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PRESENTACION

Al modificarse los planes de estudios de la Facultad de Ingenieria de ia Uni
versidad Nacional Auténoma de México, se creb la materia semestral optativa
'"Presas de almacenamiento y derivacién', agrupando parte del material que an
teriormente se impartia en los cursos anuales de '"'Obras hidraulicas' y de
""Proyectos de obras hidraulicas''. Dicha materia también se ha impartido con
el mismo nombre pero con diferente nivel en la Divisidn de Estudios de Pos-

grado de la Facultad de lIngenieria (DEPFI).

La indole misma de esta nueva materia hace dificil que existan textos adecua
dos al programa, pues los libros que se encuentran en el mercado son trata-
dos muy amplios o demasiado especializados, excelentes como obras de consul-
ta pero inapropiados para proporcionar al estudiante la referencia facil a

los temas tratados en clase.

Los alumnos que sucesivamente han cursado la materia tanto a nivel licencia-
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tura como en la DEPFI, han expresado en repetidas ocasiones su opinidn en

cuanto a la conveniencia de disponer de unas notas impresas que cubran los

principales temas del programa con la extensién y profundidad correspondien
tes al nivel de estos cursos. AsT el Ing. Felipe | Arreguin Cortés, con ba-
se en los cursos que el ing. Oscar Vega Roldan ha venido impartiendo en am-
bas Divisiones, y bajo su direccion, estructurd el material que se presenta
en estos apuntes. Vale la pena decir que la estructura misma de estas notas
permite su utilizacidn tanto a nivel de posgrado como de licenciatura si se

eliminan algunos de los temas tratados.

El material se presenta agrupadcensiete capitulos, correspondientes a otras
tantas partes del curso. En el primero de ellos se hace una breve presenta-
cibén de los aspectos generales relacionados con la terminologia y los obje-
tivos de las presas, su clasificacidn por tipos estructurales y los estu-

dios preliminares que se requieren para el proyecto.

Los capitulos IT al V se refieren a las presas de almacenamiento. En lo par
ticular, el capitulo II se ha dedicado al estudio de las presas de materia-
les sueltos, y es el mids amplio en su tratamiento, pues este grupo compren=
de una gran mayoria de las estructuras construidas en México. En efecto, mas
del 75% de nuestras presas han sido proyectadas como estructuras de tierra vy
roca, a causa de la disponibilidad de materiales naturales de construccion

y atendiendo a las caracteristicas topograficas y geoldgicas de las boqui-

llas, lo que en muchos casos ha ocasionado que este tipo resulte mds econd-

mico que otros.

En muchas ocasiones, sin embargo, las caracteristicas fisicas de las boqui-



1las y la escasa disponibilidad de materiales naturales favorecen la elec~
cidén de estructuras de materiales cementados, como la mamposteria y el con-
creto. Asi, el capitulo III se ha destinado a tratar de manera gcneral las
presas de gravedad que permiten alojar en ellas la obra de excedencias, me=-
diante la construccidon de una seccidn vertedora. El capituio IV introduce
al lector al campo de las presas de contrafuertes en sus diversos tipos vy
variantes, como alternativas validas en un buen nidmero de proyectos.El quin
to capitulo, a su vez, contiene una presentacidn preliﬁinar de las presas

en bdveda.

El tratamiento de las presas de gravedad, contrafuertes y béveda se ha debi
do Yimitar a lo que podria conéiderarse una primera aproximacién a su pro-

yecto, pues el detalle correspondiente y algunos aspectos de mayor profundi
dad en el andlisis de esfuerzos y deformaciones quedan definitivamente fue-
ra del alcance de un curso introductorio a la ingenieria de presas, como es
el que dio origen a estas notas. Para profundizar mids en el estudio de es-
tas estructuras, deberd el lector remitirse a las numerosas obras existen-

tes, como las indicadas en la biblibgraf?a que se afnade al final del texto.

El capitulo VI se refiere alas estructuras de derivacién, y en lo particular
a las presas que se construyen con esta finalidad. Se hace referencia a las
principales condiciones de su disefio hidrdulico y se ilustran algunos de

los tipos mis usuales.

Por Gltimo, el capitulo séptimo se dedica a sefalar algunas ideas sobre la
conservacion y el mantenimiento de las presas, con la intencidn de hacer no

tar la importancia que estas actividades deben tener.




Este trabajo sale a la luz sin mis pretensiones que la de servir de alguna
utilidad a los estudiantes interesados en el apasionante campo de las pre-
sas. Estamos conscientes de que el texto debera recibir numerosas mejoras
para tratar a entera satisfaccion los diferentes temas exblicados en él, lo
que podrd rcalizarse en un futuro préximo si el pdblico dispensa aesta obra

una acogida favorable.
Suplicamos a los lectores su benevolencia y les rogamos nos hagan saber las
observaciones y sugerencias concretas que nos puedan auxiliar a mejorar es-

tos apuntes, con el objeto de que puedan ser tomadas en cuenta en una si-

guiente revision.

Los autores

Ciudad Universitaria, 1983
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I. ASPECTOS GENERALES

I.1 Funcidn de la obra

En general, se puede decir que las funciones de una presa

son:

a) Almacenar agua (presas de almacenamiento),
b) 1levantar el nivel del agua (presas de derivacién) o

c) ambas.

Para almacenar el agua se cierra el paso a un rio y se obliga
a que el agua se acumule sobre el valle aguas arriba; este mis
mo hecho provica un remanso que facilita la derivacidn del

agua para el uso deseado.




Los objetivos de una presa se pueden agrupar en dos grandes

dreas:

a)
b)

Aprovechamiento

Defensa

A continuacidn se presentan una serie de pbjetivos, debiendo

notar que no son excluyentes, es decir, una presa puede estar

disefiada para el logro de varios de ellos a la vez. Asimis-

mo, se hace notar que Ta lista no pretende ser exhaustiva.

Aprovechamiento:

a) Riego o regadio

b) Abastecimiento de agua

c) Produccidn de energia eléctrica
d) Navegaciédn

e) Esparcimiento

f) Acuacultura

g) Entarquinamiento

Defensa:

i) Control de avenidas

j) Control de azolves

P it A o g e
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1.2 Aspectos econdmicos

E1l costo de la obra es importante, en relacidn con los bene-
ficios que de ella se esperan. Es conveniente realjzar un
estudio econdmico de las alternativas tecnicamente factibles
Y escoger 1a que tenga un costo total minimo esperado, si to=
das ellas pueden producir los mismos beneficios. Este costo

puede estimarse con la siguiente ecuacidn:

C, = % P(C.)
X i A
donde:
Ct = es el costo total esperado
CL = es el costo en el afio £ (por inversiones en

!

obras, costos de operacibén y conservacién, in -

demnizaciones, etc)

P(Ci)=es el valor presente de CL

Usualmente, la comparacidén se hace sobre la base de los pre-

supuestos de construccidn y equipo,adicionados de las indemni

zaciones.
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1.3 Aspectos legales

Aunque no compete directamente al ingeniero el hacer consi-
deraciones de tipo legal, es muy conveniente que sepa que
existe un conjunto de leyes que rigen la prioridad en el
uso del agua, las zonas federales en rios y en playas de la
gunas y océanos, asi como a las dreas susceptibles de ser

empleadas como vaso de almacenamiento.

1.4 Estudios hidrolégicos

Se 1levan a cabo estudios hidrolégicos que son necesarios pa
ra ¢l proyecto de una presa, con el objeto de proporcionar
los datos de proyecto, tales como: capacidades (de azolves,
muerta, Gtil, de control de avenidas, de regularizacidn sin
control o superalmacenamiento), niveles (muerto, minimos y
mdximos de operacidn)y gastos de disefio (de las obras de to-
ma, de desvio, de control de avenidas y de desague de exce -
dencias). También se 1levan a cabo estudios sobre el nivel
freatico en la boquilla y en el vaso, el aqua subterridnea y

calidad del agua.
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1.5 Estudios ecoldgicos

Un ecosistema puede definirse como el conjunto de organismos
vivos y factores abiéticos (no vivos) contenidos en un area

o volumen dado en la naturaleza, que interactdan de tal ma -
nera que hay un flujo continuo de energia dentro del conjunto.
Por 1o comin los ecasistemas se¢ encuentran en situacidon de e
equilibrio, cada especie tiene relac.ones bien definidas con
los demas y las tramas y cadenas alimenticias estdn bien es-
tablecidas. Es conveniente mantener el equilibrio de los
sistemas ecoldgicos que nos benefician, gor eso es muy impor
tante realizar un estudio cuantitativo y cualitativo del pro
yecto de acuerdo a los objetivos de la presa, tratando de
conservar dicho equilibrio. Este estudio debe formar parte de

los que analicen la factibilidad del proyecto.

1.6 Elementos de un aprovechamiento hidrdulico superficial

(ver fig I.1)

Cuenca fluvial

Es el drea tributaria hasta un punto determinado sobre una co

rriente, y estd separada de las cuencas adyacentes por el par

teaguas.
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Elementos de un aprovechamiento hidraulico

Fig .1

superficial y algunas estructuras de presas.



Vaso de almacenamiento o embalse. .-

Es una ampliacidn del valle por donde escurre una corriente,.
susceptiblie de cerrarse por medio. de una presa, para acumular
SuS. aguas.

Boquilla-Estrechamiento terminal del vaso .0 .o ' o o F

1.7 La presa y sus estructuras auxiliares

Presa. Obstdculo construido al paso de la corriente, Fig

1.1

Obra de toma. Estructura que permite la extraccién de agua

“del embalse para los fines deseados., Fig 1.2

. o o , s ]
S : . | I E
. Obra de excedencias. Estructura que permite que 1os‘excede3 ]
tes de agua pasen de nuevo a la corriente, sin peligro para 1
la presa. Fig 1.2, .
Obra de control. Permite el manejo de los excedentes, para
proteger zonas aguas abajo, E

Obra de desvio. Son obras ‘de cardcter temporal, que tienen

por objeto controlar adecuadamente la corriente durante la

construccifén de la presa. Fig 1.2,




1.8 Clasificacidon de las presas

Existen varias clasificaciones de las presas: atendiendo a

su altura, a sus funciones o a otras caracteristicas, sin em
bargo la clasificacion mds comin es de acuerdo a sus materia
les de construccidn y a su concepcidn estructural, que es la

que Sse cita a continuacifn:

/‘
K
Relleno hidrdulico
Tierra
Seccion homogénea compactada
Materiales sueltos ﬁMateria]es graduados
(tierra y roca)
r 4
Nucleo de tierra (impermeable)
Enrocamiento ¢
(Pantalla de concreto
~
Presas{ 4 Masiva
Gravedad
Aligerada
(Machones
Materiales cementados
(concreto y mamposteriaﬁcontraf“ertes Losas planas
Arcos o bdvedas miltiples
Arco y bdveda
\—




Vartedor

Fig I.2 Estructuras auxiliares de una presa




I.3

Algunas secciones tipicas de presas

A continuacién Se presentan alaunas secciones, asi como la
planta de cada una de ellas. También se anexa én cada caso una

nomenclatura relacionada con 1a seccién o planta.

SECCION

PLANTA 8 Pozos de alivio
C na |
| Coro \ \\ 1] . .
' H \\ / / 9 Deposite aluvial
2 Corazon o nucleo impermeable }l| k ‘
/j ) \ 10 Roea firme

Pantalla de inyeccionss

Fig 1.3 Presa de materiales graduados,
la referencia (1).

3 Filtros
) \
P | 14 31 iI Embaise
4 Transicionas’ 3 / |
/ 12 Bordo libre
9 Respoldos
( 13 Talud aguas arribae
6 Trinchera y \ ‘
- \M Talud «guas abajo
? L s

tomada de



Paramento

aquas arriba

PLANTA

0—l_-.Elmmcio'n do la corona

Talud aguas abajo

NAMO: Nivel Aguas Maximo Ordinario

1

Pantalla de Inyecciones

Fig 1.4 Presa de gravedad




SECCION

Corona ¥ Elevacidn de la corona PLANTA /

Talud aguas abajo

)\ JAVAVAVA!'S
RRARRNRNAY

» > » f:‘ . b
il .
A :‘. L} [y . s 0
s et
[ Y
I P Ly R
. cw (SR R SR S L
M N . L -

WEobezc Contrafuerte

Fig 1.5 Presa de contrafuertes
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Fig. 1.6 Presa tipo arco gravedad




1.10 Estudios preliminares

1.10.1 Algunas consideraciones sobre la boquilla, la cimen-

tacién y el vaso. -
AR

Una vez que los estudios hidroldgicos permiten recomendar la

construccidn de una presa, dos aspectos importantes deben con

siderarse para seleccionar el sitio de presa o boquilla;

ellos son: la topograffa y la geologia del lugar en estudio.

©

Una vez hecho un reconocimiento, preferentemente aéreo, (mu-

chas veces es conveniente complementarlo con reconocimientos

terrestres, sobre todo en las zonas que pudieran ocasionar du
da, por ejehp1o: zonas arboladas) se fijardn los monumentos
para apoyak Jos levantamientos topograficos, es necesario tam
bién contar con controles horizontales y verticales estable -
cidos por cualquier sistema de triangulacidn, la longitud de

los lados asT’como 1as escalas de Jos planos deberdn estable-
cerse de acuerdo con el tipo de terreno y las dimensiones del
mismo, también serd importante construir un sistema de coorde

nadas de la regidn en estudio,

Simultdneamente a los estudios topograficos es conveniente
iniciar los geoldgicos, algunos datos de este tipo que son ne

cesarios son:

a) Mapa geoldgico. Existe un mapa geolbgico de la Repibli-

ca Mexicana, que sirve de auxiliar al ingeniero para te



ner una vision general del tipo y edad de las rocas en' la
region de estudio, ver fig 1.7. Mejores son las cartas

CETENAL (ahora DETENAL), 1:50 000.
Secciones transversales geoldgicas

Andalisis de las formaciones geoldgicas, poniendo especial
atencidén en zonas de caliza- cavernosas, gravas, depdsi -
tos glaciales permeables, dep6sitos de sal o cualquier

otra que pueda afectar la viabilidad de la presa.
Nivel freatico

Manantiales en la zona

Localizacién de afloramientos de roca

Resultados de sondeos con posteadora o pozos de prueba,
y/o perforaciones con broca de diamante y recuperacién de

corazones, en la zona de cimentacidn,
Muestras del suelo y subsuelo en el vaso
Fallas, fracturas, echado de las rocas

Localizacidn de los materiales con que se va a construir

la cortina.
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La forma de la boquilla influye en la seleccibn del tipo de
presa, una boquilla amplia con taludes muy tendidus serd pro
picia para la construccifn de una presa de tierra, gravedad,
0 contrafuertes, cosa que no sucede en una boquilla muy estre
cha ya que debido a la corta distancia de presa construida so
bre los taludes, estard influenciada por el comportamiento de
los mismos, pudiendo provocar tensiones y como consecuencia fisuras en
una presa de tierra. En general, deherd tomarse en cuenta el
efecto de las condiciones de frontera, no siendo propio el
disponer estructuras cuyo trabajo sea totalmente bidimensio-
nal y que transmitan las cargas a 15 cimentacidn {Gnicamente
en planos verticales; es mds correcto proponer estructuras
que trabajen (y se ca]cu]e?) tomando en cuenta las condicio -
nes de apoyo en tres dimensiones (presas de gravedad con jun-

tas inyectadas; presas en arco y béveda).

Son problemas muy importantes|el flujo del agua y las fallas
por efectos dindmicos en la cﬁmentacién; estos efectos se es-
tudiardn en otros capfitulos, ahora se citardn s6lo algunas
consideraciones geol6gicas. La transmisidn de.esfuerzos a la
cimentacidn y la capacidad de ésta influyen directamente en
la seleccifn del tipo de presa. En general, se puede decir
que una presa de arco requerira una mejor calidad de terreno
que una de contrafuertes, y &sta que una de gravedad y final-
mente, la de gravedad necesita mejores condiciones que una de
tierra, debido en parte a que la primera tiene una menor drea

de apoyo.




La gireccidn de los echados (sentido de las capas de roca)
también es determinante para efectos de seleccidn Obsér -

vese la fig 1.8,

La topoéraffa influye determinantemente para saber la capaci
dad del vaso, por medio de sus curvas de drea y capacidades,
proporcionando un criterio de seleccidn; ademds se deben con
siderar aspectos geoldgicos que puedan ser factores de selec

cién, como sitios de posibles fugas o deslizamientos de talu

»

des.

1.10.2 fipo, cantidad y localizacidn de materiales

Dentro de los reconocimientos geoldgicos, deben localizarse y
describirse con detalle los materiales que se propone usar.

Una vez seleccionados los bancos y otras posibles fuentes de
materiales, debe rea]izarsé un estudio econ6mico comparativo,
donde se consideran distancias de acarreo y costos de obten -
cidn (compra o extraccidn y proceso de los méteriales) y se -
leccionar la opcidn de costo minimo. Otro aspecto importante
a considerar, es la factibilidad de obtener mano de obra en

la regidn de <«construccidn.
1.10.3 Acceso a la obra

Se deben localizar con todo cuidado los caminos de acceso a
la obra, el campamento para trabajadores, la posiblidad de

Tlevar hasta el lugar la energfa requerida por la maquinaria
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y el campamento, determinar distancias a estaciones de fervo
carrilesodacualquier otro punto de interés para los fines

constructivos.,
1.10.4 Caracteristicas sismoldgicas

Debe considerarse siempre la posibilidad de temblores en la.
regién de interés, para incrementar las cargas y los esfuer-
zos de acuerdo al reglamento de la regidén y al tipo de andli-

sis que se realice,
1.10.5 Climatologia

Conocer las condiciones climatolbgicas, es importante para el
correctoc disefio de la presa, as1 como para la programacidn de
las etapas de construccidn. La lluvia por ejemplo, puede afec
tar:al disefo de las obras de desvio; a la construccidn de
presas de tierra o enrocamiento, ya que seria muy dificil el
control del contenido del agua durante la compactacién, ade -
mds que €sto mismo originarfa grandes aumentos de la presidn
de poro; en una presa de concreto, influiria sobre el revenij
miento, y ast se podrfan citar muchos problemas mds ocasiona-
dos por la lluvia. En algunas regiones donde el clima es ex-
tremoso, las presas de concreto no disefiadas adecuadamente po

drian sufrir desintegracidn por intemperismo.



II. PRESAS DE TIERRA Y ENROCAMIENTO

I1.1 Presas de relleno hidraulico

Este tipo de presas debe su nombre a los pocesos de obten -

cibébn, conduccidon y colocacidén de materiales por medios hi -

drdulicos. E1 método constructivo es el siguiente:

Los materiales en el banco son atacados bor medio de chiflo-
nes de agua, y una vez obtenidos son conducidos a la boquilla
por medio de corrientes de agua con una velocidad alta ( en
funcién del tamafio mdximo del material). Para colocarlos se
construye un estanque en el centro del terraplén, y por me -
é dio de canales con una distribucidén y pendiente determinadas

se logra 1a colocacidon de los materiales mds gruesos en los
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taludes exteriores. La sedimentacidn hari que 10s materija-
les se vayan colocando en orden decreciente de didmetro, que

dando los mds finos en el centro, para formar asi el cora -

z0n impermeable. Fig I1.1

Fig 11,1 Construccién de una presa de relleno
hidvaulico

Tuberia de conduccidn
Lstanque

Relleno hidraulico
Corazén impermeable
Material colocado en seco
Trinchera



Como transportar el material del bancp al terraplén por me-

dios hidrdulicos no siempre es factible, puede explotarse el
material por cualquier otro procedimiento y transportarlo en
camiones hasta el terraplén, donde se continuard el procedi-
miento en la forma que ya se'inidicd; a este tipo de terra -

plén se le 1lama presa de relleno semihidrdulico.

Esta clase de presas requiere un control estricto de la pen-
diente de los canales, pues un error en ello implica una dis

tribucidn de materiales distinta a la proyectada.

Como los materiales son colocados en estado suelto, su rasis
tencia al esfuerzo cortante es menor que el de las presas de
materiales compactados y, por 1o tanto, son mds susceptibles
de fallar pof deslizamiento, licuacidn, etc, por 1¢ cual sus

taludes son generalmente mds tendidos.

IT.2 Presas de seccifn homogénea

Esta clase de presas se construyen con un solo tipo de mate-
rial, a excepcifn de las partes que necesitan. proteccién, co
mo puede ser el caso de los taludes o la corona. Son reco -
mendables donde existe la cantidad necesaria de un material

suficientemente impermeable para retener el agua, y si resul

tan m&s econfmicas que otras. Fig I1.2
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Fig I11.2 Presa de secciéon homdgenea.



El talud aguas arriba de este tipo de presas debe ser 1o
suficientemente tendido para evitar su deslizamiento cuando
se presente un vaciado rdpido; el talud aguas abajo debe ga

rantizar la estabilidad.de la presa.

A través de]ﬁcuefpo de la presa pasardn filtracfones que apa
recerdan en el talud aguas abajo, Fig II.3, ocasionando, ade-
mis de la pérdida de agua, posibilidades de tubificacién.
Debido a este problema se pretende controlar el sitio donde
afloren las filtraciones; esto se logra construyendo par -
tes de material que pueda servir como filtro y que proporcio

nardn el drenaje deseado. Figs II.4 y II.5

Limite superior de filtraciones
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Fig II.3 Presa completamente homogénea
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Fig 11.4 Presa homogénea con filtro de pie
de presa
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Limite superior de tiltraciones
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Fig II.5 Presa homogénea con filtro en
delantal



I1.3 Presas de materijales graduados

Este tipo de presas consta de un nicleo central impermeable
y de zonas de permeabilidad creciente del centro hacia los
taludes. La zona permeable de agqguas arriba proporcionaveg
tabilidad en los vaciados rapidos y la zona permeable aguas
abajo actia como dren para abatir el limite superior de las
filtraciones y como respaldo estabilizante. Este tipo de
presas son de las due mds se han construido en nuestro pafis.

Fig 11.6

tI.4 Presas de enrocamiento

En este tipo de presas, como su nombre lo indica, el mate -
rial del cuerpo es rocoso (agrupando en este término mate -
rial granular grueso, desde gravas y arenas hasta rocas grag
des). Para evitar filtraciones existen varias alternativas:
colocar losas de concreto en el paramento aguas arriba

?ig I1.7, poner un nicleo de material impermeable o construir

un muro de concreto o mamposteria en el centro de la seccion.

I1.5 Elementos de Mecdnica se Suelos Gtiles para el disefio

de una presa de tierra

Antes de iniciar los comentarios acerca del disefio de los
elementos de una presa de tierra, es necesario tener presen

te una serie de propiedades de los materiales que formardn
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Fig 11.6 Presa de materiales graduados
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el cuerpo de ella y de 1os que existen en la cimentacidn; es
te es el objeto del siguiente resumen sobre mecdnica de sue-

los.

De las clasificaciones de suelos existentes, en nuestro pais
se ha adoptado el "Sistema Unificado de Clasificacidn de
Suelos" (SUCS), que se basa en las caracteristicas granulo-

métricas y en las propiedades plasticas del suelo.
IT.5.1 Granulometria

Mucho tiempo se penso que las propiedades mecdnicas de un
suelo dependian directamente del tamafio de sus partTcu]as.‘
Sin embargo, solamente en suelos gruesos la granulometria po
dria revelar algo acerca de las propiedades de los suelos;
es decir, el - comportamiento mecdnico e hidrdulico estd de
finido mds por la compacidad y orientacién de los granos que

por por su tamaho.

Se dice que se conoce 1a granulometria o textura de un sue-
1o cuando se sabe la proporcidén relativa de tamafios en peso.
Esta granulometria se representa grdficamente en la lamada

“curva granulométrica",que se construye de la siguiente ma-

nera:



E1 suelo que se analiza se hace pasar a‘través de una serie
de mallas o tamices cuyas aberturas se conocen, como las que
se indican en la tabla I1.1; en cada una de ellas se reten -
drdn particulas cuyo tamaho es mayor que la abertura de la
malla que 1o retiene y menor que la inmediata superior. El
material retenido se va pesando para obtener una proporcidn
relativa de los tamanos del suelo y los resultados se repre-
sentan en papel semi]ogaritmico: en el eje horizontal, el
logaritmico, se localizan los didmetros de las particulas, y
en el vertical, los porcentajes acumulados correspondientes

a dichos diametros. Fig II1.8

En la practica se emplean comunmente términos comoﬁ grava,

arena, limo y arcilla para designar distintos tamanos de ma-
teriales; sus 1imites son convencionales, en las tablas 11,2
y II.3 se presentan la Clasificacidén Internacional y 1la Cla

sificacién M.I.T. (Massachusetts Institute of Technology).
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Malla Abertura Abertura
ni pulg mm
3.0 76.2
2.0 50.8
1.3050 26.67
s/n 0.742 18.85
0.525 13.33
0.371 §9.423
3 0.263 6.680
4 0.185 4.699
6 0.131 3.327
8 0.093 2.362
9 0.078 1.981
10 0.065 1.651
14 0.046 1.168
20 0.0328 0.833
28 0.0232 0.589
48 0.0116 0.295
60 0.0097 0.24606
100 0.0058 0.147
150 0.0041 0.104
200 0.0029 0.0074

E1 nimero de malla corresponde al nimero de hilos por
pulgada que la forman.

TABLA I1.1 Abertura de mallas del sistema Tyler.
Diémetro en mm
% 100 10 1 01 001
q 100 i1
4 8o I~
P 6
Q
s -
a 40
f ““‘
P 2 =
e l] \Pn
S
3 ,
Fig I1.8 Curva granulométrica de

un suelo
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Tamaho en mm

2.0 0.2 0.02 0.002 0.0002

Arena | Arena Limo Arcilla Ultra-arcilla
gruesa fina ’ (coloides)

TABLA II1.2 C(Clasificacion Internacional

Tamafo en mm

2.0 0.6 0.2 0.06 0.02 0.006 0.002 0.0006 0.0002
Gruesa Media Fina| Grueso| Medio| fino| Gruesa{Media|Fina
(coloide)
ARENA LIMO ARCILLA

TABLA II.3 Clasificacion M.I.T.

La forma de l1a curva da una idea inmediata de la distribucion gra
nulométrica, por ejemplo, un suelo con particulas de un sé6lo tdmg
fio, estard representado por una linea vertical y se 1lamara suelo

uniforme, una curva muy tendida representard un suelo con gran va

riedad de tamafio y se l1lamarda suelo bien graduado.

Para medir la uniformidad de un suelo,se usa el coeficiente de

uniformidad:

<D

Cu '=5.é_

60
10




donde:
f 0,0 ° Tamafo tal que el 60% de las particulas del sue
é lo , en peso, es igual o menor
; DIO = Se le ha llamado diametro efectivo, y es el tamafio

tal que sea igual o mayor que el 10% del suelo,en

peso.

Otro coeficiente importante es el coeficiente de curvatura defi-

nido como:
2
Ce- = T 7
60 X “10
donde:
D3y es definido en forma similar a los diametros ante
riores.

La granulumetria de suelos finos se realiza en el laboratorio por
medio de sedimentacidon, basandose en la ley de Stokes, que da la
velocidad con que cae una esfera de peso especifico y diametro co

nocido, a través de un liquido.
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I1.5.2 Plasticidad

Plasticidad es la propiedad de un material por la cual es capaz
de soportar deformaciones rapidas, sin rebote eldstico, sin va-

riacién volumétrica apreciable y sin desmorcnarse ni agrietarse.

Para medir la plasticidad de las arcillas existen varios crite-
rios; el mds conocido es el que desarrol1é Atterberg, quien hi-
1 z0 notar que la plasticidad no es una propiedad permanente de las

arcillas, sino que depende directamente del contenido de agua.

Atterberg definié los estados de consistencia,que en orden decCre

ciente de contenido de agua son los siguientes:

a) Estado liquido, presenta propiedades de una suspension.
b) Estado semiliquido, con caracteristicas de un fluido viscoso.

(4 Estado pldstico, en cuyo caso el suelo se comporta plasticamen

te.

d) Estado semisélido, en que el suelo se parece a un sdélido, pe-
ro ain disminuye su volumen al secarse.

% e) Estado s6lido, el volumen permanece constante, aun cuahdo se

someta a secado.

Las fronteras entre uno y otro estado fueron establecidas también
por Atterberg bajo el nombre de limites de consistencia, y son las

siguientes:




a) Limite 1iquido. Es el contenido de humedad en la frontera

entre los estados semiliquido y plastico.

b) Limite pldstico. Es el contenido de humedad en l1a frontera

entre los estados plastico y semisolido.

Dado que estas fronteras limitan el intervalo plastico se les
conoce con el nombre de limites de plasticidad; a partir de ellos
Atterberg definié otro pardmetro, el indice de plasticidad; 1o hi

20 de la siguiente manera:

~—
H

L - p

c) Otros limites son: el de adhesidn, el de cohesidn y el de
contraccidon; de los tres, s6lo el G1timo tiene algin interés
ingenieril,definido como el contenido de humedad en 1a fron-
tera entre los estados semisdlido y s61ido; es importante
porque es el limite en el que ya no hay cambio de volumen al

someter a sacado al suelo.

La forma actual de determinacidn del 1imite liquido se debe a
A. Casagrande, que propuso un método completamente definido para
que se obtengan valores similares sin importar el laboratorio en

que se realicen las mediciones.



¥

También el 1imite pldstico se puede calcular con facilidad de
bido al método propuesto por Atterberg y complementado por

Terzaghi.
11.5.3 Sistema Unificado de Clasificacidon de Suelos

Este sistema divide a los suelos gruesos y los finos por medio
de 1a malla 200, es decir una particula es gruesa si es mayor
que dicha ma]Ta y es fina si es menor. Un suelo se considera
grueso si mas del 50% de sus particulas, en peso, son gruesas,
y el suelo serd fino si mas del 50% de sus.particulas, en peso,
son finas.

Sue]os_gruesog} Los suelos gruesos se dividen en dos grupos:
gravas y arenas, cuya frontera es la malla No 4; esto es, un
suelo grueso serd considerado grava si mds del 50% de su frac-
cién gruesa'és retenido en la malla 4, y es arena en caso cbn -

trario.

Para identificar los suelos se emplean dos letras mayisculas,
que son en general las iniciales de los nombres en inglés de

los suelos mds tipicos en cada grupo.

Las gravas, simbolo G (inicial de la palabra gravel) y las are-
nas cuyo simbolo es S (inicial de la palabra sand),se subdivi -

den en cuatro tipos:
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a)} Suelo précticamente 1impio de finos, bien graduado( well
graded) sfmbolo W, por 1o tanto se tienen los grupos GW

y Sw.

b) Suelo prﬁcticamente 1impio de finos, mal graduado (poorly .

graded) sfmbolo P. Grupos formados GP y SP.

c) Suelo con cantidad apreciable de finos no plasticos (Mo y
§ Mjala, palabras suecas) simbolo M. Se forman los grupos

CM y SM.

d) Material con cantidad apreciable de finos pldsticos (clay)

simbolo C. Grupos formados GC y SC.

A continuacion se proponen valores de los coeficientes de uni-
formidad y curvatura para poder lograr una mejor identificacion

de l1os grupos de suelos, en algunos casos:

GW: Cu > 4

1 < Ce < 3
Sw: ’ Cu > 6
1 < Ce < 3
GP: Cu < 4

Ce<'1 6 Ce > 3

Otras caracteristicas importantes son:

GM, contienen mas del 12% de finos no pldsticos, en peso.
SM, contienen mas del 12% de finos no pldsticos, en peso.

GC, contienen mas del 12% de finos plasticos, en peso.



SC,contienen mds del 12% de finos plasticos, en peso.
Suelos finos: Se sigue un crietrio similar al de la clasifi
cacién de suelos gruesos en cuanto a simbologia, y ésta es

la siguiente:

a) Limos inorgdnicos, simbolo M (del sueco Mo y Mjala)
b) Arcillas inorgdanicas (clay), simbolo C

c) Limos y arcillas orgdnicas (organic), simbolo 0

De acuerdo al 1imite 1iquido estos suelos se subdividen en
dos grupos. Si el 1imite es menor de 50%, son suelos de media
o baja compresibilidad (low compresibility), simbolo L, obte-

niéndose 1os grupos ML, CL y OL.

Si el 1fmite 1iquido es mayor que el 50% el suelo serd de al-
ta compresibilidad (high compresibility), simbolo H, formdn -

dose 1os grupos MH, CH y OH.

Existen suelos muy orgdnicos, fibrosos y muy compresibles co-
mo las turbas y los suelos pantanosos, que forman un grupo in

dependiente cuyo simbolo es Pt (del inglés Peat).

Estos suelos finos suelen representarse en un sistema coorde-
nado LL-Ip en 1a 1lamada carta de plasticidad, tabla II.4, pa-
ra identificar a qué grupo pertenece, y a partir de ello tener

una idea de las propiedades mecanicas e hidrdulicas del suelo.
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En esta carta se representa una l1irea 11amada "A", {(til para
separar los grupos de suelo, y que se obtuvo experimentalmen-
te, quedando definida por (0,20) y (50,22). La linea B sepa-

ra los suelos de baja y alta compresibilidad.

En la tabla II.4 se reproduce la clasificacidn del SUCS con

una explicacién de las propiedades de los suelos.
I11.5.4 Relaciones volumétricas y gravimétricas de los suelos

Definiciones:

Volumen de vacios. Comprende a las fases liquida y gaseosa.
Vo]umeh de s6lidos. Lo constituye la fase solida.

Suelo totalmente saturado. Aquél en que todo el volumen de
vacios esta ocupado por el estado liquido.

Peso especifico. £Es la relacidon entre el peso de la sustan-

cia y su volumen:

- v
Y v
donde:
Yy = peso especifico
‘W = peso de la sustancia
Y = volumen de la sustancia
Yo+ Peso especifico del "agua destilada a 4°C de tem-

peratura y a la presidén atmosférica correspondien

te al nivel Qel mar



Tabla I1l.4 SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACIONES DE SUELOS
{ INCLUYENDO IDENTIFICACION Y DESCAIPCION )
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3 . . . N Limoa -in nicos, limosmyiciceos o macién sobre la estructura, estratificacidn, con- CL o
g E e :Xl - Ligera a media Lena 2 nula Ligera 2 media MH d"mu'r'pm limes cldsticos sistencia tanto en escado inalteradu como remol- > oL M
S5 Taw deado, i de I d y drenaje, o
@y T Arcillss inorginicas de alta plasticidad L e
£ plasticidad, ]
‘; :§ i Alta a muy alta Nula Al CH arcillas Francas . ICL-ML. ML 1—
= ©2E3 EJEMPLO:
- 3¢ ) ] ) Arcillas orpinicas de media o aita J O 10 ™ M s & 70 8 % 100
E Media a alta Nula a muy lenta Ligera a media OH plmlc;ll:ml:n: mm de L‘\n.m ln:illt.no, alé, limmenm plistico, por- LIMITE LIQUIDO
cenaaje reducido de arena fina: numerosos agu-
SUEL Ficilmente identificables por su color, olor, scruacién Turba y otros sueios aitamentce jeros verticales de raices; firme y seco en el CARTA DE PLASTICIDAD PARA LA CLASIFICACION DE SUELOS
IALTAMENTE ORGANICOS esponjos y, frecuentemente, por su texcurs fibrosa P orginicos lugar, loew (ML). DE PARTICULAS FINAS EN EL LABORATORIO

(%)} Clasificaciones de frontera — Los suelas que pasen las caracteristicas de dos grupos se designan combinando dos simbolos. Por ¢jemplo, GW.GC, mezcla de grava y arena bien graduada con cementante arcilioso.

(%) Taodos los amafios de las mallss son los U.S. Stamdard.









- 42 -

jo.

Y - Peso especifico de 1a masa del suelo

donde:

=
n

peso de la fraccion sélida de la muestra

4
ww = peso de la fraccion liquida de la muestra
Vm = volumen de la masa

Peso especifico de la fase s6lida del suelo:

peso especifico del agua en condiciones de traba-



donde:

<
"

Volumen de vacios

<<
n

Volumen de so6lidos’

Porosidad, n(%):

Grado de saturacion, Gw(%):

<

w

Gw(%) = —
UU

X 100

Contenido de agua o humedad, w($):

W
w (%) = 2 X 100
w .

Grado de saturacidén de aire, Ga(%):

v
Gal%) = -2 X 100
v
v
daonde:
V = Volumen de aire

a
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A continuaci6n se presentan algunas relaciones (tiles refe -

rentes a suelos saturados:

e Y
w = g——'—°~
s Yo
e = w SA
SA+e 34(1+w)
SA+e SA(1+w)
Ym © Sm Yof T%¢ Yo " T+8 w Yo °© "+(]—")SA Yo

4

Relaciones para suelos parcialmente saturados:

1 rw
YTm > T+ ¢ Vs
g <1 tw g
m i"’(’_ 4
= W Sy
Gy
e

Relaciones para suelos sumergidos:

Designaremos por S;, el peso especifico relativo de la materia

s6lida sumergida.

-1 A(en ton/m3)
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! = ! = -
Ys Syt Yo T Yg T Y,
] - 1] — -
Yy Sh Yo ° Ym Yo
' S/5 -1 S/5 -] '

donde:

Yd = peso especifico seco (se presenta cuando Gw = 0)

Y

Yd T v

Otra relacién Gtil es la sigujente:

Peso especifico saturado (se presenta cuando Gw = 100%)

w + W
) w

Algunos valores tipicos de estas relaciones se presentan en

la tabla II.5
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T

Porosidad{Relacidn de|Humedad|Pesos volumétricos
DESCRIPCTION n vacios w Y Y
- (%) e ) diton/m3) 2ot

Arena Suelta 46 0.85 32 1.43 1.89
uniforme Densa 34 0.51 19 1.75 2.09
Arena bien|Suelta 37 0.60 22 1.65 2.02
graduada Densa 20 0.25 9 2.12 2.32
Limo Baja Plast 49 0.95 35 1.38 1.87

Alta Plast 68 2.16 80 0.85 1.54
Arcilla Blanda 55 1.2 45 1.22 1.77
inorgdnicaf{Dura 37 0.6 22 1.69 2.07
Arcilla B.C.M.O. 66 1.9 70 0.93 1.58
orgdnica A.C.M.0. 75" 3.0 110 - 0.68 1.43
Bentonita {Blanda 84 5.2 194 0.43 1.27
B.C.M.0O Bajo cohtenido de materia orgdnica
A.C.M.0 Alto contenido de materia organica

IT.5.5 Pe

Datos tomados de la referencia (2)

TABLA

-

rmeabilidad

IT.

5 Poros

idad,

relacion de vacios, conte-

nido de agua y pesos volumétricos de
varios suelos en estado natural.

Henri Darcy en 1856 .construyé un modelo, ver fig II1.9 con el objeto

.de estudiar las caracteristicas del flujo de agua a través de filtros.

En forma experimental encontré que las velocidades con que fluye el

agua a través de los poros son muy pequefias, y que el gasto puede ex

presarse como:

Q:

- {4

dv
dt

=k AL

cms/aeg

(1)

S R




donde:

n
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gasto

variacidén del volumen en el tiempo
coeficiente de permeabilidad
drea total de la seccién transversal del filtro encm2

gradiente hidrdulico del flujo medido como:

e e -
satd E“(rq:dg’_ co e
~guolb: e

Fig I1.9 Modelo de Darcy
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Si aplicamos la ecuacifén del "Teorema de Bernoulli” entre las
secciones 1 y 2 del filtro tenemos:
Py V1 Py

vy h g Ty 2 " 73

Como las velocidades son muy pequefias se pueden despreciar, en

tonces:

-<}~.
—<lT>

~
~

+

~N
n

=

siendo hL la dltura piezométrica, ademds h = h, - hz represen-

ta la energia transformada en el calor y disipada.
Por otro lado tenemos la ecuacidn de continuidad:

Q= Av ’ “ (2)
Si sustituimos la ecuacidn 2 en la namero 1 obtenemos:

v = k £
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En esta dtlima ecuacidn podemos observar'que la velocidad es
proporcional al gradiente hidrdulico, siendo k la constante

de proporcionalidad que como ya se dijo se 1lama coeficiente
de permeabilidad con unidades L/T Yy pueae interpretarse como
1a velocidad de descarga correspondiente a un gradiente hi -

drdulico unitario.

En general se puede decir que los suelos cohesivos, saltvo cier
tas arcillas, tienen coeficientes de permeabilidad muy bajos,
del orden de 107° a 1077 cm/seg. En México la determinacién de
1a permeabilidad en estos suelos se realiza con permedmetros,

de carga constante o variable.

En materiales granulares, debido a la dificuitad de obtener mues
tras inalteradas, 1los ensayes deben realizarse "in situ"”. Los

métodos mds usados son el de Lefranc y el de Thiem.

Ejemplo II.1 Determinar el orden de magnitud de ta cantidad de
filtracidn subterrdnea por medio de la fdérmula de

Darcy, para el caso mostrado en la fig I11.10



K=102 cm/sag

Lb?)nﬁ?}?hV////////////////7//////XCjﬁ7f//)ﬂ// 7

, ) . .
Ancho da la cimertacion, b=325 Trayectoria media 180 m.

aproximadamente,

Fig I1.10 Datos para el ejemplo II.1

Solucidn:

1072 cm/seg = 10-4 m/seg

b =
h = elev 520 - elev 480 = 40m
L = 60 m

<. h_ 40 |

SRR 180 0.222

Profundidad de l1a cimentacidn:

d = eley 480 - elev 460 = 20 m

Area transversal al flujo:

A=bd=325x 20 = 6500 m?



Por 1o tanto el gasto de filtracidn sera:

0=k iA=10% 0.222 x 6500 = 0.143 n’/segq

IT.6 Elementos de una presa de tierra

11.6.1 Corazbén iwpermeable.

Es el elemento de 1a presa que cierra el paso al agua conte-

nida en el vaso.

Existen varios criterios para el disefio del nicleo impermea-

‘ble; primero se presentard el propuesto por el U.S.B.R.(3),

Definiciones;

a) Nicleo minimo. Es aquel construido sobre una cimentucidn
impermeable o sobre una permeable atravesada completamen-

te por una trinchera de tierra impermeable.

b) NGcleo minimo para las cimentaciones permeables. Es
aquel construido sobre una cimentacién permeabie-parcial-

mente atravesada por una trinchera de tierra impermeable.

c) Nicleo mdximo. Es el que se construye sobre una cimenta-

cién permeable sin dentellén. Fig II.11




300m Como minimo

< oo 4
Y IVV
/)
\'Y A/ 4 \
T Y
™ 7 P4
N Y ViK1 N, N\
b v 4
AR/ ) 'S N Poermgabi
'__ ,_.v..hZ.> - m e ..‘

Como minimo

s
Ndcleo maximo

I d
i on.
Ndcleo minimo pata presa en cimentacion permeable sin dentol‘l

'
Y} 3n i imentacion
cleo minimo (o} esa sobre cimentacion impe meable 0 Cim ta
NG i para pr r i taci imper

pa rmeabla con dantellén etoctivo

Fig II.11 Variacidn de tamafios de l1os nicleos
impermeables en los terraplenes com
puestos. U.S.B.R.

E1 ancho de 3m (10') se eligié tomando en consideracidn la
factibilidad de maniobra del equipo de construccidn; también
se considera que el espesor del nicleo a cualquier elevacidn
no puede ser menor que la altura del terraplén a ese nivel,
para que el promedio de la pendiente hidrdulica a través del
nicleo sea menor que la unidad, pues una pendiente hidrduli-
ca mayor produce grandes fuerzas de filtracidn 1o cual impli
ca construccibdn de filtros de mayor calidad. Por otro lado,
si el nlicleo fuera mds delgado, existirfa mayor el peligro

| de que se rompiera debido a agrietamiento por distintas causas.



Independientemente de este criterio existen varios factores

que deben tomarse en cuenta para
permeable.
genera]menté serd mas econémico, ademds las cantidades de ma-
terial impermeable pueden'11égar a ser escasas en el 1ugar de
construccién; las condiciones climatoldogicas y disponibilida-
des de tiempo* también son factores que influyen en la selec -

cion del nicleo.

También deben

Si

el corazén es vertical o inclinado.

e

el disefo del nicleo im~-

Se preferird un corazdén impermeable delgado porque

considerarse qué ventajas y desventajas existen

Figs II1.12 y 11.13

Fig 11.12

Colocaciodon vertical
impermeable.

del corazdn




Fig I1.13 Colocacidén inclinada del corazén
impermeable.,

Algunas consideraciones sobre el corazdn colocado vertical -

mente:

a) Brinda mayor proteccidn contra el agrietamiento en la zo
na de contacto con la cimentacidn, debido a que ahi exis

ten mayores presiones.

b) Para un mismo volumen de material el ancho de un corazdn

vertical es mayor que el de un corazén inclinado.

Aspectos sobre el corazén inclinado:

Una gran ventaja es que permite construir primero la parte
del talud aguas abajo, esto es bueno en lugares donde la épo
ca soca necesaria para la compactacidn es corta (por ejemplo,

en el caso de atagufas).

ATy TR
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I1.6.2 Filtros

Cuando el agua fluye a través de un medio poroso, ejerce un
empuje dindmico sobre las particulas sdlidas, dicho empuje

se representa como la fuerza de filtracién. Esta fuerza tien
de a provocar un desplazamiento de las particulas, que al ser
arrastradas formardn tubos, presentidndose asi el fenémeno
1lamado tubificacidon; éste es un problema que puede presentar
se en el nicleo impermeable, por lo que debe colocarse un ma-
terial adecuado del lado aguas abajo del corazdn para evitar

que las particulas se desplacen.

Un buen filtro debe cumplir dos requisitos:

a) Que sea mds permeable que el material por proteger, para

que le sirva como dren.

b) Que sea 1o suficientemente fino para evitar que el mate-

rial protegido pase a través de sus vacfos.

Estos requisitos se cumplen segin investigaciones de K.Terzaghi
y G.E. Bertram, en Harvard, verificadas por el U.S.B.R. si se
satisface lo siguiente:

D Filtno

15
a) > < Dy Matenial protegido

Esto garantiza que la permeabilidad del filtro sea 100 veces

mayor que el material por proteger.
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075 Filtno
b) . < 40
15 Material protegido
DTS Filtno

vgs Material protegido

Garantizanla imposibilidad de arrastre de finos.

Cuando el material por proteger tiene un alto contenido de
grava, las reglas a y b deben aplicarse a la porcidn de mate

rial menor que la malla de 2.54 cm.

c) E1 material que constituye el filtro debe tener menos de
un 5%,en peso, de particulas menores que la malla No 200
y su curva granulométrica debe ser parecida a la del ma-
teria] por proteger, siempre y cuando éste no sea muy uni

forme.

Se han establecido espesores minimos para los filtros, limita
dos por los problemas constructivos principalmente; lo usual
es especificar un espesor minimo de 1.00 m. E1 material se
tiende en capas horizontales; si se trata de arena, el espe -

sor de las capas serd del orden de 15 cm y si es grava,de 30 cm.

Ejemplo I1.2 Determine la capacidad del filtro, en funciones

de dren, mostrado en la figura II.14
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Fig 11.14 Filtro en funciones de dren.

E1 filtro de arena compacta,

Solucidn:-

Primero analicemos la porcidn inclinada:

De 1la ecuacjén de Darcy: v = k & (1)
La ecuacidén de continuidad sera: a; = vy A, (2)
Si se considera un ancho unitario: A, = d, 1 (3)

Para determinar su capacidad, supongamos que se establecie-

ra el flujo en el tramo inclinado, < = sen a
v, = k sen a (4)

Si sustituimos 3.y 4 en 2 tendremos:

Q = k sen o d, (capacidad del filtro)



q, debe ser mayor que ¢ para que el filtro no tienda a des

bordarse.,

Para el filtro horizontal, aplicando la formula de Dupuit:

Iz(h? - h)
a, © -
2 2 1
Si hz = 0y h1 = d2' para que el flujo sea sin presion,
. kd)
92 ® —= (capacidad del filtro horizon
2 L tal)

Este Gltimo valor deberd compararse con el gasto ¢ de entra-
da, para aceptar o modificar las dimensiones del dren. Si
hay entrada de agua a 1o largo de éste, el problema es diferen

te y debe analizarse de nuevo.

I1.6.3 Transiciones

Muchas veces la diferencia de tamafios de los materiales en
contacto, por ejemplo en la frontera entre el enrocamiento y
un filtro, es tan grande, que puede suceder que 10s vacios

del enrocamiento sean de tal tamafo que, si hay posibilidad de
flujo, el material fino del filtro sea arrastrado a través de
ellos, o el caso inverso, que el material del filtro sea tan
fino que logre pasar a través del enrocamiento, entonces serd

necesario colocar entre ellos materiales de transicion que



eviten dicha fuga de materiales.  Las transiciones, en su ca

so, deberdn cumplir con los requisitos de los filtros.

IT.6.4 Respaldos de enrocamiehto

Los respaldos de una presa tienen por objeto primordial dar

estabilidad a 1a cortina; ademds proporcionan proteccidén a 10s

paramentos, sobre todo al de aguas arriba, al defenderlo de

los efectos de oleaje. Existen 3 formas de colocar el mate -

rial:

a)

Enrocamiento colocado a volteo. Consiste en colocar los
fragm;ntos-de roca 0 piedra, descargdndolos por volteo
desde un altura determinada. La efiéacia de estos enroca
mientos depende de varios factores: 1la calidad de la ro-

ca, peso y tamafio de las piedras, forma de las rocas, ta-

tud de la—presa, etc,

Enrocamiento acomodado a mano. En este caso las piedras

son colocadas a mano siguiendo un patrdn determinado, que

ofrezca el minimo de huecos, este procedimiento eS costo-
)

so y a veces se emplea en los paramentos de los respaldos.

Enrocamiento compacto. E1 enrocamiento a volteo tiene al

gunos inconvenientes debido a que forma una masa suelta,

-



Muy segregada y susceptible de deformaciones por reacono-
damiento; debido a ésto se considerd qgue &} cnrocamiento
debia ser colocado en capas de 1 a 2.5 m, “bundeauas”
con tractor pesado; en algunos casos, l& lfmitacion del
tamafo maximo del enrocamiento a valores coaprindidos en
tre 30 y 60 cm hizo posible reducir el espesor de la ca-
pa de 50 a 100 cm, pefmitiendo incrementar la energia de
compactacidén por unidad de vo]ﬁmen con equipes menos pe-
sados; ademas se han usado con bastanie éxito vibradores
mecdnicos para l1levar al cabo la compactacidn, debido a
la influencia de la vibracidon sobre los "suelos" granula

res.
IT.6.5 Trincheras

Cuando el material de la cimentacidn es muy permeable y ademds
su espesor no es demasiado grande, puede llevarse el corazdn
hasta el estrato impermeable, por medio de una trinchera,

Fig ITI.15

Una trinchera es una excavacidén de gran magnitud; el construir
una trinchera trae aparejadoS otros problemas que pueden in -
fluir en el criterio de seleccidén, por ejemplo el bombeo de

las filtraciones y la estabilidad de los taludes. El1 material
de relleno y su colocacidén deben cumplir las mismas especific

caciones que las del coraz6n impermeable.



Otro tipo de trinchera es la 1lamada pantalla de lodos, ésta
es una excavacion de una zanja de 1 a 3m de ancho y la profun
didad requerida para llegar a la roca. El relleno es una mez
cla de arena, grava y bentonita, con una buena graduacidn; el
principal problema que se puede presentar es la segregacion

del material de relleno.

%

. . DR e
gl e
\

e bt K
i e e e

h

}._.6.;ga:p_ e el o e el
T T T T T T TI77TT 7777777 777777777777 77777 77777777777 77777777

Fig IT.15 Trinchera, cuando la profundidad
de la cimentacion lo permite

I1.6.6 Delantales

Cuando 1a profundidad desde la base de la presa a la roca es
grande pero la permeabilidad es baja, una solucién al proble-
ma de filtraciones y como consecuencia de tUbificacionesf'es
la construccidon de delantales impermeables, que no son mas

que la prolongacidn del corazén impermeable hacia aguas arri-

ba. Fig-1I1.16



delantal

Fig I1.16 Presa con delantal

La longitud del delantal dependerd de la altura o carga del

embalse y de la permeabilidad y espesor de la cimentacién.

[1.6.7 Tablaestacados

1
Cuando la cimentacidn es permeable y no contiene boleos o ma-
teriales de gran tamafio, se pueden usar tablaestacas (las mds

usuales son las de acero) sin embargo su empleo es escaso.

| ¥
bl

11.6.8 Pantallas rigidas

Cuando el estrato permeable esS muy grande se pueden usar pan
tallas rigidas, que son obstdculos que parten de una zona im
permeable de la presa, hasta 1a regidn impermeable de la cimen
taci6én. Las pantallas se pueden formar inyectando materiales

impermeables o colando pilotes o tableros de concreto.

|
i



11.6.9 Pantallas de Inyecciones

En depdsitos de aluvidn hasta profundiades de mas 100 m se
pueden usar las pantallas de inyeccién, Fig I1I1.17, para imper

meabilizar dichas cimentaciones.

Y

Fig I1.17 Pantalla de Inyeccidn

Una cortina de inyecciones se inicia haciendo varias filas de
barrenos a distancias de 2 a 3 m, encamisadas para evitar de-

rrumbes. Una vez Hqcho esto se procede a inyectar el producto

seleccionado a presion..

Los productos inyectables son de tres tipos: 1iquidos, sus -
pensiones inestables y suspensiones estables. Los primeros son
soluciones de silicato de sodio con un reactivo, resinas sinté
ticas o hidrocarburos, los segundos son lechadas de agua y ce-

mento y los dltimos son mezclas de arcilla, cemento, arena y




agua.

Las lechadas inestables se usan para tratar rocas fracturadas,
las suspensiones estables se emplean para tratar depdsitos de
aluvién grueso, los productos quimicos se usan para llenar hue

cos de arenas finas, conglomerados o areniscas.

A) Inveccibén de aluviones

El tratamiento se realiza con mezclas estables. H Cambefortf(*),
estudié dos casos ideales de escurrimiento, que presentamos so
meramente como ilustracidn del tipo de problemas que se presen

tan.

a) En un medio homogéneo e isdtropo

Para este caso &1 obtuvo la siguiente ecuaciédn

donde:
K = permeabilidad del suelb
v = viscosidad de la mezcla
Yy = peso volumétrico de la mezcla
Pa = presib6n de inyectado
P = opresion del suelo antes del inyectado
K = permeabilidad para el agha
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v = vyiscosidad para el agua
Q = gasto de la lechada cuando se alcanza la
condicion de escurrimiento permanente.
C = coeficiente, C = 4Hno si se supone que el
flujo es esférico de radio Ry
La duracidén tedrica de inyectado "t" serd funcidén del radio de

€
accidn o penetracidén, entonces:

2 dn

Resolviendo esta ecuacion diferencial tendremos

]

3 3
t = 4}1“(]2 - /LQ) (3)
donde:
n = porosidad
Ry " radio de la fuente
R = radio de accidén o penetracion

La solucidn grdfica de la ecuacién 3 se presenta en la figura

11.18 N

De Tas ecuaciones 1 y 3 puede determinarse la distancia entre

barrenos para formar una pantalla continua.
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Fig 11.18 Avance de la inyeccidn en
funcidn del tiempo.
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Si el suelo es estratificado, cada capa tendrd diferente
permeabilidad, por 1o tanto la lechada variara de un es-

trato a otro. Se recomienda entonces la formula de

Dupuit:
P - P =.2YVv . R (1)
0 ZKO\)OQ ’Lo

donde:

e = espesor de la capa
los demas términos estan definidos en las tres

ecuaciones anteriores.

La duracién de Inyectado se calcula con la siguiente ecua

cibén:

Q = 2nlin Zart-

Resolviendo esta ecuacién diferencial:

t = & e (R? - nél
2

siendo no el radio del barreno.

EY procedimiento m&s usado para inyeccidn en aluviones es

el de tubo-manguito, Fig II1.19, que a continuacibn se des

cribe:




- 68 -

InyQCC o

g CUrs o

Fig I11.19 Inyeccidn de aluviones,
método tubo-manguito.

Notacién de la figura II.19

1. Obturador doble

2. Pared de la perforacidn

3. Orificio de inyeccidn

4, Cople de caucho

5. Tubo de inyeccidn \

6. Tubo sellado en 1la perforacidn

7. Material semi-plastico

Se hace un barreno, generalmente de 7.5 cm de didmetro con la
longitud necesaria segin la profundidad que se desee tratar,
"en esta perforacidn se introduce el tubo-manguito, que es un
tubo de acero de 5 cm de didmetro, perforado a cada 30 cm, es

tas perforaciones son cubiertas con un manguito de hule, en el




gspacio entre la pared de la perforacidn y el tubojpanguito_

se coloca un relleno con una mezcla de cemento y arci]]af

por el tubo-manguito se.introduce el tubo inyector que tiene

dos obturadores y el tramo comprendido entre ellos perforado.
Entonces con una presién que depende de la mezcla arcilla ce
mento colocada entre el tubo-manguito y la pared del barreno,
se produce la rotura de dicho relleno y la lechada penetra en

el aluvidén. Se desplaza el tubo interior al orificio inmedia

to superior o inferior y se repite la operacion.

Este método tiene la ventaja de que puede seguirse cualquier
orden para inyectar éstratos a diferentes niveles. Las pre -
siones de inyeccidon varian entre 10 y 30 kg/cmz. Debe tener-
se un control muy cuidadoso dé las presiones, pues se pueden

provocar levantamientos por sobrepresiones.

B) Inyeccifn en rocas agrietadas

En muchas oeasiones las grietas se encuentran rellenas de ar-
cilla, arenas o gravas, entonces se debe proceder a limpiar -
las por medio de chiflones de aire o agua; una vez limpias o
parcialmente limpias, se procede arla inyecciodn.

A

Las rocas fisuradas son tratadas con suspensiones inestables,
% B

generalmente mezclas de agua y cemento. Es importante cuidar

la relacidn agua cemento (A/C), que debe diseflarse para cada

caso particular.
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La inyeccibén se suspende cuando se presenta el rechazo (pre-
sidn mdxima especificada en funcibn del tipo de roca, fisura
cidn y profundidad) si la relacién A/C se hubiera escogido
correctamente, para un gasto constante de lechada Q, la pre-
sién va creciendo progresivamente hasta 1legar al rechazo, co
mo es dificil escoger correctamente la relacion A/C ,

H Cambefort ha propuesto un conjunto de reglas basado en el
nimero de Lugeon (1 lugeon = 1 litro por minuto x metro, ba -
jo una presidn de 10 kg/cmz), Tas reglas para la inyeccidn son

las siguientes:

De 1 a 2 lTugeons, comenzar el inyectado con A/C = 8 y 1legar

al rechazo con 4.

De 2 a 5 lugeons, "iniciar con A/C = 8, pasar a 4 y obtener el

rechazo con 2 si no se alcanza con el anterior valor de A/C.

De 5 a 10 lugeons, empezar el trabajo con A/C= 4 continuar con

2 y si el rechazo no ocurre, aumentar A/C a 1.

I1.6.10 Drenes y galerfas’

Las filtraciones en la cimentacidén no s6lo presentan problemas
de pérdida de agué; también producen efectos de subpresién que
se traducen en una flotdcién que equivale a una reduccidn de
peso propio de la presa, entonces es necesario construir un
sistema que alivie esas presiones. Rara vez es necesario en el

caso de presas de materialéds sueltos.




Un sistema de drenaje puede ser desde simples perforaciones
desde la superficie a profundidades de 10 o 20 m, hasta la
construccién de galerias desde donde se pueden perforar los

barrenos para aliviar las presiones, ver'fig 11.20

Fig I1.20 Sistema de drenes y galerfas
(no usual en presas de tierra
y roca)

I1.6.11 Pozos de alivio

[}
En casos en que la cimentacidn de una presa estd constituida

por estratos donde se alternan capas impermeables con otras
permeables, pueden presentarse subpresiones que pueden dafiar
a las capas 1impermeables superiores, en este caso, para evi-

tar estas subpresiones se hacen perforaciones verticales de




50 a 100 cm de didmetro;con objeto de evitar derrumbes se in-
troducen tubos con perforaciones, los cuales se rodean de un
filtro para impedir que el material externo los tape, éstos
son los llamados pozos de alivio que se colocan aguas abajo

de la presa, Fig 11.21

Pozo de alivio

Estreto Impermeable

___Estreto Permeable IR e

Fig I1.21 Pozo de alivio en una presa

I1.6.12 Ataguias

Son presas pequefias o simplemente barreras aue se constru =
ye para impedir que el agua penetre en la zona de construc -
cion de 1a presa. Las ataguias pueden tener caracter temporal
como es el caso usual de las ataguias de acero, concreto o ma-
dera, pero muchas veces estas ataguias son construidas con ca-
racter permanente al integrarse el cuerpo de la presa. Una

presa construida en esta forma se presenta en la figura I1.22 .

%




Fig II1.22 Presa con ataguias integradas

11.6.13 Conductos a través de la cortina

Los conductos a través de una cortina (generalmente pertene-
cen a la obra de toma), pueden ocasionar grandes problemas;

algunos de ellos son los siguientes:

a) Fugas a través de juntas o fisuras

b) Fallas del ducto por deformacidon diferente al cuerpo de

la cortina

c) Formacién de vias para el agua entre la pared del tubo y

el terreno ¢ el terraplén de la presa.

Por todos estos problemas deberda evitarse hasta donde sea po-
sible la colocacién de ductos a través del cuerpo de la presa,
debiendo colocarlos en una trinchera situada sobre el terre-

no natural, Fig I1.23




it

TERRAPLEN ~T _gf
ﬁﬂT" |

TRINCHERA

Fig I1.23 Colocacidn aceptable de un con
ducto bajo el terraplén.

[I1.6.14 Cresta o corona

La anchura de la corona de una presa de tierra debe ser tal
que mantenga la linea superior de filtraciones dentro de la

presa, cuando el vaso esté lleno.

Lla seleccién del ancho minimo puede estar regida por facto-

res como: la posibilidad del paso de carreteras o ferroca -
rriles sobre ella, Fig II.7, la %actibi]idad de construccién,
el tipo de material del cuerpo de la presa o de la altura de
la cortina, Basado en este 0ltimo factor el U.S.B.R propone

la siguiente ecuacion:

*
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donde:

[o0]
]

anchura de la corona en m

~
[}

d altura de la presa enm

La corona debe cubrirse con algin tipo de material para evi-
tar la posibilidad de erosién, y debe tener bombeo con incli
nacién hacia el talud aguas arriba, » menos que el talud aguas
abajo tenga proteccidn cont#a erosion tan eficienfe como la del
talud aguas arriba. Deberdn colocarse barandales protecto -
res, alumbrado si es necesario, un retorno en caso de uno de
los extremos de la corona no tenga salida, y todo aquello que

sea necesario atendiendo a 1os objetivos de la obra.

Generalmente a las presas de tier;a se les dan <contraflechas,
para que después de los asentamienfos de la cimentacidon y del
cuerpo de la presa se siga conservando el bordo libre; tampo-
co existe un criterio definido; la pradctica mexicana utiliza
la siguiente formula propuesta por el U.S.B.R para presas so-

bre cimentaciones relativamente incompresibles:

C, = 0.01 h
6
donde:
'C6 = contraflecha en m
h = altura de la presa en m




II1.6.15 Bordo libre

Se define como la distancia vertical del NAME al punto méds
bajo de la corona. Es importante la correcta se]eccién}de]
bordo 1ibre en una presa de tierra, ya que éstas no pueden
en ningdn momento trabajar como estructuras vertedoras®, pues
corren el riesqgo de falla por erosion. Por lo tanto el céT—
culo de la avenida de diseno debe ser muy cuidadoso, asi co-
mo 1a consideracifn del oleaje en el vaso; el bordo 1ibke
puede calcularse con la siquiente ecuacibn:

B.L. = H, + H, + H

donde:

B.L. = bordo libre
H, = sobreelevacidon del agua por efectos del viento
HZ = altura de rodamiento de las olas sobre el ta-

lud de la presa

x
1]

3 altura adicional de seguridad

La sobreelevacidn del agua por efectos del viento H,.Esta so
breelevacidon se origina cuando el viento sopla sobre la su -
perficie, entonces se éjercen esfuerzos horizontales sobre el
agua en la misma direccién del viento. Esto origina una so-
breelevacidn del agua ("marea de viento") en la frontera ha-

cia la cual sopla el viento y una depresidn en T1a frontera don

* Salvo presas pequefias disefiadas especialmente;



d¢ se origina. Fig 11.24

SODREELEVACION

DEL EMDALSE

Esta

tomada

-

donde:

Fig 11.24 Sobreelevacion del embalse por
efecto del viento

sobreelevacién puede estimarse con la siguiente formula

de los trabajos de T. Savillef®):

us r
Ho s o i
I 62768 D
H, = sobreelevacidon del agua por efectos del wiento en m
U = velocidad del viento, en km/h
F = Fetch o longitud de la superficie de agua sobre

la cual el viento actda, en Km
D = profundidad media del vaso a 1o iargo del Fetch en

m




A cc.linuacibn se analizan algunos de los parametros citados

en la anterior ecuacion:

Fetch efectivo: Generalmente se ha considerado como la mayor
longitud a partir de la cortina, que puede recorrerse en linea
recta sobre el vaso, sin embargo en vasos encafhonados el fetch
efectivo tendrd una trayectoria curva cuando el viento actia.
T. Saville’®), propone el siguiente método para el cdlculo del

fetch efectivo.

En este método se considera que el efecto de cualquier seg -
mento en el fetch se indica mediante la relacidn entre la lon-
gitud real del segmento y la que tendria el fetch sin tomar en
cuenta su ancho, es decir esa relacidon es la proyeccidn de estas

longitudes sobre el eje central.

También supone que la efectividad del viento en la generacidn de
olas es proporcional al coseno del angulo de la direccidn del
viento promedio, entonces la efectividad total de cada segmen-
to de fetch es proporcional al producto del coseno del angulo

a y la proyeccidon de las longitudes sobre el eje central. La
efectividad total del fetch completo es por 1o tanto la suma de
dichos productos entre la suma de 1os cosenos. Se acostumbra
dividir el embalse en sectores radiales a intervalos de 6° (generaimente

se considera un sector de 45°a cada lado del radio central, pues
se supone que el viento ya no influye en una drea mayor), por

1o tanto obtendremos la siguiente ecuacion:
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F o L X{ cos af
L cos o,

donde:
F = longitud del fetch efectivo en km
1 X, = longitud efectiva de cada radial en km
a, - dngulo de cada radial

Ejemplo II.3 Calcular el Fetch efectivo del vaso mostrado en

ta figura I1.25

Diru,cc ion

del jviento 16
\/\/LJ
(5
| 4
|
| ol o
1620 x|
| O . Y
¥ “ DEPEY
‘ .
N

L X/

0 5 10
I —— a———
Escala Km

Fig II.25 <Calculo del fetch efectivo
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Utilizamos la siguiente tabla:

o cos o Xi XL cos o
4 0.743 3.0 2.229
36 0.809 7.0 5.663
30 0.866 10.5 9.093
24 0.914 15.5 14.167
18 0.951 33.5 31.858
12 0.978 .5 7.335
6 0.995 .0 8.955
0 1.000 40.0 40.000
6 0.995 39.0 38.805
12 0.978 39.0 38.142
18 0.951 28.0 26.628
24 0.914 33.0 30.162
30 0.866 .0 6.928
36 0.809 +5 2.831
42 0.743 .0 1.486
TOTALES: 13.512 264.2820

Por 1o tanto el fetch efectivo sera:

_ 264,282 _
F = *—Im = 19,559 km

Velocidad del viento

La velocidad del viento se mide a 10 m de altura en cada uno
de l1os extremos del fetch. Dicha velocidad se verd afectada
por dos factores: un tiempo minimo de duracién y una correc-

cién debida a que generalmente la velocidad es medida sobre

T e
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1~ tierra y no sobre el agua que es lo mas indicado. La velo
cidad afectada por estos factores proporciona la velocidad de

disefio cel viento U, que es la que se supone produce el oleaje.

En 1a tabla 11.6 se muestran los valores de la relacion de
la velocidad del viento sobre el agua y sobre la tierra para

algunas longitudes de Fetch.

Fetch en km 1.00 3.00 6.00 10.11 15.00

/U

Uagua tierra 1.09 1.20 1.27 1.31 1.31

Tabla I1.6 Relaciones de velocidad del
viento entre la tierra y agua,
tomado de la referencia(5)

Cdlculo de las caracteristicas del oleaje. Se 1lama altura

de ola significante Hé, al promedio pesado del tercio de las

olas mds altas que se presentan en el sitio. bajo estudio.

Las caracteristicas de una ola son altura, periodo y longi -

tud Fig I1.26

= = — -~y Altura de
4///”_T—-Nﬁunkgormul del embo};f’/"—j-g\\\\\\ 1 fa ol
/ ' \_’/ ; \
| ]

Longitud de ia ola

Fig I1.26 Longitud y altura de la ola
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A continuacidn se presentan tres ecuaciones para calcular di-

chas caracteristicas para la ola significante HA=

a) Altura de la ola significante:

ﬁ_gi - 0.0026 (3-2—5)0'47
u u

donde:

F # Jongitud del fetch efectivo en km

g = aceleracidon de la gravedad
H,5 = altura de la ola significante
u = velocidad del viento integrado

La ecuacidn es valida en el intervalo:

10 < gF/u% < 4000

b) Periodo de l1a ola significativa Tb, estd definido como el

intervalo entre dos alturas de ola.

8T8 - 0.46 (8,502

u
¢} Longitud de la ola significante..Lé
V3
Lé 1.56 Té
TA estd dado en segundoes
L se da en metros

4
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Altura de rodamiento de las olas sobre el talud. E1 rodamien

to de una ola depende de los siguientes factores:

a) Perfodo de la ola

b) Talud (inC]inacidn del paramento)

c) Rugosidad de la superficie del paramento
d) Profundidad del agua al pie del paramento

e) Direccién del oleaje, relativa a la presa

E1 rodamiento de la ola sobre el talud se presenta en la

figura 11.27

Fig I1.27 Altura del rodamiento de una
ola sobre el talud
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Efectos de la rugosidad de la pendiente. Una ola al chocar

contra la presa, rompe y asciende subre su pendiente (si la
hay). La altura de ascenso dependerd de la pendiente, rugosi
dad, permeabilidad del paramento, asi como de las caracteris-

ticas de la ola tHo/lo.

En la figura II.28 se muestran las relaciones entre el ascen
so y la altura de 1a ola R/Ho, la esbeltez o pendiente de la
ola Ho/lLo y la pendiente del dique. Esta grafica se obtuvo

experimentalmente.

Influencia de la profundidad del agua al pie del dique. Si
una ola que se formé en aguas profundas, alcanza la presa
sin que haya profundidades menores de un tercio de la longi-
tud de ola se considera que sus caracteristicas no cambian y

entonces en la figura II.34 usaremos Ho/lLo = Ha/Lsa

Si las olas generadas en aguas profundas 1legan a la presa
en regiones donde el tirante del agua es menor de un tercio
a un medio de la longitud de la ola, la altura de la ola H
primero tiende a decrecer para después aumentar, mientras que
la longitud L decrece constantemente. Si el tirante del agua
continua decreciendo, la relacidon de esbeltez de la ola, H/L,
se incrementa hasta que la ola rompe. Se supone qﬁe ta maxi-
ma altura de ola no puede exceder de 0.78 D, donde D es la

profundidad del agua en el drea de accién de la ola.
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Fig 11.28 Relaciones de la ola de escurrimiento
hacia arriba contra inclinaciones de
la ola y pendientes del diquef®).

Por 1o tanto si la cortina se encuentra en aguas poco profundas,
deberan ajustarse las caracteristicas de la ola ahi generadas

para poder calcular el ascenso con la fiqura 1I1.28
Se pueden presentar dos casos generales:

a) Puede suceder que en la frontera con la cortina las aguas
sean poco profundas (d<lLs/2) pero que la altura de la ola
significante sea inferior a 0.78 D. Se considera que las
caracteristicas del oleaje no cambian‘y por 1o tanto en 1la

figura I1.28 se usara Ho/Lo= Hs/Ls
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'

b) Pueden suceder las mismas condiciones, s6lo que Hs>0.78D
Las caracteristicas del oleaje cambian en cuanto a su al
tura, la cual se considera igual a 0.78D. En'la figurd

11.28 se usard Ho/Lo = 0.78 D/4&s

Con los métodos de calculo usados actualmente se ha notado,
que el oleaje producido por sismo es menor que el producido
por viento, por lo tanto los disefios de libre bordo se hacen

bajo 1a Gl1tima consideracidon (1).
Asentamiento midximo de la cortina. Se deben incluir asenta-
mientos debidos a .compresibilidad y pérdida de altura ocasfg

nada por distorsidén bajo efectos sismieos.

I1.7 Causas de falla en presas de tierra

I1.7.1 Falla por ﬁnsuficiencia_de] vertedor

Por ningin motivo en una presa de tierra puede permitirse que
el aqua sobrepase 1a cortina y escurra por el talud aguas aba
jo, por este motivo debe construirse una obra hidrdulica que
permita desechar los excedentes de agua, esa obra se llama ver

tedor de demasfas.

Cuando no se ha estimado correctamente el gasto correspondien
te a la mdxima avenida de disefio que debe pasar por el verte-

dor, y es sobrepasada, ocurre que la obra no alcanza a desaho
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gar el agua y ésta puede vertérse por sobre la presa, dafan
do el talud aguas abajo,y por lo tanto existe probabilidad de

falla.
I1.7.2 Falla por tubificacidn

Cuando el agua fluye a través de un medio poroso, disipa su
energia al vencer las fﬁerzas viscosas que le oponen las par-
ticulas del suelo, de igual forma el agua empuja a las parti
culas en la direccidon del flujo; en el momento en que las par
tfculas son arrastradas se produce el fendmeno de tubifica -
cién, cuyo nombre proviene de los tubos que se forman a tra =
vés del suelo por el efecto mencionado. Una caracteristica
de la tubificacidon es que se inicia en el talud aguas abajo

y avanza hacia atrds, Fig I1.29, es decir hacia el interior

de la presa, pudiendo ocasionar el colapso.

Fig I1.29 Avance hacia el interior de la presa
de un tubo.
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Redes de flujo

Considérese una regidon de suelo como la mostrada en la fi -
gura II1.30, a través de la cual fluye agua con ~elocidad V

y cuyas componentes son Vx, Vy, Vz. Supdngase que el régimen

se ha establecido.

i Vz+ vadz

Yy
@ v

>
X
\
\

A=

]
]
]
Vx - =~ ! T e % d
- R X
P Pl
/ T
238 L 5> ?
K\
| ]
Ny
. vl
) X
i >

Fig I1.30 Regidn sujeta a fTujo tridimensional.



- 89 -

Si arbitrariamente aceptamos que las componentes de veloci -
das en las caras A, son Vx, Vy, Vz, en las caras B las compo

nentes seréan:

i
av
V)‘ + :}z‘— dx
aV
Vy + g'zj—-!- dlj
Vz + Yooy

t

Si aceptamos que el suelo estd saturado y es incompresible,

de la ecuacion de continuidad tendremos:

Ux dy dz + Vy dx dz + Vz dx dy = (Vx +2)

—X dx) dy dz +
X

+(Vy + %%u dy) dx dz + (Vz + %%5 dz) dx dy

Reduciendo términos semejantes:

%)
<<
<

<<
I

iy Vg
3y

[o%)
>
o8]
~

Que no es mds que la ecuacidn de continuidad.

z
Hagamos uso ahora de 1a Ley de Darcy:

. e s 3 .
El gradiente hidraulico g%' también se puede expresar por me-

t dio de sus componentes, entonces:
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Vx = - Kx %ﬁ
X

oh

V = - K _—
y Y 5y
i dh

Vz = - Kz -B‘Z.

Sustituyendo estas componentes en la ecuacidon de continuidad

Si pretendremos hacer un andlisis bidimensional, la anterior

ecuacidon se reducira a:

4 2
0 h 3" h
Kx —7 + Ky — = 0
ax ayz

Ahora, si el suelo es isOtropo respecto a su permeabilidad,

tendremos que:

Esta G1tima tiene la conocida forma de la ecuacidon de Laplace.

Introduciendo la funcidn:

g = - Kh + C,




deberd cumplirse que:

g._z_.g.-}-g.?l :0
ox Byz

y también, de acuerdo con expresiones anteriores, se tendra

gque
. 9¢
Vx = 5%
. 98
Vy = 54

f

La funcién solucidn ¢ (x,y) cte, repersentard una infinidad
de funciones, obteniéndose una curva distinta para cada valor
diferente de la constante C. A la funcidon d(x,y) = cte, se

le conoce como funcidén de potencial.

Consideramos ahora una funcidn ¥(x,y) = cte, 1lamada funcidn

de flujo, que también satisface la ecuacidn de Laplace:

Q
-~
Qo

Q
~
+
Q
<

y cuyas relaciones con el potencial y la velocidad son:

Q
-<
Q
<
Q
A~

1
¥ cul
3 A
[} it
< <
w >
-
@ Iy
3 =
[ u
t
wla QJ‘
w =

Q
T

~

QU
b




Una interpretacidn geométrica nos permite ver que la familia
de curvas ¥(x,y] = cte es ortogonal a la familia de curvas

glz,yl = cte

Analicemos la funcidn:

¢ = - Kh + C

Si en una curva tenemos que¢ =cte en todos sus puntos, impli-
ca que h también serd constante, es decir todos los puntos de
esa curva tendrdn la misma carga hidrdulica y las 1lamaremos

1ineas equipotenciales.

Se puede demostrar que la trayectoria del agua tiene como
ecuacion ¥(x,y) = cte, por lo tanto podemos inferir que la fun

cidon Y(x,y) = cte, nos representa la trayectoria fisica del
agua. Las curvas ¥ (x,y) = cte, coinciden con las 1Tneas de co-

rriente o de flujo.

Debido a 1o complejo que es obtener una solucidn puramente ma
temdtica, se ha recurrido a la solucidon grdafica que exije se

cumplan dos condiciones:

a) Guardar la ortogonalidad de las dos familias de curvas

b) Delimitar las condiciones de frontera
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Trazo de una red de flujo

Como se trata de un método prdctico, deberdn dibujarse salo
algunas lineas del ndmero infinito de ellas en la regidn en

estudio.
Existen dos recomendaciones generales:

a) Las l1ineas de flujo deberdn trazarse de tal manera que el
gasto que pase por entre cada dos de ellas sea el mismo

(Aq)

b) Las 1ineas equipotenciales se trazan tratando que la cafi-
da de potencial entre cada dos de ellas sea la misma

(ah) Fig I11.31

/L‘non suparior de flujo

4h
Ah
48h
Ah
4Ah
Ah
&h

Lfnous

equipotenciae's Lineas do flujo

Fig 11.31 Trazo de una red de flujo.
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E1 gasto total de filtracidn puede calcularse con la ecua -
cidn:

q=KhTF
donde:

K = permeabilidad

h = carga hidrdulica
F,= 24
6 n,

n6= nimero de canales de flujo de la red (canal de

Y
flujo:region entre dos l1ineas de flujo)

n = nimero de caidas de potencial en la red

|
Delimitacidon de las condiciones de frontera: Como ya se dijo
un requisito para trazar la red es conocer sus fronteras; en
presas de tierra ésto no es facil, ya que no todas las fronte
ras son fdcilmente determinables. Sea la presa de la figura

IT1.32

-

La 1inea AB es una linea quipotencia], por tener todos 5sus
puntos 1a misma carga hidréu]ica total. La 1inea A€ es una
Tinea de flujo ya que es el 1fmite entre un material permea -
ble y uno impermeable, y por 1o tanto el agua en su recorrido

la seguira.
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Fig I1.32 Delimitacién de las condiciones de
frontera.

Nc es facil determinar las lineas BD y DC porque el punto D

Nno se conoce a priori.

La 1inea BD debe entrar a la presa formando un angulo de 90°
por 1o tanto en el punto B podremos saber como se inicia la 17-
nea de corriente superior. Existen casos en que el angulo
del talud aguas arriba es mayor que 90° y habra que hacer al-
gunas consideraciones adicionales, que no se veran aqui. En
la fig I1.33 se presenta la forma de entrada de la linea supe

rior de corriente.

Para determinar el punto D,es decir el punto de salida de 1la
Tinea de corriente superior se demuestra que cuando el angulo
del talud aguas abajo es menor o igual a 90°, la 1inea de co-

rriente superior debe salir tangente a dicho talud. Fig II.34
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i <

Fig 11.33 Entrada de la 1inea superior de
corriente

e

Fig 1I1.34 5Salida de la 1inea superior de
corriente '




Para poder determinar la posici6én del punto D, es necesario
conocer primero la 1inea de corriente superior, aquf se pre -
sentard la solucidn propuesta por Kozeny!’} pura dngtlos

« = 180° fig 11.35, donde a es el &ngulo medido en la horizon
tal del lugar. Para este caso existe una solucidn rigurosa

de la e€taci6n de lLaplace, gue son un conjunto de paréabolas
correspondientes a las lineas de flujo y a lasequipotenciales,
con foco comidn, en A, Fig I11.36, la ecuacidn de la 1inea de

corriente superior, referida a un sistema de ejes rectangula-

res con origen en el foco A es:

2 2
= Y -
donde:
y = ordenada en el origen, de coordenadas de la 11-

nea de corriente superior

oY 3N
o

Fig 11.35 Posicién de 1a linea de corriente
superior,
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Fig I1.36 Solucidon de Kozeny

En 1a solucidn se supone conocido un punto M de coordenadas
d y h ver fig I11.35 entonces se pueden calcular los valo-

res ao y go’ ver fig II.36, siendo:

a, =40 -1/l o7 -

0

Es de gran utilidad préctica el trazo de 1a pardbola bdsica
de Kozeny, a continuacidon se descr{biré el procedimiento pa-

ra ello:

E1 problema puede plantearse tratando de pasar una pardabola
por el punto M y que tenga su foco en el punto A, ver fig

I1.37.



M3 2 I B

Fig I1.37 Método para el trazo de la para-
bola bdsica de Kozeny (o de cual
quier pardbola).

La distancia a, se puede calcular con la formula:

Con esto se pucde conocer el punto 0, por 0 se traza una ver-
tical que corta a una horizontal que pasa por el punto M, 1lo0s
segmentos OB y MB se dividen en el mismo nimero de partes,
ahora se trazan lineas rectas que unen 0 con cada uno de los
puntos de divisidon del segmento BM, trdcense horizontales por
las divisiones de OB que intercepten a las rectas que salen
de 0, estos nueyos puntos corresponden precisamente a la para

bola.
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A. Casagrande extendié el estudio de la pardbola bdsica de

Kozeny, para angulos & entre 60°y 180°y poder definir el pun

to de salida B. Para explicarlo se hard uso de la fig II.38

Fig I1.38 Solucidon de A Casagrande para el
punto D de salida.

Primero Se traza la pardbola basica, colocando el foco en el

punto A, el punto O se situa calculando a  como se ha defini
*

do anteriormente, este trazo puede hacerse haciendo uso del

método citado anteriormente.

E1l siguiente paso es definir el punto D por medio de la distan
cia a. A. Casagrande, después de dibujar las redes de flujo
para diferentes angulos o comprendidos entre 60° 180° y com-
parada la distancia a' = a + Aa entre el pie del ta]ud‘aguas'
abajo y la interseccidn de']a pardbola bdsica y dicho talud

con la correspondiente distancia a entre el pie del talud y

el punto D, entre a y a'» Obtuvo una relacidn que permite
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4
obtener a ; esta relacifn expresada en la forma as(a+bda) es

la que aparece en la fig II1.39

Aa
e M R R -1 %% Seka
S I e = —4- -~ --l03
1 i
A T
] ) ] I
~— - ..l._.__.- [ v . — e e e e 0.1
- ' [
' i : - 0.0
60° 9Q° 120° 150° 180°

Anquio del twlud

Fig I1.39 Correccidn de A. Casagrande
para la obtencidén del punto
de salida D, de 1a 1inea de
corriente superior.

Una vez que se conoce el punto D, se traza a mano la correc -
cion a la pardbola bdsica de Kozeny recordando que debe ser

tangente al talud aguas abajo

Disponiendo de la red de flujo se puede calcular el gradiente

hidrdulico y juzgar el peligro de tubificacién para tomar las

medidas necesarias.

I1.7.3 Agrietamiento de la cortina

Las causas de agrietamiento en presas son muchas y muy diver-
sas: construccién deficiente, condiciones topogrdficas ma -
las, condiciones geoldgicas poco aceptables, consolidaciones

del material al primer llenado y a largo plazo, asentamien-
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tos diferenciales debidos a irregularidades de compactaciodn
en la cimentacidn, conductos enterrados u otros; deformacio

nes por su propio peso, llenados rdapidos, sismo, etc.
Las 9grietas se clasifican como sigue:

a) Transversales. Arista de la grieta, transversal con rec-

pecto al eje de la presa

b) Longitudinales. Arisca de la grieta longitudinal con respec

to al eje de la presa

Otra clasificacib6n es la siguiente::

a) Interiores al cuerpo de la presa

b) Exteriores al cuerpo de la presa

lLas grietas mds peligrosas son las transversales, ya que adn
cuando midan de 1 a 2 cm son buenos conductos para el agua pro

vocando erosidn de sus paredes. b

La prevencidn del desarrollo de asentamientos dife -
renciales estd intimamente relacionada con la posibilidad de au
mentar la resistencia y disminuir la compresibilidad de 1os te-
rraplenes integrales del cuerpo de la cortina, es por eso que,

a continuacién se presentan las ideas basicas sobre compacta -

cién. \

|
'

i
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Compactacidn. Al compactar un suelo se aumenta su resisten

cia y se disminuye su compresibilidad.

P.R. Proctor propuso un método para controlar la compacta -
cién de terraplenes: Si a un suelo se le aplica cierta ener
gia de compactacion, el peso especifico varia con el conteni

do de hums=dad, como se muestra en la figura 11.40

¥s

¥ so

Wo

Fig I1.40 Curva proctor tipica y curva
de saturacioén.

En la anterior figura puede verse que existe un contenido de
humedad y una energia de compactacidn tales, que hacen que el
peso volumétrico sea maximo, €1 les 11amé humedad 6ptima w,

y peso volumétrico seco 6ptimo Yoo °
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Para pruebas de laboratorio -propuS0 .un-ensaye que consiste
en colocar dentro de un recipiente cilindrico de ciertas di-
mensiones, (aunque no tiene influencia en los resultados el

variar las medidas si se conservan constantes la energia de
compactacidén y la relacidn del diametro del pistén y el es-

pesor de la capa), tres capas iguales del suelo hiimedo, cada

una de las cuales era compactada por un cierto nimero de gol

pes "firmes",

dados con un martillo.

Esta prueba ha sido mo

dificada en cuanto al nimero de golpes y capas, altura de

caida y peso del martillo como se muestra en la tabla II.7

NORMA Peso Altura|No golpes|No capas Ehergfa
martillo(caida {por capa Compact

kg cm kg an/cm®

Proctor modificada 4.54 45.7 25 5 27.70
Proctor Standard 2.50 30.5 25 3 5.48
Proctor SOP Méx. 2.50 30.0 30 3 6.36
S.R.H. México 2.50 33.5 28 3 7.10

Tabla I1.7 Normas de compactacidén para prueba dinadmi

ca de laboratorio.

La energia de compactacidén puede calcularse con la ecuaciobn:




- 105 -

donde:

- PR .. 3
E « energia especifica de compactacidén en kg cm/cm

W = peso del martillo en Kg
H = altura de caida en cm
V = volumen total del suelo compactado

Ng= No de golpes

En la construccidon, se acostumbra tender capas de 15 a 30 cm -
de espesor, compactandolas con pasadas repetidas de un equi-

po de compatacién que puede ser:

Rodillo 1liso

o =1
L

Rodillo "pata de cabra" (el mds usual para suelos cohesivos)
c) Rodillo neumdtico

d) Rodillo vibratorio

Control de campo. En suelos impermeables se 1leva a cabo por

1 medio del grado de compactacién, C:

c=Ya_ x 100

40
v donde:
; Y, = Peso volumétrico seco
1
’ Y40 - Peso volumétrico seco dptimo

En gravas y arenas permeables, por medio de la compacidad rela

tiva, Cn:
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on YA mTn Y5

Y& min Y4 MZX

donde:

[y

peso voumétrico seco minimo, para el estado

YA min

mas suelto

u

Y4 mdx peso volumétrico seco mdximo, para el estado
mads compacto
Y4 = peso volumétrico seco del material compacta-

do en el -terraplén

La relacibn entre el nimero de pasos y el grado de compaédta-

cién se muestra en la fig I1.41

Rodillo paesado

—— w— m e smaes o

100 |

ew e e e e

Rodillo tinaero

9

4

Grado da
compactaciongo 4

% . 90

Nimero de pasos

Fig I1.41 Efecto del nimero de pasadas de rodi-
110 sobre el grado de compactacidn.
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I1.7.4 Falla porestabilidad de taludes.

Existen tres tipos de fallas de deslizamiento de taludes que

son:

Fallas durante la construccidon. Estadisticamente se ha nota-
do que este tipo de fallas son las menos frecuentes. General
mente se han presentado cuando la cimentacibn esta fqrmada por
arcillas blandas sobre las que se forman las superficies de
fallas, estos deslizamientos pueden ser rdpidos, de acuerdo

al tipo de material, genera]mente son lentas cuando el mate -
rial es homogéneo, y rapidas cuando existen estratificaciones
que favorecen el movimiento. La so]uciénAa estos problemas

se logra abatiendo las presiones de poro de la cimentacion.

Falias durante la operacidn. Estas fallas pueden ser superfi
ciales o profundas. Estas Oltimas se relacionan con el flu -
jo de agua a través del cuerpo de la presa y de la cimenta -

cién, debido al incremento de presiones de poro.

Las fallas de tipo superficial pueden estar relaciondas con

agentes intemperizantes, como la l1luvia, el hielo, el viento.

Fallas después de un vaciado rdpido. Se considera un vacia-
do rdpido a un descenso del agua del orden de 20 a 30 cm por
dia, en general, se dice que hay vaciado rdpido si el agua

desciende mds rdpido que la velocidad con que se disipan los
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excesos de presién de poro de suelo. Por lo tanto después

de un vaciado rdpido se tiene el peligro de falla debido a
1as altas presiones neutrales que existen en el talud a aquas
arriba. EI g;ob]emq se incrementa porque el efecto estabili-
zador del pesg‘de] agua desaparece.

Andalisis. Método Sueco

Hip6tesis:

a) Se supone una falla circular

b) EI ané]fsts es bidimensional, correspondiente a un estado
de deférmacién plana.

c) Se acepta la ley de resistencia de Mohr-Coulomb

d) La resistencia al esfuerzo cortante se moviliza por comple
to y al mismtiempo en toda 1la superffcie de falla.

e) No hay interaccidn entre las dovelas

'S .
P

A) Suelos puramente cahesivos

Le ley de resistencia al esfuerzo cortante:

donde:

¢ = cohesiodn :
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Sea la figura 11.42, podemos observar que las fuerzas que
producen el deslizamiento son el peso del drea ABCA por uni-
dad de ancho, esti 5rea esta definida por el arco circunfe -
rencial del centro 0 y radio R (trazado arbitrariamente), tam

bién se deberdn considerar las sobrecargas que puedan existir.

iy
N

Fig I1.42 Método Sueco aplicado a un suelo
puramente cohesivo.

Si tomamos momentos con rdspecto a un eje normal a través de

0, como se ve en la figura 11.42 tendremos:

Mm = W d

donde:

Mm = momento motor
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Las fuerzas que se oponen al deslizamiento, son las produci-
das por la cohesién a través de toda la superficie de falla;

tamando momentos con respecto al mismo eje:

Mrn = ¢ 2 R
donde:

Mr = momento resistente

En el momento de falla incipiente tendremos:

Mm = Ma

Wd=c¢LR

Definimos como factor de sequridad F.S.:

. Ma
F.So d Hrn'
. . e LR
F.S. = T

La mecanica de cdlculo es la siguiente:

Se calculan F.S. para varias superticies de falla, y se compa
ran con un valor de 1.5 que se considera suficiente para ase-

gurar la estabilidad del talud.
B) Suelos con friccidn y cohesidn

Ley de la resistencia al esfuerzo cortante:
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i § = ¢ + 0 tan ¢
En este caso el método de andalisis mas usado es el de

Fellenius que se puede resumir asfi:

1. Propéngase un:circulo de falla. Fig II.43

2. Dividase en dovelas el circulo elegido. Fig I1.43

Fig I1.43 Circulo de falla dividido en dovelas.

Analicemos por ejemplo la dovela 8. Su peso sera wg y exis -

tiran dos fuerzas de reacci6n: wuna normal Ng y una tangen -

cial Tg’

presentardn las fuerzas normales P7 y P9 y las tangenciales

T7 y T

ademds por la accidon de las dovelas adyacentes se

9°
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De la hidtesis e), se sigue que P7 Yy P, se contrarrestan y el

9
momento producido por T7 y T9 se desprecia, por 10 tanto el

equilibrio de la dovela se establece con Tas fuerzas w&’Ns y

Tg, Fig I1.44

Fig 11.44 Equilibrio de 1a dovela No 8

3. Calculese el momento motor de todas las dovelas, sera por

1o tanto: °

Mm = R ZT.
L

Las fuerzas normales NL’ no producen momentos porque su linea

de accidn pasa por 0.
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4. Obténgase el momento resistente :

5. Determinese el factor de seguridad:

Mrn _ E&4AL;
F.S. » H'—n'- ZTL

6. Comparese el F.S5. con el valor de 1.5, que se hé fijado

empiricamente, debiendo ser mayor el F.S.
C) Suelos estratificados

Considérese el caso mostrado en la fig 11.45

Fig 11.45 Diyisidn de dovelas de un suelo estra
tificado.
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Donde 1os suelos A,B,C,D tienen diferentes leyes de resisten-

cia al esfuerzo cortante:
4 = ¢ + g tan ¢

Se procederd de manera semejante al caso anterior, debiendo
cuidar que ninguna base de dovela caiga entre dos estratos para
facilitar.los cdlculos. Para obtener el peso de cada dovela,
se claculardn las sumas parciales, multiplicando l1a parte del
drea de la dovela que caiga en cada estrato por el peso espe-

cifico correspondiente.

E1 andlisis de estabilidad de taludes, también incluye andli-
sis por sismo y por fuerza de filtracidén, a continuacidn se pre
sentan los factores de seguridad para las combinaciones de ana

lisis mas frecuentes:

Condiciones iniciales,presa vacia:

F.S. = IN; tan ¢+ ¢ L

ET/(_

Presa con filujo de agua (sujeta a fuerzas de filtracidn)

E(N{ - Ug) tan @ + ¢ L+ Ny tan @

F.S. -
XT& + TH

donde:

UL = fuerza de Subpresion en la devela £. Este valor se
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obtiene calculando la presion de poro L, por me
dio de la red de flujo, en el punto en que se

descomponen las fuerzas actuantes, entonces:

U, = u. &£
A A L
siendo:
LL = longitud de la base de la dovela <
N, T, = componentes normal y tangencial del empuje hi-
H* 'H -
drostdtico sobre el corazon
7 Presa con flujo de agua y sismo:
{ Fs T(N¢ - U; - ANg) tan ¢ + ¢ L+ Ny tan ¢
L(Tg + AT )+ T,
donde:
i ANL = componente normal de una fuerza horizontal acJ
i tuando en la base de la dovela, cuya magnitud
es.:
|
F=CW
donde:
C = aceleracion maxima del sismo

aceleracion gravitacional

ATL = componente tangencial de una fuerza horizontal
actuando en la base de la dovela, calculada en
igual forma que 1a anterior (puesto que es la

misma) Fig I11.46
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Fig 11.46 Incremento de las fuerzas tangen
ciales y normales debidas a sismo.

Solucidon grdfica del método sueco:

1. Elijase un nimero arbitrario de puntos a lo largo del pro
bable circulo de falla, procurando escoger entre ellos, aque-
110s cuya vertical pase por 1os puntos de cambio de pendiente
en el talud o los puntos donde cambia el material o se inter-

cepta a la 1inea de saturacion.
2. Por cada uno de los puntos elegidos trdacese la vertical
que intercepte al talud y al circulo, prolongandola hasta in-

terceptar a una linea horizontal AB.

3. A escala, derminese la altura h del material comprendido
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entre el talud y el circulo de falla;para cada punto multi -
pliquese por el peso volumétrico para obtener el valor vh;
pudiendo ser yh formado por varias partes cuando se intercep
tan diferentes materiales c;n distinto peso volumétrico. EI
valor final de vh serd la suma de los valores individuales de
cada uno de los mat=riales interceptados en la linea vertical
que pasa por el puntc en cuestion. Llévese en cada punto
del circulo, a una cscala arbitrariamente elegida, el valor
Yh correspondiente y descompdngase cada uno de estos vectores

en una componente normal y otra tangencial al circulo, utili-

P! B Py
zando como guia el radio del circulo.

4. Teniendo a escata los valores yvyh cos a (a angulo entre Tla
| 4

normal y el peso) y yh sen a, represéntese graficamente y a

lTa misma escala sobre la Yinea horizontal AB, en la proyeccidn

del punto correspondiente. Unanse los puntos obtenidos con:

una curva. De igual manera puede hacerse un diagrama de las

presiones de poro, calculadas para cada punto a partir de la

linea de saturacidn, previo trazo de la red de flujo.

5. Midase con un planimetro, cada area bajo las curvas y se

obtendran asi los valores necesarios para calcular el F.S.

Condiciones de trabajo en una presa de tierra. Desde la inicia
cién de la construccidén de una presa hasta cuando esta funcio-
nando, los materiales que la constituyen son sometidos a dife=

rentes condiciones de esfuerzo que van cambiando a través del
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tiempo. Estos estados se pueden-agrupar en tres condiciones:

b)

Condiciones iniciales
Condiciones finales

Condiciones de vaciado rédpido

Condiciones iniciales. Se presentan cuando la presa es=
td recién terminada en su construccidn. Los materiales
estdn sujetos a compresidn, con una cierta relacion de
vacios y un grado de saturacidn inferior al 100%. £En el
material impermeable del corazdn, ain no se habrda disipa
do 1la pfesién de poro y para analisis del talud, en el la
boratorio se analizaran los materiales con pruebas tria-
xiales de tipo rapido; los materiales permeables, por el

contrario disipardn rapidamente la presidon de poro.

Condiciones finales: Con el paso del tiempo tanto los
materiales permeables de aguas arriba como l1os impermea-
bles, estardn completamente saturados, los materiales im
permeables se consolidardn o expanderdn por los esfuer-
zos impuestos por las fuerzas de filtracidn y el peso pro
pio. En el laboratorio se efectuaran pruebas triaxia-
les del tipo drenada rdpida, efectuada con especimenes sa

turados.
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c) Para condiciones de vaciado rdpido, se realizard el anali-
sés siguiendo los mismos criterios que para condiciones

finales.

Ejemplo 11.3 Efectuar el andlisis de la estabilidad de la
cortina cuya seccién se presenta, para condicio

nes iniciales.

Solucidn: Consideraremos el agda al NOT, y los resultados
de la prueba rdpida. A continuacidn se da la re

presentacién grdfica y las tablas de cdlculo.

E:;7f° 4&?@ ’55L2ﬂ¢:ihm5n
VO S S G A G AV A A &V S 4V S A S A Ay &y &5 S 4

_/-

Fig 1I1.47 Seccibn cortina

1 Material impermeable
2 Grava y arena bien graduada, compactado al 95% proctor

3 Enrocamiento
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS MATERIALES

CONCEPTO ZONA 1 ZIONA 2 ZIONA 3
Densidad 2.695
P Peso vol seco T/m3 1.749
R
8 Humedad 6ptima % 17.30
I
g Peso vol hiamedo T/m3 !
R Peso vol saturado T/m3 ‘
Relacién de vacios ;
if
P Peso vol seco T/m3 1.649 2.038 | 1.600
u
E Humedad % 22 .85 12.53
B
A Peso vol hamedo T/m> 2.026 | 2.293 1.900
R Peso vol saturado T/m°> | 2.037 | 2.293 1.900
A :
P Relacién de vacios 0.634 0.343
[
D Compactacidn % 94.3
A ; ;
Grado de saturacion % 97.01 100.0
Angulo de friccidén Int 10° 45° é 40°
Cohesion T/m2 3.0 0.0 0.0
Tabla [I1.8 Propiedades mecdnicas de los materiales
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Dlagrcmo de fuorzgs normales

Uiagrama doe fuorzas tangenciales

__./ N ‘\‘

0

N | s
o b

F$

g3

Fig II1.48 Solucidn gréfica para andlisis de
- estabilidad de taludes.
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Dovela{AlturalPeso volumétrico| Peso parcial| Peso total

No m Ton/m3" Yon Ton.
1.600 1.600

1 3 2.038 6.114 15.959
1.649 8.245

2 5 1.600 8.00 18.190
2.038 10.190

3 14 1.600 22.400 22.400

4 11 1.600 17.600 17.600

5 9 1.600 14.400 14.400

Tabla II1.9 Cdalculo del peso de las dovelas

Calcularemos ahora las areas sobre la 1inea AB en la fig

I1.48:

Areas de las dovelas que caen sobre el corazén impermeable

(Suma de fuerzas normales) Nc = 34.375

Area.de las dovelas que caen sobre el filtro:

(Suma de fuerzas normales) N§ = 20.00

Area de las dovelas que caen sobre el enrocamiento (suma de

fuerzas normales) Ne = 39§.750
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Area del diagrama de fuerzas tangenciales (suma de fuerzas

tangenciales) T = 215.625

Si recordamos la definicidn de factor de seguridad:

IN; tan ¢ + ¢ L

T,
L

F.S. =

Vemos que contamos con todos los elementos necesarios para

calcular dicho F.S.

Calculo de NL tan ¢:

34.375 x tan 10°

= 6.061
20.000 x tan 45° = 20.000
305.75 x tan 40° = 334.590

TN, tan' ¢ = 360.650

Ahora calculemos: ¢ L

¢ L =3 x 5.235 = 15.705
Sabemos que T, = 215.625, por 1o tanto:

_ 360.650 + 15.075
F.S. 7T = 1.74

Como 1.74 > 1.50, podemos ver que éste no eswun circulo de fa

11a critico.
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Notese que no se han indicado unidades en las dreas calcula-
das, debemos cuidar solamente que todo el calculo se haga a

la misma escala.

Este andlisis ha sido hecho para un radio R = 50 m, debera
Probarse con otros hasta obtener el que arroje el FS minimo;

si sigue siendo mayor que el permisible, la presa es segura.

En 1a tabla I1.10 se muestran l1os valores minimos de los fgg

tores de seguridad que se permiten, para cada caso critico:

Caso critico Factor de Esfuerzo cortante obte
Yoo seguridad nido con la prueba

Al terminar la
construccidn 1.3 Rdpida no drenada

Abatimiento rapido:

Nivel aguas maximas 1.0 Ripida consolidada

Nivel dz aguas normales 1.2 rRépida cohsolidada

Llenado parcial 1.5 Rapida . consolidada

Flujo establecido 1.5 Rapida consolidada
Consolidada lenta

Para temblor 1.0 Esfuerzo cortante para

el caso sin temblor

Tabla I1.10 Factores de seguridad y pruebas
para obtener el esfuerzo cortan
te en cada caso, segin la refe-
rencia 8. ~



Método de la Cufia’®)

En este método se considera a la parte deslizante del talud

dividida en cunas, el método se emplea en dos casos:

a) Cuando la cimentacidn es roca que se considera no se pue
de ver envuelta en la falla, entonces se divide esta en-
dos cufias, la superior se 1lama actuante o activa y la in

ferior resistente o pasiva, fig‘II.49

hd

Cufla actuante

ufia rosistente

Roca Superticie alla

///////////////////A/f///////7

Fig I1.49 Divisidén de la falla en dos cufias.
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b) Cuando existe un estrato débil en la parte superior de la
cimentacidn, entonces es comian dividir la falla en tres
cufias, las dos citadas anteriormente y una intermedia que

se denomina bloque deslizante, Fig II.50

Cufa actjva

Bloqug destizante

"’

Superficia de falla - \‘ N | Cufia pasiva
N /
LLL LS

Estrato dabil 7

Fig I1.50 Divisidon de la falla en tres cufias.

En ambos casos el andlisis debe hacerse cbnsiderando que exis
te interaccidn entre las cufias o dovelas, tomando en cuenta
todas las fuerzas actuantes; incluyendo la producida por la
accidn del agua; el factor de seguridad se calculara como si-

gue:

. LR
FS’zT

e
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donde:

ZR es la suma de las fuerzas resistentes

LT

es la suma de las fuerzas actuantes.

X
E

A continuacidén se presenta el método para el caso en que la

falla se ha dividido en tres cufias, fig I1.51

ufia activa

Wal ’
Bloque
neutro

Cufia pasiva

W, \Wp ¢

Fig 11.51 Seccidn de falla dividida en tres cufias.

Las fuerzas que actian en las tres cufias se muestran en las

figuras I1I1.52, I1.53 y II.53'. .,
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S
Fig I1.52 Diagrama vectorial de la cufia
activa.

Fig 11.53 VDiagrama vectorial de la cufia pasiva.



Whns

|

Fig I1.53"' Diagrama vectorial de la cufia
neutra.
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En general, la diréccién de las fuerzas que obran sobre las
fronteras tienen que suponerse. Si la frontera vertical entre
la cufia activa y el bloque deslizante se localiza en el centro
o abajo del centro del talud de la cortina, la direccion de la
fuerza Ea, se supone paralela al talud de la cortina. Si es-
ta frontera se localiza cerca de la parte superior de la corti
na, se considera una direccidon horizontal para la fuerza Ea
Si la frontera vertical se encuentra en una parte intermedia
entre el centro y la parte superior de la cortina se supone un
dngulo intermedio. La direccidon del empuje de tierra Ep, so -
bre 1a frontera vertical entre la cuiia pasiva y el bloque des-
lizante, se considera parelela al talud de la cortina, si la
frontera se encuentra cerca del centro el talud. Si se locali
za en el pie, o cerca del pie del talud, la direccidén del empu

je Ep se considera horizontal.

Los empujes E_ y EP' se calculan con la Teoria de Rankinef?}

como sigue:

2
E o= Y g
a 2 a
2
. Yh
E = I>— K
P 4 p

donde:

Ea = empuje activo -
Yy = peso volumétrico del suelo
h = profundidad, medida en el plano vertical



P
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coeficiente activo del empuje de tierras de
Rankine

empuje pasivo

coeficiente pasivo del empuje de tierras de

Rankine

La magnitud de los valores desarrollados para la cohesidn y

friccidn interna que se usardnja lo largo de 1las superficies

se controlan por el factor de seqguridad supuesto, F.S., de tal

manera que:

donde:

cohesidon por unidad superficial
cohesidn desarrollada por unidad superficial

angulo de friccidon interna

dngulo de friccidn interna desarrollada.

E1 procedimiento grdfico de cdlculo es el siguiente:

a) Determinar Ea y Ep para las cufas activa y pasiva respec-

tivamente

b) Calcular Wy (peso del bloque deslizante)

c) Obtener el valor de Cob (fuerza de cohesién en la base del

nN
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bloque deslizante) fig I[I1.52

d) Determinar Fnb (fuerza normal de reaccidon del estrato

inferior del bloque deslizante, fig II1.52

e) Intégrese el diagrama vectorial del bloque neutro, fig

IT1.53.

En esta dG1tima figura debe notarse que para cerrar el diagra-
ma de vectores, se ha hecho uso del vector AE, el equilibrio

se presentard cuando AE = 0.

Entonces el proceso consiste en suponer varios factores de se
guridad hasta encontrar la situacidn dg equilibrio, en nin -

gin caso el FS debe ser menor que 1.5

Una forma analitica de solucidn, es por medio de la ecuacion:

donde :

R = es la fuerza de resistencia al deslizamiento desa-
[]

rrollada en la base del bloque deslizante, calcula

da como:
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donde:

Cnb = fuerza de cohesidn a 1o largo de la superficie

del bloque deslizante

wwb peso del bloque deslizante

fuerza de subpresion en el bloque deslizante

]

unb

11.7.5 Falla por licuaciédn.

Se entiende por licuacidon de un suelo, a la pérdida de su re-
sistencia al esfuerzo cortante, temporal o definitiva. Este
fendmeno se presenta en arcilla saturada muy sensible, en are
nas sueltas secas y en las arenas finas saturadas. La licua-
cion se presenta cuando actida una so]icitaciénlb}usca sobre el
suelo, por ejempio un sismo, un impacto, vibraciones, etc.
Cuando se presenta licuacidén en una presa de tierra, sus talu-
des se derrumban volviéndose muy irregularés y muy tendidos.

{
IT1.8 Algunas consideraciones sobre la construccidn

La construccidn de una presa abarca cuatro partes, en términos

generales:

a) Desviaci6n del rfo y limpia de la cimentacidn

b) Excavacidn de trincheras a través de depdsitos permeables

(si son necesarias)

c¢) Tratamiento de la cimentacidn
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d) Colocacién de los materiales constituyentes del cuerpo

de la presa.

Desviacidon del rio. Para poder 1levar al cabo la construc-
cidn del terraplén es necesario que la corriente no afecte
dicha obra, para ello se desvia. Las dos formas mas comunes
son: empleo de tineles o tajos de desvio. Los tlineles se co
construyen en una ladera o algan lugar apropiado de acuerdo
la topografia, pueden emplearse posteriormeﬁte como obras de
toma, Fig II.54;el tajo de desvio no es mas que un canal a
cielo abierto construido en una ladera a a través del terraj

plén, Fig I1.55

Una vez hecha la obra de desvio, se deben construir las ata-
guias para encauzar e) agqua. Es recomendable no abusar del
empleo de explosivos en la construccidon de estas obras, pues

pueden causar fisuramiento de la roca de la c¢imentacion. .

La limpia de la cimentacid6n tiene por objeto garantizar el
contacto entre los meteriales de la presa y l1os materiales de
la cimentacidn de buena calidad. Debe eliminarse por medio de
excavacion la tierra vegetal u otros materiales que no tengan
la calidad necesaria. No se puede hablar en general de la pro
fundidad de excavacién para limpia, pues dependera de las con-

diciones particulares de cada caso.
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PLANTA

PERFIL

Fig 11.54 Obra de desvio en tinel.
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—0300O

PLANTA

Fig I1.55 Obra de desvio en tajo.
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Excavacidn de trincheras. Cuando es necesario construir una
trinchera, se deberd excavar en el material depositado por el
acarreo del rio; éstb trae aparejado el problema de iiltracio
nes hacia el interior de la excavacidn; cuando.la profundidad
es pequena el problema se buede solucionar por medio de bom-
beo, pero se incrementa cuando las profundidades son grandes.
En estos casos se emplean sistemas que intercéptan las filtra
ciones,sin permitir que 11eguén al talud de Té éxcavacién, au-
mentando ademds la estabilidad de éste al eliminar las fuerzas

de filtracid6n. Existen dos procedimientos para hacerlo:

a) Instalacién de bombeo desde el exterior del talud de la ex

cavacion, Fig I1.56

b) Construccién de pantallas impermeables antes del talud de

la excavacibn, Fig 11.57

Tratamiento de la cimentaci6n. Muchas veces es necesario mejo-
rar las condiciones de la cimentacién sobre todo en 1o que se
refiere a permeabilidad y compresibilidad, e1 problema de la per

meabilidad y su solucidén se ha tratado ya en este mismo capitu-

lo.

Si la presa se construye sobre estratos de arcilla blanda, que
no fuera factible eliminar, es conveniente consolidarlos, el pro
ceso de consolidacidn se logra por medio del peso propio del te-

rraplén, debiendo colocarse drenes en la cimentacidon para acele
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Fig I1.56 Intercepcién de filtraciones
por medio de bombeo.
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Fig I1I.57

Intercepcidn de filtraciones por
medio de pantalla.
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rar el proceso.

d) Colocacidn de los materiales en el terraplén. La ~oloca
cidon de materiales debera hacerse siguieirdo estrictamen-

te las especificaciones del proyectista.

Existen especificaciones establecidas, pcv ejemplo en nuestro

pais por SRH. A continuacion se citan dos de ellas:

En material permeable y semipermeable, el grado minimo de com
pactacidn serd de 95%, la humedad deberd ser la dptima, refe-
ridos ambos datos a la prueba de compactacidn dindmica de acuer

do con la norma S.R.H.

En zonas permeables de.la cocrtina, la compacidad relativa de-

be ser mayor del 70%.







IITI. PRESAS DE GRAVEDAD

III.1 Introduccién

Una presa de gravedad es aquella cuya estabilidad frente

a las fuerzas externas actuantes sobre ella, se debe funda-
mentalmente a la fuerza de su peso propio. La figura IITI.1
nos muestra una seccidn y una planta de una presa de grave-

dad.

ITI.2 Estabilidad de una presa de gravedad

Los tres factores gue atentan contra la estabilidad de una

presa de gravedad son:

a) E1 vuelco

b) El deslizamiento
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c¢) Los esfuerzos excesivos

a) El vuelco.

Bajo la acci6tn de las fuerzas externas las presas de
gravedad tienden a girar alrededor de su pie (Fig. IIT.2).
Evidentemente, antes de Que la presa llegara a voltear-
se como cuerpb rigido, tendrian que haber fallado sus ma

teriales por tensibn (en el talbn) o por aplastamiento

(en el pie).

<

LH e

7RSRSTAZA Talon N Pie

F%g. ITI.1 Tendencia al giro alrededor del pie

de la presa debido a fuerzas externas.

b)Y El deslizamiento.

La fuerza horizontal LH, tiende a desplazar en direccibn
horizontal a la presa, las fuerzas resistentes son las
producidas por la friccibn y por la resistencia al cor-

te del concreto o la cimentacibén. Fig III.3 Obviamen-
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Fig. 1.2 Presa de gravedad
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te, antes que- la presa deslizara camo cuerpo rigido,
habrfan fallado sus materiales (o la liga con la ci-

mentacién, o esta filtima) por esfuerzo cortante.

Fig., II1.3 Deslizamiento de la presa.

c) Esfuerzos excesivos.

Como hemos visto, la falla de la estabilidad de la es-
tructura ir8 asociada siempre a la ruptura de sus ma-
teriales por esfuerzos excesivos, por lo que nuestra
atenéién debe enfocarse a mantenerlos dentro de limi-
tes aéeptables. En general,sin embargo, al menos en

lo que respecta a la compresién, es relativamente f&cil
cumplir con esa condicibn, pues los esfuerzos en el con
creto de las presas, inducidos por fuerzas externas son
normalmente muy bajos si el diseno ha sido elaxborado con

el suficiente cuidado.

Analicemos el talud que en una presa nos garantiza estabili
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dad y ausencia de tensiones,

Sea un muro triangular como el mostrado en la Fig III.4

Fig. 1I1I.4 MurQ:triangular.

-«

El grueso b = L y, aumconta con la profundidad.

El volumen serég

Vo= & dy T Ly dyg = -~

Este volumen es unitario (por unidad de grueso del muro).
Por otro lado podemos ver que el peso es proporcional al

volumen:

Ahora supongamos que este muro estd sometido al empuje del

agua. Fig III.5
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BRig. IIX.5 Muro triangular sometido a empuje
hidrostitico.

Consideremos el problema bidimensional, que el suelo es
indeformable y que el agua no puede introducirse entre el

piso y el nuro a menos que &ste se levante,

El empuje hidrost&tico tiende a arrastrar al muro hacia
aguas abajo y a voltéarlo alrededor del pie de la presa,
fijémonos por ahora s6lo en este filtimo efecto. Si no hay
liga entre el muro y el piso, la tendencia al volteo induci
ré una posibilidad de levantar el tal6n del muro, lc que fa
cilitarfa 1la introduccién del agua entre €1 y el piso, es
ta agua produciri un empuje hacia arriba (flotacibn o sub-
presién) que tendrfa también momento volteante respecto al
pie de la presa empeorando las condiciones de estabilidad

del muro.

Sera entonces conveniente, en principio, evitar toda separa

cién del muro del piso, es decir, evitar toda pésible ten-~
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sibn (traccién) en el taldn. Esto puede lograrse si el pe

so del muro produce esfuerzos de compresibn tales que con

trarresten la tensibn en el talbn.

Continuemos con la Fig. III.6 donde vemos el muro y su co-

rrespondiente diagrama de esfuerzos.

k:1

W=Tm k H

H/3

Y

. N G
kH/g khig Kk Hiy

KH

M
s

_ , N
T ; tensidn TN M, ; momento

tlexlonante
; Fuerza normal

C ; compresion c N

Diagroama de esfuerzos.

Fig. III1.6 Muro sometido a empuje hidrosté&tico
y diagrama de esfuerzos.

La condicibn deseada es que T = 0, el diagrama de esfuerzos

seria el que se muestra. en la Fig. III.7.
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T=0

Fig. III.7 Diagrama de esfuerzos sin tensiones

El momento flexionante M6 seri:

2

H H H H
M, =E, D, - WD, = —_— = - kR — Rk -
S Nt R N 6
Donde:
DE = Distancia de Eh al centro de gravedad G,
Dw ¢ Distancia de O al centro de gravedad 6.
% Consideremos el sentido que tiende a producir tensiones

en talén, como positivo.

La fuerza normal N,seré:

En el taldn el,moﬁento produce una tensiln:

] YME Xt

g
‘ rs
t IG
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Siendo:

Xt = kR H/2
L. 1k )’
G
12
3 3
o, - BH ALy By Rt B
2 (R H) 6 12
Simplificando y aceptando que Yo © 1 Ion/m3
2
H R
g, = (1 - v, —
3z mo g
La compresibn es N = (W, es uniforme y vale:
Y 2
o, = N, 'mkH 1, Y, H/2
A 4 kh
Si deseamos que T = 0, deben igualarse Te Y O,
Z
H H Y k
Y - = — {(1- 'm —)
moo2 k 2
2 _ 2
Yo R® = 2 Y k
2
R™ = 1/v,
/
kR = /77ym Se considera Y,, en ton/n?

Esta f6rmula nos da el talud minimo que harfa sostene: .o
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al muro por su prcpio peso y sin permitii tensiones.
' 3
Como Y, Ppara el concreto es 2.4 ton/m

k = JI]7Z.9 = 0.645 Ver Fig. III.S8

H 0.645:1

0.645 H

Fig. III.8 Talud minimo para una presa sin sub
presibn. _ E

El volumen seré&:

B - 0.322 H. B

"
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Siendn R el espesor.

Si se permitiera que el agua produjera subpresifén al fil-
trarse, tendrfamos la situacibén que se ilustra en la Figqg.
II1.9, la variacibn de la subpresibn es lineal, pues co-
rresponde al gradiente hidr&ulico debido s6lo a péraidas
por friccibn; que son proporcionales a la longitud del ca

mino recorrido por el agua.

K:t

4

NV an a ot e e wecome
“~

Fig. III.9 Diagrama de un muro con enpuje hidros-
titico y con subpresién. ’
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El agua filtrada produce una fuerza hacia arriba:

2
-k £
2

y un momento respecto al talbn:

El momento que produce tensibn en el talfn es el que resul

ta del caso anterior, agregindole Mu, y se obtiene:

2
H (Ym - 11k
q, = (J |
t T 7
Y
s ("m - 1] H
¢ 2

Y finalmente al igualar las dos ecuaciones anteriores obte

nemos:

Que es la f6rmula que proporciona la estabilidad con un ta

lud minimo ante la presencia de subpresibn triangular.

si vy, = 2.4 ton/m3 (para concreto)

k= JYI/T.4 = 0,845

Puede verse la importancia de la subpresifn, pues al actuar

como se ha supuesto ocasionaria la necesidad de incrementar




- 152 -

el volumen de la presa en un 31% {0.845 ~ 0.645 _ 0.31)

0.645

ITII.3 Medidas para reducir la subpresibn.

b)

Tratar de reducir las filtraciones a travé&s de la cor-
tina, entre ella y la cimentacidn y a travé&s de é&sta,
por medio de impermeabilizacién, la que producirfa gran
des pérdiaas de carga (y la consiguiente reduccibn de

presién) en el agua que llegara a filtrarse.

Tratar de aliviar la presidn del agua que llegue a fil-

trarse, por medio de drenaje.

¥
Para lograr la medida a) se recomienda lo siguiente:

Cuidar la calidad uniforme del concreto para evitar
huecos, grietas o disgregaciones que faciliten la in-
tromisibén del agua en el cuerpo de la cortina. En pre-
sas de mamposterIa, controlar la calidad de la piedra,
de la mezcla de junteo y de la colocaciﬁn. En caso ne-
cesario (asf como para corregir presas ya construidas)
puede inyectarse lechada de cemento en las 2zonas gque

resulten permeables.

Sin embargo: el concreto no es totalmente impermeable,
y el agua puede filtrarse a través de €1, aungque tarde
un tiempo muy largo. Recuérdese que una grieta o una

caverna originan subpresién.
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Debe cuidarse la calidad de la unibn presa-cimentacidn; pa
ra €sto debe limpiarse perfectamente la superficie de des-
plante, tratando de que quede rugosa y controlando la pri-

mera capa de concreto colocado.

También se usan pantallas de impermeabilizacibn por inyec-
tado. Se habrd retirado el aluvifn o ios depbsitos de ta-
lud ("escombro"). La roca alterada, normalmente debe reti
rarse (dependiendo del grado de alteracibn y de sus carac-

teristicas de resistencia e impermeabilidad].

La roca fracturada, que usualmente queda como superficie de

desplante, es un medio que puede permitir filtraciones de
importancia, en este caso debe inyectarse para impermeabi-

lizarla.

Generalmente se usa una pantalla profunda de inyecciones,
que se lleva a una profundidad de entre 0.5 y 0.7 .H, sien-
do H la altura del nivel ndximo aguas arriba, salvo que se
hayan detectado posibles vias de agua a mayor profundidad;
la pantalla se complementa con una carpeta de inyecciones

4 de consolidacibén o amacise. Fig. III.10.
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{4

Pantaila de inyac
ciones
0,5-0.7 H

R S
: R AN A A\ 7A
Clarpel Jr{"!ﬁ‘ Ngs

Fig ITI.10 Pantalla y carpeta de inyecciones

Sobre inyecciones ya se habl6 en el capitulo II, s8lo que-
da agregar que se puede inyectar cuando la presa estd par-

cialmente construida con el'objeto de darle peso a la roca.

Fig. IIr.11.
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- & W W Wsasa o> oo

Fig. III1.11 Inyeccifn desde la galerfia de la pre-

sa parcialmente ccnstruida.

N

Para aliviar la presibn del agua, medida b), se utiliza el
drenaje en la presa. En la figura III.1l2 se presentan al-

gunos detalles de un posible sistema de drenaje.

II1.4 Cargas en una presa de gravedad

IIX.4.1 Peso propio

El peso propio 'se calculard con la ecuacibn W - Y V,siendo
Yy Para el concreto 2.4 ton/m3; para la mamposteria el valor
es cercano a 2.2 ton/m3 (dependiendo de la densidad de la

piedra usada); generalmente se desprecian en el c8lculo las
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galerlas y los volados de la corona, pero si se taman en

cuenta el peso de las pilas, puentes, compuertas.y sus me-

canismos, considerando cada peso parcial en su lfnea de

accién Fig. III.13.

NAME

.||' et

Parforacidé®\ para drenaje

(o tubos de cwpcreto poroso
)

Il dejados durante oW colado)

Mmds do 2 m

Pantalla deo Inyeccionaes...

Rh

i

II

b

'y
r(Y-des dae 1.50m

i

Galarfa v

-F:-‘-‘_‘—“—‘—-“ — oz -z =
I, Colaector mpuerta deo charnela
'y
|

1

Fig. III.12 Detalles de un sistema de drenaje en

una presa de gravedad.
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+

Fig. III.13 Pesos parciales en su linea de accidn.

I11.4.2. Empujes hidrostiticos.

Primeramente definiremos algunos términos, en la figura

ITI.14.

Fig. IITI.14 Niveles del agua caracteristicos en una

presa.
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NAME: Nivel de aguas m&ximo  extraordinario (vertedor de

excedencias derramando a m&xima capacidad).

NC: Nivel de control. M&ximo nivel al que pueden contro-

larse las extracciones por cualquier salida.

NAMO: Nivel de aguas m&ximo ordinario, Nivel m&ximo de
almacenamiento para aprovechamiento (llamado también

"Nivel de Conservacibn").

NAMin: Nivel mfinimo de operacibn de la toma a gasto de di-

seno. (nivel mfnimo de operacifn normal).

NAMu: Nivel de aguas muertas. Nivel debajo del cual no se
puede extraer el agua normalmente por no haber ningu

na salida bajo €l.

En el c8lculo de estos empujes se hacen dos hip6tesis:

a) El peso especifico del agua es de 1 tor;/m3

b) Es v&lida la ley de Pascal: "La presidn actfia
en cada pﬁnto con igual magnitud en todas las di-
recciones y sentidos; los empujes resultantes son

normales a las superficies sobre las que actfGan"
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I11.4.3 Enmpuje de azolves.

Los azolves que acarrea la corriente se depositan en el

vaso y ejercen empujes en el paramento aguas arriba de

la presa, que son mayores que los empujes hidrostiticos.

Cuando el paramento aguas arrioa ticne algln talud, Fig.

III.15, el empuje horizontal Dh sera el producido por el

suelo y el empuje vertical Dv ser8 el peso del suelo y se

calculan con

Donde:

Y

li

Para disenos

ph =

Dv =

las férmulas:

Y “h _
Dh = d ] sen ¢ (empuje activo segfin

2 ] + sen @ Rankine)

peso del material sumergido
&ngulo de friccifn interna

profundidad de la capacidad de azolves.

preliminares el USBR recomienda:

con Yy = 0,36 tan/m3

peso de la cuha con Yy~ = (.92 ton/m3
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Fig. 1III.15 Empuje por azolves en una presa de

gravedad.

Determinacifn del NAMu, Partamos de las figuras III.16 vy

III.17

A

Elevacion dbi Umbra

de la toma,generaimpnte al NAMU
R O
Volumen Muarto LR
VANV ANVLOSNSNYIANY725. 2.

Fig. III.16 Umbral de la obra de toma.
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[

Elevacion

|
'
]
!
!
2

e ——

Capacidad an n? x 1P

Fig II11.17 Curva elevaciones capacidades

Sean:

1 Nivel del umbral de la toma (generalmente igual al NAMuU)

1' Volumen (capacidad) bajo el umbral de la toma (general -
mente igual al volumen muerto).

2 Elevaci6n a la capacidad de azolves.

2' Capacidad de azolves.
El valor de 2' se fija de la siguiente manera:

Promediar el contenido de sedimentos medido en la estacidn
hidrométrica cercana, en volumen anual, e incrementarlo en

un porcentaje (del 5 al 30%) debido al arrastre de fondo.

Se fija una "vida Gtil" de la presa (perfodo de disefio u ho

rizonte econbmico).

El producto de ambas cantidades da la capacidad de azolves
de diseno. Para fijar el NAMu, usualmente aceptado como ni

vel de azolves junto a la cortina, un procedimiento posi -
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ble es el siguiente:

1° Se toma como un 50 al 70% de 2° y se obtiene 1 leyé&ndolo

en la curva de elevaciones~capacidades.

Si 1 resulta menos que 2/3 de 2, se pone 1 = 2/3 de 2.y by

lo gue resulte.

Estas reglas se basan en el hecho de que el azolve no se de-
posita totalmente en capas horizontales y en que una parte

importante (la de grano grueso) queda en la cola del vaso.
Id{I.4.4. Empuje por hielo.

El hielo (en los sitios en que puede ocurrir el congelamien
to de la S.L.A.) produce un empuje debido a su .dilatacién.
En general se considera gque el empuje actfia en la superfi-

cie libre del agua, con un valor de 15 ton por metro de es-

pesor de la tajada de cortina que se analiza.
ITII.4.5, Sismo

Los sismos comunican aceleraciones a las presas que pueden
aumentar las presiones del agua sobre ellas, asf como los
esfuerzos dentro de ellas mismas. Asf se producir&n fuerzas
horizontales que actuar8n en el paramento arriba y se produ-

cirén también fuﬁrzas verticales que se traducen en choques




ée la cimentacién hacia abajo. No cabe dentrc del alcance

de estos apuntes discutir mé&todos dindmicos, por lo que sblo

presentaremos el anflisis pseuso-est&tico. I.a discusién an-

terior se ilustra en la figura III.18.

..,‘ -

—» N
tow i N

Fig I171.18 Combinaci6n de cargas producidas
por sismo.

En esta figra los parfmetros se definen como sigue:

g <1 (puede ser distinto para sismo hori-
zontal que para vertical; por otra par
te, usualmente no se consideran ambos

g = 9.8 m/Aegz tipos de sismo simult&neamente).

El diagrama parab&lico es el empuje hidrost&tico adicional

ocasionado por el efecto del sismo sobre el agua.
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B es del orden de 0.05 a 0.15 en la mayor parte de las

normas.

En algunos casos, el valor de B se ha tomado variable, para
la presa, siendo 8 de la presa en la cimentacibn igual al
B regional; B en la corona igual al doble o al triple del

8 regional. Fig. II11.19.

3Ba,

ﬁ@kﬁ@%%&%fb;

Fig. III.19 Criterio que considera las aceleracio

nes diferentes en cada nivel.

Para calcular el empuje del agua por sismo (an8lisis pseudo-

est8tico) se aplican las siguientes f6rmulas !debidas a Zangar):

s4s5mo a
Donde:
k coeficiente sfsmico del lugar o de la presa

C coeficiente del agua.
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Cm coeficiente ni.ino.

C - Cm h (2 - ﬁ) + ﬁ (2 - fl) Ver figura
H H H Al 111,20
h
ul =T
RS Ny, e RS,

Fig. III1.20 Variables que intervienen en el an&li

sis del empuje del agua por sismo.

El valor de Cm se calcula con la tabla 1II.1, ver fig I11.21

it

W /SN,

Fig. ITI.21 Angulo del paramento aguas arriba para
célculo de Cm.
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B Cm
0° 0.726
10° 0.670
|
20° 0.600 i
30° 0.540

Tabla ITI.1 Valores de Cm para diferentes &ngulos.

Si el paramento aguas arriba es vertical, puede wmsarse:

P, - Ly r A

(A
ALAMO g a 1

Para el c8lculo del empuje "hidrost&tico din&mico" total
para cada nivel (analizaremos varios) se emplea la siguien

te ecuacidn,

Eait ¢ a m Y4 k HZ sec b

!

Aplicando a una profundidad h4a = b h

donde los parfmetros a y b se dan en la tabla III.2

\ h/H a b

0.0 0.00 0.389 |
0.1 . 0.04 0.385 '
0.2 0.11 0.383
0.3 0.22 0.383
0.4 0.34 0.384
0.5 | 0.50 0.385
0.6 0.69 0.388
0.7 0.86 0.390
0.8 1.05 0.394

0.9 1.24 0.397

L 1.0 1.43 20 .402

Tabla III.2 Valores de los pardmetros a y b,
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IT1.4.6. Subpresidn ;

Cuando se construyen drenes, el diagrama original de sub-

pLosiones se abate como se muestra en la fig. I1I.22.

Diagrama de sub 2 !, Dlagrama de sub

praesionas sin

; presiones con
drenajae )

YaH

Fig. IIT.22 Diagramas de subpresibn

El valor de H( segln el USBR (1975) se calcula con la siguien

te ecuacilién: .

Ejemplo III.1 Calcular las fuerzas que actuan en la seccibn

mostrada en la figura III.23.
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NA 2I
m
50
_Azolvas .
T e
101 Y r

/ : A
Fig. III.23 Seccibn para el ejemplo III.1

En la figura III.24 se muestra el diagrama de cuerpo libre

de la presa.

\ ""‘"‘"B W3

s

- Fig. III.24 Diagrama de cuerpo libre de una presa

de gravedad.
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Empuje hidrostético:

2 2
Hy - M. 1220 . 3250 ton; y, = 16,67 m (distan
2 2 .
cia al punto A)
Azolve:
Y Z z
H. - _azokves H 0.36 x 10" | 45 ton y, = 3.33m
2 2
2 2
v, » 2230 4 9,92 = 9,2 ton; x, - 0.67m
2 2 2
Peso del agua:
v, » 150+ 401 4 5 . 90 ton; x; - 0.963 m
2

Peso propio:

w,.521.7152x2.4.227’t0n‘1 ‘11521.7"2’

2

2 x 10
2

W, = 5x50.7 4 2.4 = 42.9 ton;
7

Subpresién: Ver figura III.25

‘x 2.4 = 24 ton; 12

¢
n

w, 3

14,13 m

2 + 3,33 = 5,33 m
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‘Al

50 m

Sismo en el cuerpo de la presa:

Considé€érese B =

BWJ

BW,

Bl

"

0.1 x 2271

0.1 x 24 =

0.1 x 42.9

0.1 vy constante en toda seccibn

227.1 Zon

2.4 Zton

4,29 ton

2 21667
Fig. III.25 Diagramas de subpresibn
.
50 + 16.67 x 4 = 133 ton; x = 1,67 m
u
2 1
16.67 (52 x 7] - 2 = 287 ton; x = 15,47 m
2 ‘2
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VA] = 17,33 m
y52 = 3.33m
VA3 = 49,62 m

Sismo en el agua:

Esa = a Cm Ya k Hz sec B
2
Esa = 1,43 x . 726 x 1 x .15 x 50Z X sec 0° =
2
hsa = b H = ,402 x 50 = 20,1 m
Ohtengamos las resultantes de las fuerzas:
Empuje hidrost&tico y azolve horizontal:
HJ = 1250 ton; y = 16,67 m
HZ = 18 ton; y = 3,33 m
= 1250 + 18 = 1268 ton Hacia La denecha
= 1250 x 16,67 + 18 x 3.33 = 20 §97.44
a = M. 20 897.44 _ 4, s m

R 1266

Peso del agua y azolve ve~tical:

U] = 90 ton; X = ,963 m

VZ = 9.2 ton; X = ,67m
R = 99.2 ton "Hacia abajo
M= 90 x .963 + 9.2 x .67 = 92,834
a:M: 0'935m
99,2

Peso propio.

wJ = 2271 ton; x = 14,13 m

194.66 ton




wz = 24 ton; X = 1,33 m
w3 = 42,9 ton; x = 5,33 m
R = 2337.9 ton Hacia abafo

=
ey
1}

2271 x 14.13 + 24 x 1.33 + 42.9 x 5,33 = 32439.%

a = M: ]3_837,"

2337.9

Sismo en la presa:

R = 227.1 + 2.4 + 4,29 = 233,79 ton
M= 227.1 x 17.33 + 2.4 x 3,33 + 4,29 x 49.62 = 4156.5 ton-m
a:M: ﬂ_ié_'__s. :]7.77m

R 233.79
Subpresiones:
u, = 133 ton; x = 1.67 m *
U, = 287 Zon; x = 15,47 m '
R = 420 ton Hacla anniba
M = 133 x 1.67 + 287 x 15,47 = 4662 m
a - 2852 . 10 m

420

Debe hacerse una revisibén de los eéfuerzos efectivos en el
extremo (de la base de la presa) aguas arriba sin conside-
rar la subpresién y compararlos con &sta, si la subpresifn
resultara mayo; se supone que se formar& una grieta horizon
tal que llegar& hasta el punto en que los esfuérzos efecti-
vos y subpresibn son iguales, a partir de este punto hacia

aguas abajo se delimitar§ la seccibn donde se apoya la pre-

S D A
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sa, ver figura III.26,

e /,
grigta zona dg apoyd en la cimentacion

B- B, /tN*L

Ll A

&2

LA
trdx
Fig. III.26 Diagrama de esfuerzos efectivos.
De la figura III.26:
: Y
Fv = 0, implica que: N = Y, H (B - B,l ; o+ fmdx B]
. 2
Mo = 0, implica que:
2
B + B B
_NB _ { 1) 1 2 1
M Y, H (B B]) ; + ; Y H B] + § mdx Z~ = 0

De las dos anteriores ecuaciones se obtiene:

g . 3 NB-2M-"aH 8 .
! N -y, HB |

N -Ya H B
6’"&1 YaH‘*Z———-—E————-— E

1
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Ejemplo III.2 Calcular la superficie sobre la cual se apo

ya la presa, cuya seccibn se muestra en la

figura I11I.27.

"\T——

45{m _H 1000t o W, 1800t

125m

Tb

25 m

Fig. 1III.27 Seccibn de la presa del problema III.2

De la figura III.27 tenemos que:

wt = 1800 ton; x = 5 m a la izquierda del centro de gra
vedad.
Hy = 1000 ton; y = 15 sobre el centro de gravedad.

El Area seri:

A= 25x 1 = 25 mz Recuérdese que es por unidad de ancho

@l an8lisis, §

El momento de inercia I seré&:

1 x (2513
12

El momento con respecto al centro de gravedad:

1302 m?

M= ~ 1800 x 5 + 1000 x 15 = 6000 ton-m
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Calculemos los esfuerzos efectivos:

12,50 m

{ N+ R
BA n -7 Imix

Yméx

1800 6000

63 = ¥ x 12.5 = 129,603 fﬁu/mz (compresibn}
25 1302
5A - 1800 _ 6000 x 12.5 = 14,396 ton/mz (compresibn)
25 1302
Sabemos que el valor de la subpresién es Y, H = 45 ton/mz y

si la comparamos con los valores de 6A Y 53, vemos que 6A
es menor, lo cual implica que la presa estar8 apoyada en el
agua, determinemos la longitud de la grieta, ver figura

I1T.28.

45

fc oxtrema

Fig. III.28 Diagrama de esfuerzos efectivos,.
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De la figura III.28:

Mtaﬁén

De la ecuacibén 1:

De la ecuacién 2:

12.5

Sustituyendo 3 en

De las ecuaciones

Sﬁstituyendo 6 én

t = 124,615 ton/m’ y §, = 124.6 + 45

0; 1800 = 45 x 25 +

= 0; 1000 x 15 + 1800 x 7.5

x 1
2

t x = 1350 ton

2
x t - A
b
4.
= 2437.5
3 vy 5:
X = 10.883.m
3:

~

(25 - /3]

2

(4]

45 x 25 x 12.5 +

----------

.o . 3
e e 4
ceebeer e 5
ves s 6

[

169,6 towniin

Las hip&tesis y la forma de hacer esta revisifn varian segfin

las normas que se sigan, pero el ejemplo anterior da una

idea de los conceptos principales gque intervienen y de una

manera de tomar en cuenta la posibilidad de agrietamiento

debido a sismos.

Evidentemente,

si esta posibilidad existe,

la presa debe ser estable aun ante la presencia de la grieta,



lo cual implica que los esfuer;os internos deben mantener-
se dentro de los 1lfmites admisibles con los. factores de se
guridad aceptados previamente, aun si la estructura se apo
yé tan solo en la parte de aguas abajo de la grieta (5, en .
la figura III.26). Asi mismo, debe resistir al deslizamien

to apoyada solamente sobre esa parte,

II1.5 C&lculo de esfuerzos principales

El siguiente paso es calcular los esfuerzos verticales so-

]. bre planos horizontales utilizando la f6rmula de la escua=
dria a flexocompresibn, tomando en cuenta las fuerzas que
se han descrito en los parrafos antzsriores (para distintos

; niveles 7}, fig. III.29.

v

0’zOrigen del ejo ¥'

centroide de (Q saccion
horizontal de

<

la presa al nivei 2

% |
«<--- ‘

/74

7.

Z.

J 4

Fig. III.29 Esfuerzos verticales.
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A corntinuacibn, se deben calcular los esfuerzos cortantes

en planos verticales, luego los horizontales y, por Glti-

mo, los esfuerzos normales horizontales sobre planos ver-

ticales. Para esto se puede utilizar el procedimiento que

se desarrolla en el cuadro siguiente:

IIT1.5.1 Esfuerzos en presas’de gravedad, incluidos los
efectos de existencia de agua en ambos paramentos
y sismo,

Esta es una adaptacién de lé Parte II "Methods of Analysis,

The Gravity Method of Stress and Stability Analysis". USBR,

1975,

ITII.5.1.1. Cambio en la presidn del agua debido a efectos

de sismo horizontal PE'

c .l b, Ry, o Ry
2 | 4
Donde: g
¢ = coeficiente del agua, 5
A = coéficiente sIsmicé‘dei lugar o la presa. 2
Y = beso volumétrico del agua en el embalse. %
Z = altura total de la presa.

h = altura de la seccibn en anilisis.



Cm =

I11,.5.1.2,

Donde:

v =

IM =
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coeficiente mdximo, ver tabla III.1 y fig.

IIT,.21

Esfuerzos normales en un plano horizontal, 9,

g, = at b y
a = o = __Zi.(!..- éSM
zd T [7

b 12 ¢ M

= __;?__.

esfuerzo normal en el paramento aguas abajo.
suma de fuerzas verticales sobre la seccién.
en estudio.

suma de momentos.,

ancho de la presa.

distancia recorrida en la direccidn de T a

partir del C.G. de la presa. Ver Fig. III.29

] v
M S 19 7 7 N

Fig. III.30 Esfuerzos normales en un plano horizontal.
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ITI.5.1.3. Esfuerzos cortantes en un plano horizontal o

vertical, Cyz = Czy

Y
u

[
]

7
a;p * byy + eyy

T i ' iu
@3 7 Cayd T (o 4 -p' & pgl tan ¢

] 6LV
b, = - = (= + ¢ + 4
1 T ( T Czyu Czydl
1 6LV
= I =2 + 3 3
Se debe revisar para y = T o
Coyu ~ T o, - ? * Pel tan b,

Nota: (T Use (+) si la aceleracibn horizontal de la cimen

tacifn es hacia aguas arriba).

(2 Use (-] si la aceleraci6n horizontal de la cimen

taci6n es hacia aguas arriba).

Las notaciones empleadas indican lo siguiente:

P presién hidrostftica en el‘paraménto aguas arriba,
p' presibn hidrost&tica en el paramento aguas abajo.
Pé Cambio de presifn por sismo aguas abajo.

LV Suma de fuerzas horizorntales sobre la seccibn

2t



- 181 -

Angulo entre la cara de un paramento y la vertical.

-C>

Los subfndices u y d, indican condiciones aguas arriba y

aguas abajo respectivamente. Ver fig. III.31.

a b
st
[
YyZp
('
!
7
[ (’
7
e
y
‘ T t’
__ {(* zzyo
v [T
o Lo_ /
j Fig., 1171.31 a) 'Esfucrzos cortantes en un plano

horizontal,

b) Ecfuerzos cortantes en un plano

vertical,

I11,5,1.4. Esfuerzos normales en un plano vertical, OU

] Og:“z+bzy*czy*dzy3
ay = Oyq = @y tan oy # pf iEP'E {
341 = f
by = by tan o4 * 57— 5 AW
. B
1 1
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3a 30 T 3p! dtan ¢
“""l = tdn ¢d ( Zd = Wa i c)_ + "_"'—""'——c'l' (_Ozd - P' i
3l 3z L 32

27 Pgl

(° W serd omitido si no hay agua en el paramento aguas aba

jol.
bzd | W + tan 9 (JZ'KM » LW Zp, ) i—'32) + tan ¢
Y A d
J2iazw , apt [ e, s
3 T T T T 72
! - IR ]
3L LPp - PEt
32 AZ
a tan ¢d tan ¢d - tan ¢d*
32 AZ
BRY.
1. 1, @mMy _ aT 123V
32 7? 31 32 Tt Bt
R N P R AE SRR 1 &
ng T z z
T T T
8LV . L (p-p'+ AW, T+ P+ Pl
. el Uk
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ar . tan ¢u + Zan ¢d
21
T
3z 30 3P,
yu tan g)u (»wo _ Zu f_ E +
312 ' 32 912
3 ¢ T
+ tan “u (P+ PE - o
az - zu

(° W serd omitido si no existe agua en el paramento aguas

abajo).
T
90 4P v
A T T T T
tw | PR gp 125 5
T T T T T
Cayd _ %Y
Ly 27
- "
3P (Pg - P
37 02
dtan ¢u tan ¢u - tan ;u*
R4 AZ
4. 7° 3C1
g " T -
3 917
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aC
bi ] ALy 3T 181y
_— = b6 [— - — [ + 6 + b6 | +
31 AR EY. 7 T zyu zyud
1 aCz u »acz d
A A T S R R R |
T 92 22

Se debe revisar para y = T

g, = [P+ Pg - 2 2yu Zan ¢,)

Donde:

W = peso volumétrico del agua en el paramento aguas
abajo.

W, peso volumétrico del concreto.

El asterisco (*) indica que la cantidad debe ser determi-
nada en un plano horizontal a una distancia AZ sobre la

seccibn en an8lisis, Ver Fig. III.32
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I

SRV

[

Fig. III.32 Esfuerzos normales en un plano vertical,

IIT.5.1.5. Magnitud de esfu€rzos principales Op , O

o a o o B
a , = “Ltrwg + [__‘_.".__Z) Z + {C ) 2
Py 2 - 2 2y
Si (oz -0 > o0, use [+]
Si (oZ - oy) < o, use (-]
Alternando los signos se obtiene ¢ el cual es perpendi-
4

cular a o .
Py

Se debe revisar para el paramento aguas arriba

T

Z
o o = g 4ec @ - (p + PE) tanz

¢U.
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y para el paramento aguas abajo.

- 2 ._ ] !
Op] 0 opz 0,7 4ec ¢d (pt + PE) tan ¢

Ver figura III. 33

Fig. I11.33 Esfuerzos principales

ITI.5.1.6. Direccibn de esfuerzos principales ¢p

]
g
b = 1 ance tan (- 24|
Pq 2 o_ -0
Lz 4
2
Si tan 2¢ = (+] , o0 < ¢$_ S [+45°)
Pi 1
Si tan 2 = (-], -45°) < < 0
¢p] (-1, | ] ¢p]

Ambos medidos en forma vertical en el sentido de las mane-



- 187 -

cillas del reloj.

Revise los paramentos aguas arriba y aguas abajo:

¢p = ‘ﬁ 0 (90 - ¢)

I1.5.1.7. Método para la construccibén de lineas de es-

fuerzos principales.

1. De la interseccién de un plano vertical escogido y la

base de la seccibén del cantilever (punto 1), mida ¢p1
y trace una tangente 1-2, del punto 1 a la mitad de -
la distancia de la base a la seccibn horizontal A-B-

inmediato superior, ver figura III.34.

2. En los puntos de\la secciébn A-B, formados por inter--
secciones con planos verticales, entre los cuales la
prolongacién de la lfnea 1-2 pudiera pasar, mfdase -
el &ngulo del‘esfuerzo principal en esos puntos y --
trdcense lineas rectas prolongandose hasta que se in

tersequen.

3. Entre este punto de interseccibébn y el punto 2, trdacese
una recta 2-3 hasta la semidistancia entre las seccio
nes A-B y C-D, esta Gltima seccién inmediata superior

a A-B, donde se alojard el punto 3.

4. Repitase la operacidn descrita en 3, hasta llegar a -
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la Gltima seccibn (en la cresta de la presa).

A través de los'puntos de interseccibn de las lfineas --
tangentes a los angulos y los planos de las secciones ho
rizontales (o verticales), trace las lineas de esfuerzos

pfincipales.

De la intersecci6n de un plano horizontal, y el paramen-
to aguas arriba (o de la interseccib6n de un plano verti-
cal y la base), mida el &ngulo complementario correspon-
diente al del esfuerzo principal y dibuje la tangente -
5-6, situando el punto 5 en el paramento aguas arriba y-

el punto 6 en la semidistancia del paramento aguas arri-

ba y la primera lfnea de esfuerzos principales ya dibu--

jada.

Desde 6, dibuje la tangente 6-7, perpendicular a la pri-
mera lfnea de esfuerzos principales, prolongindola hasta
la mitad de la distancia de esta Gltima y la 8iguiente -

lfnea de esfucrzos principales. ' B

ContinGe el proceso, trazando todas las perpendiculares-
a las lineas de esfuerzos principales hasta cubrir toda-

la secci6bn.

Conecte loe puntos de interseccién de estas nuevas 11i--
neas y las de esfuerzos principales y se obtendrdn las

lfneas de esfuerzos principales complementarios.
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Fig, III.34 Lineas de esfuerzos principales.

Teniendo calculados todos los esfuerzos normales y tangen-
ciales en planos horizontales y verticales, se pueden cal-
cular los esfuerzos principales en cada punto y trazar las

trayectorias correspondientes.

En el caso de presas pequenas, de relativamente poca impor-
tancia, todo este cdlculo de esfuerzos puede suprimirse,

bastando con demostrar la estabilidad con las condiciones

de no deslizamientd y no volteo.

Por otra parte, debemos recalcar que se est8 suponiendo un




- 190 -

anilisis bidimensional, en que cada blogue de la cortina

se supone funcionando independientemente de los laterales, a
los que s8lo se une por medio de juntas de contraccidn abier
tas, selladas por un material sumamente deformable, incapaz
de transmitir esfuerzos de un bloque a otro. Si la presa se
piensa construir monolfticamente (inyectando las juntas), de

be utilizarse un método como el de los arcos-muro.

I1T1.6 Combinaciones de carga

En el anflisis de cargas deben considerarse las siguientes

combinaciones:

a) Condiciones normales
. Presa llena al NAMO
. Empuje hidrost&tico
. Peso propio y de acqesorios
. Subpresibn
. Azolves
. Carga por cambios de temperatura (s6lo si la presa va
a ser monolftica)

. Hielo

b) Condiciones Extraordinarias:

. Presa llena al NAME (o presa al NAMO + SISMO considera
do con métodos pseudoestiticos)
. Empuje hidrost&tico

. Peso propio y de accesorios



. Subpresibn
. Azolves

Cambios de temperaturas (para monolftica).

~) Condiciones Extremas: (ver nota p&g. 194)

. Presa llena al NAMO

. Empuje hidrostitico

. Peso propio y de accesorios

. Subpresién

. Azolves

. Cambios de temperaturas (presa monolftica)

. Sismo de disenio (sismo m&ximo creible y mé&todos

dinf&micos de anilisis)

d) Presa Vacia

. Con sismo, o

. S8sin sismo

e) Otras condiciones de carga especiales a juicio del pro-

yectista.

I1I.7 Condiciones de seguridad

Se deberdn analizar los siguientes conceptos:

1. Esfuerzos midximos de compresifn (principales) que deben

ser menores que los permisibles

2. Esfuerzos minimos (principales) (pueden ser negativos,

tensiones en algunos casos), mayores que los permisibles
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fen valores absolutos, menores).

3. Resistencia al deslizamiento, que debe ser superior

a las fuerzas deslizantes.

Esfuerzos permisibles. La resistencia a la compresidn que
desarrolla el concreto en forma definitiva, no la alcanza
a los 28 dfas, sino con una edad que oscila entre los 90
dias y los dos anos. Esta resistencia viene a ser del or-
den de 1.75 fc'representa la resistencia a los 28 dfias,

medida en pruebas tipo ACI.

El U.S.B.R. recomienda para esfuerzos de compresifn:
Resistencia filtima
F.S.

Resistencia de diseno =

Siendo:

F.S. = 3 para combinaciones de carga ordinarias

F.S. = 7 para combinaciones de carga extraordinarias
F.S. = 1 para combinaciones de carga extremas.

Considerando para condiciones iniciales fc” y para condiciones

finales 1.75 fc”~.

Para el c8lculo de esfuerzos minimos se emplea la siguiente
ecuaciobn:
61

g = "p" Yy H - =
i F.S.
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Donde:

YH = subpresifn méxima

p" = término de reduccibén de subpresifn: igual a
uno si no hay drenes y 0.4 si los huay.

62 = resistencia filtima a la tensifn en el concreto

52 = 0.05 de la resistencia Gltima a compresién

0.05 ¥ 1.75 fc” en candiciones finales.

Para que no haya deslizamiento se debe cumplir que:
F.C. > F.S.

Donde: F.S. es un factor de seguridad, que vale:

3 para condiciones de cakga ordinarias
2 para combinaciones de carga extraordinarias

1 para combinaciones de carga extremas.

Calcul&ndose F.C. con la ecuacifn:

F.c. = & A+ N Zans (coeficiente de friccibn-
L§zas hoﬁiz. cortante)
Donde:

¢ = cohesifn del concreto (del orden de 0.1 f;) o
de la liga con la cimentacién.

¢ = &ngulo de friccibén interna del concreto (45°)
0 de la liga en la cimentacién.

A = @&rea de la superficie de desplante o de la

seccifén horizontal a un nivel Z cualquiera al
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gque se este realizando el anflisis.
Nota:
Para aceptar los F.S. anteriores, deben calcularse todas las
fuerzas con la mayor aproximacién a la realidad; esto no es
cierto en el caso del sismo, si s6lo se emplea el mé&todo
pseudo-estitico, por lo que convendria ser mds conservador
en ese caso y exigir un F.S. del orden de 1.5 a 2 para la

combinacién de cargas "C".

III.8 MEtodo de las cargas de prueba (Trial load)

Tambi&én se le conoce como método de los arcos-muros. Lste

método trata a la cortina como un monolito empotrado en el

fondo y las laderas de la boquilla, y se emplea, obviamen-
te, cuando la construcci6n se va a hacer asfi, inyectando
las juntas para obtener el trabajo monolitico de la estruc
tura. Entonces se analiza por tanteos, distribuyendo las
cargas entre los sistemas estructurales de arcos y de muros
hasta igualar las deflexiones en sus puntos de interseccién.

Ver figura III.35

|

5 <

)

o A AN NN

/

Fig. III.35 Tratamiento de una cortina por el mé&-
todo trial load.
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frpliando la explicacibn se trata de repartir las cargas
tratando de igualar deformaciones. E1 méﬁodo de los ar-
cos-muros o de las cargas de prueba, trata de repartir la
carga entre dos sistemas estructurales, uno de muros en
voladizo empotrados en la cimentacidn y otro de vigas ho-
rizontales, buscando que la reparticién de cargas sea tal
que en cada interseccifn de un muro con una viga, cierxrtas
deformaciones (por ejemplo: flecha horizontal, giro hori-
zontal, etc) se igualen si son calculados en cualquiera de
los dos elementos estructurales, el método permite tomar
en cuenta todas las fuerzas actuantes y sus efectos de
flexi6n, torsién, cortantes y esfuerzo normal. En ocasio -
nes se simplifica haciendo caso omiso de algfin esfuerzo o
reduciendo el nfimero de elementos. Este método fue desa-
rrollado inicialmente por Westergaard para el U.S.B.R. y

ha recibido sucesivas mejoras.
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IV. PRESAS DE CONTRAFUERTES

IV.1 Consideraciones generales

L&ﬂc&mxme(aunque no histSricamente), las presas de contra -
fuertes surgen bas&ndose en el mismo principio de las presas
de gravedad, como una oposicién al "desperdicio" de la resis
tencia del material de construccién que se hace en &stas fl-
timas, en efecto, los esfuerzos de compresifn a que se ve soO
metido el concreto de una presa de gravedad son generalmente
muy inferiores a los que podria soportar; esto se debe él

efecto estabilizante necesario que proporciona el peso del

concreto, para no tener la presencia de tensiones (traccio -

nes) 1nadmisibles.

Una presa de contrafuertes obliga al concreto a trabajar a
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mayores esfuerzos reduciendo su volumen, podrfa cuestionar
se ¢Como se logra su estabilidad?, muy f&cil, por un lado
al reducirse el volumen mediante la reduccibn de'su drea
de apoyo (disponiendo huecos convenientemente elegidos) se
aminora en gran parte la subpresi6n, por otra parte al in-

clinar su paramento aguas arriba, aprovecha el peso del

agua sobre &1 para dar estabilidad, ver figura IV.i.

Preso de contrafuertes Presa Je nravaedad

Fig. IV.1 Presas de contrafuertes y de gravedad.

IV.2 Estabilidad de una p:esa de contrafuertes,

Ya se dijo que suprimir la subpresibn y aprovechar el j.eso
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del agua para dar estabilidad son los dos factores que jus

tifican a las presas de contrafuertes,
k]

analicemos su esta-

bilidad.

Sea una presa de gravedad (representada por un triéngulo

en la figura IV.2), ya se vibd que si existe subpresi6n, el

talud debe ser 0.845: 1,

*

grueso B, tendrfamos un volumen V, = 0,425 B HZ, ver figu-

si se considera una seccibn de

ra IV.2.

H| 0.8450

crre mwm -

-+

0.945 H

Fig. IV.2 Diagrama para una presa de gravedad ..-n
supresibn.

Si anulamos la subpresibn, ya vimos que el talud deberia ser



- 199 -

0.642:1, para el mismo grueso B, tendriamos un volumen

V2 = 0,321 B H2 = 75.8% de V], ver figura 1V.3.

H 0.642:1

0.642H

Fig. IV.3 Diagrama para una presa de gravedad sin

subpresi6n.

Volvamos al primer caso con k = 0.845,si pudiéramos supri-
mir la subpresifn, dejando el mismo talud y suponiendo des-
preciable el peso de la cubierta, el grueso del contrafuer

te que nos garantiza estabilidad s.n tensiones, es 5§.3% de

v,
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ﬂl‘

H 0.84511

[0-583 B

0.845H

Fig. IV.4 Grueso de un contrafuerte, suprimida la

subpresidn.

Ahora inclinemos el paramento aguas arriba hasta que se
iguale con el talud aguas abajo, sin cambiar el ancho de 1la

base, Fig 1IV.5, el grueso del contrafuerte se reducird a

0.542 B y su volumen serd V, = 9.229 B H’ = 54,29 de V,
v
Hl 0.4225" 0.64225%
—ll——‘
10.542 B
B

0.845 H

Fig., IV.5 Grueso de un contrafuerte, para paramen

tos con el mismo talud.
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Si aumentamos la base a 0.9 H, fig IV.6, el ancho del con-
trafuerte se reduce a (.474 B, y el volumen V5 = 0,182 B H2 =
= 43% de VJ, seglin este planteamiento, podrfamos incluso
eliminar el grueso del contrafuerte; cosa que en la realidad

no puede suceder por evidentes causas, y el grueso serj de-

terminado como veremos mis adelante.

9

H " 0.45 0.45

[ O e

N

Fig. IV.6 Grueso de un contrafuerte, para una base
= 0,9 H

Las cargas que actflan en una presa de contrafuertes son las

mismas que consideramos para una presa de gravedad:

Empuje hidrostatico
Empuje de azolves
Peso propic
Subpresibn

Hielo

Sismo



Para c8llculo no se consideran secciones de espesor unitario,

sino que se hace para cada elemento(o blogue).

Se deber& garantizar =1 ro volteamiento y el ﬁo desliza-
miento,el factor de sejuridad al volteamiento debe ser ma-
yor de 7, lo que eguivale, aproximadamente, a no admitir
tensiones en el taldn. Para cumplir con el requisito de

no deslizamiento, generalmente se considera gue la suma

de fuerzas horizontales H no sea mayor que el 75% de 1la

suma de fuerzas verticales, o0 se utiliza el criterio del coe
ficiente de friceibn-cortante (F.C.) comentado al tratar de

las presas yravedad.

IV.3 Clasificaci6n de las presas de contrafuertes.

Esta clasificacifn ..t8 bhasada en el tipo de cubierta aguas
arriba, asi tencmos:

a) Cortinas tipo Ambursen (losas planas)

b) Cortinas de Arcos mGltiples

c) Cortinas de machones masivos (Noetzli)

d) Cortinas de gravedad aligerada tipo Marcello.

V.4 Presas de contrafuertes tipo Ambursen.

Este tipo de cortinas, estan formadas por losas planas, que

se apoyan sobre los contrafuertes, ver figyra IV.6'



——LOS A

Flg IV.6' Presa tipo Ambursen
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El espaciamiento de los contrafuertes varfa con la alturg
de la presa, los contrafnertes con espaciaﬁientos muy ce-~
rrados pueden ser menos masivos, y las losas delgadas, pe
ro se necesita mé&s cantidad de obra falsa j_cimbra. El

mejor espaciamiento de contrafuertes es el que da el costo mfnimo..

El cdlculo de la losa se hace tomando en cuenta que se apo.
ya libremente (articulacifén)] sobre los contrafuertes, ésto
se hace con el objeto de que trabajen independientemente y
no haya transmisién de esfuerzos. La junta entre la losa
y el contrafuerte se llena con asfalto o con alglin compues
to para juntas flexibles, ver fig IV.7.

l _Losg —

2 Ju Cmmr.zn_d.un_mu..)}l CTIL-—-—--—-—JI

Z S (Gongho de retuerzo del

controfuorte
Cd‘uro fofto
Fig. 1IV.7 Sistema de juntas entre la losa y el
' contrafuerte.

Este tipo de presas son construidas en valles anplics donde

se necesita una presa amplia; si la cgmentaciﬁn no fuera
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buena, se adaptarian zapatas amplias, aunque esto puede
incrementar la subpresifn.

En estudios preliminares, es comfin considerar que la losa
consiste en una serie de vigas paralelas que trabajan in-~
dependientemente una de la otra, como las vigas estén sim-
plemente apoyadas se calculan por los métodos normales de
diseno de concreto reforzado. El espesor de la viga y la

cantidad de refuerzo aumentan con la profundidad abajo del

agua, ver figura IV.8

Contratuerte

Fig. IV.8 Losa considerada que trabaja como una

serie de vigas que corren ente los con-

trafuertes.

El disenio del contrafuerte se puede hacer en forma wuy sin

plificada considerando que consta de un sistema de columnas
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independientes. La carga en cada columna es una combina-
cifn de carga estructural con carga de agua, las columnas
se consideran curvas para evitar carga excéntrica, ver fi-

gura 1V.9.

e

Fig. 1IV.9 Contrafuerte que se considera trabaja

como una serie de columnas curvas.

IV.5 Presas de contrafuertes de arcos mGltiples.

Estas cortinas estén formadas por una serie de arcos o bb-
vedas que permiten mayor espaciamiento entre contrafuertes,

figura IV.10.

Las primeras presas de este tipo fueron construidas con con
trafuertes separados a cortas distancias, lo cual implica
espesores pequenos de las b6vedas y contrafuertes esbeltos,
con el peligro de falla por pandeo o efectos sismicos, este
tipo de cortinas requerfan mayor cantidad de acero de re-
fuerzo, mayor complicacibn en los colados y gran cantidad

de cimbra y obra falsa, entonces se opt6 por construir con-
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F- 4 £“ p send R dp = pR = p 2
2

Donde:

presibn hidrostatica en ton/m?

P
R = radio del arco.

D difmetro del arco.

Y con la f6rmula del tubo de pared delgada podremos calcu-

lar el esfuerzo ¢ , ver la figura IV.12

. kR

F
A t

Siendo t el espesor del arco.

Fig. IV.12 Espesor de un arco. (c8lculo).

IV.6 Presas de machones.

+

En eéte tipo de presas se elimina por completo el acero

de refuerzo (como en las presas de gravedad)} ésto se logra
ampliando el extremo aguas arriba del contrafuerte,‘de acuer
do a la forma de la cabeza este tipo de cortinas se clasi-

fican en:
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Machones de cabeza redonda, fig I1Vv.13
Machones de cabeza de diamante, fig IV.14

Machones de cabeza en T, fig IV.15

Presion
a < . Wt -~ + -~ A
d.l “o: :::"v ‘1 « ‘.jﬂ" ‘4"»“2‘:
agua
4‘7*4"-«44'1'-“'3
a e N R “ - F
Fig, IV.13 Machones con cabeza redonda
.
b,"h‘&b ‘,""_V%
_1
’
Prasion
|
dsl “ a > - ~)_‘ S
>
O A L
agua L P
B
PRI f"‘\«"._r'?““

Fig. IV.14 Machones con cabeza de diamante.
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de! PR N .' s ! "’]7
A ‘“. ’ - I d ] s - 4
sgua.

Fig. IV.15 Machones con cabeza en T
Las gabezas de los machones se revisan por medio de un and
lisis bidimensional de los esfuerzos en una tajada normal
al talud aguas arriba, haciendo uso de la funcién de Airy
e integrando la ecuacifn biarmbnica en el interior a par-

tir de las condiciones de frontera.

El cuerpo del mach®&n se revisa una vez que se ha propuesto
la geometria, tratando de que los esfuerzos inducidos sean
menores que los permisibles. EI1 métbdo mis simple para ha-

cer esta revisibn es el de Pigeaud.

El anilisis el&stico bidimensional de la cabeza puede hacer
se de dos formas, la primera es considerando un estado bi-
dimensional de esfuerzos y la segunda un estado plano de de

formaciones.
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Independientemente del estado bidimensional que se conside-
re, las ecuaciones eldsticas que permiten valorar las magni

tudes de los esfuerzos son las de equilibrio interno:

90 9T
._;x_ + -'__—xz + x: 0 ) (])
9x 9y
It aT
X + 4 sy =0 (2)
3x 3y

vy la condicién de LE&vy,. deducida a.partir de las ecuaciones
de compatibilidad de las deformaciones y de la ley de Hooke

generalizada (10):

+o,] =0 (3)

la solucibn consiste en integrar las tres ecuaciones ante-

riores, debiendo satisfacerse las condiciones de frontera:

Sx = Ui coh o o+ Txy cos B [4)

Sy = Ty G040+ O cos B (5)
Si el eje 0X se toma . paralelo al borde en contacto con el

agua, y el eje 0Y se considera normal al paramento, hacia

abajo, la componente Y tomarfa el valor del peso W.

El sistema formado por las ecuaciones 1 y 2, no es homogé-
neo por lo tanto la solucibn general es la del sistema ho-

mogéneo m&s una solucibn particular del sistema no homogéneo:
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2 2 2

2.4 O
g, = ; a = X
X 9y ’ Y X ‘ J 9xX3y

donde ¢(x,y] es una funcibn arbitrar.a, exigiéndose la
existencia y continuidad de sus derivadas parciale¢. hasta

de cuarto orden.

si X -0, ¥ =W, se puede obtener la siguiente solucibn
particular:
Ty = Tyy * 0 ; oy = - WY (6)

entonces la solucibn general ser§:

2 Z Z
9 279 )

s L§ ey B w22 )
9y 37x 3x3y

Sustituyendo 3 en 7:

4 4 4
4. _ 39 3 ¢ 3 ¢
v¢ = —-7 + 2 —_Z.Mvi- ._.7: 0 (8)
90X ax Byz oy

El sistema formado por 1 y 2 se satisface también, por lo
que el sistema formado por 1, 2 y 3 se reduce a la ecuacibr
biarmbnica 8, debiendc cumplirse las condiciones de fronte-

ra 4 y 5.

Si se despregi» la componente W del peso, en las ecuacione:
7, desaparece el término -WY, puede establecerse una analc-

gia entre la frontera de la regibn de integracibn y una ba-
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rra curva cumpliéndose:

P
20y - -1 Fy (9)
IX 4
A
-P
(_?—‘31P= - L Fx (10)
3y A
P
bp . .
P = MpF (11)
A
donde: Fx, Fy: fuerzas exteriores que actfian en la fron-

tera entre el punto A, origen arbitrario, y el punto P, en

los sentidos x, y respectivamente.

M: momento respecto a P de esas mismas fuerzas.

Estas igualdades permiten encontrar f&cilmente los valores de

¢ y sus dos parciales en todo punto P de la frontera .

Con los valores de ¢ en la frontera, la regi6n de integra-
cibn de la ecuacifn biarménica, puede cubrirse con una ma-

lla de cuadrados, fig. 1IV.16, y hacerse la integracién por
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Fig. IV.16 Red de an8lisis para la cabeza del ma-
chén.

Resuelto el problema de integracibn de la ecuacién biarmé-
nica, se pueden calcular los esfuerzos normales y tangen-

ciales en las direcciones de los ejes coordenados,

Con los esfuerzos calculados se pueden calcular los esfuer-
zos principales en el interior de la cabeza, que se compa-

rar8n con los valores permisibles.

Revisién Estructural del Cuerpo del Mach®n.

Se propone una geometrfia y se analizan los esfuerzos en el
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interior inducidos por las cargas externas.

Un método comunmente usado para la revisibn de esfuerzos
en el interior del mach6n es el propuesto por Pigeaud.
Las bases del método se obtienen integrando la ecuacibn

biarmSnica, con las condiciones de frontera siguientes:

Oy - m 1xy = 0

Aguas abajo:
Txy - m0y = 0

Aguas arriba: Ox + nixy + Wy = 0

Txy t n oyt nWy =20

Se supone que la finica fuerza m8sica es el peso propio del
material del machén, ¥ = yc, y la W de las condiciones de
frontera representa el peso volumétrico del agua, ajustado
por la relacibn: .S = g ‘entre el ancho de la cubierta que
descarga sobre el machbén y el espesor de este: W *Y 4 S.
La convencibén de signos es: tensiones positivas.

Como el nfimero de condiciones de frontera es 4, se elige
una funcién de Airy con cuatro coeficientes, no debiendo

tener té&rminos de grado superior al tercero, por ejemplo:

2
Xy t

=

¢=9-'X.3+9'
6 2

resulta entonces:

?

ox = a—% = ¢x + dy

9y
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2
0
o, * _;% - Yy max + b=y by
2
T - - 2% . (x4 eyl
Xy 3x3y

La solucibn del sistema de ecuaciones conduce a las siguien

tes expresiones:

g =Mo" _ = 3 mn - gf_ W
(m+n) 2 ¢ {m + n)
YA 2 7
b -y = - M tn LY.t ~Im'n + m - n W
¢ (m + nj ¢ (m + n)
- mn {(m-n) mn{2 - mn + mz)
¢ = 7 c * 3 W
(m + n) (m + n)
d - - 2m2 nz . m2 (2 mnz —3§n - mj w
(m + n) ¢ (m + n)

El c8lculo de los esfuerzos principales y la condicibn de
no tensiones en el paramento de aguas arriba lleva a la ex-

presién:
(1 - mn)z W =m (mtn) (nz + 1) v
c

En tanto que el volumen de contrafuertes, por unidad de cu-

bierta, es:




lo que lleva a que el volumen mfnimo del material de los

contrafuertes se consiga cuando se hace minimo el valor
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(m + n/S])

En la tabla IV.1, debida a Malterre, se muestra el comporta

miento de esa funcibn para parejas de valores de n y 5, su-

poniendo satisfecha la condicién de no tensiones, y

toman-

do como peso volumé&trico del concreto 2.4 ton/m3.
S 0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
1 0.645 0.680 0.752 0.B55 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 0.133 0.136 0.144

0,204 0.156 0.137

Tabla IV.1 VALORES DE

m+n
S

"El método anterior presupone gue el contrafuerte es una pla-

ca plana de espesor constante, sujeta a un estado bidimensio

nal de esfuerzos y la tabla de Malterre permite,

en funcién

de la relacibn entre separacibn y espesor de los contrafuer

tes, hacer una primera selecciftn de taludes exteriores para

obtener una cortina estable de volumen minimo.
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En la prdctica, con frecuencia se disenan los contréfUur~
tes con espesor variable de su corona a la cimentacifn.

En esas condiciones, no es aplicable el m&todo de Pigeaud;
en cambio se ha desarrollado el mé&todo de Stefko que con~

siste fundamentalmente en lo siguiente:

Si el grueso del contrafuerte varfia linealmente con y, de

¢, en la cispide a e = e + ¢! y a la profundidad y se de

finen esfuerzos "especificos”:

e/? e/? e/?

{e/Z o, dz ; Sy dz ;o Ty, =f-e/fXU

= =f
Sx -e/ZOH

dz

De igual forma, se definen presiones "especificas" en 1la
frontera y fuerzas mésicas "especificas"; &stas no resul-

tan constantes, por 1o gue la condici6n de Lé&vy se trans-

v

forma en
'Vz [Sx + Sy) = - (1 + v) (BX + 3!)
X oy
S¢ X =0, VY = ey, - (eO + ely) Yor quedan las
ecuaciones el8sticas:
asx 37&% = 0 \
3 X 3y
T
Xy Sy ' -
+ + (eo + ely) Yo, = 0

dX ay

Vz (Sx + Sy] = - (1 +v] e! Y,
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Al observar esta filtima expresifn resulta que, por ser cons

tante el segundo miembro, Sx + Sy no puede contener térmi-

nos de grado superior al segundo.

tancia,

se

T

Aprovechando esta circuns

logra‘llegar a las siguientes expresiones:

u

o |

|

-

xy

| &

2
b

X

N R

2 (sz

Los coeficientes A, B,

+ 2C xy +

2

+ 2A xy +

+

yz + Ex + Qul

SY -

- t Y
B e c gZ v Lx 4+

(D - e, Yc) Y

+ Bxy + C yz + Dx + Ey)

C,

D,

E, K,

L, P, 2 se valflan resol-

viendo el sistema de ecuaciones lineales siguientes:

In
in
3m©

Im

-2n

Im

~én

n

A 0
B ve! vy
d
Cl=] 0
K myc
wypn !

RAREg”
F‘jzy

nily - e, Ycl

0
mey Yo




i
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en que £ es el ancho de la cubierta que sc¢ apoya en 1l con-

trafuerte,

En los dos métodos senfialados se ha seguido la convenci6én

de considerar positivas las tensiones.

IVv.7 Cortina de machones tipo marcello.

Este tipo de cortinas se construyen haciendo.los contra-
fuertes dobles por medio de cavidades dentro de los mis-
mos, figura IV. 17, con esto se logra una rfgidez transver

sal importante, fitil para resistir sismos y evitar pandeos.

L
Presion
LY LY
. ~ Y
“ - « '\4‘ - »..~ - 4 < .
-
bV S Y
del .
S
a - S 3 . 2 % * ‘s
* € “ § -~ . T8 A M
agua - e -
y
" Y B
- - . 4 \“.A -4 PO ~ f‘.“
" a a - ™ - A . a a

Fig. 1IV.17 Machones tipo Marcello.

IVv.8 Diferencias entre las presas de contrafuertes y las de

gravedad.

El volumen de una presa de contrafuertes es menor ,que el




de una presa de gravedad.

La excavacifén para la cimentacibn de una presa de contra-

fuertes es menor gue para una presa de gravedad.

El tiempo de ejecucifn de una presa de contrafuertes puede
ser menor que el de la de gravedud equivalente, por lo que
se pueden empezar a obtener beneficios antes con una presa
de contrafuertes que con una de gravedad, pero en ese caso,

se requliere mayvor intensidad de inversiones.

. . 3 .
El costo del m™ de concreto para una cortina de contrafuer

tes es algo wayor que para una presa de gravedad.

Hay mayor facilidad de inspeccifn en una presa de contra-

fuertes.

Hay mayor facilidad para perforar drenes u orificios para
inyeccibén en una presa de contrafuertes, después de la cons

truccibn.

La presa de contrafuertes requiere mejores condiciones de

cimentacibn.

En las presas de contrafuertes hay mayor disipacién del ca-

lor de fraguado.



La esbeltez de los contrafuertes puede hacerlos sensibles

al pandeo.

g
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V. PRESAS EN ARCO (BOVEDA)

V.1l Definicibén

Una presa de arco es curva en planta y absorbe la mayoria de
la carga del agua horizontalmente hacia los atraques o lade-

ras por la accibn del arco. Figura V.1

Fig. V.1 Transmisi6n de las cargas hacia los atra

ques en una presa de arco.

T
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V.2 Clasificacibn

Existen dos calsificaciones comunes, una atendiendo a la for
ma de trabajo de la presa y la otra considera el radio para
el trazo de la cortina. La primera clasificacién es la si-

guiente:

-a) Presas de arco gravedad, en este tipo de presas se consi
dera al peso de las mismas como una fuerza estabilizan -

te de importancia, ver figura V.2,

b) Presas de arco delgado; el peso propio tiene poca impor

tancia. Fig V.3

¢) Presas de arco-b6veda (B6vedas de doble curvatura). En
este caso se busca el efecto de cascar6bn en la cortina
mediante la inclusifén de doble curvatura. Figura V.4 (p.

ej. la presa El Novillo) .

La segunda clasificaci6én se refiere a dos tipos ideales de

bévédas:

a) Presas de radio o cantro constante. Generalmente tienen el para =

mento aguas arriba vertical, aunque algunas han sido
construidas con cierto talud cerca de la base, las cur -
vas del extrad6s generalmente son concéntricas con las
del intrad6s. Este tipo de presas se prefiere en cafiones

en forma de U, porque se pueden transmitir cargas a la
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base de la boquilla, ver figura V.5.

7

/424

Fig V.4 Presa de arco b6veda

bw\
! Nt k
Cafion en torma de U
PENFIL PLANTA

Fig V.5 Presa de radio constante




b) Presas de d&ngulo constante. Son aquellas que
tienen un radio del extrad6s decreciente desde
Ia_corona hasta eI'fondo, en tal forma que el
dangulo incluido es caso constante para asegqurar
uné=méxima eficiencia de arco en todas las ele-
véciones. Se adapta este tipo de presas a los

canones en forma de VvV, Figura V.6.

Cafon en forma de V.

PERFIL

PLANTA
Fig. V.6 Presa de a8ngulo central constante.

V.3 Cargas.

En estas presas se considera que actfian las mismas cargas
que en las presas de gravedad, pero su importancia relati-
va es diferente. Las subpresiones son menos importantes

que en las presas de gravedad y en cambio ser&n importan-
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tes las fuerzas originadas por presibn del hielo y los cam

bios de temperatura.

V.4 C&lculo de las presas en arco.

Los mé&todos m&s usuales son el de ecuaciones diferenciales
de esfuerzos de una b&veda, el mé&todo del elemento finito
tridimensional y el m&todo de arcos muro (recomendado por

el USBR).

Este Giltimo método consiste en idealizar dividida la estruc
tura por una serie de planos horizontales y otras de pla-
nos verticales, que delimitan unos arcos horizontales y uia
serie de ménsulas verticales, fig V.7, compartiendo el em-
puje hidrb6statico en cada punto entre la ménsula y el arco
que se cruzan en €1, de forma que los desplazamientos y
giros sean iguales para ambos. El mé&todo es bastante com-
plejo y sale del alcance de estos apuntes, por lo que no se

expondr§ aqui.




uro o ménsula

Arco

Fig. V.7 1Idealizacibn de una cortina de arco b6-

. veda en arcos y ménsulas.
En la figura V.8 se puede ver el empuje total E, que actfa
sobre un elemento vertical (ménsula) de una presa por uni-

dad de ancho es:
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h/3

Fig. V.8 Empuje sobre un elemento vertical de una

presa de arco.

Para c8lculo se acostumbra repartir el empuje hidrostiti-
co H entre arcos y mé&nsulas, y a fuerzas verticales V, S y

P que actfian finicamente sobre las ménsulas.

¢Como repartir la presifn hidrost&tica horizontal entre
arcos y ménsulas? Calculemos la ley de momentos producidos
por el peso de la presa y la carga hidrost&tica vertical,
podremos oponer una ley de momentos exactamente igual pero
de sentido contrarfo, que serfa la que producirfa la pre-
sién hidrostdtica horizontal Hm, capaz de ser soporﬁada por

la ménsula, figura V.9. De este diagrama podremos obtener
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la curva de reparticién para la mé&nsula que generalmente

presenta la forma que se presenta en la figura v.9.

Ley de mo- , \
mentos ! \\ Ley de momantos producidos
—p z
Producidos [ ; por ol peso de ia presa y
J

carga hidrostatice verticel

}
por Hm } ///
i

Fig. V.9 a) Elemento vertical de una presa de ar
E co (ménsula)

b) Ley de momentos

c) Curva de reparticibn de carga tomada

por la ménsula.

V.5 Trazo preliminar.

- .

Para el trazado preliminar se pueden seqguir muchos procedi-

mientos; entre otros, el que consiste en los siguientes

pasos:

a) Dar forma al extradbs (perfil) por comparacibn

con otras presas semejantes,

b) Adoptar un &ngulo central apropiado (planta),



c)
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generalmente se inicia con uno del orden de 120°
(pues 133°es el que darfa el minimo volumen si

la f6rmula del cilindro delgado fuera totalmen-

te vAligda).

A cada nivel,obtener el radio que de el &ngulo
aceptado en la amplitud de la boquilla a ese ni
vel (incluyendo la excavaci6n supuesta) Figura

V.10.

\
\

L\lneas de {impia

Cy rvcls de nivet

Fig. V.10 Angulo para trazo de una presa de arco.




!
to
)

t

d) Con la fbrmula de cilindro, de pared delgada y
suponiendo un esfuerzo permisible en e; concre-

to, estimar el espesor del arco.

-
e) Obtener la linea de centros de Re¢ en seccidn

médxima. Fig. V.11.

Desgllome
o

Dltonciu ol centro/al nivel

Linea de centro de los radios externos. Re

Linea de reterencia

Fig. V.11 Scceifin M3xima para una presa de arco.

£) Localizar esos contros on planta v trazar los
arcos extradorsales correspondientes. Figura

V.12,



Fig.

gl
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V.12

Con los espesores calculados,

Distancla ol caq b

Lilea & refefencia vertical

Distancia al centro de la presa de arco.

localizar el pun-

to del arco del intradbs correspondiente en cada

nivel, sobre el plano central en planta y sobre

el dibujo de la seccifn m4xima en perfil.

ra V.13

Figu-
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aX

ex: espesor al nivel x
Cex: centro al nivel x

'i
l

3

Fig. V.13 : Planta y perfil al niVel X.

h) En planta se debe aumentar ligeramente el espe-

sor en los apoyos.y trazar el arco del intrad6s
que después se llevari a la figura de la seccibn

mixima, ver figura V.14

Centros int. Centros ext.

'

Fig. V.14 Seccidn M&xima.
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V.6 Ventajas y desventajas de las presas de arco.

Requiere una buena cimentacifn, con buena resistencia para

soportar los esfuerzos transmitidos.

Su forma de trabajo estructural es muy segura.

El trabajar a compresifn, impliéa un gran ahorro de volumen

de concreto.

La subpresifn es un problema mInimo.

V.7 Construccifén de las presas de arco.

La cimentacién debe desplantarse hasta la roca s6lida, 1los
atraques en las laderas deben desplantarse y excavarse cdn
dngulos aproximadamente rectos a la 1lfnea del empuje para
evitar el deslizamiento de la presa. Si existieran grie-

tas en la cimentacifn o los atraques deber& inyectarse. -
Como las presas de arco son relativamente delgadas, debe

tenerse mucho cuidado en la colocacifn y curado del concre

to. Para minimizar esfuerzos por temperatura, la seccibn
de cierre de la presa se cuela finicamente y despu&s de que
el calor de colado en las otras secciones se haya casi di-

sipado.
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VI, PRESAS DERIVADORAS

Vi.1 Definicién.

s un obstlculo que se opone al‘paso de la corriente para
elevar el nivel del équa para que lleque a estar lo bastan
te alto en relacibn con alguna de las margenes, de tal modo
que se facilite su derivaci6n (su extraccidn del éitio) y
su conduccidén hacia otros sitios donde ser8 aprovechada, *
fig VI.1, Se usan cuando las necesidades de agua son meno-
res que el gasto minimo de la co;riente y, por lo tanto, no

se requiere almacenamiento.
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Corona da la presa

J |
A —11-—'—['—' Sobreelevacion del nivel

Presa darivad

del agua

LV
= Nivel normal del
lsin derivador

CORTE A-A°

Fig VI.1 Planta y vista de una presa deriva
dora (esquematica).

VI.2 Partes constitutivas de una presa derivadora

a) Presa propiamente dicha
b) Obra de toma
¢) Estructura de limpia

d) Obras complementarias

VI.3 La presa y su clasificacibn

Para derivar un gasto determinado por la obra de toma es ne-
cesario sobreelevar el nivel del agua, ésto se logra con la

construccifn de una presa que provoca un remanso hasta lo -

grar el nivel requerido, en general estas estructuras se di
senian para que la corriente vierta sobre ellas en forma par

cial o total.
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Existen varios criterios de clasificacién, enunciaremos los

m&s conocidos:

Por su eje en planta:
Rectas

Curvas

Generalmente el eje de la presa es recto y perpendicular a la
corriente, pero la topografia o geologia del cauce, pueden

conducir al uso de ejes curvos o mixtos, fig VI.2.

eje eje
) \

Presa recta Presa curva

)

Presa mixta Presa mixta

Fig VI.2 Clasificacién de las presas derivado-
ras atendiendo al eje.



Por el tipo de materiales

Sueltos
Cementados

Mixtas

El primer tipo de presas se construye con materiales natura-

les colocados en forma tal gue permita aprovechar sus carac
teristicas fisicas, estas estructuras deben adaptarse a las
deformaciones naturales pl&sticas de esos elmentos, el mds em
pleado es el llamado presa "tipo Indio", formado por un muro

impermeable y enrocamientos, fig VI.3

Fig VI 3 Presas derivadoras tipo
Indio.

Las presas rigidas se construyen con materiales pétreos uni
dos por algln cementante, las mis empleadas son las de mam-

posterfa de piedra junteada y las de concreto, fig VI.4
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Fig VI.4 Presa derivadora de materia

les cementados.
\
Por control en su cresta
Cresta fija o sin control

Cresta m8vil o conttrolada

Pocas veces se construye una presa derivadora con el fin de

aprovechar el agua retenida con la cortina, sin embargo pue-
de suceder que debido a las caracteristicas fisicas de la de
rivacibn, se propicie un almaceﬁamiento gue convenga aprove-
char, aumentdndolo adem8s con la instalacifén de compuertas o
agujas en la cresta; \de esta manera se puede controlar el al

. ’ i .
macenamiento y el paso de los excedentes de agua, a este sis

tema se le llama presade cresta mbévil, figs VI.5 y VI.6.
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VI.4 Estabilidad de las presas de mamposteria

La geometrfa del cimacio se apoxima a la fofmaﬂparabdlica dé
un chorro de agua con cafda libre. Esto se hace asi con el
objeto de no propiciar presiones bajas entre la l&mina Ver -
tiente y el paramento aguas abajo, con lo cual se evitan fe-
némenos de cavitacibn. El andlisis que se hace para estabi-
lidad, es muy similar al que se efectfia para una presa de gra
vedad (de hecho &stas son presas de gravedad vertedoras), va
riando la importancia relativa de las fuerzas actuantes. Es

tas fuerzas son las siguientes:

a) Peso propio

b) Presibn hidrostéitica

c) Subpresibn (muy importante)

d) Empuje de sedimentos o azolves

e) Fuerzas sismicas

f) Presibn ejercida por el peso del agua sobre el paramento
aguas abajo

g) Chogue de olas y cuerpos flotantes

h) Rozamiento del agua con el paramento de descarga

i) Presibn del hielo -

j) Reaccibn del terreno

Las fuerzas marcadas con los incisos a, b, ¢, d, se calculan
con los mismos criterios gue se usaron en las presas de grave
dad. Las fuerzas sismicas generalmente son despreciadas en

los proyectos de presas derivadoras, debido a la poca altura
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de las estructuras y como consecuencia su poco peso. El pe
so del agua sobre el paramento aguas abajo, también es des-
preciado frecuentemente por lo pequeifio de su magnitud. El
rozamiento del agua con el paramento de descarga, también
puede ignorarse. En cuanto a la presién del hielo, genéral
mente no se considera en nuestro pais porque las heladas no
son tan rigurosas como para congelar el agua de los vasos de
almacenamiento y menos afin la superficie del agua en los re

mansos de las presas derivadoras.,

La combinacifn de todas las fuerzas ante:;l'.ores produce una resul
tante, a la cual deber& oponerse otra fuerza igual y de sen-
tido contrario producida por la reaccifn del terreno para 1o
grar la condicifén de estabilidad. En general el suelo debe-
rd tener capacidad de carga mayor que la solicitada para pro

porcionar un cierto factor de seguridad.

Condiciones de estabilidad. El1 anflisis de estabilidad de
una presa derivadora rigida se concreta al cilculo de un mu-
ro de retencibdn considerando las fuerzas que ya se han descri
to,y verificando que se cumplan los tres requisitos fundamég

tales de estabilidad.

Cuando se tengan presas rfgidas altas en estructuras deriva-
doras, el procedimiento de cilculo seri el mismo que se uti-

liza en presas de almacenamiento.
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Volteamiento. Se puede demostrar que &ste se evita pasando
la resultante dentro de la base; sin embargo para proporcio
nar mayor seguridaddse aconseja que caiga dentro del tercio
medio de €sa o bien que el cociente de dividir la suma de

momentos de las fuerzas verticales entre la suma de los mo

mentos de las fuerzas horizontales sea igual o mayor que 2.

IM (FV)

> 2
IM (FH)

Deslizamiento. No habra deslizamiento cuando el coeficien
te de friccifn de los materiales en contacto, sea mayor gque
el cociente de dividir la suma de las fuerzas horizontales
entre la suma de las verticales que actden en la estructu-
ra, y despreciando la resistencia al esfuerzo cortante de los

materiales en el plano de deslizamiento:

I (FH)

Donde: )i es el coeficiente de friccién.

Esfuerzo de los materiales. Se puede presentar una falla en
los materiales cuando los esfuerzos a que estén trabajando,
sean mayores que los especificados como admisibles para ellos,

por ello deber& cuidarse no hacerlo.
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Vi.5 Presas de enrocamiento o tipo indio

Las presas llamadas de tipo indio, se puecen construir des -
plantindolas sobre el material de acarreo del rfo, por lc gue
se llaman "flotantes", una seccién tfpica se muestra en la fi
gura V.7 donde puede observarse que las principales partes de
la misma son un muro que puede ser de mamposterfa o concreto
simple y un respaldo de material compactado que aumenta la lon
gitud del paso de filtracibn. La estabilidad de la presa se
la proporciona el enrocamiento acomodado aguas abajo ccn un

. talud tendido. Este enrocamiento se refuerza con una lechada

de concreto.

"El" de la corlina Zanjas rollenas de concreto simple

Lechada vaciada supefficiaimente
Pl

JA T e s - AT = eem e T e
Muro de concreto

: N TN T T e
Mctoruol do ocorroo dolrno Yt f‘ﬁlf:i O
e SIS W O o~-.o:-.‘---"""'
. I N N

Fig VI.7 Presa tipo indio
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El contacto del enrocamiento y el material de cimentacibn

se puede hacer mediante otros materiales, y tefmina en una
trinchera de enrocamiento localizada al final del paramento
aguas abajo de la presa y cuyo objeto es resguardarla de la

socavacibn que puede presentarse en este sitio.

Estas estructuras se disefian generalmente en forma empirica,
pues generalmente no es posible hacer cuidadosos estudios de
mec&nica de suelos como se requiere en un diseno estricto, y
casi siempre se han construido con factores de seguridad muy
grandes. E1l rango de altura de las presas constrﬁidas hasta

la actualidad varfa de uno a ocho metros.

De la experiencia y de acuerdo con los materiales gque se em-
plean en su construccifn, se recomienda que los taludes aguas

abajo de estas presas sean de 10:1 hasta 14:1 y el de aguas

arriba de 3:1 a 5:1.
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VI.6 Hidr&ulica de las presas derivadoras

| Elevacifn de la cresta vertedora. Como ya se habia indicado,
para derivar un gasto determinado es necesario sobreelevar el
nivel del agua para aumentar la carga hidrfulica, entonces la
elevacifn de la cresta vertedora dependerd de la carga hidrdu

lica necesaria para operar la obra de toma.

En la figura VI.8 se observa un ejemplo de la disposicifn de

la presa, obra de toma y canal principal de conduccién,

De esta figura se puede deducir que la elevacibn de la cresta
"C" es igual a la elevacidn de la plantilla del canal "P", mis
el tirante "d", m&s la carga hidr&ulica del orificio de la to
ma "h"

ELev "C" = Efev P + d+ h

La elevacifén de la plantilla del canal principal generalmente
estar8 determinada por la topograffa del lugar. Aunque exis-
ten una serie de factores que deben considerarse para fijar la
elevacién de la plantilla como son la elevacién de los terre -
nos que se van a regar, las pérdidas de carga por friccién asi
como las locales, es decir las cargas necesarias para el funcio
namiento de estructuras como sifones, cafdas, puentes canal,

etc.
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1. Compuerta radial del desarenador
2. Presa

3. Cresta

4, Corona del muro

5. Plantilla del canal desarenador
6. Obra de toma

7. Perfil del terreno

. . , Fig. VI.B Disposicién tfpica de una derivacifn,
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Asf que generalizado:

ELevP = ELev Z, R, + Ac + Lh

donde

. Elev Z.R. elevacién de la rasante del canal en el inicio

de la zona de riego.

Ac = desnivel que requiere el canal, segln la pendien
te o pendientes y la longitud o longitudes de
los mismos.

Ih = suma de energfas necesarias para el funcionamiég

to de las estructuras de operacién y de cruce en

el trayecto,

Como puede observarse en la ecuacibn anterior, seri necesario
conocer previamente el trazo del canal principal que liga a la
toma con la superficie regada, asf como las estructuras que se

utilizarin.

VI.7 Disipadores de energia

Al sobreelevar el agua en un rfo, lo gque se estd provocando
es un incremento de energfa potencial, que se transformard en

energfa cinética al derramarse el agua sobre la cortina verte

dora, asi puede decirse que este incremento de energia depen-

de directamente de la altura de cafda provocada por la presa. E
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Los danos m&s comunes debidos al escurrimiento sobre la presa
son la socavacién y erosibn al pie de las estructuras, lo que

ocasiona que la estabilidad de las mismas peligre.

En la figura VI.9 se muestra la socavacién del agua debida a
una fuerte velocidad, al pie de una presa cimentada en terre

no poco resistente.

Fenfmenos parecidos pueden presentarse también en otros ele-

mentos como son los muros de encauce.

e

Tarreno des socavacidn

Fig VI.9 Sccavacifn al pie de una presa
vertedora,



Sin embargo no siempre

plo si la caida es pequena o el lecho del cauce es resistente,
las medidas que se tomen tenderdn a amortiguar o resistir la
velocidad del agua, por ejemplo con zampeados o revestimien -

tos de corta longitull después del muro vertedor, figs VI.10 y

VI.1l1.

Fig VI.10
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se presentarén estos danos, por ejem-

=

Zampeodo
C IR O X 3

Proteccién al pie de la presa.
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||‘Kl

Revestimiento da concrato

. Fig VI.1l1 Protecci6n al pie de la presa

Otra forma de evitar la socavacibn y la equidn, es por medio
de la construccién de un dispositivo integrado a la presa, cu
ya funcién principal es disipar la energfa cinética del agua
y hacer gue esta vuelva al cauce del rfo con velocidades per-

misibles gue no ocasionen dafos aguas abajo de la estructura,

Existen varios tipos de amortiguadores, cuyo disefo dependerd

de las condiciones particulares de cada presa.

En general esos dispositivos, con muchas variantes, se pueden

agrupar en:

a) Tangques amortiguadores
b) Estructuras deflectoras

c) Estructuras de impacto
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VI.8 Obras de toma

Para desviar el agua del rfo hacia los canales de riego se ha
cen orificios en el muro que divide al desarenador y las lade E
ras del cauce, este orificio recibe el nombre de okra de toma,
fig VI.12., Ademds esta pared divisoria sirve como muro de con

tencibn en la ladera del rfo y evita el paso del agua hacia el

canal en época de avenidas.

Con#l de |derivacidn

;'...L. - ’ Muro RS v
— Desare nador
Presa
— "

Fig VI.12 Planta de una obra de toma.
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El gasto de extraccibén en la obra de toma se controla median
te compuertas generalmente deslizantes, operadas con mecanis
mos elevadores desde la corona del muro. Cuando el gasto es

grande se pueden emplear compuertas radiales.

Cuando se pretende el aprovechamiento de aguas broncas median
te entarquinamiento o inundacién, las obras de toma pueden de
jarse sin ningGn obst&culo. Cuando el aprovechamiento es pe=-
queno se puede usar un sistema de agujas para cerrar la obra

de toma.

VI.9 C&8lculo hidr8ulico de las obras de toma

El c&lculo hidr&ulico de la toma comprende:

a) Dimensiones del orificio y conductos

b) Determinacién de¢l gasto mé&ximo que puede pasar por las
compuertas

c) Dterminacifn de la capacidad del mecanismo elevador

d) Diseno de la trinsicidn qgue une la salida de la toma con

el canal de riego.

Dimensiones del orificio y del conducto. Como se indic6 én

la seccién VI.8, el conducto de la obra de toma generalmente
atraviesa el muro que separa el desarenador y las laderas del
cauce, entonces el andlisis hidr&dulico consiste en considerar
simplemente un orificio con tubo corto sumergido. Puede su =

ceder que la obra de toma sea una tuberfa forzada, en este ca
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so deberd&n considerarse todas las p&rdidas que se puedan te-

ner en la conduccifn, si la toma se hiciera por un conducto

trabajando como canal, serd necesario determinar las caracte

risticas del régimen para dimensionar el conducto.

La ecuacién de un orificio es la siguiente:

Q=CAVTgh

donde:

@ = gasto de derivacién o gasto normal en la tomé, en
m3/seg. )

g = aceleraci6n de la gravedad = 9.8 m/seg2

C = coeficiente de descarga para el orificio correspon
diente

h = carga del orificio en metros

A = Sfrea del orificio en m2

Determinacién del gasto m&ximo que puede pasar por las com =
puertas. Se determinard en funcifn de los requerimientos y

la sequridad del canal aguas abajo.

Determinacién de la capacidad del mecanismo elevador. Puede

hacerse con la siguiente ecuacién:

Cap Mec Efev = K E + Peso compuerta + Peso vdstago
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donde:

K E: Fuerza de friccibn que se produce en las gufas de la com
puerta originada por el empuje hidrostdtico (E), que actfia en
la hoja de la compuerta. K coeficiente para valuar esa fric-
cifn cuyo valor puede considerarse igual a 0.35 para las com-
puertas de fierro fundido con asientos de fierro pulidos a m&

guina.

Disenno de la transicién que une al conducto de la toma con el
canal de riego. Con objeto de disminuir las pérdidas por cam
bios de seccifn, evitar turbulencias y tener un regimen tran-
quilo en el enlace de la obra de toma y el canal de conduc -~

cién, es recomendable disefiar una transicién en este lugar.

VI.10 Estructura de limpia

Para tener un adecuado control de la captacién y derivacién,
son recomendables bajas velocidades del agua, ésto origina que
los materiales acarreados en suspensibn por la corriente se
sedimenten, ocasionando un problema al acumularse los azolves

en la obra de toma.

El problema consiste b&sicamente en una baja de eficiencia en
el sistema de aprovechamiento y aumento en los costos de ope-
racién y mantenimiento, pudiendo llegar a causar la suspensién
temporal del sistema, si se considera adem&s que los azolves
puedan pasar a los canales de riego, la importancia de estable

cer sistemas de control o de limpia es notoria.
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Analizando con m8s detalle el proceso de azolvamiento es el
siguiente: con la construcci6n de la presa, se eleva el ni-
vel del agua y se aumenta la seccifn transversal de la vena
lfquida, ésto origina que la vélocidad disminuya y como con
secuencia la capacidad de arrastre del agua decrezca, por 1o
que el material conducido por el rfo se deposita en el vaso.
El problema aumenta, pues la presa en si,es un obst&culo que

detiene grandes cuerpos; incluso los flotantes.

El tipo y cantidad de azolve estdn determinados por la geolo
gfa y tipo de vegetacifn en la cuenca y cauce, por la veloci
dad de la corriente, por la zona donde se ubigque la obra,

etc.

Una corriente transporta material en tres formas: arrastrén
dclo, en suspensién o como cuerpo flotante, el primero que ge
neralmente est8 consitutido por arenas, gravas y cantos roda

dos, es el gque ocasiona mayores problemas al funcionamiento

de las derivadoras; el material en suspensién debido a su fi-

nura, en general no perjudica a las estructuras y en muchos
casos llega a beneficiar a los terrenos al proporcionarles
sustancias fertilizantes, los cuerpos flotantes pueden causar
problemas, aunque &stos son menores gque los originados por el

material de arrastre.

El problema de azolves puede resolverse de dos formas: qui -

tdndolo en forma perfodica o destinando un determinado volu -
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men del vaso para que sea ocupado por este material durante
la vida Gitil de la presa, generalmente &sto Gltimo se hace
en presés de almacenamiento.

En las presas de derivacifn, se construyen estructuras conﬁ
el objeto de proveer una limpieza perifdica a la obra de to
ma, La estructura consiste de un canal llamado desarena -
dor, que se forma por dos paredes verticales paralelas, una
separa el cauce del rio vy el desarenador y la otra el desa-
renador y a la ladera del rio, es precisamente en &sta Glti

ma pared donde se localiza la obra de toma, fig VI.13.

]
#mpuortos de '
ta toma /
!
Compuertas radiales ( Pueden ser deslizantes )
Ba2B B8 Bao2
. S Nt M_gosaronodor S »S¢

* L « N N
i y 6L Lt AR BRI A "’ J’ oo RN Aoa. -d W'
. V== == == VN VIR AT s

- oy f .3 pee v
—_— —

== = N

Fig VI.13 Perfil longitudinal de un canal
desarenador.
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Es recomendable que el desarenador sea paralelo al eje del
rfo, y la obra de toma perpendicular al mismo para evitar

el paso del azolve hacia los canales de conduccién.

Cuando la cantidad de azolve es grande y las caracterfisti-

cas topogr&ficas e hidrolb6gicas del rfo lo permiten, los de
sarenadores pueden construirse muy amplios para utilizar la
energfa de la corriente y desarenar parcial o totalmente el

canal, fig VI.l4.

[ s cmm—
Presa (i
- Sistama_de control
i
Toma
| smem— lee—

Fig VvI.1l4 Desarenador amplio.
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El funcionamiento del canal desarenador es el siguiente:

Si se cierran las compuertas del desarenador, se impide el
paso,del agua hacia abajo, entonces abriendo las compuertas
de la obra de toma, el agua se encauza hacia el canal de
riego, ésto traerd como consecuencia que los materiales se
decanten aguas arriba del sistema de control del desarenador
y dentro del canal debido a la baja velocidad del agua. Pa-
ra desalojar el azolve, se cierran las compuertas de la obra
de toma, se abren las del desarenador y se produce el flujo
del agua de manera que su velocidad sea suficiente para
arrastrar el azolve y depositarlo en el rio aguas abajo de
la derivacibn, generalmente esta operacién se hace en tiempo

de avenidas,

VI.11 Geometria e hidr&ulica del desarenador

Las caracteristicas geométricas del desarenador dependen de
las condiciones de funcionamiento del mismo. Para este ana-

lisis generalmente se consideran dos formas de operacifn:

1. Canal desarenador cerrado y obra de toma abierta

2, Canal desarenador abierto y bocatoma cerrada

Primera condicién. En este caso el tramo del desarenador ubi
cado frente a las compuertas de la obra de toma, funciona co-
mo un tangue de sedimentacién, deber&n existir velocidades ba

jas que permitan que los acarreos del rfo se depositen aquf.
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La seccifn del canal adquiere forma rectangular, pues se
aprovechan las paredes de los muros laterales y ademds es-
ta seccifn facilita instalar las obras de control del desa

renador y la obra de toma.

Con objeto de contar con espacio para el dep8sito de sedi-
mentos en el canal desarenador, la cota de su plantilla de
be ser inferior a la del umbral de la obra de toma, evitan

do ademds el paso de material de arrastre al canal de rie-

go.

No existe un criterio definido para determinar esa difereg
cia de cotas, sin embargo debe considerarse que dependerd
del tamano y cantidad del material de acarreo. De acuerdo
con la experiencia se ha llegado a proponer que como mini-

mo esa diferencia sea de 80 cm.

De lo anteriormente expuesto, se puede ver que el diseno

del canal se reduce a calcular su ancho, dadas la veloci-

- dad del agua y la elevacién de la misma, que corresponde a

la de la cresta de la cortina vertedora, de acuerdo a la‘

ecuacién de continuidad se tendré&:

de donde
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Y pci otro lado:

A= 1bd
Luego:
b= 5
donde:
Q = Gasto minimo normal considerado en m3/seg
A = Seccibn hidr&ulica del canal en m2
V = Velocidad para propiciar la sedimentacibn en

m/seg

Gasto minimo normal. El gasto mfnimo en el canal debe co -

rresponder al gasto de derivacifn normal.

Cuando la obra de toma opera parcialmente, se tendrd un gas
to menor que el normal de derivacibn, en este caso en el ca
nal desarenador dado que la seccibn hidr&ulica es la misma

la velocidad disminuye, present&ndose asi una condicién fa-

vorable.

Sequnda condicifén de funcionamiento. Esta condicifén se ana
liza para conocer la capacidad de autolimpieza del desarena
dor. Se considera que los azolves se han acumulado frente

a la obra de toma y entonces se cierran las compuertas de es
ta y se abren'las del desarenador, asf se trata de provocar
un régimen répido para que el agua incremente su capacidad

de arrastre.
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Sin embargo la velocidad no debe ser tan alta que provoque

erosién en el canal, o que ocasione socavaciones al pie de

‘la estructura.

#
Un variable que puede controlarse para garantizar una velo
cidad de arrastre suficiente pero no erosiva es la pendien

te, a continuacifn se presentan dos casos que pueden ocurrir.

a) Se tiene el gasto normal de derivacifn, En este caso
ésta es la condici6n mds desfavorable, ya que para gas
tos mayores se incrémentar& la capacidad del arrastre
de la corriente en el desarenador.

b) Se tiene un gasto mayor que el normal de derivacién,
que corresponde al nivel md&ximo del agua en la presa

(NAME) .

En los dos casos se debe calcular la pendiente adecuada y
revisar las velocidades del escurrimiento, como se muestra

‘a continuacién.
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dados:

gasto normal de derivacidn.

=)
"

b = ancho de plantilla.

<
n

velocidad adoptada para producir arrastre.
Para el primer caso a) se tiene:
Q =V A

como se trata de una seccibn rectangular

A = bd
luego:
Q =V bd
de donde:
d- —2
v b
y también:
ne AL bd
P b + 2d

Aplicando la f6rmula de Manning, la pendiente valdr4:

Para el sequndo caso b} se tiene:

siendo:
d = la altura del orificio en el canal de-

sarenador.
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b d

y la velocidad valdré&:
vV = % s1/2 p2/3

la pendiente calculada serd la correcta cuando la velocidad
se encuentre en el intervalo de velocidades definidas como mé

xima y mfnima en el desarenador.

Velocidades recomendadas. De acuerdo & la experiencia se ha
encontrado que las velocidades con capacidad de arrastre, pe
ro que no causan erosién en el desarenador, varfan de 2,50

m/s a 4 m/s, habiéndose aceptado valores de 1.5 m/s.

Ejemplo VI,1 Para la disposicibén mostrada en la figura VI.1l5

Yy con los datos proporcionados calcule:

1. Elevacién de la cresta vertedora

2. Dimensiones»del orificio de la obra de toma
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3. Las compuertas para dicho orificio.

4. Gasto mé&ximo que pasar§ por este orificio.
5. La capacidad del mecanismo elevador.

6. El ancho del desarenador.

7. La pendiente del desarenador.

A

B

Fig. VI.15 Disposicifn para el ejemplo VI.1

(esquemdtica).

Datos.

Gasto de derivacibn = 2.0 m3/Aeg

Elevaci6n de la plantilla del desarenador = 1 120,00 m
Elevacifn del umbral de la toma = 1120,80 m

Velocidad para canal desarenador cerrado y obra de toma abier
ta = 0.65 m/seg.

Velocidad para condiciones de compuerta abierta en el desare

nador (en funcionamiento) = 2.5 m/seg.
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1. C8Alculo de la elevacibn de la cresta:

Efey "C" = Elep P + d + h

ELev "C" = 1120.80 + 1,30 + 0,40 = 1122,50 m

2. Dimensiones del orificio de la tama:

Q=CAYTgh

El coeficiente C = 0.80

por lo tanto el &rea seré&:

A:—L: 2, 0 = 0.90"]2
C v/7gh 0,8 V7 x 9.8 x .4

Propondremos un orificio rectangular de .915 m x 1.22 m,

qgue para dar el gasto requerido se abrird hasta 0,98 m,

3. Compuertas:

Para el 8rea de 0.990 m2

se consultan cat8logos y se encuentra
que la m&s aceptable es de .915m x 1,22 m, que pesa, con
su v&stago, 308_kg. Es importante consultar acerca de las
compuertas tipo,'ya que serfa muy caro hacer una compuerta

precisamente de un &rea igual a 0,95 mz. (la compuerta es

‘deslizante).
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4. cGasto m8ximo que pasari por el orificio.

Q=CAYJTgh

)
1

0.5 x 1.1163 YT X 9. 8T X 0.7 = 1.77 m>/seg

5. Capacidad del mecanismo elevador:

Cap Mec Efev = K E + Peso compuenta + Peso vdstago.

K = 0,35

£- .28+ 2,50 440 4 0.915 x 1 = 2,110 Zon Fig VI.16

2

.28 m

L

,022 m

Fig, VI.l6é Empuje E sobre la compuerta.
Cap Mec ELev. = 0.35 x 2,110+ 0,308 =1.047 ton

6.‘ C4lculo del ancho del canal del desarenador.

Q = AV

de donde:

- 2. 2.0 . 3.08,C
Aty 0,65 "
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pero:
{ A=0bd
3
‘ de donde:
f | b= A- 308, 5.37m
d 1.30 '

La compuerta tipo que se usari ser8 de 2.37 por 1. 30

entonces la velocidad valdré&:

0
y = g = —-——-—-2'0 = 0,65 M/be.g
A 2.23x1.,30

| 7. La pendiente del desarenador seri:

! Como se di6 en los datos la velocidad de arrastre que es 2.5 m/s.

n = 0,013
} Voin 2
: S = ( )
4223
n = .6. = b d = 2037 X ].30 - 0.5
P b+ 2d 2.37 x 2 x 1.30
s - (22 0.013,2 4 po422

0.5
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VII. OPERACION Y MANTENIMIENTO DE PRESAS.

Como toda obra de ingenierfa, las presas necesitan una ope
racifn eficiente y un mantenimiento adecuado y oportuno pa

ra garantizar un 6ptimo funcionamiento.

El hablar de operacifn nos lleva a considerar inmediatamen-
te las obras de control., El funcionamiento del equipo ne-
cesario para lograr el control en una presa debe establecer
se precisamente, dependiendo esta precisién de la magnitud
de la obra, pudiendo ser desde una simple relacién de opera
ciones (instructivo de operacibn), que se ejecuten manual-
mente, hasta el control de equipo complicado por medio de
computadoras. Es claro que esta operacifn variar§ de acuer
do con la funcién de la obra, cambiando de una presa de al=~

macenamiento a una de derivacifn.
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En las presas de almacenamiento el control afectard a la
variacifn de niveles del embalse; cunando se tiene conoci=-
miento de que se acerca élguna avenida, deber8 situarse el
embalse en un nivel tal que permita recibirla sin problemas

para la presa o para las regiones aguas abajo.

Un problema com@in en las presas construidas en nuestro pafs,
es la aparicifn de vegetacibdn acudtica (especialmente lirio)
y fauna patbgena como el mosquito anopheles; para combatir
este problema muchas veces se intenta una variacién de 1los

niveles del embalse.

En el caso de las presas derivadoras se requerir& un control

estricto de los sistemas de compuertas.

El mantenimiento variaria de una presa a otra, de acuerdo

al tipo de material con que haya sido construida. Asf en
una presa de tiérra serid fundamental dar mantenimiento é
los‘taludes, cuidando que siempre tengan proteccién contra
los agentes erosivos, é&sto es, que el enrocamiento, concre-=
to o asfalto del talud aguas arriba y que el enrocamiento,
hierba o cualquier acabado del talud aguas abajo, estén en
buenas condiciones siempfe, por lo tanto serd indispensable
eStablecer inspecciones periBdicas, asf mismo se deberé&n
cuidar la cimentacibn y las laderas. Independientemehte de

estas inspecciones en intervalos de tiempo definidos, serd
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necesario realizarlas en ocasiones especiales, por ejemplo
durante el llenado rdpido de la presa, cuidando de la apa-
ricibn de grietas, asentamientos, deslizamientos de talu-
des, filtraciones, fuentes, zonas licuadas, etc, esto nmis-
mo deberi hacerse despu8s de un vaciado r8pido. En las
8pocas en que el nivel se encuentre bajo se deber& aprove-
char para observar las porciones expuestas del talud, lade

ras y vaso.

En presas de concreto se recomiendan (USBR) inspecciones a
anuales a las estructuras de concreto como tuberfas, dre-~
nes, etc, ademds deberfn observarse posibles asentamientos,
abombamientos, deslizamientos, agrietamientos o descascara-
mientos del concreto, revisar las juntas de contraccibn,
dafos por erosibn o cavitacién del concreto, filtraciones

en el cuerpo de la presa, en ductos o cimentacibn, socavacio

nes, o cualquier funcionamiento anormal.

La inspeccién también abarcar8 las zonas y los cauces veci-
nos como se habfa dicho antes; no se debe olvidar la inspec

cibn del equipo mecénico.
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MEMORIAS DE IOS CONGRESOS DE LA

COMISION INTERNACIONAL DE GRANDES PRESAS

ler Corgreso (Estocolmo, 1933)

Tema l-a

1-b

2=-a

2-b

Deterioro del concreto de las presas de gravedad por enveje-
cimiento

Aspectos relativos a las influencias de la temperatura inter-
na y a la deformacién de las presas de gravedad

M&todos de investigacifén para reconocer si un material es ap-
to para construir una presa de tierra

Estudio de las leyes fisicas que rigen las filtraciones a tra
v€s de una presa de tierra y de su cimentaci6n

20. Congreso (Washington, 1936)

Camento especial para grandes presas

Constitucién e impermeabilizacifn de juntas de construccifn,
contraccién y dilatacién

Estudio de los revestimientos de los paramentos de presas de
mamposterfa o de concreto

Estudios geotfcnicos de los suelos de cimentacibn

Cdlculos de estabilidad de las presas de tierra

3er Congreso (Estocolmo, 1948)

10
11

La subpresifn y los esfuerzos resultantes en las presas

ME&todos e instrumentos para medicién de esfuerzos y deformacio
nes en presas de tierra y de concreto

Los métodos mis recientes para evitar la tubificacifn

InformaciSn obtenida del uso de métodos de ensaye y de cemen

_ tos especiales para presas.
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5° Congreso (Parfs, 1955)

16

17

18

19

Proyecto y construccifn de presas sobre suelos permeables y
m8todos de tratamiento de la cimentacifn

Econamfa y seguridad de diferentes tipos de presas de concre
to .

Asentamientos de las presas por la campresibilidad de sus ma
teriales o de los suelos de cimentacién, incluyendo problemas
de origen sismico

El concreto para las grandes presas, con especial referencia
al contenido de cemento y su influencia en el camportamiento
estructural, impermeabilidad y resistencia a la congelacién.

6° Congreso (Nueva York, 1958)

20

21

22

23

Sobreelevacién de presas existentes, incluyendo m&todos de
construccifn de presas nuevas en etapas

Observacién de esfuerzos y deformaciones en las presas y en
sus cimentaciones y empotramientos; camparacién con los re-
sultados de cGmputos y de pruebas en modelos reducidos

M&todos de campactaciSn y contenido de humedad para matcria
les usados en la construccién de presas de tierra y enroca-
miento

Uso de aditivos y puzolanas en el concreto para presas, y la
influencia dé las m&s finas partfculas de arena

7° Congreso (Roma, 1961)

24

25

26

27

La seleccifn, preparacién y especificacién de agregados para
el concreto de grandes presas

Trabajos subterrfneos relacionados con las presas

Técnicas modernas relativas a las presas de concreto en boqui
llas anchas y sus obras accesorias

Impermeabilizacién de las presas de tierra y enrocamiento con
productos bituminosos y otros materiales
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8° Congreso (Edimburgo, 1964)

28

29

30

31

Propiedades f{sicas y mecdnicas de las rocas in situ; métodos
para determiiurlas y mejorarlas, con referencia especial al
proyecto vy construccién de grandes presas

Resultados e interpretacifén de mediciones hechas en grandes
presas de todo tipo, incluyendo observaciones sismicas

Diseno del concreto para grandes presas de todos los tipos e
influencia de la edad en sus propiedades

Proyecto, métodos de construccién y comportamiento de presas
de enrocamiento altas (m&s de 80 m).

9° Congreso (Estambul, 1967)

32

33
34

35

La seqguridad de las presas desde el punto de vista de su ci-
mentacitn y la estabilidad de las laderas del vaso

Disposiciones temporales y permanentes para controlar avenidas
El carportamiento y deterioro de las presas

Presas en zonas sismicas y otras situaciones desfavorables

10° Congreso (Montreal, 1970)

36

37

38

39

Progresos recientes en el disefio y construccién de presas de
tierra y cniocaniento

Progresos recientes en el diseno y construccifn de presas y
embalses sobre aluviones paofundos, calizas kfrsticas u otras
formaciones desfavorables

Supervisién de presas y embalses en operacifn

Avances recientes en el diseno y construccifn de presas de ocon
creto

11° Congreso (Madrid, 1973)

40

41

42

Consecuencias de la construccifn de presas sobre el medio am—
biente

Control de gastos y disipacién de energfa durante la construc-
cibn y operacitn

Dispositivos de estanqueidad y proteccifén de taludes de presas
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de tierra y enrocamiento

43 Nuevas ideas para la construccidn mds répida y econfmica de
presas de concreto

12° Congreso (México, 1976)

44 Problemas de las presas de materiales sueltds de tipo espe-
cial

45 Investigacifn de filtraciones y drenaje de las presas y sus
cimentaciones

46 Estudios preliminares para aprovechamientos con presas

47 Los efectos de algunos factores ambientales pobre las presas
y sus embalses,
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