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PRESENTACION 

Al modificarse los planes de estudios de la Facultad de Ingeniería de ia Uni 

versidad Nacional Autónoma de México, se creó la materia semestral optativa 

"Presas de almacenamiento y derivación", agrupando parte del material que an 

teriormente se impartía en los cursos anuales de "Obras hidráulicas" y de 

"Proyectos de obras hidr~ulicas 11
• Dicha materia también se ha impartido con 

el mismo nnmbre pero con diferente nivel en la Divisi6n de Estudios de Pos-

grado de la Facultad de Ingeniería (DEPFI). 

la índole misma de esta nueva materia hace difícil que existan textos adecua 

dos al pr'ograma, 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 fácil a 

los temas tratados en clase. 

los alumnos que sucesivamente han cursado la materia tanto a nivel licencia-
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tura corno en la DEPFI, han expresado en repetidas ocasiones su opinión en 

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

principales ternas del programa con la extensión y profundidad correspondie~ 

tes al nivel de estos cursos. Así el lng. Felipe I Arreguín Cortés, con ba

se en los cursos que el lng. Osear Vega Roldán ha venido impartiendo en am

bas Divisiones, y bajo su dirección, estructuró el material que se presenta 

en estos apuntes. Vale la pena decir que la estructura misma de estas notas 

permite su utilización tanto a nivel de posgrado corno de licenciatura si se 

eliminan algunos de los ternas tratados. 

El material se presenta agrupadc en siete capítulos, correspondientes a otras 

tantas partes del curso. En el primero de ellos se hace una breve presenta

ción de los aspectos generales relacionados con la terminología y los obje

tivos de las presas, su clasificación por tipos estructurales y los estu

dios preliminares que se requieren para el proyecto. 

Los capítulos II al V se refieren a las presas de almacenamiento. En lo Pª.!:.. 

ticular, el capítulo II se ha dedicado al estudio de las presas de materia

les sueltos, y es el más amplio en su tratamiento, p~es este grupo compren

de una gran mayoría de las estructuras construidas en México. En efecto, más 

del 75% de nuestras presas han sido proyectadas como estructuras de tierra y 

roca, a causa de la disponibilidad de materiales naturales de construcción 

y atendiendo a las características topográficas y geológicas de las boqui

llas, lo que en muchos casos ha ocasionado que este tipo resulte más econó

mico que otros. 

En muchas ocasiones, sin embargo, las características físicas de las boqui-



!las y la escasa disponibilidad de materiales naturales favorecen la elec

ción de estructuras de materiales cementados, como la mampostería y el con

creto. Así, el capítulo III se ha destinado a tratar de manera y~neral las 

presas de gravedad que permiten alojar en ellas la obra de excedencias, me

diante la construcción de una sección vertedora. El capítulo IV introduce 

al lector al campo de las presas de contrafuertes en sus diversos tipos y 

variantes, como alternativas válidas en un buen número de proyectos. El qui.!!_ 

to capítulo, a su vez, contiene una presentación preliminar de las presas 

en bóveda. 

El tratamiento de las presas de gravedad, contrafuertes y bóveda se ha debí 

do limitar a lo que podría considerarse una primera aproximación a su pro

yecto, pues el detalle correspondiente y algunos aspectos de mayor profundi_ 

dad en el an§I isis de esfuerzos y deformaciones quedan definitivamente fue

ra del alcance de un curso introductorio a la ingeniería de presas, como es 

el que dio origen a estas notas. Para profundizar más en el estudio de es

tas estructuras, deberá el lector remitirse a las numerosas obras existen

tes, como las indicadas en la bibliografía que se añade al final del texto. 

El capítulo VI se refie.re a las estructuras de derivación, y en lo particular 

a las presas que se construyen con esta finalidad. Se hace referencia a las 

principales condiciones de su diseño hidráulico y se ilustran algunos de 

los tipos más usuales. 

Por último, el capítulo séptimo se dedica a señalar algunas ideas sobre la 

conservación y el mantenimiento de las presas, con la intención de hacer no 

tar la importancia que estas actividades deben tener. 



Este trabajo sale a la luz sin más 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 deberá recibir numerosas mejoras 

para tratar a entera satisfacción los diferentes temas explicados en él, lo 

que podrá realizarse en un futuro próximo si el público dispensa a esta 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 revisión. 

Los autores 

Ciudad Universitaria, 1983 
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r. ASPECTOS GENERALES 

1.1 Función de la obra 

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

son: 

a) Almacenar agua (presas de almacenamiento), 

b) levantar el nivel del agua (presas de derivación) o 

e) ambas. 

Para almacenar el agua se cierra el paso a un río y se obliga 

a que el agua se acumule sobre el valle aguas arriba; este mis 

mo hecho pro 1,1,.._,a un remanso que facilita la derivación del 

agua para el uso deseado. 
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Los objetivos de una presa se pueden agrupar en dos grandes 

áreas: 

a) Aprovechamiento 

b) Defensa 

A continuación se presentan una serie de pbjetivos, debiendo 

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

diseñada para el logro de varios de ellos a la vez. Asimis

mo, se hace notar que la lista no pretend~ ser exhaustiva. 

Aprovechamiento: 

a} Riego p regadío 

b) Abastecimiento de agua 

c) Producción de energía eléctrica 

d) Navegación 

e) Esparcimiento 

f) Acuacultura 

g ) Entarquinamiento 

Defensa: 

i) Control de avenidas 

j) Control de azolves 
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I.2 Aspectos económicos 

' 

El costo de la obra es importante, en relación con los bene

ficios que de ella se esperan. Es conveniente realizar un 

estudio económico de las alternativas técnicamente factibles 

:¡ escoger .la que tenga un costo total mínimo esperado, si to.;. 

das ellas pueden producir los mismos beneficios. Este costo 

puede estimarse con la siguiente ecuación: 

donde: 

Ct = es el costo total esperado 

C.= es el costo en el año i (por inversiones en 
..{. 

obras, costos de operación y conservación, in -

demnizaciones, etc) 

P(C.) =es el valor presente de C. 
~ ..{. 

Usualmente, la comparación se hace sobre la base de los pre

supuestos de construcción y equipo,adicionados de las indemni 

zaciones. 
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I.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 ríos y en playas de la 

gunas y océanos, así como a las á,·eas susceptibles de ser 

empleadas como vaso de almacenamiento. 

1.4 Estudios hidrológicos 

Se llevan a cabo estudios hidrológicos que son necesarios p~ 

ra ~1 proyecto de una presa, con el objeto de proporcionar 

los datos de proyecto, tales como: capacidades (de azolves, 

muerta, útil, de control de avenidas, de regularización sin 

control o superalmacenamiento), niveles (muerto, mínimos y 

máximos de operación)y gastos de diseno (de las obras de to

ma, de desvfo, de control de avenidas y de desagUe de exce -

ciencias). También se llevan a cabo estudios sobre el nivel 

freático en la boquilla y en el vaso, el agua subterránea y 

calidad del agua. 
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I.5 Estudios ecológicos 

Un ecosistema puede definirse como el conjunto de organismos 

vivos y factores abióticos (no vivos) contenidos en un área 

o volumen dado en la naturaleza, que interactúan de talma -

nera que hay un flujo continuo de energía dentro de1 conjunto. 

Por lo común los ecosistemas st encuentran en situación de e 

equilibrio, cada especie tiene relac:ones bien definidas con 

los demás y las tramas y cadenas alimenticias están bien es

tablecidas. Es conveniente mantener el equilibrio de los 

sistemas ecológicos que nos benefician, por eso es muy impor 

tante realizar un estudio cuantitativo y cualitativo del pr~ 

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. 

I • 6 gJ .!!!!.!l t fLL.~Ll.P..!.QY. e s.h ~ !!!J ~~1'!1.2~hj_q_rJJ!.li c 9 s u pe r f J c i a 1 

(ver fig 1.1) 

Cuenca fluvial 

Es el área tributaria hasta un punto determinado sobre una ca 

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

teaguas. 
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VASO 

un aprovechamiento hidráulico Elementos de 
superficial y algunas estructuras de presas. 
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Vaso de almacenamiento o embal~e 

Es una ampliación del valcle por dond·e· escurre una,corr'Lente,, 

su~ceptible de cerrarse por medio, de u_na presa,. p.ar,a, acum:urar 

sus aguas. 

Boqui l la-Estrech·amiento terminal del vaso 

1.7 La presa y sus estructuras auxi 1 iares 

Presa. Obstáculo construido al paso de la corriente. Fig 

l. 1 

Obra de toma. Éstructura que permite la extracción de agua 

del embalse para los fines deseados. Fig 1.2 

Obra de excedencias. Estructura que: permite que los exceden 

tes de agua pasen de nuevo .al.a cp,rriente, sin peligro para 

l a pres a . F i g 1 . 2 . 

Obra de control. Permite el manejo de los excedentes, para 

proteger zonas aguas abajo. 

Obra de desvío. Son obras ·d.e carácter temporal, que tienen. 

por objeto controlar adecuadamente la corriente durante la 

construcción de la presa. Fig 1.2. 
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1.8 Clasificación de las presas 

Existen varias clasificaciones de las presas: atendiendo a 

su altura, ~ sus funciones o a otras caracteristicas, sin em 

bargo la clasificación más coman es de acuerdo a sus materia 

les de construcci6n y a su concepción estructural, que es la 

que se cita a continuaci6n: 

Materiales sueltos 
(tierra y roca) 

Materiales cementados 
(concreto y mampostería 

Tierra 
[

Relleno 

Sección 

hidráulico 

homogénea compactada 

Materiales graduados 

Enrocamiento 

Gravedad 

rNÚcleo de tierra (impermeable) 

l!dntal la de concreto 

fMasiva 

LAligerada 

¡Machones 

Contrafuertes~ Losas planas 

~reos o bóvedas maltiples 

Arco y bóveda 



, 

' 

\ 
Preso 

. 
'-v' -- .. , _, - .... , , ,, ,_ - ,,. . 
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Vortodor 

Fig 1.2 Estructuras auxiliares de una presa 
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I.9 Algunas secciones tfpicas de presas 

A continuación se presentan algunas secciones, Jsi como la 

planta de cada una de ellas. También se anexa en cdda caso una 

nomenclatura relacionada con la sección o planta. 

SECCIOH 

1 

11 

10 

Corona 8 Pozoa de ali vio 

2 Corazón o nwcleo irnp•r•eoble 9 Oepd1ito aluvial 

3 Filtroa 
" ,. 

4 Tran•i cio n••· 

s Re,paldot 

6 Trinchera 

7 Pantalla de inyecciones 

Fig I.3 

' 10 Roca f ir•• 

11 E •bala• 

12 Bordo libre 

,,.- / 

/ ,,., .. ,./ 
// // r' 

---

Presa de materiales graduados, tomada de 
la referencia (1). 
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Coro 

Pararr.onto 

aauos arr Iba 
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JtovaciÓn do ta corona 

Talud aauos abajo 

1 
I 

1 

;LÍnoa do dronClS N/\MO: Nivel A9uos M~ximo Ordinario 

Pon talla do lny occ ionc,s 

Fig I.4 Presa de gravedad 
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SECCION 

Corona • ElovociC:n do la corono 

Talud 

Pantalla do lnyocclono~ 

COílTE B-B 
? -~-.- ~ -~--- -~ ·•·:_:,._. -¡. :.~ .. ~~ .. ~.:.:JI _:., .•., -~-

.•.. ... 
... , • '·.,. ~ •• ,I 

. •.. : 

•, ·· ..•. · . • . .. • .•. 
. .. ·· .:• ., 

Caboza Controfuor\o 

Fig 1.5 Presa de contrafuertes 



I 
I 

1 

) 
1 
\ 
1 

u 

- 13 _ 

11 

;f:·r,,-1:Y~iT _i 

~11,)-•'-l•\¡;Ji..,,..-· -

,~,,~~t~ 

Fig. 1. 6 Presa t' ipo arco 

. 1 
• ' ~ 

-~${#- ·.• ~ 

gravedad 
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l,lú Estudios preliminares 

1.10.1 Algunas consideraciones sobre la boquilla, la cimen

tació~ y el vasoº 

Una vez que lps estudios hidrológicos permiten recomendar la 

construcción de una presa, dos aspectos importantes deben con 

siderarse para seleccionar el sitio de presa o boquilla; 

ellos son: la topografía y la geología 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 d~ 

da, por ejemplo: zonas arboladas) se fijarán los monumentos 

para apoyar ~os levantamientos topográficos, es necesario ta~ 

bién contar con controles horizontales y verticales estable -

cidos por cualquier sistema de triangulación, la longitud de 

los lados así como lds escalas de los planos deberán estable

cerse de acuerdo con el tipo de terreno y las dimensiones del 

mismo, también será importante construir un sistema de coorde 

nadas de la región en estudio" 

Simultáneamente a los estudios topográficos es conveniente 

iniciar los geológicos, algunos datos de este tipo que son ne 

cesarios son: 

a) Mapa geológico. Existe un mapa geológico de la Repúbli

ca Mexicana, que sirve de auxiliar al ingeniero para te 
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ner una visión general del tipo y edad de las rocas en• la 

región de estudio, ver fig 1.7º Mejores son las cartas 

CETENAL (ahora DETENAL), 1:50 000. 

b) Secciones transversales geológicas 

c) Análisis de las formaciones geológicas, poniendo especial 

atención en zonas de caliza~ cavernosas, gravas, depósi -

tos glaciales permeables, depósitos de sal o cualquier 

otra que pueda afectar la viabilidad de la presa. 

d) Nivel freático 

e) Manantiales en la zona 

f) Localizaci6n de afloramientos de roca 

g) Resultados de sondeos con postradora o µazos de prueba, 

y/o perforaciones con broca de diamc1nte y recuperación de 

corazones, en la zona de cimentación. 

h) Muestras del suelo y subsuelo en el vaso 

i) Fallas, fracturas, echado de las rocas 

j) Localización de los materiales con que se va a construir 

la cortina. 
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La forma de la boquilla influye en la selecci6n del tipo de 

presa, una boquilla amplia con taludes muy tendidus será pr~ 

picia para la construcci6n de una presa de tierra, gravedad, 

ó contrafuertes, cosa que no sucede en una boquilla muy estr~ 

cha ya que debido a la corta distancia de presa construida so 

bre los taludes, estará influenciada por el comportamiento de 

los mismos, pudiendo provocar tensiones y como consecuencia fisuras en 

una presa de tierra. En general, de~erá 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 la cimentación únicamente 

en planos verticales; es más correcto proponer estructuras 

que trabajen (y se calculen) tomando en cuenta las condicio -

nes de apoyo en tres dimensiones (presas de gravedad con jun

tas inyectadas; presas en arco y b6veda). 

Son problemas muy importantes ¡el flujo del agua y las fallas 

por efectos dinámicos en la c~mentación; estos efectos se es

tudiarán en otros capftulos, ahora se citarán sólo algunas 

consideraciones geológicas. La transmisión de.esfuerzos a la 

cimentación y la capacidad de ésta influyen directamente en 

la selección del tipo de presa. En general, se puede decir 

que una presa de arco requerirá una mejor calidad de terreno 

que una de contrafuertei, y fista 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 área 

de apoyo. 
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La dirección de los echados (sentido de las capas de roca) 

también es determinante para efectos de selección obsér -

vese 1 a f i g 1 º 8. 

La topografía influye determinantemente para saber la capacl 

dad del vaso, por medio de sus curvas de área y capacidade3, 

proporcionando un criterio de selección; además se deben con 

siderar aspectos geológicos que puedan ser factores de sele~ 

ción, como sitios de posibles fugas o deslizamientos de talu 

des. 

1.10.2 Tipo, cantidad y localización de materiales 

Dentro de los reconocimientos geológicos, deben localizarse y 

describirse con detalle los materiales que se propone usar. 

Una vez seleccionados los bancos y otras posibles fuentes de 

materiales, debe realizarse un estudio económico comparativo, 

donde se consideran distancias de acarreo y costos de obten -

ción (compra o extracción y proceso de los materiales) y se -

leccionar la opción de costo mínimo. Otro aspecto importante 

a considerar, es la factibilidad de obtener mano de obra en 

1 a re g i ó n de <Con s t r u c c i ó n . 

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 

llevar hasta el 1ugar la energía requerida por la maquinar1a 



- 19 -

Condicionas no recomendable• Condic' 

/// 
;/7 

, 
Notacion 

E= Empujo horizontal 

W= poso 

íl= ílosultanto 

F: Fuorza transmitida 

Fig I.8 

Condic i o nos inoonvoniontos 

Influencia de los echados sobre los cri
terios de selección de una cortina. 
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Y el campamento, determinar dista~cias a estaciones de ferro 

carriles o a cualquier otro punto de interés para los fines 

constructivosº 

1.10.4 Características sismológicas 

Debe considerarse siempre la posibilidad de temblores en la 

región de interés, para incrementar las cargas y los esfuer

zos de acuerdo al reglamento de la región y al tipo de análi

sis que se realiceº 

1.10"5 Climatología 

Conocer las condiciones clirnatol6gicas, es importante para el 

correcto diseño de la presa, así como para la programación de 

las etapas de construcción. La lluvia por ejemplo, puede afee 

tar:al diseño de las obras de desvío; a la construcción de 

presas de tierra o enrocamiento, ya que sería muy difícil el 

control del contenido del agua durante la compactación, ade -

más que isto mismo originaría grandes aumentos de la presión 

de poro; en una presa de concreto, influiría sobre el reveni

miento, y así se podrían citar muchos problemas más ocasiona

dos por la lluvia. En algunas regiones donde el clima es ex

tremoso, las presas de concreto no diseñadas adecuadamente p~ 

drían sufrir desintegración por intemperismoº 
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II. PRESAS DE TIERRA Y ENROCAMIENTO 

II.1 Presas de relleno hidráulico 

Este tipo de presas debe su nombre a los ~ocesos de obten -

ci6n, conducción y colocación de materiales por medios hi -

dráulicos. El método constructivo es el siguiente: 

Los materiales en el banco son atacados por 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 

función del tama~o máximo del material). Para colocarlos se 

construye un estanque en el centro del terraplén, y por me -

dio de canales con una distribución y pendiente determinadas 

se logra la colocación de los materiales más gr~esos en los 
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taludes exteriores. La sedimentación hará que los materia-

les se vayan colocando en orden decreciente de diámetro, qu~ 

dando los más finos en el centro, para formar así el cora -

zón impermeable. Fig II.1 

riq l I. l Construcción de una presa de relleno 
hidráulico 

1 T¡1bería de conducción 
2 LstJnque 
3 Relleno hidráulico 
4 Corazón impermeable 
5 Material colocado en seco 
6 Trinchera 
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Como transportar el material del banco al terraplén por me

dios hidráulicos no siempre es factible, puede explotarse el 

material por cualquier otro procedimiento y transportarlo en 

camiones hasta el terraplén, donde se continuará el procedi

miento en la forma que ya se inidic6; a este tipo Je terra -

plén se .le llama presa de relleno semihidráulico. 

Esta clase de presas requiere un control estricto de la pen

diente de los canales, pues un error en ello implica una dis 

tribuci6n de materiales distinta a la proyectada. 

Como los materiales son colocados en estado suelto, su resis 

tencia al esfuerzo cortante es menor que el de las presas de 

materiales compactados y, por lo tanto, son más susceptibles 

de fallar por deslizamiento, licuaci6n, etc, por lo cual sus 

taludes son generalmente más tendidos. 

II.2 Presas de secci6n homogéne~ 

Esta clase de presas se construyen con un solo tipo de mate

rial, a excepci6n de las partes que necesitan. protecci6n, c~ 

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 más econ6micas que otras. Fig II.2 
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/ 

/ 

PLANTA 

-
' 

Pro t e e e i o· n 

PE:.11FIL 

Fig 11.2 Presa de sección homógenea. 
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El talud aguas arriba de este tipo de presas debe ser lo 

suficientemente tendido para evitar su deslizamiento cuando 

se presente un vaciado rápid?; el talud aguas abajo debe 9! 

rantizar la estabilidad.de la p-resa. 

A través del cuerpo de la presa pasarán filtraciones que ap~ 

recerán en el talud aguas abajo, Fig II.3, ocasionando, ade

más de la pérdida de agua, posibilidades de tubificación. 

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 proporci~ 

narán el drenaje deseado. Figs 11.4 y 11.5 

~ ----.. Lfmita suporia d11 flltrocion11s 

$ 

Fig II.3 Presa completamente homogénea 
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Fig II.4 Presa homogénea con filtro de pie 
de presa 

LfmitQ suporlor dQ tiltrocionas 

Fig II.5 Presa homogénea con filtro en 
delantal 
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I I . 3 Presas de materiales graduados 

Este tipo de presas consta de un núcleo central impermeable 

y de zonas de permeabilidad creciente del centro hacia los 

taludes. La zona permeable de aguas arriba proporciona es 

tabilidad en los vaciados rápidos y la zona permeable agua~ 

abajo actúa como dren para abatir el límite superior de las 

filtraciones y como respaldo estabilizante. Este tipo de 

presas son de las que más se han construido en nuestro país. 

Fig II.6 

il.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 gran1¡lar grueso, desde gravas y arenas hasta rocas gran 

des). Para evitar filtraciones existen varias alternativas: 

colocar losas de concreto en el paramento aguas arriba 

Fig 11.7, poner un núcleo de material impermeable o construir 

un muro de concreto o mampostería en el centro de la sección. 

II.5 Elementos de Mecánica se Suelos útiles para el diseño 

de una presa de tierra 

Antes de iniciar los comentarios acerca del diseño de los 

elementos de una presa de tierra, es necesario tener preseil 

te una serie de propiedades de los materiales que formarán 
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Fig II.6 Presa de materiales graduados 
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VEílTEDOR 

ílOCA SUELTA 

Fig II.7 Presa de enrocamiento 
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el cuerpo de ella y de los que existen en la cimentación; es 

te es el objeto del siguiente resumen sobre mecánica de sue-

1 os. 

De las clasificaciones de suelos existentes, en nuestro país 

se ha adoptado el "Sistema Unificado de Clasificación de 

Suelos" (SUCS), que se basa en las características granulo

métricas y en las propiedades plásticas del suelo. 

11.5.1 Granulometría 

Mucho tiempo se pensó que las propiedades mecánicas de un 

suelo dependían directamente del tamaño de sus partículas. 

Sin embargo, solamente en suelos gruesos la granulometría po 

dría revelar algo acerca de las propiedades de los suelos; 

es decir, el ~ comportamiento mecánico e h1dráulico está de 

finido más por la compacidad y orientación de los granos que 

por por su tamaño. 

Se dice que se conoce la granulometría o textura de un sue

lo cuando se sabe la proporción relativa de tamaños en peso. 

Esta granulometría se representa gráficamente en la lamada 

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

nera: 
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El 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 11.1; en cada una de ellas se reten -

drán partículas cuyo tamaño es mayor que la abertura de la 

malla que lo retiene y menor que la inmediata superior. El 

material retenido se va pesando para obtener una proporción 

relativa de los tamaños del suelo y los resultados se repre

sentan en papel semilogarítmico: en el eje horizontal, el 

logarítmico, se localizan los diámetros de las partículas, y 

en el vertical; los porcentajes acumulados correspondient~s 

a dichos diámetros. Fig 11.8 

En la práctica se emplean comunmente términos como: grava, 

arena, limo y arcilla para designar distintos tamaños de ma

teriales; sus límites son convencionales, en las tablas 11,2 

y 11.3 se presentan la Clasificación Internacional y la Cla 

sificación M.I.T. (Massachusetts Institute of Technology). 
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Malla Abertura Abertura 
núm pulg mm 

3.0 76.2 
2.0 50.8 

s/n 1.050 26.67 
0.742 18.85 
0.525 13.33 
0.371 9.423 

3 0.263 6.680 
4 0.185 4.699 
6 O. 131 3.327 
8 0.093 2.362 
9 0.078 1.981 

10 o·. 065 1. 6 51 
14 0.046 1.168 
20 0.0328 0.833 
28 0.0232 0.589 
48 0.0116 0.295 
60 0.0097 0.246 

100 0.0058 O. 14 7 
150 0.0041 O. 104 
200 0.0029 0.0074 

El número de malla corresponde al número de hilos por 
pulgada que la forman. 

TABLA II.1 Abertura de mallas del sistema Tyler. 
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Fig II.8 Curva granulométrica de un suelo 
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Tamaño en mm 

2 O . O 2 0.02 0.002 0.0002 

Arena Arena Limo Arcilla Ultra-arcilla 
gruesa fina (coloides} 

TABLA II.2 Clasificación Internacional 

Tamaño 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 Clasificación M.I.T. 

La forma de la curva da una idea inmediata de la distribución gr! 

nulom~trica, por ejemplo, un suelo con partfculas de un sólo t~m! 

ño, estará representado por una lfnea vertical y se llamará suelo 

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

riedad de tamaño y ~e llamará suelo bien graduado. 

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

uniformidad: 
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v
60 

= Tamaño tal que el 60% de las partículas del sue 

lo , en peso, es igual o menor 

v
10 

= ~e le ha llamado diámetro efectivo, y es el tamaño 

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

peso. 

Otro coeficiente importante es el coeficiente de curvatura defi

nido como: 

ctondé: 

P30 es definido en forma si111il.:ir a los diámetros ante 

riores. 

La granulu111etría dt' s11elos finos se realiza en el laboratorio por 

medio de sedimentación, basándose en la ley de Stokes, que da la 

velocidad con que cae una esfera de peso específico y diámetro co 

nacido, a través de un líquido. 
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II.5.2 Plasticidad 

Plasticidad es la propiedad de un material por la cual es capaz 

de soportar deformaciones rápidas, sin rebote elástico, sin va

riación volumétrica apreciable y sin desmoronarse ni agrietarse. 

Para medir la plasiicidad de las arcillas existen varios crite

rios; el más conocido es el que desarrolló Atterberg, quien hi-

zo notar que la plasticidad no es una propiedad permanente de las 

arcillas, sino que depende directamente del contenido de agua. 

Atterberg definió los estados de consistencia,q~e en orden decre 

ciente de cont~nido de agua son los siguientes: 

a) Estado líquido, presenta propiedades de uná suspensión. 

b) Estado semilíquido, con características de un fluido viscoso. 

e) Estado plástico, en cuyo caso el suelo se comporta plásticame~ 

te. 

d) Estado semisólido, en que el suelo se parece a un sólido, pe

ro aún disminuye su volumen al secarse. 

e) Estado sólido, el volumen permanece constante, aun cuando se 

someta a secado. 

Las fronteras entre uno y otro estado fueron establecidas también 

por Atterberg bajo el nombre de límites de consistencia, y son las 

siguientes: 
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a) Límite líquido. Es el contenido de humedad en la frontera 

entre los estados semilíquido y plástico. 

b) Límite plástico. Es el contenido de humedad en la frontera 

entre los estados plástico y semisólido. 

Dado que estas fronteras limitan el intervalo plástico se les 

conoce con el nombre de límites de plasticidad; a partir de ellos 

Atterberg definió otro parámetro, el índice de plasticidad; lo hi 

zo de la siguiente manera: 

I = LL - LP 
p 

c) Otros límites son: el de adhesión, el de cohesión y el de 

contracción; de los tres, sólo el último tiene algún interés 

ingenieril ,definido como el contenido de humedad en la fron

tera entre los estados semisólido y sólido; es importante 

porque es el límite en el que ya no hay cambio de volumen al 

someter a sacado al suelo. 

La forma actual de determinación del límite líquido se debe a 

A. Casagrande, que propuso un método completamente definido para 

que se obtengan valores similares sin importar el laboratorio en 

que se realicFn las mediciones. 
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También el lfmite plástico se puede calcular con facilidad de 

bido al método propuesto por Atterberg y complementado por 

Terzaghi. 

II.5.3 Sistema Unificado de Clasificación de Suelos 

Este sistema divide a los suelos gruesos y los finos por medio 
' de la malla 200, es decir una partícula es gruesa si es mayor 

que dicha malla y es fina si es menor. Un suelo se considera 

grueso si más del 50% de sus partfculas, en peso, son gruesas, 

y el suelo será fino si más del 50% de sus.partículas, en peso, 

son finas. 

Suelos gruesos: Los suelos gruesos se dividen en dos grupos: 

gravas y arenas, cuya frontera es la malla No 4; esto es, un 

suelo grueso será considerado grava si más del 50% de su frac

ción gruesa es retenido en la malla 4, y es arena en caso con -

trario. 

Para identificar los suelos se emplean dos letras mayúsculas, 

que son en general las iniciales de los nombres en inglés de 

los suelos más típicos en cada grupo. 

Las gravas, símbolo G (inicial de la palabra gravel) y las are

nas cuyo símbolo es S (inicial de la palabra sand),se subdivi -

den en cuatro tipos: 
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a) Suelo prácticamente limpio _de finos. bien graduado{ well 

graded) símbolo w. por lo tanto se tienen los grupos GW 

y sw. 

b) Suelo pr!cticamente limpio de finos, mal graduado (poorly 

graded) símbolo P. Grupos formados GP y SP. 

c) Suelo con cantidad apreciable de finos no plásticos (Mo y 

Mjala, palabras suecas) símbolo M. Se forman los grupos 

~M y SM .. 

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

símbolo C. Grupos formados GC y se. 

A continuación se proponen valore$ de los coeficientes de uni

formidad y curvatura para poder lograr una mejor identificación 

de los 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 características importantes son: 

GM, contienen más del 12% de finos no plásticos, en peso. 

SM, contienen más del 12% de finos no plásticos, en peso. 

GC, contienen más del 12% de finos plásticos, en peso. 
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sc,contienen más del 12% de finos plásticos, en peso. 

Suelos finos: Se sigue un crietrio similar al de la clasifi 

cación de suelos gruesos en cuanto a simbología, y ésta es 

la siguiente: 

a) Limos inorgánicos, símbolo M (del sueco Mo y Mjala) 

b) Arcillas inorgánicas (clay), símbolo C 

c) Limos y arcillas orgánicas (organic), símbolo O 

De acuerdo al límite líquido estos suelos se subdividen en 

dos grupos. Si el límite es menor de 50%, son suelos de media 

o baja compresibilidad (low compresibility), símbolo L, obte

niéndose los grupos ML, CL y OL. 

Si el límite líquido es mayor que el 50% el suelo será de al

ta compresibilidad (high compresibility), símbolo H, formán -

dose los grupos MH, CH y OH. 

Existen suelos muy orgánicos, fibrosos y muy compresibles co

mo las turbas y los suelos pantanosos, que forman un grupo in 

dependiente cuyo símbolo es Pt (del inglés Peat). 

Estos suelos finos suelen representarse en un sistema coorde

nado LL-I en la llamada carta de plasticidad, tabla II.4, pa
P 

ra identificar a qué grupo pertenece, y a partir de ello tener 

una idea de las propiedades mecánicas e hidráulicas del suelo. 
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En esta carta se representa una lírea llamada 11 A11
, útil para 

separar los grupos de suelo, y que se obtuvo experimentalmen

te, quedando definida por (0,20) y (50,22). La línea B sepa

ra los suelos de baja y alta compresibilidad. 

En la tabla 11.4 se reproduce la clasificación del SUCS con 

una explicación de las propiedades de los suelos. 

II.5.4 Relaciones volumétricas y gravimétricas de los suelos 

Definiciones: 

Volumen de vacíos. Comprende a las fases líquida y gaseosa. 

Volumen de sólidos. Lo constituye la fase sólida. 

Suelo totalmente saturado. Aquél en que todo el volumen de 

vacíos está ocupado por el estado líquido. 

Peso específico. Es la relación entre el peso de la sustan

cia y su volumen: 

donde: 

y 

w 

V 

Yo 

= 

= 

= 

. 

y = w 
V 

peso específico 

peso de la sustancia 

volumen de la s~stancia 

peso específico del·ag~a destilada a 4ºC de tem

peratura y a la presión atmosfirica corrispondie~ 

te al nivel del mar 
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Tabla I l. 4 SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACIONES DE SUELOS 

( INCLUYENDO IDENTIFICAOON Y DESCRIPCION ) 

PROCEDIMIENTO DE IDENTIFICACION EN EL CAMPO SIMBOLOS INFORMACION NECESARIA PARA LA 
(Se excluyen lu partlculu mayara de 7.6 cm (5 pulg.) y se buan lu DEL GRUPO NOMBRES TIPICOS DESCRIPCION DE LOS SUELOS 
fracciona en pnoa ettimadca) (º) 

.. :n Amplia gama en lm taina1l01 de tu particuiu y cantidades Gnva, bien gnduadu, mezclu de gnva 
O~ el nombre dpico, indfquenR 101 por· 

z .. - GW y arena, con pocot finoa o ninguno 
cemajca aproximad01 de gnn y nena, tamaño 

::._.- aprft:iablea de tamañ01 intermedios m&ximo, angulosidad, cancterútic:u de la su. ... ::J =- a perlicie y dureia de lu partlculu grueau, nom• 

~z 1 "¡:., bre local y geológico, cualquier otra información ~u -... .!! .!! descriptiva pertinmte y el sfmbolo entre pa.ré:n-

.n -:1 : g o 
Predominio de un tamaño o un tipo de t1mañ01, con ausencia 

GP 
Gn.Y111 mal gnduadu. mezcla. de gnn tni1. 

de algunos intermedioa y arena, con poc<>1 finOI o ninguno 
Cl).a~ e "e. -(~ = :11 

~1" i o~ 
~ ·ª j : 25 '.:! _ Fncción fina poco o nada plútica (Pan identificarla Vft:ac 

GM Gnvu linlOIU, meicla1 de grwa, 
.!I ~ : "".!! ~ grupo ML) attna y limo 

-ll - ~ is i'" ..;; n ; u .. .a 
::¡ .. a ;; ~) a Pan loa sucios inaltendaa, agrégucte infor-

•~ ·S ;;., ._ 'E Fracción fina pl»tica (Pan identifiurla véale grupo CL) ce Gnvu an:illoaat, mezclu de grava, maci6n sobre ettntificación, compacidad. ce-
ir ... a. arena y arcilla mentación, condiciona de humedad y ca.ne-

o "Ü tctít1ic:t1 de drenaje. 

~ ~ ~--
Arenu bien graduada,, arenu con grava, B :S ~ _ Amplia gama en 101 tamaños de tu partkulu y cantidadet sw .§ ~ ~ t J apruiablcs de todos to. intermedíot con poc01 finos o nin,;uno 

·se"." ! s·c:¡ 
.6z ~ ::! º.g 

Armu mal Kftduadu, armu con gn.. ~. 
u, ! :S l [5 § t: Pmlominio de un tamaño a u~ tipo de !•mallos, con aulCIICia 
< -u S =' e:,. !. de algunm mtcnncdlOI 

SP con pocoa fiflOI o nin~no 

i51~ !. -e EJE~IPLO, 

~ ª l l o-u Arena liinou con gnva, con 2n % dc gn.va 
.! a ·f ~ 3 _ Fracción fina poco o nada plutica (Pan identificarla véuc Arenas !imOIU. me1clu de arena y limo de pankula1 dunt, angulONJ y de 1 5 cm de 
-:1 E, :§ '"•g il grupo ML) SM ta1naiio máximo: arena IP'IJCI& o fina de par-

; .~ § t3 dculu rcdondt'ada1 o 1uba11~lolu: alrededor 
de 1 :i % de rinoa no pl;bticol de baja residen• 1 • cUI en estado seco: compacta y húmeda en el 

~ ) ~!. Fracción fina pl'-tica (Pan idmlificarla véuc grupo CL) Arcnu arcillolu, mettlu de arena y lu,pr, ;iittna aluvial, (SM). 
e; l,,w = se arcilla 

~ ~i¿, 
PROCEDIMIENTO DE IDENTIFICACION EN LA F·RACCION 
QUE PASA LA MALLA N9 40 

RESIS1"ENCIA EN MOVILIDAD DEL TENACIDAD 
F.ST ADO SECO AGUA (...,....-ccradd 

~ o o 

(anctctittica al (m,cción ,1 •gitado) Umi&c plútico) 
rompimiento) 

□ l .ti 
Nulaoligml Upida a lenta Nula 

Lim01 i~nKUI, poh'o de roca, lina01 llne el nombtt tfpico. indlquenac el Kndo 
~l'-li ML arcnOIOI o an:iHOIOI li~ente plúticOI y carácter de la plaaticidad; cantidad y tama1io 

>- ,; g m:íximo de In partícula, Rruesas: color del suc-
Arcilln inorpnicu d• baja o malla lo h,úmcdo: nombre local y t,'COIÓfl;ico: cualquier e 1 e Media o alta Nula a muy lenta Media CL platliéadld; ucillu con snva, utjila, ot:n infonnación docripe.in pertinente y el 1jm. ::¡-' arenoeu. aR:illU llm0ta, arcilla pobres 

bolo cnttt paréntctil. :; Limo1 orpnicos y arcíllu limCMU 
Lillfft a media i..nu Ligon OL Olpnicu de baja pü.1tiddad 

Pan los suc.:101 inalterados, al!;ré)(une infor-
~ Lim01 ·lnorginicol, fünonnickcm o mación sobre la cauuctun, estratificación, con-
,.¡ o Llgen a media Lenta a nula Ligera a media MH 
Cl ~ diatomáccc., limm clúticot 1iatencia tanto en estado inalteradu ,.orno remol-

dcado, condiciona de humedad y drenaje. 
~g~ Arcillas inorgí.nicaa de alta platicidad, Alta a muy alta Nula J\ha CH >.; i arcillu fnncaa 

~Je ArdHu orpn.ca de media o alta 
EJf.MPLO, 

Media a alta Nula a muy lenta Ligera a media OH pluticidad,. limos orpllicos de Limo arcilloso, ca~. ligeramente plútico, por-..¡ pl•hcidacl media 
ccntajc n!'ducido de arena fina: numcl'Oi('>S agu-

SUELOS Fácilmente identificables por su color-, olor', aensación Turba y ot1'01 suel01 altamente jel'OI verticales de raíces; firme y seco en el 
ALTAMF.NTE ORGANICOS esponjola y, fttcuentementc, par 1u textura fibrosa l't orpnic01 lugar, IOCII (ML). 
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• ( ') Cla1ificaciona de frontera - 1.ul 1ucl01 que pucn tu canctcrfsticu de dol grupos se designan combinando dm sfmbo101. Por ejemplo, GW-GC, mezcla de gn.,·a y arena biffl gnaduada c:on cemc111ante arcilloao. 

(º) Todos loa tamallol de lu maitu son 101 U.S. Standard. 
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CRITERIO DE CLASIFICACION EN EL LABORATORIO 

Coeficiente de uniformidad (C.) , Coeficiente de curvatun. (C.) 

C. = ~. mayur de 4; C. = ~. entre I y 3 • 
01• O,. X D .. 

1 z -:1 
i No atufacen todos loa requilitoa de gnduación pan cvl 

i 1 

~ 'il 

~ 
.. ¡ Umitea de pluticidad abaje de la 

i linea A o 1, menor de 4 ArTiba de la tina A y .. 
~ r con I, enttt 4 y 7 son 

-:1 
a- de {rontcn que 

:2 
~ U111ita de plasticidad. arriba de la req uicrcn d uso de 

! a,;' a' lfnea A con 1, mayor de 7 dmbolot dobla 

l .; "'. i¡; § 
~ -t~ii l j ~~g~ C. = ~. mayor de 6; C. = ~. entre I y s 

-ll .l¡ Sj .! D11 D1, X O,. 

t ;(.;)~ . ·~ ~~~~j f • ~. ~. ,8 No atitiaccn todOI IOI requiailOI de gndwuón pan. CW 
8. !. ~"' -i !-ll • .§ :¡ 9 5.R~j 
~ ,8 E,::1::1 ~- Umita de plasticidad. abajo de la 

·=~" ! ~ linea A o I,, mmor' de 4 Arriba de la Unca A y 
con 1, entre 4 y 7 ton 

·l-a cuoa de frontrn que 

~t~ ~J requicttn el U10 de 
Umi&es de pluticidad abajo de la 

Hnea A o 1, mayor de 7 
nmbolotdobles 

, EQUIVALENCIA DE SIMBOLOS 
G..Gnva M-Umo O.Sudoa orpnicm W-Bicn gnduada L-Baja compraibilidad 
S.Arma e.Arcilla R.Turba P-Mal graduada H-Alta c:omptaibilidad 

COMPARANDO SUELOS A IGUAL LIMITE LIQUIDO, LA 
TENACIDAD Y LA RESISTENCIA EN ESTADO SECO AUMEN 
TAN CON EL INDICE PLASTICO 

r,o 
~ 

r 
'º / o 

u •·t-/ § .. ,.,, .. ~ .. /1 
"' c~ "' u 

Q r OH z - !O / CL o 

/ OL MH 
10 CL ., 

ML ~ CL-Ml 
o ,:¡y- 7 

o 10 .. "' •• ;o 60 70 .. 90 IGO 

LIMITE LIQUIDO 

CARTA DE PLASTICIDAD PARA LA CLASIFICl\CION DE SUELOS 
DE PARTICULAS FINAS EN EL LABORATORIO 
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y • peso especifico d~l agua en condiciones de tr~baw 
jo. 

y • Peso específico de la masa del suelo m 

(ll + w 
.6 w 

::: 
V m 

w .6 ::: peso de 1 a fracción sólida de 1 a muestra 

ww ::: peso de 1 a fracción liquida de 1 a muestra 

V ::: volumen m de 1 a masa 

Peso específico de la fase sólida del suelo: 

y ::: 
.6 

Peso específico relativo de la masa del suelo, Sm: 

s = m 

Peso específico relativo de la fracción sólida, S.6 

Relación de vacíos, e: 

V 
V 

v.6 



l 

j 

donde: 
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V = Volumen de vacíos 
V 

V.6 = Volumen de sólidos 

Porosidad, ,n(%): 

Grado de saturación, Gw(%): 

Contenido de agua o hümedad, w(%): 

ww 
w (%) = X '100 

w .6 

Grado de saturación de aire, Ga.(%): 

donde: 

V = Volumen de aire 
a. 
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A continuación se presentan. álgunas relaciones útiles refe -

rentes a suelos saturados: 

e = w s 1, 

S +e S 1, ( 1 +w) 
s = -6 + (t n)S T'+e = l+S = n -m w -6 

,6 

S +e S -6 ( 7 +w) 
y • s y "' 

-6 = = n+ ( 1-n)S Yo m m o Ti-e Yo J+s w Yo -6 
-6 

Relaciones para suelos parcialmente saturados: 

1 .. w 
Ym = 1 y/, + e 

sm 1 + w s~ = 1 + e. 

Gw "' 
w S1, 

e 

Relaciones para suelos sumergidos: 

Designaremos por s~. el peso específico relativo de la materia 

sólida sumergida. 

s ' "' -6 

s ' m 
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y ,6 ' = s,6 ' Ya 
;:: 

y ,6 Ya 

Ym 
1 = sm ' Yo ::;, Ym - Yo 

s,6 - 1 s,6 - 1 
Ym 

1 = Yo = •. 

Yo 1 + e. 1 + s,6 w 

s ,6 - 1 
' = Ym 

s,6 
yd 

donde: 

Yd = peso específico seco (se presenta cuando Gw = O} 

Otra relación fitil es la sigujente: 

Peso especifico saturado (se presenta cuando Gw = 1001) 

w' + w /.) U) 

V m 

Algunos valores típicos de estas relaciones se presentan en 

la tabla Il.5 
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Porosidad Relación de 
D E S e R I P e I O N n vacios 

(%) e 
, 

Arena Suelta 46 0.85 
uniforme Den·sa 34 0.51 
Arena bien Suelta 37 0.60 
qraduada Densa 20 0.25 

Limo Baja 'Plast 49 0.95 
Alta Plast 68 2.16 

Arcilla Blanda 55 l. 2 
inorgánica Dura 37 0.6 
Ar c i 1 l•a B.C.M.O. 66 l. 9 
orqánica A.C.M.O. -. 75 3.0 
Bentonita Blanda 84 5.2 

B.C.M.O: Bajo cohtenido de materia orgánica 
A.C.M.O: Alto contenido de materia orgánica 

Datos tomados de la referencia (2) 

Humedad Pesos volumétricos 
w yd y 

( % 1 (ton/m 3 ) -6a.:t. 

32 l. 43 1.89 
19 l. 75 2.09 
22 l. 65 2.02 

9 2. 12 2.32 
35 l. 38 l. 87 
80 0.85 1.54 
45 l. 22 l. 77 
22 l. 69 2.07 
70 0.93 l. 58 

110 0.68 1.43 
194 0.43 1.27 

TABLA 11.5 Porosidad, relación de vacíos, conte
nido de agua y pesos volumétricos de 
varios suelos en estado natural. 

II.5.5 Permeabilidad 

Henri Darcy en 1856 •ccmstruyó un modelo, ver fig II.9 con el objeto 

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

En forma experimental encontró que las velocidades con que f1 uye e 1 

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

presarse como: 

Q dV k A ,l c.m 3 / -6 eg ( 1) = aI = 

e 

1 

l 



donde: 

Q = 

dV 
al = 

k = 

A = 

,¿ = 

h 
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gasto 

variación del volumen en el tiempo 

coeficiente de permeabilidad 

área total de la sección transversal del filtro 

gradiente hidráulico del f1 uj o medido como: 

p /y , 
------ -- --or-----,. 

z 

Fig II.9 Modelo de Darcy 

2 

en cm2 
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Si aplicamos la ecuaci6n del 11 Teorema de Bernoulli 11 entre las 

secciones 1 y 2 del filtro tenemos: 

2 
P7 V 1 
y + 27 + 2g 

== p 2 
y + 

Como las velocidades son muy pequeñas se pueden despreciar, en 

tonces: 

Donde los términos: 

p . . {. 

y 
+ z . 

,.{_ 

siendo lt¿ la ~ltura piezométrica, además h = h 1 - h2 represen

ta la energfa transformada en el calor y disipada. 

Por otro lado tenemos la ecuación de continuidad: 

Q = A V ( 2 ) 

Si sustituimos la ecuación 2 en la número 1 obtenemos: 

V = k. .{. 



1 

' 

l 
J 
l 

1 
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En esta útlima ecuación podemos observar que la velocidad es 

proporcional al gradiente hidráulico, siendo k la constante 

de proporcionalidad que como ya se dijo se llama coeficiente 

de permeabilidad con unidades L/T y puede interpretarse como 

la velocidad de descarga correspondiente a un gradiente hi -

dráulico unitario. 

En general se puede decir que los suelos cohesivos, salvo cier 

tas arcillas, tienen coeficientes de permeabilidad muy bajos, 

del orden de 10- 5 a 10- 9 cm/seg. En México la determinación de 

la permeabilidad en estos suelos se realiza con permeámetros, 

de carga constante o variable. 

En materiales granulares, debido a la dificultad de obtener mues 

tras inalteradas, los ensayes deben realizarse ''in situ". Los 

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

Ejemplo II.1 Determinar el orden de magnitud de la cantidad de 

filtración subterránea por medio de la fórmula de 

Darcy, para el caso mostrado en la fig II.10 
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,----;;120 

d 1 . lJ /\nen o o o c1m<>ntac: on, b:325 

,---460 

'/ 

Troyec:toria media 180 m. 
aproximadamente. 

Fig I.10 Datos para el ejemplo 11.1 

Solución: 

k = 10- 2 cm/seg= 10- 4 m/seg 

h = elev 520 - elev 480 = 40m 

L = 60 m 
h = 40 0.222 ,{. = [ i~ 

·-

Profundidad de la cimentación: 

d = elev 480 - elev 460 = 20 m 

Area transversal al flujo: 

k = b d = 325 x 20 = 6500 m2 
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Por lo tanto el gasto de filtración será: 

4 • 3 
Q. = k. ,{_A= 10- x o.222 x 6500 = ü.143 m /seg 

II .6 fJ~_!!l_ent.os de una presa de tierra 

I I . 6 . 1 C o r· a z ó 11 i rn p e r m e a b l 1:' • 

Es el elemento de la presa que cierra el paso al agua conte

nida en el vaso. 

Existen varios criterios para el diseño del núcleo impermea

ble; primero se presentará el propuesto por el U.S.B.R. rn. 

Definiciones: 

a) NGcleo mfnimo. Es aquel construido sobre una cimenttlción 

impermeable o sobre una permeable atravesada completamen

te por una trinchera de tierra impermeable. 

b) Núcleo mínimo para las cimentaciones permeables. Es 

aquel construido sobre una cimentación permeable• parcial

mente atravesada por una trinchera de tierra impermeable. 

c) Núcleo máximo. Es el que se construye sobre una cimenta

ción permeable sin dentellón. Fig II.11 
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...l:mJJI Como m,nlmo 

f- ·-·. . . - . . . i 
z 

Como mfnlffio 

NÚcloo máximo 

. • oablo sin dontollÓn. 
N'5cloo mrnimo para prosa cm c1montaclon porm 

fflflffM 
. , 

NÚcloo mfnlmo para prosa sobro cimontaclón impormoabla o cimontacion 

po rmoabla con a.!cmtqllÓ n otoctivo 

Fig 11.11 Variación de tamaños de los núcleos 
impermeables en los terraplenes com 
puestos. U.S.B.R. r 3 , 

El ancho de 3m (10 1 ) se eligió tomando en consideración la 

factibilidad de maniobra del equipo de construcción; también 

se considera que el espesor del núcleo a cualquier elevación 

no puede ser menór que la altura del terraplén a ese nivel, 

para que el promedio de la pendiente hidráulica a través del 

núcleo sea menor que la unidad, pues una pendiente hidráuli

ca mayor produce grandes fuerzas de filtración lo cual impli 

ca construcci6n de filtros de mayor calidad. Por otro lado, 

si el núcleo fuera más delgado, existirfa mayor el peligro 

de que se rompiera debido a agrietamiento por distintas causas. 
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Independientemente de este criterio existen varios factores 

que deben tomarse en cuenta para el diseño del núcleo im-

permeable. Se preferirá un corazón impermeable delgado porque 

generalmente será más económico, además las cantidades de ma

terial impermeable pueaen'llegar a ser escasas en el lugar de 

construcción; las condiciones climatol6g1cas y disponibilida

des de tiempo• también son factores que influyen en la selec -

ción del núcleo. 

También deben considerarse qué ventajas y desventajas existen 

si el corazón es vertical o inclinado. Figs II.12 y II.13 

Fig II.12 Colocación vertical del corazón 
:impermeable. 

l 
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Fig 11.13 Colocación inclinada del corazón 
impermeable. 

• 

Algunas consideraciones sobre el corazón colocado vertical -

mente: 

a) Brinda mayor protección contra el agrietamiento enlazo 

na de contacto con la cimentación, debido a que ahí exis 

ten mayores presiones. 

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

vertical es mayor que el de·un cor~zón inclinado. 

Aspectos sobre el corazón inclinado: 

Una gran ventaja es que permite construir primero la parte 

del talud aguas abajo, esto es bueno en lugares donde la ép~ 

ca ,nea nec~~aria para la compactaci6n es aorta (por ejemplo, 

en el caso de atagufas). 
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11.6.2 Filtros 

Cuando el agua fluye a través de un medio poroso, ejerce un 

empuje dinámico sobre las partículas sólidas, dicho empuje 

se rep~esenta como la fuerza de filtración. Esta fuerza tien 

de a provocar un desplazamiento de las partículas, que al ser 

arrastradas formarán tubos, presentándose así el fenómeno 

llamado tubificación; éste es un problema que puede presenta~ 

se en el núcleo impermeable, por lo que debe colocarse un ma

terial adecuado del lado aguas dbajo del corazón para evitar 

que las partículas se desplacen. 

Un buen filtro debe cumplir dos requisitos: 

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

que le sirva como dren. 

b) Que sea lo suficientemente fino para evitar que el mate

rial protegido pase a través de sus vacíos. 

Es tos re q u i s i tos s e cu m p l en s e g ú n i n ves ti g ac iones de K . Ter za g h i 

Y G.E. Bertram, en Harvard, verificadas por el U.S.B.R. si se 

satisface lo siguiente: 

a) 
V 

1 5 F ,i,l,t1t o 
5 

< v15 Ma,te~,lal p~o,teg,i,do 

Esto garantiza que la permeabilidad del filtro sea 100 veces 

mayor que el material por proteger. 



b) 

- 56 -

~ 5 Ma;tvuai pJr.otegido 

V 
1 5 

F ,lU/c.o 

V 
8 5 

Ma;trual pMtegido 

< 40 

< 5 

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 porción de mate 

rial menor que la malla de 2.54 cm. 

c) El material que constituye el filtro debe tener menos de 

un 5%,en pes~ de partfculas menores que la malla No 200 

y su curva granulométrica debe ser parecida a la del ma

terial por proteger, siempre y cuando éste no sea muy uni 

forme. 

Se han establecido espesores mínimos para los filtros, limita 

dos por los problemas constructivos principalmente; lo usual 

es especificar un espesor mínimo de 1.00 m. El material se 

tiende en capas horizontales; si se trata de arena, el espe -

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

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

de dren, mostrado en la figura II.14 



q 
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Fig II.14 Filtro en funciones de dren. 

El filtro de arena compacta, 

Solución:, 

Primero analicemos la porción inclinada: 

De la ecuación de Darcy: v = k i 

La ecuación de continuidad será: q 1 = v 1 A1 

Si se considera un ancho unitario: A1 = d 1 1 

.. 

( 1 ) 

( 2) 

( 3) 

Para determinar su capacidad, supongamos que se establecie

ra el flujo en el tramo inclinado, .l = .6en a 

V 
1 

= k. .6 en a. (4) 

Si sustituimo~ 3,y 4 en 2 tendremos: 

q 
1 

= k .6 en a. d
1 

(capacidad del filtro) 
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q
1 

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

bordarse. 

Para el filtro horizontal, aplicando la fórmula de Dupuit: 

k.(I Z hz) 
l J - 2 

2 L 

Si h2 = O y h 1 = d2, para que el flujo sea sin presión, 

2 L 
(capacidad del filtro horizon 
ta 1 ) 

Este último valor deberá compararse con el gasto q de entra

da, para aceptar o modificar las dimensiones del dren. Si 

hay entrada de agua a lo largo de éste, el problema es diferen 

te y debe analizarse de nuevo. 

II.6.3 Transiciones 

Muchas veces la diferencia de tamaños de los materiales en 

contacto, pqr ejemplo en la frontera entre el enrocamiento y 

un filtro, es tan grande, que puede suceder que los vacíos 

del enrocamiento sean de tal tamaño 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 será 

necesario colocar entre ellos materiales de transición que 
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eviten dicha fuga de materiales. Las transiciones, en su ca 

so, deberán cumplir con los requisitos de los filtros. 

II.6.4 Respaldos. de enrocamiento 

Los respaldos de una presa tienen por objeto primordial dar 

estabilidad a la cortina; además proporcionan protección a los 

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

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

ria 1 : 

a) Enrocamiento colocado a volteo. Consiste en colocar los 

fragmentos de roca o piedra, descargándolns por volteo 

desde un altura determinada. La eficacia de estos enroca 

mientas depende de varios factores: la calidad de la ro

ca, peso y tamaílo de las piedras, forma Je lJs rocas, ta

lud de la--.presa, etc. 

b) Enrocamiento acomodado a manoª En este caso lJs 1,i0dras 

son c o 1 oc ad as a rn ano si g u i en do un patrón de ter ,ni nado . que 

ofrezca .el mínimo de huecos, este procedimiento es costo-. 
so y a veces se emplea en los para~entos de los respaldos. 

c) Enrocamiento compacto. El enrocamiento a volteo tiene al 

gunos inconvenientes debido a que forma una masa suelta, 
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muy segregada y susceptible de deformacior1,'.t, por reaco1HJ-· 

damiento; debido a ésto se consideró qu~ i:f cnrocamierito 

debí a ser col oc ad o en cap as de 1 a 2 . 5 m, '' l, ,1 n de a u ,1 s " 

con tractor pesado; en algunos casos, l¿¡ H 1;1i taciór. del 

tamaño máximo del enrocamiento a valores c,1:;1¡.)r't:.r1didos e_~ 

tre 30 y 60 cm hizo posible reducir el espesor de la ca

pa de 50 a 100 cm, permitiendo incrementar la energía de 

compactación por unidad de volumen con equipos menos pe

sados; además se han usado con bastanL~ éxito vibradure~ 

mecánicos para llevar al cabo la compitctación, debido a 

la influencia de la vibración sobre los 11 suelos 11 granul! 

res. 

II.6.5 Trir;cher.is 

Cuando Pl 111:iterial de la cimentación es muy perm0¡-¡ble y además 

su espesor no es dt~masiado 9rande, puede llevarse el corazón 

hasta el estrato impermeable, por medio de una trinchera, 

Fig II.15 

U n a t r i n c h e r a e s u n a e x c a v a c i ó n de g r a n m a g n i t u d ; e l e o n s t rtd r 

una trinchera trae aparejaoos otros problemas que pueden in -

fluir en el criterio de selección, por ejemplo el bombeo de 

las filtraciones y la estabilidad de los taludes. El material 

de relleno y su colocación deben cumplir las mismas especific 

caciones que las del corazón impermeable. 
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Otro tipo de trinchera es la llamada pantalla de lodos, ésta 

es una excavación de unJ zanja de 1 a 3m de ancho y la profu_Q_ 

didad requerida para llegar a la roca. El relleno es una me~ 

cla de arena, grava y bentonita, con una buena graduación; el 

principal problema que se puede presentar es la segregación 

del material de relleno. 

Fig II.15 Trinchera. cuando la profundidad 
de 1 ¡J e i nH· 11 ta e i ó n l o pe rm i te 

11.6.6 Delantales 

Cuando la profundidad desde la base de la presa a la roca es 

grande pero la permeabilidad es baja, una solución al proble

ma de filtraciones y como consecuencia de tubificaciones~ es 

la construcción de delantales impermeables, que no son m~s 

q u e 1 a p ro 1 o n g a e i ó n d e 1 c o r a z ó n i m pe r me a b 1 e h a e i a a g u a s d 1-r- ; -

ba. Fig 11.16 
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delantal 

~ .... --:-- < ... ·1;::'ú; ;·.1.1 
1. , ' • 

Fig II.16 Presa con delantal 

La longitud del delantal dependerá de la altura o carga del 

embalse y de la permeabilidad y espesor de la cimentaci6n. 

11.6.7 T<lbldestacados 

Cuando la cimentación es permeable y no contiene boleas o ma

teriales de gran tamaHo, se pueden usar tablaestacas (las más 

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

II.6.8 Pantallas rígidas 

Cuando el estrato permeable es muy grande se pueden usar pa~ 

tallas rígidas, que son obstáculos que parten de una zona im 

permeable de la presa, hasta la región impermeable de la cimen 

tación. Las pantallas se pueden formar inyectando materjales 

impermeables o colando pilotes o tableros de concreto. 
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II.6.9 Pantallas de Inyecciones 

En depósitos de aluvión hasta profundiades de más 100 m se 

pueden usar las pantallas de inyección, Fig II.17, para iniper:_ 

meabilizar dichas cimentaciones. 

0 
.• 

. (). . o :• o . o ·º • o 
• • 1 • .. o ..• 

• 
o o ·º . o .... , 1 0 • O 

Fig 11.17 Pantalla de Inyección 

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 ~~cho esto se procede a inyectar el producto 

seleccionado a presión .. 

Los productos inyectables son de tres tipos: lfquidos, sus -

pensiones inestables y suspensiones estables. Los pri~eros 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 últimos son mezclas de arcilla, cémento, arena y 



- 64 

agua. 

Las lechadas inestables se usan para tratar rocas fracturadas, 

las suspensiones estables se emplean para tratar depósitos de 

aluvión grueso, los productos químicos se usan para llenar hue 

cos de arenas finas, conglomerados o areniscas. 

A) Inyección de aluviones 

El tratamiento se realiza con mezclas estables. H Cambefortr 4
), 

estudió dos casos ideales de escurrimiento, que presentamos s~ 

meramente como ilustración del tipo de problemas que se prese~ 

tan. 

a) En un medió homogéneo e isótropo 

Para este caso él obtuvo la siguiente ecuación 

( 1 ) 

donde: 

K = permeabilidad del suelo 

V = viscosidad de l a mezcla 
--
y = peso volumétrico de la mezcla 

Po = presión de inyectado 

p = presión del suelo antes del inyectado 
., 

K = permeabilidad o para el agua 
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v = viscosidad para el agua 
o 

Q = gasto de la lechada cuando se alcanza la 

e = 

condición de escurrimiento permanente. 

coeficiente, C = 4H4 si se supone que el 
o 

flujo es esférico de radio 4. 
o 

La duración t~órica de inyectado "t" será función del radio de 
~-

acción o penetración, entonces: 

Resolviendo esta ecuación diferencial tendremos 

donde: 

n = porosidad 

4 = radio de la fuente o 

R = radio de acción o penetración 

( 2) 

( 3 ) 

La solución gráfica de la ecuación 3 se presenta en la figura 

I I. 18 

De las ecuaciones 1 y 3 puede determinarse la distancia entre 

barrenos para formar una pantalla continua. 
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Fi~ II. 18 Avance de la inyección en 
función del tiempo. 
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b) Si el suelo es estratificado, cada capa tendrá diferente 

permeabilidad, por lo tanto la lechada variará de un es

trato a otro. Se recomienda entonces la fórmula de 

Dupuit: 

P-P = Q,Yv l. R 
o 2 K

0 
e n 4 

Vo O 
(1) 

donde: 

e= espesor de la capa 

los demas t~rminos estan definidos en las tres 

ecuaciones anteriores. 

La duraci6n de inyectado se calcula con la siguiente ecua 

ci6n: 

Q = 2nIT4 d4 
e clI 

Resolviendo esta ecuación diferencial: 

,, 
t = 

siendo~ el radio del barreno. 
o 

El procedimiento más usado para inyecc16n en aluviones es 

el de tubo-manguito, Fig 11.19, que a cont1nuac16n se des 

cribe: 
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Fig II.19 Inyección de al~viones, 
método tubo-manguito. 

Notación de la figura II.19 

l. Obturador doble 

2. Pared de 1 a perforación 

3. Orificio de inyección 

4 . Cople de caucho 

5 . Tubo de inyección 

6. Tubo sellado en 1 a perforación 

7. Material semi-plástico 

lnyocc i ,;11 

Se hace un barreno, generalmente de 7.5 cm de diámetro con la 

l o n g i tu d ne ces a r i a seg ú n l a pro fu n d. i dad q u e se des e e tratar , 

en esta perforación se introduce el tubo-manguito, que es un 

tubo de acero de 5 cm de diámetro, perforado a cada 30 cm, e~ 

tas perforaciones son cubiertas con un manguito de hule, en el 
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espacio entre la pared de la perforación y el tubo-manguito 
j 

se coloca un relleno con una mezcla de cemento y arcilla, 

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

dos obturadores y el tramo comprendido entre ellos perforado. 

Entonces con u~a presión 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 lechaaa penetra en 

el aluvión. Se desplaza el tubo int~rior al orificio inmedia 

to superior o inferior y se repite la operación. 

Est~ método tiene la ventaja de que puede seguirse cualquier 

orden para inyectar estratos a diferentes niveles. Las pre -
, 2 

siones de inyección varían entre 10 y 30 kg/cm . Debe tener-
1 

se un control muy cuidadoso de las presiones, pues se pueden 

provocar levantamientos por sobrepresiones. 

B) Inyección en rocas agrietadas 

En muchas 06asiones las gtietas se encuentran rellenas de ar

cilla, arenas o gravas, entonces se debe pcoceder a limpiar -

las por medio de chiflones de ~ire o agua; una vez limpias o 
'. 

parcialmente limpias, se procede a la inyección. 

Las rocas fisuradas son tratadas con suspensiones inestables, 

generalmente mezclas de agua y cemento. Es importante cüidar 

la relación agua cemento (A/C), que debe dise~arse para cada 

caso particular. 
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La inyecci6n se suspende cuando se presenta el rechazo (pre

si6n máxima especificada en funci6n del tipo de roca, fisur~ 

ci6n y profundidad) si la relaci6n A/C se hubiera escogido 

correctamente, para un gasto constante de lechada Q, la pre

si6n va creciendo progresivamente hasta llegar al rechazo, co 

mo es difícil escoger correctamente la relación A/C , 

H Cambefort ha propuesto un conjunto de reglas basado en el 

nümero de Lugeon (1 luieon = 1 litro por minuto x metro, ba -

jo una presión de 10 kg/cm2), las reglas para la inyección son 

las siguientes: 

De 1 a 2 lugeons, comenzar el inyectado con A/C = 8 y llegar 

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 qcurre, aumentar A/Ca l. 

II.6.10 Dr~nes y g~lerias~ 

Las filtraciones en la cimentación no sólo presentan problemas 

de pérdida de agua; también producen efectos de subpresión que 

se traducen en una flotáción que equivale a una reducción 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 material~s sueltos. 
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Lln sistema de drenaje puede ser desde simples perforaciones 

desde la superficie a profundidades de 10 o 20 m, hasta la 

construcción de galerías desde donde se pueden perforar los 

barrenos para aliviar las presiones, ver fig II.20 

Fig II.20 Sistema de drenes y galerías 
(no usual en presas de tierra 
y roca) 

II.6.11 Pozos de alivio 

En casos en que la cimentación de una presa está constituida 

por estratos donde se alternan capas impermeables con otras 

permeables, pueden presentarse subpresiones que pueden dañar 

a las capas impermeables superiores, en este caso, para evi

tar estas subpresiones se hacen perforaciones verticales de 
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50 a 100 cm de diametro;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 II.21 

"v --

Fig II.21 Pozo de alivio en una presa 

II.6.12 Ataguías 

Son presas pequeHas o simplemente barreras aue se constru ~. 

ye para impedir que el agua penetre en la zona de construc -

ción de la presa. Las atagufas pueden tener caracter temporal 

como es el caso usual de las atagufas de acero, concreto o ma

dera, pero muchas veces estas atagufas son construidas con ca

racter permanente al integrarse el cuerpo de la presa. Una 

presa construida en esta forma se presenta en la figura II.22. 
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• 
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... • ... ,, . ~ ..... -~-· 

Fig 11.22 Presa con ataguías integradas 

II.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 travfs de juntas o fisura~ 

b) Fallas del dueto por deformación diferente al cuerpo de • 
la cortina 

e) Formación de vías para el agua entre la pared del tubo y 

el terreno o el terraplén de la presa. 

Por todos estos problemas deberá evitarse hasta donde sect po

sible la colocación de duetos a través del cuerpo de la µresa, 

debiendo colocarlos en una trinchera situada sobre el terre

no natural, Fig II.23 
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Fig 11.23 Colocación aceptable de un con 
dueto bajo el terraplén. 

11.6.14 Cresta o corona 

• 

La anchura de la coroRa de una presa de tierra debe ser tal 

que mantenga la línea superior de filtraciones dentro de la 

presa, cuando el vaso esté lleno. 

La selección del ancho minimo puede estar regida por facto

res como: la posibilidad dél paso de carreteras o ferroca -

rriles sobre ella, Fig 11.7, la factibilidad de construcción, 

el tipo de material del cuerpo de la presa o de la altura de 

la cortina, Basado en este último factor el U.S.B.R propone 

la siguiente ecuación: 

B = ~ 5 + 3.05 

• 
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B = anchura de la corona en m 

hd = altura de la presa en m 

La corona debe cubrirse con algún tipo de material para evi-

tar la posibilidad de erosión, y debe tener bombeo con incli 

nación hacia el talud aguas arriba, ~ menos que el talud aguas 

abajo tenga protección contJa erosión tan eficiente como la del 

talud aguas arriba. Deberán colocarse barandales protecto -

res, alumbrado si es necesario, un retorno en caso de uno de 

los extremos de la corona no tenga sali~a, y todo aquello que 

sea necesario atendiendo a los objetivos de la obra. 

1 

Generalmente a las presas de tierra se les dan contraflechas, 

para que después de los asentamientos de la cimentación y del 

cuerpo de la presa se siga conservando el bordo libre; tampo

co existe un criterio definido; la práctica mexicana utiliza 

la siguiente fórmula propuesta por el U.S.B.R para presas so

bre cimentaciones relativamente incompresibles: 

c6 = 0.01 h 

donde: 

c6 = contra flecha en m 

h = altura de la presa en m 



11.6.15 Bordo libre 

Se define como la distancia vertical del NAME al punto más 

bajo de la corona. Es importante la correcta selección del 

bordo libre en una presa de tierra, ya que éstas no pueden 

en ningQn momento trabajar como estructuras vertedora~•, pues 

corren el riesgo de falla por erosión. Por lo tanto el cál

culo de la avenida de diseño debe ser muy cuidadoso, así co-

mo la consideraci6n del ol~aje en el vaso; el bordo libre 

puede calcularse con la siquiente ecuaci6n: 

donde: 

B. L. :: bordo 1 i bre 

H1 "' sobreelevación del agua por efectos del viento 

H2 :: altura de rodamiento de las olas sobre el ta-

lud de la presa 

H3 :: altura adicional de seguridad 

La sobreelevación del agua por efectos del viento H7.Esta s~ 

breelevación se origina cuando el viento sopla sobre la su -

perficie, entonces se ejercen esfuerzos horizontales sobre el 

agua en la misma dirección del viento. Esto origina una so

breelevaci6n del agua ("marea de viento") en la frontera ha

cia la cual sopla el viento y una depresión en la frontera don 

* Salvo presas pequeflas diseñadas especialmente. 

.. 
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ds se origina. Fig II.24 

- -1 SOO'?EELEV/'CION 

/

• DEL EMO/\LSE 
SLA 

---=-=--'---------./7 

Fig II.24 Sobreelevación del embalse por 
e fe c to de 1 viento 

Esta sobreelevación puede estimarse con la siguiente fórmula 

tomada de los trabajos de T. Saviller 5 ,: 

dünde: 

1 
U.. F 

tf1 62768 _V __ _ 

H1 = sobreelevación del agua por efectos del vJiento en m 

U = velocidad del viento,·en km/h 

F = Fetch o longitud de la superficie de agua sobre 

la cual el viento actúa, en Km 

V = profundidad media del vaso a lo 1argo del Fetch en 

m 
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A c: .. ~inuaci6n se analizan algunos de los parámetros citados 

en la anterior ecuación: 

Fetch efectivo: Generalmente se ha considerado como la máyor 

longitud a partir de la cortina, que puede recorrerse en línea 

recta sobre el vaso, sin embargo en vasos encañonados el fetch 

efectivo tendrá una trayectoria curva cuando el viento actúa. 

T. Saviller 61 , propone el siguiente método para el cálculo del 

fetch efectivo. 

En este método se considera que el efecto de cualquier seg -

mento en el fetch se indica mediante la relación entre la lon

gitud real del segmento y la que tendría el fetch sin tomar en 

cuenta su ancho, es decir esa relación es la proyección de estas 

longitudes sobre el eje central. 

También supone que la efectividad del viento en la generación de 

olas es proporcional al coseno del ángulo de la dirección del 

viento promedio, entonces la efectividad total de cada segmen-

to de fetch es proporcional al producto del coseno del ángulo 

a y la proyección de las longitudes sobre el eje central. La 

efectividad total del fetch completo es por lo tanto la suma de 

dichos productos entre la suma de los cosenos. Se acostumbra 

dividir el embalse en sectores radiales a intervalos de 6• (generalmente 

se considera un sector de 45ºa cada lado del ra~o central, pues 

se supone que el viento ya no influye en una área mayor), por 

lo tanto obtendremos la sigúiente ecuación: 
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F = longitud del fetch efectivo en km 

X.= longitud efectiva de cada radial en km 
,(, 

a.= ángulo de cada radial 
,(, 

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

la figura II. 25 

Oir cciÓn 

dol vionto 

o 5 10 

Escoto Km 

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

a c.01.i - a x¡_ X . c.01.i a 
,/ 

4t 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 7.5 7.335 

6 0.995 9.0 8.955 
o 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 8.0 6.928 
36 0.809 3 :, 5 2.831 
42 0.743 2.0 1.486 

TOTALES: 13.512 264.2820 

Por lo tanto el fetch efectivo será: 

F = 264.282 = 73.572 19.559 km 

Velocidad del viento 

La velocidad ·del viento se mide a 10 m de altura en cada uno 

de los extremos del fetch. Dicha velocidad se verá afectada 

por dos factores: un tiempo mínimo de duración y una correc

ción debida a que generalmente la velocidad es medida sobre 
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,~ tierra y no sobre el agua que es lo más indicado. La velo 

cidad afectada por estos factores proporciona la velocidad de 

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

En la tabla II.6 se muestran los valores de la relación 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 1 O. 11 15.00 

U /U . agua tierra l. 09 l. 20 l. 27 l. 31 l. 31 

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

Cálculo de las características del oleaje. Se llama altura 

de ola significante H , al promedio pesado del tercio de las 
j 

olas más altas que se presentan en el sitio• bajo estudio. 

Las características de una ola son altura, período y longi -

tud Fig II.26 

~--,Altura dQ 
~ normal dQI Qmbo~ , la ola 

.7 ; ~ : ~ 
l. - - - - -- - - - - - - _:! 

Lonaitud dQ la ola 

Fig II.26 Longitud y altura de la ola 
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A continuación se presentan tres ecuaciones para calcµlar di

chas características para la ola significante H~: 

a) Altura de la ola significante: 

donde: 

f • longitud del fetch efectivo en km 

g = aceleración de 1 a gravedad 

H = altura 
~ 

de la ola significante 

u :: velocidad del viento integrado 

La ecuación es válida en el intervalo: 

10 < gF/U 2 < 4000 

b) Período de la ola significativa T~, está definido como el 

intervalo entre dos alturas de ola. 

el Longitud de la ola significante. L4 

L~ • 1.56 T¿,
2 

T¿, est, dado en segundes 

L¿, se da en metros 
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Altura de rodamiento de las olas sobre el taludº El rodamien 

to de una ola depende de los siguientes factores: 

a) Período de la ola 

b) Talud (inclinación del paramento) 

c) Rugosidad de la superficie del paramento 

d) Profundidad del agua al pie del paramento 

e) Dirección del oleaje, relativa a la presa 

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

figura 11.27 

Fig II.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 dependerá de la pendiente, rugosi 

dad, permeabilidad del paramento, así como de las caracterís

ticas de la ola Ho/Lo. 

En la figura II.28 se muestran las relaciones entre el aseen 

so y la altura de la ola R/Ho, la esbeltez o pendiente de la 

ola Ho/Lo y la pendiente del dique. Esta gráfica se obtuvo 

experimentalmente. 

Influencia de la profundidad del agua al pie del dique. Si 

una ola que se formó en aguas profundas, alcanza la presa 

sin que haya profundidades menores de un tercio de la longi

tud de ola se considera que sus características no cambian y 

entonces en la figura II.34 usaremos Ha/Lo= HJ/LJ 

Si las olas generadas en aguas profundas llegan 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 relación de esbeltez de la ola, H/L, 

se incrementa hasta que la ola rompe. Se supone que la máxi

ma altura de ola no puede exceder de 0.78 V, donde V es la 

profundidad del agua en el área de acción de la ola. 
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Fig II.28 Relaciones de la ola de escurrimiento 
hacia arriba contra inclinaciones de 
la ola y pendientes del diquers). 

Por lo tanto si la cortina se encuentra en aguas poco profundas, 

deberán ajustarse las características de la ola ahí generadas 

para poder calcular el ascenso con la figura II.28 

:-í t~ pueden presentar dos e as os gen era 1 es : 

a) Puede suceder que en la frontera con la cortina las aguas 

sean poco profundas (d<L~/2) pero que la altura de la ola 

significante sea inferior a 0.78 D. Se considera que las 

características del oleaje no cambian y por lo tanto en la 

figura II.28 se usará Ho/Lo~ H~/L~ 
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b) Pueden suceder las mismas condiciones, sólo que H4>0.78D 

Las caracterfsticas del oleaje cambian en cuanto a su al 

tura, la cual se considera igual a 0.780. En la figura 

11.28 se usará Ho/Lo = 0.78 V/l4 

Con los métodos de cálculo usados actualmente se ha notado, 
¡ 

que el oleaje producido por sismo es menor que el producido 

por viento, por lo tanto los diseños de libre bordo se hacen 

bajo la última consideración (1). 

Asentamiento máximo de la cortjna. Se deben incluir asenta

mientos debidos a .compresibilidad y pérdida de altura ocasio 

nada por distorsión bajo efectos sfsmisos. 

11.7 Causas de falla en presas de tierra 

tl.7.1 Falla por insuficiencia del vertedor 

Por ningún motivo en una presa de- tierra puede permitirse que 

el agua sobrepase la cortina y escurra por el talud aguas aba 

jo, por este motivo debé construirse una obra hidráulica que 

permita desechar los excedentes de agua, esa o·bra se llama ver 

tedor de demasías. 

Cuando no se ha estimado correctamente el gasto correspondie~ 

te a la máxima avenida de diseño 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 verterse por sobre la presa, dañan 

do el talud aguas abajo,y por lo tanto existe probabilidad de 

falla. 

II.7.2 Falla por tubificación 

Cuando el agua fluye a través de un medio poroso, disipa su 

energía al vencer las fuerzas viscosas que le oponen las par

tículas del suelo, de igual torma el agua empuja a las part! 

culas en la dirección del flujo; en el momento en que las pa~ 

tfculas son arrastradas se produce el fenómeno de tubifica -

ci6n, cuyo nombre proviene de los tubos que se forman a tra -

vés del suelo por el efecto mencionado. Una caracteríttica 

de la tubificación es que se inicia en el talud aguas abajo 

y avanza hacia atrás, Fig II.29, es decir hacia el interior 

de la presa, pudiendo ocasionar el colapso. 

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

Considérese una región de suelo como la mostrada en ld fi -

gura II.30, a través de la cual fluye agua con velocidad V 

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

se ha establecido. 

\ ~-......_ ______________________ x 

Fig Il.30 Región sujeta a flujo tridimensional. 
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Si arbitrariamente aceptamos que l_as componentes de veloci -

das en las caras A, son Vx, Vy, Vz, en las caras B las compQ 

nentes serán: 

V + iWx dx 
\ °3x--

V1¡ + ~Y..u. 
a IJ 

dy 

V: 
, V~ dz +- a :. 

Si aceptamos Aue el suelo está saturado y es incompresible, 

de la ecuación de continuidad tendremos: 

V x d y d z + V tJ d x d z + V z d x d y = 1 V x + ~{x d x ) d lf d z r 

+(Vy + ~~J dy) dx dz + (Vz + ~~z dz) dx dy 

Reduciendo términos semejantes: 

Que no es más quera ecuación de continuidad. 

! 
Hagamos uso ahora de ld Ley de Darcy: 

V -K oh 
" al 

Z</1 El gradiente hidráulico dl' también se puede expresar por me-

dio d~ sus componentes, entor,ces: 
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Vx Kx. ah = - ax 

Vy Ky ah = - ay 

Vz Kz ah 
= - az 

Sustituyendo estas componentes en la ecuación de continuidad 

Si pretendremos hacer un análisis bidimensional, la anterior 

ecuación se reducirá a: 

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

tendremos que: 

Kx=·Ky=K 

Se reducirá aGn más nuestra ecuación, quédando: 

Esta última tiene la conocida forma de la ecuación de Laplace. 

Introduciendo la función: 

r/J = - Kh + C, 
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deberá cumplirse que: 

= o 

y también, de acuerdo con expresiones anteriores, se tendrá 

que 

Vx = 

Vy = 

La función solución~ (x,y) = cte, repersentará una infinidad 

de funciones, obteniéndose una curva distinta para cada valor 

diferente de la constante C. A la función ~(x,y) = cte, se 

le conoce como función de potencial. 

Consideramos ahora una función 'i'(x,y) = cte, llamada función 

de flujo, que también satisface la ecuación de Laplace: 

= o 

y cuyas relaciones con el potencial y la velocidad son: 

é)'i' = Vx ; é)'i' = - é)~ - ay ay ax 

a'¼' Vy . a, = !t 
ax = ax I ay 



- 92 -

Una interpretación geométrica nos permite ver que la familia 

de curvas 1{x,y} = ete es ortogonal a la familia de curvas 

~ 1 z, y l = ete . 

Analicemos la función: 

~ = - Kh + C 

Si en una curva tenemos que <I> = ete en todos sus puntos, impl i

ca que h también será constante, es decir todos los puntos de 

esa curva tendrán la misma carga hidráulica y las llamaremos 

líneas equipotenciales. 

Se puede demostrar que la trayectoria del agua tiene como 

ecuación ,(x,y) = cte, pot lo tanto podemos inferir que la fun 

ción ~lx,y) = ete, nos representa la trayectoria física del 

a g u a . L a s e u r v a s 'V ( x , 1J ) = e t e. , c o i n c i d e n e o n l a s l í n e a s d e e o -

rriente o de flujo. 

Debido a lo complejo que es obtener.una solución puramente ma 

temática, se ha recurrido a la solución gráfica 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 práctico, deberán dibujarse sólo 

algunas líneas del número infinito de ellas en la región en 

estudio. 

Existen dos recomendaciones generales: 

a) Las líneas de flujo deberán trazarse de tal manera que el 

gasto que pase por entre cada dos de ellas sea el mismo 

b) Las líneas equipotenciales se trazan tratando que la caí

da de potencial entre cada dos de ellas sea la misma 

( llh I F i g Ii . 31 

dnoct Etuporlor do flujo 

Ah 
óh 

óh 

Ah 
Ah 

oquipotonclalo s di'> flujo 

Fig II.31 Trazo de una red de flujo. 
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El gasto total de filtración puede calcularse con la ecua -

ción: 

donde: 

K = permeabilidad 

h = carga hidráulica 

n = 
6 

número de canales de flujo de 
'/ 

flujo:región entre dos líneas 

n = 
e 

número de ca¡í das de potencial 
! 

la red (canal de 

de f1 uj o) 

en la red 

Delimitación 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 fácil, ya que no todas las fronte 

ras son fácilmente determinables. Sea la presa de la figura 

I I. 32 

.. 
La línea AB es una línea eqJipotencial, por tener todos sus 

puntos la misma carga hidrá~lica total. La línea AE es una 

línea de flujo ya que es el lfmite entre un material permea -

ble y uno impermeable, y por lo tanto el agua en su recorrido 

la seguirá. 
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Fig II.32 Delimitación de las condiciones de 
frontera. 

N0 es fácil determinar las lfneas 80 y DC porque el punto O 

no se conoce a priori. 

La lfnea BD debe entrar a la presa formando un ángulo de 90º 

por lo tanto en el punto B podremos saber como se inicia la lf

nea de corriente superior. Existen casos en que el ángulo 

del talud aguas arriba es mayor que 90º y habrá que hacer al

gunas consideraciones adicionales, que no se verán aquf. En 

la fig II.33 se presenta la forma de entrada de la lfnea sup~ 

rior de corriente. 

Para determinar el punto D,es decir el punto de salida de la 

lfnea de corriente superior se demuestra que cuando el ángulo 

del talud aguas abajo es menor o igual a 90º, la lfnea de co

rriente superior debe salir tangente a dicho talud. Fig II.34 
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Fig II.33 Entrada de la línea superior de 
corriente 

Fig II.34 Salida de la línea superior de 
corriente 
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Para pode t' determinar la poiici6n del punto O, es necesario 

conocer primero la línea de corriente superior, aquí se pre -

sentará la solución propuesta por Kozenyf 71 ¡r,,ra áng• 1 los 

a= 180g fig 11.35, donde a es el ángulo ~edido en la horizon 

tal del lugar. Para este caso existe una solución rigurosa 

de la e/uación de Laplace, que son un conjunto de parábolas 

correspondientes a las líneas de flujo y a lasequipotenciales, 

con foco común, en A, Fig II.36, la ecuación de la linea de 

corriente superior, referida a un sistema de ejes rectangula

res con origen en el foco A es: 

donde: 

y= ordenada en el origen, de coordenadas de la lí
o 

nea de corriente superior 

X 

Fig IIu35 Posición de la linea de corriente 
superior. 
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--- ----------1 
Ah 

--- - - -- ---l 
óh 

------:.i 
Ah 

----~ 

1 
1 

-- ... --1. 
_ _ 6Jh ___ __ 

1 
1 . 

1 

--- J 

Fig Il.36 Solución de Koieny 

En la soluci6n se supone conocido un punto M de coordenadas 

d y h ver fig 11.~5 entonces se pueden calcular 

res ªo y Y
0

, ver fig II.36, siendo: 

= ~ = 1 ¡ (d 2 + h t 
2 V - d) 

los valo-

Es de gran utilidad práctica el trazo de la parábola básica 

de Kozeny, a continuación se describirá el procedimiento pa-, 

ra ello: 

El problema puede plantearse tratando de pasar una parábola 

por el punto M y que tenga su foco en el punto A, ver fig 

II.37. 



.. 
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a 

3 

2 

A O 
-f- i.- +----

• 
Fig II.37 Método para el trazo de la pará

bola básica de Kozeny (o de cual 
quier parábola)º 

La distancia a
0 

se puede calcular con la fórmula: 

2 
+ h d) 

Con esto se puede conocer el punto O, por O se traza una ver

tical que corta a una horizontal que pasa por el punto M, los 

segmentos 08 y MB se dividen en el mismo nQmero de partes, 

ahora se trazan lineas rectas que unen O con cada un6 de los 

puntos de división del segmento BM, trácense horizontales por 

las divisiones de 0B que intercepten a las rectas que salen 

de O, estos nuevos puntos corresponden precisamente a la par~ 

bola. 
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A. Casagrande extendió el estudio de la parábola básica de 

Kozeny, para ángulos~ entre 60ºy 180ºy poder definir el pu~ 

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

Fig II.38 Solución de A Casagrande para el 
punto D de salida. 

Primero se traza la parábola básica, colocando el foco en el 

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

do anteriormente, este trazo puede hacerse haciendo uso del 

método citado anteriormente. 

El siguiente paso es definir el punto D por medio de la dista~ 

cía a. A. Casagrande, después de dibujar las redes de flujo 

para diferentes angulas a comprendidos entre 60ºy 180º y com

parada la distancia a' =a+ La entre el pie del talud aguas 

abajo y la intersección de la parábola básica y dicho talud 

con la correspondiente distancia a entre el pie del talud y 

el punto D, entre a y a', obtuvo una relación que permite 
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,/ 

obtener a ; esta relaci6n expresada en la forma a/(a+~a) es 

la que aparece en la fig 11.39 

t.a 
(\I--• 1---· --- ..., .. o+Ao ¡- - - - - - l- - - - - - - -

- - ,- -
1 
1 

,-----,---

_ t. _ - - - o.3 
1 

.., - - - - -- ().2 
1 

'.__ __ _j_ _____ -¿~I\Ll=-=----:-:, 8000.0 
600 900 120° l~u-

An~uto dol lolud 

Fig 11.39 Corrección de A. Casagrande 
para la obtención del punto 
de salida O, de la línea de 
corriente superior. 

Una vez que se conoce el punto D, se traza a mano la corret -

ción a la parábola básica de Kozeny recordando que debe ser 

tangente al talud aguas abajo 

Disponiendo de la red de flujo se puede calcular el gradiente 

hidráulico y juzgar el peligro de tubificaci6n para tomar las 

medidas necesarias. 

II.7.3 Agrietamiento de la cortina 

Las causas de agrietamiento en presas son muchas y muy diver

sas: construcci6n deficiente, condiciones topogr~ficas ma -

las, condiciones geológicas poco aceptables, consolidaciones 

del material al primer llenado y a largo plazo, asentamien-
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tos diferenciales debidos a irregul·aridades de compactación 

en la cimentación, conductos enterrados u otros; deformaci~ 

nes por su propio peso, llenados rápidos, sismo, etc. 

Las grietas se clasifican como sigue: 

a) Transversales. Arista de la grieta, transversal con re~

pecto al eje de la presa 

b) Longitudinales. ArisLa de la grieta longitudinal con respe~ 

to al eje de la presa 

Otra clasificación es la siguiente:, 

a) Interiores al cuerpo de la presa 

b) Exteriores al cuerpo de la presa 

Las grietas m!s peligrosas son las transversales, ya que aan 

cuando midan de 1 a 2 cm son buenos conductos para el agua pr~ 

vacando erosión de sus paredes. 

La prevenci6n del desarrollo de asentamientos dife 

renciales está intimamQhte relacionada con la posibilidad de au 

mentar la resistencia y disminuir la compresibilidad de los t~

rraplenes integrales del cuerpo de la c6rtina, es por eso que, 

a continuaeión se presentan las ideas básicas sobre compacta 

ci6n. 
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Compactación. Al compactar un suelo se aumenta su resisten 

cia y se disminuye su compresibilidad. 

P.R. Proctor propuso un método para controlar la compacta -

ción de terraplenes: Si a un suelo se le aplica cierta ene~ 

gía de compactación, el peso específico varía con el conteni 

do de hu~edad, como se muestra en la figura II.40 

---------w 
Wo 

Fig II.40 Curva proctor típica y curva 
de saturación. 

En la anterior figura puede verse que existe un contenido de 

h u me d a d y u n a e n e r g í a d e e o m p a c ta e i ó n ta l e s , q u e ha cen q u e e 1 

peso volumétrico sea máximo, él les llamó humedad óptima w o 

y peso volumétrico seco óptimo y-0
0 

• 
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P a r a prueba ·s de labor a to r i o , pro pus a· . un• en s a y e que con s i s te 

en colocar dentro de un recipiente cilíndrico de ciertas di

mensiones, (aunque no tiene influencia en los resultados el 

variar las medidas si se conservan constantes la energía de 

compactación y la relación del diámetro del pistón y el es

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

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

pes 11 firmes 11
, dados con un martillo. Esta prueba ha sido mo 

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

caída y peso del martillo como se muestra en la tabla 11.7 

N O R M A Peso Altura No golpes No capas Energfa 
martillo caída por capa Compact 

kg cm kg an/cm 3 

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 II.7 Normas de compactación para prueba dinámi 
ca de laboratorio. 

La energía de compactación puede calcularse con la ecuación: 

E = W ff Nq 
V 



donde: 

E ,t 

w = 

H = 

V = 

Ng= 

.. 105 .. 

energía específica de compactación en kg cm/cm 3 

peso del martillo en Kg 

altura de caída en cm 

volumen total del su~lo compactado 
No de golpes 

En la construcción, se acostumbra tender capas de 15 a 30 cm 

de espesor, compactándolas con pasadas repetidas de un equi

po de compatación que puede ser: 

a) Rodillo liso 

b) Rodillo "pata de cabra" (el mSs usual para suelos cohesivos) 

c) Rodillo neumático 

d) Rodillo vibratorio 

Control de campo. En suelos impermeables se lleva a cabo por 

medio del grado de compactación, C: 

donde~ 

C = "f_L_ X 100 
y .6 o 

y.6 = peso volumétrico seco 

Y Peso volumétrico seco óptimo 
.6 o = 

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

tiva, C![.: 

• 



• 

donde: 

Y'-' m-ln = 

y ,6 máx = 

Y-6 = 
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1 
y-6 
1 

X 100 

peso voumétrico seco mínimo, para 

más suelto 

peso volumétrico seco máximo, para 

más compacto 

peso volumétrico seco del material 

do en el ·terraplén 

el estado 

el estado 

compacta-

La relación entr~ el namero de pasos y el grado de compacta

ción se muestra en la fig 11.41 

ílodlllo pcrsodo ~---~ 
100-

90 
Grorto dQ .. 
compoc tac 10090 

70 

60 

5 10 

Nu mQrO dQ PO!!IOS 

15 20 

Fig II.41 Efecto del namero de pasadas de rodi
llo sobre el grado de compactación. 

25 
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II.7.4 Falla porestabilidad de taludes. 

Existen tres tipos de fallas de deslizamiento de taludes que 

son: 

Fallas durante la construcción. Estadísticamente se ha nota

do que este tipo de fallas son las menos frecuentes. General 

mente se han presentado cuando la cimentación está f~rmada por 

arcillas blandas sobre las que se forman las superficies de 

fallas, estos deslizamientos pueden ser rápidos, de acuerdo 

al tipo de material, generalmente son lentas cuando el mate -

rial es homogéneo, y rápidas cuando existen estratificaciones 

que favorecen el movimiento. La solución a estos problemas 

se logra abatiendo las presiones de poro de la cimentación. 

Fallas durante la operación. Estas fallas pueden ser superfi 

ciales o profundas. Estas últimas se relacionan con el flu 

jo de agua a través del cuerpo de la presa y de la cimenta 

ción, debido al incremento de presiones de poro. 

Las fallas de tipo superficial pueden estar relaciondas con 

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

Fallas después de un vaciado rápido. Se considera un vacia

do rápido a un descenso del agua del orden de 20 a 30 cm por 

día, en general, se dice que hay vaciado rápido si el agua 

desciende más rápido que la velocidad con que se disipan los 
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excesos de presión de poro de suelo. Por lo tanto después 

de un vaciado rápido se tiene el peligro de falla debido a 

las altas presiones neutrales que existen en el talud a u9uas 

arriba. El p,._roblema se incrementa porque el efecto estabili-. . 
'~." • 

z a d o r d e l p e s o d e 1 a g u a _,de s a p a re c e . 

Análisis. Método Sueco 

Hipótesis: 

a) Se supone una falla circular 

b) El análisi~ es bidimensional, correspondiente a un estado 

de deformación plana. 

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

d) La resistencia al esfuerzo cortante se moviliza por compl~ 

to y al misnotiempo en toda la superficie de falla. 

e) No hay interacción entre las dovelas 

A) Suelos puramente cohesivos 

Le ley de resistencia al esfuerzo cortante: 

donde: 

c.= cohesión 
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Sea la figura, 11.42, podemos observar que las fuerzas que 

producen el deslizamiento son el peso del área ABCA por uni

dad de ancho, esti área esta definida por el arco circunfe -

rencial del centro O y radio R (trazado arbitrariamente), ta~ 

bién se deberán considerar las sobrecargas que puedan existir. 

' ,e 

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

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

O, como se ve en la figura II.42 tendremos: 

Mm= W d 

donde: 

Mm= momento motor 
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La~ fuerzas que se oponen al deslizamiento, son las produci

das por la cohesión a través de toda la superficie de falla; 

tamando momentos con respecto al mismo eje: 

Mil. = c. l R 

donde: 

Mil.= momento resistente 

En el momento de falla incipiente tendremos: 

Mm= MJt 

Wd=c.LR 

Definimos como tdctor de seguridad F.S.: 

F. S. ,!-
Mil. 
Mm 

F. S. e L R - 7rír-

La mecánica de cálculo es la siguiente: 

Se calrulan F.S. para VJ~ias superticies de falla, y se comp~ 

ran con un valor de 1.5 que se considera suficiente para ase

gurar la estabilidad del talud. 

B) Suelos con fricción y cohesión 

Ley de la resistencia al esfuerzo cortante: 
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En este caso el método de análisis más usado es el de 

Fellenius que se puede resumir así: 

l. Propóngase un:cfrculo de falla. Fig II.43 

2. Divídase en dovelas el círculo elegido. Fig II.43 

I 
I 

I 
I 

/ 
I 

I 
I 

I 
I 

o 
/', 

I ......_ 
I ......_ ......_ 

I ', 

n I '' n 
I ' 

I ......_' 

Fig II.43 Círculo de falla dividido en dovelas. 

Analicemos por ejemplo la dovela 8. Su peso será w8 y exis -

tirán dos fuerzas de reacción: una normal N8 y una tangen -

cial r
8

, además por la acción de las dovelas adyacentes se 

presentarán las fuerzas normales P7 y r 9 Y las tangenciales 

T7 y T9. 
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De la hiótesis e}, se sigue que P7 y P9 se contrarrestan y el 

momento producido por r7 y r
9 

se desprecia, por lo tanto el 

equilibrio de la dovela se establece con las fuerzas w8,N8 y 

T
8

, Fig II.44 

' ' 

\ 
\ 

\ 

' \ 
/ ,, 

\ ., 
\ .,, 6 LB ' .,, ... 

e 

,, 

' > 

Fig II.44 Equilibrio de la dovela No 8 

3. Calcúlese el momento motor de todas las dovelas, será por 

lo tanto: • 
Mm= R r.T . 

..{.. 

Las fuerzas normales N., no producen momentos porque su línea 
..{.. 

de acción pasa por O. 
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4. Obténgase el momento resistente 

MJL = R .6 • L . 
.{. .{. 

5. Determinese el factor de seguridad: 

F. S. • 
MJL = 11m 

. ' 
6. Compárese el F.S. con el valor de 1.5, que se ha fijado 

em~fricamente, debiendo ser mayor el F.S. 

C) Suelos estratificados 

Considérese el caso mostrado en la fig II.45 

Fig II.45 División de dovelas de un suelo estr~ 
tificado. 

A 

a 

e 
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Donde los suelos A,B,C,D tienen diferentes leyes de resisten

cia al esfuerzo cortante: 

.6 = c. + cr tan rJ 

Se procederá de manera semejante al caso anterior, debiendo 

cuidar que ninguna base de dovela caiga entre dos estratos para 

facilitar,los cálculos. Para obtener el peso de cada dovela, 

se clacularán las sumas parciales, multiplicando la parte del 

área de la dovela que caiga en cada estrato por el peso espe

cffico correspondiente. 

El análisis de estabilidad de taludes, también incluye análi

sis por sismo y por fuerza de filtración, a continuación se pr~ 

sentan los factores de seguridad para las combinaciones de aná 

lisis más frecuentes: 

Condiciones iniciales,presa vacia: 

EN¡ .tan rJ+ c. L F.S. • 
r.T,¿ 

Presa con flujo de agua (sujeta a fuerzas de filtración) 

donde: 

F.S. = E ( N¡ - U,¿} :tan rJ + c. L + NH ,tan ~ 
ET,¿+TH 

u.= fuerza de subpresión en la devela -l. Este valor se 
,L 

" 
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obtiene calculando la presión de µoro U, por m~ 

dio de la red de flujo, en el punto en que se 

descomponen las fuerzas actuantes, entonces: 

U. = u. l. 
,{_ ,{_ ,{_ 

L. = longitud de la base de la dovela,¿ 
,{_ 

Nu,Tu = componentes normal y tangencial del empuje hi-
,1 ,. 

drostático sobre el cora2on 

Presa con flujo de agua y sismo: 

donde: 

donde: 

F.S. = I: ( N¿_ - U¿ - óN¿_ 1 tan <J + c. L + NH .tan ~ 

t(T,¿ + flT,¿I + TH 

flN. = componente normal de una fuerza horizontal ac
-<-

tuando en la base de la dovela, cuya magnitud 

es: 

F = e w 

e = aceleración max1ma del sismo 
aceleración gravitacional 

6T. = componente tangencial de una fuerza horizontal 
,{, 

actuando en la base de la dovela, calculada en 

igual forma que la anterior (puesto que es la 

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

Solución gráfica del método sueco: 

l. El{jase un número arbitrario de puntos a lo largo del pr~ 

bable círculo de falla, procurando escoger entre ellos, aque

llos cuya vertical pase por los puntos de cambio de pendiente 

en el talud o los puntos donde cambia el material o se inter

cepta a la línea de saturación. 

2. Por cada uno de los puntos elegidos trácese la vertical 

que intercepte al talud y al círculo, prolongándola hasta in

terceptar a una línea horizontal AB. 

3. A escala, dermínese la altura h del material comprendido 
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1:11tre el talud :; el círculo de falla;para cada punto multi -

pl'fquese por el µeso volumétrico para obtener el valor yh; 

pu di en do ser y h fo r i11 ad o por varias partes cuando se i n ter ce .e_ 

tan diferentes materiales con distinto peso volumétrico. El 

valor final de yh ser~ la suma de los valores individuales de 

cada un o de 1 o s m a f : • r i a 1 e s i n te t· ce p ta dos e n 1 a 1 í ne a ver t i e a 1 

que pasa por el pu~t~ en cuestión. Llévese en cada punto 

del círculo, a una 1!scala arbitrariamente elegida, el valor 

yh correspondiente y descompóngase cada uno de estos vectores 

en una compon~nte non11al y otra tang~ncial al círculo, utili

zando c o m 0 g u íla e 1 r J di o de 1 c í r cu l o . 

4. Teniendo a escJla los valores yh cosa (a ángulo entre la 
\" 

normal y el peso) y ylt sen a, represéntese gráficamente y a 

la misma escala sohre la línea horizontal AB, en la proyección 

del punto correspondi0nte. Unanse los puntos obtenidos con 

una curva. De i~n1.1l manera puede hacerse un diagrama de las 

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

línea de saturación, previo trazo de la red de flujo. 

5. Mídase c~n un planímetro, cada área bajo las curvas y se 

obtendrán así los valores necesarios para calcular el F.S. 

Condiciones de trabajo en una presa de tierra. Desde la inicia 

ción de la construcción de una presa hasta cuando está 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: 

a ) Condiciones iniciales 

b ) Condiciones finales 

c) Condiciones de vaciado rápido 

a) Condiciones iniciales. S~ presentan cuando la presa es~ 

tá recién terminada en su construcción. Los materiales 

están sujetos a compresión, con una cierta relación de 

vacíos y un grado de saturación inferior al 100%. En el 

material impermeable del corazón, aún no se habrá disip! 

do la presión de poro y para análisis del talud, en el l~ 

boratorio se analizarán los materiales con pruebas tria

xiales de tipo rápido; los materiales permeables, por el 

contrario disiparán rápidamente la presión de poro. 

b) Condiciones finales: Con el paso del tiempo tanto los 

materiales permeables de aguas arriba como los impermea

bles, estará~ tompletamente saturados, los materiales im 

permeables se consolidarán o expanderán por los esfuer

zos impuestos por las fuerzas de filtración y el peso pr~ 

pío. En el laboratorio se efectuarán pruebas triaxia-

les del tipo drenada rápida, efectuada con especímenes sa 

turados. 
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c) Para condiciones de vaciado rápido, se realizará el análi

s&s siguiendo los mismos criterios que para condiciones 

finales. 

Ejemplo II.3 Efectuar el análisis de la estabilidad de la 

cortina cuya sección se presenta, para condicio 

nes iniciales. 

Solución: Consideraremos el agua al NOT, y los resultados 

de la prueba rápida. A continuación se da la re 

presentación gráfica y las tablas de cálculo. 

MAME, Elov. 118 

- NOT, Et1>V-

Fig 11.47 Secci6n 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 

e O N C E p T O ZONA 1 ZONA 2 ZONA 3 

Densidad 2.695 

l 
p Peso vol seco T/m 3 1.749 i 
R 

1 o Humedad óptima % 17.30 1 

c 
T húmedo T/m 3 1 

Peso vol 1 
1 

o 
R Peso vol saturado T/m 3 

Relación de vacios 

T/m 3 
1 

p Peso vol seco l. 649 2.038 1 l. 600 : 
u 
E Humedad % 22.85 12. 5 3 
B 

T/m 3 A Peso vol húmedo 2.026 2.293 l. 900 

R Peso vol saturado T/m 3 2.037 2.293 l. 900 
A 
p Relación de vacios 0.634 0.343 

1 

1 

. I 
1 D Compactación 94.3 

1 

% ' 
;A 

Grado de saturación % 97.01 l 100. o 1 

1 
' 

Angulo de fricción Int 10º 1 45 e, ! 40º 

Cohesión T/m 2 3.0 o.o o.o 

Tabla II.8 Propiedades mecánicas de los materiales 
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,, 
' 

L,ar,amo do fuorza.• tonaoncialos ' ' ' ' 
' .... 
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' .,, 
1 

,,. \ 

Fig 11.48 Solución gráfica para análisis de 
estabilidad·de taludes. 

\ 
\ 

\ 

\ 



- 122 -

Dovela Altura Peso volumétrico Peso parcial Peso total 
No m Ton/m3· ron Ton. 

1 1.600 l. 600 
1 3 2.038 6.114 15.959 

5 l. 649 8.245 

2 5 l. 600 8.00 18.190 
5 2.038 10.190 

3 14 l. 600 22.400 22.400 

1 

4 1 11 1.600 17.600 17.600 

5 9 1.600 14.400 14.400 
1 

Tabla II.9 Cálculo del peso de las dovelas 

Calcularemos ahora las áreas sobre la línea AB en la fig 

II.48: 

Areas de las dovelas que caen sobre el corazón impermeable 

(Suma de fuerzas normales) Ne= 34.375 

Area.de las dovelas que caen sobre el filtro: 
• 

(Suma de fuerzas normales) N6 = 20.00 

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

fuerzas normales) Ne= 398.750 
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Area del diagrama de f~~rz~s t~~genciales (suma de fuerzas 

tangenciales} T = 215.625 

Si recordamos la definición de factor de seguridad: 

= EN¡ tan~-+ e L F.S. 

Vemos que contamos con todos los elementos necesarios para 

calcular dicho F;S. 

Cálculo de N. tan~= 
.{_ 

34.375· 

20.000 
398.75 

• EN. 
,(. 

Ahora calculemos: e L 

X ta.h 

x tan 
x tan 

tan ~ 

10° = 6. O 61 

45° = l0.000 

40° = 334. 590 

= 360.650 

e L = 3 x 5.i35 = 15.705 

Sabemos que T.= 215.625, por lo tanto: 
,(. 

F S = 360.650 + 15.075 = 1.14 
• • 215.625 

Como 1.74 > 1.50, podemos ver que éste no es ll1 círculo de fa 

lla crítico. 



Nótese que no se han indicado unidades en las áreas calcula

das, debemos cuidar solamente que todo el cálculo se haga a 

la misma escala. 

Este análisis ha sido hecho para un radio R = 50 m, deberá 

probarse con otros hasta obtener el que arroje el FS mínimo; 

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

En la tabla 11.10 se muestran los valores mínimos de los fac 

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

Caso crítico 

Al terminar la 
construcción 

Abatimiento rápido: 

Nivel aguas máximas 

Factor de 
seguridad 

l. 3 

1.0 

Nivel d~ aguas normales· 1.2. 

Llenado parcial 

Flujo establecido 

Para temblor 

l. 5 

l. 5 

1.0 

Esfuerzo cortante obte 
nido con la pru~ba • -

Rápida no drena~a. 

Rápida consolidada 

Rápida consolidada 

Rá~ida consoljdada 

Rápida consolidada 
Consolidada lenta 

Esfuerzo cortante para 
el caso sin temblor 

Tab 1 a I 1.10 factores de seguridad y pruebas 
para obtener el esfuerzo cortan 
te en cada caso, según la refe~ 
rencia 8. 
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Método de 1 a Cuña re, 

En este método se considera a la parte deslizante del talud 

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

a) Cuando la cimentación es roca que se considera no se PUf 

de ver envuelta en la falla, entonces se divide esta en 

dos cuñas, la superior se llama actuante o activa y la in 

feriar resistente o pasiva, fig II.49 

Cuna actuonto 

una rosistonto 

Fig II.49 División de la falla en dos cuñ~s. 
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b) Cuando existe un estrato débil en la parte superior de la 

cimentación, entonces es comun dividir la falla en tres 

cunas, las dos citadas anteriormente y una intermedia que 

se denomina bloque deslizante, Fig II.50 

'L J 
7772VZZZZZZZZZZZZZZZZZZVZ/7Z 7 ZZZZZZZZZ 

Estrato dóbtl 
) 

fig 11.50 División de la falla en tres cuñas. 

En ambos casos el análisis debe hacerse considerando que exis 

te interacción entre las cuñas o dovelas, tomando en cuenta 

todas las fuerzas actuantes; incluyendo la producida por la 

acción del agua; el factor de seguridad ~e calculara como si

gue: 

ER 
FS = ET 



donde: 

ER = 

ET= 
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.... , .. 

es la surn~ de las fuerzas resistentes 

es la sumad~ las fuerzas actuantes. 

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

falla se ha dividido en tres cuña~, fig II.51 

Cuña posiva 

WP 

Fig II.51 Sección de falla dividida en tres cuñas. 

Las fuerzas que actúan en las tres cuñas se muestran en las 

figuras II.52), I.I.53 y II.5.3. 1
• 
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Fig II.52 Diagrama vectorial de la cuña 
activa. 

fp 

CP 

Fig U.53 • Diagrama vectorial de la cuña pasiva. 
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Fig II.53' Diagrama vectorial de la cuña 
neutra. 
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En general, la dirección de las fuerzas que obran sobre las 

fronteras tienen que suponerse. Si la frontera vertical entre 

la cuña activa y el bloque deslizante se localiza en el centro 

o abajo del centro del talud de la cortina, la dirección 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 dirección horizontal para la fuerza E . a 

Si la frontera vertical se encuentra en una parte intermedia 

entre el centro y la parte superior de la cortina se supone un 

ángulo intermedio. La dirección del empuje de tierra E , so -
p 

bre la frontera vertical entre la cuña 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 dirección del emp~ 

je E se considera horizontal. 
p 

Los empujes E y E, se calculan con la Teoría de Rankiner 91 
a. p 

como sigue: 

E = 
yh2 

K 
a -2- a 

E = 
yh2 

K 
p -2- p 

donde: 

E a 
= empuje activo 

y = peso volumétrico del suelo 

h = profundidad, medida en el plano vertical 



l 
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K = coeficiente activo del empuje de tierras de 
a 

Rankine 

E = empuje pasivo 
p 

K = coeficiente pasivo del empuje de tierras de 
p 

Rankine 

La magnitud de los valores desarrollados para la cohesión y 

fricción interna que se usarán}ª lo largo de las superficies 

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

manera que: 

.tan rJ 
tan ~ d = F s 

donde: 

' e = cohesión por unidad superficial 

Cd = cohesión desarrollada por unidad superficial 

" = ángulo de fricción interna 

" d 
= ángulo de fricción interna desarrollada. 

El procedimiento gráfico de cálculo es el siguiente: 

a) Determinar Ea y Ep para las cuñas activa y pasiva respec

tivamente 

b) Calcular Wnb (peso del bloque deslizante) 

e} Obtener el valor de Cnb (fuerza de cohesión en la base del 
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bloque deslizante) fig 11.52 

d) Determinar Fnb (fuerza normal de reacción del estrato 

inferior del bloque deslizante, fig II.52 

e) Intégrese el diagrama vectorial del bloque neutro, fig 

II.53. 

En esta última figura debe notarse que para cerrar el diagra

ma de ve~tores, se ha hecho uso del vector tE, el equilibrio 

se presentará cuando 6E = O. 

Entonces el proceso consiste en suponer varios factores de se 

guridad hasta encontrar la situación de equilibrio, en nin -
t 

gún caso el FS debe ser menor que 1.5 

Una forma analítica de solución, es por medio de la ecuación: 

donde: 

F. S. = E R 
- E 

a p 

R = es la fuerza de resistencia al deslizamiento desa

rrollada en la base del bloque deslizante, calcula 

da como: 
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Cnb = fuerza de cohesión a lo largo de la superficie 

del bloque deslizante 

W = peso del bloque deslizante 
nb 

Unb = fuerza de subpresión en el bloque deslizante 

11.7.5 Falla por licuación. 

Se entiende por licuación de un suelo, a la pérdida de su re

sistencia al esfuerzo cortante, temporal o definitiva. Este 

fenómeno se presenta en arcilla saturada muy sensible, en are 

nas $ueltas secas y en las arenas finas saturadas. La licua

ción se presenta cuando actúa una solicitación brusca sobre el 

suelo, por ejemplo un sismo, un impacto, vibraciones, etc. 

Cuando se presenta licuación en una presa de tierra, sus talu

des se derrumban volviéndose muy irregularés y muy tendidos. 

1 

11.8 Algunas consideraciones sobre la construcción 

La construcción de una presa abarca cuatro partes, en términos 

generales: 

a) Desviación del río y limpia de la cimentación 

b) Excavación de trincheras a través de depósitos permeables 

(si son necesarias) 

c) Tratamiento de la cimentación 



• 
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d) Colocación de los materiales constituyentes del cuerpo 

de la presa. 

Desviación del río. Para poder llevar al cabo la construc

ción del terraplén es necesario que la corriente no afecte 

dicha obra, para ello se desvía. Las dos formas más comunes 

son: empleo de túneles o tajos de desvío. Los túneles seco 

construyen en una ladera o algún lugar apropiado de acuerdo 

la topografía, pueden emplearse posteriormente como obras de 

toma, Fig II.54;el tajo de desvío no es más que un canal a 

cielo abierto construido en una ladera a a través del terra

plén, Fig II.55 

Una vez hecha la obra de desvío, se deben construir las ata

guías para encauzar el agua. Es recomendable no abusar del 

empleo de explosivos en la construcción de estas obras, pues 

pueden causar fisuramiento de la roca de la cimentación. 

La limpia de la cimentación tiene por objeto garantizar el 

contacto entre los meteriales de la presa y los materiales de 

la cimentación de buena calidad. Debe eliminarse por medio de 

excavación la tierra. vegetal u otros materiales que no tengan 

la calidad necesaria. No se puede hablar en general de la pr~ 

fundidad de excavación para limpia, pues dependerá de las con

diciones particulares de cada caso . 
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Fig 11.54 Obra de desvío en túnel. 
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Fig II.55 Obra de desvío en tajo. 
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Excavación de trincheras. Cuando es necesario construir una 

trinchera, se deberá excavar en el material depositado por el 

acarreo del rfo; ésto trae aparejado el problema de riltraci~ 

nes hacia el interior de la excavación; cuando la profundidad 

es pequeña el problema se puede solucionar por medio de bom

beo, pero se incrementa cuando las profundidades son grandes. 

En estos casos se emplean siste1oas que interceptan las filtr! 

ciones,sin permitir que lleguen al talud de la excavación, au

mentando además la estabilidad de éste al eliminar las fuerzas 

de filtración. Existen dos procedimientos para hacerlo: 

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

cavación, Fig 11.56 

b) Construcción de pantallas impermeables antes del talud de 

la excavación, Fig 11.57 

Tratamiento de la cimentación. Muchas veces es necesario mejo

rar las condiciones de la cimentación sobre todo en lo que se 

refiere a permeabilidad y compresibilidad, el problema de la peL 

meabilidad y su solución se ha tratado ya en este mismo capftu-

1 o . 

Si la presa se construye sobre estratos de arcilla blanda, que 

no fuera factible eliminar, es conveniente consolidarlos, el pr~ 

ceso de consolidación se logra por medio del peso propio del te

rraplén, debiendo colocarse drenes en la cimentación para acele 
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Fig 11.56 Intercepción de filtraciones 
por medio de bombeo . 

.. 

• . . 
• . o 

• " • • • 
• • • 

o 
• \ 

•• 
o G 

.. .• . . . . . . 
• o . • •. o • 

• o, • º·º • 
o ·"º6 

Fig II.57 Intercepci6n de filtraciones por 
medio de pantalla. 
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rar el proceso. 

d) Colocación de los materiales en el terrdpl~n. La roloca 

ci6n de materiales deberá hacerse siguic1 do estrictamen

te las especificaciones del proyectista. 

Existen especificaciones establecidas, por ejemplo en nuestro 

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

En material permeable y semipermeable, el grado minimo de com 

pa~tación será de 95%, la humedad deberá ser la 6ptima, refé

ridos ambos datos a la prueba de compactación dinámica de aouer 

do con la norma S.R.H. 

En zonas permeables de.la cortina, la compacidad relativa de

be ser mayor del 70%. 





III. PRESAS DE GRAVEDAD 

III.l Introducci6n 

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 III.1 

nos muestra una secci6n y una planta de una presa de grave

cad. 

III.2 Estabilidad de una presa de gravedad 

Los tres factores que atentan contra la estabilidad de una 

presa de gravedad son: 

a) El vuelco 

b) El deslizamiento 



.. 
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c) Los esfuerzos excesivos 

a} El vuelco. 

Bajo la acci6n de ~as fuerzas externas las presas de 

gravedad tienden a girar alrededor de su pie (Fig. IIÍ.2). 

Evidentemente, antes de que la presa llegara a voltear-

se como cuerpo rígido, tendrían que haber fallado sus m~ 

teriales por tensi6n (en el talón) o por aplastamiento 

(en el pie). 

V : ~ :'·.l-·:: 
__ :..._ --------1·. ~ •. 

: ;. . 

CH _____ .-,::·:·, 

Fig. III.1 
\ 

b) E] deslizamiento. 

·:?~-~; ~ -~ .. :~ -: ' ... 
. · .. , . 

Tolón~ 

Tendencia al giro alrededor del pie 

de la pres~ debido a fuerzas externas. 

La fuerza horizontal rH, tiende a desplazar en dirección 

horizontal a la presa, las fuerzas resistentes son las 

producidas por la fricción y por la resistencia al cor

te del concreto o la cimentaci6n. Fig III.3 Obviamen-
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- - - - -
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PI anta Socción 

Fi!). 111.2 Prosa do !Jravodad 
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te, antes que,la presa deslizara como cuerpo rigido, 

habrían fallado sus materiales (o la liga con la ci

mentaci6n, o esta rtltima} por esfuerzo cortante. 

. ;.-.:._. 
-------------, .. •.• 

- >·· .... 

" 

Fig. III.3 Deslizamiento de la presa. 

c} Esfuerzos excesivos. 

Como hemos visto, la falla de la estabilidad de la es

tructura irá asociada siempre a la ruptura de sus ma

teriales ~or esfuerzos excesivos, por lo que nuestra 

atenti6n debe enfocarse a mantenerlos dentro de limi

tes aéeptables. En general,sin embargo, al menos en 

lo que respecta a la compresi6n, es relativamente fácil 

cumplir con esa condici6n, pues los esfuerzos en el con 

creta de las presas, inducidos por fuerza~ externas son 

normalmente muy bajos si el diseño ha sido eliborado 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 

H 

kH 

Fig. III.4 Mur~~triangular. 

El grueso b = /,' y, ctu11H·:n t- a con la profundidad. 

El volumen ser§: 
1 

2 

Este volumen es unitario (por unj.dad de grueso del muro). 

Por otro lado podemos ver que el peso es proporcional al 

volumen: 

W = y V m 

Ahora supongamos que este muro está sometido al empuje del 

agua. Fig III.5 



H 
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V / 

Pig. III.5 Muro triangular sometido a empuje 

hidrostático. 

Consideremos el problema bidimensional, que el suelo es 

indefonnable y que el agua no puede introducirse entre el 

piso y el muro a menos que ~ste se levante. 

El empuje hidrostático tiende a arrastrar al muro hacia 

aguas abajo y a voltearlo alrededor del pie de la presa, 

fij~monos por ahora s61o en este último efecto. Si no hay 

liga entre el muro y el piso, la tendencia al volteo induci 

~, una posib~lidad de levantar el tal6n del muro, lo que f~ 

cilitarta la introducci6n del agua entre ~l y el piso, es 

ta agua producirá un empuje hacia arriba (flotación o sub

presi6n} que tendrta tambi~n momento volteante respecto al 

pie de la presa empeorando las condiciones de estabilidad 

del muro. 

Será entonces conveniente, en principio, evitar toda separ~ 

ci6n del muro del piso, es decir, evitar toda posible ten-
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si6n (tracci6nl en el tal6n. Esto puede lograrse si el p~ 

so del muro produce esfuerzos de compresi6n tales que con 

trar~esten la tensión en el tal6n. 

Continuemos con la Fig. III.6 donde vemos el muro y suco

rrespondiente diagrama de esfuerzos. 

T 

e 

H 

E = "1"a 
2 

H 
2 

H/3 

' • kh/l k H/3 k H12 

KH 

t ons i cSn 
T M ; mom~nto 

c:ompr •s IÓn 
t tlcnclonanto 

C N ; Fuorza normal 

Dlaoroma do ostuorzos. 

Fig. III.6 Muro sometido a empuje hidrost~tico 

y diagrama de esfuerzos. 

La condici6n deseada es que T ~ O, el diagrama de esfuerzos 

sería el que se muestra., en la Fig. III. 7. 
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e 

Fig. III.7 Diagrama de esfuerzos sin tensiones 

El momento flexionante Mó será: 

1{2 

MÓ = Eh VE - OJ v01 = y -~2 

Donde: 

H 

3 
- y m 2 

k H 

6 

• Distancia de Eh al centro de gravedad G . 

Distancia de W al centro de gravedad G. 

Consideremos el sentido que tiende a producir tensiones 

en tal6n, como positivo. 

La fuerza normal N,será: 

N • W = Ym k 
2 7 

' En el tal6n el momento produce una tensión: 
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Xt = k. H/2 

IG = 

k H 
2 

1(k. Hl 3 

12 

6 

'l 
y k 

Yt1 

Simplificando y aceptando que Ya= 1 ton/m 3 

a = t 

La cornpresi6n es N = W, es uniforme y vale: 

Si 

.. 
A 2 

1 

kh 

deseamos que T = 

H 
'm -- = 

2 

2 k = 1 /y 
m 

k = ✓ 1 /y 
m 

o, deben igualarse G t y o 
e 

H ( 1- Ym k2 

7 -1 
2 

2 - y m 

3 Se considera y en ton/ro 
m 

Esta f6rrnula nos da el talud m!nimo que har!a sostene:i -~ 
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al rnu.:o por su propjo peso y sin permitil: tensio~s .. 

Como ym 

H 

3 
para el concreto es 2.4 ton/ro 

k = /Jl2.4 = 0.645 Ver Fig. III.8 

0.61.5 H 

Fig. III.8 Talud mínimo para una presa sin sub 

presi6n. 

El volumen será: 

V = k 
H 2 

2 
B = 0.322 tt 2 B 
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Sien11n R e 1 espesor. 

Si se permitiera que el agua produjera subpresi6n al fil

trarse, tendríamos la situaci6n que se ilustra en la Fig. 

III.9, la variaci6n de la subpresi6n es lineal, pues co

rresponde al gradiente hidráulico debido sólo a p~rdidas 

por fricci6n; que son proporcionales a la longitud del ca 

mino recorrido por el agua. 

H 

, , , 
.,' 

u 

, , 
, , 

• , , , 

.·"· ,· 
,/ 

• 

Fig. III.9 Diagrama de un muro con enpuje hidros

tático y con subpresi6n. 
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El agua filtrada produce una fuerza hacia arriba: 

u :, k. 

y un momento respecto al tal6n: 

k H2 

2 

k. f:i 

6 
.. 

El momento que produce tensi6n en el tal6n es el que resul 

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

e¡ ;:, 
t 

Y finalmente al igualar las dos ecuaciones anteriores obte 

nemos: 

k=~ 
Y ~J . m 

Que es la f6rmula que proporciona la estabilidad con un ta 

lud mínimo ante la presencia de subpresi6n triangular. 

Si 3 
ym = 2.4 ton/m (para concreto) 

k = 11/J.4 = o.845 

Puede verse la importancia de la subpresi6n, pues al actuar 

como se ha supuesto ocasionaría la necesidad de incrementar 
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el volumen de la presa en un 3-1.% • (0.845 - 0.645 _ 0.3.1) 

0.645 

III.3 Medidas para reducir la subpresi6n. 

a) Tratar de reducir las filtraciones a través de la cor

tina, entre ella y la cimentaci6n y a través de ésta, 

por medio de impermeabilizaci6n, la que producirfa gra~ 

des pérdidas de carga (y la consiguiente reducci6n de 

presi6nl en el agua que llegara a filtrarse. 

b) Tratar de aliviar la presión del agua que llegue a fil

trarse, por medio de drenaje. 

1, 

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

tromisión del agua en el cuerpo de la cortina. En pre

sas de mampostería, controlar la calidad de la piedra, 

de la mezcla de junteo y de la colocaci6n. En caso ne

cesario (así como para corregir presas ya construidas) 

puede inyectarse lechada de cemento en las zonas que 

resulten permeables. 

Sin embargo: el concreto no es totalmente impermeable, 

y el agua puede filtrarse a través de él, aunque tarde 

un tiempo muy largo. Recu~rdese que una grieta o una 

caverna originan subpresi6n. 
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Debe. cuidarse la calidad de la uni6n presa-cnnentaci6nf p~ 

ra ~sto debe limpiarse perfectamente la superficie de des

plante, tratando de que quede rugosa y controlando la pri;.. 

mera capa de concreto colocado. 

Tambi~n se usan pantallas de impermeabilizaci6n por inyec

tado. Se habrá retirado el aluvi6n o los dep6sitos de ta

lud (!'escombro''}. La roca alterada, normalmente debe reti 

rarse (dependiendo del grado de alteraci6n y de sus carac

ter!sticas 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 máximo aguas arriba, salvo que se 

hayan detectado posibles v!as de agua a mayor profundidad; 

la pantalla se complementa con una carpeta de inyecciones 

de consolidaci6n o amacise. Fig. III.10. 
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H 

.. 
r • 'L.• 

-h~~~n-rí ...... :··_¡.,_.l", •. ~ .... -: •• '.r·~-:r· .,.-;--,--~~ 

Pantalla do lnyoc 
e ion~ 

o. 5- O. 7 H 

Fig III..10 

C r ol n s 

Pantalla y carpeta de inyecciones 

Sobre inyecciones ya se habló en el capítulo II, s6lo que

da agregar que se puede inyectar cuando la presa est~ par

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

Fig. III.11. 



- 155 -

Fig. III.11 Inyecci6n desde la galeria de la pre

sa parcialmente construida. 

Para aliviar la presi6n del agua, medida b}, se utiliza el 

drenaje en la presa. En la figura III.12 se presentan al

gunos detalles de un posible sistema de drenaje. 

III.4 Cargas en una presa de gravedad 

III.4.1 Peso propio 

El peso propio ·se calcular! con la ecuaci6n W = ym V,siendo 

Ym para el concreto 2.4 ton/m3
i 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 cálculo las 
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galer1as y los volados de la corona, pero si se toman en 

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

canismos, considerando cada peso parcial en su l!nea de 

acci6n Fig. III.13. 

NAME 

y 

nt&s do 2 m V 

do charnota 

1 

1 
¡I Oronos 

1 
1, 
11

1 
Pantalla do lnyocc Ion H ... 

I' ,, 
1 

11 ,, 
t' 
1' 
,1 

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

una presa de gravedad. 



- 157 -

' b ' ...... 

e 

Fig. III.13 Pesos parciales en su ltnea de acción. 

III.4.2. Empujes hidrost~ticos. 

Primeramente definiremos algunos términos, en la figura 

III.14. 

N 

NA W Í a 

__ N_A_M_•----4· .!.· • 

Fig. III.14 Niveles del agua característicos en wia 

presa. 
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NAME: Nivel de aguas máximo extraordinario (vertedor de 

excedencias derramando a máxima capacidad). 

NC: Nivel de control. Máximo nivel al que pueden contro

larse las extracciones por cualquier salida. 

NAMO: Nivel de aguas máximo ordinario. Nivel máximo de! 

almacenamiento para aprovechamiento (llamado también 

"Nivel de Conservaci6n"). 

NAMin: Nivel mínimo de operaci6n de la toma a gasto de di

seño. (nivel mínimo de operación normal). 

NAMu: Nivel de aguas muertas. Nivel debajo del cual no se 

puede extraer el agua normalmente por no haber ning~ 

na salida bajo él. 

En el cálculo de estos empujes se hacen dos hipótesis: 

a} El peso específico del agua es de 1 ton/m3 

b} Es válida la ley de Pascal: "La presi6n actfia 

en cada punto con igual magnitud en todas las di

recciones y sentidos; los empujes resultantes son 

normales a las superficies sobre las que actG.an" 
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III. 4. 3 Empuje 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 hidrostáticos. 

Cuando el paramento aguas arri.ua tiene algún talud, Pig. 

III.15, el empuje h6rizontal Vh ser~ el producido por el 

suelo y el empuje vertical Vv será el peso del suelo y se 

calculan con las fórmulas: 

Donde: 

Vh "' 
y'li-d 1 - .6en ~ 

2 1 + .6 en ~ 
(empuje activo segQn 
Rankine) 

y-- peso del material sumergido 

~ ángulo de fricci6n interna 

/¡ ,l profundidad de la capacidad de azolves. 

Para diseños preliminares el USBR recomienda: 

y hd2 3 V/1 
,,,. 

0.36 ton/m = con y = 
2 

Vv de la cuña y'= 0.92 ton/m 
3 

= peso con 
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.. , j· 

-~ ~ ...JL.--------,, . 
• ~. ~ .• 

/ 

Fig. III.15 Empuje por azolves en una presa de 

gravedaó .. 

Determinaci6n del NAMu. 

III.17 

Partamos de las figuras III.16 y 

dQ la toma,oamualm nta al NAMU 

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

e 
"'o 2 

u 
CII 
> 

• 
2· 

Capacidad on J X 1C,, 

Fig IIJ.17 Curva elevaciones capacidades 

1 Nivel del umbral de la torna (generalmente igual al NAMU) 

1' Volumen (capaci.dad) bajo el umbral de la toma (generaJ. -

mente igual al volumen muerto). 

2 Elevaci6n a la capacidad de azolves. 

2' Capacidad de azolves. 

El valor do )' se fija. dv la siquil:ntt::: manera: 

Promediar el contenido de sedimentos medido en la estación 

hidrométrica cercana, en volumen anual, e incrementarlo en 

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

Se fija una "vida fftil" de la presa (período de disefio u ho 

rizonte econ6mico). 

El producto de ambas cantidades dd la capacidad de azolves 

de diseño. Para fijar el NAMu, usualmente aceptado como ni 

vel de azolves junto a la cortina, un procedimiento posi 



- 162 -

ble es el siguiente: 

1- Se toma como un 50 al 70% de 2- y se obtiene 1 ley~ndolo 

en la curva de elevaciones-capacidades. 

Si 1 resulta menos que 2/3 de 2, se pone 1 = 2/3 de 2 y 11 

lo que 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. 

I~I.4.4. Empuje por hielo. 

El hielo (en los sitios en que puede ocurrir el congelamie~ 

to de la S.L.A.) produce un empuje debido a su .dilataci6n. 

En general se considera que el empuje actüa 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. 

III.4.5. Sismo 

Los sismos comunican aceleraciones a las presas que pueden 

awnentar las presiones del agua sobre ellas, as! como los 

esfuerzos dentro de ellas mismas. As! se producirán fuer2as 

horizontales que actuarán en el paramento arriba y se produ

cir~n tambi~n fu¡rzas verticales que se traducen en choques 
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fe la cimentaci6n hacia.abajo. No cabe aentro del alcance 

de estos apuntes discutir métodos din~micos, 1,or lo que sólo 

presentaremos el análisis pseuso-estático. La discusión an

terior se ilustra en la figura III.18, 

w + 
• _):"_:' 

... . . ,• :,·:~:=- ·\.1>. 
: . ·: •. ~ ·, • ,. • 

Fig IlI.18 Combinaci6n de cargas producidas 
por sismo. 

En esta figra los parámetros se definen c<,mo sigue: 

e < 1 (puede ser distinto para sismo hori

zontal que para vertical; for otra pa~ 

te, usualmente no se consideran a~bos 

tipos de sismo simultáneamente). 

El diagrama parab6lico es el empuje hidrostático 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 

nonnas. 

En algunos casos, el valor de B se ha tomado variable, para 

la presa, siendo B de la presa en la cimentaci6n igual al 

B regional; Ben la corona igual al doble o al triple del 

B regional. Fig. III.19. 

) .. 
/J ,· ·' 

A • l 

I '1 > 

Fig. III.19 Criterio que considera las aceleracio 

nes diferentes en cada nivel. 

Para calcular el empuje del agua por sismo (análisis pseudo

estático) se aplican las siguientes fórmulas '.debidas a Zangar): 

Donde: 

P - = C Yak H -6-<6mo 

k coeficiente sísmico del lugar o de la presa 

C coeficiente del agua. 
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Cm coeficiente 10[,.{irno. 

c = 

H 

Cm 

2 

h 

[
!!_ (2 -
H 

+ r,:--¡;)] Ver figura v; l L - ; III. 20 

Fig. III.20 Variables que intervienen en el anál~ 

sis del empuje del agua por sismo. 

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

... 

Fig. III.21 Angulo del paramento aguas arriba para 

cálculo de Cm. 
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e Cm 

Oº 0.726 

..10º 0.6]0 

20° 0.600 

30° 0.540 

Tabla III.1 Valores de Cm para diferentes ángulos. 

Si el paramento aguas arriba es vertical, puede usarse: 

p' . = 
-6 ,c6mo 

7 

8 
k IITTt 

Para el cálculo del empuje "hidrostático dinámico" total 

para cada niv~l (analizaremos varios) se emplea la siguie~ 

te ecuación. 

Aplicando a una profundidad h.óa. = b h 

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

h!H a b 

o.o º·ºº 0.389 

0.1 0.04 0.385 

0.2 O .11 O .383 

0.3 0.22 O .383 

0.4 0.34 O .384 

0.5 l o.so 0.385 

0.6 0.69 0.388 

0.7 0.86 0.390 

0.8 .1. O 5 O. 394 

0.9 1.24 0.397 

1.. o 1.43 \ .,O .402 
1 
1 
1 

II.I.2 Tabla Valores de los parámetros a. y b, 
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fil.4.6. Sul>presi6.c1 

Cuando se construyen drenes, el diagrama original de sub

V 

se abate como se rauestra en la fig. III.22. 

.... 

Diaaroma dQ sub 

proslonos sin 

dronajo 

11 
11 
11 

----'t-------411 

H 

11 '-

1 

11 

Fig. IIT.22 Diagramas de subpresi6n 

El valor de H. según el USBR (1975) se calcula con la siguie~ 
{. 

te ecuaci6n: 

Ejemplo III.1 Calcular las fuerzas que actuan en la secci6n 

mostrada en la figura III.23. 
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NA 2 
., ,, 
'I ,, • ¡_ 

~-

so 

1 
Fig. III.23 Secci6n para el ejemplo III.1 

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

de la presa. 

/ 

/ 
I' 

~ W3 
/ 

/ ' 
,I 1 

/ :t, / 

,I 

/ 1 

I' w, / 
,I 

I' 
/ 

/ H1 
/ ► 

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

de gravedad. 
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Empuje hidrost4ti.co: 

J X 50 2 
--- ,. J2SO ton; 

2 

Azolve: 

y1 • 16,67 m (dista~ 

cia al punto A) 

0,36 .x 10 2 
= ~---- = 18 ton 

2 

v
2 

• 2 x JO x 0,92 = 9,2 ton; 
2 

Peso del agua: 

v
1 

• (5o + 4oI .x 2 • 90 ton; x1 • 0,963 m 
2 

Peso propio: 

W1 • 52 x • 7 x 52 x 2.4 • 2271 ton; 
2 

•!X 52 X,7 + 2 • 
3 

2 x JO x 2.4 = 24 ton; 
2 

5 X 5/.7 W
3 

• __ _;,__ x 2.4 = 42.9 ton; 
2 

Subpresidn: Ver figura III.25 

= 14.13 m 

xw = 2 + 3.33 = 5.33 m 
3 



' 1. 
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V 
h 
11 

" t' 
1 

I' 
1 
11 

50 1 
11 

11 

I' 
'I 1, 
1• 
1' 
1 

1 
I'. 50 

3 :16.67 

Fig. III.25 Diagramas de subpresi6n 

50 + 16.67 
º1 4 J 33 1. 6 7 = X = t,m; X = m 

2 UJ 

1 6. 6 7 X - 2 
u 2 == 

( 5 2 . 7l = 287 :ton; X = 1 5. 47 m 
2 Uz 

Sismo en el cuerpo de la presa: 

Consid~rese B = 0,J y constante en toda secci6n 

BW
1 

= 0.1 x 2271 = 221.J ton 

BW 2 = 0.1 x 24 = 2.4 :ton 

sw 3 = 0.1 x 42.9 = 4.29 :ton 



Y-6 1 = 11.33 m 

Y.6 2 = 3.33 m 

Y-6 3 = 49.62 m 

Sismo en el agua: 

Esa Cm k. = a. - y a. 
2 

H 2 

Esa 1. 43 . 7 2 6 
= X --

2 

hsa = b H = ,402 X 

- 171 -

-6 ec. e 

X J X . 1 5 X 50 2 
X -6ec. Oº 

50 = 20,1 m 

Obtengamos las resultantes de las fuerzas: 

Empuje hidrostático y azolve horizontal: 

HJ = 1250 .ton; lj ::, 16,67 m 

Hz = 1 8 .ton; lj = • 3, 33 m 

= 

R = J 2 50 + 1 8 = 1268 .ton tla.c,la. .ta. de.Jt.ec.ha. 

M = 

a. = 

Peso 

VJ = 

v2 = 

R = 

M = 

a. "' 

1250 X 16.67 + 1 8 X 3. 33 = 

M 20 897,44 16 . .JS m - = = 
R 1268 

del agua y azolve ve""."tical: 

90 .ton; X= ,963 m 

X = ,67 m 9. 2 .ton; 

99. 2 .ton . Ha.c.ia. a.ba.j o 

20 

90 X ,963 + 9,2 X .67 = 92.834 

92. 834 = o. 935 m 
9 9. 2 

Peso propio. 

w1 = 2211 ton; x=J4.13m 

897,,14 

194.66 .ton 
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w2 = 24 ton; X = J, 33 m 

w3 = 42.9 ton; X= 5,33 m 

R = 2337.9 ton Hac.ia abajo 

M = 2271 x 14.13 + 24 x 1'.33 + 42.9 x 5.33 = 32-139.8 

a = 
32349. 807 

= 13.837 m 
2337.9 

Sismo en la presa: 

R = 221.J + 2.4 + 4.29 = 233,79 ton 

M = 221 . .1 x 11.33 + 2.4 X 3,33 + 4.29 x 49.62 = 4156.5 ton-m 

a = M = 4156.5 = 17.77 m 
R 233.79 

Subpresiones: 

U7 = 1 3 3 ton; X = 1. 67 m • 

u 2 = 287 ton; X = 15.47 m 

R = 420 ton Hac.ia ,vi.11.iba 

M = 133 x J.67 + 287 x 15,47 = 4662 m 

a = 4662 = JJ.J m 
420 

Debe hacerse una revisión de los esfuerzos efectivos en el 

extremo (de la base de la presa) aguas arriba sin conside

rar la subpresi6n y compararlos con ~sta, si la subpresi6n 

' resultara mayor se supone que se formará una grieta horizon 

tal que llegará hasta el punto en que los esfuerzos efecti

vos y subpresi6n son iguales, a partir de este punto hacia 

aguas abajo se delimitará la sección donde LJe apoya la pre-
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sa, ver figura III.26. 

• I clmontac1on 

Fig. III.26 Diagrama de esfuerzos efectivos. 

De la figura III.26: 

fv "' o, implica que: N = Ya H (B - 87} + 
Ya H + ñmiix 

B7 
2 

Mo • o, implica que: 

N B (B + 87} 1 82 
B2 

M - + Ya H (8 - B1 l + H ó máx 1 o -- - y + - = 
2 2 3 a 1 

6 

De las dos anteriores ecuaciones· s~ obtiene: 

81 
3 N 8 - 2 M - Ya H 82 

::: 

2 N - y a. H 8 

ómc!~ H + 2 
N _Ya H B 

::: Ya .. 

87 
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Ejemplo III.2 Calcular la superfLcie sobre la cual se ap~ 

ya la presa, cuya secci6n se muestra en la 

figura III.27. 

15 m 

12.Sm 

25 m 

Fig. III.27 Secci6n de la presa del problema III.2 

De la figura III. 27 tenemos que: 

Wt = 1800 ton; 

El §rea ser§: 

x: 5 mala izquierda del centro de gr~ 

vedad. 

y= 15 sobre el centro de gravedad. 

A= 25 x 1 = 25 m2 Recuérdese que es por unidad de ancho 

al análisis. 

El momento de inercia I será: 

3 
I = 1 X (251 - 1302 m4 

1 2 

El momento con respecto al centro de gravedad: 

M = - J800 x 5 + 1000 x 15 = 6000 ton-m 
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Calculemos los esfuerzos efectivos~ 

Ymáx = 12.50 m 

ÓBA 
N + M 

= Ymáx 
A - 1 

68 
1800 + 6000 

X J 2, 5 129.603 t:· 11 /m ::: -- -- :;: 

25 1302 

ÓA = 
1800 6000 X 12,5 14,396 ton/m -- -- :;: 

25 130 2 

Sabernos que el valor de la subpresi~n es 

si la comparamos con los valores de 6A y 

2 

2 (compres i6n l 

(compresi6n) 

y H = 45 ton/m 2 y 
a. 

ó8 , vernos que 6A 

es menor, lo cual implica que la presa estará apoyada en el 

agua, determinemos la longitud de la grieta, ver figura 

III.28. 

4 

B' 

/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

/ 

/ 

I 
I 

/ 

fe oxtroma 

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

fu= O; 1800 = 45 x 25 + t x .......... J 
2 

M ta.e 6 n = O; 1 O O O x J 5 + 1 8 O O x 7 . 5 = 4 5 x 2 5 x 1 2 . 5 + 

+ X t ( 2 5 - 'X/ 3 ) 
2 

De la ecuaci6n 1: 

t x. = 1 3 5 O ton . . . . . . . . . . 3 

De la ecuaci6n 2: 

12.5 x. t - x2 t _ __,_ 14437.5 . • . . . . .. .. . . 4 
6 

Sustituyendo 3 en 4: 

x2 t = 2437.5 

6 

De las ecuaciones 3 y 5: 

x. = 10.883 m . . . • . . . . . . . . . . 6 

Sustituyendo 6 en 3: 

n 

t = 124.615 ton/m 2 y '~ 
2 124.6 + 45 = 1 6 9 . fi 

1 ¿ -t,, H ¡ itl 

Las hip6tesis y la forma de hacer esta revisi6n varían según 

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

idea de los conceptos principales que 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, 
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lo cual implica que los esfuerzos internos deben mantener

se dentro de los U'.mi tes admisibles con los- factores de se 

guridad aceptados previamente, aun si la estructura se ap~ 

ya tan solo en la parte de aguas abajo de la grieta (B, en 

la figura III.26). Así mismo,_ debe resistir al deslizarnien 

to apoyada solamente sobre esa parte. 

III.5 Cálculo de esfuerzos principales 

El siguiente paso es calcular los esfuerzos verticales so

bre planos horizontales utilizando la f6rmula de la escua~ 

dría a flexocompresi6n, tomando en cuenta las fuerzas que 

se han descrito en los párrafos anteriores (para distintos 

niveles Z), fig. III.29. 

O':Origon dol ojo y' 

centroide de la socciÓn 

z 

hor iz on tal do -----7tTri1T'f'rllt"T"Tit~~--+------ Y' 
lo pr oso al nívol z 

N 
--- Gz = A 

Fig. III.29 Esfuerzos verticales. 

t B._ y 
1 
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A c0ntinuaci6n, se deben calcular los esfuerzos cortantes 

en planos verticales, luego los horizontales y, por ~lti

mo, los esfuerzos normales horizontales sobre planos ver

ticales. Para esto se puede utilizar el procedimiento que 

se desarrolla en el cuadro siguiente: 

III.5.1 
/ 

Esfuerzos en presas de gravedad, incluidos los 

efectos de existencia de agua en ambos paramentos 

y sismo. 

Esta es una adaptaci6n de la Parte II "Methods of Analysis, 

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

1975. 

III.5.1.1. Cambio en la presión del agua debido a efectos 

de sismo horizontal PE. 

PE = e y ;\ z 

e C111 [i (2 - ~l M] = 
2 z 

+ 

Donde: 

e = coeficiente del agua. 

). = coeficiente sísmico del lugar o la presa. 

y = peso volum~trico del agua en el embalse. 

z = altura total de la presa. 

h = altura de la secci6n en análisis. 
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Cm= coeficiente máximo, ver tabla III.1 y fig. 

III. 21 

III.S.1.2. Esfuerzos normales en un plano horizontal, ªz 

Donde: 

a =a.+by z 

a.= ªzd = 

b = 
1- 2 r: M 

T3 

EW 

T 

ªzd = esfuerzo normal en el paramento aguas abajo. 

rw = suma de fuerzas verticales sobre la secci6n. 

en estudio. 

rM 

T 

y 

= 

= 

suma de momentos. 

ancho de la presa. 

distancia recorrida en la direcci6n de Ta 

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

<f" 
zu 

Fig. III.30 Esfuerzos normales en un plano horizontal. 



- 180 -

III.5.1.3. Esfuerzos cortantes en un plano horizontal o 

vertical, 'yz = 'zy 

'zy = 

ª1 = 

s tjZ = ª 1 
+ 

'zud = (azd 

1 { 6 t V 

T T 

b1 tJ + c_J tj 
2 

T 
- p, + pEI tan 4> d -

+2r +4r} 
"'zyu "'zyd 

Se debe revisar para tJ = T 

'Nñta: 

ta.» ,¡, 
"'u 

(T Use {+) si la aceleración horizontal de la cimen 

taci6n es hacia aguas arriba). 

{= Use (-1 si la aceleraci6n horizontal de la cimen 

taci6n es hacia aguas arriba}. 

Las notaciones empleadas indican lo siguiente: 

P presi6n hidrostática en el paramento aguas arriba. 

p' presi6n hidrostática en el paramento aguas abajo. 

P( Cambio de prési~n por sism9 ~~uas abajo. 

EV Suma de fuerzas hor:i.zóritáles sobre la secci6n 

... , .. 
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Angulo entre la cara de un paramento y la vertical. 

Los subíndices u y d, indican co~iciones aguas arriba y 

aguas abajo respectivamente. Ver fig. III.31. 

a b 

Fig. III. 31 a) Esfuerzos cortantes en un plano 

hori.zont.Hl. 

III.5.1.4. 

b) E•;fuerzos cortantes en un plano 

vertical. 

Esfuerzos normales en un plano vertical, o 
lj 

+ b2 + t + dz 
3 

o = a. 2 lj c.z lj lj 
lj 

ª2 = a yd = a. 1 tan cp d '+ p' !:_-PE 

ªª1 -
b2 = bJ tan rJi.d + ~z- + ).W .., , c. 

•-1 
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ªª1 aa d T ap' ata.n !J> d 
ta.n gid l-z- Wº c.. [ + p' + -- -· + -- lo -

az az íH az zd 

+ T Pf J 

l O • W será omitido si no hay agua en el paramento aguas aba 

jo). 

a zd 
.a z 

f 
1 

' 

= Wc. + .ta.n iJ> , 12 EM + 2i:W :-r -
T 

!E_ + 
T -

- '/.PE 
-) + ta.n g¡d 

U l y3 

( 12 EM 
--¡r 

- 4 PE' 6EV 4[W + 4u' + ¡ :r ..:L.- - - :-r 
T T T T 

3P' E lP' - P'*l E E 
:: 

32 ó.Z 

;) tan cp d tan <P d - ta.n Pd * 
- ----

az jj,l 

cz CJ tan q¡ 1 ab 1 
:: + d 2 az 

ab
1 1 6 (~ EM l ar l 12 EV = r2 az 'a Z az r 

+ 4 l; 1 2 L z; z !!'.ª l + 4 zyd T z 

arv T T 
:: - (p - p' + iwc. T + PE+ 

az 

T 

21:;; + + 
zyu 

( s z~d ¡ 
z 

T 
P' l E 
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ar .ta.n g, u + .ta.n 4> d = 
az 

'clr;,zyu ;)cr TélP 

.ta.n Pu (Wº ZU E 
= - + -- + 

a Z az az 

a Pu T tan (P+ PE ªzu 1 + -
clZ 

(º W será omitido si no existe agua en el paramento aguas 

abajo). 

ªª 
T 

4PE ( __±!_ 4 [W 1 2 ¿¡\{ I 
= w + .tan iJ\L + -- - T -:r + 

a z c. T T T 

T fJ p, 

+ tan <Pd 
( 2 EW + , E 2 p' 122'.M) 6LV 

+ 7 7- T T 7 

ZJl;,zyd = ªª1 

az az 

3.tan <Pu tan <Jiu - :tan e;, * 
u 

= ···--

az liZ 

dz 
J • -ac

1 
= 

3 az 
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ac1 J 6 [aEV ar (J BI:V + 6 z;;zyu + 6 z;;zyud 1 + = r' -az az 32 T 

1 ar,; az;; 
+ 7 3 l Z!fU¡ + 3 ( zydl 

az az 

Se debe revisar para y• T 

Donde: 

T 
= (P + 

W • peso volum4trico del agua en el paramento a guas 

abajo. 

W • peso volum6trico del concreto. c. 

El asterisco (*l indica que la cantidad debe ser determi

nada en un plano horizontal a una distancia 6Z sobre la 

secci6n en an!lisis. Ver Fig. III.32 



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

III.5.1.5. 

Si 

Si 

Magnitud de esfu~rzos principales 

(a 
z 

+ 

a l > o, 
lj 

{a - a l < o, 
z !1 

UJ e. { + I 

a , 
P¡ 

Alternando los signos se obtiene a el cual es perpendi-
Pz 

cular a a 
P¡ 

Se debe revisar para el paramento aguas arriba 

T 
o a 

P2 = ªzu 



- 186 -

y para el paramento aguas abajo. 

o a 
P2 

- lP' + 

Ver figura III.33 

Fig. III.31 Esfuerzos principales 

P' l tan 2 
E 

III.5.1.6. Direcci6n de esfuerzos principales ~PJ 

4i r J 
1 

a!Lc. ,ta. n { - [, z lj 
= 

2 a - cr z 'i. 
2 

Si tan 2 iti r J = l + l o < 
-P r J 

< (+45°} , 

Si tan < o 

Ambos medidos en forma vertical en e1 sentido de las mane-
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cillas del reloj. 

Revise los paramentos aguas arriba y aguas abajo: 

o (90 - ~) 

II.5.1.7. Método para la construcción de l:neas de es

fuerzos principales. 

l. De la intersección de un plano vertical escogido y la 

base de la sección del cantilever (punto 1), mida -PJ 

y trace una tangente 1-2, del punto 1 a la mitad de -

la distancia de la base a la sección horizontal A-B

inmediato superior, ver figur~ III.34. 

2. f.n 1os puntos de la sección A-B, formados por inter-

secciones con planos verticales, entre los cuales la 

prolongación de la línea 1-2 pudiera pasar, mídase -

el ángulo del esfuerzo principal en esos puntos y 

trácense líneas rectas prolongándose hasta que se in 

tersequen. 

3. Entre este punto de intersección y el punto 2, trácese 

una recta 2-3 hasta la semidistancia entre las seccio 

nes A-By C-D, esta última sección inmediata superior 

a A-B, donde se alojará el punto 3. 

4. Repítase la operación descrita en 3, hasta llegar a -
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la última sección (en la cresta de la presa). 

5. A través de los puntos de intersección de las líneas 

tangentes a los ángulos y los planos de las secciones ho 

rizontales (o verticales), trace las líneas de esfuerzos 

principales. 

6. De la intersección de un plano horizontal, y el paramen

to aguas arriba (o de la intersección de un plano verti

cal y la base), mida el ángulo 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 línea de esfuerzos principales ya dibu-

jada. 

7. Desde 6, dibuje la tangente 6-7, perpendicular a la pri

mera línea de esfuerzos principales, prolongándola hasta 

la mitad de la distancia de esta Gltima y la ~iguiente -

línea do t~s fu('rzos principales. 

8. Continúe el proceso, trazando todas las perpendiculares

ª las líneas de esfuerzos principales hasta cubrir toda

la sección. 

9. Conecte loE puntos de intersección de estas nuevas lí-

neas y las de esfuerzos principales y se obtendrán las 

líneas de esfuerzos principales complementarios. 
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Fig. III.34 Lineas de esfuerzos principales. 

Teniendo calcul.:idos todos los esfuerzos' normales y tangen

ciales en planos horizontales y verticales, se pueden cal

cular los esfuerzos prinr.ipales en cada punto y trazar las 

trayectorias correspondientes. 

En el caso de presas pequeñas, de relativamente poca impor

tancia, t~do este cálculo de esfuerzos puede suprimirse, 

bastando con demostrar la estabilidad con las condiciones 

de no deslizamiento y no volteo. 

Por otra parte, debemos recalcar que se está suponiendo un 
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análisis bidimensional, en que cada bloque de la cortina 

se supone funcionando independientemente de los laterales, a 

los que s6lo se une por medio de juntas de contracci6n 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 m~todo como el de los arcos-muro .. 

III.6 Combinaciones de carga 

En el análisis de cargas deben considerarse las siguientes 

comb~naciones: 

a) Condiciones normales 

Presa llena al NAMO 

Empuje hidrostático 

Peso propio y de accesorios 

Subpresi6n 

Azolves 

Carga por cambios de temperatura (sólo si la presa va 

a ser monolítica) 

Hielo 

b) Condiciones Extraordinarias: 

Presa llena al NAME (o presa al NAMO + SISMO considera 

do con métodos pseudoestáticos) 

Empuje hidrostático 

Peso propio y de accesorios 



Subpresi6n 

Azolves 
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Cambios de temperaturas {para monolítica). 

~) Condiciones Extremas: (ver nota pág. 194) 

Presa llena al NAMO 

Empuje hidrostático 

Peso propio y de accesorios 

Subpresi6n 

Azolves 

Cambios de temperaturas (presa monolítica) 

Sismo de diseño (sismo máximo creíble y método~ 

dinámicos de análisis) 

d) Presa Vacía 

Con sismo, o 

sin sismo 

e) Otras condiciones de carga especiales a juicio del pro

yectista. 

III.7 Condiciones de seguridad 

Se deberán analizar los siguientes conceptos: 

l. Esfuerzos máximos de compresi6n (principales) que deben 

ser menores que los permisibles 

2º Esfuerzos mínimos (principales) (pueden ser negativos, 

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

3. Resistencia al deslizamiento, que debe 

a las fuerzas deslizantes. 

ser superior 

Esfuerzos permisibles. La resistencia a la compresi6n que 

desarrolla el concreto en forma definitiva, no la alcanza 

a los 28 días, sino con una edad que oscila entre los 90 

dfas y los dos años. Esta resistencia viene a ser del or-

den de 1.75 fc'representa la resistencia a los 28 días, 

medida en pruebas tipo ACI. 

El U.S.B.R. recomienda para esfuerzos de compresi6n: 

Resistencia última Resistencia de diseño= 
F.S. 

Siendo: 

F. S. = 3 para combinaciones de carga ordinarias 

F.S. ::: z para combinaciones de carga extraordinarias 

F .s. = 1 para combinaciones de carga extremas. 

Considerando para condiciones iniciales fe' y para condiciones 

finales 1.75 fe'. 

Para el cálculo de esfuerzos mínimos se emplea la siguiente 

ecuaci6n: 

a = "p" y H -
Zll 

ó t 
F.S. 
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yH = subpresi6n m~ima 

"r" = término de reducci6n de subpresi6n: igual a 

uno si no hay drenes y 0.4 si los h~y. 

6t = resistencia ~ltima a la tensi6n en el concreto 

6~ = 0.05 de la resistencia rtltima a compresi6n 

0.05 f 1.75 fe~ en condiciones 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 carga ordinarias 

2 para combinaciones de carga extraordinarias 

1 para combinaciones de carga extremas. 

Calculándose F.C. con la ecuación: 

Donde: 

F. C. = 
c. A+ N tan<J, (coeficiente de fricci6n-

cortante) 

c. = cohesi6n del concreto (del orden de 0.1 f~) o 
c 

de la liga con la ci:mentaci6n. 

~ = ángulo de fricci6n interna del concreto (45°) 

o de la liga en la cimentaci6n. 

A = área de la superficie de desplante o de la 

secci6n horizontal a un nivel Z cualquiera al 
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que se este realizando el análisis. 

Nota: 

Para aceptar los F.S. anteriores, deben calcularse todas las 

fuerzas con la mayor aproximaci6n a la realidad; esto no es 

cierto en el caso del sismo, si s6lo se emplea el método 

pseudo-estático, por lo que convendría ser más conservador 

en ese CdSO y exigir un F.S. del orden de 1.5 a 2 par~ la 

combinaci6n de cargas ''C". 

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

También se le conoce como método de los arcos-muros. este 

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 asf, inyectando 

las juntas para obtener el trabajo monolítico 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 intersecci6n. 

Ver figura III.35 

Fig. III.35 Tratamiento de una cortina por el m~

todo trial load. 
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~~pliando la explicaci6n se trata de repartir las cargas 

tratando de igualar deformaciones. El m~todo 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 cj:mentación y otro de vigas ho

rizontales, buscando que la repartici6n de cargas sea tal 

que en cada intersecci6n de un muro con una viga, ciertas 

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, torsi6n, cortantes y esfuerzo normal. En ocasio -

nes se simplifica haciendo caso omiso de algún esfuerzo o 

reduciendo el número de elementos. Este m~todo fue desa

rrollado inicialmente por westergaard para el u.s.B.R. y 

ha recibido sucesivas mejoras. 





IV. PRESAS DE CONTRAFUERTES 

IV.l Consideraciones generales 

LÓqicairente (aunque no hist6ricamente), las presas de contra -

fuertes surgen basándose en el mismo principio de las presas 

de gravedad, como una oposici6n al "desperdicio" de la resi~ 

tencia del material de construcci6n que se hace en ~stas dl

timas, en efecto, los esfuerzos de cornpresi6n a que se ves~ 

metido el concreto de una presa de gravedad son generalmente 

muy inferiores a los que podría soportar; esto se debe al 

efecto estabilizante necesario que proporciona el peso del 

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

nes) inadmisibles. 

Una presa de contrafuertes obliga al concreto a trabajar a 
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mayores esfuerzos reduciendo su volumen, podría cuestiona~ 

se ¿CÓroo se logra su estabilidad?, muy fácil, por un lado 

• al reducirse el volumen mediante la reducción de su área 

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 ~l para dar estübilidad, ver figura IV.1. 

Pra5a do controfuartQ.s Pr'l50 Ja '.)fOVQdQd 

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

IV. 2 Estabilidad de una 1,1 esa de contrafuertes. 

Ya se dijo que suprimir la subpresi6n y aprovechar el peso 
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del agua para dar estabilidad son los dos factores que ju~ 

tifican a las presas de contrafuertes, analicemos su esta

bilidad. 

Sea una presa de gravedad ~epresentada por un triángulo 

en la figura IV.2), ya se vi6 que si existe subpresi6n, el 

talud debe ser 0.845: J, si se considera una secci6n do 
I> 

grueso B, tendríamos un volumen v1 ; 0.423 B H2 , ver figu

ra IV.2. 

1 , 

O, 845 H 

Fig. IV. 2 Diagrama para una presa de gravedad , ._;n 

supresi6n. 

Si anulamos la subpresi6n, ya vimos que el talud deberfa ser 
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0.642:1, para el mis.roo grueso B, tendríamos un volumen 

v
2 

= 0.321 B H2 
= 75.8% de v1 , ver figura_ lV.J. 

V . 

"'I" 

H 

l ___ l l0 

O. 642 H 

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

subpresi6n. 

Vol vamos al primer caso con /~ = O. 8 4 5, si pudi~ramos supri

mir la subpresi6n, dejando el mismo talud y suponiendo des

preciable el peso de la cubierta, el grueso del contrafuer 

te que nos garantiza estabilidad s.ui tensiones, es 58. 3% de 
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V 

--

H 

·ll.,_-
0. 845 H 

r Q.583 B 

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

subpresi6n. 

Ahora inclinemos ol paramento aguas arriba hasta que se 

iguale con el talud aguas abajo, sin cambiar el ancho de la 

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

O. 542 B y su volumen será V 
4 

= IJ. 229 3 H
2 

:-: 54. 2t de V 1 

tr 

H O. 422 5 '.1 0.4225'.1 

1 O. 542 l:3 

O. 845 H 

Fig. IY.5 Grueso de un contrafuerte, para parame!!_ 

tos con el mismo talud. 
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Si aumentamos la base a 0.9 H, fig IV.6, el ancho del con-

2 trafuerte se reduce a 0.4~4 B, y el volumen v5 = 0,182 B H 

= 43% de v1 , segan este planteamiento, podr1amos incluso 

eliminar el _grueso del contrafuerte, cosa que en la realidad 

no puede suceder por evidentes causas, y el grueso será de

terminado como veremos más adelante. 

Q 

H 

1 1 
}O ,404 B 

O.g H 

Fig. IV.6 Grueso de un contrafuerte, para una base 

== O. 9 H 

Las cargas que actúan en una presa de contrafuertes son las 

mismas que consideramos para una presa de gravedad: 

Empuje hidrostático 

Empuje de azolves 

Peso propic. 

Subpresi6n 

Hielo 

Sismo 
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Para cálculo no se consideran secciones de espesor unitario, 

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

Se deberá garantizar ~l ~0 voltearoiento y el no deslizu

miento,el factor de se:3uridad al volteamiento debe ser ma

yor de 2, lo que equi.vale, aproximadamente, a no ad:mi t.Lr 

tensiones en el talón. Para cumplir con el requisito de 

no deslizamiento, generalmente se considera que la suma 

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

suma de fuerzas verticales, o se utiliza el criterio del coe 

~iciente de fricci6n-cortilnte (F.C.) comentado al tratar de 

las presas graveJad. 

IV.3 Clasificaci6n je las presas de contrafuertes. 

Esta clasificación -~-: L.i l>;i::;¿¡J¿¡ en el tipo de cubi.erta aguas 

arriba, así tenemos: 

a) Cortina:, tipo Ambursen ( losas planas) 

b) Cortinas de Arcos múltiples 

c) Cortinas de machones masivos (Noetz li) 

d) Cortinas de gravedad aligerada tipo Marcello. 

IV. 4 Presas de contrafuertes tipo Ambursen. 

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

se apoyan sobre lor-, contrafuertes, ver fig1¡ra IV. 6
1 
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El espaciamiento ae los contrafuertes varia con la alturq 

de la presa, los contrafuertes con espaciam:i.entos lIIUY ce

rrados pueden ser -menos -masivos, y las losas delgaaas, p~ 

ro se necesita 1114s cantidad ae obra falsa y cimbra. El 

mejor espaciamiento de oontrafuertes es·.e1 crue da el.rosto m!nino. 

El calculo de la losa se hace tomando en cuenta que se ap~ 

ya libremente (articulacidnl sobre los contrafuertes, ~sto 

se hace con el objeto de que trabajen independientemente y 

no haya transmisi6n de esfuerzos. La junta entre la losa 

y el contrafuerte se llena con asfalto o con algdn compues 

to para juntas flexibles, ver fig rv.7. 

L 

Ga do rotue>rzo dol 

cont ro fuorto 

C tra orlo 

Fig. IV.7 Sistema de juntas entre la losa· y el 
contrafuerte. 

Este tipo de presas son construidas en valles ampli~s donde 

se necesita una presa amplia, si la c1mentaci6n no fuera 
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buena, se adaptarían zapatas .ll'(lplias, aunque esto puede 

incrementar la subpresi6n. 

En estudios preliminares, es común consiuerar que la losa 

consiste en una serie de vigas paralelas que trabajan in

dependientemente una de la otra, como las vigas están sim

plemente apoyadas se calculan por los métodos normales de 

diseño de concreto reforzado. El espesor de la viga y la 

cantidad de refuerzo aumentan con la profundidad abajo del 

agua, ver figura IV.8 

Contra t u1H te> 

Fig. IV.8 Losa considerada que trabaja como una 

serie de vigas que corren ente los con

trafuertes. 

El diseño del conLrafuerte se puede hacer en forma ~uy siro 

plificada considerando que consta de un sistema de columnas 
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independientes. La carga en cada columna es una combina

ci6n de carga estructural con carga de agua, las columnas 

se consideran curvas para evitar carga excentrica, ver fi

gura IV. 9. 

Fig. IV.9 Contrafuerte que se consiJora trabaja 

como una serie de columnas curvas. 

IV.5 Presas de contrafuertes de arcos mfiltiple~. 

Estas cortinas están formadas por una serie de ~reos o b6-

vedas que permiten mayor espaciamiento entre contrafuertes, 

figura IV.10. 

Las primeras presas de este tipo fueron construidas con co~ 

trafuertes separados a cortas distancias, lo cual implica 

espesores pequeños de las bóvedas y contrafuertes esbeltos, 

con el peligro de falla por pandeo o efectos sísmicos, este 

tipo de cortinas requerían mayor cantidad de acero de re

fuerzo, mayor complicación en los colados y gran cantidad 

de cimbra y obra falsa, entonces se opt6 por construir con-



- 205 -

buena, se adaptarían zapatas ..unplias, aunque esto puede 

incrementar la subpresi6n. 

En estudios preliminares, es común consiuerar que la losa 

consiste en una serie de vigas paralelas que trabajan in

dependientemente una de la otra, como las vigas están sim

plemente apoyadas se calculan por los métodos normales de 

diseño de concreto reforzado. El espesor de la viga y la 

cantidad de refuerzo aumentan con la profundidad abajo del 

agua, ver figura IV.8 

Contra t u,H to 

Fig. IV.8 Losa considerada que trabaja como una 

serie de vigas que corren ente los con

trafuertes. 

El diseño del conLrafuerte se puede hacer en fonna muy siro 

plificada considerando que consta de un sistema de columnas 



- 206 -

independientes. La carga en cada columna es una combina

ci6n de carga estructural con carga de agua, las columnas 

se consideran curvas para evitar carga exc~ntrica, ver fi

gura IV.9. 

Fig. IV.9 Contrafuerte que se consid0ra trabaja 

corno una serie de columnas curvas. 

IV.5 Presas de contrafuertes de arcos múltiples. 

Estas cortinas están formadas por una serie de arcos o b6-

vedas que permiten mayór espaciamiento entre contrafuertes, 

figura IV.10. 

Las primeras presas de este tipo fueron construidas con co~ 

trafuertes separados a cortas distancias, lo cual implica 

espesores pequeños de las bóvedas y cont~afuertes esbeltos, 

con el peligro de falla por pandeo o efectos sísmicos, este 

tipo de cortinas requerían mayor cantidad de acero de re

fuerzo, mayor complicación en los colados y gran cantidad 

de cimbra y obra falsar entonces se opt6 por construir con-
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J f TI f= 
0 

p,5e.n8 R de = pR = e...J2. 
2 

Donde: 

2 

2 p = presi6n hidrostática en ton/ro. 

R = radio del arco. 

V= diámetro del arco. 

Y con la f6rmula del tubo de pared delgada podremos calcu

lar el esfuerzo o, ver la figura IV.12 

o :: F 

A 
:: 

Siendo t el espesor del arco. 

Fig. IV.12 Espesor de un arco. (cálculo}. 

IV. 6 Presas de machones. 

En este tipo de presas se elimina por completo el acero 

de refuerzo (como en las presas de gravedad)¡ ~sto 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 IV.13 

Machones de cabeza de diamante, fig IV.14 

Machones de cabeza en T, fig IV.15 

.. . 

.. ... ... • . .. 
,.. 

... 
" 

... ... : ..... ◄ 

Fig. IV.13 Machones con cabeza redonda 

.. .,. .. . ,,, ... .. ... ~ • • l .. . ..~ . . .... ... . .. • . . -~ • ... .,. . 
• ... 

. 
¿ .. .. .. .. .,. ,. .. . .. .. ... .. A > ,,_ ..., > .. . ... ~ ... .. •. t ... A ;. .. 

~ .,. !> ... ... .. .. .> > .. A .. A ,.. .. '. P.; ,.. 

. 

.,. 
, 

.. 

...... 
... 

. 

... .. • 

~ .. 

Fig. IV.14 Machones con cabeza de diamante. 
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Pre,ióa 
.• 

. , .... 

Fig. IV.15 Machones con cabeza en T 

Lfta cabezas de los machones se revisan por medio de unan! 

lisis bidimensional de los esfuerzos en una tajada normal 

al talud aguas arriba, haciendo uso de la funci6n de Airy 

e integrando la ecuaci6n biarm6nica en el interior a par

tir de las condiciones de frontera. 

El cuerpo del roach6n se revisa una vez que se ha propuesto 

la geometría, tratando de que los esfuerzos inducidos sean 

menores que los permisibles. El m~todo más simple para ha

cer esta revisi6n es el de Pigeaud. 

El análisis elástico bidimensional de la cabeza puede hace~ 

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 es.tado bidimenaional que se conside

re, las ecuaciones el~sticas que permiten valorar las magni 

tudas de los esfuerzos son las de equilibrio interno: 

ªº dT .·.x 
+ .:.2:.!i.. + X o ::, (1) 

ax ay 

~ + ~ + y ::, o l 2 l 
ax ay 

y la condici6n de L~vy,, deducida a partir de las ecuaciones 

de compatibilidad de las deformaciones y de la ley de Hooke 

generalizada (10}: 

( 3) 

la soluci6n consiste en integrar las tres ecuaciones ante

riores, debiendo satisfacerse las condiciones de frontera: 

Sx. = a._ c.o-6 a + T .. 
X Xlj 

Sy " T c.o-6 a + a 
X lj tj 

( 4) 

( 5) 

Si el eje OX se toma. paralelo al borde en contacto con el 

agua, y el eje OY se considera normal al paramento, hacia 

abajo, la componente Y tomaría el valor del peso W. 

El sistema formado por las ecuaciones 1 y 2, no es homog~

neo por lo tanto la soluci6n general es la del sistema ho

mog~neo más una soluci6n particular del sistema no homog~neo: 
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t 

donde 4>(x,yl es una funci6n arbitra1:.1.a, exigiéndose la 

existencia y continuidad de sus derivadas parcialc~ hasta 

de cuarto orden. 

Si ;( - o 
' 

Y= W, se puede obtener la siguiente soluci6n 

particular: 

ay= - WY t 6) 

entonces la soluci6n general será: 

- WY ; -r x.y ., - ( 7) 

Susti.tuyendo 3 en 7: 

'i"/4 4> = 
a4p 

+ 2 
a4p 

+ 
a4p 

= o 
~ -=-z-2 a? JX 'atj 

( 81 

El si~tema formado por 1 y 2 se satisface también, por lo 

que el sistema formado por .1, 2 y 3 se reduce a la ecuaci6r 

biarm6nica 8, debiendo cwnplirse las condiciones de fronte

ra 4 y 5. 

Si c;e d.es.ore,c;i~ la componente W del peso, en las ecuacione, 

1 1 desaparece el término -WY, puede establecerse una analc

g!a entre la frontera de la regi6n de integración y una ha-



- 214 -

rra rurva cumpliéndose:. 

C'a g) l 
p 

= - ¿ F~ ( 9) 
dX p 

A 

C~lp 
-P 

= - ¿ 1 Fx ( 7 O) 
a tJ A 

<Ji p 
p 

::: MpF {1 J) 

A 

donde: Fx, Fy: fuerzas exteriores que actüan 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 fácilmente 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

ci6n de la ecuaci6n biarm6nica, puede cubrirse con una ma

lla de cuadrados, fig. IV.16, y hacerse la integraci6n por 
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l . 3 4 ., 6 7 ~ 9 1) 

a b'-.. 

"-1c 

1 1 

' 

1 ..... 
d 

\ - --+ ' \ ' ¡¡ 
1 1 

' 1 I l 
1 

~ ,_\ 
---, --- -/ ¡ 
- : (o -. -, X 

'.) t 

Fig. IV.16 Red de análisis para la cabeza del ma

ch6n. 

Resuelto el problema de integración de la ecuaci6n biarm6-

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

rarán con los valores permisibles. 

Revisi6n Estructural del Cuerpo del Mach6n. 

Se propone una geometría y se analizan los esfuerzos en el 
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interior, inducidos por las c~gas externas. 

Un método comumnente usado para la revisi6n de esfuerzos 

en el interior del mach6n es el propuesto por Pigeaud. 

Las bases del método se obtienen integrando la ecuaci6n 

biarm6nica, con las condiciones de frontera siguientes: 

Aguas abajo: 

Aguas arriba: 

Txu - may:; o 

ªx + nTxy + Wtj:; O 

Txy + n ay+ n Wy = O 
,, 

Se supone que la única fuerza m~sica es el peso propio del 

material del mach6n, Y:; ye, y la W de las condiciones de 

frontera representa el peso volumétrico del agua, ajustado 

por la relación: S:; i entre el ancho de la cubierta que 

descarga sobre el machón y el espesor de este: W =ya S. 

La convenci6n de signos es: tensiones positivas. 

Como el número de condiciones de frontera es 4, se elige 

una función de Airy con cuatro coeficientes, no debiendo 

tener términos de grado superior al tercero, por ejemplo: 

gi a 3 b 2 e 2 d 3 
= - X + X lj + XI' + y 

6 2 2 6 

resulta entonces: 

;/ 
ax = ~ 

;: c.x .+ dtJ 
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o • = 
X 

a 2 5P --z - y c. y ;. ax + lb - y c.1 y 
X 

T :, -
X lj 

iL = 

a.xa u 
- (bx + e.y} 

La soluci6n del sistema de ecuaciones conduce a las siguie!! 

tes expresiones: 

m - n 

lm+ n l 2 

b - y = 
c. 

- m n c. = 
(m 

2m 2 
d = 

(m 

y c. 

(m-nl 

+ ni 

2 n 
+ ni 2 

2 - 3 mn - n 

y c. 

3-
(m + rd 

+ mn(2 

(m 

2 ( 2 m 
+ 

-

y c. 
(m 

w 

w 

mn + m2 l w 
n)3 + 

2 3n ' mn - - m1 w 
+ ni 

El c~lculo de los esfuerzos principales y la condici6n de 

no tensiones en el paramento de aguas arriba lleva a la ex

presi6n: 

(J - mn1 2 W = m (m+n) (n 2 + 1} y 
e 

En tanto que el volumen de contrafuertes, por unidad de cu

bierta, es: 

V = 
m + n 

2 S 
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lo que lleva a que el volumen .mínimo del lllaterial de los 

contrafuertes se consiga cuando se hace m!nimo el valor 

(m + n / S) 

En la tabla IV.1, debida a Malterre, se muestra el comport~· 

miento de esa función para parejas de valores den y s, su-
• 

poniendo satisfecha la condici6n de no tensiones, y toman-

do como peso volumétrico del concreto 2.4 ton/m3 . 

1~ o 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 

1 0.645 0.680 0.752 0.855 0.987 1.136 

2 0.455 0.447 0.452 0.489 0.540 0.607 

3 0.372 0.340 0.337 0.353 0.382 0.422 

4 0.322 0.278 0.273 0.280 0.299 0.327 

5 0.288 0.245 0.232 0.234 0.247 0.268 

7.5 0.237 0.187 0.171 0.168 0.174 0.187 

10 0.204 0.156 0.137 0.133 0.136 0.144 
. -·- ~ ------• ... , .. -•--· ----·---- .. --···---

Tabla IV.1 VALORES DE m + n 

s 

"El método anterior presupone que 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 funci6n 

de la relación entre separación y espesor de los contrafuer 

tes, hacer una primera selecci6n de taludes exteriores para 

obtener una cortina estable de volumen mínimo. 
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En la práctica, con frecuencia se disefian los contrafu~r

tes con espesor variable de su corona a la cimentaci6n. 

En esas condiciones, no es aplicable el m~todo de Pigeaud; 

en cambio se ha desarrollado el m~todo de Stefko que con

siste fundamentalmente en lo siguiente: 

Si el grueso del contrafuerte var!a linealmente con y, de 

e
0 

en la cúspide a e= e
0 

+ e' y a la profundidad y se de 

finen esfuerzos "especificas": 

e/2 
Sx = ~e/Z ªx dz ; 

e/2 
Sy = f a • dz • 

-e/2 lJ ' 

e/2 
T = f 1· dz Xlj -e/2 Xlj 

De i.gual for111.:1, rw defi.nen presiones "especificas" en la 

frontera y fuerzas másicas "específicas"; éstas no resul

tan constantes, por lo que la condici6n de Lévy se trans

forma en 

v2 (Sx + Sy) = - (1 + vl (~ + aY¡ 
ax ay 

Sí X = o, y = ey = (eo + e' lJ l y c.' quedan las c. 
ecuaciones elásticas: 

asx 
+ 

a Txy 
= o 

a X a IJ 

+ ~ + le + e'yl y = o 
o c. ay 

v2 (Sx + Syl = 
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Al ohservar esta última expresi6n resulta que, por ser con~ 

tante el segundo miembro, Sx + Sy no puede contener térmi

nos de grado superior al segundo. Aprovechando esta circun~ 

tancia, se logra llegar a las siguientes expresiones: 

1 a = 
X e 

J o = 
lj e 

,: xy "' 

(~ 2 
X 

2 

[; x2 

J (Ax 2 

e 

+ 2C xy + p y2 +Ex+ Qyl 
2 

+ 2A Xlj + B e.' ye. 2 
y + Lx + 

2 

+ [D - 'o Ycl Y] 

+ Bxy + C y2 + Vx + Ey) 

Los coeficientes A,B, C, V, E, K, L, P, Q se val~an resol

viendo el sistema'de ecuaciones lineales siguientes: 

•• 211 3 

.., 3 ,m 

o 

2 3n 

3m 

2 

- 2 n. 

J 

2m 

1 

-6n 

2 

o 

o 
2 n. 

o 
2 m 

o 
3 m 

1 

1 

o 

] 

o 

1 

o 

o 

1 

V 

E 

L 

Q 

A 

B 

e 

K 

p 

o 

ve' y 
c. 
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en que l es el ancho de la cubierta que se: apoya e11 ,·l con

trafuerte. 

En los dos métodos señalados se ha seguí'1o la convención 

de considerar positivas las tensiones. 

DI. 7 Cortina de machones ti ES2 í".!~E.~~ lo. 

Este tipo de cortinas se construyen hdciendo.los contra

fuertes dobles por medio de cavidades dentro de los mis

mos, figura IV. 17, con esto se logra una r!gidez transve~ 

sal importante, ~til para resistir sismos y evitar pandeos. 

A . . . _:, ·• 
.. . .,_ ... 

Pruión 
. ' 

' ' ~ 

' < .. , 
. . . ' ' . . a1uo < • 

.. .. 

Fig. IV.17 Machones tipo Marcello. 

IV.8 Diferencias entre las p~esas de contrafuertes y las de 

gravedad. 

El volumen de uni;t presa de contrafuertes es menor,que el 



de una presa de gravedad. 

La excavación para la cimentación de una presa de contra

fuertes es menor que para una presa de grdvedad. 

El tiempo de ejecución de una presa de contrafuertes puede 

ser menor que el de 1.d de gravecLri equivalente, por lo que 

se pueden empezar a obtener beneficios antes con una presa 

de contrafuertes que con una de graved~d, pero en ese caso, 

se requiere mayor intensidad de inversiones. 

El'costo del m3 de conureto para una cortina de contrafuer 

Lt·:3 c~i, ·u 1 go utdyu r que para una presa de gravedad. 

Hay mayor facilidad de inspección en una presa de contra

fuertes. 

ii...Jy m2yu1 t r1,: i l 1 ,Lid pdl ;j ¡H·;rforar drenes u c;ri fi.cios para 

inyección en una prosa a~ contrafuertes, después de la cons 

trucci6n. 

La presa de contrafuertes re4uiere mejores condiciones de 

ci.Inentaci6n. 

En las presas de contrafuertes hay mayor disipación del ca

lor de fraguado. 
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La esbeltez de los contrafuertes puede ha:erlos sensibles 

al pandeo. 



1 



\J. PRESAS EN ARCO (BOVEDA) 

V.1 Definición 

Una presa de arco es curva en planta y absorbe la mayoría de 

la carga del agua horizontalmente hacia los atraques o lade

ras por la acción del arco. Figura V.1 

Fig. V.1 Transmisión de las cargas hacia los atra 

ques en una presa de arco. 
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V.2 Clasificación 

Existen dos calsificaciones comunes, una atendiendo a lñ fo~ 

ma de trabajo de la presa y la otra considera el radio para 

el trazo de la cortina. La primera clasificación 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 impo~ 

tancia. Fig Vo3 

e) Presas de arco-bóveda (B6vedas de doble curvatura). En 

este caso se busca el efecto de cascarón en la cortina 

mediante la inclusi6n de dobla curvatura. Figura V.4 (p. 

ej. la presa El Novillo) 

La segunda clasificación se refiere a dos tipos ideales de 

bóvedas: 

a) Presas c'iP. rarlio o ~ntro (X)nstante. Generabrente 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 intradós. Este tipo de presas se prefiere en cañones 

en forma de U, porque se pueden transmitir cargas a la 



Fig. V.2 Presa de arco gravedad. 

VE ílTEDOíl ..... 

' 

• 
Fig. V.3 Presa de arco delgado. 
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base de la boquilla, ver figura V.5. 

Fig V.4 Presa de arco b6veda 

Catión on tormo do U 
PERFIL PLANTA 

Fig V.5 Presa de radio constante 
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b} Presas de ángulo constante. Son aquellas que 

tienen un radio del extrad6s decreciente desde 

la corona hasta el fondo, en tal forma que el 

ángulo incluido es caso constante para asegurar 

una ~áxima eficiencia de arco en todas las ele-

vaciones. Se adapta este tipo de presas a los 

cañones en forma de V, Figura V.6. 

Cañón en forma de V. 

PERFIL 

PLANTA 

Fig. V.6 Prcsil de ángulo 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 serán importan-
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tes las fuerzas originadas por presi6n del hielo y los caro 

bios de temperatura. 

V.4 Cálculo de las presas en arco. 

Los métodos más usuales son el de ecuaciones diferenciales 

de esfuerzos de una b6veda, el mét.odo del elemento finito 

tridimensional y el método de arcos muro (recomendado por 

el USBR). 

Este último 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 una 

serie de ménsulas verticales, fig V.7, compartiendo el em

puje hidr6statico en cada punto entre la ménsula y el arco 

que se cruzan en ~l, de forma que los desplazamientos y 

giros sean iguales para ambos. El método es bastante com

plejo y sale del alcance de estos apuntes, por lo que no se 

expondrá aquL 
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I 
I 

uro o mónsuta 

Fig. V.7 Idealizaci6n de una cortina de arco b6-

veda en arcos y m~nsulas. 

En la figura V.8 se puede ver el empuje total E, que actúa 

sobre un elemento vertical (ménsula) de una presa por uni

dad de ancho es: 

E H + V + S 
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Fig. V.8 Empuje sobre un elemento vertical de una 

presa de arco. 

Para cálculo se acostwnbra repartir el empuje hidrostáti

co H entre arcos y ménsulas, y a fuerzas verticales V, S y 

P que actaan anicamente sobre las ménsulas. 

¿Como repartir la presi6n hidrostática horizontal entre 

arcos y ménsulas? Calculemos la ley de momentos producidos 

por el peso de la presa y la carga hidrostática vertical, 

podremos oponer una ley de momentos exactamente igual pero 

de sentido contrario, que serta la que produciría la pre

si6n hidrostática horizontal Hm, capaz de ser soportada por 

la m~nsula, figura V.9. De este diagrama podremos obtener 
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la curva de repartici6n para la ménsula que generalmente 

presenta la forma que se presenta en la figura V.9. 

H 
/ 

/ 

/ 

/ 
1 

1 

./ f 

/ f 

./ .~\. 
t-k 

/ 

ley de 
\ 

I • \ L 
mento a • \ ey de momentos producidos 

producidos---+{ ~ -por el pHo de lo pruo y 

\

¡ ' 
por H m ! __ ) cargo hld rostÓtlc o verileo¡ 

/'· 
/ ' _,,- l 

e a b 

Fig. V.9 a) Elemento vertical de una presa de ar 

co (ménsula} 

b) Ley de momentos 

e) Curva de repartici6n de carga tomada 

por la ménsula. 

V.5 Trazo preliminar. 

Para el trazado preliminar se pueden seguir muchos procedi

mientos¡ entre otros, el que consiste en los siguientes 

pasos: 

a) Dar forma al extrad6s {perf:i.1) por comparaci6n 

con otras presas semejantes. 

b) Adoptar un ángulo central apropiado (planta), 
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generalmente se inicia con uno del orden de 120° 

(pues 133°es el que dar!a el m!nimo vol'Wllen si 

la f6rmula del cilindro delgado fuera totalmen

te válida). 

c} A cada nivel,obtener el radio que de el ángulo 

aceptado en la amplitud de la boquilla a ese ni 

vel (incluyendo ia excavaci6n supuesta} Figura 

V.10. 

1 
1 

limpio 

e rv~s de? nlvc>l 

1 
1 
1 

1 
8 

1 

ll 
' 

1 

1 

Fig. V.10 Angulo para trazo de una presa de arco. 



d} Con la fórmula de cilindro, de pared delgada y 

suponiendo un esfuerzo permisible en el concre

to, estimar el espesor del arco. 

"\.. 

e) Obtener la línea Je centros de Re en sección 

máxima. Fig. V.11. 

Li'noo do contro do los rodios oxtornos. ílo 

LÍnoo do roforoncio 

Fig. V.11 

arcos extradorsales cor rt)spond ien tes. Figura 

V.12. 
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1 Distancio al e tr 

1 

1 

<>ncio v<>rticol 

Fig. V.12 Distancia al centro de la presa de arco. 

g) Con los espesores calculados, localizar el pun

to del arco del intrad6s correspondiente en cada 

nivel, sobre el plano central en planta y sobre 

el dibujo de la secci6n máxima en perfil. Figu

ra V.13 
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C X 

ex: espesor al nivel x 

Cex: cent~o al nivel x 

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 llevará a la figura de la secci6n 

mrucima, ver figura V.14 

Contras 

Fig. V.14 Sección Máxima. 
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V.6 Ventajas y desventajas de las presas de arco. 

Requiere una buena cimentaci6n, con buena resistencia para 

soportar los esfuerzos transmitidos. 

Su forma de trabajo estructural es muy segura. 

El trabajar a compresi6n, implica un gran ahorro de volumen 

de concreto. 

La subpresi6n es un problema mínimo. 

V.7 Construcción de l4s presas de arco. 

La cimentaci6n debe desplantarse hasta la roca s6lida, los 

atraques en las laderas deben desplantarse y excavarse con 

ángulos aproximadamente rectos a la l!nea del empuje para 

evitar el deslizamiento de la presa. Si existieran grie

tas en la cimentaci6n o los atraques deberá inyectarse. 

Como las presas de arco son relativamente delgadas, debe 

tenerse mucho cuidado en la colocaci6n y curado del concre 

to. Para minimizar esfuerzos por temperatura, la secci6n 

de cierre de la presa se cuela ~nicamente 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 Definición. 

Es un obstáculo que se opone al paso de la corriente para 

elevar el nivel dol aqua para que llegue a estar lo bastan 

te alto en relación con alguna de las márgenes,de tal modo 

que se facilite su derivaci6n (su extracción del ~itio) y 

su conducci6n hacia otros sitios donde será aprovechada,~ 

fig vr.i. Se usan cuando las necesidades de agua son meno

res que el gapto m1nimo de la corriente y, por lo tanto, no 

se requiere almacenamiento. 

' 
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Corona do lo prosa 

obroolovaclÓn dol 

dol anua 

CORTE A-A 

Fig VI.1 Planta y vista de una presa deriva 
dora (esquemática). 

VI.2 Partes constitutivas de una presa derivadora 

a) Presa propiamente dicha 

b) Obra de toma 

c) Estructura de limpia 

d) Obras complementarias 

VI.3 La presa y su clasificaci6n 

Para derivar un gasto determinado por la obra de toma es ne

cesario sobreelevar el nivel del agua, ~sto se logra con la 

construcci6n de una presa que provoca un remanso hasta lo -

grar el nivel requerido, en general esta~ estructuras sed~ 

señan para que la corriente vierta sobre ellas en forma PªE 

cial o total. 
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Existen varios criterios de clasificaci6n, enunciaremos los 

más conocidos: 

Por su eje en planta: 

Rectas 

Curvas 

Generalmente el eje de la presa es recto y perpendicular a la 

corriente, pero la topografía o geología del cauce, pueden 

conducir al uso de ejes curvos o mixtos, fig VI.2. 

Prosa racta Prc>so curva 

PrQso mixta PrC1Sa mixta 

Fig VI.2 Clasificaci6n de las presas derivado
ras atendiendo al eje. 
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Por el tipo de materiales 

Sueltos 

Cementados 

Mixtas 

El primer tipo de presas se construye con materiales natura

les colocados en forma tal que permita aprovechar sus cara~ 

ter!sticas físicas, estas estructuras deben adaptarse a las 

deformaciones naturales plásticas de esos elmentos, el más e~ 

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 rígidas se construyen con materiales pétreos uni 

dos por algún cementante, las más empleadas son las de mam

poster!a de piedra junteada y las de concreto, fig VI.4 
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Fig VI.4 Presa derivadora de materia 

les cementados. 

1 Por control en su cr·esta 

Cresta fija o sin c\ntrol 

Cresta m6vi1 o contfolada 

\. 

íF" 
, 1 

i 

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 características físicas de la de 

rivaci6n, se propicie un almacenamiento que convenga aprove

char, aumentándolo además con la instalaci6n de compuertas o 

agujas en la cresta; ~e esta manera se puede controlar el al 
1 

macenamiento y el paso· de los ,exce
1
dentes de agua, a este sis 

terna se le llama presade cresta m6vil, figs VI.5 y VI.6. 
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Aou)os de modc,ro 
:f; ) ·:, .:· =-'. ·,.-;,:• i'" ,-

.·'. ¡;lj 

f . --; . 

Fig vr.s Presa de C:;t"~,S,t?l IQ6yJ 1,. 
, . :>.; ;, - .. :- ¿ ... ¡ :_ , ;: ,- '~ 

....... 

V 

Fig VI.6 Presa de cresta m6vil 
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VI.4 Estabilidad de las presas de mampostería 

La geometr!a del cimacio se apoxima a la forma parab6lica de 

un chorro de agua con caída libre. Esto se hace así con el 

objeto de no propiciar presiones bajas entre la lámina ver -

tiente y el paramento aguas abajo, con lo cual se evitan fe

n6menos de cavitaci6n. El análisis que se hace para estabi

lidad, es muy similar al que se efectrta para una presa de gr~ 

vedad (de hecho éstas son presas de gravedad vertedoras), va 

riando la importancia relativa de las fuerzas actuantes. Es 

tas fuerzas son las siguientes: 

a) Peso propio 

b) Presi6n hidrostática 

c) Subpresi6n (muy importante) 

d) Empuje de sedimentos o azolves 

e) Fuerzas sísmicas 

f) Presi6n ejercida por el peso del agua sobre el paramento 

aguas abajo 

g) Choque de olas y cuerpos flotantes 

h) Rozamiento del agua con el paramento de descarga 

i) Presi6n del hielo 

j) Reacci6n del terreno 

Las fuerzas marcadas con los incisos a, b, c, d, se calculan 

con los mismos criterios que se usaron en las presas de grave 

dad. Las fuerzas sísmicas 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 p~ 

so del agua sobre el paramento aguas abajo, también es des

preciado frecuentemente por lo pequeño de su magnitud. El 

rozamiento del agua con el paramento de descarga, tambi~n 

puede ignorarse. En cuanto a la presi6n del hielo, general 

mente no se considera en nuestro pa!s porque las heladas no 

son tan rigurosas como para congelar el agua de los vasos de 

almacenamiento y menos atln la superficie del agua en los re 

mansos de las presas derivadoras. 

La combinaci6n de todas las fuerzas anteriores produce una resul 

tante, a la cual deberá oponerse otra fuerza igual y de sen

tido contrario producida por la reacci6n del terreno para 1~ 

grar la condici6n de estabilidad. En general el suelo debe

rá tener capacidad de carga mayor que la solicitada para pr~ 

porcionar un cierto factor de seguridad. 

Condiciones de estabilidad. El análisis de estabilidad de 

una presa derivadora r!gida se concreta al cálculo de un mu

ro de retenci6n considerando las fuerzas que ya se han descri 

to,y verificando que se cumplan los tres requisitos fundamen 

tales de estabilidad. 

Cuando se tengan presas rígidas altas en estructuras deriva

doras, el procedimiento de cálculo será 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 proporci~ 

nar mayor seguridad se aconseja que caiga dentro del terciu 

medio de ~sao bien que el cociente de dividir la suma de 

momentos de las fuerzas verticales entre la suma de los roo 

mentos de las fuerzas horizontales sea igual o mayor que 2. 

EM (FV) 

EM (FH) 
> 2 

Deslizamiento. No habra deslizamiento cuando el coeficien 

te de fricci6n de los materiales en contacto, sea mayor que 

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: 

E ( FH) 
E ( FVJ > µ 

Donde: µ es el coeficiente de fricci6n. 

Esfuerzo de los materiales. Se puede presentar una falla en 

los materiales cuando los esfuerzos a que están trabajando, 

sean mayores que los especificados como admisibles para ellos, 

por ello deberá cuidarse no hacerlo. 
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VI.S Presas de enrocamiento o tipo indio 

Las presas llamadas de tipo indio, se pueden vonstruir des -

plantándolas sobre el material de acarreo del r!o, vor lo que 

se llaman "flotantes'', una secci6n t!pica se muestra en la fi 

gura V. 7 donde puede observarse que las principales partes <le 

la misma son un muro que puede ser de mampostería o concreto 

simple y un respaldo de material compactado que aumenta la lon 

gitud del paso de filtraci6n. 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. 

1 
. Ejo do lo cortina 
1 

Zan}G• rolhmas do concroto !i>lff1)lo 

Mur o d Q concroto 

Fig VI.7 Presa tipo indio 
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El contacto del enrocamiento y el material de cimentaci6n 

se puede hacer mediante otros materiales, y termina en una 

trinchera de enrocamiento localizada al final del paramento 

aguas abajo de la presa y cuyo objeto es resguardarla de la 

socavaci6n que puede presentarse en este sitiou 

Estas estructuras se diseñan generalmente en forma empfrica, 

pues generalmente no es posible hacer cuidadosos estudios de 

mecánica de suelos corno se requiere en un diseño estricto, y 

casi siempre se han construido con factores de seguridad muy 

grandes. El rango de altura de las presas construidas hasta 

la actualidad varía de uno a ocho metros. 

De la experiencia y de acuerdo con los materiales que se em

plean en su construcci6n, 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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VIº6 Hidráulica de las presas derivadoras 

Elevaci6n de la cresta vertedora. Como ya se hab!a indicado, 

para derivar un gasto determinado es necesario sobreelevar el 

nivel del agua para aumentar la carga hidráulica, entonces la 

elevaci6n de la cresta vertedora depender~ de la carga hidráu 

lica necesaria para operar la obra de toma. 

En la figura VI.8 se observa un ejemplo de la disposici6n de 

la presa, obra de toma y canal principal de conducci6n. 

De esta figura se puede deducir que la elevaci6n de la cresta 

"C" es igual a la elevaci6n de la plantilla del canal "P~más 

el tirante "d", m~s la carga hidráulica del orificio de la to 

ma "h" 

Elev "C" = Elev P + d+ h 

La elevaci6n de la plantilla del canal principal generalmente 

estará determinada por la topografía del lugar. Aunque exis

ten una serie de factores que deben considerarse para fijar la 

elevaci6n de la plantilla como son la elevaci6n de los terre -

nos que se van a regar, las pérdidas de carga por fricci6n as! 

como las locales, es decir las carqas necesarias para el funcio 

namiento de estructuras como sifones, caídas, puentes canal, 

etc. 



V 

- 250 -

V 

l. 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.8 Disposici6n t!pica de una derivaci6n. 
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Asf que generalizado: 

ElevP = Elev Z. R. +~e+ Lh 

donde 

Elev Z.R. = elevaci6n de la rasante del canal en el inicio 

de la zona de riego. 

~e= desnivel que requiere el canal, según la pendie~ 

te o pendientes y la longitud o longitudes de 

los mismos. 

Eh= suma de energías necesarias para el funcionamie~ 

to de las estructuras de operaci6n y de cruce en 

el trayecto. 

Como puede observarse en la ecuaci6n anterior, será necesario 

conocer previamente el trazo del canal principal que liga a la 

toma con la superficie regada, as! como las estructuras que se 

utilizarán. 

VI.7 Disipadores de energía 

Al sobreelevar el agua en un río, lo que se está provocando 

es un incremento de energía potencial, que se transformará en 

energía cin~tica al derramarse el agua sobre la cortina verte 

dora, así puede decirse que este incremento de energía depen

de directamente de la altura de caída provocada por la presa. 
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Los üdños más comunes debidos al escurrimiento sobre la presa 

son la socavaci6n y erosi6n al pie de las estruct~rds, lo que 

ocasiona que la estabilidad de las mismas peligre. 

En la figura VI.9 se muestra la socavaci6n del agua debida a 

una fue~te velocidad, al pie de una presa cimentada en terre 

no poco resistente. 

Fen6menos parecidos pueden presentarse tambifn en otros ele

mentos como son los muros de encauce. 

:--·: ....... _.,.. .. 
... . . . 
.. ¡;. ·: • -
.. . t,~-
·f'."'. ·.~ ' . . -.¡:-

J•;.;º_?º!'~mf_~~~~~ 
¡~~7/!E.:::-

J 

' 

Fig VI.9 

(:_J j) 

Socavaci6n al pie de una presa 
vertedora. 
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Sin embargo no siempre se presentarán estos daños, por ejem

plo si la caída es pequeña o el lecho del cauce es resistente, 

las medidas que se tomen tender~n a amortiguar o resistir la 

velocidad del agua, por ejemplo con zampeados o revestimien -

tos de corta longitutl despu~s del muro vertedor, figs VI.10 y 

VI.11. 

V 

,/ 

Fig VI.10 Protecci6n al pie de la presa. 
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Fig VI.11 Protecci6n al pie de la presa 

Otra forma de evitar la socavaci6n y la er~si6n, es por medio 

de la construcci6n de un dispositivo integrado a la presa, e~ 

ya funci6n principal es disipar la energía cinética del agua 

y hacer que esta vuelva al cauce del r!o con velocidades per

misibles que no ocasionen daños aguas abajo de la estructura. 

Existen varios tipos de amortiguadores, cuyo diseño dependerá 

de las condiciones particulares de cada presa. 

En general esos dispositivos, con muchas variantes, se pueden 

agrupar en: 

a} Tanques amortiguadores 

b} Estructuras deflectoras 

e) Estructuras de impacto 
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VI.8 Obras de torna 

Para desviar el agua del río hacia los canales de riego se ha 

cen orificios en el muro que divide al desarenador y las lade 

ras del cauce, este orificio recibe el nombre de obra de torna, 

fig VI.12. Además esta pared divisoria sirve como muro de con 

tenci6n en la ladera del río y evita el paso del agua hacia el 

canal en ~poca de avenidas. 

Can l dQ dQrivoción 

Muro 

••.• ,. •, . 
• ~ ~ 

•• V .. 

DQ~arQ nador 

Presa 

Fig VI.12 Planta de una obra de toma. 
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El gasto de extracci6n en la obra de torna se controla media~ 

te compuertas generalmente deslizantes, operadas con rnecanis 

rnos 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 inundaci6n, las obras de torna pueden d~ 

jarse sin ningún obstáculo. Cuando el aprovechamiento es pe

queño se puede usar un sistema de agujas para cerrar la obra 

de torna. 

VI.9 Cálculo hidráulico de las obras de torna 

El cálculo hidráulico de la toma comprende: 

a) Dimensiones del orificio y conductos 

b) Determ:i n,1ci6n d,,, l gas to máximo que puede pasar por las 

compuertas 

c) Dterminaci6n de la capacidad del mecanismo elevador 

d) Diseño de la transi~i6n que une la salida de la toma con 

el canal de riego. 

Dimensiones del orificio y del conducto. Corno se indic6 en 

la secci6n VI.8, el conducto de la obra de torna generalmente 

atraviesa el muro que separa el desarenador y las laderas del 

cauce, entonces el análisis hidráulico consiste en considerar 

simplemente un orificio con tubo corto sumergido. Puede su -

ceder que la obra de torna sea una tubería forzada, en este ca 
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so deberán considerarse todas las pérdidas que se puedan te

ner en la conducci6n, si la torna se hiciera por un conducto 

trabajando corno canal, se1~ necesjrio determinar las caracte 

rf3ticas del régimen para diroE,nsionar el conducto. 

La ecuaci6n de un orificio es la siguiente: 

donde: 

Q =CA ✓ 2 g h 

Q = gasto de derivaci6n o gasto normal en la torna, en 

3 m /seg. 

2 g = aceleraci6n de la gravedad= 9.8 rn/seg 

C ~ coeficiente de descarga para el orificio correspo~ 

diente 

h = carga del orificio en metros 

As ~rea del orificio en rn
2 

Determinaci6n del gasto máximo que puede pasar por las corn -

puertas. Se determinará en funci6n de los requerimientos y 

la seguridad del canal aguas abajo. 

Determinaci6n de la capacidad del mecanismo elevador. Puede 

hacerse con la siguiente ecuaci6n: 

Cap Mee Etev = K E+ Pe~o eompuekta· + Pe~o vd~tago 
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donde! 

K E: Fuerza de fricci6n que se produce en las guías de la co~ 

puerta originada por el empuje hidrostático (El, que actúa en 

la hoja de la compuerta. K coeficiente para valuar esa fric

ci6n cuyo valor puede considerarse igual a 0.35 para las com

puertas de fierro fundido con asientos de fierro pulidos a rná 

quina. 

Diseño de la transici6n que une al conducto de la toma con el 

canal de riego. Con objeto de disminuir las p~rdidas por ca~ 

bios de secci6n, evitar turbulencias y tener un regimen tran

quilo en el enlace de la obra de toma y el canal de conduc 

ci6n, es recomendable diseñar una transici6n en este lugar. 

VI.10 Estructura de limpia 

Para tener un adecuado control de la captaci6n y derivaci6n, 

son recomendables bajas velocidades del agua, ~sto origina que 

los materiales acarreados en suspensi6n por la corriente se 

sedimenten, ocasionando un problema al acumularse los azolves 

en la obra de toma. 

El problema consiste básicamente en una baja de eficiencia en 

el sistema de aprovechamiento y aumento en los costos de ope

raci6n y mantenimiento, pudiendo llegar a causar la suspensi6n 

temporal del sistema, si se considera además 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 más 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 secci6n transversal de la vena 

líquida, ésto origina que la velocidad disminuya y como co~ 

secuencia la capacidad de arrastre del agua decrezca, por lo 

que el material conducido por el río se deposita en el vaso. 

El problema aumenta, pues la presa en sí,es un obstáculo que 

detiene grandes cuerpos; incluso los flotantes. 

El tipo y cantidad de azolve están determinados por la geol2 

g!a y tipo de vegetaci6n en la cuenca y cauce, por la veloc! 

dad de la corriente, por la zona donde se ubique la obra, 

etc. 

Una corriente transporta material en tres formas: arrastrán 

dolo, en suspensi6n o como cuerpo flotante, el primero que g~ 

neralmente está consitutido por arenas, gravas y cantos roda_ 

dos, es el que ocasiona mayores problemas al funcionamiento 

_de las derivadoras; el material en suspensi6n 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 éstos son menores que los originados por el 

material de arrastre. 

El problema de azolves puede resolverse de dos formas: qui -

tándolo en forma per!odica o destinando un determinado volu -
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roen del vaso para que sea ocupa.do por este material durante 

la vida útil de la presa, generalmente ésto último se hace 

en presas de almacenamiento. 

En las presas de derivaci6n, se construyen estructuras con 

el objeto de proveer una limpieza peri6dica a la obra de to 

ma. La estructura consis.te de un canal llamado desarena -

dor, que se forma por dos paredes verticales paralelas, una 

separa el cauce del río y el desarenador y la otra el desa

renador y a la ladera del río, es precisamente en ésta últi 

ma pared donde se localiza la obra de toma, fig VI.13. 

Ba2B 

C mpuortos do 

la tomo 1 

I 

I 

I 

Compuertas radiales ( Pueden Hr dealizontH) 

Fig VI.13 Perfil longitudinal de un canal 
desarenador. 
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Es recomendable que el desarenador sea paralelo al eje del 

rto, y la obra de toma perpendicular al mismo para evitar 

el paso del azolve hacia los canales de conducci6n. 

Cuando la cantidad de azolve es grande y las característi

cas topogr~ficas e hidrol6gicas del r!o lo permiten, los de 

sarenadores pueden construirse muy amplios para utilizar la 

energ!a de la corriente y desarenar parcial o totalmente el 

canal, fig VI.14. 

Pr••• 

----------""'I ...... -_-_ --...... 

Toma 

Fig VI.14 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, ~sto traerá como consecuencia que los materiales se 

éecanten 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 río aguas abajo de 

la derivaci6n, generalmente esta operaci6n se hace en tiempo 

de avenidas. 

VI.11 Geometría e hidráulica del desarenador 

Las características geom~tricas del desarenador dependen de 

las condiciones de funcionamiento del mismo. Para este aná

lisis generalmente se consideran dos formas de operaci6n: 

l. Canal desarenador cerrado y obra de toma abierta 

2. Canal desarenador abierto y bocatoma cerrada 

Primera condici6n. En este caso el tramo del desarenador ubi 

cado frente a las compuertas de la obra de toma, funciona co

mo un tanque de sedimentaci6n, deberán existir velocidades b~ 

jas que permitan que los acarreos del río se depositen aqu!. 
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La secci6n del canal adquiere forma rectangular, pues se 

aprovechan las paredes de los muros laterales y además es

ta secci6n facilita instalar las obras de control del desa 

renador y la obra de toma. 

Con objeto de contar con espacio para el dep6sito de sedi

mentos en el canal desarenador, la cota de su plantillad~ 

be ser inferior a la del umbral de la obra de toma, evita~ 

do además el paso de material de arrastre al canal de rie-

go. 

No existe un criterio definido para determinar esa diferen 

cia de cotas, sin embargo debe considerarse que dependerá 

del tamaño y cantidad del material de acarreo. De acuerdo 

con la experiencia se ha llegado a proponer que como mtni

mo esa diferencia sea de 80 cm. 

De lo anteriormente expuesto, se puede ver que el diseño 

del canal se reduce a calcular su ancho, dadas la veloci

dad del agua y la elevaci6n de la misma, que corresponde a 

la de la cresta de la cortina vertedora, de acuerdo a la 

ecuaci6n de continuidad se tendrá: 

de donde 

Q = A V 

Q 
A = V 
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y pe~ otro lado: 

Luego: 

donde: 

A = b d 

A 
b = ct 

Q = Gasto mínimo normal considerado en m3/seg 

A= Secci6n hidráulica del canal en m
2 

V= Velocidad para propiciar la sedimentaci6n en 

m/seg 

Gasto mínimo normal. El gasto m!nimo en el canal debe co -

rresponder al gasto de derivaci6n normal. 

Cuando la obra de toma opera parcialmente, se tendrá un ga~ 

to menor que el normal de derivaci6n, en este caso en el ca 

nal desarenador dado que la secci6n hidráulica es la misma 

la velocidad disminuye, presentándose así una condici6n fa

vorable. 

Segunda condici6n de funcionamiento. ·Esta condici6n se ana 

liza para conocer la capacidad de autolimpieza del desaren~ 

dor. Se considera que los azolves se han acumulado frente 

a la obra de toma y entonces se cierran las compuertas de e~ 

ta y se abren las del desarenador, así se trata de provocar 

un r~gimen rápido para que el agua incremente su capacidad 

de arrastre. 
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Sin embargo la velocidad no debe ser tan alta que provoque 

erosi6n en el canai o que ocasione socavaciones al pie de 

'la estructura. 

Un vari3ble que puede controlarse para garantizar una velo 

cidad de arrastre suficiente pero no erosiva es la pendie~ 

te, a continuaci6n se presentan dos casos que pueden ocurrir. 

a) Se tiene el gasto normal de derivaci6n. En este caso 

ésta es la condici6n rn~s desfavorable, ya que para ga~ 

tos mayores se incrementar~ la capacidad del arrastre 

de la corriente en el desarenador. 

b) Se tiene un gasto mayor que el normal de derivaci6n, 

que corresponde al nivel rn~xirno del agua en la presa 

(NAME). 

En los dos casos se debe calcular la pendiente adecuada y 

revisar las velocidades del escurrimiento, corno se muestra 

·a continuaci6n. 
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dados: 

Q = gasto normal de derivaci6n. 

b ~ ancho de plantilla. 

v = velocidad adoptada para producir arrastre. 

Para el primer caso a) se tiene: 

Q = V A 

como ~e trata de una secci6n rectangular 

A = b d 

luego: 

Q. = V b d 

de donde: 

d = Q, 
V b 

y tambi~n: 

Jt = 
A 

= 
b d 

P b + 2d 

Aplicando la f6rmula de Manning, la pen<liente valdrá: 

S = t¼i 2 
J¡_ 

Para el segundo caso b} se tiene: 

siendo: 

A = b d 

d = la altura del orificio en el canal de

sarenador. 
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P = b + 2d 

A b d 
~ = ~ = 6 + 2d 

y la velocidad valdrá: 

la pendiente calculada será la correcta cuando la velocidad 

se encuentre en el intervalo de velocidades definidas como má 

xima y m!nima en el des~renador. 

Velocidades recomendadas. De acuerdo~ la experiencia se ha 

encontrado que las velocidades con capacidad de arrastre, p~ 

ro que no causan erosi6n en el desarenador, var!an de 2.50 

m/s a 4 m/s, habiéndose aceptado valores de 1.5 m/s. 

Ejemplo VI.l Para la disposici6n mostrada en la figura VI.15 

y con los datos proporcionados calcule: 

l. Elevaci6n de la cresta vertedora 

2º Dimensiones del orificio de la obra de toma 
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3. Las compuertas para dicho ori.fi.cio. 

4. Gasto máximo que pasará por este orificio. 

s. La 

6. El 

7. La 

Datos. 

capacidad del mecanismo elevador. 

ancho del desarenador. 

pendiente del desarenador. 

Fig. VI.15 Disposición para el ejemplo VI.1 

(esquemática}. 

Gasto de derivaci6n = 2.0 m3/~eg 

Elevación de la plantilla del desarenador = 1 120.00 m 

Elevación del umbral de la toma = 1120.80 m 

Velocidad para canal desarenador cerrado y obra de toma abier 

ta = 0.65 m/4e9. 

Velocidad para condiciones de compuerta abierta en el desare 

nador (en funcionamiento) = 2.5 m/4eg. 
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i. C4lculo de la elevaci6n de la cresta: 

Elev nen= Elev P + d + h 

Elev nen= 1120.80 + 1.30 + 0.40 = 1122.50 m 

2. Dimensiones del orificio de la toma: 

Q = e A 12 9 h 

El coeficiente e= a.JO 

por lo tanto el área será: 

A • Q, = 
2•º = 0.90m2 

e 12 g h 0.8 ✓m2-x-9-,7a-x--.~4 

Propondremos un orificio rectangular de .915 m x 1.22 m, 

que para dar el gasto requerido se abrirá hasta 0.98 m. 

3. Compuertas: 

·Para el área de O. 9 O m2 se consultan catálogos y se encuentra 

que la más aceptable es de .915 m x 1.22 m, que pesa, con 

su vástago, 308 kg. Es importante consultar acerca de las 

compuertas tipo, ya que sería muy caro hacer una compuerta 

precisamente de un área igual a 0.95 m2. (la C01111puerta es 

deslizante). 

.J 
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4. Gasto m~ximo que pasará po.r el orifi.cio. 

Q. = e A 12 E h 

Q. = 0,8 x 1,1163 ✓2 x 9.81 x 0.2 = 1.77 m3 /4eg 

S. Capacidad del mecanismo elevador: 

Cap Mee Eleu = K E+ Pe4o eompue~ta + Pe4o u44tago. 

K., 0,35 

E = l1.2e + 2.50 x 1 . 2 2 x O . 9 J 5 x 1 = 2 • 7 7 O :t.o n F -lg VI . 1 6 
2 

1,21 m 

1 .22 m 

Fig. VI.16 Empuje E sobre la compuerta. 

Cap Mee Eleu. = 0,35 x 2.110 + 0,308 = 1.047 :t.on. 

6. Cálculo del ancho del canal del desarenador. 

de donde: 

Q. = A V 

A = g_ = 
V 

2.0 = 3,08m 2 
0.65 
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pero: 

A = b d 

de donde: 

b A .h.Q1. 2. 37 m = = = 
d 1. 3 O 

La compuerta tipo que sé usará será de 2. 37 por 1. 30 

entonces la velocidad valdrá: 

V = 2 ºº . . = 0,65 
2.23x1.30 

m/.6 eg 

7. La pendiente del desarenador será: 

Como se di6 en los datos la velocidad de arrastre que es 2.5 m/.6. 

t1. = O. OJ 3 

s • 

b d 2.37 X 1.30 
= O. 5 

p b + 2d 2.37 X 2 X J.30 
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VII. OPERACION Y MANTENIMIENTO DE PRESAS. 

Como toda obra de ingeniería, las presas necesitan una ºP! 

raci6n eficiente y un mantenimiento adecuado y oportuno P! 

ra garantizar un 6ptimo funcionamiento. 

El hablar de operaci6n 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 precisi6n de la magnitud 

de la obra, pudiendo ser desde una simple relaci6n de oper! 

ciones (instructivo de operaci6n), que se ejecuten manual

mente, hasta el control de equipo complicado por medio de 

computadoras. Es claro que esta operaci6n variar4 de acue~ 

do con la funci6n de la obra, cambiando de una presa de al

macenamiento a una de derivaci6n. 
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hn las presas de almacenamiento el control afeptará a la 

variaci6n de niveles del embalse; cuando se tiene conoci

miento de que se acerca alguna avenida, deberá situarse el 

embalse en un nivel tal que permita recibirla sin problemas 

para la presa o para las regiones aguas abajo. 

Un problema com~n en las presas construidas en nuestro pa!s, 

es la aparici6n de vegetaci6n acuática (especialmente lirio) 

y fauna patógena como el mosquito anopheles; para cOlllbatir 

este problema muchas veces se intenta una variaci6n de los 

niveles del embalse. 

En el caso de las presas derivadoras se requerirá un control 

estricto de los sistemas de compuertas. 

El mantenimiento variará de una presa a otra, de acuerdo 

al tipo de material con que haya sido construida. As! en 

una presa de tierra será fundamental dar mantenimiento a 

los taludes, cuidando que siempre tengan protección contra 

los agentes erosivos, ~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, est6n en 

buenas condiciones siempre, por lo tanto será indispensable 

establecer inspecciones peri6dicas, as! mismo se deberán 

cuidar la cimentaci6n y las laderas. Independientemente de 

estas inspecciones en intervalos de tiempo definidos, será 
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necesario realizarlas en ocasiones especiales, por ejemplo 

durante el llenado rápido de la presa, cuidando de la apa

rici6n de grietas, asentamientos, deslizamientos de talu

des, filtraciones, fuentes, zonas licuadas, etc, esto mis

mo deberá hacerse despu~s de un vaciado rápido. En las 

~pocas en que el nivel se encuentre bajo se deberá 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 tuberías, dre

nes, etc, además deberán observarse posibles asentamientos, 

abombamientos, deslizamientos, agrietamientos o descascara

mientos del concreto, revisar las juntas de contracci6n, 

daños por erosi6n o cavitaci6n del concreto, filtraciones 

en el cuerpo de la presa, en duetos o cimentaci6n, socavacio 

nes, o cualquier funcionamiento anormal. 

La inspecci6n tambi~n abarcará las zonas y loQ cauces veci

nos como se hab!a dicho antes; no se debe olvidar la inspe~ 

ci6n del equipo mecánico. 
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.MEM)RIAS DE IDS ~GRESQS DE IA 

a::MISICN INI'ERNACICNAL DE GRANIE3 PRESAS 

ler CDDJreso (Estocolno, 1933) 

Tena 1-a Deterioro del concreto de las presas de gravedad por enveje
cimiento 

1-b Aspectos relativos a las influencias de la tarperatura inter
na y a la defonnaci6n de las presas de gravedad 

2-a ~todos de investigaci6n para reoonocer si un material es ap
to para construir una presa de tierra 

2-b Estudio de las leyes f!sicas que rigen las filtraciones a tra 
vés de una presa de tierra y de su cimantaci6n 

2o. eo:rx;reso (Washington, 1936) 

3 Carente especial para grandes presas 

4 CDnstituci6n e inperneabiliz.aci6n de juntas de cx:>nstrucci6n, 
contracci6n y dilataci6n 

5 Estudio de los revestimientos de los paramentos de presas de 
manposter!a o de concreto 

6 Estudios geot&:nicx:>s de los suelos de cinentaci6n 

7 ~!culos de estabilidad de las presas de tierra 

3er Congreso (Estocolno, 1948) 

8 La subpresi6n y los esfuerzos resultantes en las presas 

9 ~todos e instrunentos para nmici6n de esfuerzos y defonnacio 
nes en presas de tierra y de cx:>ncreto -

10 los nétodos más recientes para evitar la tubificaci6n 

11 Infonnaci6n obtenida del uso de nétodos de ensaye y de caren 
tos especiales para presasº -
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5° Corgreso (París, 1955) 

16 Proyecto y construcci6n de presas sobre suelos pernea.bles y 
tretodos de tratamiento de la cimentaci6n 

17 Econanía y seguridad de diferentes tipos de presas de ooncr!:. 
to 

18 Asentamientos de las presas por la canpresibilidad de sus ma 
teriales o de los suelos de cinEntaci6n, incluyendo problenas 
de origen sísmico 

19 El concreto para las grandes presas, con especial referencia 
al contenido de cemento y su influencia en el canportarniento 
estructural, inpenreabilidad y resistencia a la congelaci6n. 

6° Congreso (Nueva York, 1958) 

20 Sobreelevaci6n de presas existentes, incluyendo rrétodos de 
construcci6n de presas nuevas en etapas 

21 Observaci6n de esfuerzos y deformaciones en las presas y en 
sus cinEntaciones y empotramientos; carq;,araci6n con los re
sultados de c:órputos y de pruebas en rrodelos reducidos 

22 ~todos de carpactaci6n y oontenido de hl.lledad para materia 
les usados en la oonstrucci6n de presas de tierra y enroca= 
miento 

23 Uso de aditivos y puzolanas en el ooncreto para presas, y la 
influencia dé las m4s finas part!culas de arena 

7° Congreso (Rema, 1961) 

24 La selecci6n, preparaci6n y especificaci6n de agre::;ados para 
el concreto de grandes presas 

25 Trabajos subterráneos relacionados oon las presas 

26 T&=nicas nodernas relativas a las presas de ooncreto en boqui 
llas anchas y sus obras accesorias -

27 Inpenneabilizaci6n de las presas de tierra y enrocamiento con 
productos bituminosos y otros materiales 
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8° Congreso (Edimburgo, 1964) 

28 Propiedades físicas y rrecáni.cas de las rocas in si tu; rrétodos 
para detenr.irl.élrlas y rrejorctrlas, con referencia especial al 
proyecto :y construcci6n de grandes presas 

29 Resultados e interpretaci6n de rrediciones hechas en grandes 
presas de todo tipo, incluyendo observaciones sísmicas . 

30 Diseño del concreto para grandes presas de todos los tipos e 
influencia de la edad en sus propiedades 

31 Proyecto, rrétodos de construcci6n y carrportarniento de presas 
de enrocarniento altas (más de 80 m). 

9° Congreso (Estambul, 1967) 

32 La seguridad de las presas desde el punto de vista de su ci-
mentaci6n y la estabilidad de las laderas del vaso 

33 Disposiciones tenp)rales y pennanentes para controlar avenidas 

34 El carportarniento y deterioro de las presas 

35 Presas en zonas síSIT'icas y otras situaciones desfavorables 

10° Congreso (t-bntreal, 1970) 

36 Progresos recientes en el diseño y construcci6n de presas de 
tierra y un.1 ( lCdrtLl.Cl l l.L, 

37 Progresos recientes en el diseño y construcci6n de presas y 
embalses sobre aluv ioncf; ¡ ,L·ufundos, calizas kársticas u otras 
formaciones desfavorables 

38 Supervisi6n de presas y embalses en operaci6n 

39 Avances recientes en el diseño y construcci6n de presas de oon 
creta 

11° Congreso (Madrid, 1973) 

40 Consecuencias de la construcci6n de presas sobre el rredio am
biente 

41 Control ·de gastos y disipación de energía durante la construc
ci6n y operaci6n 

42 Dispositivos de estanqueidad y protecci6n de taludes de presas 
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de tierra y enrocamiento 

43 Nuevas ideas para la construcci6n ~s rápida y ecorón:i.ca de 
presas de concreto 

44 Problemas de las presas de materiales sueltos de tipo espe
cial 

45 Investigaci6n de filtraciones y drenaje de las presas y sus 
cilrentaciones 

46 Estudios preliminares para aprovechamientos con presas 

47 I.Ds efectos de algunos factores ambientales pabre las presas 
y sus embalses. 
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