unos 73 000 m3. Esta presa no parece haber tenido
una obra para desagiie de excedencias, lo que tal vez ocasioné prontamente su destruccién
total, al ser arrastrados sus materiales por el agua que vertio sobre ella.
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En Mesoameérica hubo también agricultura de riego desde tiempos muy antiguos, y
se han llegado a descubrir restos de pequefias presas debajo de la lava del Pedregal de San
Angel, al pie del Zacatépetl, asi como de una presa mayor cerca de Teotihuacan; el sistema
de riego del Zacatépetl seria del siglo I A.C., v la presa dé Maravilla (Teotihuacan) podria
haber sido ejecutada en el siglo III, reconstruida por los aztecas y modificada durante la
Colonia. Esta ltima tenia 530 m de longitud de corona y 11 m de altura, y fue construida
originalmente de tierra apisonada, tal vez reforzada con postes de madera clavados
verticalmente,

Notables ejemplos como los descritos se multiplicaron en la Antigiiedad, pero poco
avanzo la tecnologia de presas a lo largo de la Historia, hasta hace relativamente poco
tiempo. En efecto, la inexistencia de una comunidad cientifica y técnica internacional, y la
falta de comunicacion entre los disefiadores y constructores de diferentes lugares y €pocas,
hacia que cada vez que se requeria una presa, tuviera que inventarse de nuevo el tipo de
obra por ejecutar, En adicion a las presas comunes de tierra y piedras semiacomodadas,
aparecieron las primeras presas de arco en la Persia del siglo XIII y presas de contrafuertes
en la Espafia postrenacentista y sus Colonias, pero estos avances no trascendieron ni en el
espacio ni en el tiempo.

Por fin, como un resultado del rapido desarrollo de la ciencia y la tecnologia en la
segunda mitad del siglo pasado y la primera de éste, se establecieron tipos de presas bien
caracterizados, que se utilizan en todos los paises con pocas variantes. Al mismo tiempo, la
extensa divulgacion mundial entre los especialistas, permite que las ideas generadas por la
inventiva y la creatividad de los ingenieros, los resultados de la investigacion cientifica y la
observacién del comportamiento de las presas ya construidas, conduzcan a continuas
mejoras en los disefios y en los procedimientos de ejecucion. Papel importantisimo en este
proceso le corresponde a la Comisién Internacional de Grandes Presas, a través de sus
congresos trienales, de sus publicaciones y de la actuacion de sus comités técnicos.

De algunas tendencias modernas relacionadas con la ingenieria de presas se tratara
en este trabajo, en el que se hablara un poco sobre los criterios modernos de disefio de las
presas de gravedad, se dira algo de las presas de concreto compactado con rodillos, y se
tocaran algunos aspectos relativos a las presas de enrocamiento compactado con cubierta de
concreto.

2. EL CALCULO DE LAS PRESAS DE GRAVEDAD
2.1 Antecedentes

Las presas de gravedad son estructuras de materiales unidos por lé. accion de algun
cementante, que se construyen como obstaculo al paso de una corriente de agua para

almacenarla, derivarla, regularizar su caudal o elevar el nivel de su superficie libre, y que
resisten por efecto de su peso propio los empujes hidrostaticos del agua retenida.
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Desde el siglo pasado se planteo el calculo de la estabilidad de estas presas como un
problema de equilibrio del sistema bidimensional de las fuerzas actuantes en el plano de la
seccion transversal de la estructura.

El proyecto estructural de las presas de gravedad se resolvid finalmente disefiandolas
de manera que se cumplieran dos condiciones basicas de estabilidad: no-volteo y no-
deslizamiento de la presa, considerada como un cuerpo rigido.

Para la condicion de no-volteo se exigia generalmente que el cociente de la suma de
los momentos de las fuerzas resistentes (pesos de la presa y de los volimenes de agua y de
azolves que pudieran tomarse en cuenta por la forma de la seccion transversal de la
estructura), tomados respecto al pie de la presa, dividida entre la suma de los momentos
correspondientes de las fuerzas actuantes (empujes del agua y de los azolves que se pudieran
acumular, subpresion, fuerzas sismicas), fuera tgual o mayor que un llamado "factor de
seguridad”, usualmente recomendado como de 1.5, Esto equivale practicamente a lograr que
la resultante de todas las fuerzas caiga en el limite del tercio medio de la base, o que no se
presenten esfuerzos de tension en el extremo aguas arriba de la misma base ("talon" de la
presa).

Para la condicion de no-deslizamiento, simplemente se pedia que la suma de las
fuerzas horizontales no fuera mayor que la de las fuerzas verticales multiplicada por un
coeficiente de friccién supuesto, representativo de la que se podria desarroliar entre los
materiales de la presa y su cimentacion. Posteriormente, ya en el tercio medio de este siglo,
se illego a utilizar el llamado "factor de friccion-cortante”, que intentaba tomar en cuenta la
resistencia de los materiales, o del contacto entre los de la presa y su cimentacion, al
esfuerzo cortante generado por la tendencia al deslizamiento.

En otro orden de ideas, la busqueda de una mayor economia en el uso de los
materiales llevd a tratar de utilizar la ayuda que pudiera dar la integracién horizontal de la
presa, lograda a base de dejar llaves de colado en las juntas de contraccion y aun de inyectar
las juntas, intentando forzar el comportamiento monolitico tridimensional de la estructura.
Desde el punto de vista del disefio, esto conduce a modelos de caiculo en tres dimensiones,
como los que necesariamente se usan en las presas-boveda: método de las cargas de prueba
o modelos tridimensionales de elementos finitos. En general, se ha demostrado que la ayuda
lateral para la estabilidad, salvo en boquillas muy estrechas, es practicamente despreciable en
comparacion con el costo y las complicaciones de las operaciones de construccion
inherentes a la preparacion de las llaves de colado y el inyectado de las juntas.

Independientemente de lo anterior, la existencia de la subpresion, la importancia de
sus efectos y la forma de calcularla dieron origen a largas y apasionadas discusiones, que
paulatinamente se resolvieron en la aceptacion generalizada, primero, de que la subpresion si
existe y actia como una fuerza externa sobre la presa, y después, de que se ejerce sobre toda
la superficie de la cimentacion y no solo sobre una fraccion de ella. Mediciones realizadas
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en diversas presas de varios paises ayudaron a conocer mejor este fenomeno y a llegar a los
modelos de calculo actuales.

Recientemente, la resolucion de la cuestidn de la subpresion, el avance en el
conocimiento del comportamiento de los materiales, y ciertas consideraciones de
probabilidad y riesgo, han conducido a un intento de sistematizar el calculo de las presas de
gravedad en la forma que se describe a continuacion.

22 Combinaciones de cargas

El calculo moderno de presas de gravedad se hace para las siguientes combinaciones
de cargas:

"A"  Cargas ordinarias: Peso propio de la presa, cargas debidas al agua con el nivel de
embalse maximo usual, cargas por azolves, cargas por temperatura (st son aplicables)
y subpresion normal

"B" Cargas extraordinarias: Mismas que en la combinacion "A", pero con el nivel de
embalse maximo extraordinario

"C"  Cargas accidentales: Mismas que en "A", mas cargas debidas al sismo de disefio

"D"  Presa vacia: Peso propio de la presa y cargas debidas al sismo de disefio, actuando
en la direccion mas desfavorable

En cuanto a las cargas debidas a efectos sismicos, en general se utiliza el modelo
pseudoestatico, que considera fuerzas horizontales proporcionales al peso de las diferentes
partes de la presa, actuando en sus centros de gravedad, y otras fuerzas por sobrepresion del
agua del embalse, con variacion parabolica, actuando sobre el paramento de aguas arriba de
la presa. El factor de proporcionalidad es un “coeficiente sismico" definido en funcién de las
caracteristicas sismologicas de la region y tomando en cuenta la respuesta probable de la
cimentacion (usualmente roca sana) y de la estructura (siempre un muro poco flexible), asi
como el riesgo de dafios en caso de falla (usualmente grandes). Unicamente en casos
especiales, en los que la presa es notablemente importante y hay informacion suficiente para
que el calculo tenga algln significado, se utiliza otro tipo de modelo mas complicado para
determinar los esfuerzos debidos al sismo.

En cuanto a la subpresidén ("fuerzas hidrostaticas internas"), se considera que tiene
un valor igual a la presion hidrostatica del embalse en el extremo de aguas arriba de
cualquier plano horizontal que se analice; lo mismo en el extremo de aguas abajo, si hay
agua remansada de ese lado. Si se ha dispuesto que haya drenes, en el punto correspondiente
se supone un valor de la subpresion igual al de aguas abajo, adicionado de 1/4 de la
diferencia entre la subpresion de los dos extremos (aguas ariba y aguas abajo). Entre los
diferentes puntos determinados asi, se supone una variacion lineal para dejar finalmente
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definido el diagrama de subpresiones para el nivel del plano horizontal de que se trate (ver
figura 2).

23 Factores de seguridad

Para analizar la estabilidad de la presa bajo las diferentes combinactones de cargas
estipuladas, se definen unos nameros llamados "factores de seguridad". Estos se toman en
cuenta, en la forma que se explica mas adelante, para verificar el cumplimiento de los
criterios modernos de aceptabilidad del disefio.

De acuerdo con la alta o baja probabilidad de ocurrencia de la respectiva
combinacion de cargas, el factor de seguridad (FS) adoptado es mayor o menor; por
ejemplo, el Bureau of Reclamation de los E.U.A,, la mstitucidon que probablemente ha
diseflado mas presas de gravedad en todo el mundo, utiliza los sigulentes valores:

Cargas "usuales” (ordinarias): FS=3
Cargas "inusuales" (extraordinarias): FS=2
Condicion "extrema" de carga: FS=1

Estos valores sirven para analizar la estabilidad de la presa en puntos interiores, en
tanto que para puntos de la cimentacion o del contacto presa-roca se toman valores 33 %
mayores.

La llamada condicion extrema de carga se refiere al caso en que se consideren las
cargas ordinarias, adicionadas del efecto de un "sismo maximo creible". Este se define como
el sismo més severo posible asociado con las fallas geolégicas que puedan tener relacién con
el sitio de presa, y suponiendo que ocurre en el punto de la falia mas cercano al sitio. Los
efectos de este sismo deben analizarse a partir de un espectro de respuesta del sitio y de la
respuesta de la estructura, calculadas ambas por métodos que el propio USBR estipula en
sus manuales,

Con base en la aplicacion de estos métodos a vanas presas proyectadas durante los
gltimos quince afios, y considerando el modelo pseudoestatico para el fenomeno sismico,
considero preferible tomar los siguientes factores de seguridad minimos para el cuerpo de la
presa:

Cargas ordinarias FS=3

Cargas extraordinarias F§S=25

Cargas accidentales FS=2

Presa vacia, con sismo F§S=2
5
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Por otra parte, exigir valores mayores en la cimentacion (por ejemplo, un 25 o un
33 % mas elevados), parece perfectamente adecuado, en vista del menor conocimiento que
normalmente se tiene del comportamiento del subsuelo o de la interfaz presa-cimentacion.

2.4 Condiciones de seguridad

Actualmente, las antiguas condiciones de seguridad de no-volteo y no-deslizamiento
se consideran plenamente satisfechas si se cumplen las siguientes condiciones:

I- Los esfuerzos maximos de compresion calculados no deben ser mayores que
la resistencia del material a la ruptura, dividida entre el FS correspondiente a
la combinacion de cargas considerada.

Si el material es concreto, su resistencia se determina en laboratorio en
cilindros de 90 dias de edad, de dimensiones suficientemente grandes para
alojar comodamente la mezcla con los agregados del tamafio maximo que se
permita.

iI- Los esfuerzos minimos de compresion en el talon de la presa, calculados sin
tomar en cuenta la fuerza de subpresion, deben superar a la subpresion local,
reducida por la existencia de drenes (para lo cual se multiplica su valor por
un factor menor que la unidad) y disminuida por la resistencia a la tension
que pueda desarrollarse en el material o en el contacto presa-cimentacion,
¢ésta dividida entre el FS que corresponda a la combinacion de cargas, antes
de restarla a la subpresion.

En el caso de que se desconozca el valor de la resistencia a la tension del
material, puede tomarse hasta un 0.05 del valor de la resistencia a la
compresion,

III-  El cociente entre la resistencia disponible al cortante y la suma de fuerzas
cortantes actuantes en cualquier plano que corte a la seccion transversal de la
presa, llamado tradicionalmente "factor de friccion-cortante” (FFC), no debe
ser menor que el valor del FS correspondiente a la combinacion de cargas
que se esté considerando.

La resistencia disponible a las fuerzas cortantes se calcula como la suma de
dos térmunos, el primero de los cuales es el producto de la suma neta de las
fuerzas normales que actian sobre la superficie bajo analisis (restando la
fuerza de subpresion) multiplicada por el coeficiente de friccion interna del -
material, y el segundo es el producto de la "cohesion" del material por el area
de la superficie bajo analisis.
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En analisis preliminares, cuando se desconocen las propiedades reales de la
resistencia al esfuerzo cortante de los materiales, pueden tomarse valores
hasta de 1 para el coeficiente de friccidén interna, y hasta del 0.1 de la
resistencia a la compresion para la cohesion.

2.5 Comentarios adicionales

La consideracion de factores de seguridad concordantes con una estimacion, al
menos cualitativa, de la probabilidad de ocurrencia de las diferentes combinaciones de
cargas, y la utilizacion de criterios de aceptabilidad basados en los esfuerzos que se
desarrollaran en las diferentes condiciones de trabajo de la presa a lo largo de su vida,
proporcionan una base mas solida y mas logica de disefio que los antiguos criterios del no-
volteo y del no-deslizamiento.

Los nuevos criterios van de acuerdo con los avances en el conocimiento de los
materiales, de la geologia y de los fenomenos sismicos, asi como con el desarrollo
tecnologico de las computadoras y de los métodos numéricos de analisis estructural, y
pueden aplicarse facilmente, sin importar el modelo empleado para el calculo.

Obviamente, los métodos de analisis que se utilicen deberan_siempre ser los_que
mejor_representen el comportamiento real de la estructura, para lo cual se dispone
modernamente de excelentes modelos matematicos (elementos fimitos) y poderosos
procedimientos de calculo en computadora. Sin embargo, no puede dejar de enfatizarse
que, si_no se dispone de informacion precisa y sufictente, el empleo de los mejores métodos

solo se traducira en un desperdicio de tiempo vy producira resultados inutiles o sin sentido, o,
lo que es mucho peor, errdneos.

3. LAS PRESAS DE CONCRETO COMPACTADO CON RODILLOS

3.1 Presas de concreto versus presas de materiales sueltos

Los métodos constructivos para las presas de concreto fueron puestos a punto
durante la década de los afios 30, culminando con la ejecucion de la presa Boulder sobre el
rio Colorado.

Desde entonces, se ha desarrollado una doble tendencia de disefio en busca de una
mayor economia en la construccion;

Por un lado, la conveniencia de reducir grandemente el volumen de materiales ha
conducido a la evolucién de distintos tipos de presas de concreto, a base de una mayor
estructuracidn y de un uso mas eficiente de la capacidad de resistencia de este material; asi,
se han desarrollado diversos tipos de presas de contrafuertes y de gravedad aligerada, y se
han construido notables estructuras en forma de boveda.
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Por otra parte, se ha intentado reducir el costo unitario de los materiales, haciendo
evolucionar las presas de gravedad mediante el uso de concretos mas pobres en la masa
central, reduciendo notablemente €l consumo de cemento, dejando mezclas mas ricas solo en
los paramentos de la presa, por razones de aspecto, impermeabilidad, resistencia al intem-
perismo y durabilidad general, y en especial en la superficie de la seccion vertedora, para
proporcionar una superficie mas adecuada al paso del agua.

A su vez, los procedimientos constructivos de las presas de concreto se han
mejorado mediante el uso de cables- via, bandas transportadoras y formas deslizantes,
aunque esencialmente siguen siendo los mismos métodos de hace 50 o 60 afios.

Paralelamente, las presas de tierra y enrocamiento evolucionaron en su disefio,
atendiendo al mayor conocimiento de la mécanica de suelos, pero recibieron el mayor
impuiso por el desarrollo del equipo necesario y de los procedimientos constructivos, que
han permitido la implantacion de sistemas continuos de ejecucion con el uso intensivo de
maquinaria y equipo, incrementando grandemente la rapidez de colocacion de los matenales
y abaratando en consecuencia el costo unitario del matenial colocado.

Si establecemos una comparacion simplificada .entre los sistemas constructivos de
una presa tradicional de concreto y una de tierra, podemos ver que los pasos mas
importantes son los siguientes (fig. 3):

a) Presa de concreto: Obtencion de los matenales - fabricacion de la mezcla -
transporte en cubos-de reducida magnitud-vaciado en una superficie pequeiia
limitada por modes - extendido a mano sobre una parte de la superficie -
consolidacion por medio de vibradores puntuales internos.

b) Presa de tierra: Obtencion de materiales y control de humedad - transporte
en grandes camiones de volteo - descarga en el punto especificado de una
gran superficie - extendido con equipo a todo lo largo de la superficie -
compactacion con rodillos mecanicos, vibratorios en algunos casos.

La comparacion muestra que el proceso constructivo de la presa de tierra es mas
simple, mas continuo, se lleva a cabo simultaneamente en una zona mucho mas amplia y
utiliza efictentemente mucha mas maquinaria, io que explica su mayor rapidez y economia
relativa de ejecucion.

Sin embargo, las presas de tierra presentan algunos inconvenientes que pueden ser de
muy grande importancia en algunos casos. Los principales son: la necesidad de que las
estructuras hidraulicas se construyan en su mayor parte separadas del cuerpo de la presa, la
mayor complejidad en el manejo del rio durante la construccion, y el mucho mayor volumen
de materiales (entre 6 y 20 veces mayor que para las presas de concreto), que se traduce en
mayor extension de los bancos de préstamo, de los caminos de construccion v de las areas
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PRESA TRADICIONAL DE CONCRETO

Obtencién de los materiales
Fabricaciéon de la mezcla
Transporte en cubos
Vaciado en area pequena limitada por moldes
Extendido a mano sobre parte del area
Consolidacién por medio de vibradores puntuales

PRESA DE TIERRA Y ENROCAMIENTO

Obtencién de los materiales
Control de humedad
Transporte en grandes volteos
Descarga en un punto de una superficie extensa
Extendido con equipo sobre toda la superficie
Compactacién con rodillos mecanicos

FIG. 3.- COMPARACION DE PROCESOS CONSTRUCTIVOS




necesarias para instalaciones, con mayores afectaciones econémicas y dafios ecologicos mas
considerables.

Resulta entonces conveniente tratar de aplicar las técnicas de construccion de presas
de tierra (ventajosas desde el punto de vista del procedimiento constructivo) a las presas de
concreto (con ventajas en su concepcion general, en su disefio y en la planeacion de las
principales etapas de construccion).

Los principales obstaculos encontrados para incrementar la rapidez y continuidad de
la construccion de concreto en masa se deben a la inestabilidad dimensional de este matenial,
originada en el proceso de hidratacion del cemento, que es exotérmico, lo que produce
limitaciones en el tamafio y rapidez de los colados y ocasiona la necesidad de juntas de
contracciéon, moldes tranversales y sistemas de enfriamiento, todo lo cual es causa de
retrasos, complicaciones y aumentos en el costo.

32 Ideas basicas de] concreto compactado con rodillos

El concreto compactado con rodillos es ia respuesta al deseo de aplicar técnicas de
presas de tierra a la construccion de presas de concreto. Los principales antecedentes son la
construccion de la presa de Alpe Gera, en Italia, entre 1961 y 1964, las pruebas realizadas
por la Tenessee Valley Authority (TVA) en 1971 y por el U.S. Army Corps of Engineers
(USAE) en 1972-73, y el uso de concreto pobre para bases de caminos en la Gran Bretafia
desde 1940,

En la presa de Alpe Gera, la construccion se ilevd a cabo extendiendo capas de
concreto de 70 cm de un lado al otro de la boquilla, y el concreto fue transportado en
camiones de volteo, extendido con bulldozers y vibrado con conjuntos de vibradores de
inmersion montados en tractores. Las juntas de contraccion se cortaron con sierras
mecanicas a través del concreto recién fraguado. Los paramentos de aguas arriba y aguas
abajo fueron colados con cimbras convencionales.

Las pruebas del USAE, especialmente las que se llevaron a cabo en la presa de Lost
Creek, proporcionaron la primera informacion sistematizada sobre la compactacion del
concreto con rodillos, en tanto que el estudio de mezclas para ser usadas como bases de
caminos en la Gran Bretafia indujo el desarrollo de tecnologia en el uso de concreto pobre
(con contenidos de cemento del orden del 6% en peso), compactado en capas delgadas con
rodillos vibratorios.

El siguiente avance consistid en combinar las ideas de extendido por capas de la
presa de Alpe Gera, con el uso de concretos pobres y la compactacion con rodillos en la
construccion de presas de gravedad. La idea fue planteada casi simultaneamente en varios
lugares durante 1973 y 1974, conduciendo a extensas investigaciones de laboratorio en -
Inglaterra, pruebas de campo en los Estados Unidos y a la constitucion de un Comité de
Estudio en el Japon.
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La serie de resultados obtenidos llevo a la adopcion del siguiente conjunto de

caracteristicas para las primeras presas de concreto compactado con rodillos (fig. 4):

Bajo contenido de cemento'y agua y alto contenido de cenizas volantes o
puzolanas, lo que da alta densidad después de la compactacién, buena
impermeabilidad y bajo calor de fraguado, ademas de cierta capacidad de
resistencia a la tension

Uso de agregado grueso sin muchas restricciones de graduacion

Admisiéon de un cierto porcentaje de finos plasticos entre los agregados
(hasta un 10%)

Mezclado convencional o en mezcladoras continuas
Transporte en volteos de gran capacidad
Extendido con bulldozers en capas de 15 a 30 cm

Compactacién con rodillos vibratorios, mediante un nimero conveniente de
pasadas

Pocas o ninguna junta fria horizontal

Sin juntas verticales de contraccion o con juntas cortadas con cortadora
vibratoria

Control de calidad estricto en el contenido de agua, que es crucial para la
compactacion

Es conveniente sefialar que es precisamente el contenido de agua, v no la relacion

agua/cemento lo que conduce a la consistencia éptima para la mejor resistencia y durabilidad
del producto terminado.

33

Prmeros ejemplos de construccion de presas de concreto compactado con rodillos

Aungue el concreto compactado con caracteristicas similares a las que hemos

descrito se ha utilizado en grandes cantidades en distintas obras, como en la presa Tarbela en
Pakistan en que en total se colocaron mas de 2'300,000 m? en diversos rellenos, por ahora
me voy a referir Unicamente a los dos ejemplos basicos de presas construidas con este
material. Més adelante haré referencia a la reciente experiencia mexicana.
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- PROPORCIONAMIENTO:
- Bajo contenido de cemento y agua
+ Alto contenido de cenizas volantes o puzolanas
- Pocas restricciones en granulometrfa de agregados
- Admisién de un pequeno contenido de finos plasticos
- Control estricto del contenido de agua

- FABRICACION Y COLOCACION:
Mezclado convencional o especial
y Transporte en volteos de gran capacidad
- Extendido con bulldozers en capas de 15 a 50 tm
- Compactacién con rodilios lisos vibratorios
- Sin juntas frias
- Sin juntas de contraccién o con juntas cortadas

- RESULTADOS:
- Alta densidad
- Buena impermeabilidad
- Bajo calor de fraguado
- Rapidez de construccién

FIG. 4.- CONCRETO COMPACTADO CON RODILLOS




El primer ejemplo lo constituye la presa Shimajigawa, construida entre septiembre

de 1978 y agosto de 1980 en el Japon. Algunas de sus principales caracteristicas son las
siguientes:

Unidos
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Esta presa de gravedad de 89 m de altura cubica 317 000 m? de concreto, de los que
165 000 fueron colocados con los procedimientos del concreto rodillado.

La mezcla tuvo una relacion de agua a la suma de cemento y cenizas volantes de
0.81 a 0.88, con un contenido de 30% de cenizas sobre la suma de cemento y
cenizas, y un contenido de arena de 34% del total de agregados.

Se usaron dos mezclas diferentes pero muy semejantes. Como ejemplo, en una de
ellas los contenidos de materiales fueron: cemento, 84 kg/m3; cenizas volantes,
36 kg/m*, arena, 752 kg/m? y grava, 1 482 kg/m*. En las dos mezclas el contenido
de agua fue de 105 kg/m?® y el aire incluido de 1.5%. Estas mezclas se disefiaron
para revenimiento nulo.

Los resultados tipicos de resistencia a la compresion a los 91 dias fueron de
150 kg/cm? en muestras obtenidas de hiladas de 70 cm, y de 190 kg/cm? en muestras
provenientes de hiladas de 50 cm. El peso volumétrico medio obtenido fue de
2 476 kg/m’.

En esta presa se utilizaron mezclas mas ricas y métodos convencionales de
colocacion.para el concreto en contacto con la roca, el de los paramentos de agtfl'is
arriba y aguas abajo y el necesario alrededor de las galerias y en otras zonas con
acero de refuerzo.

El segundo ejemplo lo constituye la presa Willow Creek, en el Norte de los Estados

. Sus principales caracteristicas son las siguientes:

Es una estructura de 49 m de altura sobre el fondo del cauce y de 66 m sobre el
fondo del tanque amortiguador, y solamente se construyd con concreto convencional
un revestimiento en la cresta del vertedor y el muro final de tanque amortiguador,
haciéndose el resto de la presa (315 000 m3) con concreto rodillado, incluyendo la
rapida del vertedor y el tanque amortiguador.

La presa se construyé practicamente en su totalidad durante 1982, colocandose el
concreto en unos 5 meses, a pesar de que la superficie de construccion no era
demasiado amplia.

El paramento aguas arriba se construyd mediante tableros precolados que sirvieron

de molde al concreto rodillado, y que fueron anclados en €l por medio de soleras
embebidas entre capas de este material.
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El concreto fue colocado en capas de 30 cm de espesor mediante bulldozers, y
compactado mediante cuatro pasadas de rodillos vibratorios de doble tambor. El
colado fue continuo y monolitico, sin juntas de contraccion verticales y minimizando
ias juntas frias horizontales, pues solamente si la superficie quedaba expuesta durante
un numero grande de grados centigrados-horas se debia preparar la superficie y
extender un mortero o concreto especial antes de la siguiente capa de colado.

El paramento de aguas abajo, incluyendo la répida de la seccion vertedora, se realizd
sin el uso de cimbras, dejando una apariencia levemente rugosa, con un talud de

0.8:1.

Las mezclas disefiadas variaron entre la mas pobre para el nucleo de la presa y la mas
rica en la rapida del vertedor. La mezcla del vertedor contenia, por m3, 186 kg de
cemento y 80 de cenizas volantes, contra 147 kg de cemento y 19 de cenizas en la
mezcla del nicleo. En ambos casos se utilizé un contenido de agua de 77 kg/m3. El
agregado maximo fue de 76 mm en el nicleo y de 38 mm en el vertedor. Los
agregados consistieron en roca fracturada y depositos formados por gravas arenosas
y limosas, lo que condujo a un 7% de finos en el total de agregados.

Las resistencias a la compresion a los 90 dias, con base en colados de prueba, fueron
de 8 MPa para la mezcla mas pobre y de 33 MPa para la mas rica (respectivamente
82 y 337 kg/cm?). Se obtuvo un peso volumétrico de 2 530 kg/m3.

Es interesante destacar que el contenido de cemento de la mezcla fue.de menos del
7%, en peso. '

34 Presas mexicanas de concreto compactado con rodillos

En 1984 tuvo lugar un panel sobre el concreto compactado con rodillos y su
utilizacion en presas, organizado por el Colegio de Ingenieros Civiles de México, con la
participacion del que esto escribe y de otros ingenieros mexicanos y extranjeros.

Al panel asistieron autoridades y técnicos de las oficinas gubernamentales que en
nuestro pais son responsables del uso del agua, quienes se interesaron enormemente por este
avance en la tecnologia del disefio y construccion de presas.

De inmediato se procedio a iniciar investigaciones y estudios conducentes a aprender
mas sobre el concreto compactado, que se tradujeron en la pronta construccion de la
primera presa mexicana de este material: La Manzanilla, proyectada en 1986 y construida
sobre el arroyo de Ibarrilla, Gto., formando parte de las obras de proteccion de la ciudad de
Leon. Esta presa, relativamente alta en un corto tramo, pero no mucho en la mayor parte de
la boquilla, se tomo en parte como laboratorio experimental para iniciar el uso del concreto
compactado en nuestro pais. Algunas de sus caracteristicas son las siguientes:
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Su altura maxima es de 36 m, y en total contiene 25 500 m? de concreto compactado
y 11 900 de concreto convencional, simple y reforzado

Se disefic con una seccion bastante ;obusta para la altura de la presa, con talud de
0.15:1 del lado de aguas arriba y de 0.8:1 aguas abajo

La construccion se llevd a cabo mediante la colocaciton del concreto en capas de
30 cm de espesor, que después eran compactadas con el paso de rodillos lisos
vibratorios

La resistencia de disefio del concreto fue de 100 kg/cm? a los 90 dias

Posteriormente, en 1987, se proyectd la presa de Trigomil, sobre el rio de Ayuquila,

en Jalisco, como parte de las obras del sistema de riego del distnto de Autlan y El Grullo.
Esta presa esta actualmente en construccion, con las caracteristicas siguientes:

35

Su altura maxima sera de 100 m, y cubicara 361 500 m® de concreto compactado

<

con rodillos, ademas de 53 900 de concreto convencional 4

Sera vertedora, y en la seccion central tendra taludes de 0.24:1 en el paramento de
aguas arriba y de 0.8:1 del lado de aguas abajo

La construccion se esta ejecutando colocando el concreto fresco en capas de 30 cm
de espesor y compactando cada capa con el paso de rodillos lisos vibratorios W

Se ha especificado una resistencia de disefio de 150 kg/cm? a los 90 dias

Cuestiones importantes para el disefio

Entre los aspectos importantes del disefio de presas de gravedad de concreto

compactado, hay muchos puntos interesantes, que requieren mayor investigacion y el uso del
ingenio de los ingenieros de proyecto, basandose en los resultados de la experimentacion
previa y en las observaciones hechas durante y después de la construccion de las obras ya
gjecutadas. Entre ellos cabe comentar lo siguiente:

a) Cimentacion

La calidad de la roca de cimentacion debe influir en que se requiera una capa
de concreto mas rico en contacto con la roca, como en la presa Shimajigawa,
y en si esta plantilla podra ser de concreto compactado. Igualmente, sera
importante definir si se requieren inyecciones de impermeabilizacion y
consolidacién y perforaciones para drenaje; estas Ultimas requeriran galerias

13

ACADING DOC



ACADING DOC

b)

de recoleccion y dispositivos emisores de las filtraciones, todo lo cual se con-
vierte en estorbos para la continuidad del proceso constructivo.

Drenes a traves de la presa

En las primeras ideas de proyecto desarrolladas en Inglaterra y en Canada se
preveia la construccién de un muro-diafragma de concreto rico en la cara de
aguas arriba, protegido aguas abajo por el sistema de drenes verticales de
concreto poroso y una capa de transicion también de concreto poroso, con el
objeto de que el diafragma sirviera como elemento impermeable y las posibles
filtraciones se colectaran en los drenes y se eliminara toda posibilidad de
subpresion dentro del concreto rodillado.

Las presas de Shimajigawa y de Willow Creek fueron construidas sin estos
elementos de drenaje. La continuidad del proceso constructivo en que se
suprimen practicamente las juntas horizontales reduce el peligro de
subpresion por infiltracion dentro  de algunas juntas mal terminadas.
Ademas, el trabajo estructural de la presa en forma continua de un lado al
otro de la boquilla proporciona una mayor resistencia intrinseca contra los
efectos de la subpresion.

Creo que es recomendable diseflar estas presas sin sistemas de drenaje
interno, lo que facilita y agiliza la construccion y reduce el costo de la obra,
sin peligro aparente de dafios, revisando su estabilidad, sin embargo, con
subpresion total.

Paramento de aguas arriba

La construccién de paramentos de aguas arriba mediante elementos
precolados que sirven de molde para contener el concreto es importante,
pues se aprovecha la cimbra incorporandola al cuerpo de la presa.

Los elementos constitutivos del paramento pueden anclarse a la masa del
concreto compactado, pero me parece que las soleras o varillas que se usen
como anclas, semejantes a las usuales en los procedimientos de tierra armada,
complican la fabricacion de las piezas precoladas y pueden constituir una
molestia durante el extendido y compactado del concreto. Una alternativa
viene a ser la construccion del paramento de aguas arriba mediante el colado
continuo por métodos convencionales (lo que requiere cimbra), como fue
hecho en la presa Shimajigawa, o la colocacion de elementos prefabricados
autoportantes, de formas especiales para que vayan ensamblandose unos con
otros a medida que avanza la construccion,
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d)

g)

h)
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Inclinacion del paramento de aguas arriba

El talud natural del concreto compactado es bastante inclinado, del orden de
0.75:1. En algunos casos podria convenir disefiar el paramento de aguas
arriba con una inclinacion semejante, si el incremento en volumen pudiera
compensarse con el ahorro de costo al suprimir los elementos prefabricados,
el diafragma o la cimbra para ese paramento. Por otra parte, habra que
investigar el comportamiento de la cara de concreto pobre compactado con
rodillos, que quedaria en contacto con el agua, desde el punto de vista de
impermeabilidad, resistencia al oleaje y resistencia a los procesos ciclicos de
humedecimiento y secado.

Paramento de aguas abajo

Todo lo dicho anteriormente es valido para el paramento de aguas abajo, en
lo referente al uso de elementos prefabricados, anclas, cimbras y mezclas de
concreto mas rico, con la posibilidad de dejar expuesta la cara de concreto
compactado, mas facilmente que aguas arriba, con una inclinacion adecuada:

Seccion vertedora

La posibilidad de construir una seccion vertedora dejando en la rapida una
capa expuesta de concreto compactado con rodillos ha sido demostrada con
la presa de Willow Creek. Sin embargo, obviamente deben tomarse en
cuenta la magnitud y frecuencia de los gastos por derramar, ademas de que
convendra realizar pruebas de erosion para poder tomar decisiones acertadas.

Corona

Al disefiar los anchos minimos de corona debe tenerse en cuenta el espacio
necesario para ia operacton del equipo de construccion. Esto puede conducir
a coronas mas anchas que en el caso de las presas de gravedad conven-
cionales. Al terminar, el concreto de la corona podria recubrirse con una |
capa de asfalto u otro elemento apropiado para protegerlo contra los efectos
del transito de vehiculos.

Estructuras de toma y desagiies de fondo

Los conductos de las obras de toma y desagiie de la presa pueden, sin duda
alguna, construirse a través de ella. Conviene estudiar las posibilidades de
construccién mediante elementos prefabricados que sirva como moldes de
retencion al concreto rodittado en la misma forma que como hemos dicho al
referimos al paramento de aguas arriba. Sin embargo, hace falta mayor
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evidencia de que no se produciran filtraciones en la interfaz entre los
conductos y el concreto, para lo cual se requiere mayor investigacién o el
disefio de procedimientos constructivos confiables que garantizen el buen
sellado o adherencia de los materiales en la interfaz.

Las casetas o camaras de valvulas y compuertas convendra alojarlas en
estructuras separadas del cuerpo de la presa o en engrosamientos del muro o
diafragma de aguas arriba.

i) Esfuerzos

Las mezclas de concreto deben proporcionar peso, bajo calor de hidratacién
y buena resistencia al cortante. La resistencia a la compresién f a los 90
dias no es importante en si misma, pero es un buen indice de la calidad
general del concreto. En general, los esfuerzos maximos de compresion no
rigen el disefio, pero éste debera cumplir con los requerimientos usuales de
esfuerzos maximos y un adecuado factor de seguridad de friccion-cortante.

1) General

En general, todo detalle de disefio deberd estudiarse. cuidadosamente, no
solo con la finalidad de que cumpla sus funciones satisfactoriamente en la
presa terminada, sino también tomando especialmente en cuenta el objetivo
primordial de facilitar la continuidad en la construccion.

4. LAS PRESAS DE ENROCAMIENTO COMPACTADO CON-
CUBIERTA DE CONCRETO AGUAS ARRIBA

4.1 Antecedentes

Como hemos recordado, las primeras presas construidas por el hombre fueron de
enrocamiento, aunque solo en épocas relativamente recientes su disefio fue mejorado con la
introduccion de elementos impermeabilizantes adecuados, primero bajo de la forma de una
cubierta sobre el paramento de aguas arriba (desde el siglo pasado) y después como nucleo
o corazon de tierra (a partir de los afios '30 de este siglo).

Las cubiertas impermeables de aguas arriba fueron construidas primero de madera o
de piedras acomodadas cuidadosamente, pero posteriormente se desarrolld la tecnologia
adecuada para hacerlas de otros materiales, destacando entre ellos el concreto hidraulico.

Las numerosas presas de enrocamiento con cubierta de concreto aguas arriba que se
construyeron en muchos paises entre 1930 y 1960 fueron hechas con enrocamiento a volteo.
Para €ste se especificaba que el material tuviera una elevada resistencia a la compresion, y
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que cumpliera ademas con requerimientos de calidad equivalentes a los estipulados para
agregados para concreto. En muchos casos hubo que desechar la alternativa de este tipo de
presa, por no haber materiales que satisficieran las especificaciones en las cercanias del sitio
de las obras.

Por otra parte, los asentamientos del enrocamiento al recibir las cargas del embalse
resultaron con frecuencia lo suficientemente grandes como para ocasionar el agrietamiento
de la cubierta de concreto y las consecuentes filtraciones, que en algunos casos llegaron a
ser realmente importantes.

Las malas experiencias que por este motivo se tuvieron en esa época fueron causa de
que en todo el mundo se redujera el interés por este tipo de presas; por ejemplo, en nuestro
pais, las Gitimas se terminaron en 1957,

Entre tanto, el avance en el conocimiento de la mecanica de suelos facilitd el
desarrollo de la ingenieria y construccion de presas de tierra y enrocamiento. Se fue
mejorando la tecnologia de la compactacion de los nucleos de tierra y se comenzo a utilizar
una cierta compactacion, a base del paso del equipo de construccion, de los respaldos de
materiales permeables: gravas y arenas, materiales de acarreo de los propios rios .y
materiales ("enrocamiento” y "rezaga") de mayor tamafio, provenientes de banco de
préstamo. Paraielamente al grado de compactacion exigido a los materiales térreos del
nucleo de las presas, referido a una variante de la prueba Proctor, se hizo comun especificar
una cierta compacidad relativa minima para los materiales mas gruesos de los respaldos.

Con el fin de poder dar una mejor compactacion a estos materiales, se mtrodujeron
mejoras al equipo de compactacion, desarrollandose cada vez mas los rodillos neumaticos
vibratorios y extendiéndose su uso para conseguir respaldos estables mas inclinados y, por
ende, mas economicos.

La aplicacion de estos avances a las presas con cubierta de concreto no se hizo
esperar. En diversas partes del mundo se inici¢ la consideracion de presas de enrocamiento
compactado con cubierta impermeable como alternativas convenientes frente a otros tipos
de presas. Las condiciones locales parecen haber inducido un desarrollo inicial mayor en -
Australia, donde se construyeron varias presas de este tipo en los afios '60.

Las presas australianas de este tipo fueron evolucionando rapidamente (Risdon
Brook, Paloona, Wilmot, Pindari, Serpentine) y aumentando de altura en este periodo, hasta
llegar a la presa de Kangaroo Creek (61 m), que ya incorporaba algunas caracteristicas que
ahora pueden considerarse estandares del disefio. Entre elias pueden mencionarse: a) el uso
de rocas mas suaves para la construccion, b) la sustitucién del profundo dentellon de
concreto, antiguamente usado para servir de apoyo a la cubierta e interceptar filtraciones en
la cimentacion, por una losa o "plinto” que se extiende desde el talon de la presa hacia aguas
arriba y sirve de apoyo o tapa a las inyecciones de impermeabilizacion de la roca, y ¢) la
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estructuracion del cuerpo de la presa en zonas bien definidas de enrocamiento con diferentes
especificaciones.

4.2 La presa de Cethana

Bien conocido por los ingenieros de presas es el caso de Cethana. Esta presa, de
110 m de altura y 213 m de longitud por la corona, ¢con un volumen de-enrocamiento de
1.4 millones de metros cibicos, fue construida en Tasmania y terminada en 1971.

Originalmente, la relativa angostura topogrifica y las aparentemente buenas
condiciones geologicas de la boquilla condujeron a la conclusion de que la alternativa de
presa mas adecuada seria una boveda delgada de doble curvatura. Sin embargo, las
investigaciones geoldgicas y de mecanica de rocas de detalle, que se llevaron a cabo durante
las etapas iniciales de la construccion mostraron que la estabilidad de los apoyos no daba la
seguridad necesaria y {a presa-boveda tuvo que desecharse.

Para ese momento, el tinel de desvio se habia terminado de construir, y habia que
encontrar una alternativa que cupiera entre los portales del tunel y que pudiera gjecutarse de
manera segura, rapida y econémica. Los ingenieros australianos encontraron que solo una
presa de enrocamiento con cubierta de concreto podia cumplir con estas restricciones.

La estrechez del espacio disponible en el sentido de la corriente hizo que la seccion
transversal de la presa se disefiara con taludes muy inclinados, de 1.3 :1 (angulo de
inclinacidén de 37.5°). Para garantizar la estabilidad y con la intencion de reducir los
asentamientos a un minimo, se especificd la compactacion del enrocamiento del cuerpo de la
presa en capas de 90 cm de espesor, reduciéndolo a s6lo 45 cm en las zonas cercanas a las
paredes de la boquilla y debajo de las losas de concreto de la cubierta. La compactacién se
llevo a cabo con cuatro pasadas de rodillo vibratorio de 10 t. La superficie de apoyo de las
losas se compact6 pasando los rodillos hacia arriba y hacia abajo del talud, y se estabilizd
finalmente con dos bafios de emulsion asfaltica.

El material utilizado para el enrocamiento fue cuarcita del lugar, y se establecieron
especificaciones de granulometria diferentes para las tres zonas constitutivas de la seccion.

La zona adyacente a la cubierta de concreto, de 3 m de espesor, se construyd con
material que tiene una curva granulomerica suave, con menos del 5 % de finos y tamafio
maximo de 225 mm. En el cuerpo de la presa se aceptd material con tamafio maximo de
55 cm, hasta dar un talud de 0.77 : 1, y de 85 cm en el respaldo exterior. El enrocamiento no
se saturd, pero si se afiadié agua hasta lograr un adecuado humedecimiento. Exceptuando la
parte de aguas arriba, que se construyd sobre la roca sana de la cimentacion, en el resto de la
presa no se retiro el material de acarreo del rio, compuesto por grava bien consolidada en
una capa de hasta 6 m de espesor.
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Las losas de la cubierta tienen un espesor de 30 cm en la corona y de S6 cm en la

base; su anchura es de 12.2 m y se construyeron con formas deslizantes y colado continuo,
sin juntas horizontales, de manera que algunas de ellas tienen hasta 150 m de largo en el
sentido del talud de la presa. Se reforzaron con un area de acero del 0.5 % del area de
concreto, en ambas direcciones. En las juntas de contraccion verticales no se colocd ningin
relleno; solo se dejé un sello de cobre de 450 mm de ancho para impermeabilizarlas.

La junta perimetral entre el plinto y las losas de la cubierta se dotd de doble sello, de
cobre y de hule, y se relleno con una madera suave que permitira la rotacion y es suficiente-
mente resistente a la compresion y al cortante.

Previendo el posible paso del agua sobre la presa en construccién en el evento de la
ocurrencia de una avenida extraordinaria que excediera la capacidad del tunel de desvio, se
planed reforzar la parte baja (hasta 40 m del fondo) del talud de aguas abajo de la presa con
malla de acero anclada en el enrocamiento. Cuando se habia colocado un 70 % de esta
malla, de un lado de la presa en construccidn, se presento una avenida que paso un gasto de
unos 170 m3/s a través y por encima de ella, arrastrando unos 16,000 m ? de material. Esta
experiencia llevo a recomendar el uso de otra forma de disponer el refuerzo del talud, mas
bien asemejandolo a la construccion de gaviones,

En general, puede considerarse que Cethana marca el inicio de la practica modemna
de disefio y construccion de presas de enrocamiento con cubierta de concreto, seguido y
mejorado sucesivamente en todo el mundo, y en especial en el area latinoamericana,
representada sobre todo por Colombia (Alto Anchicaya, 1974, 140 m; Salvajina, 1983,
145 m; La Miel, en construccion, 180 m) y Brasil (Foz do Areia, 1980, 160 m; Ita, en
construccién, 123 m,; Segredo, en construccién, 145 m; Machadinho, en construccion,
124 m), aunque también hay importantes ejemplos en Venezuela y Argentina.

En Meéxico se hicieron disefios completos para la presa Huites (160 m), sobre el rio
Fuerte, en Sinaloa, y para la de Aguamilpa (180 m), sobre el rio Santiago, en Nayarit. El
disefio de Huites probablemente no se utilizara por defectos en la geologia de la zona de los
necesarios tuneles de desvio, lo que obligara a cambiar el tipo de presa, pero Aguamilpa se
esté construyendo exitosamente.

43 La practica actual

43.1 Generalidades

En general, la facilidad de intercambio tecnologico que proporcionan tos congresos
mundiales de grandes presas, los excelentes articulos técnicos publicados por las revistas
especializadas, y la participacion de grupos ("boards") de consultores internacionales en
todos los grandes proyectos, hace que las mejoras introducidas en cada obra sean conocidas,
discutidas y juzgadas rapidamente por la comunidad de ingenieros, permitiendo adoptarlas
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de inmediato en los disefios en proceso o en las obras en construccidn, lo que conduce a un
desarrollo estable y a un perfeccionamiento continuo de la ingenieria de presas.

En lo que sigue se tratara de dar un panorama resumido del estado actual de la
técnica del disefio y construccion de las presas de enrocamiento compactado con cubierta de
concreto aguas arriba se ha venido desarrollando paulatinamente, a partir de la experiencia
aportada por las presas ya construidas.

432 Disefio de la seccion

No existe un método de andlisis generalmente aceptado para estudiar la estabilidad
de los taludes de enrocamento compactado. Se han utilizado los métodos de los circulos de
falla y de la cuiia, usuales para las presas de tierra y enrocamiento, aunque sin llegar a siste-
matizarse.

Los taludes se fijan empiricamente, tomando como punto de partida el de 1.3 ; 1 que
ha demostrado ser estable con los materiales y métodos de construccion utilizados en las
grandes presas ejecutadas en los altimos veinte afios. Sin embargo, la altura de la presa y la
calidad de los materiales o de la cimentacién pueden hacer que el buen sentido de los
ingerueros, apoyado por los métodos de analisis mencionados lleve a recomendar taludes
mas tendidos. :

La estructuracion de la seccion se logra definiendo zonas de materiales diferentes por
su granulometria y por las especificaciones de colocacion: espesor de las capas, numero de
pasadas de rodillo liso vibratorio (RLV) y humedecimiento adecuado. La zonificacion tiene
por objeto dar las condiciones de baja compresibilidad y de baja o alta permeabilidad
convenientes (figura 5).

De particular importancia es la zona de apoyo de las losas que formarén la cubierta
de concreto. Esta zona debe tener especialmente poca compresibilidad para dar un buen
apoyo a la cubierta. Debe también ser de relativamente baja permeabilidad para €l caso de
que se presente alglin agrietamiento o ante la posibilidad de que alguna avenida rebase la
ataguia cuando alin no se hayan colado las losas. Por uitimo, debe ser resistente a la erosion
interna y externa. La practica actual consiste en usar material con tamafio maximo de 38 a
76 mm y con no mas del 50 10% de finos que pasen la malla # 100; usualmente se
especifica que los finos no sean plasticos.

El espesor de esta zona se acostumbra especificar de un minimo de 4 m, mantenido
con frecuencia constante en toda la altura de la presa. La colocacion del material se lleva a
cabo en capas de 30 a 50 cm de espesor, y se compacta con 4 pasadas de RLV de
10 toneladas. Ei tratamiento de la cara de apoyo de la cubierta se hace con varias pasadas
del rodillo sin vibracion, jaldndolo hacia arriba sobre el talud, y se completa con otras
pasadas con vibracion.
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El cuerpo de la presa se disefia con enrocamiento de mayor tamaiio, que debe ser
mas permeable, desde el contacto con la zona de apoyo de la cubierta hasta un talud de
0.7:1 & 1:1 del lado de aguas abajo, especificando capas de 60 0 75 cm y las mismas
4 pasadas del RLV de 10 toneladas. Este enrocamiento se completa hacia aguas abajo con
un respaldo de material de tamafio aun mayor, hasta de 80 o 100 cm como maximo, y capas
de 90 0 120 cm, compactadas de igual manera. No es necesario especificar que el tamafio
maximo del material sea menor que el espesor de la capa correspondiente, aunque
obviamente no debe ser mayor.

Puede haber zonas especiales, por ejemplo para disponer drenes dentro del
enrocamiento, para eliminar posibles presiones de poro. No hay que olvidar que, si se usa
roca suave, el proceso de compactacion romperd las aristas de las piedras individuales
{efecto que puede ser buscado), y tomando en cuenta, ademas, el acufiamiento de las piedras
de tamafio pequefio dentro de los huecos que dejan las mas grandes, pueden lograrse muy
buenos grados de compactacion a costa de la permeabilidad.

433 Disefio de la cubierta

Los asentamientos del enrocamiento durante la construccion y al recibir el empuje
del agua retenida producen esfuerzos principales de compresién en las losas, segun se ha
podido comprobar mediante mediciones hechas en varias presas con suficientes afios de -
observaciones, pero producen también pequeiias tensiones en ¢l perimetro de la cubierta;
eéstos se han encontrado siempre dentro de lo aceptable.

Por lo anterior, y tomando en cuenta asimismo el buen apoyo que debe darles el
enrocamiento compactado, las losas de cubierta se disefian con espesores pequefios y poco
acero de refuerzo. Muy usual es la formula siguiente para definir el espesor de las losas,
dado en metros, en funcién de la profundidad H:

t=03+0003H

aunque modernamente se tiende a reducir aiin mas; por ejemplo, en Australia se vienen
usando recientemente disefios con espesores de 25 o 30 ¢cm constantes (para presas hasta de
100 m de altura) o incrementos de solo 0.002 H.

Lo mismo ocurre con el acero de refuerzo, que no se requiere por trabajo
estructural, y ni siquiera actia como acero de distribucion, dada la continuidad que se logra
en al apoyo gracias a la conveniente granulometria y a la cuidadosa compactacion que se
especifican. Actualmente, es comun disponer areas de acero de 0.0035 y aun de sélo 0.0030
de la de concreto, en ambas direcciones, pues se considera que practicamente se trata de
acero de temperatura.

De gran importancia es el disefio de las juntas. Las losas se construyen con anchos
de 10 a 15m, dejando entre ellas juntas de contraccion verticales provistas de sello
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impermeable. En el sentido vertical no se acostumbra disponer ninguna junta, facilitando el
colado continuo desde la cimentacion hasta la corona, lo que requiere que el enrocamiento
haya sido colocado en su totalidad previamente. En algunas de las presas de mayor altura,
se han especificado una o dos juntas horizontales, con el refuerzo corrido a través de ellas.

434 El plinto (figura 6)

Con este término, tomado de la arquitectura griega clasica, se designa al conjunto
formado por la losa horizontal que se dispone en el pie de la cubierta (en el talon de la
presa), asi como a las losas inclinadas que se disponen a lo largo del perimetro de la boquilla
como apoyo o liga de la propia cubierta con la cimentacion y tapa de las inyecciones.

La longitud del plinto se determina con base en la calidad de la roca y la altura de la
presa, de manera que el gradiente hidraulico no sea muy grande (siempre menor de 20). Su
espesor debe ser de 60 cm como minimo, y se cuela en losas de 6 u 8 m de ancho.

El plinto debe desplantarse sobre roca dura, sana, resistente a la erosion y al
intemperismo, ¢ inyectable. De no cumplir alguna de estas condiciones, generalmente puede
mejorarse con métodos adecuados. Conviene anclar el plinto a la roca de cimentacion para
utilizarlo efectivamente como apoyo y tapa de las inyecciones de consolidacion e imper-
meabilizacion que se requieran.

4.3.5 Junta perimetral '(ﬁgura 7

La junta entre el plinto y las losas de cubierta debe disefiarse cuidadosamente, pues el
empuje del agua sobre esta Gltima tiende a abrirla, separando e independizando a los dos
elementos. Por eso, es comun disponer en ella un tapajuntas de cobre apoyado sobre
mortero, en la base de la junta, ademas de un sello central de cloruro de polivinilo, una tapa
también de PVC recubriendo un relleno plastico sobre la cara de la junta y un relleno
compresible entre las dos losas.

43.6 Muro enlacorona

El transito de vehiculos, las visitas de inspeccidn y el espacio para la colocacion de
instrumentos de medicion en la corona, hacen que se requiera que ésta tenga una anchura
apreciable, con frecuencia de 8 0 10 m. Con la finalidad de disponer de dicha dimension sin
provocar un incremento notable en el volumen de enrocamiento de la presa, la practica
moderna utiliza un muro de contencion en L en la corona, facilmente combinado con el
necesario parapeto de proteccion.

Es interesante comentar que el paramento vertical proporcionado por el muro, al
provocar el reflejo de las olas que se puedan generar en el embalse e impedir su
"rodamiento” al romper, puede también incidir en que el bordo libre necesario sea menor.
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Esto se traducira en una menor altura de la presa y en un volumen también menor de
materiales (ver figura 8).

4.4 Presas mexicanas de enrocamiento compactado v cubierta de concreto

4.4.1 El proyecto de la presa de Huites

En el rio Fuerte, estado de Sinaloa, con los fines de riego, generacion hidroeléctrica
y control de avenidas, y formando parte de un sistema con las presas Miguel Hidalgo y
Josefa Ortiz de Dominguez, se construird la presa de Huites. La alternativa de enrocamiento
compactado con cubierta de concreto aguas arriba se proyectd con las siguientes
caracteristicas principales, ilustradas en las figuras correspondientes:

La presa tendria 162 m de altura maxima, ocupando un volumen total de materiales
de 8.6 hm?3, en su mayor parte producto de excavaciones para sus estructuras auxiliares. La
obra de desvio estaria compuesta por tres tuneles de 16 m de diametro y 1 100 m de longi-
tud, para manejo de gastos hasta de 15000 m3/s, Para ello, se dispusieron ataguias de
materiales graduados, de 60 m la de aguas arriba y de 20 m la de aguas abajo.

La obra de excedencias consistiria en tres vertedores, cada uno provisto de dos
compuertas radiales de 13 m de ancho y 25 m de altura, para control de los gastos de
descarga hasta valores maximos de 15 000 m¥s. La avenida de disefio tenia 30 000 m?¥/s.
Los conductos de descarga de los vertedores se propusieron.en sendos tuneies de 16 m de
diametro, con tramos inclinados 25° con la horizontal, que conectarian con los tineles de la
obra de desvio.

La seccion de la presa se disefid con un talud de 1.4 : 1 del lado de aguas arriba,
correspondiente a la cubierta de concreto, y también de 1.4 : 1 del lado de aguas abajo,
aunque en este caso éste era e tatud promedio formado por tramos mas inclinados, con
talud de 1.3 : 1, y bermas o banquetas de 8.00 m de anchura, que constituian parte del
camino de acceso a la corona de la presa y al area de operacion de las compuertas de la obra
de control de excedencias.

Se estructuro la seccién a base de cuatro zonas principales de enrocamiento de
diferentes caracteristicas. La primera, que serviria de apoyo a las losas de cubierta, tendria
un ancho de 4.00 m en el sentido horizontal. Se formaria con material bien graduado, con
tamafio maximo de 15 cm y un contenido de finos no plasticos no mayor del 5 %, no
admitiéndose finos plasticos. Se especifico su colocacion con un cierto contenido de agua,
en capas de 40 cm de espesor compactadas con 4 pasadas de rodillo liso vibratorio de 10
toneladas, y terminado con 5 pasadas de rodillo sobre el talud y un bafio de emulsion
asfaltica en la superficie en que se apoyaria la cubierta.

La segunda zona, a continuacion de la anterior, se disefié con un ancho horizontal de
5.00 m. Aligual que la primera, el material que la constituiria seria bien graduado, y deberia
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estar libre de finos plasticos, admitiéndose hasta un 5% de finos no plasticos, pero el tamafio
maximo permitido era de 45 cm. Su colocacion se especifico también en capas de 40 cm, -
compactadas con 4 pasadas del rodillo liso vibratorio de 10 toneladas y usando agua para la
compactacion.

La siguiente zona seria e} cuerpo principal de la presa, compuesto de enrocamiento
de hasta 60 cm de tamafio maximo vy libre totalmente de finos. Se colocaria en capas de
60 cm, compactadas con el mismo equipo que las anteriores. Esta zona quedaria separada
de la Gltima por un talud de aguas abajo de 0.8 : 1, aunque éste podria modificarse en la
construccion, en funcidén de los volumenes reales de materiales de diferentes caracteristicas
producto de las excavaciones para las estructuras auxiliares de la presa.

Por ultimo, el cuerpo de la presa se terminaria en un respaldo de material de hasta
90 c¢m, colocado en capas de 100 cm compactadas de igual forma que las anteriores.

Es importante destacar que se previd dejar una gruesa capa de material aluvial del
acarreo natural del rio, que tiene un espesor de hasta 22 m en la zona de la boquilla,
formando parte de la presa, previa verificaciéon de sus caracteristicas de resistencia y
compresibilidad. Estas solo podrian investigarse in situ durante el inicio de la construccion,
una vez realizado el desvio de la corriente, y podrian indicar la necesidad de excavar el
material natural y reemplazarlo por enrocamiento de las zonas del cuerpo y respaldo de la
presa. De cualquier forma, los materiales de las zonas de apoyo de la cubierta deberian
desplantarse sobre la roca sana de la cimentacion, después de haber efectuado la limpia
correspondiente.

Las losas de cubierta se disefiaron con un espesor de 30 cm en su parte alta y un
incremento de 0.0035 de la altura de la presa, y con acero de refuerzo con area del
0.0040 del area de concreto, en ambas direcciones, colocado al centro del espesor.

El plinto se especificé con una longitud de 0.05 de la altura de la presa, llegando a
8.00 m en la parte mas baja de ]a cimentacién. Se disefid con un espesor de 90 cm y re-
fuerzo de varillas corrugadas de acero de 2.54cm (1") de diametro a 20 cm de

espaciamiento en ambas direcciones, colocadas con un recubrimiento de 10 ¢cm, s6lo en la

cara superior que quedaria en contacto con el agua.

La junta perimetral se disefi¢ con doble seflo de impermeabilizacion: de cobre en la
base, apoyado sobre una capa de mortero asfaltico, y de cloruro de polivinilo al centro de la
junta. Esta estaria rellena de madera compresible y tapada con un tubo de neopreno y un
relleno de mastique plastico cubierto con una banda de cloruro de polivinilo.

La corona se dispuso de 10 m de ancho. Para ahorrar material en la presa, se
proyectd un muro en "L", de 7.00 m de altura y 4.00 m de ancho, sobresaliendo 1.00 m de la
COrona para servir como parapeto.
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Como se dijo anteriormente, esta alternativa se desechd por encontrarse que las
condiciones geologicas del area de conexion de los tiuneles de descarga de los vertedores
con los de desvio no reunia las condiciones optimas de seguridad exigidas por un proyecto
de la importancia de Huites.

4472 Lapresade Aguamilpa

Sobre el rio Santiago, en el estado de Nayarit, se estd construyendo la presa de
Aguamilpa, con la finalidad principal de generar unos 2000 GWH al afio, mediante una
planta hidroeléctrica que constara de 3 unidades de 320 MW para un total de 960 MW. El
vaso tiene una capacidad de almacenamiento de 6 950 hm?® (millones de metros cibicos), de
los que 2 500 seran para generacion y 1 400 para control de avenidas.

Las caracteristicas principales del proyecto son las siguientes:

La geologia del sitio estd compuesta principalmente por tobas liticas riioliticas y
daciticas, brechas y conglomerados intrusionados por varios diques de granodiorita, diabasa
y porfido andesitico.

La presa sera de enrocamiento compactado con cubierta de concreto aguas arriba,
Su altura total sobre el punto mas bajo de la cimentacion sera de 187 m, lo que la convertira,
a su terminacion, en la mas alta presa del mundo en su tipo. Su longitud de corona sera de
650 m.

La obra de excedencias consistird en un vertedor con canal de descarga a cielo
abierto excavado en la ladera izquierda, provisto de 6 compuertas radiales de 10.20 m de
ancho y 16.80 m de altura, para controlar las descargas. El gasto maximo de la avenida de
disefio es de 17 480 m’/s, y el maximo de descarga sera de 13 000 m3/s.

La obra de desvio consiste en dos taneles de seccién clasica de portal, de 16 m de
diametro y 900 m de longitud, para manejar un gasto de disefic de 5 100 m?/s, aunque ya se
han presentado gastos instantdneos mas grandes, provocando derrames sobre la ataguia de
aguas arriba, arrastre parcial de sus matenales y dafios menores en la presa en construccion.
Las ataguias, de 55 m la de aguas arriba y de 20 m la de aguas abajo, se construyeron con
enrocamiento proveniente de las excavaciones en los tajos de entrada y salida de los tuneles
y con rezaga de la excavacion de los propios tuneles, con nuicleos y filtros de aluvion del rio,
con secciones transversales muy semejantes, en su parte baja, a la de 1a presa Sadd-el-Cafara
a la que me referi en la introduccién.

El volumen total de materniales por colocar como enrocamiento en el cuerpo de la
presa es de 13 hm? (13 millones de metros clbicos), de los que el proyecto prevé que
9.4 hm? seran de gravas, boleos y material de acarreo del rio en general, y los restantes
3.6 hm? seran de enrocamiento propiamente dicho, formado con material proveniente de las

25
ACADING DOC



excavaciones para las obras auxiliares de la presa. En las ataguias se colocaron materiales
con volumen de 1.04 hm? adicionales.

La seccion transversal se definid con taludes de 1.5 : 1 del lado de aguas arriba y de
1.4 : 1 aguas abajo, siendo este ultimo un talud promedio, contando tramos mas inclinados y
bermas de construcciéon. La estructuracion de la presa muestra en primer lugar una zona de
apoyo de la cubierta constituida de aluvién cribado hasta dar la granulometria especificada,
sin finos plasticos, con un contenido de finos no plasticos no mayor al 5 % y con tamafio
méaximo de 38 mm, con un espesor horizontal de 6.00 m. Esta zona se protege con un filtro
de material de aluvién, con tamafic maximo de 76 mm y contenido de finos (no plasticos) no -
mayor al 2 %,; este filtro tiene 3.00 m de espesor horizontal.

El cuerpo de la presa se proyecto formado con aluvion de hasta 200 mm de tamafio
maximo y menos del 2 % de finos, debiendo éstos no ser plasticos. Este cuerpo termina en
un talud de 0.5 : 1 del lado de aguas abajo. A continuacion, y hasta el talud externo de
1.4 : 1, la presa se completa con enrocamiento hasta de 1.00 m de tamafio maximo.

En todos los casos, las bandas granulométricas de los materiales se definieron de
manera que se logre una buena graduacién en cada zona Por otra parte, se disefiaron
algunas zonas especiales como un dren en chimenea y delantal dentro del cuerpo de la presa,
o zonas de respaldos tras la losa de concreto de la cubierta en la vecindad de las laderas. ’

La compactacion se especificod en capas de 30 cm para la zona de apoyo de la
cubierta y el filtro, de 60 cm en el cuerpo de la presa formado con aluvién y de 120 cm en el
respaldo de aguas abajo. Originalmente se habia propuesto usar diferentes tipos de rodillo
para las distintas zonas, pero finalmente se optd por aceptar el uso del tradicional rodillo liso
vibratorio de 10 toneladas en todas las zonas, especificando el uso de agua en la zona de
apoyo de la cubierta y exigiendo la obtencién de pesos volametricos secos de 2.1 0 2.2 t/m3
en esta zona y en el cuerpo principal de la presa.

Para las losas de la cubierta se disefid un espesor definido por la expresion
tradicional t = 0.30 + 0.003 H, dado en metros. El acero de refuerzo se determind a partir
del también tradicional valor de 0.0040 del irea de concreto, en ambas direcciones,
colocado al centro del espesor.

El plinto se disefi6 de manera de quedar apoyado sobre roca sana, fracturada,
inyectable, con longitud mayor a H/20, siguiendo los estdndares internacionales de la época
de su disefio, con refuerzo de varillas de 25.4 mm (1") a 20 0 30 cm, en ambas direcciones y
ambas caras, dejando un recubrimiento de 10 a 15 cm.

La corona de la presa se fijo de 6.80 m de ancho, a una elevacion 2 m abajo del
maximo nive! del agua en el embalse en condiciones extraordinarias (NAME), con el fin de
reducir los volumenes de materiales por colocar. Sobre ia corona se ha previsto una
estructura de concreto en forma de canal, de manera que quede una calzada de 6 m de ancho
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formada por una losa de 50 cm de espesor, limitada en el lado aguas arriba por un muro de

S m de altura para cumplir con las funciones de parapeto y dar el bordo libre necesario de -

3 m, y del lado de aguas abajo por un muro de menor altura.

Como puede verse, tanto en esta presa como en la alternativa de Huites, la ingenieria
mexicana viene haciendo uso de la experiencia internacional, aplicada y adaptada a las
condiciones particulares de cada sitio.

5. COMENTARIOS FINALES

En este trabajo se han presentado algunas de las lineas en que actualmente se esta
desenvolviendo la actividad del disefio de grandes presas en el mundo.

La evolucion de la ingenteria de presas es constante, conforme al desarrollo de la
tecnologia en general, Si bien durante muchos afios la falta de comunicacion entre los
disefiadores y constructores de las distintas areas geograficas impidié que la creatividad e
inventiva de unos y otros se apoyaran mutuamente y generaran una sinergia para el progreso
de la ingenieria, en la actualidad la comunidad técnica internacional vive pendiente de los
resultados de la investigacion pura y aplicada, asi como de los avances y mejoras que
continuamente se introducen en los proyectos.

El conocimiento de la mecanica y el desarrollo de la ingenieria han hecho posible que
el disefio de las presas sea mas racional, afinandose las formas estructurales para hacer obras

. - e . G
mas funcionales, seguras y economicas. El avance en la tecnologia de los cementantes

. produjo el invento del concreto y su utilizacion en la construccion de presas. A su vez, el
desarrollo del equipo de:compactacién permitié mejorar enormemente la ejecucion de las
presas de tierra y enrocamiento, en tanto que ultimamente se esta extendiendo su uso para
aplicarlo a otros materiales, como el propio concreto.

La creatividad y la capacidad de analisis, aunadas a la mayor investigacion y a la
utilizacion creciente de conocimientos mas amplios de la hidraulica, de la mecanica
estructural, de la geotecnia y de la tecnologia de los materiales de construccién, asi como la
divulgacion de la experiencia intemacional en la planeacion y ejecucion de las operaciones
constructivas, seguiran conduciendo al avance de la ingenieria de presas para el mejor
aprovechamiento de los recursos naturales para el progreso y el bienestar de la Humanidad.
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OBRAS HIDRAULICAS DE ALMACENAMIENTO Y

CONDUCCION
Capitulo: ASPECTOS GENERALES DE LOS APROVECHAMIENTOS
HIDRAULICOS
Tema: ESTUDIOS PREVIOS AL PROYECTO
Autor: M. en |. Oscar Vega Reldén
1.- INTRODUCCION

Previamente al desarrollo de las actividades de disefio es necesario
llevar a cabo una serie de estudios basicos que, en términos generales, pueden agru-
parse bajo los siguientes rubros:

- Topograficos

- Hidrolégicos y de funcionamiento del sistema hidraulico

- Geolbgicos y de mecénica de suelos.

- de materiales de construccion

- Socioeconomicos.

Para algunos proyectos se requieren estudios de otras especialidades a
los antes enunciados, que pueden ser la geohidrologia, la agrologia, la ecologia, la
silvicultura, la biologia acudtica, etc. Aqui nos referiremos Unicamente o los estu-

dios de la lista anterior, necesarios para todo proyecto.

2.- NIVEL DE LOS ESTUDIOS

En funcidn del nivel al que se desarrollard el proyecto, serd el nivel
a que se requeriran los estudios basicos. En la etapa de planeacidn es usualmente sufi
ciente realizar los estudios a nivel de “gran visidn" o "reconocimiento", haciéndose

uso de toda la informacién disponible en mapas, publicaciones (Detenal, censos, etc)).

Cuando se requiera llevar el proyecto al nivel de verificar su factibi
lidad, algunos estudios deben profundizarse hasta un detalle suficiente. En particular,

los levantamientos topogréficos generales, los estudios de suelos, los estudios hidrolé-
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gicos y las investigaciones de la problemética socioecondémica relacionada con el pro-
yecto deben efectuarse con carécter definitivo, de tal monera que posteriormente nose
requiera més que, eventualmente, la verificacidn de algin detalle para la obtencién

de resultados complementarios. Otros estudios, tales como los geoldgicos y los materia
les, requieren profundizarse solamente a un nivel que garantice la factibilidad técnica

del proyecto.

Al momento de proceder a los disefios definitivos para construccién,
debe completarse la informacién de campo llevando a cabo el complemento necesario
en las exploraciones geoldgicas y en los estudios de materiales, ademas de efectuar los
ajustes que se requieran en los estudios hidroldgicos y socioecondmicos, si la disponibi
lidad de mayor informacién o los cambios que se hayan producido en la regidn asi lo

exigen.

3.- LEVANTAMIENTOS TOPOGRAFICOS

Para [a definicién preliminar de las caracteristicas de un proyecto se
usard, siempre que esté disponible, la informacién cartografica publicada por la Direc
cibén de Estudios del Territorio Nacional. En caso de no existir esta informacién, con
vendré obtener planos semejantes, es decir, cartas topograficas a escala 1: 50 000 vy
con curvas de nivel a equidistancia vertical de 10 m. Para ello, se usaran métodos ae

rofotogramétricos, que dan la precision suficiente.

Para el estudio de factibilidad del proyecto, deberd contarse con in-

formacidn topogrdfica mas detallada. Es usual requerir los siguientes levantamientos:

- Para proyectos de almacenamiento, planos topogréficos del
vaso, a escala 1:20 000 con curvas de nivel a equidistan-
cia vertical de 1 m.
- Para proyecto de presas, plano topogréfico de la boquilla y
de las zonas de posibles estructuras auxiliares, en escala
1 : 2 000 con curvas de nivel a 1 m de equidistancia vertical.
- Para proyecto de conducciones, planos topograficos que cu-

bran la zona de las posibles alternativas de trazo, a escala
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1 : 5000 con curvas de nivel a equidistancia vertical de 1 m.

Evidentemente, pueden utilizarse procedimientos cerofotogramétricos
cuando se garantice la precisidn requerida; es usual emplear estos métodos por los pla=-
nos del vaso y de la zona en que se localizara la conduccidn. Por otra parte las con-
diciones particulares de un proyecto dado pueden hacer variar las necesidades de pre-
cisién, por lo cual las escalas sefialadas deben tomarse como ejemplo Gnicamente, y

no como especificacién obligatoria.

Por (ltimo, para el proyecto de detalle de la conduccién se acostum-
bra exigir el trazo de una poligonal a lo largo de la ruta elegida y el levantamiento,
mediante secciones transversales, de una franja a ambos lados de ia poligonal, a esca
la 1:2 000y con curvas a cada metro, lo cual permite afinar el trazo de la linea de
conduccién. Para el proyecto constructivo de aigunas estructuras pueden ser necesa-

rios planos con la configuracién topogréafica a escalas mayores (1:1000 & 1:500).

4.- ESTUD|COS HIDROLOGICOS Y DE
FUNCIONAMIENTQ.

4.1 Clasificacién

En términos generales, agruparemos aqui 3 clases de estudios:
- Estudios de demanda y de disponibilidad de agua
- Estudios de avenidas

- Estudios de arrastre de sedimentos

4.2 Demanda y disponibilidad de agua

4.2.1 Demandas

Uno de los elementos basicos para el proyecto de una obra de aprove
chamiento hidréulico es el conocimiento de las necesidades de agua para cumplir con
los objetivos deseados. Nos referiremos Gnicamente a los tres objetivos mas usuales,
como son el abastecimiento de agua para usos urbanos e industriales, el abastecimien
to de agua para riego y la utilizacién de energia hidréulica en la produccidn de ener
gia eléctrica. Puede haber otros fines, tales como desarrollos pesqueros o acuicolas

en general, desarrollos turisticos, navegacién, etc.
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Las demandas de agua para usos urbanos e industriales pueden estimar
se en forma sencilla mediante la utilizacién de dos parémetros: la poblacidn por servir
y la dotacién unitaria. En cuanto a la poblacién, deben estimarse su nOmero y carac.
teristicas para la fecha Iimite en que el proyecto deberd dar servicio eficiente ("pobla
cién de disefio"). Las caracteristicas se refieren a las costumbres culturales en cuanto
al uso del agua, relacionadas con los niveles socioecondmicos y con el clima del lu-
gar, asi como el volumen industrial por servir. Puede tratarse de un proyecto de abas
tecimiento para fines predominantemente industriales, en cuyo caso las demandas esta_
ran regidas por ese uso y no tanto por el nimero de habitantes por servir., La dotacion
unitaria, cuando la poblacién es determinante, puede variar entre Ifmites tan amplios
como 150 y 350 litros por habitante y por dia (thd) segin se trate de centros urbanos
poco desarrollados o de sitios altamente industrializados. Si tomamos una dotacion de
250 Ihd para fines estimativos generales, se deduce que 1 Ips bastaré para una pobla-
cién del orden de 350 habitantes, y 1 m3/s para abastecer aproximadamente a una ciu

dad de 350 000 pobladores.

Cuando el objetivo principal del aprovechamiento hidréulico es el rie
go, las demandas estan en funcidn de los cultivos por desarrollar y de la extensidon de
las éreas de cultive. Contrariamente a lo que ocurre con el agua potable, las varia-
ciones en los caudales requeridos a lo largo del afio pueden ser notables, pues depen-
den de los periodos vegetativos de los cultivos, de su grado de crecimiento o de desa_
rrollo y de la fraccién de la liuvia que pueda ser aprovechada. Los volimenes deman
dados dependen también de las eficiencias en la conduccién del aguashasta las parce-

las y en la aplicacién de los riegos.

Para concretar lo anterior, diremos que es necesario comenzar por la
realizacién de estudios agroldgicos en los terrenos regables, para definir con claridad
la extensién de las superficies cuyas caracteristicas recomendarian el uso del riego,
tomando en cuenta los diversos factores que en ello influyen, tales como el relieve y
las pendientes del terreno, la profundidad de los suelos, sus caracteristicas fisicoqui-
micas (textura, estructura, pedregosidad, fertilidad), la posibilidad de drencje, lo ce
pacidad de infiltracion, la existencia de salinidad, ete. asi como, por otra parte, los

cultivos que se adapten o estas caracteristicas de los suelos y al clima de la zona.
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Deberan definirse también los periodos de siembra y cosecha de cada uno de los culti~
vos susceptibles de desarrollo en la zona. Convendrd entonces realizar un estudio de
las posibilidades econbémicas de los cultivos agrolégicamente convenientes, en cuanto

a sus rendimientos (ton/ha), precios en el mercado regional, nacional e internacional
(si el valor de produccién lo amerita), posibilidades de mercadeo (en funcién de las pro
yecciones de oferta y demanda a nivel regional, nacional einternacional en su caso),

labores necesarias para su produccién y costos de las mismas.

Los resultados de [os estudios agroldgicos y econdmicos de los cultivos
permitiran plantear una serie de recomendaciones o restricciones en cuanto a cudles cul
tivos deben considerarse para el estudio y en qué areas pueden desarrollarse, o partir de
lo cual puede establecerse un plan de cultivos que se fomaré como dato para el proyec-
to. Dependiendo del caso, este plan de cultivos podrd fijarse directamente de las reco
mendaciones de los estudios anteriores o se requerir@ una investigacién {por ejemplo
una programacién lineal)! para escoger un plan de cultivos éptimo.  De cualquier for
ma, el plan de cultivos seleccionado seré solamente una hipétesis de disefio, pues las
condiciones de mercado y de clima son variablesy los propios agricultores (o el Comité
Directivo si se trata de un distrito de riego) variaran sus programas de cultivo de un afio

a otro, de acuerdo con predicciones a corto plazo y con el criterio propio. -

Para continuar con fa elaboracién del proyecto, se partird enfonces
del "plan de cultivos de proyecto" y se procederd a valuar las necesidades de agua de
los cultivos (uso consuntivo), utilizando los métodos generalmente aceptados. El mas
usual en nuestro pais es el de Blaney y Criddie, que se basa en resultados de observa-
ciones y experimentos sobre el consumo de agua de diversos cultivos para su desarrollo
adecuado. E! método puede consultarse en muchas publicaciones, por lo que sélo recor
daremos que toma en cuenta los siguientes parametros basicos: la duracién de los perio
dos luminicos disponibles a lo largo del afio (en funcién de la latitud del lugar), la tem
peratura ambiente, el tipo de cultivo y su grado de desarrollo. El método puede apli-
carse por periodos mensuales o mds cortos, y proporcionar una estimacién suficiente-
mente adecuada para el proyecto. Sin embargo, dependiendo de algunas caracterfsti=
cas de los suelos o de los cultivos, un especialista experimentado puede proponer modi_

ficaciones a los resultados.
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Por separado, debe hacerse una estimacién de la lémina. de lluvia que
pueda ser aprovechada para los cultivos. En efecto, las plantas se desarroflan hacien
do uso de la humedad disponible en el suelo, lo que depende de la cantidad de infil-
tracién proveniente de la lluvia del riego y de la capacidad propia del suelo para rete
ner la humedad. Asi, una lluvia muy fuerte puede superar la capacidad de infilfracién
del terreno y provocar que una fraccidn importante de la precipitacion se transforme
en escurrimiento y no pueda quedar retenida para su aprovechamiento por las plantas;
otro tanto puede ocurrir una vez que se colme la capacidad de campo, méxima canti-
dad de agua que puede retener el suelo en la zona de aereacién, que es la franja de
suelo en que se desarrolla la mayoria de las raices de los cultivos. Por otra parte,
cuando la lluvia abastece suficientemente al terreno, no seré necesario afiadir agua de
riego. De acuerdo con lo anterior, para cada periodo (mensual o menor) en que hemos
estimado las demandas de agua para las plantas (uso consuntivo), debemos estimar la 1&
mina de lluvia aprovechablie. Para ello hay varios métodos, algunos de ellos desarro-
Ilados por técnicos de ia SARH o por compafitas consultoras mexicanas. Une vez esti-
madas las lGminas de lluvia aprovechable, deben restarse a las [éminas de uso consunti

vo para obtener las [lamadas "laminas netas de riego".

Las l&dminas netas de riego deben dividirse entre la eficiencia en el
uso del agua, que a su vez es producto de la eficiencia en fa conduccidn y la eficien
cia en la aplicacion del riego. Para una zona alimentada con canales revestidos de
concreto, es usual suponer una eficiencia de conduccidén del 85% (es decir, se supone
un 15% de los volimenes de agua conducidns se pierden por evaporacién o filtracio-
nes), en tanto que la eficiencia en la aplicacidn del riego suele suponerse, en condi~
ciones medias, del 70% (es decir, un 30% del agua surtida como riego se pierde por
evaporacién, escurrimiento o infiltracién profunda), por lo que la eficiencia total vie
ne a resultar de un 60% (0.85 x 0.70 = 0.595). Se observa que las demandos de agua
de riego a pie de planta se transforman en volimenes 60 6 70% (1/0.60 = 1.667) mayo
res que se requieren en la fuente de abastecimiento, lo que simplemente sefiala la ne~-
cesidad de cuidar mejor el agua, utilizando mejores canales de conduccién y practicas

de riego més eficientes, especialmente cuando el recurso sea escaso,

Las "léminas brutas de riego", resultado de dividir las 1dminas netas
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entre la eficiencia deben multiplicarse para las éreas obiertas para cada cultivo en ca-
da periodo, para obtener los volimenes brutos de demanda. La suma en cada periodo
daré la demanda total correspondiente en la fuente de abastecimiento. Para tener una
idea del orden de magnitud, podemos utilizar un indice de 1.20 m/afic de [amina bruta
(que no es representativo de ningdn distrito en particular, sino solamente un ejempio)
que, aplicadaauna superficie de 1 000 ha equivaldriaauna necesidad de 12 millones
de metros cibicos por afio o a un caudal medio de 380 Ips. Es decir, 1 m3/s podria

abastecer a unas 2 600 ha.

Por lo que respecta a la produccién de energia eléctrica, debemos re-
cordar que no es solamente el volumen de agua el que permite dicha produccién, pues
la energia eléctrica es también funcién de la carga disponible. No olvidemos que la
carga hidraulica (de posicién, de presidén o de velocidad), que acostumbramos mediren
metros, estd simplemente representando la energia de la corriente en kilogrametros por
kilogramo, por lo cual la energic total depende del volumen de agua, de su peso volu-
métrico y de la carga disponible, como hemos dicho. Tomando en cuenta que el gasto
es el volumen escurrido en la unidad de tiempo y que [a potencia es la energia genera-
da en la unidad de tiempo, y haciendo las transformaciones de unidades pertinentes, =
podemos llegar a expresiones sencillas como las siguientes (que suponen de eficiencia-
de generacién del orden del 80%): P=8QH

E=0.00222 VH

En estas formulas Q es el gasto en m3/s, H es la carga disponible en
metros, P es [a potencia en KW y E es la energia generable en KWH por afio, siendo

V el volumen turbinado en m3 por afio.

Las demandas de energia eléctrica por producir se pueden transformar
en demandas de caudal o volumen de agua, si se conoce la carga ("caida") disponible.
Conviene anotar que la generacidn hidroeléctrica no consume agua, contrariamente a
lo que ocurre con el abastecimiento para riego o para usos urbanos; la generacién sola
mente usa la energia hidrdulica. Por otra parte, debemos sefialar que es raro que se

plantee un proyecto hidroeléctrico en funcién de una demanda particular, como ocu-

rria hace afios; los proyectos hidroeléctricos modernos tienden mas bien a cbtener fos
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mayores volimenes de generacién posibles para inyectarlos a los grandes sistemas interco

nectados de abastecimiento a los centros de consume.

4.2.2 Disponibilidad

Nos referiremos fundamentalmente a la disponibilidad de aguas superfi-
ciales. En muchos casos, la disponibilidad de aguas subterréneas puede ser importante,
pero su evaluacidn es més incierta, a menos de disponer de una buena cantidad de da-
tos sobre el comportamiento de los acuiferos, para llegar o estimar los volimenes de re-

carga y la mgnitud de los ocbatimientos de los niveles en relacidn a las extracciones.

Pasando a las aguas superficiales, diremos que el problema principal
consiste en definir el régimen hidrolégico de la corriente que se utilizaré como fuente
de abastecimiento para el aprovechamiento. Este régimen debe conocerse a lo largode
un periodo de tiempo lo més extenso. posible, que cubra por igual épocas secas y abun-
dantes, que en ocasiones duran muchos afios y que en general no se repiten con ningu~

na periodicidad.

Para la definicién del régimen de la corriente puede contarse con dos
tipos de datos: informacién hidrométrica producto de un registro histérico y con estacién
de aforos, o informacién Onicamente pluviométrica proveniente de una o varias estacio

nes localizadas en la cuenca de aportacién o vecinas a ella.

Si se dispone de registros hidrométricos, todavia puede ser necesaria
una serie de célculos para liegar al conocimiento del régimen de la corriente en el si-
tio de interés. En efecto: por una parte, puede ocurrir que la estacidn de aforos no
coincida con el sitio en que se planeé captar el agua, en cuyo caso debe efectuarse
una fransposicién de datos., La forma mas facil de hacerla es mediante la refacién de
areas de cuenca, que proporciona suficiente precisién cuando la diferencia de las éreas
es pequefia; si la diferencia es muy grande, deben tomarse en cuenta algunos critel"ios
adicionales referentes a la posible diferente distribucion de la lluvia y a los posibles

diferentes coeficientes de escurrimiento en las diferentes partes de la cuenca.

Por otra parte, el periodo de registro histérico puede ser demasiado
corto, por lo cual convendrd ampliarlo a la largo del tiempo. La ampliacién puede ha

cerse estimando escurrimientos con base en correlaciones estadisticas con otras estacio
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nes hidrométricas o con estaciones pluviométricas de periodos mds extensos, dentro o

fuera de la cuenca, seleccionandose los que muestren mejores indices de correlacién.

Cuando no se dispone de registros hidrométricos, deben estimarse los
caudales de escurrimiento a partir Gnicamente de informacién pluviométrica. Para ello
se pueden determinar las dreas de influencia de varias estaciones, la lluvia media so-
bre la cuenca y los coeficientes de escurrimiento. Estos Gltimos son generalmente esti_
mativos, y se apoyan en informacidn publicada por diferentes investigadores e institu=

ciones.

Por Gltimo, comentaremos las posibilidad de extender un registro histd
rico mediante la generacién de registros sintéticos. En efecto, existen métodos que per
miten analizar las caracteristicas estadisticas de la muestra de datos histéricos y produ-
cir otras series cronolbgicas que conserven los mismos valores de las caracteristicas es-
tadisticas (media, desviacién estandard), aunque todos los valores sean puramente alea
torios. Las nuevas series asi generadas tiene sélo validez estadistica y no permiter, na
turalmente predecir el futuro, por lo que los resultados de emplearlas no son necesario-

mente mejores que las de atenerse a lamuestra histérica.

4.2.3 Comparacién entre las demandas y la disponibilidad

Una vez definido el régimen hidrolégico de la corriente a lo largo del
periddo suficientemente extenso, debe procederse a hacer una comparacién con las de_
mandas de agua totales. Esta comparacién se hard para cada ynidad de tiempo o inter_
valo que se haya utilizado en los estudios de demanda y de disponibilidad de agua(me

ses, decenas o semanas).

De acuerdo con los resultados, pueden presentarse varios casos:

Supengamos primero que en todos los perfodos o intervalos analizados,
aun aquellos de épocas mds secas, lo disponibilidad de agua ("oferta") es mayor que la
demanda correspondiente a ese mismo intervalo. Esto querrd decir que no se requiere
ningin almacenamiento y que el aprovechamiento hidréulico es totalmente factible
desde el punto de vista hidrolégico .  Se requerirdn obras de captacién que podran ser

del tipo de una presa derivadora, una toma directa o una planta de bombeo.
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Como segundo caso, puede ocurrir que en algunos de los intervalos de
tiempo considerado, la oferta de agua sea inferior a la demanda. En esta situacion, es
com{n admitir o tolerar ciertos faltantes o deficiencias de agua, representados por indi
ces del tipo de: porcentaje total de deficiencias en todo el periodo analizado, méximo
porcentaje anual de dificiencias, méximo. porcentaje mensual de faltantes, nimero to-
tal de afios con deficiencia, etc. La comparacién de los resultados del estudio contra
las deficiencias permisibles proporciona una manera de dicidir si este caso se puede asi_
milar con el anterior (y no se requiere almacenamiento) o bien si debe contemplarseel

proyecto de un tanque regulador o una presa de almacenamiento.

El tercer caso que consideraremos corresponde a la necesidad de un al
macenamiento, es decir, se trota de guardar fos volimenes de agua necesarios cuando
la oferta supera en mucho a la demanda, para suttir las necesidades de ogua en los interva
los en que la oferta no es suficiente para abastecerlas. La capacidad necesario para
el tangue o vaso de aimacenamiento se fija por tanteos, hasta obtener la minima syfi —
ciente parano exceder las limitaciones de dificiencias. En el caso particular de las
presas de almacenamiento, debe tomarse en cuenta la evaporacién del agua retenide

en el embalse, que se traduce en una pérdida o diminucidn de agua disponible.

Ne hemos mencionado anteriormente el cuarto caso posible, aunque
en los estudios es la primera verificacién que debe realizarse: el volumen total de de-
mandas anuales tiene que ser inferior a la disponibilidad media de agua en la corrien-

te; de otra manera, serd totalmente imposible surtirlo.

4.3 Estudios de avenidas.

Como parte de los estudios necesarios para los proyectos de aprovecha
mientos hidraulicos debe incluirse una investigacién de las crecientes extraordinarias
que se pueden generar en |a corriente en cuestién. En efecto, si el proyecto incluye
una presa de almacenamiento, esta estructura debe quedar protegida contra una rotura
por desbordamiento debido a la ocurrencia de una avenida extraordinaria cuando el va
so esta lleno. Es usual suponer que en la época de lluvias las demandas de agua dismi
nuirdn (sobre todo si se trata de un proyeéto de riego), por lo cual en esta época el em

balse tiende a [lenarse y es facil que alcance los niveles méximos de operacién; en esta
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misma época se generan las méximas crecientes en la cuenca de aportacién, por lo que
los dos eventos "vaso [leno" y "avenida maxima" no son independientes y no se comete
un error, sino todo lo contrario, al suponer su ocurrencia simaltdnea. Por ofra parte,
los dafios que pudieran ocasionarse por la rotura de una presa alcanzan magnifudes suma
mente importantes (desgraciadamente, hay ejemplos en el mundode pérdida de miles de

vidas humanas y de dafios materiales cuantiosos causados por fallas de presas).

Por lo anterior, es indispensable estimar una avenida méxima de disefio
que tenga probabilidad de ocurrencia sumamente baja o, como se acostumbra decir, pe-
riodo de retorno muy elevado. La presa debe protegerse disefiando una obra de exceden
cias que sea capaz de desalojar los caudales de la avenida de disefio, modificada en su
hidrograma por el trénsito a través del vaso, sin causar perjuicios a la presa en sus estruc

turas.

Asimismo, de manera semejante, deben estimarse avenidas de disefio pa
ra las presas derivadoras y para las obras auxiliares (“desvio™) que se construyen tempo~
ralmente para permitir la ejecucién de obras mayores. Por otra parte, algunos proyectos
de aprovechamiento se combinan con obras de defensa en que se piensa controlar las cre

cientes a gastos no perjudiciales.

-

Todo lo exterior justifica los estudios de avenidas, que deben conducir
a gastos méximos y a hidrogramas de las crecientes de disefio, de acuerdo con el tipo de

obra.

La determinacion de los gastos maximos se puede realizar de varias ma-
neras. Las mas simples toman en cuenta pocas caracteristicas de la cuenca de escurri-
miento y, por lo mismo, producen resultados menos aceptables. Sin embargo, cuando
el proyecto es de escasa importancia y no se dispone de mucha informacién, se utilizan
métodos de este tipo. Enfre ellos es usual utilizar las envolventes de gastos méximos pro
puestas por Creager y por Lowry, o las que ha preparado la Direccién de Hidrologia de
la ahora Secretaria de Agricultura y Recursos Hidralicos para diversas regiones del
pais. Otro método, basado en la relacién lluvia-~escurrimiento, y aplicable a cuancas

pequefias, es el conocido procedimiento de Chow.

Si se dispone de registro de gastos maximos en una esfacién de aforos
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vecina al sitio del proyecto, y si el regisiro tiene longitud suficiente (quizé un minimo
de 15 afios serfa recomendable, aunque serfa mucho mejor disponer de 30 o mas datos),
es posible aplicar o la muestra de gastos méximos anuales un procedimiento estadistico
probabilistico, asimilando la distribucion de gastos maximos a una distribucién probabi
[fstica tedrica (como las de Gumbel o Pearson) y aplicando quizés algin coeficiente ‘
més o menos empirico. Entre estos métodos se pueden mencionar los de Gumbel, Nash,
Hazen, Foster, Levediof, etc. Estos procedimientos dan como resultado el gasto maxi-
mo correspondiente a una probabilidad de no ocurrencia de un valor mayor, obteniéndo
se asi el gosto ligado a un tiempo de retorno de 15, 20 6 25 afios (para el disefio de un
desvio) de 50 a 100 afos (para una presa derivadora) de 1,000 a 10,000 afios (para una
presa de almacenamiento, de concreto o de materiales sueltos), en funcién del riesgo

de dafos que la falla pueda producir.

Para determinar la forma del hidrograma, si se trata de una cuenca pe
quefia no aforada, se puede sinfetizar un hidrograma unitario por una variedad de méto
dos, siendo el més simple el que considera una forma triangular. Para una cuenca ma-
yor, es preferible asemejar la forma del hidrograma de la avenida de disefio a la de al
gOn hidrograma de las crecientes maximas registradas, simplemente mayorando [as orde
nadas {gastos) correspondientes a cada instante, en la proporcién dada por la relacién
del gasto maximoa extraordinario de disefio entre el gasto méximo de la avenida regis—

trada.

Por Gltimo, podemos hablar de técnicas especiales que, para proyec-
tos muy importantes y si se dispone de informacién suficiente, permiten estimar una ave
nida méaxima extraordinaria que se generaria por la presencia de la precipitacién méxi-
ma posible {(PMP). Entre estas técnicas, una hace coincidir las mas desfavorables con-
diciones meteorolégicas que puedan presentarse en el fugar (temperatura del aire, con-
tenido de humedad, etc.), y ofra traspone, a la cuenca de nuestro interés, el patrdn
de isoyetas registradas en alguna precipitacidn extraordinariamente grande ocurrida en
una cuenca vecina o semejante; en este caso, el patron de isoyetas se coloca en la po
sicién més desfavorable. Este método tiene especial aplicacién para trasponer tormen
tas de origen ciclénico, de una cuenca en la que ha incidido alghn ciclén con Iluvias

excepcionalmente fuertes, a ofra cuenca en donde puediera presentarse una situacién
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similar.

4.4 Arrastre de sedimentos.

El Gltimo grupo de estudios hidrolégicos que mencionaremos se refiere
a los sélidos arrastrados por las corrientes. La finalidad principal de estos estudios es
determinar la capacidad que debe dejarse en los vasos de almacenamiento para alojar
los azolves provenientes de los sélidos arrastrados normalmente por el rio que estén en
el embalse. Las obras de toma deben quedar libres de la posibilidad de azolvamiento
en un periodo de utilizacién del proyecto (perfodo de disefio, antes {lamado "vida

Util"). Este lapso, de acuerdo con la practica comin, se propone de 50 a 100 afios.

En realidad es imposible predecir la posibilidad de azolvamiento que
tendria el embalse. En efecto, los volomenes de sélidos arrastrados dependen de la in.
tensidad de las lluvias, del uso del suelo en la cuenca, de las pendientes y el relieve
en general, de la forma misma de la cuenca y de otras muchas caracteristicas, de fas
que no todas son constantes a través del tiempo. Por otra parte, los datos disponibles
suelen ser muy escasos. Si se dispone de mediciones en alguna estacién de aforos veci
na al sitio del proyecto, puede establecerse una curva que relaciones el "gasto sélido"
con el de la corriente, interpolando entre los diferentes puntos provenientes de los 'Tic_
tos. Con esta relacidon pueden estimarse los volOmenes de sélidos que se supme serén
arrastrados por la corriente, a partir del hidrograma que define su régimen por un perio
do mas extenso. Extrapolando estos volimenes a la duracidn total del periodo de dise~

fio, se llega a tener una idea de la capacidad necesaria en el vaso para alojar azolves.

Si la capacidad total del vaso es mucho menor que el volumen de es-
currimiento medio anual de la corriente y si los volimenes de demanda son mas bien pe
quefios, una buena parte de los caudales de agua pasarén hacia aguas abajo de la pre-
sa, arrastrando consigo alguna fraccién de los volimenes de sélidos (aunque no es pro-
porcional la cantidad de sélidos al volumen de agua, por la sedimentacién en el embal

se). Esto permite pensar en alguna pequefia reduccidén a la capacidad para azolves.

Un método comin, muy simplicado, para estimar los volimenes de

azolves esperados, consiste en calcular el porcentaje medio de volimenes arrastrados
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entre los volGmenes de agua escurridos en el periode de registro, aplicarlo al escurri-
miento medio anual registrado en su propio periodo de medicidn (que puede ser mas lar-
go) y multiplicario por el nimero de afios del periodo de disefio. Todavia se hace una
correccién, incrementando este volumen en un 5 a un 30%, para tomar en cuenta que
las mediciones de sélidos en suspensién no incluyen los volimenes que se mueven como

arrastre de fondo.

5. ESTUDIOS GEOLOGICOS

5.1 Generalidades

Desde el punto de vista geoldgico, hay varias caracteristicas que pue-

den ser importantes en un proyecto de obras hidrdulicas.

La primera es la resistencia del terreno para soportar las estructuras que
se desplantaran sobre ella. Dependiendo de las formaciones superficiales, podran reque
rirse estudios de mecénica de suelos tendientes a determinar la capacidad de carga del
terreno, o podrd aceptarse a priori que dicha capacidad sea suficiente. En efecto, si
el terrenc de cimentacién esté constituido por formaciones rocosas, la mayor parte de las
estructuras podrén desplantarse sin temor a asentfamientos o fallas; tan solo las grandes
presas, de altura considerable, podran transmitir esfuerzos de importancia que pudieran
exigir estudios especiales de mecénica de rocas antes de admitir una cimentacién como

buena.

Por lo contrario, las formaciones superficiales compuestas por suelos
pueden presentar problemas en cuanto a su capacidad de resistir esfuerzos. Se requeri
rén entonces los estudios que permitan definir la resistencia del terreno. Estos consisti

rén fundamentalmente en los siguientes:

- Determinacion de las caracteristicas fisicas y de los Tndices de

plasticidad para obtener las clasificacién del material ,

- Ensayes de compresibilidad, pruebas de consolidacién unidimen:
sional y, eventuaolmente, ensayes de compresién triaxicl sobre

muestras inalteradas.
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- Ensayes de penetracidn esténdar,

En algunos casos, los estudios geoldgicos deberan proporcionar datos
sobre ofras caracteristicas, como las posibilidades de extraccidn de aguas subterréneas,
ligndose entonces a los estudios geohidroldgicos correspondientes. Los reconocimien-
tos regionales permitirdn definir los tipos de formaciones que se localicen en la zona

de interés y sus propiedades acuiferas, asi como localiza r las posibles zonas de recar~
ga.

Para los vasos de almacenamiento, los reconocimientos geoldgicos su-
’ g 9

perficiales deberdn proporcionar informacidn sobre las caracteristicas de impermeabili-

dad de las formaciones que afloren en el fondo y las laderas del vaso, para resolver

sobre la aceptabilidad del sitio.

Ademas de los temas mencionados, las investigaciones geolégicas de~

ben incluir los aspectos sismolégicos de la regidn.

Los estudios geolégicos mas completos se llevan a cabo en las boqui-
las en que se planee construir presas de alfura considerable; en particular, si se trata
de estructuras para almacenamiento. En efecto, no solamente serd interesante la ccbg
cidad de |a cimentacién para sostener a la presa, sino también la impermeabilidad dgl
subsuelo, que impida la existencia de filtraciones importantes por debojo de la estruc-

tura. Dada la relevancia de este tema, lo presentamos en el inciso siguiente.

5.2 Estudios geolégicos en una boquilla

Los estudios se iniciardn con un reconocimiento de la geologia super-
ficial de la boquilla, que podrd dar indicaciones para desechar algin sitio o proseguir
con las investigaciones geolégicas, en funcidn de las caracteristicas aparentes de cali

dad de la roca, en cuanto a su resistencia, impermeabilidad y grado de alteracién.

Si se acepta la boquilla para proseguir tos estudios, deberd elaborar-
se un programa inicial de exploraciones, que se podré ir ampliando en funcién de los
resultados obtenidos. Describiremos someramente los procedimientos usuales de explo~
racion.

La exploracién bésica se realizard mediante la ejecucidn de perfora-
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ciones con recuperacién de nicleos. El equipo normal consiste en maquinas perforado
ras rotarias, con brocas de diamente y barril de pared doble, lo que permite recupe-
rar nicleos o gorazones con un bajo grado de fracturamiento inducido por la perfora-

cién. Llos corazones obtenidos se guardan en cajas especiales, ordenando y separan-
do las muestras de diferentes tramos, lo que permite observar en forma continua la su-

cesidn de estratos y capas de diferentes caracteristicas en el subsvelo.

De los nicleos recuperados se obtienen dos indices. El primero, lla-
mado "porciento de recuperacién’, es el resuitado de comparar la longitud total de
muestras recuperadas en cada tramo con la longitud total del tramo; una recuperacién
del 75 al 100% esté indicando buena calidad de la roca, aun frente a la perturbacién

causada por el equipo perforador (seguramente, bajo grade de alteracién).

El segundo Tndice de calidad de la roca, {lamado "R Q D " es un indi
cador del grado de fracturamiento de la formacién. Se obtiene sumando la longitudde
todas las muestras de.tamafio mayor a 10 em y relacionando el resultado, como porcen
taje, con la longitud fotal del tramo correspondiente. Asi, tramo por framo se van ob
teniendo los valores representativos de las diferentes capas de roca. Si el R QD es
mayor del 90%, puede decirse que la roca es excelente; si es entre 75 y 90%, se dice
que es buena y si es enfre 50 y 75%, se dice aceptable; para RQD entre 25 y 50%, se
afirma que la calidad de la roca es pobre, y muy pobre si es menor. Sin embargo, ba
jos indices de calidad no implican necesariamente que debe desecharse el sitio; muchas
veces indican solamente que la cimentacién requerir@ un fratamiento especial. Sola-
mente especialistas experimentados pueden decidir sobre el particular, usando tales in

dices como informacién que les ayude a normar su criterio.

Por otra parte, las dificultades en la perforacién, la falta de expe-
riencia del perforista, el descuido en la realizacién de los sondeos o el mal estado
del equipo perforador influyen también en los resultados.  Estos factores pueden oca
sionar que los Tndices no necesariamente sean representantivos de la calidad de ia ro-

ca.

Para completar la informacidn es usual realizar ensayes de absorcidn

de agua. Estos consisten en inyectar agua a la roca en tramos de las perforaciones,
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[levando un control de presion y del gasto que tome la formacion del subsuelo. Los re-
sultados de las mediciones hechas durante las pruebas deben interpretarse de acuerdo

con ciertas reglas, para obtener Tndices de "permeabilidad" de la formacién.

Los dos tipos de pruebas mas usuales son: ensayes Lefranc en suelos o
en rocas excesivamente fracturadas; ensayes Lugeon en formaciones rocosas relativamen

te sanas.

Las pruebas Lefranc se realizan inyectando agua a través del ademe de
la perforacién y observando el abatimiento del nivel en la columna con relacién al gas
to de inyeccidén. En el extremo inferior de la perforacién, abajo del extremo del ade-
me, se supone que se forma una cavidad y que el agua penetra en el terreno a través de
las paredes de ella. Debe hacerse una hipdtesis sobre la forma de la cavidad, para po
der aplicar la definicion del coeficiente de permeabilidad. En efecto, la velocidadme
dia de absorcidn de agua por el terreno corresponderé al gosto medio dividido entretel
drea total de la superficie de la cavidad. Enrealidad, para diferentes formas se obtie
nen diferentes coeficientes que integran la influencia del érea y de la "distancia recorri
da" que se utilizaria para el célculo del gradiente. La pérdida de carga corresponde
a la diferencia entre el nivel def agua dentro del ademe y el nivel fredtico en el subsue

lo. :

Los ensayes Lugeon son en cierta forma andlogos. Se ejecutan a medi-
da que va avanzando la perforacién, mediante la introduccién en ella de la tuberia de
inyeccién, que cuenta con un "obturador" como accesorio. La tuberia se introduce has
ta dejar debajo de ella un tramo de longitud L hasta el fondo del barreno. Desde la su
perficie, se inyecta agua a presién por la tuberfa, sirviendo el obturador de tapdn estan
co para impedir su retorno. A diferenfes presiones ascendentes y decendentes, medidas
en un mandmetro en la superficie, se sostienen gastos constantes durante intervalos de
10 min, obteniéndose asf una tabla de gastos (en litros/min) contra presiones reales (pre
sién manométrica adicionada de la columna hidrostatica y disminuida de las pérdidas
por friccidn en la tuberia, en kg/cm2). Los valores obtenidos se representan en una
grafica, que permite obtener el valor del gasto representantivo a la presion de 10 kg

/cm2. El gasto asi estimado se divide entre la fongitud L del tramo de pruebg, y el va
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lor obtenido es el nimero de unidades Lugeon que corresponde a este tramo (1 Lugeon

=1 litro/min/metro).

Los resultados de las pruebas Lugeon no son faciimente transformables
en coeficientes de permeabilidad; en realidad se trota de la capacidad de la roca de ab
sorber agua, no de transmitirla, por lo que mas bien son un indice de! fracturamiento
de la formacidén, que sirve para confirmar los resultados de los indices de calidad obte~
nidos como porcientos de recuperacidén o RQD y, por otra parte, para estimar las necesi
dades de tratamiento de la roca por inyectado. Sin embargo, es usual decir que la roca
es altamente permeable si se obtienen valores de més de 40 unidades Lugeon, que es muy
permeable enfre 25 y 40, permeable entre 10 y 25, poco permeable entre 3y 10, e im-

permeable para menos de 3 unidades Lugeon.

Los resultados de los estudios geoldgicos se presentan en planos que de

ben contener:

a) Un plano topografico con la geologia superficial y la localiza-

cién de los sondeos.

b) Un perfil de exploraciones, en que se indiquen los resultados de -
cada sondeo, en cuanto a tipo de roca encontrada, pérdida total o parcial del agua de
perforacién, tramos en que hizo falta ademar, nivel fredtico si se encuentra, indicacién

de alteracién, fracturamiento normal y fracturamiento excepcional.

c}  Un corte geolégico en que se muestre la interpretacién de los re
sultados en cuanto a las diversas formaciones existentes y sus contactos; zonas fractura~

das, alterados y fallas.

d) Un detalle, perforacion por perforacién, de los porcientos de re

cuperacién y RQD, por cada tramo.

e) Una representacion gréfica de los valores obtenidos con las prue

bas Lugeon, tramo por tramo y perforacién por perforacién.

f) Un informe escrito, con la descripcidn de los resultados de las
perforaciones y ensayes, la interpretacién geolégica y las conclusiones y recomendacio

nes acomparfiado, en lo posible, por fotografias ilustrativas.
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6. ESTUDIOS DE MATERIALES DE CONSTRUCCION

6.1 Introduccidn

La factibilidad técnica de construir una obra depende en forma impor-
tante de la facilidad de disponer de los materiales de construccién necesarios. Si se tra
ta de materiales producidos industrialmente, como el cemento, el acero de refuerzo o
el acero estructural, deberan investigarse la existencia, distancio y capacidad de pro
duccién de las fabricas respectivas, hasta garantizar que la obra en cuestién pueda te-

ner el abastecimiento de materiales suficiente y oportuno.

Para materiales naturales, que sélo requieren su extraccién y algin
tratamiento para ser utilizados, deben localizarse los bancos de aprovisionamiento en
las cercanias de la obra, para garantizar la existencia suficiente de los materiales con
la calidad adecuada. En el inciso siguiente se describen las etapas sucesivas y un es-
tudio general de bancos de préstamo para una presa de materiales sueltos (tierra y enro
camiento) y sus estructuras ouxiliares de concreto. Para obras menores y de ofro ri|;0,

los estudios de bancos de materiales son similares, adapténdose a cada caso.

6.2 Estudios de banco de préstamo para una presa

En una primera efapa, sobre fotografias aéreas o planos generales de la
regién (DETENAL), si se dispone de ellos, se deben ubicar las zonas de posibles existen
cias de los materiales deseados: material impermeable, material permeable, enrocamien
to y agregados para concreto. Las zonas localizadas serén objeto de un reconocimien~
to de campo, para verificar en primera instancia la calidad de los materiales y la poten
cialidad de los préstamos. Como resultado, se produce una lista de bancos en que se se
fala el tipo de material, la distancia al sifio de la obra y los volimenes probables de

produccién,

La segunda etapa consiste en realizar sondeos o pozos a cielo abierto
en los bancos de impermeable, permeable y agregados, que permitirdn estimar mejor la
profundidad de los bancos (y en consecuencia sus volimenes) y realizar una clasifica -

cién de los materiales, de acuerdo con el sistema unificado, Los resultados de esta ex

ploracién preliminar permiten seleccionar los bancos para el estudio definitivo.
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La 0ltima etapa (definitiva) contiene las siguientes operaciones:

- Levanfamiento de la configuracién topogréfico del! banco y Ii-
ga con el sitio de la obra mediante una poligonal. Trazo de una cuadricula sobre el
banco, a 50, 100 6 200 m de lado segiin el nimero de pozos de muestreo que se planee

ejecutar.

- Excavacién de pozos a cielo abierto en las intersecciones de la
cuadricula, en nimere suficiente para tener un muestreo representativo para cada cier
to volumen de material necesario. Se acostumbra localizar volOmenes de 1.5 veces fos
que se requieren para la obra, y obtener muestras a razén de 1 por cada 10 a 50 000

metros cObicos de material, segin el tipo de éste y la hetereogeneidad del banco.

- Obtencidn de muestras aiteradas, integrales o por estratos, de

cada pozo de exploracién.

- Pruebas de laboratorio, de acuerdo con las siguientes relacio-
nes:

Material impermeable:

Granulometria, limites, liquido y plastico, contenido de hume

dad, densidad y prueba Proctor.

Material permeable y agregados

Granulometria, contenido de finos, densidad, absorcién, pesos

volumétricos en estado suelto y compacto.
Enrocamiento
Indice de calidad de la roca (RQD)

- Por Gltimo, se realizar@n otros ensayes de laboratorio en mues-
tras seleccionadas de cada banco. Para el material impermeable deberdn efectuarse
pruebas de permeabilidad, consolidacién unidimensional, compresion triaxial répida
(no consolidada, no drenada) y compresién triaxial rapida consolidada; para material
permeable, ensaye de compresién triaxial en cdmara gigante o prueba goniométrica,
ademds de permeabilidad, abrasién y andlisis petrogréfico; para agregados no se requie

ren pruebas triaxiales, pero si sanidad, abrasién y andlisis petrografico; lo mismo para
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las muestras de enrocamiento.

Los resultados finales del estudio de bancos se integranenunplanogene-
ral y de localizacién, en que se incluyen las principales propiedades de cadamaterial y las

caracteristicas mecénicas de disefio (pesos volumétricos, cohesiony angulode friccion inter

na).

7. ESTUDIOS SOCIOECONOMICOS

El conjunto mésimportante de estudios socioecondmicos se refiere a losbe
neficios que produciré el proyectode aprovechamiento hidréulico. Seacostumbradesarro
Ilar med iante investigacién de informacidn censal y de estadisticaspublicadas, paradeter-
minar las caracteristicas demograficas, de produccion agropecuaria, de otraproduccion, de
obras de infraesfructura existentes, del uso del aguay del suelo, etc. enlazonaporbenefi-
ciar (especialmentesise trata de un proyectode riego). Enunasegunda etapo, todaestain
formacidndebe confirmarse, ampliarse y profundizarse mediante encuestas entre los pobla-
dores, agrupéndolos por autoridades, instituciones de servicioy usuarios; las encuestas pue-
denser solamente de opinién, opuede, enunnivel dedetalle mas efevado, realizarse unaen
cuestamuy completa, con cuestionarios muy amplios sobre una muestra prese lecc‘ionado de
lapoblacidn. El resultado que seintenta obtener con estos estudios es el conocimientode ‘la
situacidn existente enel dreadel proyecto, condos objetivos: tomarlaen cuentapara la pro
gramacionde laproduccidn futura y, posteriormente, tener unabase de comparacién para

juzgar losbeneficios inducidos por el proyecto,

E! otro grupoimportante de estudios socioecondémicosse refiere a los im-
poctos negativos que pueda tener el proyecto, y enparticulor ala afectaciénde propieda-
des. Enefecto, lasobraspor construirrequeriran expropiar los terrenos en que se desplanta
rénsusderechosde viay las zonas federales. Las dreas ocupadas serdn particularmente con
siderables en los vasos de las presas de almacenamiento, que puedan cubrir facilmente dece-
nasde milesde hectéreas y afectar amillares de personas, Losestudios deben comprender la
delimitaciénde las reos por afectar, la valuacion de los dafios producidosy, por Gltimo las
indemnizaciones que deberan darse a los pobladores ofectados. Lacomplejidad de este pro
blemarequiere con frecuencia laparticipaciénde especialistas en ingenieria, agrologia,

economig, sociologiq, derechoy antropologia, pararesolver adecuadamente este importan.

te problema humano.
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PROGRESS IN RocCKFILL DAMS

By ]. Barry Cooke,' F. ASCE

!
AestaacT: Karl Terzaghi, a major contributor to progress in embankment dams,
made significant contributions to the understanding of propertiss of rockfill and
to the improvement of design of the concrete-face rockfill dam. His contribu-
tions are noted and followed by a history of parallel development of earth core
and concrete-face rockfil dams and the impact of compacted rockfill on the
concrete face rockfill dam. Emphasis in this paper is directed towards the con-
crete face type of rockfiil dam, since the earth core type is already well-covered
in the literature. Recent progress in the design and construction of the concrete-
face rockfill dam is oullined and documented. Design trends and performance
data are presented.

INTRODUCTION

Karl Terzaghi is best known in the field of soil mechanics and, of course,
as one of our finest engineers. Additionally, he made significant con-
tributions to progress in rockfill and rockfill dams. He accelerated think-
ing important to the development of concrete-face rockfill dams in two
discussions in the ASCE Symposium on Rockfill Dam, published in the
only separate and supplemental Transaction Volume in ASCE history,
Vol. 104, 1960 (1).

Among the significant points presented in his ASCE discussions on
rockfill and concrete-face rockfill dams were: (1) The characteristic seg-
regation and lack of compaction of dumped rockfill; (2) the loss of strength
of various rocks upon saturation; (3} the benefits of compacted rockfill,
specifically to permit higher concrete face rockfill dams; (4) the potential
usability of weaker rock with compaction; (5) the value of performance
observations; and (6) the development of cutoffs by grouting from a
dowelled toe slab as opposed to “the brutal practice of blasting a cutoff
trench” (1). All of his published 1960 comments were noted and put into
practice by the profession.

On the subject of earth and earth core rockfill dams, Terzaghi’s con-
tributions on the related aspects of soil mechanics, filters, and founda-
tions are many and well-known (28). One important thought of his was
stated in a letter to me on subjects including Kenney Dam (designed
1950) expressing a preference for the sloping core design, as follows:

“"Vertical cores are likely to crack, but the seepage losses through
cracks can usually be reduced to tclerable values by a thick layer
of fine but cohesionless sand covering the upstream face, com-
bined with an adequate graded filter on the downstream face of
the core, because-the sand will be washed into the cracks—and
retained by the downstream filter—at my request this is a feature
in Kenney Dam design.”

'‘Consulting Engr., ). Barry Cooke, Inc., San Rafael, Calif.

Note.—Discussion open until March 1, 1985. To extend the closing date one
monlth, a written request must be filed with the ASCE Manager of Technical and
Professional Publications. The. manuscript for this paper was submitted for re-
view and possible publication an April 19, 1984. This paper s part of the Journal
of Geotechnical Lngineering, Vol. 110, No. 10, October, 1984, OASCE, 155N 0733-

This feature is now incorporated in most earth core rockfill
particularly in earthquake zones, and is sometimes referred to as a “crack
{iller” zone. : -

| was not a Harvard student of Terzaghi, but a student of his nev--

erthless. [ worked with him on the Aswan Dam on the Nile, Cowichan
Dam in Canada, founded on quicksand, and on other projects. We tor-
responded and met in connection with his book on tunnels, which were,
unfortunately, never completed. Because of the enormous respect which
he deservedly earned, I am honored to be a Terzaghi Lecturer. ;
My subject is “Progress in Rockfill Dams.” With design advancements
and the performance records of recent decades, the concrete-face rockfill
dam has experienced great recent progress and is featured in this lecture.
In the ASCE Symposium on rockfill dams in 1939 (2), the definition

jof a rockfill dam was, “A dam consisting of loose (dumped) rockfill with

slopes on both faces closely approximating natural slopes, with an im-
pervious facing on the upstream side between which and the rockiill
there should be placed a cushion of dry rubble.” The earth core rockfill
type of dam emerged later, in 1940. Great progress has since accurred
on both types of rockfill dams. . )

EvoLuTion oOF MODERN ROCKFILL Dam

Rockfill dam and construction practices have changed markedly over
the past century, and during the past couple of decades, large rockfill
dams—particularly the concrete-face rocklill dams—have evolved {rom
an experimenlal stage to the design of first choice for many dam build-
ing agencies throughout the world. Indeed, during the last decade, most
of the new dams over 100-ft (30-m) high have been rocklfills. However,
in contrast to the development of earth dams, the present state-of-the-
art of modern rockfill dam design and construction technology has evolved
more as a result of field observation of construction practices and per-
formance evaluation than by theory and laboratory testing. This applies
more (o the concrete-face rockfill dam than to the earth core rockfili dam.

The evolution of contémporary rockfill dam technology may be illus-
trated by considering its progress as falling into three distinct eras (Table
1). The nineteenth and early twentieth century may be considered as
the vra of the dumped rockfill, followed by two decades of aggressive
experimentation with new designs and construction techniques, begin-
ning in the early 1940°s. The last 20 yr or so constitute a third contem-
purary period in which fairly standardized earth core and concrete-face
rockfill dam designs have been applied with refinements and with in-
creasing confidence to even larger and higher dams and progressively
more difficult sites,

-

EanLY PeRioo (1850—1940): Dumpep RockriLL Dams

Although the use of.rock in dams dates back to antiquity, the modern
rockfill dam is generally considered to be a product of the California gold
-rush. The miners of the California Sierras, because of knowledge of
blasting and availability of rock, used rockfill dams to store water for
dry season sluicing of placer ore deposits. These dams were usually tim-

———.
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TABLE 1.—5um:ﬁary History of Rock?llif Dams

. :i:?::;’;‘n Concrela Faca ' Earth Core
of dam Height, | Number or Haight, Numbar
technology Yaar in laet namaes Year In lest or names
1) (2) {3) {4) (5} {6) . (7
Early period
(1850-1940) |
Dumped [1850 | 75 Many timber {1850 to No earth
rockhll ' face 1940 core
1925 100 8 dams
1925 275 Dix River
1930 330 Salt Springs ¢
1930-40 |200 Many 1940 Begin earth
- ’ core
Transition
period
{1940-1965)
Dumped  |1950-55 ;200 A number 1940 Begin
200-300 [PG&E dams 1950 250-400 |Kenney,
. Watagua
1955 370 Paradela 1955 250-420 |30 dams
1965 490 Exchequer  |1960 510 Goschenen
Compacted 1195565 200 Several 1955-65 | 300-400 | Ambuklao,
Brownlee,
Lewis Smith |
Muadern
pernomt
{1965 -1984)
Compacted (1965-70 |200-300 |Many 1965-84 | 300-600 [Many major
rockfill dams
1971 20 Cethana 800 Oroville,*
’ Mica,*
1974 160 Anchicaya 850 Chiver
1980 530 Areia 1,000 Chicoasen
Nurek*

*Earth core gravel shell dams,

ber faced, dumped rockfills up to 25-m high, with very steep {0.5:1 to
0.75:1 (H:V)] slopes and with a "skin” of hand placed rocks to maintain
the face slope during dumping (2,5). [See Fig, 1(a).]

During the period 1920-1940, many rockfills exceeding 100 ft (30 m)
were built. Notable examples of early high dams are the 275-ft (84-m)
Dix River Dam in Kentucky and the 330-ft (101-m) Salts Springs Dam in

California. Rockfill dams were of the impervious face type until earth
core designs began to be developed about 1940.

. The dumped rockfill concrete-face dams performed safely, but leakage
. became an increasing problem as the dams became higher.

“TRANSITION PERIOD (1940-1965): ERa oF ENGINEERED ROCKFILL DAM

Concre!’ace Rockfill Dams.—The extensive use of dumped rockfill
in concre ce rockfill dam construction up to the early 1960's exposed
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FIG. 1.—Sketches—Dumped and Compacted Rockill

certain limitations and potential problems associated with that method
of dam construction for high dams [higher than 300 [t (91 m)].

Availability of suitable rockfill materials had long been accepted as one
limitation. Dumped rockfill was widely recognized as requiring rock with
high unconfined compressive strength, since stable performance of the
fil required high strength at the contacts of rock points and edges. Well-
engineered specifications traditionally required use of hard, sound, du-
rable rock of quality that would ordinarily pass ASTM spemflcatmns for
concrete aggregate. Sluicing by hydraulic monitors, using from one to
as many as three volumes of water to one volume of rocklfill, at pressurcs
typically of 100 psi (690 kPa), was usually 5peé:ified to assure clean rock-
lo-rock contact.

Rockfill compressibility was yet another limitation on the use of dumped
rockiill. Typically, dumped rockfili was placed and sluiced in compar-
abively thick, 60-200 ft (18-60 m) lifts. Even with rock of the best quality,
rucklill settlement under, reservoir loading was frequently large enough
to result in joint movements and cracking of the concrete facing, with
subsequent leakage of stored water. The rockfill stll retained its high
stiength, and the permeability of ihe large, interlocked rocks at or near
the base of the dam was demonstrably several orders of magnitude greater
than the recorded rates of leakage (Ref. 7, p. 87), as well as greater than
the maximum credible leakage, so dam safety was not impaired. How-
ever, leakage did in some cases creale economic loss (5). Since major
rucklill dams constructled during this period were concrete f> it was
imporlant for the proper performance of dams that rockfil ement
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limited in the future to amounts that could be tolerated by
the concrete facing. -

" The Pacific Gas and Electric Company’s (PG&E) extensive construction
‘of concrete-face rockfill dams prior to and during this period has af-
forded the profession a unique opportunity of studying the long-term
performance of dumped rockfill dams. Six PG&E rockfill dams, ranging
from 75-140 ft {23-43 m) in height, with slopes in the range of 0.5H:1V-
1.3H:1V, have now given between 50-105 yr of service (1,2,5). The his-
torical stability of these PG&E dams, with dumped rockfill slopes as steep
as 0.5H-0.75H:1V, constitutes a prototype field test demonstrating the
existence of greater than 45° friction angles for dumped rockfill at low
confining pressures {18).

The excellent performance of these dams probably provided the im-
petus and the necessary confidence for the construction of higher con-
crete-face rockfill dams ranging from 150-360 ft (46-110 m} in height
during the period 1930-1950. The 150-{t (46-m} Lower Bear River No. 2
Dam, completed in 1952 with 1H:1V upstream slope, has neither ex-
perienced leakage nor required maintenance. The 245-ft (75-m) No. 1
Dam, while requiring little maintenance, does leak 4 ¢fs (110 L/s), which
is, nonetheless, less than the required fish release. However, other
dumped rockfill dams exceeding 200 ft (61 m) in height developed face
damage and leakage problems. Salt Springs, at 328 ft (100 m) and Par-
adela, at 360 ft (110 m), exhibited serious enough leakage and mainte-
nance problems to lead to a temporary suspension of construction of the
concrete-face rockfill dam for more than 300 ft (52 m) in height during
the 1960-1965 period.

The last high dam, New Exchequer (1958), during this period com-
bined compacted, 4 and 10 ft (1.2 and 3 m) layer, and dumped rockfill,
60 it (18 m) lift. However, face problems and leakage occurred due to
insufficient use of compacted rockfilt and the use of joint design practice
that was traditional at that time but is now obsolete.

A transition developed to sluiced rockfill in thinner layers of 10-12 ft
{3-3.6 m) subsequently compacted by construction truck and dozer traffic.
This modified form of rockfill was specified at Goschenen, Little Grass
Valley, Miboro, and other later dams. Goschenen (1) rockfill was derived
from talus of competent rock, while Miboro (1) was constructed of gran-
ite of varying quality, both dams having rockfill high in percentage of
fines (less than #100 mesh). Both dams have performed well,

Earth Core Rockfill Dams.—While a detailed discussion of the design
of the core, filters, and foundation treatment of earth core rockfill dams
is considered outside the scope of this paper, the performance of this
type of rockfill dam will be considered in relation to the concrete-face
dam. [ls introduction during this period was successful in coping with
the leakage problem in concrete-face dumped rockfill dams, and a new
and success(ul type of dam was developed.

History shows a logical change, beginning in 1940, from concrete faces
lo varth cbres in dumped rockfill dams, mainly because of leakage ex-
perience with the concrete-face dumped rockfill, coupled with the in-
creasing need for higher dams, in which the leakage problem was clearly
becoming aggravated. It was beginning to be evident to designers of
high dams that the deformation characteristics of dumped rock and con-

.-

crete had simply not proven compatible. On the contrary, t! ability
of carth cores with filters rendered them capable of accomm.  .ng the
large settiement of dumped rockfill. In the 1950°s, acceleration of knowl-
edpe and application of soil mechanics principles, especially with respect
o core foundation treatment and filter design, made earth core rackfill
dams safer and increasingly popular. The introduction of earth cores
provided a new lease on life for dumped rockfill, since the earth’ core
was more deformable and thus compatible with dumped rockfill. In-
deed, with the successful completion of the earth core Goschenen Dam
in 1960, dumped rockfill in lifts of 10 ft (3 m) had exceeded 500 {t {152
m), a height that was unprecedented at that time,

In the early, inclined core type of dams developed by ]. W. Growden
(1), filters and earth core were placed on the inclined upstream slope of
dumped rockfill embahkments, the rock having been dumped down-
slope from the full height of the dam. Other early dams had central
cores, with dumped rockfill placed and sluiced in 30 ft (9 m} layers.
Examples of both types indude Kenney and Cherry Valley Dams (1).

The 325-ft (99-m} high Kenney Dam (1), completed in 1952, is one of
ile notable, stoping core, dumped rockfill dams of the Growdon type.
wWith W. G. Huber as engineer, and K. Terzaghi, ]. W. Growdon, [. C.
Stecle, and C. Dunn on the board, it was a progressive and practical
iype of dam design for that period. Abutment-core contact treatment
donsisled of a 3-ft (1-m) thick concrete grout cap and a grout curtain,
Four filter zones—three downstream and one upstream—were used, the
latter being a sand “crack-stopper’’ layer suggested by Terzaghi. Riprap
was automatically created on the surface of the quarryrun, dumped
rockfill. The lift thickness was 30 ft (9 m). The settlement history was
satisfactory, with 2.5 ft (0.8 m) total crest settlement in 30 yr (1%) and
0.02 ft/hr (0.6 cm/yr) in the last 15 yr. Crest settlement plots as a smooth
curve along the axis, as well as along benches, a favorable characteristic
of rocklill, whether dumped or compacted. Unfortunately, from a con-
slruction cost standpoint, Kenney Dam was constructed just before the
introduction of compacted rockfill, and about 30% of the quarried rock
Ihat had to be discarded as being too small for dumped rockfill, would
have been acceptable today as excellent material for compacted rockfill.

The 315-ft (96-m) high Cherry Valley Dam (1), completed in 1956, has
alsu experienced no cracks in ils central core’ zone and has given excel-
fent performance. In its 26-yr life (up to 1982), it has settled a total of
12t (0.4 m), or 0.3% of maximum height, and in the last 15 yr, has
scltled at a rate of 0.015 ft/yr (0.5 cm/yr). The bulk of the settlement
oceurred in the thick central decomposed granite core, while for the
Kenney Dam, with a sloping care, the greater crest settlement represents
the settlement of the dumped rocktill supporting the core.

Transition from Dumped to Compacted Rock{ill,—The transition 1o
compacted rockfill for both earth core and concrele-face dams occurred
during the period 1955-1965. The need for higher dams of both earth
core and concrete-facg types, the unavailability of high quality rock at
many embankment dam sites, and the development and field proving
vul of heavy, smooth drum, vibratory rollers were among Lhe principal
cuntributtory factors to the transition to compacted rockfill,

Since 1960, earth core rockfill dams using compacted rockfill have pro-
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gressed rapidly in height, in large steps between 500 and 1,000 {t (150
and 300 m). Development of heavy equipment lowered the cost of han-
dling and placing rockfill. The need for siting dams at poorer sites no
. doubt accelerated development and adoption of various types of em-
bankment dams, but more importantly, the introduction of the smooth
drurf\, vibratory roller also allowed use of lower quality rock in rockfill.

- Widespread acceptance of high concrete-face rockfill dams, however
d1f;l not come readily. It took time to get over the high leakage experiencé
“with high dumped rockfill concrete-face dams. It also took time to gain
experience with compacted rockfill dams, and to develop effective and
economical toe slab and concrete-face designs. '

Terzaghi himself accelerated thinking that was important to the de-
velopment of the concrete-face rockfill dam in two discussions in the
ASCE Symposium on Rockfill Dams, published in the only separate and
supplemental Transaction Volume in ASCE history, Volume 104, 1960
(1). Terzaghi (1} described high, dumped rockfill lifts as being segrégated
into three zones; an upper zone of sluiced small rock, a central zone of
medium size rock with some smaller rock in voids, and a lower zone of
large rock, this lower zone being the most compressible (Fig. 1(6)]. He
did not like the high compressibility characteristic of dumped rockfill
and noted the loss of strength of various rock types upon saturation. As
a remedy, he suggested compacted rockfill, which he believed would
improve the performance of concrete-face dams, permit their adoption
for higher dams, and permit use of weaker rock. This discussion was
related specifically to the concrete-face rockfill dams. :

At about the time of this 1958 ASCE Symposium on rockfills, funda-
mental changes in rockfill specifications became widespread. The gen-
eral specifications of 60-200 ft (18-61 m) lifts, had changed to 10 {t (3
m) on some dams. At Ambuklao in 1955, most of the dumped rock was
changed to 2 ft (0.6 m) layer rockfill due to the low strength and small
size of some of the available rock (6). The same change was made at
Browplee (1958) (1) due to coarse, flter size basalt. Both began as dumped
rockfill, earth core dams, and were completed with both dumped and
compacted rockfiil. Growdon’s classic sloping core, dumped rockfill dam
type (Nantahala in 1940 and others), evolved into a zoned type dam, of
compacted and dumped rockfill, a typical example being at Lewis Smith,
in 1960. Although two major dumped rockfill dams-~the thinner-lift
Goschenen Dam and the high lift downstream shell of Exchequer Dam—
were completed as dumped rockfills in the early 1960’s, the transition
from dumped to compacted rockfill was virtually complete by 1965,

MooerN Perioo {1965-1982): WioesPREAD UsSE of COMPACTED
RockriL Dams oF EARTH CoRe AND CONCRETE Face Tyee
\

General.—In the ASCE Rockfill Dam Symposium of 196 i
the Eighth Congress on Large Dams in Ediz',\bnfrgh in 1964 (321)(,13: ::ciflia
fian? was shil loosely defined as ““a dam that relies on rock, either dumped
1‘n_|!fts or compacted in layers, as a major structural element.” The def-
inition inc_!_udes earth core and concrete-face rockfill dams, as well as
other imp” ‘ous membrane dams. Though dumped rockfill is still ef-
fectively in outer zones of earth core rockfill dams, in the down-

110

siream toes of embankment dams, in cofferdams, and in underwaler
placement, compactior. has become so universal in rockfill dams that a
more contemporary definition of a rockfill dam would be ‘““a dam that
relies on compacled rockfill as the main structural element,” compacted
rockfill being considered as rockfill placed in layers up to 6.6 ft (2 m)
and compacted by smooth drum vibratory roller. |

The historical development of compacted rockfill dams, prior to 1964,
has been well-documented (3,4,6), and only a few pertinent aspects will
be discussed. The transition from dumped to compacted rockfill was rapid
and inevitable. There was an increasing need for improved and higher
concrete-face rockfill dams, but the traditional requirement for high
strength and large size rock for dumped rockfill dams had limited this
type of rockfill dam to sites where such rock was available. The increas-
ing need to utilize dam sites with foundation conditions that were nei-
ther suitable for the construction of concrete: dams, nor adaplable for
earth dams, and the need to use locally available weak rock at many of
these sites all contributed to the development of compacted rockfill. The
alvent of the vibratory roller facilitated the successful and economic use
of weak rock, compacted in layers. Wilh this equipment, high strength
and low compressibility of rockfill composed of weak rocks are achieved
by compacting the rockfill in relatively thin layers, often supplemented
by application of water, to achieve high density. By contrast, the strength
and low compressibility for rockfill composed of strong rock are achieved
Ly the rock strength, and the wedging elfect caused by vibratory com-
paclion. The wedging factor is of particular importance to the concrete-
face rockfill dam, as will be examined in the following paragraphs.

One further advantage of compacted rockfill over dumped rocklill is
also worth mentioning here. An advantageous feature of rockfill dams
il their ability to withstand passage of flood water through and over the
uncompleted dam. For probable flow over the rockfill, reinforced rockfill
is necessary (Ref. 7, p. 87). There has been experience with twq major
washouts of dumped rockfill during construction and one well-known
case of overtopping failure after completion. At Hell Hole Dam, which
is 200 ft {61 m) high, dumped rockfill lifts failed when the flow through
the rockfill exceeded 15,000 cfs (430 m*/s) (Ref. 7, p. 87). The sloping
core for the dam had not yet been placed, and an early storm prema-
turely caused unplanned storage. The permeability in the voids of the
large segregated rockfill at the base of the rockfill was great. The dam
was later completed to its full 410 ft (125 m) height, A similar event for
compacted rather than dumped rockfill would have had less leakage and
would probably not have failed.

Characteristics of Compacted Rockfill.—Figs. {c-d) show the place-
ment and resulting character of compacted hard rockfill, shown for a3
It {1 m) layer. The resulting rockfill is not homogeneous, but segregalted,
which results in the development of desirable properties in respect to
density, strenglh, and permeability.

Fig. 1{c) shows dumping of the layer being placed. The dozer, with
raised blade, pusheslarge rocks ahead where the full thickness of lift
can accept them. Smaller rocks fall under the blade, and when spread,
provide a relatively smooth surface for compaction and construction traffic,
The vibratory roller is effective in compacting the smaller ror  nd fines
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FIG. 2.—Examples of Compacted Rockfll Layers (Note: Chlvor was Ranasmed
Esmeralda)

in the upper zone and in tight wedging of the larger rocks in the lower
zone. The wedging action caused by the vibratory roller is particularly
effective in developing horizontal rock-to-rock contact. The smooth fill
surface is desirable for density, strength, and low vertical permeability.
It should never be scarified. The horizontally-oriented and well-com-
pacted surface of surficial rocks is desirable.

A layer of rockfill, particularly of the type composed of high strength
rock parlicles, typically appears as shown in Fig. 1(d). The difference in
density of top half and bottom half is about 10-12 Ib/cu ft (160-192 kg/
m’). Note that the upper half of each layer is of much smaller size ma-
terial than the lower half. Horizontal permeability of these layers is much
grealer than vertical permeability. .

Fig. 1(e) shows the conventional zoning of a concrete-face rockfill dam. |

It indicates increasing permeability principally in the thicker bottom areas
of each of four zones, and for the full width of the dam, as well as the
desirable perched water table effected by the fine and semi-pervious sur-
face of each layer. The perched water tables, assuming a source of water,
avoid a high phreatic line with its consequent high pore pressures.
The four photos in Fig. 2 show end views of rockfill placed in one
meter layers. Three show rock sizes ranging up to full layer thickness.
At is evident that a single rock of full layer thickness will not permit
maximum compaction of immediately adjacent rockfill; however, it also
‘happens that the single rock of full layer thickness is incompressible and
-will "attract” vertical load when the layer is loaded, so undue seltlement
will not occur. Thus, it is not necessary to specify a maximum rock size
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of less than layer thickness. Further, field inspection of rock s " not
practicable, ' -

Fig. 2(7) shows use of poor quality Schist rock at Kangaroo Creek (8)
where water was liberally used. The surface became muddy during con-
struction, but large rocks remained as rocks within the layer. Fig. 2(b)
shows the typical embedment of a large rock and a fine rockfill surface
in the 3.3 ft (1 m) layer of rhyolite at Talbingo Dam. Fig. 2(c) shows the
many large rocks at Dartmouth Dam and the typical smooth rock sur-
face. Fig. 2(7) shows various sizes of rock in a 3.3 {t (1 m) layer at Chivor
Dam, including a 3.3 ft (1 m) rock and view of nearby impervious surface
holding water. These photos show the nature of compacted rockfill as
sketched in Fig. 1. All these dams have given excellent performance.

Use of Water in.Compacted Rockfill.—Use of water during fill' place-
ment (on the order of 20% volume of rock, far less than for dumped
rockfill) is beneficial for any quality of rock, but is especially desirabie
for types of rocks that lose strength upon saturation, as pointed out by
Terzaghi (1). However, it is sometimes not feasible to add much water
duc to the turbidity of excess water draining from the fill, especially
where downstream water uses or fish resources place limits on turbid
runoff. In such cases, the weak rock may be placed in thinner layers,
about 2 It (0.6 m), or even less, instead of 3.3 ft (1 m), and compaction
coverage increased to 6 instead of the standard 4 compaction passes, to
achieve satisfactory density. Strength and low compressibility of rockfill
composed of weak rocks are attained by high densily, whereas for hard
rock density is lower, and its strength is from tight interlocking of the
competent rocks. Rockfill of some weak rocks requires pravisions for
drainage {8,9). .

Rock Quality in Compacted Rockfill.—There is no rigid specification
for rack quality or gradation in compacled rockfill. Rock that fails to meet
concrele aggregate specification tests is still acceptable rock for use as
rockfill when properly handled. Soft rock, such as siltstone (9), some
sandslones (9), schists (8), argillite, and other potentially weak rocks can
bt used, as demonstrated by successful past experience.

Indecd, if blasted rockfill is strong enough to support construction trucks
and the 10-ton vibratory roller when wetted, it may be considered lo be
suitable for use in compacted rockfill, In the case of compacted rockfills
made from weak rock types, zones of pervious rockfill often have to be
incorpuorated in the dam design to provide for internal drainage if it be-
comwes necessary following breakdown of the weak rock during com-
paction. However, the added cost of the internal drainage provisions is
mwre than offset by savings made in handling weak rock compared with
harder rock. .

It is, of course, necessary lo know the rock source before writing a

" specification for any given job, If the rock is hard, a satisfactory general

specification is “quarry-run rock—the maximum size shall be that which
can be incorporaled in the layer and provides a relatively smooth surface
fur compaction, not more than 50% shall pass a 1 in. (2.5 ¢m) sieve, and
nut more than 6% shall be clay-sized fines.”

The modulus of compressibility of rockfill, as determined within the
prototype dam by water level settlement gages, or cross arms, is a useful
measure of rockfill quality. Experience on many projects indicates mod-

1392



uli ranging from 3,000-20,000 psi (21-138 MPa) depending on the rock,
the rock grading, layer thickness, compaction, and other factors. Rockfill
modulus is a useful parameter for both earth core and concrete-face types
of rockfill dams; it gives a basis for comparing performance of existing
dams and establishing design and placement procedures for new dams.
Of significance to higher dams is that the modulus of compressibility of
compacted rockfill increases with pressure (10,20). However, it should
be noted that the frictional shear strength decreases progressively and
moderately with increasing pressure.

Moduli, as determined by water level settlement devices, of as high
as 22,500 psi (150 MPa) has been attained by Murchison Dam for well-
graded rhyolite, use of water and 8 passes of the 10-ton vibratory roller
on a 3.3 ft (1 m} layer (27).

Use of Gravel as Compacted Rockfill.—Natural gravel falls outside of
the usual definition of rockfill but can be considered to be similarly use-
ful as a2 dam shell material. It is more economically handled. It can be
used in combination with rockfill. Its modulus of compressibility is 5-
10 times higher than that of compacted rockfill, and about 40 times that
of dumped rockfill. Because face slab movements of rockfill dams in-
crease as the square of the dam height, gravel shell concrete face dams
can safely be built to much greater height than the present highest dam,
Arcia, which is 525 ft (160 m) high.

Typical vertical compression moduli of gravel, based on field mea-
surements during construction, are 53,000 psi (365 MPa) for Oroville,
and B0,000-100,000 psi (551-689 MPa) for W.A.C. Bennett Dam. Oro-
ville was compacted by a 3.5-ton, static weight, smoath drum, vibratory
roller and Bennett by a 6-ton vibratory roller, At the time of their con-
struction those were the available sizes. ' .

Layer thicknesses specified for compacted gravel vary between 1-3 ft
{0.3-0.9 m) depending on height of dam, size of gravel, and percentage
minus no. 200 mesh material. Usually no water is added. In fact, for
vty pravel (7129 minug no. 200 mesh) excessive maislure canuses o
springy fill, though acceptable density can still be achieved. With dirty
gravel, permeability assumes importance in the design. Chimney drains,
abutment drains, filters, and intermediate drainage layers, may all have
e bee comndered.

Modern Earth Core Compacted Rockfill Dams.—As stated elsewhere,
the wilvent of campactad tockfill has encouraged Uhe design and con-
struction of higher rockfilt dams of both the concrete-face and earth core
rypes. I'ie fwo fighest eartn core rocknn’ dams ac thus ime (T95Z) are
Esmeralda in Colombia at 777 ft (235 m), completed in 1975, and Chi-
coasen in Mexico at 856 ft (261 m), completed in 1980. These are heights
above the low point in the foundation, both dams having approximately
180 ft (55 m) of riverbed excavation. The experience with Chivor and
Chicoasen has been excellent. It is noted that Nurek, at 1,000 ft (305 m),
Croville and Mica at 800 ft (244 m), and Bennett at 600 ft {183 m), are
all gravel sheil dams. The experience with these high earth core ,dams
has been excellent and the rockfill and gravel experience can be Irans-
ferred to cr  ~te-face dams.

Esmeralc m (13,14), Chivor Project, Colombia (Fig. 3) is a mod-
eralely sloping, earth core rockfill completed in 1975, Its performance
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FIG. 3.—Esmeralda Dam—Sectlon and Zoning

has also been excellent. Crest settlement on first filling was 3.3 ft {1 m),
Lut no cracks were detected in the core, and abutment gallery leakage
was only 3 cfs (90 L/s). The rockfill was necessarily of a variety of types,
including limestone, quartzite, phyllite, slate, argillite,’and some gravel.
The design of the 840 ft (256 m) Guavio Dam, also in Colombia, currenltly
{as of 1982) under construction is similar to that of the Esmeralda Dam.

Chicoasen Dam (14,15,16) has also pgiven excellent performance. The
use of an outer zone of dumped rockhll at Chicoasen is a desirable, al-
though infrequently used feature.

Modern Concrete Face Rockfill Dams.—Analysis of the excellent ficld
precfarmance of high, carth core, compactedd voed Gl dams provides nol
pnly useful data on the behavior of rockfill under high pressures, but
has alsa restored the confidence of dam designers in concrete-face rock-
Il dams, since most of the desirable leatures ot the rocklill in the lugh
serth nore tvoe awas direathe wtilized (o the development of highear san-
crete-face rockfill dams.

Table 2, which gives design data on large dams constructed or planned
in the past 45 yr, shows a definite change to the use of compacled rock-
lihin the past 15 yr. The design trends for dams in this period, is also
vvident, These trends include thinner face slabs, less reinforcing, im-
proved joint design, higher dams, and more frequent use.

Prototype measurements demonstrating the low compressibility of
vompacted rockfill have provided the data base {or the design of such
high, concrete-face rockfill dams as Cethana (19,20), Anchica "0}, and
Argia (21). Each of these dams has, in turn, contributed to . ale-of-
the-art of rockfill dam design through improved performance measure:



el

ments. Murchison Dam {27) has 5ubsequenlly provided valuable per-
formance data, and its performance is excellent,

Exceptionally Cold Weather Sites.—With the emphasis placed in re-
cent years, on worldwide natural resource development, it seems in-
evilable that more rockfill dams will be constructed in the future in areas
of the world that experience extremes of climates. In this connection, it
is pertinent to make a few remarks about the performance of concrete-
face rockfill dams already constructed in these areas,

Four concrete-face dams have demonstrated the feasibility of rockfill
dams in cold climates and under severe freeze-thaw conditions. These
dams were Qutardes 2 in Northern Canada, Cabin Creek at elevation

12,000 ft (3,660 m) in the Rockiés, Courtright at elevation 8,200 ft (2,500 -

m) in the California Sierras, and Golillas at elevation 10,000 ft (3,000 m)
in the Andes, where temperatures reach minus 20° C. The coldest tem-
peratures are at Outardes 2, where the winter range is minus 25-35° C,
and the summer day range is 20-25° C. Qutardes 2 was constructed, in
part, in cold weather, and in 3 yr, the 180-ft (55-m) high dam has settled
only 0.015 {t (0.5 cm). No cracks have occurred, and there is no leakage.
The concrete faces at Courtright and at Cabin Creek show no temper-
ature cracks or freeze-thaw damage after their respective service lives of
26 and 17 yr. No ice-plucking or ice thrust damage has been reported.
Courtright has had face damage and leakage problems as a 300 ft (98 m)
dumped rockfill dam. ‘

From this data base on the performance of compacted ro¢kfill dams
in areas subject to extremes of weather, it may be concluded that rockfill
dam design criteria do not need any major modifications to accommo-
date these extreme weather conditions. The measures to prevent freeze-
thaw damage, air entrainment and pozzolan in the concrete, have proved
to be successful.

Seismic Resistance of Compacted Rockfill.—Compacted rockf{ill dams
have an inherently high resistance to seismic loading (22,25). According

to Seed (25), “Two rockfill dams have withstood moderately strong.

shaking with no significant damage, and if the rockfill is kept dry by
means of a concrete facing they should be able to withstand extremely
strong shaking with only small deformations.” The two dams involved
were the 420-ft (128-m) high Miboro earth core rockfill, placed in 10-13
ft (3-4 m) layers, and the 275-ft (84-m) high Cogoti concrete face rockfill,
More recently, in 1979, Infiernillo Dam, 470-ft (145-m) high, developed
crest accelerations on the order of 0.35 g with 5 in. (13 cm) maximum
crest settlement, and with only nominal longitudinal and transverse
cracking at the.crest. All movement was in the top 26 ft (8 m) of the
dam {17). Rockfill compaction of Infiernillo was by 4 passes of 2 DB on
a 3 ft (0.9 m) layer, a procedure that was customary just before the days
of the vibratary roller.

For the 330 ft (110 m) Fortuna Dam, a dynamic seismic analysis was
performed for 1.3H:1V upstream and 1.4H:1V downstream slope, for
0.4 g (ground acceleration), using a number of recorded major earth-
quake accelerograms. The results indicated a loosening of tha crest area
rockfill that could resu!: in several feet of settlement, but no movement
of the face slab below water level was indicated.

Ar Fathama Anchicava Areia (21}, and Miirchison 27), it has been

e
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TABLE 2.—Partial List of CFRD Dama

Height, Year
ig com- Slopes
Nama malers Location pleted us 0s
1) (2) (3) (4) (5) {8)
Muorena 54 California ,1895 1 0.5-0.9 "1.3
Strawberry 50 California 1916 1.2 1.3
D River 84 Kentucky 1925 |1.0-1.2] 1.4
Yl g 100 Califuia 1931 | 1,i-1.4 1.4
Couswell BS California 1934 1.35 1.6
Malpaso 78 Peru 1936 0.5 1.33
Cogoli 75 Chile . 1939 1.6 1.8
Lower Bear Number 1 71 California 1952 1.3 1.4
Lower Bear Number 2 50 California 1952 1.0 1.4
Paradela 112 | Portugal 1955 1.3 1.3
La joie 87 Canada 1955 1.1 1.5
Pinzanes &7 Mexico 1956 1.2 1.3
Courtright S8 California 1958 | 1.0-1.3 1.3
Wishon 82 California 1958 | 1.0-1.3 1.4
San ldelfonso 62 Mexico 1959 1.4 1.4
New Exchequer 150 California 1966 1.4 1.4
Cabin Creek 76 Colorado 1567 1.3 1.3
Fades 70 France 1967 1.3 1.3
Rama 110 Yugoslavia 1967 1.3 1.3
Kangaroo Creek 59 Australia 1968 1.3 1.4
Pindari 45 Auslralia 1969 1.3 1.3
Mndar Raised 75 Auslralia P 1.3 1.3
Cethana 110 Australia 1971 1.3 1.3
Allo Anchicaya 140 Colombia 1974 1.4 1.4
Le Rouchain 60 France 1976 14 1.4
Little Para 54 Australia 1977 1.3 1 1.4
Golillas {Chuza) 130 Colombia 1578 1.6 1.6
QOutardes 2 55 Canada 1978 1.4 1.4
Winneke {Sugarloaf) 85 | Australia 1979 1.5 22
Bailey, R.D, 95 | W.Va, USA 1979 2.0 2.0
Atcia 160 Brazil 1980 1.4 1.4
Never-Turimic 115 Venezuela 1981 1.4 1.5
Mackintosh 75 | Australia 1981 1.3 1.3

TR

Y

over 50 Melers

High with Design Data

’ ’ ’ Reinj ‘
forced .
Faca each Zone t,
area, in way, as | Toe slab in melets
: square Slab equation a pai- widlh, in (honi-
Fill-rock type msters m + CH canlage melars zontal)
(7) {8) {9) (10) (1) {t2)
DR-Granite 0.23 + 0,003H 0.5 Trench
DR-Granite 0.23 + 0.003H 0.5 Trench
DR-Limestone 0.5 Trench
DI-Granite 10,900 (0.3 + 0.0067H 0.5 Trench
DR
PR & DR
DR-Gravel
DR-Granite 5,800 (0.3 + 0.0067H 0.5 Trench
. 2,800 {0.3 + 0.0067H 0.5 Trench
DR-Granite 55,000 |0.3 + 0.00735H 0.5 Trench
DR Sholcrete Trench
DR - .
DR-Granite 6,700 0.3 + 0.0067H 0.5 Trench
DR-Granite 20,000 0.3 + 0.0067H 0.5 Trench
CR-DR
Main DR-Meta 0.3 + 0.0067H 0.5
Andesite
Supporting
Zone-CR
CR 0.5
CR-Granite 16,500 [0.35 + 0.0042H 0.5 4.0
CR - ' - .
CR-Schist 8,000 (0.3 + 0.005H 0.5 a7 3.6
CR-Rhyolite 16,400 [0.48 + 0.002H 0.81 3.0 mini- | 4.5
mum
(2.6 x
: 0.085H)
CR-Rhyolite -
CR-Quartzite 23,700 10.3 + 0.002H 0.5 3-5.36 3+3
CR-Homfeld 22,300 0.3 + 0.003H 1+05 |7.0 Varivs-10
' (loe)
CR-Granite 16,000 {0.35 + 0.0042H 0.5 - |4.0
CR-Shaley ' 110,200 0.3 + 0.0029H 0.5 1.0 4.0.
Dolomite
CG-Gravel 14,300 |0.3 + 0.0037H 0.4 3.0 4.0
CR-Gneiss , 8375 103 .0.45 (3.05.
CR-Sandstone 82,500 (0.3 + 0.002H 0.5 0.1H mini- | 5.0
. mum '
6 m .
CR-Sandstone 65,000 (0.3 + 0.003H 0.5 3.05 + 4.3 .
0.019H
CR-Basalt 139,000 |0.3 + 0.0034H 0.4 4, 5 5.0-7.10
CR-Limestone $3,000 |0.3 + 0.002H 0.5 3.5- 5.0 :
CR-Greywacke 27,100 [0.25 0.5* 3.0-3.00 |3+ 3
[ R Y ¥



TABLE 2.—
) {2) - {3) {4) (3) {6}

Mangrove Creek B0 | Australia 1981 1.5 1.6
Mangrove Creek ! 105 Australia P 1.5 1.6

Raised ’
Shiroro 130 Nigeria 1982 1.3 1.3
Yacambu 150 Venezuela 1982 1.5 1.5
Murchison 89 Australia 1982 1.3 1.3
Awonga 47 Australia 1982 1.3 1.3
Awonga, Raised 63 Australia P
lortuna 65 Panama 1582 1.3 1.4
Furtana, Raised 105 Panama 1683 1.3 1.4
Clennies Creek 67 Australia 1983 1.3 1.3
Salvajina 145 Colombia 1983 1.5 1.5
astayan 75 Australia 1983 1.3 1.3
Wonnndoapna, dape | 63 Australia 1983 1.3 1.3
Nowaudoniia, sape 1) 74 Auatralia I
Khao Laem 105 Thailand 1984 1.4 1.4
Dejar 71 Spain 1984 1.3 1.3
Terror Lake 58 Alaska 1985 1.5 1.4
Alsasua 50 Spain 1985 1.3 1.4
Kotmale 97 Sri Lanka 1985 1.4 1.45
Batang Al

(Main Damy) 85 Sarawak 1985 1.4 1.4
Batang Al

{Lima Saddle) 60 Sarawak 1985 1.4 1.4
Batang Al

(ekatan Saddle) 70 Sarawak 1985 1.4 1.4
Lower Peman 122 Australia 1986 1.3 1.3~1.5
Iruru 50 Peru 1986
I 123 Brazil upD 1.3 1.3
Cinta 85 Indonesia (3]5] 1.3 1.4
Sepredo 145 | Brazil uD 1.3 1.3
Avena 65 Spain uD 1.3 1.3
Kaliva 100 Philippines ubD
Machadinho T124 Brazil uD 1.3 1.3
Spht-Rock 67 Australia uD 1.3 1.3
L Miel 180 .Colombia uD 1.5 1.5
Dikey Creek 115 _vCaIifcrnia r
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Continued

{7) () (9) (10) (1) (12)
CR-Siltstone 29,100 |0.375 + 0.003H 035 3. 4,5 4.0
and
Sandstone
CR-Siltstone 33,400 (0.3 + 0.003H 035 |3, 4,5 4.0
and .
Sandstone :
CR 150,000 '}0.3 + 0.003H 0.4 6.0 7.0
CG-Gravel - 13,000 0.4
CR-Rhyolite 16,200 {0.3 0.5* 3-4.6 1+5
CR-Meta Sedi- 30,000 |0.3 + 0.002H 0.55° |Existing 3.0
ments (Silt- concrete
" stone- dam
Sandstone)
CR-Andesite 22,000 [0.411 + 0.003H 0.5 4.0 5 + 0.02H
CR-Andesite 0.411 + 0.003H 0.5 4.0 5+ 0.02H
CR-Welded Tuff| 24,500 0.3 0.43 13-4 4.0
CR-Dredger 50,000 (0.3 + 0.0031H 0.4 4.0-8.0 5.0
Tailings .
CR-Rhyolite 18,600 0.25 0.5* 3-38 3+3
CR-Rhyolite 25,000 0.3 0.4 3.5-5.5 3.5
CR-Limestone 140,000 10.3 + 0.003H 0.5 4.6 as
Karstic (Gallery)
CR-Granite 19;140 [0.35 + 0.003H 0.4 3-H/I15 4
CR-Greywacke 0.3 + 0.003H 0.4
Argillite
CR-Limestone 13,850 0.3 + 0.003H 0.4 4.5 3
(Gallery)
CR-Chamockite 60,000 {0.3 + 0.002H 0.5 3-8 3+ 3
CR-Dolerite 65,000 |0.3 0.5 4.6 3.5
CR-Dalerite 15,000 0.3 0.5 4.6 3.5
CR-Dolerite 42,500 0.3 0.5 4.6 3.5
CR-Dolerite 35,000 [0.3 + 0,001H 0.5* 3-9.0 3+3
Basalt 110,000 {0.3 + 0.00334H 0.4 3.0-6.0
CR-Breccia, 0.3 + 0.003H 0.4 4,5 and 7} 5-9
Andesite
CR-Basalt
CR-Gneiss 21,800 |0.3 + 0.003H 0.4 3-H/15 3
Basalt «| 100,000 0.3 + 0.00334H 0.4 ' 3.0-6.0
CR-Greywacke 0.3 0.35 4.0

Grave] Brec-
cia, Siltstone
CR-Diorite

0.3 + 0.003H
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TABLE 2.—

() 2) 3 4 | (6) -

Musa 150 | New Guinea P 1.5 {. 15
[Poza de los Ramos 98 Spain P 1.3, 1.5
I'oza de 1os Ramos

(Second Stage) 136 Spain P 1.3 1.5
Uniguay 73 Argentina r 1.33 1.3
Piray-Guazu [1 73 Argentina 3 1.3 1.3
Cuesta Blanca 80 Argentina P 14 1.5

~*Percentage reinforced on design area + 10 am.
*Percentage reinforced on design area + 12 om,

v .

Nute: P = proposed; UD = under design; US = upstream slope; DS = down- -

= compacted gravel; and PR = placed rock.

determined that the modulus of rockfill compressibility, calculated from
face movement upon reservoir filling, is about 3 times that measured
vertically within'the rockfill by water level settlement gages, i.e., the face
movement was one-third of that caiculated using the vertical modulus.
Thus, the rockfill appears to be substantially stiffer in the horizontal di-
rection than in the vertical direction. This suggests a higher threshold
of shear deformation and lower strains than are used in dynamic seismic
calculations. Another factor not taken into account in many current anal-
yses is the different properties in the upper and lower half of each rock-
full layer. Both of these factors improve seismic resistance of. compacted
rocklill, :

Concrete-face rockfill dam zoning will safely store high flood waters
before the concrete face is placed and, consequently, if the face were
damaged. All of the high strength and zoned rockfill is downstream from
the reservoir water. A well-designed concrete-face rockfill dam can be
considered to offer a high resistance to severe seismic loading. Damage
is acceptable for a maximum credible earthquake. It is breaching that
must be avoided.

Pumped Storage Cyclic Operation.—The loading cycle of the upper
reservoir of pumped storage projects has provided some interesting data
on cyclic resistance of rockfills. For the upper reservoir of pumped stor-
age projects, there was an initial question of the effect of repeated large
daily cycles of reservoir level on settlement of concrete-face rockfill. The
100-140 t (31-43 m) high Taum Sauk Dam constructed of dumped rhyolite
rockfll, completed in 1963, with daily operation range of 80 it (24 m} for
the 140 ft (43 m} section, settled 1.0, 0.31, and 0.13 ft (0.3, 0.1, and 0.04
m) in the first, second, and third 5-yr periods. While this is more than
the normal annual cyclic settlement performance for dumped rockfill, it
1s nevertheless within tolerable limits, since it has not adversely affected
performance. Cabin Creek, a compacted rockfill completed in 1967, hav-
ing a 250 {t (76 m} height, has a daily operating cycle of 90 ft (27 m).
Sculement after 10 yr was 0.4 ft (0.12 m), 0.02% of its height, while
leakage has nev ~xceeded 0.9 cfs (28 L/s). These data suggest that
iy cyclic loadi es not affect the performance of concrete-face rockfill

dams. Yo

Contlinued

{7) (8) {9) (10} (11) (12)
CG-Gravel
CR
CR . .
CRR-Basalt 38,400 [0.3 + 0.005H Q.5 3-5 Variable

3.48-5.5

CR-Basalt 38,000 (0.3 + 0.005H 0.5 3-4.0 .60
CR-Gneiss 50,000 {0.3 + 0.003H 0.5 3.5-4.5 3.50

stream slope; DR = dumped rockfili; CR = compacted rockiill; H = height; CG

CurreNT CoNcRETE-Facep RocxrFit Dam PRacTICE

Design Practice.—The foregoing description makes it evident that the
design of a concrete-face rockfill dam is essentially empirical and based
on experience and judgment (22,23). Table 2 lists dams over 165 ft (50
m) in height in chronological order, with some physical and design data.
The sudden change from dumped to compacted rock in about 1962 has
already been noted, and the adoption of compacted rock at that time is
also associated with abandonment of toe trenches in favor of toe slabs,
increasing use of lower strength rock types, larger face areas, thinner
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€ PLACEMENT OF FACE ZONE CAUSHED RUCK D VIBRATING FACE CRUSHED ROCK

FIG. 5.—Arela Dam Photos of Rockflll Construction

face slabs, and lower percent reinforcing of facing. The table does not
show the elimination of horizontal joints and compressible vertical joints
.that was a feature introduced at Cethana, and has remained a design
practice since then, '

The 525-ft (160-m} high Areia Dam (Fig. 4) shows current design prac-
tice for a high concrete-face rockfill dam. :

The photos in Figs. 56 show the following features of modern rockfill
dam construction: (1) The high rockfill on the right abutment was placed
before river diversion, and, in the foreground, rockfill is rising to the
1:500 yr flood level while toe slab placing and grouting continue; (2) the
1:500 yr level has been reached, and rockfill is being placed down-
stream; (3) placement of the zone under the concrete face; (4) vibration
of the face; (5) sand is sprayed over emulsified asphalt to provide a firm
and nonerodible surface, and toe slab, face form, and reinforcement pro-
ceued; {6) starter slabs are screeded by hand methods, in preparation for
full-slab-width, mechanized screed; (7) first stage concrete slab is com-
pleted, ‘and earth material placement covering slab is underway; and (8)
completed dam, with aerated spillway in operation. These and other
aspects of the construction of compacted rockfill dams will be examined
later. .

Fig. 7 shows Iongitudinal profiles of selected high rockfill dams. The .
dam shape does not appear to be critical, since the water load principally -

causes only perimeter joint opening, and most of the slab just floats on
the rockfiil. For steep abutments, however, special altention needs to be

paid 1o perimeter joint design, to accommodate greater offset move-
mnnte az far avamnla at Chuzs and Yaramhn,
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E. TOE SLAB AND COMPACTED ROCKFILL FACE

G, COMPLETED FIAST STAGE CONCAETE H. AERIAL VIEW OF FROJECT

FIG. 6.—Arela Dam Photoa of Concrete-Face Constructlon

Toe Slab Foundations.-——The most desirable foundation for 2 toe slab
is hard, nonerodible rock that is groutable. However, faults, weather-
stained rock with clay filled seams, and even rock containing zones sus-
deptible to possible erosion and piping are acceptable with proper en-
gineering. Among corrective methods that may be adopted are: exca-
vation of erodible material and use of concrete backfill; widening the toe
slab upstream or downstream locaily; adding rows to the grout curlain;
and use of a diaphragm wall or concrete backfilled backhoe trench or
downstream filters, or both. Placement of upstream core material on the
face and toe slab is often used to provide a supplementary impervious
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zone or crack or joint sealing materal. Where earth is used upstream,
itis placed on a foundation prepared in the same way as for an' earth
core.Most concrete-face dam sites justify some local toe slab foundation
treatment, .

Design and construction excavation practice for the toe slab consists
of excavating a trench to the nominal trench depth that exploration has
indicated will provide a reasonably competent foundation. Local imper-
feclions are then taken care of by one or more of the preceding special
measures. Resloping or additional excavation is seldom necessary, ex-
cepl perhaps locally.

The toe slab is dowelled to well-cleaned rock prior to grouting and is
placed in 20-26 ft (6—8 m} lengths. The width of toe slab is determined
by judgment, and varies with quality of rock and height of dam (see
Table 2). Reinforcing is positioned in one layer near the top, and design
slab thickness is at least that of face slab thickness. The toe slab con-
struction joints do not have to coincide with face slab joints, but rather
with the natural or excavated rock topography. The face slab pulls away
from the toe slab under movement of the rockfill when the reservoir is
filled, and all the perimeter joints open. In this way, the face becomes
structurally independent of the toe slab, The width of toe slab is much
less than the usual core/foundation contact width for earth core dams,
since the toe slab foundation is usually either nonerodible or is fully
protected against piping by the aforementioned special measures, and
the concrete is nonerodible.

Section and Stability.—Since no rockfill dam has ever failed because
of inadequate stability, it is hardly possible to recommend a verified re-
alistic method of stability analysis, though wedge and circle analyses
have been used. With all the rockfill being downstream from the water
loading, the ratio of vertical weight to horizontal force is greater than
6:1 for 1.3H:1V slopes. The major proportion of water load goes into
lhe foundation upstream from the dam axis. Neither sliding nor uplift
is a problem. Design of slopes has therefore been based on a traditionat
1.3H:1V precedent that evolved: for hard rock rockfill and hard rock
foundations, with occasional variations. The historical 1.3H:1V slopes

were altered to 1.4H:1V by judgment for the 525 ft (160 m) Areia Dam -

{Fig. 4) out of respect for its unprecedented height, and by the knowl-
cdge that rockfill shear strength under the higher internal pressure is
lower. For Areia, the downstream rock slapes are actually 1.25H:1V be-
tween haul roads on the face, 1.4:1 being an average control slope. For
weaker rockfill or less competent foundations, flatter slopes have been
used, and have been based on stability analysis. For example, at Cabin
Creek, fill downstream from the axis is compacted earth over a rockfill
drainage zone, and the downstream slope is 1.75H:1V,

Design variables in compacted rockfill, for different rocks and dam
heights, include varying layer thickness, use of water, and number of
passes of vibratory roller. Zoning on the main rockfill is established so
as 1o meel requirements of compressibility and permeability. Low com-
prussibility is generally desirable in any concrete-face dam, but special
abutment zoner ° particularly low compressibility are desirable for the
higher -dams., nately, zoning for compressibility is automatically
compatible witi, .¢quirements for permeability and economy. Normal

rockfill zoning provides safety during construction, in the event of Rood-
ing before the concrete face is placed. Any credible leakage after the face
is placed has been shown to be negligible compared to the abilily of
rockfill to accept leakage safety (Ref. 7, p. 87).

Upstream Face Rockfill.—With the advent of compacted rock, the older
practice of crane-placed rockfill under the concrete face was abandoncd.
In the zarly compacted dams, it was believed that about a 13 ft (4 m)
horizorital width zone of 2-10 in. (5-25 c¢m) particle size rock(ill would
be a good base for the face slab when the face, compacted by a vibratory
roller, was drawn up the slope. The theory was that nothing could erode
in the event of concrete face leakage, However, such a material had no
binder, and tended to loosen when forms and reinforcing were being
placed. It was also more pervious than desirable in event of a flood be-
fore concrete face placement. It was used until, at Cethana, unprocessed

. tunnel muck and some quarry-run, fine rockfill from thin-bedded quartzite

was used beneath the face. This material provided a dense, semi-per-
vious, and nonerodible base, and became the precedent for future dams.
Present practice is to use a finer, well-graded material with maximum
size in the 3-1-1/2 in. range (10.2-3.8 ¢m), well-graded down o sand
size, with 5-15% passing the no. 100 mesh. It was attempted on some
projects to obtain such material by using select, quarry-run, jaw-crusher-
run material, but it was often too coarse. Present specifications have a
grading envelope that may require more processing than just crusher-
run material. ‘

The face-supporting zone is usually 12 ft (4 m) in horizontal width at
the top and remains at that width for dams under 330 ft (100 m) in height.
For Areia, it was widened to 33 ft (10 m) at the base. The thicker width
provides more of this relatively incompressible, more semi-pervious ma-
terial for the case where the partially completed dam may act as a coi-
ferdam. Placement is in 14-20 in. (0.4-0.5 m) layers with four passes
of 10 static ton, smooth drum, vibratory roller. On the face, the roller
is first pulled up the slope without vibration for several passes, and then
the face is given 4~6 passes with vibration. At the abutments this pre-
mium zone may be flared for high dams or steep abutments.

Face Slab.—The face slab has no horizontal joints, and vertical joints
are cold joints with waterstops for most of the face. A simple horizontal
construction joint with reinforcing going through is used when it is nec-
essary to interrupt placement. During construction, moderate compres-
sion develops in more than 90% of the face due to rockfill settlement.
With no normal water load on the face, the rockfill cannot transfer sig-
nificant load to the face and, consequently, to the perimeter joint. When
water load is applied, downstream movement of the embankment pulls
the concrete face away from the perimeter joint, resulting in some ten-
sion areas in the face (20). Near the top, the perimeter joint opening
occurs due to the lateral component of rockfill movement toward cenler
of dam. The slab floats on the rockfill, with moderate compressive stress
in more than.90% of the area and with acceplable tension for a short

- distance in a direction approximately normal to the perimeter. These arc

just favorable natural occurrences, and permit use ‘arly any abut-

‘ment shape (Fig. 7). For a nearly vertical abutment 4za, Yacambu)

the perimeter joint must be designed for more vertical offset since Ihe
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\ter load is tran.  .ed through a greater column of rockfill. This is
rtly taken care of by thickening, at the abutments, the high' modulus
oe under the face. C
The trend in face design has been toward thinner slab thickness and
wer percentage reinforaing, as shown in Table 2. Both economical trends
¢ justified by the uniformity and low compressibility of compacted rock.
v [ace slab thickness formula of t = 1 + 0.003H in feet (0.3 + 0.003H
mieters) is economical and is desirable for maximum flexibility. Ade-
iate life for high gradients has been established. The reinforcing no
nger needs to function to allow for distribution of load onto crane-
sced and dumped rock, but rather serves only as temperature steel.
e first departure from the traditional dumped rockfill practice of 0.5%
inforcing steel each way was a reduction to 0.4% at Areia. A péer-
mage of 0.35 has since been used for several dams. On some new
signs, 0.3% is-planned in slabs on lower dams, where stresses are
nservatively estimated to be in compression, although 0.4% is still used
ar the.perimeler, There has been no incident of face cracking in com-
cled rockfill dams, except for some minor horizontal shrinkage cracks,
heh are of no consequence.
The concrete facings of two early dams—McKay in 1925 and Buck’s
ek in 1928—and those of many other dams exceeding 165 ft (50 m)
height were designed wilh no joints and continuous reinforcing (24).
wey have not shown any appreciable distress and continuous horizon-
| reinforcing is acceptable. Continuous vertical pours and reinforcing,
ith cold juints as required, is now standard and successful practice.
bntinuous reinforcing through vertical face panel joints—as recently
cd at Turimiquire and Yacambu (Venezuela), Khao Laem (Thailand),
d Batang Ai (Indonesia)—is still considered optional. The concrete face
essentially floating on the rockfill monolithically with low compressive
eSS es.
Dense and impervious concrete, having 28-day strengths typically be-
reen 3,000 psi and 3,500 psi (20 MPa-and 24 MPa), functions satisfac-
rily under high hydraulic gradients. A higher strength concrete (higher
ment content) is generally not considered desirable, since it is subject
grealer shrinkage cracking and since soundness and impermeability
¢ more important than strength.
Face Slab Placement in Stages.—For high dams, placement of the face
b in two or more stages of elevation may be sometimes desirable and
onomically justifiable. This procedure has been used on some lower
yms, but its successful use during the construction of the Areia Dam
s demonstrated the feasibility of this placement sequence in high dams.
The upstream, trapezoidal, 318-ft (97-m) high rockfill of Areia was
ickly placed to give 1:500.yr flood protection without the concrete face
re Fig, 4} (21). ; ' .
The remaining height and volume of rockfill followed. All the rockfill
ce was placed to design line. When the total concrete face was com-
cled, check surveys were made up the face, determining the slope
cation at 3.3 ft (1 m) vertical intervals to compare design line to existing
ie. The lower 130 (t (40 m) was exactly on design line. Downstream
ovement had been 0-2 ft {0.6 m) between 130-260 ft (40-80 m) in
ight, then decreasing to zero at crest height of 525 ft (160 m). All read-

LI

ings were on a very smooth curve. The top of the 2 30 m) of the
earliest placed rockfill and concrete had moved down. .m normal lo
the face for a distance of 2 ft (0.6 m} during the period of remaining
rockfill placement. During reservoir filling, that point at 260 ft (80 m) in
height, the center of the 525-ft (160-m) high dam of 2,720 kt (828 m) crest
length, moved downstream 2.6 ft (0.72 m), a negligible amount in the
center of a 1,500,000 sq ft (139,000 sq m) surface area with 2,720 {t (828
m) crest length. |

There is detailed evidence to support the feasibility of concrete place-
ment in stages convenient to the contractor. The starter, or trapezoidal
slabs on thé perifneter joint, may also be placed on a schedule conve-
nient to the contractor. An added advantage of the acceptability of this
construction technique occurs when it becomes necessary to raise con-
crete-face rockfill dams. .

Construction Scheduling.—For dam projects in general and for hydro
projects in particular, construction at minimum cost and within the
shortest possible schedule is highly desirable, and, in this connection,
compacted rockfill dams with upstream concrete membranes have cer-
tain important advantages over other types of dams.

Except in cold climates where low temperatures and heavy snow may
limit the construction year, adverse weather, especially rainfall, does not
affect a full year constructiorr schedule for concrete-face rockfill dams,
unlike earth core rockfills. Also, the removal of cutolf excavation and
grouting from the critical path affords both the designer and the con-
tractor a certain degree of flexibility that assures a secure cutoff and has
schedule and economic advantages. |

Apart from the production of good simple design and clear specifi-
cations, other features of a concrete-face rockfill dam construction that
contribute to a fast and economic schedule include: well-planned river
handling; avoidance of multiple handling of rockfill by arranging direct
placement of material from required excavation in the dam; and ade-
quate contractor capability, which can be limited to the provision of a
few types of major equipment and the possession of conventional con-
struction know-how for excavation and for rockfill and ¢oncrete placement.

River Handling.—A major consideration in river handling during con-
struction is the amount of stored water that could be released by failure
of the cofferdam or partially completed dam, and the consequences of
overtopping failure to third parties and the project. In the normal case
of seasonal flooding, it is usual to design for two diversion flood risks:
(1) About 3-10 yr return period, when overtopping would not release
enough storage to create a significant flood; and (2) about a 200-1,000
yr return period, when a large flow can be temporarily stored, and
overtopping failure would be equivalent to a dam failure.

Fig. 4 shows the approach adopted during the construction of the Ar-
eia Dam (21) where a 10-yr return period risk was taken for the initial
closure cofferdam, and a 500-yr return period risk adopted for a stage
of the partially completed dam. Overtopping of the low upstream cof-
ferdam, which would only flood the toe slab work, is generally accept-
able. The main “colferdam,” which is formed subsequently by rapid
construction of the upstream portion of the main dam, is zoned to store
water without the concrete face and wiih acceptable leakage. A tem-

can=



FIG, 8.—Concrete-Face Rockflll Prlor !c Dlverslqn

. : [
pararily flooded toe slab can always be pumped dry after the flood with-
oul causing any delays in the construction schedule.

Fig. 8 shows a typical diversion procedure that could be used on major
and wide rivers, and on riverbeds of exposed bedrock or acceptable dense
and strong gravels. In this case, the temporary upstream rockfill toe was
66 {t (20 m) downstream from the toe slab, permitting work to proceed
on the main rockfill and on the toe slab at the same time. Rockfill placed
below waler level is dumped sound rockfill on rock. This construction
procedure permitted the contractor to begin diversion tunnel and pow-
crhouse excavation simultaneously, using excavated rockfill directly in
the dam, and leaving a restricted channel untit diversion is made, Thus,
the riverbed toe slab is placed downstream from a low, high risk col-
[erdam. The powerhouse was on the critical path, and no stockpiling of
rockfill was necessary.

River handling at sites that are subject to flash flooding or year-round
flooding poses special problems. In Australia, where such conditions are
common, the development of the “reinforced rockfill” concept has pro-
vided a solution to this problem. The use of this technique at the Goo-
gong Dam enabled the partially completed dam to be overtopped by 10
{t (3 m) in 1976 without significant damage to the dam.

Rockfill Placement.—The rockfill zone immediately under the face
should provide a semi-pervious zone that, when placed, has minimum
scyregation and a nonerodible and firm face to resist rainfall erosion be-
fore concrele placement, and should provide a firm working surface.
Such a matenal should be dense and have a high modulus of compress-
ibility. It should be desirably semi-pervious, at about 107 to 10™* cmi/s.
Particle size should grade from 1-1/2 or 3 in. down to 5-15% passing
the no. 100 sieve. For some rock types it may be necessary in specifi-

-cations to require a very fine crusher (VFC—Barber Greene or equiva-
lent) or to oblain adequale fines by blending fines with a coarser crusher-
run material. -

In placing s.  a zone at the edge of a steep slope, 1.3-1.4H:1V, it ‘

LY

is not practical lo windrow by motor patrol or dozer to the face. A prac-
tical procedure is to windrow to 2 ft (0.6 m) from edge, and then, from
occasional dumped loads, to pick unsegregated material up with wide
bucket Gradall, followed by setting the bucket edge on the face planc,
rotating it to dump the material, pulling the bucket up in plane of {ace,
and, finally, tamping with the bucket. Segregation is avoided, and a
minimum amount rolls down the face. )

The face rock is subject to rainfall erosion and to disturbance by work-
ers in constructing the face. Several methods have been used after face
vibration. At Areia, a spray coat of emulsified asphalt was covered by
a shotcrete-applied dry sand, and additional face vibration was applied.
At several dams, 2-3 in. (5-7.5 cm) concrete is roughly screeded in 10-
13 ft (3-4 m) applications. Shotcrete, 1-2 in. (2.5-5 cm), has also been
used. The contractor is responsible for maintenancé of the rock face and
can select a method of protection.

Rockfill placement procedures are well-known. The zoning is impor-
tant, in that low compressibility should be provided where needed, and
economy and drainage by thicker downstream zone lifts can be achieved
where low compressibility is not needed. .

Special rockfill placement at the downstream face (or on both faces of
an earth core rockfill dam) can be accomplished economically to produce
a good appearance or riprap. An example is Chivor, as constructed by
Impregilo, and shown in Fig. 9. Fig. 9(a) shows large rocks from selected
dumped loads being dozed to face, In Fig. 9(b), a second layer of large
rock has been dozed up on a ramp of smaller quarry-run rockfill to the
6.6 ft (2 m) level of the next layer. The dozing puts the high point or
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cdge of the rock at the design line, with no protrusion greater than 6
in. (15 cm}. Figs. 9(a-b) show the surface achieved. )

Lochl oversteepening of slopes saves rock and permits design and con-
struction flexibility. Slopes steeper than 1.3H:1V may be used adjacent
to haul roads and will not be subject to any ravelling. For the 525-ft (160-
m) high Areia, 1.25H:1V slopes were used with road centered on a
1.JH:1V control slope. For example, a 1H:1V slope was used on the
outer fill slope of the Bilbao-Biarritz Autopista (26). The instrumented
limestone fill showed no spreading of the 160-ft (50-m) high 1H:1V slope.
To oblain steeper than 1.3H: 1V slopes, large rocks must be dozed to the
face. .

Face SLaB CONSTRUCTION

Face Slab.—A single slip form with 4 ft (1.3 m) contacting face can
travel'at 6.6-10 ft (1-3 m) per hour on a 1.3H:1V slope, placing 2.5 in.
(6 ¢m) stump concrete. Delivery of concrete can be by bucket, pumpcrete’
ur chute, Chutes have been used at Areia, Chuza, and Khao Laem and
are most often used on such high dams where crane placement is not
possible. A finishing platform is carried on the screed to allow wood
fivat finishing as necessary. Where a horizontal, cold, construction joint
becomes necessary, care is required to avoid honeycomb concrete. The
excess concrete beyond design line has ranged between 3 and 5 in. (7.5
and 12.5 ¢cm). . :

Joinls.—The installation of waterstops needed to make joints watertight
and the placement of dense concrete at the joints needs to be done with
ulmost care, with close supervision if good watertight performance of
these joinls is to be ensured.

Parapet Wall.—~The provision of parapet walls on the crest of rockfill
dams has certain important advantages. Not only does the provision of
the parapet wall replace a layer of rockfill that is not really required for
stability, but the use of the high parapet walls, typically 10-13 ft (3-4
m) in height, provides the convenience of a wide working crest for the
concrete {ace slip form placement. The vertical wall also provides best
wave control.

Instrumenlation and Surveillance.—The installation and monitoring
ol appropriate instrumentation and the proper interpretation of readings
oblained from such instrumentation have to become accepted as an in-
tegral part of the design of dams. Information yielded by such an in-
strumentation program often provides verification that the performance
of the dam is within acceplable limits and facilitates comparison between
actual and predicted behavior of the dam. For concrete-face dams, the
main value of an instrumentation program is to contribute to the data
base for the design of future dams. Instrumentation often consists of the
installation of joint meters on the perimeter joints, settlement gages, face
and rockfill crest movement monuments, and leakage weirs. Water level
type settlement gages are used intermally to determine the modulus of
compressibility of the rockfill. Inclinometers are used on dams higher
than about 394 ft (120 m), where movements normal to the face are
measureable, .

The principal means of surveillance for rockfill dams is leakage mea-

: 1 L i
surement. If the downstream toe is submerged, the d ‘ream coffer-
dam, or z low impervious zone in the downstream tc .n be used to
collect seepage and support a weir, as was done at Areia (21}. Excessive

* face leakage, should it occur, can be located by sonic equipment, using

a hydrophone and sound level meter. Such leakage may be reduced to
an acceptably low level by placing dirty fine sand under water, by caulk-
ing of joints, or other means. The use of an approximate filter grading
under the face, means that placement of a dirty sand on a leakage lo-
cation can seal the leak.

Future HiIGHER CONcRETE FAce RockFiLL Dams

Future design of concrete-face compacted rockfill dams in excess of
the present 525 ft (160 m) in height will have to address the important
question of face movements under water load. For dams between 525
and 1,000 ft (160 and 300 m) in height, the current site and material
requirements are a nonerodible rock foundation, with special treatment
as required, and a reasonably high compressive modulus rockifill. Since
face movements are directly proportional to the square of the height and
inversely proportional to the modulus of compressibility, the face move-
ments of higher dams can be predicted. The modulus of existing high
dams and their movements are known, and the desired modulus (or a
future dam can be attained by specifying the compaction to achieve what
is required,(27). , ' ' )

Esmeralda Dam, which is 777 ft (235 m) in height, and Chicoasen Dam,
which is 856 ft (251 m} in height, are both of the earth core type, are
well-instrumented, and have, by their excellent performance to date, es-
tablished the general feasibility of constructing rockfill dams to this height.
This experience with high earth core type rockfill dams, when combined
with the experience already gained on the face movements of exisling
lower concrete-face dams, assist in providing a basis for the design of
higher concrete-face rockfill dams. :

A design concept for a proposed 800 {t (244 m) concrete-face com-
pacted rockfill dam is shown in Fig. 10. This design employs a combi-
nation upstream earth core and concrete-face dam in the lower 400 ft
(122 m) and a simple concrele-face rockfill in the upper 400 ft (122 m),
Perimeter joint movement would still have to be predicted and designed
for. At Areia, which is 525-ft (160-m) high, maximum perimeler joint
offsets and openings were under 2 in, (5 cm) for a low modulus, basalt
rockfill (21). At and near the crest, several vertical joints opened. The
vertical joints that were expected to open had been constructed with
multiple waterstops. The horizontal tension zone in the rockfill, where
such waterstops-had been placed, can be predicted with reasonable
accuracy, .

The upstream core feature in the lower 400 ft (122 m) is inthe narrow
lower part of the canyon (see Fig. 10). It does not represent a major cost
feature and should not affect schedule. At Anchicaya (10) and Areia (21),
some earth material was used as a concrete face crack healer, assuming
cracks might occur or joints might leak. The concept proposed here uses
a thicker earth zone, with wider foundation treatment, and a processed
filter under the concrete face, thus providing both earth core and con-
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FIG: 10.—Sectlon of Conceptual 800-# (245-m) Concrete-Face Rocklill Dam

crete-face features in the lower 400 ft (122 m).

The upstream core for the 800-ft (244-m} high combination embank-
ment can reasonably be expected to sustain a higher gradient than that
for conventional earth core rockfills. Though many of today’s central
core dams have thicknesses yielding gradients of 3 or 4, the Growdon-
Alcoa dams have gradients of 9, and Kenney and Brownlee, 7. This ex-
perience suggests that a core thickness yielding a gradient of about 10
would be reasonable where a concrete face and filter back up exists.
Foundation treatment would be the same as for the earth core rockfill
dam, even though backed up by nonerodible dowelled toe slab.

The layer thickness and compaction of rockfill zones for the B00-ft (244-
m) high dam would be carefully planned to provide maximum modulus
of compressibility where high modulus is needed. Economy could be
achieved by using thicker layers where high modulus is not needed and
greater permeability is fundamentally desirable. Desired relative perme-
abilitics are favorably matched with compressibility requirements. Dumped
rockfill proposed for zone 5 provides necessary filtering at top and high
drainage at the bottom. In that zone, compression arising from the lower
modulus of dumped rockfill would not affect concrete face movement.

Conditions that would espedially favor the construction of high con-
crete face rockfill dams include requirements for maximum seismic re-
sistance, high precipitarion or cold weather conditions, scarcity of or un-
favorable properties of earth material, need for minimum risk in river
handling, shortest sthedule, and low cost. )

CONCLUSION

' Wavin menrantad 2 rhraniale Af maderm rarkfill dam desien. culmi-

nating in a description of the practice of the concrete-face rockfill dam
design as it exists today. It has been a story of evolution that has brought
the concrete face rockfill dam to a significant place in contemporary dam
engineering. Certainly, it should now be considered in all dam and lay-
out alternative studies.

What I have described here is a process that is more evolutionary than
revolutionary, in which engineering progress came aboul principally as
a consequence of cautious trial and error. The concrete-face rockfill dam
was not “invented,”” but rather develaped by contributions of many en-
gineers, beginning in the early days with J. Growdon, L. H. Harza,
1. C. Steele, and K. Terzaghi. More recent progress in developments of
the modern concrete face rockfill dam can be similarly credited to many
organizations and engineers: The Hydroelectric Commission of Tas-
mania, SMEC and other Australia organizations, Ingetec of Colombia,
COPEL and ELETROSUL of Brazil, Kaiser Engineers, and Electric Gen-
erating Authority of Thailand (EGAT). Among the engineers who must
be included in credits for current progress in concrete-faced rockfill dams
are J. L. Sherard, T. M. Leps, J. W. Libby, Victor F. B. de Mello, N. L.
Pinto, C. 5. Ospina, B. Materon, I. L. Pinkerton, J. K. Wilkins, M. D.
Fitzpatrick, and ]J. Hacelas. .

Editing for publication by Richard Meehan and ASCE GE personnel
and staff is gratefully acknowledged.
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INTRODUCCION
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CLASIFICACION DE FERROCARRILES DE ACUERDO A AAR

= Clase 1. Son aquellos cuyo promedio anual de ingresos
por operacion es igual o mayor de 256.4 millones USD

= Clase 2. Son aquellos cuyo promedio anual de ingresos
por operacion es entre 20.5 y 256.4 millones USD

= Clase 3. Son aquellos cuyo promedio anual de ingresos
por operacion es menor a 20.5 millones USD
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UERIMIENTOS AAR
%@’E@M R

..‘ TR
wer S

Con el fin de conducirse eficientemente en el intercambio de traficos, los
ferrocarriles y propietarios de carros, a través de la Asociacion de
Ferrocarriles Americanos (AAR) han promulgado varios codigos de
restricciones y reglas.

Para regular el intercambio de carros y trafico, se han formulado diversas

: clasificaciones de cédigos. Tres de los mas importantes son los siguientes:
b 1'-‘5).3 F‘!

VA aﬁﬁ‘ﬁmﬁu 'xl Lt

+Reglas de Intercambio

+Reglas del Car Hire (renta diaria)

+Reglas de Servicio de Carros (Car Service)
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REQUERIMIENTOS AAR
s 5 R R e T T S

REGLAS DE INTERCAMBIO.

Proporciona la reglamentacién para la practica del intercambio de unidades de
arrastre. Estan formuladas como guia para el justo y apropiado manejo de las
diferentes situaciones que se presentan entre el propietario del carro y las lineas .
gque manejan y entre mismas lineas.

REGLAS DEL CAR SERVICE

Se relaciona con el uso y documentacion domésticos de carros extranjeros.
Estas reglas describen el procedimiento que gobierna el regreso automatico del
equipo intercambiado, bajo las diferentes condiciones del movimiento de trafico,
y estan relacionadas con las Reglas de Car Hire

REGLAS DEL CAR HIRE

Proporciona la reglamentacion que gobiernan las contingencias importantes,
que tiene que ver con los acuerdos entre compaiiias, por carros usados en el
trafico de intercambio.
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REQUERIMIENTOS AAR (UMLER)
B by ,; f"{ﬁr

UMLER (UNIVERSAL MACHINE LANGUAGE EQUIPMENT REGISTER):- Es un archivo que
contiene fechas de inspeccién requeridos por las Reglas de intercambio de la AAR para
varios componentes de carros, contiene también detalles especificos de dimensiones
externas e internas, capacidades de carga expresadas en galones/pie cubico, tara, asi como
equipo especial en unidades de arrastre, trailers y contenedores.

i 435. Luﬁt\, v Tk

s bl RESPONSABILIDAD

SIS -R*’-a %@B,’ Es obligatorio que todo propietrario reporte toda unidad de arrastre, de equipo de
— mantenimiento de via, dispositivos de telemetria, chassises, trailers, contenedores, equipo

intermodal y bogies reporten en el Registro UMLER.

USOs.

Es la fuente oficial de la industria para aceptar carros al servicio de intercambio de acuerdo a
las Reglas 90 y 93 del Manual de Campo. El registro debe ser preciso para que sea incluido
en el Car Hire Accounting Rate Master (CHARM)

Es la fuente oficial para determinar la tara y capacidad de carga de un carro, asi como de
pruebas de aire y de carros certificados paraservicio extendido de 50 afios.

Los departamentos detrafico de varios ferrocarriles utilizan la informacién de tara y
capacidad en sus sistemas automatizados de facturacion.

Los departamentos mecanicos programan el mantenimiento basados en las fechas de
inspeccion de varios componentes.
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DIPLOMADO EN OPERACION FERROVIARIA
UNIDADES DE ARRASTRE

e e INICIO . REGLA 88 MANUAL DE REGLAS DE INTERCAMBIO

El propdsito de esta regla es especificar los requerimientos mecanicos
minimos para todos los carros en servicio de intercambio.

Periodo:

Los carros construidos en o después de Julio 1 de 1974, estan limitados a 50
anos de servicio.

%NT%%@" Equipo de frenos de aire

» Equipo de frenos de aire “AB” requerido en todos los carros
= Equipados con una valvula de retencion a presion.El tubo de freno de aire y

sus conexiones deberan ser extra durables (reforzados) excepto el niple y
llave angular.

= Los carros deberan estar equipados con zapatas de composicion de alta
friccion aprobadas por la AAR o con zapatas de fierro vaciado de alta
proporcion de fosforo.

= Laconexién del freno de mano entre el arbol del freno y la varilla debera
ser de cadena
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REGLA 90 CARROS Y/O PARTES PROHIBIDAS EN INTERCAMBIO

PERIODO: .

Los carros con mas de 40 afos de servicio contados a partir de su fecha
de construccion original excepto a lo previsto en la regla 88

Los carros que no estén debidamente registrados en el UMLER de la
AAR

Componentes obsoletos diversos
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DIPLOMADO EN OPERACION FERROVIARIA
UNIDADES DE ARRASTRE

NICI9-2<| REGLAA
N —— Todos los ferrocarriles que manejen carros de carga, asi como también
Tatiny w%!’*m:g-r todos los propietarios de carros de carga de intercambio, deben

SN AAR 4 .
. ‘ﬁﬁ%ﬂf&}gw‘e’* subscribirse a las Reglas de Intercambio de la AAR

INSPECCION

Cada uno de los ferrocarriles que manejan carros es responsable de las
condiciones de todos los carros que se encuentren sobre sus propias
lineas. '

Utilizar el formato “B” o su equivalente al internar los carros a los patios

Los toneles de carros tanque, antes de ser aceptados para su movimiento,
deben ser inspeccionados para ver que no tengan fugas.
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REQUERIMIENTOS AAR (INSPECCION Y REPARACION)
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REPARACIONES

Todos los carros deberan ser reparados dentro de lo posible, por el propietario de
los mismos, siempre que esto resuite practico.

Las reparaciones a carros cargados se concretaran a las minimas que sean
necesarias para garantizar tanto la seguridad del personal operativo, como
también el movimiento seguro de los carros y la proteccién de la carga.

Las reparaciones a carros vacios que no vayan a ser posteriormente cargados por
la linea que los repara, excepto las reparaciones hechas a las puertas de los
furgones, deberan limitarse a las minimas necesarias para garantizar tanto la
seguridad del personal operativo, como también el movimiento seguro.

Las reparaciones a carros vacios que vayan a ser posteriormente cargados por la
linea que los repara, o cualquier linea del mismo distrito de cambio, no deberan
exceder de las 16 horas, para la protecciéon de la carga, a menos que el propietario
sea notificado y lo autorice.

Las reparaciones de camino referidas en estas Reglas y que son de
responsabilidad del propietario del carro pueden ser realizadas por instalaciones
para reparacion de carros que actien como agentes del ferrocarril, sin necesitar
de la disposicion del propietario del carro. El ferrocarril es responsable de que se
lleven a cabo las reparaciones al carro, asi como también de elaborar las tarjetas
de reparacion, para el cobro al propietario del carro.
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REPARACIONES

FURGONES Y GONDOLAS ‘ J

Las reparaciones hechas a las puertas de los furgones (incluida la tornilleria y
el riel o carril) no deberan exceder de 8 horas por carro, a menos que el
propietario sea notificado y 1o apruebe.

La mano de obra para enderezar los extremos de las gondolas debera
corresponder a lo indicado en la seccién B.2 de la Regla 75

Para efectos de la aplicaciéon de todas las Reglas de Intercambio, los carros se
consideraran pertenecientes a la compaiiia o particular a la que correspondan
las marcas que ostenten.
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REQUERIMIENTOS AAR ( INSTRUMENTOS DE MEDICION Y
ICACIONES)
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ESCANTILLONES

» Aparato de pruebas de frenos de carro individual

= Escantilléon para ruedas de acero

= Escantillon para tramar ruedas

= Escantillon para desgaste de adaptadores

» Escantillon para limite de condenacion para acoplador “E”

= Escantillones para muelas tipo “E” y “F”

= Escantilléon para soportes aseguradores de carros plataforma
= Escantillon para desgaste de cielo de pedestal

g et

NTENIMIENTO?.
R
PUBLICACIONES

* Manual de Campo de Reglas de Intercambio

» Cadigo de pruebas de Frenos de Aire para Carros

« Normas de seguridad para Carros Carga de Ferrocarril
(FRA)

= (Cartas Circulares
= Manual de Estandares y Practicas Recomendadas.
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INTERCAMBIO DE CARROS
S R R

: .« Es la transferencia o entrega de un carro de carga,
Intercambio: de un subscriptor (o socio) a otro como se indica en
el sistema de trenes Il {TRAIN Il} de la a.A.R.

R

AR
. Es un documento en donde se acepta Ila
Tarjeta de responsabilidad de los dafios o pérdidas de un carro
defectos' de carga de intercambio, como se indica en la Regla
* 95 de la AAR.

. Es un documento que tiene como propédsito relevar

Tarjeta de a la linea intermedia de la responsabilidad por los

informacion defectos descritos en la misma y servira como aviso
para el propietario, de que el FFCC que la expide
investigara y dara aviso de las circunstancias que
intervinieron para clasificar los defectos como
responsabilidad del propietario o expedira la tarjeta
de defectos.

Si esta tarjeta es utilizada inadecuadamente para
otros propoésitos diferentes a los mencionados
anteriormente, la parte que expida debe tener
conocimiento que la misma tarjeta podra ser usada
como un documento de evidencia en el
establecimiento de condiciones de un posible buen
o mal uso.
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Certificadode Es un documento que detalla la pérdida, averias o dafios
inspeccion  debidos al uso impropio o a defectos extensivos del carro de
unida: carga con responsabilidad para el propietario, como se indica

en las Reglas 95 y 108 de la AAR (Apéndice “A") ,

Su uso basico es reportar la condiciéon del carro cuando los
dafios no estén asociados por la tarjeta de defectos original; la
participacion en una inspeccidn unida no establece
responsabilidad o constituye un endoso (Regla 103).

i , “Las reparaciones a los carros reparados bajo la autorizacion
MANTEN’M’ENfg&? de una tarjeta de defectos y/o certificado de inspeccién unida
PG ‘ﬁéﬁ?ﬂ‘mé?’m‘ endosado, seran facturados contra la parte que la emita”
(Manual de Oficinas Regla 112.B.1).

Lineaque Es el ferrocarril registrado en el sistema de trenes que tiene la
maneja:  Posesion de un carro de carga en intercambio.

Lineaque Es un suscriptor (o socio) que en el intercambio ofrece un
entrega: carro de carga.
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INTERCAMBIO DE CARROS
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REGLA 89

PROPOSITO

Esta Regla especifica las condiciones por las cuales se rige la entrega y la aceptacion de los
carros en intercambio.

INFORMACION GENERAL

La linea que entrega y que recibe mencionada en estas Reglas, incluye intercambios con
talleres privados de reparacion de carros y propietarios privados que son signatarios a estas
Reglas.

A los carros con daiios o defectos de acuerdo a la Regla 95, deberan adherirseles una tarjeta
de defectos cuando éstos sean ofrecidos en intercambio.

El ferrocarril que recibe los carros en un punto de intercambio, es responsable por los
dafios o averias causados debido a un uso indebido o impropio después de haber sido
puestos en la via de intercambio por la linea que entrega.

E! dafio o averia por uso impropio que ocurra entre el tiempo en que el inspector del
ferrocarril que recibe rechaza una unidad y antes de ser regresado al ferrocarril que entrega
es responsabilidad de la linea que recibe.

Después de que un carro haya sido aceptado por el inspector de'la linea que recibe, la linea
que entrega queda relevada de toda responsabilidad por averias al carro.
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DIPLOMADO EN OPER. _(ON FERROVIARIA
UNIDADES DE ARRASTRE

INTERCABIO DE CARROS
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ACEPTABLES EN INTERCAMBIO

CARGADO O VACIO

Los carros de cualquier edad que estén moviéndose para ser desmantelados siempre y
cuando en su tarjeta de ruta indique “Moviéndose para ser desmantelados segin Regla 90”

Los carros que ofrezcan seguridad para su movimiento, quedando esto al criterio de la linea
que recibe.

Carros que cumplan con los requerimientos de la Regla 88

NO ACEPTABLES EN INTERCAMBIO
CARGADO O VACIO -
Furgones con puertas tipo tapén que no hayan sido cerradas y aseguradas.

Puertas tipo tapon o corredizas que hayan sido averiadas y que no estén aseguradas
adecuadamente o que no estén colocadas en su interior y bloqueadas apropiadamente para
evitar su movimiento en transito.

Que tengan o presenten condiciones como se indican en las Secciones A o B de la Regla 90.
Los carros que no lleven instrucciones propias de envio, transmisién y entrega.

L.os carros de varios niveles con puertas de extremo abiertas.

Carros sobrecargados excediendo su limite de carga estencilado.

Cargados en exceso del peso total del limite sobre su riel, de acuerdo a la medida de sus ejes
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DIPLOMADO EN OPERACION FERROVIARIA
UNIDADES DE ARRASTRE

MATNIMIENTO

R P R e

Como resultado de la inspeccion en patios, las unidades identificadas con
ciertas condiciones de defectos de acuerdo a los limites de desgaste
permisibles por las reglas de intercambio, son manejadas de la siguiente
manera:

o Unidades con defectos de conservacion. Se refiere a desgastes en
componentes que no requieren ser internados a un taller para su
reparacion sino que ésta puede ser realizada en el mismo patio.

o Unidades con defectos ligeros o medianos. Se refiere a desgastes en
componentes que necesariamente requieren de ser internados a un
taller para su atencion.

o Unidades que requieren reparaciones extensivas (Regla 108)
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DIPLOMADO EN OPE} . _ION FERROVIARIA
UNIDADES DE ARRASTRE

MANTENIMIENTO
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Mantenimiento de conservacion. (Regla 112 del Manual de Oficinas)

AAR. L .
e oRemocion y aplicacion de mangueras del freno de aire

oZapatas del freno

oChavetas de la zapata del freno

oChaveta redonda o plana

oLave angular o de extremo

oSoporte completo de la manguera del freno

I | . oGancho “S” de la cadena de seguridad de la manguera del freno

F@@gﬁ Vi oPernos de muela

i oAjuste de altura de la manguera de extremo

Reparaciones de camino (ligeras o medianas)

Son aquellas que pueden realizarse en vias de reparacion o talleres y que
no caen dentro de la clasificacion de generales o pesadas.

it vyt o o e g e %
g e -t
imbennrd swe Lot v e s fowop i
ea s e
Pigelniar) g 5 T g e i e T
Bt b sy e S T s G L e e




AR DIPLOMADO EN OPERACION F FERROVIARIA

3

o YUNIDADES DE ARRASTRE -

, - ____MANTENIMIENTO
T TR R L

Reparaciones pesadas o generales

Son aquellas donde la mano de obra por efectuar reparaciones permanentes
al carro exceden de 36 horas incluyendo los trucks o bien, exceden de 25
horas excluyendo los trucks.
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DIPLOMADO EN OPEF. _.ION FERROVIARIA
UNIDADES DE ARRASTRE

ASPECTOS ADM | N ISTRATIVOS
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» DISPOSICIONES SEGUN REGLA 1

. TRANSBOR06 O REACOMODO DE CARGA SEGUN REGLA 92

» PROCEDIMIENTOS DE REPORTE A UMLER

» RESPONSABILIDAD POR SOBRECARGA

= DANOS POR CONTAMINACION

« FORMATOS PARA USO EN INTERCAMBIO REGLA-102-103-104

* DISPOSICION — MANEJO DE EQUIPOS DANADOS O DESTRUIDOS
+ VALOR DE LIQUIDACION

« REPARACIONES EXCESIVAS RESPONSABILIDAD DE LOS PROPIETARIOS
« REGLA DE ACEPTACION Y EJECUCION

* FACTURACION (REGLA 112 MANUAL DE OFICINAS)

= OBJECIONES (REGLA 112 MANUAL DE OFICINAS)
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DIPLOMADO EN OPERACION FERROVIARIA
o UNIDADES DE ARRASTRE A
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UNIDADES DE ARRASTRE

DIPLOMADO EN OPEK. $ION FERROVIARIA

REPARACION DE CARROS

CONCEPTO ENE | FEB MAR ABR MAY JUN JuL AGO SEP ocT NGOV
HORAS AAR 1326.8
ippiaydouott 462738 | 1518.02 | 136736 | s88.03 143515 | o 141826 | 1674.58 1542.38 1850.58 | 1332.60
CARROS REPARADOS 342 423 333 156 482 433 498 493 363 446 363
CARROS REPARADOS
POR OPERARIO AL 0.66 0.81 0.85 0.86 0.88 0.79 0.88 0.89 075 0.83 0.74
DIA
HORAS AAR
PROMEDIO POR 447 3.59 a1 3.77 2.98 3.06 2.85 3.40 4.43 435 3.85
CARRO
g';'gl'g’m‘: 41.0% 41.1% 48.0% 45.2% 0% | 347% 35.0% 42.3% 46.8% 48.5% 40.8%
PERMANENCIA MEDIA a2 | 7870 4312 4438 105,60 92,14 91,55 84,80 148,23 47,88 42,01
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