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INTRODUCCION

Se sabe el agua es el elemento mas abundante en la Tierra, Unicamente 2,53 por ciento del
total es agua dulce y el resto es agua salada. Aproximadamente las dos terceras partes del
agua dulce se encuentran en glaciares y al abrigo de nieves perpetuas. Las principales
fuentes de agua para uso humano son los lagos, rios, la humedad del suelo y cuencas de
aguas subterraneas relativamente poco profundas. (Marengo, 1999)

En México destacan dos grandes zonas de disponibilidad, el sureste y el norte, centro y
noroeste del pais. La disponibilidad natural en la zona sureste es 7 veces mayor que en el
resto del pais. La precipitaciéon media anual del pais es de 773 mm, mientras que en sureste
es de 2,260 mm y para el norte es de 202 mm lo cual refleja la gran disparidad del recurso
agua.

Las presas han sido disefiadas y construidas con propdsitos de generacion de energia
eléctrica, control de avenidas, abastecimiento de agua potable, recreacion, desarrollo
turistico, etc. En la actualidad se construyen presas que cumplen con varias de estas
funciones, estos proyectos se denominan proyectos multipropositos, y su finalidad es
satisfacer el mayor nimero de necesidades que ayuden al desarrollo de la regién en que se
establece dicho proyecto y del pais mismo, optimizando al maximo los recursos disponibles.

La mayor parte de las presas construidas en el mundo se encuentra en el continente
asiatico, en donde China cuenta con la mayor infraestructura hidraulica, junto con otros
paises como la India, Japon, EEUU y Espafia. La infraestructura hidraulica de presas que
presenta México es de un poco mas de 4,000 presas, en donde la Comision Nacional de
Agua (CNA) y la Comision Federal de Electricidad (CFE) son los principales duefios.

Cada presa es una estructura unica. Independiente de su tamano y tipo, su respuesta alas
cargas y su relacion interactiva con la hidrologia y geologia del sitio son de gran complejidad.
Por esto, y como reflejo de la naturaleza mas o menos indeterminada de muchas de las
variables de disefio mas importante, la ingenieria de presas no es una ciencia formal y
definida. Tal como se practica, es una actividad de gran especializacion que se nutre de
muchas disciplinas cientificas y las equilibra teniendo en cuenta el criterio ingenieril.

Las presas de concreto pueden clasificarse en tres tipos principales de acuerdo con su forma
fisica en particular y a las caracteristicas de su disefio. Los tres tipos son Arco, Gravedad y
Contrafuertes.

Una presa de gravedad resiste las cargas aplicadas principalmente por el peso de la presa.
Las presas de gravedad usualmente son rectas en el plano pero algunas veces son curvadas
a veces para aprovechar la topografia del sitio. En las presas de gravedad la seccién
transversal es aproximadamente triangular.

Las presas de contrafuertes dependen del peso del agua principalmente, ademas del peso
del concreto para la estabilidad. Estan compuestos de dos elementos estructurales: una
cubierta agua o plancha, y el contrafuerte que respaldan la cubierta. Las presas de
contrafuerte son clasificadas de acuerdo con el tipo de cubierta. Una presa de contrafuertes

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM ]
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de losa es aquella cuya cubierta es compresible en las losas plana soportadas sobre la
seccion de transicién en el borde rio arriba de los contrafuertes. Las presas de arco multiples
constan de unas series de segmentos de arco respaldados por contrafuertes. Una presa de
contrafuertes de cabeza masiva es formada al acampanar los bordes aguas arriba de los
contrafuertes para abarcar la distancia entre las paredes de los contrafuertes. El termino de
cabeza de diamante y cabeza de redonda, al cual hace referencia a los formas de ampliaciéon
en la superficie rio arriba, describe este tipo de manera mas completa.

Una presa de arco es curva aguas arriba en el plano y transmite la parte mayor de las cargas
impuestas a las paredes de caindn por la presion horizontal. Una presa de arco de curvatura
simple es curva en el plano solamente. Una presa de arco de doble curvatura es curvada en
el plano y elevacién con cortes sesgados en el talén, en la mayoria de los ejemplos, una
saliente agua abajo cercana a la cresta de la presa.

En el Anexo A se presentan las propiedades de los materiales de construccion de una
cortina de concreto, es decir, las propiedades del concreto y de la roca de la cimentacidon en
donde se presentan las propiedades elasticas, térmicas y dinamicas.

En el anexo B se presentan los métodos de control de la temperatura en estructuras de
concreto masivo, en la cual se mencionan las recomendaciones a seguirse.

Los objetivos que se pretender alcanzar con el presente trabajo son:

»  Exponer la importancia que representa el recurso agua para el desarrollo de un
pais o region, ya sea para el suministro de agua a la poblacién, uso agricola o
industrial, y asi evaluar la importancia de construir una presa que satisfaga dichos
procesos y presentar el panorama mundial y nacional en cuanto a infraestructura
de presas.

»  Presentar un proceso de disefio de presas rigidas; de gravedad, contrafuerte y
arco; en el cual se presentaran las condiciones de estabilidad, las cargas y
combinaciones a las cuales puede estar sujeta durante su operacion y vida util asi
como los esfuerzos a los que se encontrara sometidos.

Para cumplir con estos objetivos, en el capitulo uno se presentan datos importantes sobre la
situaciéon mundial y nacional en cuanto a la disponibilidad del recurso agua, asi como su
distribucion e importancia en el desarrollo de un pais o region.

En el capitulo dos se presenta informacion sobre la importancia que representa el establecer
una presa, asi como su clasificacion en cuanto a su uso, materiales de contricion y a su
proyecto hidraulico. Se presenta informacién de la infraestructura hidraulica a nivel mundial y
nacional.

En el capitulo tres y cuatro se hace referencia al disefio de presas de gravedad de concreto
convencional y concreto compactado con rodillo (CCR), respectivamente. Se presentan las
cargas, combinaciones de las mismas a las cuales puede estar sujeta una presa y un
proceso de calculo para la determinacion de los esfuerzos, asi como un analisis dinamico e
informacién sobre estructuras adjuntas a una presa.

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM ]
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En el capitulo cinco se analizan las presas de contrafuertes o machones, en donde se
muestra una clasificacion de este tipo de presas, asi como los distintos métodos de calculo
como el de Pigeaud, Stefko, y de la escuadria, asi como el de elemento finito.

En el capitulo seis se hace referencia sobre el disefio de presas de arco, en donde se
presenta un analisis de esfuerzos mediante el método de cargas de prueba, asi como un
analisis mediante el Método del Elemento Finito (MEF), utilizando el elemento THKSHEL.

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM ]
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GCAPITULO |

DISPONIBILIDAD DEL RECURSO AGUA

INTRODUCCION.

En este capitulo se presenta la distribucion, disponibilidad y los usos del recurso agua en el
mundo, asi como su relacién de disponibilidad por region de acuerdo con la poblacion por
regiones y se demarca la importancia que juega el recurso agua para el desarrollo de un
pais.

De la misma manera se aborda la distribucion de agua por region administrativa,
disponibilidad media del agua, grado de presion y las principales fuentes de agua
subterranea y superficial en la republica mexicana.

OBJETIVO

1. Conocer la distribucion del recurso agua en el ambito mundial para sefalar la
situacidon de escasez de agua en ciertas regiones del mundo y abundancia en otras,
tomando en cuenta el crecimiento poblacional.

2. Mostrar la importancia que representa el recurso agua en los sectores domeésticos,
industrial y agricola para el mundo y paises de bajos recursos.

3. Observar la importancia de la hidrogeneracion y por lo tanto para un mayor
desarrollo de un pais o region.

4. Presentar la disponibilidad del recurso agua en México, asi como su distribucion por
regiones administrativas y los principales cuerpos de agua existentes.

5. Senalar la importancia de la hidrogeneracion en México

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM
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1.1 DISPONIBILIDAD DEL RECURSO AGUA EN EL MUNDO.

En el mundo se ha incrementado el uso de recursos naturales y de productos de desecho.
En una escala global, hay aproximadamente 1,385 millones de km® de agua en el planeta,
sin embargo, el 97 por ciento es agua de mar y solamente 2,67 por ciento es agua fresca.
Del total de esta cantidad de agua fresca (37 millones de km®) el 76.5 por ciento esta
almacenada en los polos y glaciares. Otro 22.9 por ciento, esta presente como aguas
subterraneas y una pequefia fraccién de solamente 1,500 km® (o sea, el 0.004 por ciento)
aparece en algun momento en los rios del planeta, como se sefala en la tabla 1.1.
(Marengo, 1999)

Concepto Volumen (km?®) Porcentaje del total

Agua salada en los océanos 1,347,900,000 97.3

Lagos salados y mares interiores 105,000 0.010

Agua fresca 37,000,000 2.655

Total 1,385,000,000 99.965

Fuentes de agua fresca (aproximada) Volumen (km3) Porcentajes

Agua fresca Total

Hielo en polos y glaciares 28,200,000 76.5 2.04

Aguas subterraneas

800 m profundidad 3,740,000 10.01 0.27

400-800 m profundidad 4,710,00 12.8 0.34

Lagos 125,000 0.340 0.009

Humedad del suelo 69,000 0.190 0.005

Vapor en la atmésfera 13,500 0.037 0.001

Rios 1,500 0.004 0.0001

Total 36,859,000 99.971 12.665

Tabla 1.1 Fuentes de Agua. (Marengo, 1999).

Las principales fuentes de agua para uso humano son los lagos, rios, la humedad del suelo
y las cuencas de aguas subterraneas relativamente poco profundas. La parte aprovechable
proveniente de esas fuentes es aproximadamente de 200,000 km® de agua, es decir, menos
del 1 por ciento del total de agua dulce y solo el 0.01 por ciento de toda el agua del planeta.
La gran parte de esa agua disponible esta ubicada lejos de las poblaciones, lo que complica
su aprovechamiento. A la cantidad natural de agua dulce existente en lagos, rios y acuiferos
se agregan los 8,000 km® almacenados en embalses. El agua dulce disponible se distribuye
regionalmente tal como se indica en la tabla 1.2. Los recursos hidricos son renovables
(excepto ciertas aguas subterraneas), con enormes diferencias de disponibilidad y amplias
variaciones de precipitaciéon estacional y anual en diferentes partes del mundo. La
precipitacion constituye la principal fuente de agua para todos los usos humanos y
ecosistemas. (NU, 2004)

Region Poblacion Agua Dulce
Asia 60 36
Europa 13 8
Africa 13 11
Australia / Oceania <A1 5
América del Norte y Central 8 15
América del Sur 6 26
Tabla 1.2 Relacién entre la disponibilidad de agua y la poblacion en porcentaje.
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Cerca de 505,000 km®, correspondiente a una capa de 1.4 m de espesor alrededor de la
tierra, se evaporan de los océanos cada afo. Cerca del 80 por ciento del total de las
precipitaciones, es decir, alrededor de 458,000 km*/afio, cae en los océanos y los restantes
119,000 km*/afio, sobre la tierra. El contraste entre la precipitacion sobre la superficie
terrestre y la evaporacién (119,000 km® menos 72,000 km® por afio) son los escurrimientos,
de aproximadamente 47,000 km® por afio. En la figura 1.1 se observa la variacién de
escurrimientos y evaporacion media anual de las principales regiones continentales.
(Shiklomanov, 1998)

35000
30000 - W Escurrimientos
25000 - 14100 @Evaporacion
12200
20000 - 4600
10000 18100 17600 16200
2970 2510
5000 - 10100 2310
5320 4570
O T T T T T 1
Europa Asia Africa  America del Americadel Australia/ Antartida
Norte Sur Oceania

Fig. 1.1 Precipitaciones, evaporacion y escurrimiento por regién (km3/aﬁo)

El ser humano extrae un 8 por ciento del total anual de agua dulce renovable y se apropia
del 26 por ciento de la evapotranspiracion anual y del 54 por ciento de las aguas de
escurrimiento. El control que la humanidad ejerce sobre las aguas de escurrimiento es
ahora global y el hombre desempefia un papel importante en el ciclo hidrolégico. (NU, 2004)

Los recursos de agua dulce se ven reducidos por la contaminacion. Unos 2 millones de
toneladas de desechos son arrojados diariamente en aguas receptoras, incluyendo residuos
industriales y quimicos, vertidos humanos y desechos agricolas (fertilizantes, pesticidas y
residuos de pesticidas). Se estima que la produccion global de aguas residuales es de
aproximadamente 1,500 km>. Asumiendo que un litro de aguas residuales contamina 8 litros
de agua dulce, la carga mundial de contaminacion puede ascender a 12,000 km®>. Asi que,
las poblaciones mas pobres resultan las mas afectadas, con un 50 por ciento de la
poblacion de los paises en desarrollo expuesta a fuentes de agua contaminadas. (NU,
2004)

A mediados del presente siglo, 7,000 millones de personas en 60 paises sufriran escasez
de agua, en el peor de los casos, y en el mejor se tratara de 2,000 millones de personas en
48 paises. Las estimaciones recientes apuntan que el cambio climatico sera responsable de
aproximadamente el 20 por ciento del incremento de la escasez global de agua. Los
principales factores que causaron un aumento en la demanda de agua durante el siglo
pasado fueron el crecimiento demografico, el desarrollo industrial y la expansion del cultivo
de riego. A la agricultura se le adjudica la mayor parte de la extraccion de agua dulce en
paises en desarrollo durante los ultimos dos decenios. El 48 por ciento de la poblacion
mundial vive en pueblos y ciudades. En el 2030 la proporcién sera de alrededor del 60 por
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ciento. El crecimiento demografico es claro: a mayor crecimiento econémico, es mayor la
urbanizacion, tal como ha sucedido en los ultimos 40 anos. (NU, 2004)

I1.1.1 USOS DEL AGUA.

El riego consume el 70 por ciento del insumo total de agua. Esta cantidad aumentara en un
14 por ciento en los préximos treinta anos, ya que la zona de riego se ampliara en un 20 por
ciento. Hacia el 2030, el 60 por ciento del total de las tierras potencialmente regables se
encontraran en explotacion. De los 93 paises en desarrollo estudiados por la Organizacién
de las Naciones Unidas para la Agricultura y la Alimentacion (FAO), diez estan ya utilizando
un 40 por ciento de su agua dulce renovable para riego, que es el nivel a partir del cual
puede tornarse dificil elegir entre la agricultura y otros usos del agua. En Asia meridional se
habra alcanzado este nivel del 40 por ciento en 2030 y en Medio Oriente y en el norte de
Africa alrededor del 58 por ciento. El uso eficiente del agua de riego, actualmente es del 38
por ciento en todo el mundo, deberia mejorar lentamente hasta alcanzar un promedio del 42
por ciento en 2030. (NU, 2004)

El uso industrial representara entonces un 22 por ciento del consumo total de agua. Gran
parte de este aumento se llevara a cabo en aquellos paises en desarrollo que se
encuentran actualmente en fase de crecimiento industrial acelerado. La Fig.1.2 muestra los
volumenes de agua utilizada por la industria en el mundo comparado con otros usos
importantes. (NU, 2004)

Uso Domestico
8%

Uso Uso Uso Domeéstico
Domeéstico Industrial 11%
8 % 22 %

Uso
Agricola
10%

Uso
Agricola
30 %
Uso Industrial 59 Uso Industrial 82%
Uso Agricola 70 % Paises Ingresos Altos Paises Ingresos Bajos

Mundo
Fig.1.2 Usos alternativos del agua segun el nivel de ingreso de los paises

1.1.2 EL AGUA COMO FUENTE DE ENERGIA.

Si bien el agua no es la unica fuente de energia (en ciertas regiones el combustible fésil, la
energia nuclear y la energia edlica constituyen importantes recursos), es, sin embargo,
imprescindible para la produccién de energia en diversas regiones. Las dos aplicaciones
principales son la produccién de hidroelectricidad y su uso a efectos de enfriamiento en
centrales térmicas de energia eléctrica. Entre otros usos, excluyendo la energia hidraulica,
cabe citar la energia de las mareas, la energia de las olas y la geotermia. (NU, 2004)

A pesar de la gran cantidad de electricidad generada en el mundo y del papel crucial de la
energia en el desarrollo sostenible, el acceso a la electricidad es muy desigual. Alrededor
de 2,000 millones de personas no disponen de electricidad, 1,000 millones utilizan medios
de produccion eléctrica antiecondmicos (baterias de pila seca), velas o queroseno y 2,500
millones de personas de paises en desarrollo tienen acceso reducido a servicios de
electricidad. Del total de la produccién de electricidad en 2001, la energia hidroeléctrica
constituyd el 19 por ciento (2,740 Twh); 377 Twh suplementarios se encuentran en
construccion o en fase de planificacion. Queda aun un potencial hidroeléctrico no explotado
de entre 4,000 a 7,500 Twh. (NU, 2004)
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El uso de energia hidraulica puede reducir las emisiones de gases del efecto invernadero y
de otros contaminantes procedentes de centrales térmicas, y se puede minimizar la
contaminacion asociada a la extraccién de combustibles. Los paises desarrollados explotan
alrededor del 70 por ciento de su potencial eléctrico, mientras que los paises en desarrollo
esta cifra no llega al 15 por ciento. La energia hidraulica proporciona por lo menos el 50 por
ciento de la produccion eléctrica en 66 paises y el 19 por ciento en 24 paises. (NU, 2004)

Las centrales hidraulicas autbnomas (no conectadas a una red) y pequefas (que generan
menos de 10 Mw.), tienen menos problemas que las muy grandes. Aunque no tienen la
ventaja de produccién de energia en gran volumen, pueden resultar provechosas en las
zonas rurales y apartadas. En regiones aridas del mundo, como en los paises del Golfo
Pérsico, la energia es necesaria para la produccion de agua. Esta region depende mucho
del agua dulce producida por desalinizacion. Ademas, en zonas aridas, depende también de
las aguas subterraneas, que requieren energia para su extraccion. (NU, 2004)

En la tabla 1.3 se muestra la produccion actual y futura de energia hidraulica en el mundo,
la cual tiende a aumentar en todas las regiones, en particular en Africa, Asia y América
Latina, donde el desarrollo es mayor. (Hydropower and Dams, 1997)

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM
DIVISION DE INGENIERIAS CIVIL Y GEOMATICA 16



DISENO DE PRESAS DE CONCRETO

) Situacion Situacion estimada
Ubicacion /Area de mercado en 1995 en 2010
(TWh/afo) (TWh/afo)
Grandes centrales 2.265 3.99
Mundo Pequefias centrales 115 220
Total 2.38 4.21
Grandes centrales 401,5 443
UE + AELC Pequefias centrales 40 50
Total 441,5 493
Grandes centrales 57,5 83
CEE Pequefas centrales 4,5 16
Total 62 99
Grandes centrales 160 388
CIS Pequefas centrales 4 12
Total 164 400
Grandes centrales 635 685
NAFTA Pequefas centrales 18 25
Total 653 710
Pacifico OCDE Grandes centrales 131 138
Pequenas centrales 0,7 3
Total 131,7 141
Grandes centrales 35,5 72
Mediterraneo  |Pequefias centrales 0,5 0,7
Total 36 72,7
Grandes centrales 65,4 147
Africa Pequefias centrales 1,6 3
Total 67 150
Grandes centrales 24,8 49
Oriente Medio  |Pequefias centrales 0,2 1
Total 25 50
Grandes centrales 291 1.000
Asia Pequefas centrales 42 100
Total 333 1.100
Grandes centrales 461,5 990
America Latina |Pequefas centrales 3,5 10
Total 465 1.000

Tabla 1.3 Produccion de Energia Hidraulica. (Hydropower and Dams, 1997)

UE + AELC — Union Europea & Asociacion Europea para el Libre Comercio

CEE — Europa Central y del Este CIS — Paises Ex-URSS

NAFTA — Estados Unidos, Canada, México Pacifico OCDE — Australia, Japon, Nueva Zelanda
Mediterraneo — Turquia, Chipre, Gibraltar, Malta Asia — Todos excluyendo ex-URSS de Asia
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1.2 DISPONIBILIDAD DEL RECURSO AGUA EN MEXICO.

Poco mas del 70 por ciento del agua que llueve en el pais sé evapotranspira y regresa a la
atmosfera, el resto escurre por los rios o arroyos o se infiltra al subsuelo y recarga los
acuiferos. En la tabla 1.4 y la Fig. 1.3 se muestran de manera simplificada los componentes
del ciclo hidroldgico. Las importaciones de otros paises se refieren al volumen de agua que
es generado en los paises con los que México comparte cuencas (Estados Unidos de
América, Guatemala y Belice) y que escurre hacia México. Las exportaciones se refieren al
volumen de agua que México debe entregar a Estados Unidos de América conforme al
Tratado de Aguas de 1944. (CNA, 2005)

Precipitacion media historica 1941-2004 (773 mm) 1513 km®
Evapotranspiracion media 1135 km®
Escurrimiento natural medio superficial total 397 km®
Recarga media total de acuiferos 78 km®
Disponibilidad natural media total 475 km®
Disponibilidad natural media por habitante 4 547 m®

Tabla 1.4 Valores medios anuales del ciclo hidrolégico.
| Importaciones de otros paises 49.3
E Exportaciones de otros paises 0.43
Evaporacion
1,135
Precipitacion
1,513

Escurrimiento
natural medio ?

superficial
interno
349

|

Recarga media
de acuiferos
78

escurrimiento

natural medio

superficie total
397

Recarga media
de acuiferos

Disponibilidad
natural media
total

475

78

Fig. 1.3. Componentes del ciclo hidrolégico (Valores medios anuales en km3)

11.2.1 PRECIPITACION
Con excepcién de la regién |, Peninsula de Baja California, en México la mayor parte de la

precipitacion se presenta en el verano (entre junio y septiembre), el resto del afio la
precipitacion es escasa (tabla 1.5). En el ambito nacional, el 67 por ciento de la precipitacion
se presenta entre junio y septiembre, como se muestra en la figura 1.4. (CNA, 2005)

Ene Feb Mar

Fig. 1.4 Precipitacion media mensual histérica en mm (1941-2004)
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Region Administrativa anual | Ene | Feb |Mar | Abr [May [Jun |Jul |Ago [Sep |Oct |Nov |Dic

mm

l-Peninsula de Baja|,5y |5 119 |14 |5 |1 |1 |14 |36 |41 |14 |11 |24
California

Il-Noroeste 464 |28 |24 |15 |5 |4 |19 |114 |110 |62 |26 |19 |36
Il -Pacifico Norte 750 |32 |17 |9 |5 |9 |67 |185 182 |140 |50 |25 |37
IV-Balsas 963 |13 |6 |7 |17 |54 183|193 |182 |195 |84 |20 |9
V -Pacifico Sur 282 |13 |8 |8 |17 |71 241 [240 |237 |281 [124 |31 |12
VI-Rio Bravo 414 |15 112 [10 |17 |28 |45 |70 |74 |76 136 |15 [15

Vil-Cuenca  Central{sq, 4o |7 |5 |11 l22 |55 |76 |76 |73 |32 |12 |13

del Norte
Vill-Lerma - Santiago-{gzy 147 |g |6 |5 115 [145]190 |178 170 |92 |16 |13
Pacifico
IX.-Golfo Norte 816 |20 |15 [19 |37 |64 127 [122 [123 [165 |78 |27 |18
X -Golfo Centro 1891158 |42 142 |48 |92 1271 [313 [282 | 340 |216 [110 |78
XI-Frontera Sur 226063 |52 [55 |75 185 345 [291 [310 |393 [291 [122 |79
Xll-Peninsula  de | 453140 |32 |32 |36 |86 170|156 | 159 |198 [ 139 |66 |47
Yucatan

Xlll.- Valle de Mexico 247 149 |5 |10 |23 (51 134|158 | 141 |127 |57 |15 |7
y Sistema Cutzamala

Total Nacional 773 |25 |18 |15 |19 |40 [104 |138 |136 |142 |75 |32 |28

Tabla 1.5. Precipitacion media mensual histérica por regién administrativa (1941-2004)

1.2.2 DISPONIBILIDAD NATURAL MEDIA DE AGUA.

La cantidad de agua disponible varia considerablemente de un pais a otro y la poblacion que
se asienta en cada uno de ellos no necesariamente corresponde con esta disponibilidad. Un
indicador ampliamente utilizado en el mundo para detectar problemas de agua es el que se
refiere a la disponibilidad natural media per capita. De acuerdo con este indicador las
regiones se clasifican de acuerdo a la tabla 1.6. (Shiklomanov, I. A. y Rodda, J. C., 2003)

En México destacan dos grandes zonas de disponibilidad, el sureste y el norte, centro y
noroeste del pais. La disponibilidad natural en el sureste es 7 veces mayor que en el resto
del pais. Ademas, en la zona norte, centro y noroeste se asienta el 77 por ciento de la
poblacion, se genera el 85 por ciento del Producto Interno Bruto y s6lo se tiene el 32 por
ciento de la disponibilidad natural media como se observa en la figura1.5. En la tabla 1.7 se
observa la disponibilidad natural media asi como el escurrimiento natural y la recarga total de
acuiferos por region administrativa. (CNA, 2005)

Disponit?ili_dad n3atura| rr~1edia per Clasificacién
capita (m“/hab/afo)

Menor a 1 000 Extremadamente baja
1001 a 2000 Muy Baja
2001 a5000 Baja
5001 a 10 000 Media
10 001 a 20 000 Alta
Mas de 20 000 Muy Alta
Tabla 1.6 Disponibilidad natural media de agua per capita.
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Cabe aclarar que la disponibilidad natural media de agua considera uUnicamente el agua
renovable, es decir, el agua de lluvia que se transforma
recarga de acuiferos.

en escurrimiento superficial y

Disponibilidad | Disponibilidad | Escurrimiento Recarga media
Regién Administrativa natural media | natural media | natural medio total de
total per capita | superficial total acuiferos
(hm°) (m°/hab) (hm°) (hm°)
I Peninsula de Baja California 4423 1317 3012 1411
Il Noroeste 8 213 3210 5459 2754
I Pacifico Norte 24 839 6 038 22 159 2680
IV | Balsas 28 924 2703 24 944 3980
\Y Pacifico Sur 32 508 7782 30 799 1709
VI | Rio Bravo 14 182 1 356 8 962 5219
VIl | Cuenca Central del Norte 6 841 1726 4729 2112
VIl | Lerma-Santiago-Pacifico 36 977 1820 29 594b 7 383
IX | Golfo Norte 23 347 4 666 22 070 1277
X Golfo Centro 102 544 10 574 98 930 3614
Xl | Frontera Sur 158 260 24 549 139 839 18 421
Xl | Peninsula de Yucatan 29 646 8 255 4 330 25 316
X \C/alle de México y Sistema 3934 188 1996c 1938
utzamala
Total Nacional 474 637 4 505d 396 823 77 814

Tabla 1.7

a Incluye importaciones y excluye exportaciones.
b Datos preliminares. En estas regiones aun no estan concluidos los estudios al 100%.
¢ Se consideran las aguas residuales de la Ciudad de México.
d Con base en proyecciones de poblacién al afio 2004, de Conapo.

Pramedio Macional
4 505 m*/hab/afo

Disponibilidad
natural media

Norte, Centro y Noroeste 350,
1 835 m¥hab/afo

Sureste

13 290 m/hab/fano

Poblacidn

71%

Fig. 1.5 Contraste de disponibilidad natural media de agua

1.2.3 GRADO DE PRESION SOBRE EL RECURSO HiDRICO.
Otra forma de evaluar la disponibilidad de agua es mediante la determinacién de lo que se
conoce como el grado de presion, que representa la proporcion del agua disponible que se

Disponibilidad natural media de agua por regiéon administrativa, 2004

PIB

85%

Fuente: Integrade por fa Subdireccion General de Frogramacan. CHA
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extrae en una zona. La Comision para el Desarrollo Sustentable de la ONU define cuatro
categorias que incluyen desde una presion fuerte (la extraccion supera el 40 por ciento de la
disponibilidad natural) hasta una presion escasa (el agua extraida no rebasa el 10 por ciento
del liquido disponible). México, con un valor del 15 por ciento estimado en el afio 2000 se
halla en la categoria de presion moderada, ligeramente superior al 12 por ciento estimado
para el promedio de los paises de la OCDE.

El valor relativamente bajo de presion del recurso hidrico que presenta México esta influido
de manera significativa por la alta disponibilidad de agua en el sur del pais, en regiones
como la frontera sur, Golfo Centro, Peninsula de Yucatan y Pacifico Sur no extraen mas del
5 por ciento de su agua disponible; en contraste, las regiones de Baja California, Noroeste,
Rio Bravo, Cuencas Centrales y el Valle de México se encuentran en una situacion diferente,
debido a que su grado de presion tienen valores superiores al 40 por ciento, lo que las
coloca en la condicién de alto estrés hidrico, ver figura 1.6. (CNA, 2005)

Y
/ 7
Grado de presidn sobre el recurso hidrico ; f‘/ /!\' 1: x .;_./
[ Fuerte presion (= 40 %) T 5 x' i ?
Fresion media-fuerte (20 % - 40 %) \ 6%
= Lo
Presion moderada (10 % - 20 %) v Vo ‘C*,\d_ e
[ Escasa presion (< 10 %) S | [ 5% =
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Fig. 1.6 Grado de presion sobre el recurso hidrico por region administrativa

1.2.4 AGUAS SUPERFICIALES.

En los rios del pais escurren aproximadamente 400 km® de agua anualmente, incluyendo las
importaciones de otros paises y excluyendo las exportaciones. Aproximadamente el 87 por
ciento de este escurrimiento se presenta en los 39 rios principales que se indican a
continuacion y cuyas cuencas ocupan el 58 por ciento de la extensién territorial continental.

En la tabla 1.8 se observan los rios que componen la vertiente interior asi como su
escurrimiento medio anual, longitud y area de cuenca. El 65 por ciento del escurrimiento
superficial pertenece a siete rios: Grijalva-Usumacinta, Papaloapan, Coatzacoalcos, Balsas,
Panuco, Santiago y Tonala, cuya superficie es el 22 por ciento del pais. Los rios Balsas y
Santiago pertenecen a la vertiente del Pacifico (tabla 1.10) y los otros cinco a la vertiente del
Golfo de México (tabla 1.9). Por la superficie que abarcan destacan las cuencas de los rios
Bravo y Balsas. Por su longitud destacan los rios Bravo, Grijalva Usumacinta. (CNA, 2005)
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e Escurrimiento natural A .
No. Rio Ad R_eglon . medio superficial Area de Ia3 Lor}gltud
ministrativa (hm3) cuenca (km~) | del rio (km)
1 Lerma VI 4,908 47,116 708
2 Nazas Vil 1,999 57,101 600
3 Aguanaval VIl 509 32,138 481
Total 7,416 136,355 1,789
Tabla 1.8 Rios de la vertiente interior.
No. Rio Region Escurrimiento natural | Areadela | Longitud del
Administrativa medio superficial cuenca rio (km)
(hm") (km?’)
18 | Balsas v 24,273 117,406 770
19 | Santiago VIII 7,849 76,416 562
20 | Verde V 5,937 18,812 342
21 | Omotepec \% 5,779 6,922 115
22 | El Fuerte 11 5,176 33,590 540
23 | Papagayo V 4,237 7,410 140
24 | Yaqui Il 3,623 72,540 410
25 | San Pedro 11 3,559* 26,480 255
26 | Culiacan 11 2,912 15,731 875
27 | Suchiate Xl 2,737 203 75
28 | Ameca VI 2,020° 12,214 205
29 | Armeria VI 2,015" 9,795 240
30 | San Lorenzo 11 1,885 8,919 315
31 | Coahuayana VI 1,867" 7,114 203
32 | Colorado * I 1,867 3,840 160
33 | Sinaloa 1] 1,829 12,260 400
34 | Baluarte 11 1,751 5,094 142
35 | Acaponeta 1] 1,329 5,092 233
36 | Piaxtla 11 1,288 11,473 220
37 | Tehuantepec V 950 10,090 240
38 | Coatan * Xl 751 605 75
39 | Huicicila VI 591 1,194 50
Total 84,225 463,200 6,567
Tabla 1.10 Rios de la vertiente del pacifico mexicano.
B Escurrimiento natural | Areade la .
No. Rio Re_glon . medio superficial cuenca Loqgltud del
Administrativa 3 3 rio (km)
(hm?) (km”)
4 Grijalva— Xl 115,536 83,553 1,521
Usumacinta
5 Papaloapan X 44,662 46,517 354
6 Coatzacoalcos X 32,752 17,369 325
7 Panuco IX 19,087 84,956 510
8 Tonala X 11,389 5,679 82
9 Bravo * VI 7,398 226,280 2,018
10 | Tecolutla X 6,885 7,903 375
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11 | Nautla X 2,284 2,785 124
12 | Antigua X 2,193 2,827 139
13 | Tuxpan X 2,580 5,899 150
14 | Soto La Maria IX 2,086 21,183 416
15 | Candelaria * Xl 2,011 13,790 150
16 | Cazones X 1,716 2,688 145
17 | San Fernando IX 876 17,744 400
Total 251,455 539,173 6,709

Tabla. 1.9 Rios de la vertiente del Golfo de México

Notas: Los datos del escurrimiento natural medio superficial representan el valor medio anual de su registro histérico.
a El escurrimiento natural medio superficial, el area de la cuenca y la longitud se refieren sélo a la parte mexicana.

b Datos preliminares. En estos rios aun no estan concluidos los estudios al 100%.

¢ Longitud de frontera entre México y Estados Unidos de América.

México tiene una alta tasa de evapotranspiracién que disminuye en forma significativa el
volumen de agua disponible. La estimacién de la evapotranspiracion promedio en México es
de aproximadamente 1,100 km® (73 por ciento de la precipitacion total), resulta menor que la
de Africa (80 por ciento) pero mayor que la de Europa (64 por ciento), Asia (56 por ciento) o
Australia (64 por ciento).

La disponibilidad del agua comunmente se evalua a través del volumen de agua por
habitante. Se considera la cifra del censo de poblacion del afio 2000 (97.48 millones de
habitantes), la disponibilidad natural de agua para ese afio fue de 4,841 m® anuales por
habitante, volumen que corresponde a una categoria de disponibilidad baja, muy cerca de
los 5,000 m*hab/afio del limite de disponibilidad media. Para poner en contexto esta cifra, en
1910 la disponibilidad promedio era de 31,000 m*hab, para 1950 ya sélo era de un poco
mas de 18,000 m® y en 1970 habia caido por debajo de los 10,000 m*. (PNUMA, 2002)

Se estima que para 2010, de acuerdo con las proyecciones que realiza la Conapo sobre la
poblacién del pais, la disponibilidad de agua por habitante se reducira a 4,180 m® y para el
2020 se limitara a cerca de 3,750 m®/hab/afio. En un contexto mundial, la disponibilidad de
agua por habitante en México en la actualidad es considerablemente menor que la que tiene
paises como Canada (91,567 m®hab/afio), Estados Unidos (8,906 m*/hab/afio), Brasil
(32,256 m®hab/afio) y en general toda América del Sur, es ligeramente superior al promedio
de los paises europeos. (PNUMA, 2002)

1.2.5 AGUAS SUBTERRANEAS.

Para fines de administracion del agua, el pais se ha dividido en 653, acuiferos, de los cuales,
hasta el 2004 se ha publicado la disponibilidad de 202. El 31 de enero de 2003, en el Diario
Oficial de la Federaciéon (DOF) se publicé la disponibilidad de agua de 188 acuiferos, de los
cuales se extrae el 66 por ciento del agua subterranea que se utiliza en el pais y en los que
se capta el 79 por ciento de la recarga de agua subterranea. El 29 de diciembre de 2003, se
publicé en el DOF, la disponibilidad media anual de 14 acuiferos mas, y la actualizaciéon de la
disponibilidad del acuifero Valles Centrales, estado de Oaxaca, con lo que se alcanza un
poco mas del 80 por ciento del volumen de agua subterranea total que se extrae de los
acuiferos del pais. (CNA, 2005)

En la tabla 1.11 se muestran el total de los acuiferos por region administrativa, y se
presentan él numero de acuiferos que presentan problemas diversos como la sobre
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explotacion, intrusion salina y salinizacion de suelos y aguas subterraneas, asi como el
volumen de recarga media. (CNA, 2005)

Acuiferos
_ - _ Con el fenébmeno de Recaraa
Region Administrativa Con intrusiéon | salinizacion de suelos 9
Total | Sobreexplotados . . media
salina y aguas subterraneas 3
(hm~)
salobres
I I_Denlpsula de Baja 87 9 4 1,411
California
Il Noroeste 63 18 5 0 2,754
11l Pacifico Norte 24 1 0 0 2,680
IV Balsas 43 2 0 0 3,980
V Pacifico Sur 38 0 0 0 1,709
VI Rio Bravo 96 16 0 4 5,219
VIl Cuencas centrales
del Norte 72 24 0 8 2,112
VI B Lerma-Santiago- 126 29 y 0 7.383
Pacifico
IX Golfo Norte 41 3 0 0 1,277
X Golfo centro 21 0 2 0 3,614
X| Frontera Sur 23 0 0 0 18,421
Xl ) Peninsula de 4 0 0 1 25.316
Yucatan
X!II Valle de México y 14 4 0 0 1,038
Sistema Cutzamala
Total 653 104 17 17 77,814

Tabla 1.11

Caracteristicas fisicas de los acuiferos por regién administrativa.
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CAPITULO

PANORAMA ACTUAL DE LAS PRESAS

INTRODUCCION.

En este capitulo se presenta la importancia de las presas para el aprovechamiento del recurso
agua, en lo diversos rubros como lo son la irrigacion, la hidrogeneracion y el suministro de agua
a la poblaciéon. De la misma manera se presenta la clasificacion de las presas de acuerdo con
su uso, materiales de construccion y el tipo de proyecto hidraulico.

No existen estadisticas disponibles para confirmar el nimero total de presas en operacion en el
mundo. Los datos estadisticos precisos estan restringidos a las presas grandes inscritas en
listas nacionales en el World Register of Dams (Registro Mundial de Presas) publicado por la
ICOLD, Internacional Comision on Large Dams (Comision internacional de Grandes Presas) Se
presentan las presas mas altas construidas en el mundo, de acuerdo con la ICOLD. Para el
caso de México se presenta la situaciéon en cuanto a la infraestructura de presas, asi como su
distribucion por tipo de presas y su importancia en la hidrogeneracion. Se presentan las presas
mas importantes en cuanto a su embalse y su operacién. También se presentan algunos de los
proyectos identificados por la CFE a realizarse a corto y largo plazo.

OBJETIVO

1. Determinar la importancia que representa la construccién de una presa para el
desarrollo de un pais o region.

2. Presentar la clasificacion de las presas, de acuerdo con su proyecto hidraulico,
materiales de construccion y de acuerdo a su uso.

3. Presentar el panorama general de las presas construidas en el mundo, con el fin de
observar la infraestructura hidraulica con que se cuenta

4. Conocer la infraestructura de presas en el caso de México, y los proyectos que se tienen
contemplados en la construccion de presas.

5. Evaluar la importancia que representan las presas en la hidrogeneracion, asi como para
otras actividades como la irrigacion, recreacion entre otras.
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.1 GENERALIDADES

Para satisfacer la demanda de agua se requieren mas embalses superficiales para modificar la
desigual distribucion de la precipitacion en el tiempo, y con los acueductos y conducciones, la
mala distribucién en el espacio. De esta manera, las presas representan un papel
preponderante, ya que deben conceptuarse como proyectos de propdsitos multiples que
permiten satisfacer las necesidades del consumo humano, las requeridas por la agricultura, y
con el desnivel creado, la generacién de energia eléctrica, vital hoy en dia. (Marengo, 1999)

Adicionalmente, las presas producen grandes beneficios como el control de avenidas con la
consecuente proteccion a vidas y propiedades en las llanuras de inundacién, y la creacion de
programas de acuacultura y pesca, asi como para recreacion. (Marengo, 1999)

Las presas y sus embalses se han convertido también en una parte integrante de la
infraestructura que se construye y en base de nuestra propia supervivencia. En el futuro
muchas presas seran necesarias para asegurar la buena gestion de los recursos hidraulicos
mundiales, limitados, mal repartidos y en muchas ocasiones drasticamente insuficientes.

.2 CLASIFICACION DE LAS PRESAS.
Las presas se pueden clasificar en categorias diferentes, que dependen del objeto de la
clasificacién, es conveniente considerar tres amplias clasificaciones.

l1.2.1 SEGUN EL PROYECTO HIDRAULICO.

e Presas vertedoras: se proyectan para descargar sobre sus coronas. Deben estar hechas
de materiales que no se erosionen con tales descargas. Es necesario emplear concreto,
mamposteria, acero y madera, excepto en las estructuras vertedoras muy bajas de unos
cuantos metros de altura.

e Presas no vertedoras: son las que se proyectan para que no rebase el agua por su
corona. Este tipo de proyecto permite ampliar la eleccion de materiales incluyendo las
presas de tierra y las de enrocamiento.

Con frecuencia se combinan los dos tipos para formar una estructura compuesta, que consiste
de una parte vertedora de concreto de gravedad con extremos formados por terraplenes. (USDI,
1980)

l1.2.2 SEGUN LOS MATERIALES DE CONSTRUCCION.

La clasificacibn comun que se usa en la discusion de los procedimientos de construccion se
basa en los materiales que forman la estructura. La influencia de la disponibilidad de materiales
de construccion adecuados en la determinacion del tipo de cortina depende del costo relativo de
los materiales, puestos a pie de obra, tanto para concreto como de tierra y enrocamiento.
(USDI, 1980)

e Presa de Tierra: las presas de tierra constituyen el tipo de presas mas comun,
principalmente por que en su construccion intervienen materiales en su estado natural
que requieren un minimo de tratamiento. Ademas, los requisitos para sus cimentaciones
son menos exigentes que para otros tipos.

e Presas de Enrocamiento. En las presas de enrocamiento se utiliza roca de todos los
materiales para dar estabilidad a una membrana impermeable. La membrana puede ser
una capa de material impermeable del lado del talud mojado, una losa de concreto, un
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recubrimiento de concreto asfaltico, placas de acero, o cualquier otro dispositivo
semejante; o puede ser un nucleo interior delgado de tierra impermeable.

Presas de Materiales Graduados. En este tipo de cortinas consiste en una zona central o
corazébn impermeable, con zonas semipermeables y permeables colocadas
progresivamente hacia aguas abajo y aguas arriba desde dicho corazén.

Presas de Concreto Tipo Gravedad. Las presas de gravedad, de concreto se adaptan a
los lugares en los que se dispone de una cimentacién de roca razonablemente sana. Se
adaptan bien para usarse como cresta vertedora y, debida a esta ventaja, a menudo se
usan formando la parte vertedora de las presas de tierra y de enrocamiento o de una
presa derivadora. Las presas de gravedad pueden tener una planta curva o recta. La
planta curva puede proporcionar algunas ventajas en lo que respecta al costo y a la
seguridad. Ademas, ocasionalmente, la curvatura hacia aguas arriba puede situar esa
parte de la presa en una cimentacion mas elevada de roca. Es costumbre limitar él
termino cortina de gravedad a las cortinas masivas de concreto o mamposteria, las
cuales resisten al sistema de fuerzas que les son impuestas y tienen una seccion recta
casi triangular.

Presas de Concreto Compactado con Rodillo, (CCR). Las presas de gravedad de CCR
son similares a una estructura de concreto convencional. La diferencia consiste en los
métodos de construccion, el disefio de la mezcla de concreto y detalles de distribucion
de las estructuras. EI CCR es relativamente en seco, pobre, sin revenimiento dado que
los materiales que contiene el concreto son materiales finos y asperos que se consolidan
por vibracion externa, usando vibradores de rodillo y otros equipos pesados. En las
condiciones de endurecimiento, las propiedades de CCR son similares a las del concreto
convencional. (USACE, 2000)

Presa de Concreto Tipo Arco. Las presas de concreto tipo arco se usan para designar
una estructura curva, masiva, de concreto o mamposteria, con convexidad hacia aguas
arriba. Se adaptan a lugares en los que la relacién de la distancia entre los arranques
del arco a la altura no es grande y donde la cimentacién en estos mismos arranques del
arco de la altura no es grande y donde la cimentacion en estos mismos arranques es
roca solida capaz de resistir el empuje de arco.

Presas de Concreto del tipo de Machones o Contrafuertes. Las presas del tipo de
contrafuertes comprenden las de las losas y las de arcos. Requieren aproximadamente
el 60 por ciento menos de concreto que las presas de gravedad y el refuerzo de acero
necesario, generalmente contrarrestan las economias en concreto. El proyecto de las
presas de contrafuertes se basa en el conocimiento y criterio que se adquiere solamente
por la experiencia especializada en este tipo de obras. Las cortinas clasificadas con esta
denominacion comprenden dos elementos estructurales principales: una cubierta
inclinada que soporta el empuje hidrostatico y machones, contrafuertes o muros que
soportan la cubierta y transmiten las cargas a la cimentacion a lo largo de planos
verticales.

Machones y Losas. La cubierta para este tipo de cortina esta formada por losas planas
apoyadas en meénsulas construidas en la parte de aguas arriba de los machones.

Arcos Multiples. La cubierta formada por arcos multiples consiste en una serie de
cascarones cilindricos inclinados, apoyados en los machones.
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> Machones con Cabeza. Las cortinas de machones con cabeza se forman adelgazando
el machodn, propiamente dicho, hacia aguas abajo, y dejando un ensanchamiento o
cabeza en el lado aguas arriba.

11.2.3 SEGUN SU USO.
Las presas pueden clasificarse de acuerdo con la funcion mas general que van a desempefiar,
como de almacenamiento, de derivacion o regulacion. (USDI, 1980)

e Presas de Almacenamiento. Se construyen para embalsar el agua en los periodos de
abundancia, para utilizarlos cuando sea escasa. Estos periodos pueden ser
estacionales, anuales, o0 mas largos. Las presas de almacenamiento se pueden a su vez
clasificar de acuerdo con el objeto de almacenamiento, como para abastecimiento de
agua, para recreo, para la cria de peces y animales salvajes, para la generacion de
energia eléctrica, irrigacion, etc.

e Presas de Derivacion. Se construyen ordinariamente para proporcionar la carga
necesaria para desviar el agua hacia zanjas, canales u otros sistemas de conduccion al
lugar en que se va a usar.

e Presas Reguladoras. Se construyen para retardar el escurrimiento de avenidas y
disminuir el efecto de las ocasionales. Las presas reguladoras se dividen en dos tipos:
de almacenamiento temporal y de almacenamiento por tiempo como sea posible. Las
presas reguladoras también se construyen para detener los sedimentos. A menudo a
éstas se les conoce como presa para arrastres.

I1l.3 SITUACION ACTUAL DE LAS PRESAS EN EL MUNDO.

Antes de 1900 existian mas de mil presas construidas en el ambito mundial, segun reportes del
Registro Mundial de Presas (1984), sin embargo, se generé un enorme incremento en la
construccion de presas a partir de la mitad del presente siglo. A la fecha, estan construidas mas
de 100,000 presas en el mundo y se puede decir que estan consideradas como grandes presas
a mas de 36 mil de ellas, sin considerar las construidas en China. Segun la ICOLD define como
grandes presas a aquellas que tienen mas de 15 m de altura, las que estan entre 10 y 15 m con
una longitud de cresta en el vertedor superior a los 500 m o las que el gasto de descarga
supera los 500 m®s o bien que presenten condiciones complejas para su cimentacion.
(Marengo, 1999)

El sistema de presas mas importante del mundo se encuentra en China, donde sdlo en los
ultimos 30 afios se han construido 70,000 presas y embalses; si bien en su mayor parte son
presas relativamente pequefias, su capacidad de almacenamiento supera los 300 km®. China
ha enfatizado la construccion de pequenas presas para reducir costos de construccion y poder
hacerlo con tecnologias relativamente sencillas. Asi pues, Asia tiene el mayor sistema de
presas del mundo, lo cual le permite regular el flujo de agua de todos los continentes: 560 km?®
por afio. Si bien la mayoria de los grandes rios asiaticos como el Yangtzé, el Mekong, el
Brahmaputra, el Ganges, el Indo o el Irrawaddy han sido, en una u otra forma, explotados
mediante presas y embalses, principalmente con fines de riego, obviamente Asia tiene aun un
enorme potencial hidroeléctrico. (Marengo, 1999)

El numero de presas construidas en los ultimos 35 afios supera el 85 por ciento del total. La
distribucion de grandes presas por continente se muestra en la tabla 2.1.
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Continente 1950 1982 1986 En construccién

Africa 133 665 763 58

Asia 1,554 4,194 4,569 430

Australia /Oceania 151 448 492 25

Europa 1,323 3,961 3,982 204

Norte-Centroamérica 2,099 7,303 6,595 39

Sudameérica 884 69

Rusia 132 18

Subtotal 5,260 16,571 17,417 843

China 8 18,595 18,820 183

Total mundial 5,268 35,166 36,327 1,026
Tabla 2.1 Numero de presas de mas de 15m de altura. (Marengo, 1999)

La construccién de embalses y presas representa inversiones cuantiosas. A comienzos de los
ochenta se calculaba que el costo para retener un kildbmetro cubico de agua mediante una presa
era de 120 millones de ddlares. En esa misma época se calculaba que la renovacion de los
sistemas de riego deteriorados o dafados, junto con sus canales de distribucion, costaban 680
dolares por hectarea, y si se incorporaban los mecanismos para corregir los niveles de
salinizacion, habia que anadir 240 ddlares por hectarea.

La construccion de presas y embalses lleva aparejada, sin embargo, la pérdida neta de tierras,
a menudo fértiles, que son inundadas por el lago artificial formado por la presa. La presa sobre
el rio Volta, en Burkina Faso, terminada en 1974, inundd un area de 85,000 km?, desplazando
82,000 personas. La presa de Aswan, en Egipto, cubre 66,000 km? y provocé el desplazamiento
de 120,000 personas. Salto Grande, en Uruguay y Argentina, formé al concluirse las obras un
lago de 78,000 ha con riberas de mas de 1,200 km.

La década de 1970 presencid en América Latina una fuerte actividad en construccion de
embalses y presas, la mayoria para uso energético. Esa actividad disminuyo en los ochenta aun
cuando la capacidad de embalse de las nuevas presas es considerablemente mayor. Estas
actividades se concentraron en pocos paises: Brasil y Argentina concentran 62 por ciento y 19
por ciento, respectivamente, del total de la capacidad de presas y embalses construidos entre
1970y 1984.

El analisis de los sistemas de riego va inevitablemente asociado al de las grandes presas para
uso tanto agricola como energético. El potencial hidroeléctrico de América Latina es de 805,792
Mw, que corresponde a 35 por ciento del total mundial; sin embargo, solo se utiliza 9.6 por
ciento de ese total. Este hecho, asociado al alza de los precios del petroleo, explica la tendencia
tipica de América Latina en la expansién de presas.

La expansién de presas ha resultado, en las ultimas dos décadas, en un aumento considerable
de disponibilidad de energia hidroeléctrica. La capacidad instalada del potencial hidroenergético
regional se incrementd a una tasa anual de 10.2 por ciento en los ultimos afos setenta y de 6.5
por ciento entre 1980 y 1987. El porcentaje de energia hidroeléctrica en relacion con otras
fuentes energéticas se incrementd del 53.9 por ciento en 1970, a 60.3 por ciento en 1987, al
paso que el de energia eléctrica proveniente de plantas térmicas disminuye de 46.1 por ciento a
37.3 por ciento en el mismo periodo.
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En el disefio, construccidon y operacion de presas se han registrado avances significativos. En
los ultimos 20 afios se ha prestado una gran importancia a las consideraciones de durabilidad y
falla de las mismas y se puede decir que se ha establecido la base técnica y cientifica para
definir la seguridad que deben tener las presas y las obras temporales como las de desvio. Se
han planteado bases cientificas para entender los aspectos geoldgicos, hidrologicos y la
naturaleza y comportamiento de los materiales asi como las cargas y ciclos a los que las presas
estan sujetas. (Marengo, 1999)

El desarrollo de meétodos numéricos y técnicas computacionales permite tener un mejor
panorama en estos aspectos y se estan haciendo serios esfuerzos para instrumentar y definir
de una mejor manera el comportamiento estructural de las presas. A la fecha los factores de
seguridad se estan replanteando, se esta tratando de reducir significativamente el error humano
al someterse y actualizarse los criterios de disefio al consenso internacional. (Marengo, 1999)

lll.L4 PRESAS CONSTRUIDAS.

En los ultimos 35 afos se han construido aproximadamente el 85 por ciento del total de presas
en el mundo, en donde 36,327 (78 por ciento del total), tienen una altura entre 15 y 30m, y solo
26 presas (0.1 por ciento) exceden los 200 m de altura. A la fecha, las presas almacenan mas
de 5 mil 500 km® de agua; de este volumen dos terceras partes estan disponibles como
volumen util y el resto es la llamada capacidad muerta. Esta capacidad util de 3 mil 660 km?®
afiade un 26 por ciento a la porcion estable del escurrimiento medio anual de los rios (14 mil
010 km?®) del mundo entero. Durante los Gltimos 40 afios el nimero de presas terminadas ha
decrecido gradualmente, como se muestra en la tabla 2.2.

Periodo Numero

1951-1974 373
1975-1982 258
1983-1986 21

Tabla 2.2 Numero de presas terminadas anualmente.
(Marengo, 1999)

Es significativo que mas de 200 presas fueron terminadas en 1989 de las cuales el 80 por
ciento superd los 30m de altura, y el 1 por ciento los 100 m. También, 12 muy grandes presas
superaron los 150 m de altura, con un volumen de méas de 15 millones de m® en la construccion
de la cortina, y una capacidad de mas de 25 km® en el almacenamiento. Algo mas de 45
grandes presas estaban en construccion en 1989 y 48 en 1990 como se muestra en la tabla 2.3.
(Marengo, 1999)

Segun P. N.Gupta y G. Le Moigneel (1996), en el mundo existen mas de 36 mil grandes presas
de mas de 15 m de altura. Aproximadamente la mitad se encuentran en China y el resto se
localizan en el resto del mundo. Aproximadamente el 65 por ciento de estas presas tienen
alturas menores a 30 m y solo el 1 por ciento son presas cuyas alturas exceden de 150 m. La
mayoria de ellas son presas de tierra y su numero aproximado se observa en la tabla 2.4.
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Localizacion En 1989 En 1990

Canada 0 1

América Latina 20 17

China 6 7

Asia 6 8

Turquia 5 1

India 3 4

Europa 2 4

Rusia 2 2

Africa 1 4

Total 45 48

Tabla 2.3 Presas de mas de 150 m de altura.
Tipo de presa Porcentaje
Tierra 75
Concreto gravedad 10
Enrocamiento 7
Arco / arcos multiples, contrafuertes 6
Mamposteria / CCR 2
Tabla 2.4 Grandes presas; distribucion por tipo en porcentaje.

Segun la ICOLD (1998), la distribucion de grandes presas de acuerdo a su altura y regién se
distribuye como se muestra en la tabla 2.5.

Altura de la presa || Africa América || América Asia |[Australia| Europa || Mundo
del norte || del sur
0 <H<30 m 72 74 57 59 59 61 65
30<H<60 m 22 19 30 30 29 27 25
60 <H<150m 5 6 11 10 11 11 9
H>150 m 1 1 2 1 1 1 1
Tabla 2.5 Distribucion de presas por regiones y por altura en porcentaje

Los cinco paises con mas presas suman mas de las tres cuartas partes de todas las grandes
presas del mundo (véase la tabla 2.6 y la Fig. 2.1), y aproximadamente dos tercios de ellas se
encuentran en los paises en desarrollo. La energia hidroeléctrica suministra mas del 90 por
ciento de la electricidad de 24 paises.
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China,
22000, 45%

Espafia,
1196, 3%

Francia, 569, 1%
Brasil, 594, 1%
Turquia, 625, 1%

Corea del Sur, 765, 2%

Canadé, 793, 2%

Otros,
7372, 16%

Japon,
2675, 6%
India, Estados Unidos,

4291, 9% 6575, 14%

Fig. 2.1 Distribucion de presas en porcentaje.

Pais Porcentaje No. de presas
Estados Unidos 14 6575
India 9 4291
Japon 6 2675
China 46 22000
Espafa 3 1196
Canada 2 793
Corea del Sur 2 765
Turquia 1 625
Brasil 1 594
Francia 1 569
otros 16 7372
Tabla 2.6 Numero de presas por pais en porcentaje

En la tabla 2.7 se muestra las presas en operacion por region y pais, considerando solo a las
grandes presas de acuerdo a la definicion de la ICOLD (1998).
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Region y Pais ||No. de presas|Region y Pais ||No. de presas
Europa Occidental Europa Oriental
Espafa 1196 Albania 306
||Francia 569 Rumania 246
litalia 524  |Bulgaria 180
||Reino Unido 517 ||Repub|ica Checa 118
Noruega 335 Polonia 69
Alemania 311 'Yugoslavia 69
Suecia 190 Eslovaquia 50
Suiza 156  |Eslovenia 30
Austria 149 ||Croacia 29
Portugal 103 ||Bosnia / Herzegovina 25
||Fin|andia 55 Ucrania 21
[Chipre 52 Lituania 20
||Grecia 46 Macedonia 18
||Is|andia 20 Hungria 15
||I rlanda 16 Austral-Asia
[Bélgica 15 Australia 486
||Dinamarca 10 Nueva Zelanda 86
||Ho|anda 10 ||Nueva Guinea 3
Luxemburgo 3 Fiji 2
Total 4277 Total 577
Sudameérica Norte y Centro América
Brasil 594 Estados Unidos 6 575
Argentina 101 Icanada 793
Chile 88 IMéxico 537
Venezuela 74 lcuba 49
Colombia 49 ||Rep. Dominicana 11
[Peru 43 [Costa Rica 9
||Ecuador 11 ||Honduras 9
[Bolivia 6 [Panama 6
||Uruguay 6 ||EI Salvador 5
||Paraguay 4 ||Guatema|a 4
Guyana 2 Nicaragua 4
Surinam 1 Trinidad & Tobago 4
Total 979 Jamaica 2
Antigua 1
Haiti 1
Total 8010
Tabla 2.7 Presas en operacidn por regiones y pais
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Region y Pais || No. de presas |Regién y Pais || No. de presas
Africa Asia

Sudafrica 539 China 22 000
Zimbabwe 213 India 4 291
Algeria 107 Japén 2675
Maruecos 92 Corea del sur 765
Tunez 72 Turquia 625
Nigeria 45 Tailandia 204
Costa de Marfil 22 Indonesia 96
Angola 15 ||Rusia 91
Congo 14 |Pakistan 71
||Kenia 14 ||Corea del Norte 70
INamibia 13 liran 66
ILibia 12 Malasia 59
||Madagascar 10 Taipei, China 51
[camerun 9 Sri Lanka 46
Mauritius 9 Siria 41
||Burkina Faso 8 Arabia Saudita 38
||Etiop|'a 8 Azerbaijan 17
||Mozambique 8 Armenia 16
[Lesotho 7 Filipinas 15
Egipto 6 ||Georgia 14
Suiza 6 luzbekistan 14
Ghana 5 lirak 13
Sudan 4 ||Kazajstén 12
Zambia 4 Kirguizistan 11
Botswana 3 Tayikistan 7
Malawi 3 Jordan 5
IBenin 2 Libano 5
||Congo 2 ||Myanmar 5
||Guinea 2 Nepal 3
Mali 2 \Vietnam 3
Senegal 2 Singapur 3
Seychelles 2 Afganistan 2
Sierra Leone 2 Brunei 2
Tanzania 2 ||Camboya 2
Togo 2 Bangladesh 1
Liberia 1 Total 31 340
Total 1269

Continuacion Tabla 2.7 Presas en operacion por regiones y pais

En las tablas 2.8 y 2.9 se muestran las grandes presas en operacién de acuerdo por su altura
por pais en donde se observa la distribucién, asi como las que se encuentran en construccion
en el afo de 2001 y 2002 de acuerdo con la ICOLD.
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Presas en operacion Presas en
PAIS TOTAL | 15<H (m)>29 || H (m)>30 | construccion 2001
Argelia 50 6 44 3
Alemania 311 173 99 3
Australia 508 293 201 2
Bélgica 14 5 9 0
[Brasil 643 404 239 19
[Bulgaria 215 144 71 0
lcanada 642 429 213 0
[China 25821 17174 4,688 245
[Chipre 53 28 25 2
[Colombia 50 15 35 1
||Croacia 29 15 7 0
[Egipto 7 5 2 0
|[Espana 1201 446 494 26
[Finlandia 56 47 7 0
[Francia 578 362 190 1
[Ghana 10 9 1 0
|Grecia 27 7 20 12
lindia 4522 2056 427 510
liran 179 123 56 65
lirak 8 1 7 0
lIrlanda 16 12 4 0
Italia 511 197 301 22
Japon 2641 1570 1071 111
Libia 12 2 10 2
[Luxemburgo 3 2 1 0
||Marruecos 98 50 48 7
[Noruega 336 220 116 0
[Pakistan 86 69 17 7
[Holanda 11 9 2 0
lPeru 52 21 13 0
[Polonia 65 22 18 4
[Portugal 182 96 75 11
[Rep. Checa 118 66 43 0
Rumania 211 89 69 27
Suecia 190 148 42 0
Tailandia 36 14 22 16
Turquia 518 237 281 230
\Venezuela 73 25 48 3
Zimbabwe 244 199 45 9
Total 40,377 24,813 9078 1,338
Tabla 2.8 Presas en operacion en el 2001
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PRESAS EN OPERACION Presas en
Pais TOTAL | 15<H(m)>29 | H (m)>30] construccion 2002
Sudafrica 1148 992 156 22
Albania 306 223 83 1
Alemania 302 169 97 2
Bélgica 14 5 9 0
lcanada 934 458 224 28
lchipre 53 28 25 1
llcolombia 55 16 39 0
||Croacia 29 15 7 0
[Finlandia 56 42 7 0
IGrecia 35 10 25 1
lindia 4525 2106 430 475
liran 187 127 60 88
Irlanda 16 12 4 0
Japon 2738 1723 1015 110
Marruecos 103 53 50 4
IMéxico 617 437 180 3
INoruega 336 220 116 9
[INueva zelanda 93 47 42 0
[Pakistan 87 70 17 11
[Holanda 11 9 2 0
[Polonia 65 22 18 4
IRep. Checa 118 66 43 0
Rumania 213 90 70 25
Suecia 190 148 42 0
Tailandia 26 6 20 4
Uruguay 6 1 5 0
\Venezuela 74 49 25 2
Total 12345 7149 2814 791
Tabla 2.9 Presas en operacion en el 2002

Las presas mas altas del mundo de acuerdo con el registro mundial de grandes presas de la

ICOLD (2004) que se encuentran en operacion se muestran en la Tabla 2.10.
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Nombre Rio Pais Altura (m) | Embalse(hm®) | Afio
Rogun Vakhsh Tayikistan 335 11.600 1985
Nurek Vakhsh Tayikistan 300 10.500 1980
Grand Dixence Dixence Suiza 285 400 1962
Inguri Inguri Georgia 272 1.100 1984
Vaiont Vaiont Italia 262 169 1961
Manuel Torres Grijalva México 261 1.660 1981
Tehri Baghirathi India 261 3.540 uC
Alvaro Obregén | Mextiquic México 260 1926
Mauvoisin Drance Bagnes Suiza 250 180 1957
Alberto Lleras Orinoco Colombia 243 1.000 1989
Mica Columbia Canada 243 24.670 1972
Sayano Yenisei Rusia 242 31.300 1980
Ertan Yangtze/Yalong China 240 5.800 1999
La Esmeralda Bata Colombia 237 815 1975
Kishau Tons India 236 2.400 1985
Oroville Feather Estados Unidos 235 4.299 1968
El Cajén Humuya Honduras 234 5.650 1984
Chirkey Sulak Rusia 233 2.780 1977
Bhakra Sutlej India 226 9.870 1963
Luzzone Brenno di Luzzone | Suiza 225 87 1963
Hoover Colorado Estados Unidos 223 35.154 1936
Contra Verlasca Suiza 220 86 1965
Mratinje Piva Bosnia 220 880 1973
Dworshak Clearwater Estados Unidos 219 4.259 1974
Glen Canyon Colorado Estados Unidos 216 33.304 1964
Toktogul Naryn Kirzisgistan 215 19.500 1978
Daniel Johnson || Manicouagan Canada 214 141.852 1968
Keban Firat Turquia 210 31.000 1974
Karun Karun Iran 205 2.900 1976
Lakhvar Yamuna India 204 580 1985
Dez Dez Abi Iran 203 3.340 1963
Almendra Tormes Espafa 202 2.649 1970
Berke Ceyhan Turquia 201 2000
Kolnbrein Malta Austria 200 205 1977
Zimapan Moctezuma México 200 1994
Tabla 2.10 Presas mas altas en el mundo (H > 200 m)
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.5 SITUACION ACTUAL DE LAS PRESAS EN MEXICO.

Historicamente las actividades y asentamientos humanos se han dado en zonas donde el
agua escasea. Asi en un area donde se capta el 20 por ciento de la precipitacion se
encuentra establecida el 76 por ciento de la poblacién, 90 por ciento de la irrigacién, 70 por
ciento de la industria y se genera el 77 por ciento del Producto Interno Bruto. Adicionalmente
se tiene que la cuarta parte de la poblacion se encuentra asentada en regiones por encima
de los 2,000 metros de altura sobre el nivel del mar, donde ocurre sélo un 4 por ciento del
escurrimiento, en contraste, por debajo de los 500 metros ocurre el 50 por ciento del
escurrimiento. Para equilibrar esta situacion, ha sido necesario realizar un gran esfuerzo
para desarrollar la infraestructura que permita regular el agua que escurre por los cauces de
esta manera la construccién de presas forman parte de la infraestructura hidraulica del pais
para almacenamiento agua que se utiliza en la generacion de energia, la industria,
agricultura y para abastecer a la poblacién. (Castelan-Crespo, 2000)

111.5.1 PRESAS CONSTRUIDAS EN MEXICO.

La construccion de presas en México tiene sus inicios en el siglo XIX con pequefias presas
como: Batopilas(1889), Portezuelo (1898), Ixtaczoquitlan(1899), 20 afios después se
construyeron las presas de Tenango, Necaxa y Los Reyes, para la Mexican Light and Power
Company, y se construyd también la presa La Boquilla, en 1910.

En nuestro pais, terminada la Revolucion Mexicana y promulgada la Constituciéon en 1917,
se inicid la construccion de la principal infraestructura hidraulica; se crea, en 1926 por el
presidente Calles, la Comision Nacional de Irrigacién, y el presidente Cardenas crea la
Comision Federal de Electricidad, (CFE) en 1937. (Marengo, 2006)

El registro de las presas construidas en México hasta 1996 es de 1,017 (véase Tabla 2.11),
éstas pertenecen a la CNA, a la CFE y a la entonces llamada Secretaria de Agricultura y
Ganaderia. Muchas de estas presas fueron construidas por particulares y sin duda no estan
reportadas para fines estadisticos, en resumen; del orden de 173 presas pertenecieron a la
Comision Nacional de lIrrigacion, posteriormente pasaron a la Secretaria de Recursos
Hidraulicos (SRH); cerca de 130 presas pertenecen a la Secretaria de Agricultura y Recursos
Hidraulicos (SARH) y solo 53 a la CFE, véase Tabla 2.12. (Marengo, 2006)

Tierra Y Enrocamiento Concreto y mamposteria
708 (69.62) 309 (30.38)
Tierra Enrocamiento Gravedad Arco Concreto Mamposteria
559 (54.97) 149 (14.65) 273 (26.84) 10 (0.98) 25 (2.46) 1 (0.1)

Tabla 2.11 Distribucion de presas por tipo en numero y porcentaje.

Tierra y enrocamiento Concreto y mamposteria
25 (49.02) 26 (50.98)
Tierra Enrocamiento Gravedad Arco Concreto | Mamposteria
12 (48.0) 13 (52.0) 19 (73.07) 5(19.23) 2 (7.70) 0 (0)

Tabla2.12 Distribucion de presa por tipo en numero y porcentaje
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De las 4 mil presas construidas en México hasta 2003, de acuerdo con su capacidad, 667
estan clasificadas como grandes presas; entre ellas destacan: La Angostura (19.549 km®),
Malpaso (14.064 km®) y la de Infiernillo (11.86 km®), (véase tabla 2.13) (Marengo, 2003); mas
de 1,200 presas medianas y 2,090 presas derivadoras que en conjunto con otras obras
hidraulicas permiten almacenar y regular 155 km® que se suman a los 14 km® de
almacenamiento natural en lagos y lagunas. (Castelan-Crespo, 2000)

"Presa Capacidad (Mm®)
||La Angostura (Belisario Dominguez) 19,549
||Nezahua|céyotl (Malpaso) 14,064
||Chicoasén (Manuel Moreno Torres) 1,443.1
linfiernillo 11,860
||Presidente Miguel Aleman (Temascal) 9,106
Internacional La Amistad 7,000
Aguamilpa 7,000
Miguel de la Madrid (Cerro de Oro) 5,380
Internacional Falcon 4,908
Alvaro Obregén (Oviachic) 4,200
Presidente Adolfo Lépez Mateos (Humaya) 4,064
[Lazaro Cardenas (EI Palmito) 4,438
[Miguel Hidalgo (EI Mahone) 4,030
||Presidente Plutarco Elias Calles 3,676
||Comedero 3,400
ILa Boquilla 3,336
Bacurato 2,900
Adolfo Ruiz Cortines (Mocuzari) 1,376
Solis 1,217
Vicente Guerrero (Las Adjuntas) 5,283

Tabla 2.13 Presas de gran capacidad en México. (CNA, 2006)

En México se calcula que la capacidad de almacenamiento de agua en presas y embalses
es de 155,000 millones de metros cubicos, de los cuales 95 por ciento correspondia a 59
presas de mas de 100 millones de metros cubicos de capacidad, estando el otro 5 por ciento
repartido entre 1,250 embalse a lo largo del pais. Del total almacenado, 33 por ciento se
utiliza para riego, en su mayor parte en el norte y centro del pais, y 37 por ciento para la
generacion de energia hidroeléctrica, principalmente en el sur y el sureste; 15 por ciento se
utiliza para el control de avenidas en épocas de lluvia, y 15 por ciento corresponde a
capacidad muerta. De acuerdo con la CNA (2005), las presas que se encuentran en
operacion de acuerdo con la region a la que pertenece se muestra en la tabla 2.14, cabe
mencionar que son las que en cierta forma se tiene acceso a la informacién por parte de este
organismo.
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REGION NOROESTE (NW)

REGION NORESTE (NE)

FACULTAD DE INGENIE,RI’A, UNAM
DIVISION DE INGENIERIAS CIVIL Y GEOMATICA

Capacidad |Cap. Util Capacidad |Cap. Util
PRESA Muerta Disefio  |PRESA Muerta Disefio

Mm? Mm?® Mm?® Mm?
Huites, Sin 500 2408 El Azucar, Tams 8.2 821.78
El Novillo, Son 416 2509 Lago Toronto, Chih 129.68 2773.62
El Humaya, Sin 29.69 3042.27 |La Amistad, Coah 84 4137.2
El Comedero, Sin 76 2174 Las Virgenes, Chih 5.3 242.7
Bacurato, Sin 80.4 1779.43 |Don Martin, Coah 1 1374
/Angostura, Son 3.6 860.4 Falcon, Tams 14.5 3275.5
Sanalona, Sin 4.47 669 Cuchillo, NI 100.1 1023.04
El Sabino, Sin 24.32 489.54  |Las Adjuntas, Tams 67 3833
Mocuzari, Son 24.8 989.7 El Granero, Chih 40 316
Guamuchil, Sin 2.35 110.39  |Las Tortolas, Dgo 29.9 335.1
Guadalupe, Chih 1.6 83.84 Cerro Prieto, NI 20 280
El Bosque, Dgo 4.9 73.8 Pico Del Aguila, Chih 4.41 45.59
Canoas, Dgo 2.5 42.5 Las Lajas, Chih 0.41 82.86
El Sabinal, Sin 29.9 270.1 Las Blancas, Tams 24 60
Tunal |, Dgo 4 77.1 San Gabriel, Dgo 7.5 247 .93
Pefia Del Aguila, Dgo 1.9 29.8 Leobardo Reynoso Zac 5 113.07
Santa Teresa, Son 7 93 San Miguel, Coah 0.8 19.38
Sgo Bayacora, Dgo 1.5 49.5 El Cazadero, Zac 0.18 20.26
Tijuana, Bc 2.2 89.8 El Tintero, Chih 0.02 138.46
Villa Hidalgo, Dgo 1.92 23.08 Centenario, Coah 0.9 14.1
El Carrizo, Bc 5.24 34.76 Agua Puerca, Dgo 1 36.7
Comaquito, Son 0 0 Los Naranjos, Dgo 1.24 12.26
El Salto, Sin 40 375 La Boca, NI 3.51 35.98
El Molinito, Son 60 90 Pedro J Méndez, Tams 5 24.7
Vinoramas, Sin 3.5 51.5 El Sombrero, Tams 5 70
Ensenada, Bc 0.3 2.7 Santa Rosa, Zac 0.61 10.76
*Santa Lucia, Dgo 2.5 43.6 Chihuahua, Chih 2.04 22.81
Punta De Agua, Son 1.6 16.18 La Fragua, Coah 9 36
*Hermosillo, Son 0 220 El Rejon, Chih 0.4 6.2
Santa Elena, Dgo 1 14 La Colina, Chih 20 3.67
*Oviachic, Son 55 2934 Salinillas, NI 5 9

Tabla 2.14 Presas en operacién en México por region.
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REGION CENTRO (CE)

REGION SUR (S)

Capacidad |Cap. Util Capacidad |Cap. Util
PRESA Muerta Disefio PRESA Muerta Disefio
Mm® Mm?® Mm® Mm?®

Santa Rosa, Jal 67 336 Malpaso, Chis 1120 8485
Zimapan, Hgo 680 710 Cerro De Oro, Oax 550 700
Calles, Ags 1.1 348.9 Infiernillo, Mich 495.9 8844 .1
San Lorenzo, Tams 53 177.78 |Temascal, Oax 119 8000.1
Est R Caballero, Tams 62.9 508.17 |Peiiitas, Chis 141.7 949.4
El Chique, Zac 3.97 135.98 |La Villita, Mich 330 210.8
El Cuarenta, Jal 1 29.6 Lag De Catemaco, Ver 10 190
Julian Adame, Zac 4.86 29.61 Chicoasen, Chis 777.6 598.2
Cuquio, Jal 0.5 7 Tomatlan, Jal 55 411.69
San lldefonso, Qro 5 a7.75 Tacotan, Jal 10.2 138.8
El Palote, Gto 1.4 8.15 Necaxa, Pue 10 21
Media Luna, Ags 0 15 La Cangrejera, Ver 2.95 13.95
Pefuelitas, Gto 1 22.8 Villa Victoria, Méx. 3.7 182.03
Tenasco, Jal 0.5 10 Custepeques, Chis 27.8 72.2
Vicente Aguirre, Hgo 0.4 20.22 La Soledad, Pue 2.8 41.56
La Llave, Qro 0.6 8.7 Laguna Colorada, Jal 1 11.8
Cop De Los Cor, Mich 0 6.5 V C Villasefor, Jal 0 14.44
Potrerillos, Ags 0.01 2 Sabaneta, Mich 0 5.19
La Pefa, Hgo 4 42.3 La Calera, Gro 0.3 21.42
El Tule, Jal 1.1 28.9 Laguna De Tuxpan, Gro 5.4 13
Palo Verde, Jal 0.01 4.99 Pucuato, Mich 0.62 8.96
El Trigo, Jal 0.01 4.39 Agostitlan, Mich 0.7 15.85
El Salto, Jal 5 80 Valle De Bravo, Méx. 0 418.25
San Bernabé, Méx. 2.6 32.7 Los Reyes, Pue 1.05 25
San Andrés, Jal 0.01 4.19 La Laguna, Pue 0.53 43
B Del Tesorero, Zac 0.1 26.9 San Juanico, Mich 20.3 40.18
El Estribon, Jal 0.3 6.1 El Rodeo, Mor 1.5 26.5
La Codorniz, Ags 0.43 4.93 Nexapa, Pue 0 15.54
El Llano, Jal 0.01 0.49 Los Olivos, Mich 1.6 20.07
La Soledad, Gto 1.7 2.5 Jose Atlanga, Tlax 3.5 51
Cincuenta Aniver, Ags 0.01 4.09 Las Piedras, Jal 11.6 174.07
La Venta, Qro 0.3 2.15 Tenango, Pue 0.12 42.88
Santa Rosalia, Jal 0.01 0.39 Laguna De Amela, Col 12.2 26.14
Las Quemadas, Jal 0.01 1.49 Valerio Trujano, Gro 4.9 34.03
Chila, Jal 0.01 0.61 El Bosque, Mich 12.5 203.5
La Colonia, Jal 0.01 5.79 Trojes, Col 50 170
La Red, Jal 0.8 13.45 La Vega, Jal 0.7 43.3

Continuacion Tabla 2.14
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DISENO DE PRESAS DE CONCRETO

REGION CENTRO (CE) REGION SUR (S)
resn [ooreeiad ap G resh fooreciad Cap G
Mm? Mm? Mm? Mm?
L Del Fresno, Mich 0.5 11.58 \Valsequillo, Pue 22 281.7
Mariano Abasolo, Gto 1 20 El Guineo, Gro 9.13 117.87
Isla De Las Aves, Me 0.6 9.33 Andrés Figueroa, Gro 0.01 102.49
La Pélvora, Jal 0.01 51.69 El Marques, Oax 19.1 027.4
Nado, Méx. 0.5 16.03 El Caracol, Gro 668.2 902.59
Abelardo Rdgz, Ags 0.01 15.98 El Gallo, Gro 220 221.44
Hurtado, Jal 0.5 22.12 )Angostura, Chis 2000 8727
Jocoque, Ags 8.8 2.18 Trigo Mil, Jal 36 314
Danxho, Méx. 0.5 30.55 Palos Altos, Gro 41 209
Tercer Mundo, Mich 0.78 14.8 El Guineo, Gro 9.13 117.87
El Niagara, Ags 3.5 12.7 /Andrés Figueroa, Gro 0.01 102.49
Centenario, Qro 3.2 7.3 *El Marques, Oax 19.1 927.4
Jaripo, Mich 0.6 9.6 El Caracol, Gro 668.2 902.59
De Gonzalo, Mich 1 6.58 El Gallo, Gro 220 221.44
Cointzio, Mich 0.5 84.3 Chilatan, Mich 150 451.19
Madin, Méx. 2.7 10.25 REGION CENTRO (CE)
Molino, Méx. 0.3 7.4 PRESA Capacidad |Cap. Util
Muerta Disefio
La Concepcion, Méx. 0.2 11.9 Mm?® Mm®
La Gavia, Méx. 1.7 18.8 Taxhimay, Hgo 0.2 42.6
La Begofia, Gto. 26.15 123.85 *Excame, Zac 1.3 70.31
La Purisima, Gto 25 85 /Aguamilpa, Nay 1650 3890
Tepetitlan, Méx. 0.3 67.32 Requena, Hgo 0.1 52.4
Guaracha, Mich 2 36.2 Guadalupe, Méx. 1.2 55.5
Malpais, Mich 3.7 20.04 L De Yuriria, Gto 0.08 288.18
Huapango, Méx. 0.5 121 El Rosario, Mich 15 185
*const. De 1917,Qro 3.3 66.56 Solis, Gto 1.89 726.58
Calderon, Jal 2 78 La Golondrina, Gto 1.1 4.9
Continuacioén Tabla 2.14 Presas en operacion en México por region

111.5.2 HIDROELECTRICIDAD Y TERMOELECTRICIDAD.

Actualmente las demandas de electricidad son cubiertas principalmente por termoeléctricas e
hidroeléctricas con una capacidad de 27,491 Mw de un total de 43,727 Mw. De acuerdo con
proyecciones de la CFE, para el afio 2012 se debera contar con una capacidad instalada de
62,730 Mw. La generacion de electricidad via termoeléctrica es mas econdmica en cuanto a
la infraestructura asociada, sin embargo, desde una perspectiva mas amplia es conveniente
analizar los costos econdmicos y ambientales derivados del uso de combustibles fésiles.
Durante 1997 en México se utilizaron 19,736 millones de metros cubicos de combustéleo,
5,617 millones de metros cubicos de gas, 8,853 millones de toneladas de carbon y 0.343
millones de metros cubicos de diesel principalmente. (CFE, 2005)
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En 1990 las emisiones totales de bioxido de carbono fueron de 444,489 millones de
toneladas, donde la fuente principal fue el sector de generacion de energia eléctrica con una
participacion del 66.8 por ciento. Por otro lado, la generacion de energia a través de
hidroeléctricas requiere altas inversiones iniciales, ademas de generar los ya consabidos
impactos ambientales y sociales (positivos y negativos) asociados a ellas. Si bien es cierto
que la produccion de energia (termoeléctrica e hidroeléctrica) esta asociada a diferentes
tipos de costos econdmicos, sociales y ambientales, es fundamental para el desarrollo
economico y social del pais. De hecho, se calcula un incremento en las demandas del 7 al
10 por ciento anual. (Castelan, 1999)

En lo relacionado con la hidroelectricidad se cuenta con 68 centrales las que generan el
23.24 por ciento de la produccion nacional y permiten cubrir la sobre demanda
principalmente en las horas pico, siendo el sector industrial y doméstico el mas importante
con una participacion del 84.6 por ciento de los usuarios. La Comision Federal de
Electricidad (CFE) considera que el potencial hidroeléctrico solo ha sido explotado en un 20
por ciento, actualmente existen 512 proyectos en estudio posibles para el aprovechamiento
en generacion eléctrica como se muestra en la tabla 2.15. (Marengo, 2005)

Nivel del Proyecto No. de Potencia instalada (MW) |Generacién media anual Gwh)
proyectos
330 21,934 64,766
Gran vision 116 7,890 18,720
Prefactibilidad 33 4,411 13,395
Factibilidad 27 5,001 12,317
Disefo 3 1,886 4,562
Construccion 3 1,680 1,228
Total 512 42,802 114,988
Tabla 2.15 Posibles proyectos identificados para aprovechamiento Hidroeléctrico.

La tabla 2.16 muestra los proyectos identificados a corto plazo que se encuentran
construccion y los que se licitaran, en donde se observa el potencial hidroeléctrico que
aportara. De la misma manera se han identificado proyectos a largo plazo en donde se
observa el potencial hidroeléctrico como se muestra en la tabla 2.17. (Marengo, 2005)

En Construccién

Central Potencia Instalada (MW) Generacion Media Anual(GWh)
Ampliacion Manuel Moreno 930 Transform? 1857 GWh
Torres a energia de punta
El Cajon 750 1228

Incrementa en 37 GWh firmes la energia
Presa Reguladora Amata dela G H. Ral J. Marsal
La Yesca 750 1302
Parota 900 1372
Ampliacion La Villita 400 594
Ampliacion Zimapan 580 706
Copainala 225 572
Repotenciacion Infiernillo 200 450

Tabla 2.16. Proyectos a corto plazo.
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Proyecto || Potencia Instalable (MW) || Generacion (GWh)
Convencionales
Pozolillo 500 820
Ixtayutla 1500 4 462
Madera 276 726
Omitlan 230 789
Con problematica alta para su desarrollo
ltzantdn 540 1520
San Juan Tetelcingo 609 1312
Tenosique 420 2 328
Plantas de acumulacion de energia por bombeo

Agua Prieta 240 310
El Descanso 1000 2087
Monterrey 200 292

Tabla. 2.17 Proyectos a largo plazo

11.5.3 IRRIGACION.

Indudablemente se requiere mejorar el manejo de la practica de la irrigacion para reducir las
pérdidas por filtraciones, optimizar la distribucién de agua durante el riego y controlar la
cantidad y tiempo de su aplicacién, para los cultivos, como actualmente se estudia en México
por parte del Instituto Mexicano de Tecnologia del Agua (IMTA). La utilizacién del agua esta
influenciada por la importancia de la economia nacional de la irrigacion requerida para la
agricultura.

México ocupa el séptimo lugar dentro de los paises que cuentan con infraestructura para
riego. El desarrollo de las presas ha permitido mejorar sustancialmente los niveles de calidad
de vida de la poblacion. Existen 6.3 millones de hectareas en 80 Distritos de Riego y mas de
2 500 Unidades de Riego destinadas a la agricultura de riego, donde el 70 por ciento del
agua utilizada proviene presas. El area irrigada representa el 30 por ciento de la utilizada
para actividades agricolas, 50 por ciento del valor de la produccién agricola nacional, 70 por
ciento de las exportaciones agricolas, 5 por ciento del PIB y genera 6.5 millones de empleos
directos. A escala nacional mas de 20 millones de personas (22 por ciento del total de la
poblacién) reciben agua para usos domésticos proveniente de presas. (Castelan, 1999)

Cerca del 40 por ciento del agua utilizada en la industria proviene de presas, donde los
principales usuarios son los ingenios azucareros, petroquimica y alimentos. Considerando
s6lo las grandes presas se cuenta con una superficie de embalse de aproximadamente
500,000 hectareas las cuales representan un gran potencial para el desarrollo de la
acuacultura y actividades recreativas. Sin embargo, este potencial puede verse restringido
por la calidad del agua, a la fecha no se cuenta con informacién al respecto. (Castelan, 1999)

Si bien los beneficios para los diferentes sectores de la economia han sido grandes éstos
pueden ser mayores con adecuadas practicas de manejo. La agricultura utiliza el 80 por
ciento del agua extraida para usos consuntivos y se tienen eficiencias en conduccioén y riego
del orden del 38 por ciento, si se elevara la eficiencia en 15 por ciento el agua ahorrada
permitiria satisfacer las demandas actuales municipales e industriales.
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GAPITULO I

PRESAS DE GRAVEDAD

INTRODUCCION

En el presente capitulo se presenta la informacion necesaria para el disefio de presas de
gravedad, de concreto convencional. Se desarrollan los temas de seleccion del sitio, estudios a
realizarse y consideraciones que deben tomarse, asi como las hipétesis. Se realiza un analisis
de estabilidad, de esfuerzos mediante el método del muro independiente y las cargas a las
cuales sera sometida una presa durante su vida util, combinaciones de cargas que pueden
presentarse, asi como un analisis dinamico. Se presenta los requerimientos necesarios de las
propiedades de los materiales de construccién de la cortina y la cimentacion.

OBJETIVO.
1. Establecer un procedimiento para de disefio de presas de gravedad que permita conocer
la estabilidad de la estructura con distintas condiciones de carga.
2. Determinar las cargas a las cuales puede estar sujeta una presa de gravedad durante su
operacion y vida util.
3. Establecer los esfuerzos a los cuales esta sometido una presa de gravedad, asi como y
realizar un analisis de estabilidad.
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IV.1 ANTECEDENTES.

Las presas masivas de gravedad principalmente son presas que deben distinguirse de otras
estructuras debido fundamentalmente a que en un principio se requirié una gran durabilidad de
las mismas, solamente las presas masivas de gravedad fueron construidas en los principios de
la construccién de presas, algunas veces con curvaturas en planta lo que las convierte en
presas arco gravedad. En los inicios de las construcciones de presas, alrededor del afio de
1586 se construyo la presa Almansa de 20.7 m de altura y de 1579 a 1594 se construyo la
presa Alicante de 41 m de altura en Espana.

IV.2 GENERALIDADES

Basicamente las presas de gravedad son estructuras de concreto que mantienen su estabilidad
contra las cargas de disefio por la forma geométrica y el peso del concreto; en ellas se
aprovecha el peso del agua como elemento estabilizador en la cara aguas arriba y la casi total
eliminacion de la supresion al reducir la superficie en la que actua, origina que el peso de la
estructura sea menor y por ende menor volumen de material. Generalmente son construidas
con un eje recto, pero puede ser ligeramente curva o angulada, dependiendo de las condiciones
topograficas del sitio. Los factores importantes que intervienen en cortinas de gravedad son la
facilidad de disefio y la mecanizacion de la construccién, provenientes de la simplicidad de
forma y de la magnitud de su volumen. El desarrollo de los modelos matematicos, la evolucién
de las computadoras y los avances en los procedimientos constructivos, reducen o anulan esas
ventajas a favor de otro tipo de cortinas. (USACE, 1995)

Por otra parte, la eficiencia en el aprovechamiento de la resistencia intrinseca del material de
construccion es pobre en una cortina de gravedad, resultando los esfuerzos a los que se ve
sometido el concreto muy por debajo de los que podria soportar, sin que se puedan llevar a
valores mas razonables por el motivo mismo de que la estabilidad de la estructura se debe a su
peso. Desde el punto de vista econémico, lo que se hace es colocar concreto pobre, llegandose
a suprimir totalmente como es el caso de las presas de materiales sueltos. Las presas de
gravedad tipicas, consisten de una seccion sin derrames y otra seccién vertedora. Los dos
métodos generales de construccion de presas de gravedad son los de colocacion de concreto
convencional y Concreto Compactado con Rodillo, (CCR). (USACE, 1995)

IV.3 PRESAS DE GRAVEDAD DE CONCRETO CONVENCIONAL.

La colocacion del concreto en una presa, esta determinada por el uso de los materiales de
construccion y el empleo de técnicas de dosificacion, colocacion, curado y control de la
temperatura en el concreto. La incorporacion de nuevos métodos de construccion ha tenido una
mejoria a través de los anos, en el disefio y construccion de presas de concreto. El proceso de
hidratacion del cemento en el concreto limita el tamafo, asi como la colocacion del concreto y
es necesaria la construccién de bloques para evitar y controlar el agrietamiento. Generalmente
se utilizan agregados grandes y asperos, la dosificacién de la mezcla es elegida como producto
del revenimiento del concreto, el cual tenga una trabajabilidad durante su colocacion,
desarrollando temperaturas minimas durante el proceso de hidratacion, que permita tener
propiedades similares tales como dureza, impermeabilidad y durabilidad. (USACE, 1995)

El proceso de construcciéon incluye la dosificacion por lotes y mezclado, y transportacion,
colocacion, vibracion, enfriamiento, curado y preparacion de las juntas de construccion
horizontales entre bloques. El gran volumen de concreto utilizado en una presa de concreto,
justifica instalar una planta dosificadora en el sitio, o a una distancia econémica del proyecto. El
transporte de la planta dosificadora a la presa generalmente es mediante cubos de 3-9 m?
transportados por camiones, ferrocarril, bandas, grdas o una combinacién de estos métodos. El
tamano de los cubos esta regido por la capacidad de esparcimiento y vibracion del concreto. El
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concreto es colocado en bloques de 1.5-3.0 m de altura, cada bloque consiste en una serie de
capas sucesivas que no excedan de 40-50 cm. Los métodos de limpieza de las juntas de
construccion, es mediante flujo de aire-agua a alta presion. (USACE, 1995)

El calor generado a medida que se hidrata el cemento, requiere de un control cuidadoso de la
temperatura durante la colocacion del concreto, asi como varios dias después. El control de la
temperatura en el concreto, implica técnicas de prenfriamiento y postenfriamiento, la cual limita
los picos de temperatura y controla la caida de temperatura (véase anexo B). La reduccién en el
contenido de cemento y su sustitucion con puzolanas tiende a reducir el potencial de elevacion
de la temperatura.

IV.4 FACTORES DE SELECCION DEL SITIO.

Durante los estudios de factibilidad, la seleccién preeliminar del sitio depende del propdsito del
proyecto. Los estudios de factibilidad pueden establecer una localizacién adecuada y
economica, asi como el tipo de estructuras, las investigaciones pueden realizarse sobre
hidrologia, meteorologia, localizacién, cimentacion y el sitio geoldgico, materiales de
construccion, motivos ambientales y formas de desvié. (USACE, 1995)

Una presa de concreto requiere sondeos del macizo rocoso donde se cimentara la cortina. Es
importante que el macizo rocoso tenga una adecuada resistencia al esfuerzo cortante y la
capacidad de carga para la estabilidad (véase anexo A). Cuando la presa cruza una falla o una
zona de cizallamiento, se realiza un disefio especial (Juntas, monolitos largos, zonas de
concreto, etc.) pueden incorporarse en el diseio para facilitar los movimientos esperados. Debe
de realizarse un disefio especial basado en técnicas analiticas y pruebas de simulacién en la
falla. Se requiere investigar la permeabilidad de la cimentacién, asi como verificar si existen
grutas en el sitio. (Davis, 1969)

La topografia es un factor importante en la seleccién y localizacion de una presa de concreto y
de las estructuras anexas por lo que es necesario contar con un mapa topografico del lugar. La
construccion de la presa debe realizarse en un sitio cuyo perfil del cafdn sea estrecho sobre un
macizo rocoso, preferiblemente cercano a la superficie, dado que su localizacién puede
minimizar los volumenes de concreto requeridos y por consecuencia el costo. (Davis, 1969)

Los criterios de distribuciéon de la casa de maquinas, el vertedor y otras estructuras son
importantes en la seleccion del sitio. La relacion y adaptabilidad de hacer lineamentos es
necesaria una evaluacion a lo largo del proyecto, asociado a los costos. Factores adicionales de
menor importancia son necesarios a considerar son la localizacion y existencia de servicios
publicos, que se encuentres cercanos o dentro del proyecto, y los caminos de acceso a la
presa, incluyendo ferrocarriles, lineas de conduccion eléctrica, autopistas, pueblos, etc. El
método o el plan de desvié del flujo alrededor o a través de la presa durante la construccion, es
una consideraciéon importante en la economia de la presa. (USACE, 1995)

IV.5 TALUD MINIMO NECESARIO PARA EVITAR TENSIONES.

Es necesario determinar el talud para evitar tensiones en el taléon de la presa, esto con el fin de
evitar que exista una falla debida al concreto, ya que generalmente su resistencia a esfuerzos
de tension es minima. (Véase Fig. 3.1). (Marengo, 2005)

Determinacion del talud necesario para que no haya tensiones en “A”
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_ _ si no se quieren tensiones
Fig. 3.1 Fuerzas actuantes en la cortina de gravedad

De acuerdo con la fig. 3.1 se obtienen las fuerzas que actian sobre la estructura, asi
como los brazos de aplicacion y sus respectivos momentos.

Fuerzas Brazos Momentos
1 2 1 1 3
E=—yH*B Y=—H M. =—yvH"B
27 3 s
Wzl)/sKHzB X:lKH MW:inK2H3B
2 6 12
U:lysKHZB X:lKH M, :i75K2H3B
2 6 12

Realizando la suma de momentos con respecto a B se tiene
1 1 1
M,=—yHB+—yK*HB-—y_K’H’B
2. Ms 6" T 2 7m

Agrupando términos
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1 1 1
M, - 68Hﬂy+2ﬂ@—2%J@} 3.1)

Suponiendo un ancho B y considerando los elementos area y momento de inercia se tiene
que se evaluan de la siguiente manera

_BK°H® |, _KH

A=KHB; | :
12 2
Aplicando la formula de la escuadria para obtener los esfuerzos se tiene que
Opp = Z;V + ZI)ABY (3.2)

Sustituyendo a los valores obtenemos que

1 1
2BH’| y + —yK* — — 7. K*?

KH’Bly, -
o, = . =71 - (3.3)
2KHB BK"H 2
Agrupando términos
1 1
2ly+—yK* =~y K?
aA=Hbf—y}-{y 2’ Ta% }KH (3.4)
27° K’ 2

Si se quiere que no ocurran tensiones en “A”; o, =0

| |
Ar+ Lozl k2
[7 27 T }KH

=0
K’ 2

H
Si la presa es de concreto y el liquido agua: y, =2.4 to%q} y=1 to%qs

21+1K2—1@4M2
2 2 KH
(1.4)- —
K? 2
Donde despejando a K se tiene el talud necesario para evitar tensiones

=0

L

h—oZKﬂ:O 3
14

0.7 - ;. K?= = K =0.845

Si se sigue un proceso similar sin considerar la subpresion, el talud de la presa da 0.645 por
esto, las presas de gravedad tienen un talud K= 0.7:1 (0.645 < 0.7 < 0.845) para que al tratar
de eliminar la subpresién, se alcance la estabilidad.

IV.6 ANALISIS DE ESTABILIDAD
Los requisitos de la estabilidad basica para una presa de gravedad para cualquier condicion
de carga son:
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1. Que sea seguro en contra el volteo en cualquier plano horizontal dentro de la
estructura, en la base, o en un plano debajo de la base.

2. Que sea seguro en contra de deslizamiento en cualquier plano horizontal o cercano
dentro de la estructura en la base o sobre cualquier veta de roca en los cimientos.

3. Que los esfuerzos permisibles en el concreto o en los materiales de la cimentacién no
sean excedidos.

IV.6.1 ESTABILIDAD POR VOLTEO.

La cortina se considerara segura al volteo si los esfuerzos permisibles no se sobrepasan en
el caso de carga extrema. Se debe considerar en este caso el agrietamiento, el cual se toma
en cuenta si el esfuerzo de compresion para la combinacidn extrema es menor que el
esfuerzo de compresion minimo. La grieta es la respuesta de la estructura a la accién
dinamica de las cargas.

En el momento que la grieta se presenta, las presiones y subpresiones son iguales a cero (el
ciclo de apertura y cierre de la presa con el terreno es mucho mas rapido que el ciclo de
formacion de la subpresion). La profundidad de la grieta se extendera hasta donde los
esfuerzos por cargas normales sean iguales a los esfuerzos, causados por la presién
hidrostatica interna. El calculo de la profundidad de la grieta es interactivo, debido a que la
profundidad de la grieta depende en parte de la subpresion que actua en la parte no
agrietada. (USACE, 1995)

El proceso de calculo puede iniciarse suponiendo que el ancho B,= B/2 y evaluando la
posicion de la resultante del diagrama de presiones respecto al centro de gravedad de la
sesidén analizada (véase Fig. 3.2). La base de la presa estara sujeta a las siguientes
condiciones de carga:

~ T g\r j\\
CG
——— \,
/ 'N ™M -
h
B.=B-B1 Bi
| 5 L

Fig. 3.2 Determinacion del ancho de la grieta.

N 2 Fuerzas en el CG de la presa

M Momento alrededor del CG de la presa

B Ancho total de la presa

B Ancho donde se apoya la cortina una vez agrietada

B, = B-B4y Ancho de la grieta
N, M sin considerar subpresion.
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Se supone que la subpresion actua a lo largo de toda la grieta por la rapidez con que se abre
y se cierra la grieta. Se debe cumplir que:

ZFverzo = N_(j/ah+fméx)B1Bz1_yah(B_B1):o (3.5)
N=yah(B—B1)+(yah+fméx)Bz1 (3.6)

2 2
> M,=0= —M+@—ya/7(15—131)(5”31)—76'”31 e B g (3.7)
2 2 3 6
De (3.6) foo—y he2NZ7.MB (3.8)
1
_ _ 2
De (3.7) B1:§NB 2M -y, hB (3.9)

2 N-y,hB
De esta manera la ec. 3.9 permite evaluar en forma explicita el ancho de la grieta.

IV.6.2 ESTABILIDAD POR DESLIZAMIENTO.

Debe establecerse una clara distincion entre el factor de deslizamiento y el factor de
seguridad contra el deslizamiento. El primero estda mas exactamente definido como el
coeficiente de friccion que se necesita para impedir el deslizamiento de la presa sobre su
propia base en condiciones especiales de carga o presion. Un tercer término, el coeficiente
de rozamiento estatico, es un factor limite y es igual a la fuerza horizontal maxima que puede
aplicarse a un cuerpo de peso unitario sin que se produzca deslizamiento sobre un plano
horizontal. Si el plano sobre el cual descansa la unidad de peso se inclina gradualmente, la
tangente del angulo entre la horizontal y la inclinacion maxima en la cual no ocurre el
deslizamiento es igual a este coeficiente de friccidn estatica. El coeficiente de friccidon
estatico varia de 0.65 a 0.8 para los materiales empleados comunmente en la construccion
de presas de gravedad. (Davis, 1969)

El factor de deslizamiento en una presa de gravedad, cuando la base es horizontal, es igual
a la tangente del angulo formado por la perpendicular a la base, y la reaccién directa de los
cimientos de acuerdo a las condiciones de carga dadas. Cuando el coeficiente de
deslizamiento es mayor que el coeficiente de friccion estética, la presa esta en peligro. La
resistencia definitiva de la presa al deslizamiento depende de las condiciones de carga y es
igual al producto de la reaccion normal directa de la cimentacion multiplicada por el
coeficiente de friccion estatica.

El factor de seguridad contra el deslizamiento se define propiamente como la razén del
coeficiente de rozamiento estatico a la tangente del angulo que la forman la perpendicular a
la base y la reaccion directa de los cimientos. Es evidente, por lo tanto, que la resistencia de
una presa de gravedad al deslizamiento depende, principalmente, del desarrollo de una
resistencia cortante suficiente. (Davis, 1969)

El factor de seguridad debido a la combinacion de la resistencia al corte y al deslizamiento
puede expresarse como:
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o- CA+(3N-Y U)tang

3.10
SH (3.10)
C cohesion A area de la seccion
2N  suma de fuerzas normales 2 U suma de fuerzas subpresion

tang resistencia friccionante (0.8 segun el USBR, 1976)

En la tabla 3.1 se muestran los factores de seguridad para los distintos niveles de analisis, ya
sea en la cimentacion, planos de debilidad de la cimentacion y por deslizamiento a los cuales
estaran sometidos. (Marengo, 2005)

Nivel correspondiente . . L . . Planos de debilidad
T Cualquiera Cimentacién Deslizamiento : -

de analisis de la cimentacion
Combinacién usual de Compresion 3

-, 4 3 >4
cargas Tensién 3
Combinacién usual de Compfesmn 2 57 > 50 7
cargas Tensién 2
Combinacién extrema Compre§|,on 1 13 >1 >13
de cargas Tension

Tabla 3.1. Factores de seguridad

IV.7 TIPOS DE CARGA.

En el disefio de presas de gravedad, es fundamental determinar las cargas requeridas para
la estabilidad y hacer hincapié en el analisis. Las siguientes fuerzas podrian afectar el
disefio:

1) Cargas muertas. El peso especifico del concreto puede suponerse de 23.5 kN/m®, aunque
si los agregados son porosos el peso es menor, pero debe determinarse el peso especifico
exacto por investigacion de los materiales del concreto. En el calculo de cargas muertas, los
vacios relativamente pequefios como galerias no son deducidas normalmente, excepto en
presas pequefas, donde tales vacios podian crear un efecto apreciable sobre la estabilidad
de la estructura. Las cargas muertas deben incluir el peso de concreto, colocacion de relleno,
y estructuras como compuerta y puentes. (USACE, 1995)

2) Carga Aguas Arriba y Aguas Abajo. Las cargas que actian aguas abajo y aguas arriba
sobre una presa son determinadas por la hidrologia, la meteorologia, y estudios de
regulacion de presas. La frecuencia de los diferentes niveles del embalse es necesaria para
determinar cual debe usarse en las distintas condiciones de cargas analizadas en el disefio,
entre ellos se encuentra en Nivel de Aguas Minimo de Operacion, (NAMINO), el Nivel de
Aguas Maximo de Operacion, (NAMO), el Nivel de Aguas Maximo Extraordinario, (NAME) y
el Nivel de Azolves (NAZ).

2.1) Aguas Arriba. La presion de hidrostatica en contra de la presa es funcion de la
profundidad de agua calculado por el peso especifico del agua. El peso especifico del agua
debe tomarse como 10 kN/m? aunque el peso varia ligeramente con la temperatura. En
algunos casos el flujo de agua sobre una seccion de vertedora ejercera presién sobre la
estructura. Normalmente tal fuerza debe ser inadvertida en el analisis de estabilidad.
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2.2) Aguas Abajo. La presion de hidrostatica sobre la superficie aguas abajo de una seccion
sin derrame son atribuibles al tirante aguas abajo. Para el disefio de secciones vertedoras.
La presion aguas abajo debe ajustarse por regresion, esto cuando las condiciones del flujo
dan como resultado un salto hidraulico importante en el canal aguas abajo, i.e., el flujo sobre
vertedor cae sobre las profundidades de aguas abajo. Las fuerzas que actian sobre la
superficie rio abajo de la seccion vertedora debido a que aguas abajo pueden variar
significativamente asi como la energia disipada en el canal amortiguador. Por lo tanto, esta
fuerza debe ser evaluada reservadamente cuando se usa como fuerza estabilizadora en el
analisis de estabilidad. (USACE, 1995)

3) Subpresion. La subpresion que resulta en pie y talon existe a través de la seccion
transversal dentro de la presa, en la superficie de contacto entre la presa y los cimientos, y
en los cimientos por debajo de la base. Esta presién esta presente en las grietas, poros,
juntas, y uniones en el concreto y los materiales de la cimentacion. La subpresion es una
fuerza activa que debe ser incluida en el analisis de estabilidad y de resistencia para
asegurar la capacidad estructural. Estas presiones varian con el tiempo y estan relacionado
con las condiciones limite y permeabilidad de los materiales. La subpresion es supuesta
igual para cargas sismicas.

3.1) A lo largo de la base. La subpresion es considerada que actua en un 100 por ciento
sobre la base. El gradiente hidraulico entre embalses bajos y altos es desarrollado entre el
talon y el pie de la presa. La distribucion de presion a lo largo de la base y en los cimientos
esta en funcion de la eficacia de los drenes y tuneles en la cortina y las caracteristicas
geologicas como la permeabilidad de la roca, uniones, juntas y fallas.

3.1.1) Sin Drenes. Donde no se han tenido algunas precauciones facilitando la reduccion de
la subpresién, la variacion del gradiente hidraulico sera tomada, como una linea recta, desde
el talén a cero en el pie o la carga debida aguas bajo de la cortina. La determinacion de la
subpresion, en cualquier punto sobre o debajo de los cimientos varia linealmente como se
muestra en la Fig. 3.3.

> . AV

H1 H1

H2

Talén Pie

Talén Pie -

yH1 yH1

Fig. 3.3 Variacion de la Subpresion.
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3.1.2) Con Drenes. Las subpresiones en la base o por debajo de los cimientos pueden ser
reducido por la disposicion de drenes en la cimentaciéon. La eficacia del sistema de drenes
dependera de la profundidad, el tamafio, y el espaciado de los drenes; la calidad de la
cimentacion; y la facilidad con la que los drenes puede ser conservados en buen estado. La
eficiencia sera tomada entre el 25 y 50 por ciento, y los informes de disefio deben contener
los datos de soporte para la hipotesis usada. A lo largo de la base, la subpresion varia
linealmente del talén al pie cuando no existen drenes, pero se reduce en la linea de los
drenes y se comporta de manera lineal al pie.

De acuerdo con las mediciones de subpresion realizadas por Tennessee Valley Authority
(1967), conviene suponer un diagrama de subpresion normal como se muestra en la figura
3.4. El valor mayor de la subpresion en la linea de drenes se calcula de la siguiente manera
segun Tennessee Valley Authority (1967):

0.5y H, (3.11

y.H, +0.257(H, - H,) (3.12

3.2) Dentro de la presa. La subpresion en el cuerpo de una presa de gravedad de concreto
convencional sera supuesta que varia linealmente de 50 por ciento de aguas arriba maxima
en la superficie rio arriba a 50 por ciento de aguas abajo, o cero, segun sea el caso, en la
superficie rio abajo. Esta simplificacion esta basada en la impermeabilidad relativa de
concreto intacto que impide la acumulacion de presion interna de poro. El agrietamiento en la
superficie aguas arriba de una presa existente o en juntas de construccion horizontales
débiles en el cuerpo de una presa podria afectar esta suposicién. (USACE, 1995)

<
LL -
H1 _
z - N
/@ - < 7
N - H2
YH2
yH1
LINEA DE DRENES

Fig. 3.4 Variacion de la subpresién con drenes

4) Temperatura. En la construccién de una presa de concreto es muy importante tener
control del agrietamiento que resulta del cambio de temperatura. Durante el proceso de
hidratacion, la temperatura aumenta debido a la hidratacion del cemento. Los bordes del
bloque liberan calor mas rapido que el interior; por lo tanto, el nucleo estara en compresiéon y
los bordes en tension. Cuando la resistencia del concreto es excesiva, las grietas aparecen

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM ]
DIVISION DE INGENIERIAS CIVIL Y GEOMATICA 54



DISENO DE PRESAS DE CONCRETO

sobre la superficie. Cuando el bloque empieza a enfriarse, la contraccion del concreto es
contenida por la cimentacion o las capas de concreto que ya se ha enfriado y endurecido.
Otra vez, si esta tension excede la capacidad del concreto, las grietas se propagaran
completamente a través del bloque. Los cuidados principales con el agrietamiento son que
afecta la permeabilidad, durabilidad, apariencia, y tensiones durante toda la estructura y
podria resultar en la propagacion del agrietamiento no deseada que afecta la seguridad
estructural.

La combinacion de cargas térmicas combinadas con cargas muertas y cargas del embalse
puede crear fuerzas de tension suficientes en el eje longitudinal para causar agrietamiento
transversal en la presa.

5) Presion del Sedimento (Azolves). Las presiones de sedimentos en contra la presa podria
ocurrir donde el relleno es depositado en la excavacién de los cimientos y donde limita el
terraplén de relleno y circunda alrededor de los monolitos de concreto. Los materiales de
relleno pueden o no estar sumergidos. Las presiones de sedimentos son consideradas en el
disefio si las mediciones de sedimento suspendido indican que tales presiones son
esperadas. Ya sea que las presiones de tierra laterales se encuentren en un estado activo o
en estado pasivo es determinado por los resultados de la deformacion lateral de la
estructura.

Se valora como el peso del material que se apoya sobre el talud aguas arriba de la cortina;
se considera el peso volumétrico sugerido, si se ha calculado el espacio ocupado por
azolves. Se considera que:

h 2
P, :737" (3.13)

hg es el ancho del material depositado

La determinacion del empuje del sedimento Es, se valua como el empuje de un fluido de
peso volumétrico igual al del material sumergido, si se ha considerado la presion del agua

por separado. Por lo comun, los valores de y =18-20 kN/m?> y ¢=30° son

representativos, lo que genera un peso especifico del fluido equivalente, aproximadamente
igual a 3 kN/m®. (Novak, 2001)

v h,’ 1-seno
2 1-sen6

E = (3.14)

6) La presion de hielo. La presion de hielo es de poca importancia en el disefio de una presa
de gravedad que en el disefio de compuertas y otras estructuras de la presa. El dano de
hielo a las compuertas es muy comun, no existe ejemplo conocido de dafio de hielo serio
que ocurra en una presa. Para el propodsito del disefio, una presion unitaria de no mas 145
kN/m? para espesores de no mas de 0.6 m (USBR, 1976) debe aplicarse a la superficie de
contacto de la estructura. Los estudios climatolégicos determinaran si se propone un valor
para la presién de hielo. (Novak, 2001)

7) Carga Sismica. Las cargas sismicas usadas en el disefio de presas de gravedad de
concreto estan basadas en los sismos de disefo y movimientos en zonas especificas,
determinadas por la evaluacion sismoldgica. EI método de analisis del coeficiente sismico
debe ser usado para determinar la ubicacion resultante y la estabilidad por deslizamiento de
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la presa. En areas de sismicidad fuerte, es necesario un analisis dinamico para el analisis de
esfuerzos internos.

9) Presion Subatmosférica. En la presion hidrostatica para la cual el perfil del cimacio es
disefiado, las presiones tedricas a lo largo de la superficie rio abajo de un cimacio de un
vertedor de arco se aproxima a la presion atmosférica. Para presiones mayores que la
presién de disefo, la presion subatmosférica es obtenida a lo largo del vertedor. Cuando los
perfiles del vertedor son disefiados para presiones menores que el maximo posible a
obtenerse, la magnitud de esa presion puede ser determinada y considerada en el analisis
de estabilidad.

10) Presidon de oleaje. Mientras las presiones por oleaje son de mayor importancia sobre
compuertas y estructuras adjuntas, podrian tener un efecto apreciable sobre la presa. La
altura de las olas, el runup, y el viento son generalmente los factores importantes para
determinar el bordo libre necesario en cualquier presa. Las dimensiones de la ola y las
fuerzas dependen de la extension de la superficie de agua o Fetch, la velocidad de viento y
la duracion, entre otros factores. Cuando se necesita un valor especifico de la presién del
oleaje, una estimacion conservadora de la carga hidrostatica adicional en el nivel de la
superficie del embalse esta dado por:

P =2y H, (3.15)
Donde Hs es la altura significante de la ola, y se refleja con una amplitud doble sobre el
paramento vertical que golpea. (Novak, 2001)

11) Reaccién de la Cimentacion. En general, la resultante de todas las fuerzas horizontales y
verticales incluyendo la subpresion debe ser igualada por una reaccion igual y opuesta en los
cimientos que constan de los componentes normales y tangenciales. Para que la presa esté
en equilibrio estatico, la ubicacion de esta reaccion debe ser tal que la suma de todas las
fuerzas y los momentos son iguales al cero. La distribucién de la componente normal es
asumida como lineal, conociendo las propiedades elasticas y plasticas de los materiales de
la cimentacion y el concreto que afectan la distribucion verdadera.

El problema para determinar la distribucién real es complicado por la reaccion tangencial, las
relaciones de esfuerzos internos, y otras consideraciones teéricas. Ademas, las diferencias
de materiales de la cimentacién con la profundidad, el agrietamiento, y las fisuras que
interrumpen la resistencia a tension y cortante de la cimentacion también hacen el problema
mas complejo.

IV.8 COMBINACIONES DE CARGAS.

Las condiciones de carga basicas es la combinacion de cargas a las que puede estar sujeta
la presa a lo largo de su vida util. Las cargas que no son mencionadas deben incluirse donde
sea aplicable. Las secciones de obras de toma deben investigarse con compuertas de
emergencia cerradas y todos los conductos de agua bajo condiciones usuales. Segun el
USBR (1976) son:

a) combinacién usual de cargas
nivel de embalse al correspondiente de operacién
peso propio y accesorios
carga de agua
subpresion (drenes operando)

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM ]
DIVISION DE INGENIERIAS CIVIL Y GEOMATICA 56



DISENO DE PRESAS DE CONCRETO

accion del hielo
carga de azolves

b) combinacién no usual de cargas
nivel maximo de agua
peso propio y accesorios
carga de agua
subpresion (drenes operando)
carga de azolves

c) combinacion extrema
sismo maximo creible
cargas correspondientes a la combinacién usual

d) combinacién especial (a juicio del proyectista)
puede ser combinacién usual o no usual con drenes inoperantes

IV.9 ANALISIS DE ESFUERZOS.

El analisis de esfuerzos en presas de gravedad debe llevarse a cabo para determinar la
magnitud y la distribucion de los esfuerzos en toda la estructura para condiciones de cargas
estaticas y dinamicas e investigar la suficiencia estructural de la subestructura y la
cimentacion.

Los esfuerzos en una presa de gravedad son analizados por cualquier método simplificado o
el método de elemento finito dependiendo de la exactitud requerida para un nivel particular
de disefo, el tipo y la configuracion de la presa. Para disefios preliminares, los métodos
simplificados usan el modelo de una ménsula en Cantiliver, en el analisis bidimensional o el
método de torsion para cargas de prueba para el andlisis tridimensional los cuales son los
mas apropiados. (USACE, 1995)

Analisis de Elemento Finito. Los modelos de elemento finito son usados para los analisis
estaticos y dinamicos elasticos lineales y para analisis no lineales que explican la interaccién
entre la presa y los cimientos. El método de elemento finito provee la capacidad de modelar
geometrias complejas y variaciones amplias en las propiedades de los materiales. Los
esfuerzos en los bordes, alrededor, y en zonas de tension pueden ser aproximados a un
modelo de elemento finito. Puede hacerse un modelo del comportamiento térmico del
concreto y unir los esfuerzos térmicos con otras cargas. Una ventaja importante de este
método es que involucran distintos materiales en la cimentacion, juntas débiles sobre betas,
y el agrietamiento puede modelarse facilmente. (USACE, 1995)

IV.9.1 ANALISIS DE ESFUERZOS POR EL METODO DEL MURO INDEPENDIENTE.

Hipotesis:

1) Las juntas de contraccion transversales no tienen llaves, ni se inyectan. En caso
contrario, el método sirve solo para disefo preeliminar, debiendo revisarse el
comportamiento de la cortina por otro método (por ejemplo las cargas de prueba).

2) ElI problema de estabilidad es bidimensional, no hay transicion de esfuerzos
lateralmente a los otros elementos de la cortina.

3) Los esfuerzos normales en planos horizontales varian linealmente entre la cara
aguas arriba y aguas abajo.
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4) Los esfuerzos cortantes en planos horizontales varian en forma parabdlica entre las
caras aguas arriba y agua

N
SIGNOS DE
+ FUERZAS
Y MOMENTOS
N
O
o
c
0 &
Ea l
* ) TC
o (2]
£y \E
e
Es _ ~—ES1 a1
Y I
P ce P1
DRENES |
_ ESFUERZOS NORMALES
Sentido de la aceleracidn COMPRESION (+)
= del terreno por accion del TENSION  (-)
sismo o temblor z
Tzy
CORTANTES
POSITIVOS
B
Fig. 3.5 Fuerzas actuantes en una presa de gravedad.
Donde:
P presion aguas arriba P4 presion aguas abajo
P. peso de la presa Pa peso del agua aguas arriba
Ps peso del azolve aguas arriba Pia peso del agua aguas abajo
Pis peso del azolve aguas abajo Ea empuje del agua aguas arriba
E1a empuje del agua aguas abajo Es empuje del azolve aguas arriba
E+s empuje del azolve aguas abajo T, sismo en el agua
T, sismo en la presa h altura de la presa

S subpresion

IV.9.2 ESFUERZOS PERMISIBLES.
Se deberan revisar los siguientes conceptos:

1. Esfuerzos maximos de compresion (principales) que deben ser menores que los
permisibles.

2. Esfuerzos minimos (principales) (pueden ser negativos, tensiones en algunos casos),
mayores que los permisibles.

3. Resistencia al deslizamiento, que debe ser superior alas fuerzas deslizantes.

Los esfuerzos de compresién generados en una presa de gravedad por las cargas son muy
bajos, rara vez exceden 2.0 -3.0 MN/m? excepto en las estructuras mas grandes. No
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obstante se recomienda un factor de seguridad, Fs, con respecto a la resistencia de la
compresion minima especificada para el concreto como se muestra en la tabla 3.2

. Factor de seguridad minimo a la
Combinacion de resistencia a compresion
cargas
Concreto Roca
Normal 3.0(c,,, > 10 MN/m?) 4.0
Inusual 2.0, > 15 MN/m?) 2.7
Extrema 1.0 1.3

Tabla 3.2 Esfuerzos de compresion permisibles (USBR, 1976)

La resistencia definitiva del concreto se alcanza a una edad que oscila entre los 90 dias y los
dos afios y viene a ser del orden de 1.75f. 1.75, si f{ representa la resistencia del concreto

a los 28 dias segun pruebas ACI. (Véase anexo A)

De las ecuaciones de equilibrio de moléculas triangulares en las dos caras de la cortina y de
la variacion supuesta de la masa de la misma, se deduce las siguientes férmulas

Para molécula cualquiera, Fig. 3.6

OX

XY

P TXY

Gy

Fig. 3.6 Determinacion de esfuerzos y planos principales. (Case, 1999)

De acuerdo con la Fig. 3.6 se obtiene la suma de las fuerzas en direccién de x.
> F. =0 (o cosa —7 sena)AB-o, PA-z,PB=0 (3.16)

Dividiendo por AB
o Cosa —7 sena =0, COsa —7,, sena (3.17)

Obteniendo la suma de fuerzas en'y
YF,=0  (osena+rcosa)AB-o,PB-1, AP =0 (3.18)
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Dividiendo por AB
o Sena +7 cosa =o, sena +7,, COsa (3.19)

Multiplicando a (3.17) por sena y a (3.19) por cosa
o cosasena —z sen‘a =o, cosasena +t,, sen‘a (3.20)

o Senacosa +1 cos’ a =0, sena cosa +1,, Cos” a (3.21)

Sumando las expresiones (3.20) y (3.21)

20(senacosa)+r(cos? @ - sen’a)=(o, + o, Jsenacosa +z,,(cos? a + sena)

(3.22)
Utilizando las siguientes identidades trigonométricas y sustituyendo en las ecuaciones
sena cosa :% sen(2a); cos® o —sen’a =cos2a; cos’a+sena =1

Sustituyendo estas funciones trigonométricas en (3.22) se tiene

o sen(2a)+rcos(2a)=(o, +o, )% sen(2a)+17,, (3.23)
Si restamos (3.20) de (3.21):

2 2 )\ 2 2

T (COS o +sen a)—(ay -0, )sena cosa +7,, (COS o —sen a) (3.24)

De tal forma que si despejamos a 7
(O-y — Oy )
r= Tsen(205)+ z,, cos(2c) (3.25)

Sustituyendo (3.25) en (3.24)

y

o sen(2a) +[(GY2_GX) ser2a)+t,, cos(2a)} cos(2z)=(o, +0, )yz sen(2a)+1,

osen (2a)+(ay;UX)sen(2a)cos(2a)+ryx cos(2a)cos(2a)=(o, +o, )% sen(2a)+7,,(3.26)

Despejando a o

o =(GX;O-y)+ Ty —(Gy;GX) cos (2a) -7

cos’(2x)

sen(2a) (3.27)

yx

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM ]
DIVISION DE INGENIERIAS CIVIL Y GEOMATICA 60



DISENO DE PRESAS DE CONCRETO

Agrupando términos

o= C;X (1+ cos (2a))+ %(1 —cos(2a))+ Txy£

o= sz (14 cos (2a))+ % (1-cos(2a))+ Txy(

o)

o)

sen(2a)

Oy

o
o=-*cos’a + 7senzac +1,, sen (2a)

(3.28)

De acuerdo con la Fig. 3.7 las ecuaciones de equilibrio para una molécula aguas arriba,

(upstream), se pueden deducir como

N
7 © A
% g
S o
S Oy udz
(P+Pe) dy ] dy
>
A N
e tan ¢ = dy/dz
cot ¢ = dz/dy
Y
Tzy udy
Oz udy
4
Fig. 3.7. Estado de esfuerzos para una molécula aguas arriba
P — Presioén Hidrostatica + azolve Pe — Presion hidrodinamica por sismo

De la figura 3.7 obtenemos la sumatoria de fuerzas en direccién y.

> F, =0 (P+PE)dz-c,, dz-1,,dy =0
Dividiendo por dz P+PE=0,+7,,tang
Despejando a o, o, =P+PE-7,,tang

Obteniendo la suma de fuerzas en direccion z.

> F, =0 (P+PE)dy - o,,dy -1,,dz=0

Dividiendo por dy P+PE =0, +1,,Cotg

(3.29)
(3.30)

(3.31)

(3.32)

(3.33)
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Despejando a o, 0, =P+PE-7,, cotg (3.34)

De acuerdo con la Fig. 3.8 las ecuaciones de equilibrio para una molécula aguas abajo,
(downstream), se pueden deducir como.

(P1+Pe1) dy
(P1+Pe1) ds
ds
5 dg&
N
Gyd dz S (P1+Pe1) dz dy
a B
N
tan ¢ = dy/dz
Tzyd dy cot ¢ = dz/dy
Ozd dy
Fig. 3.8. Estado de esfuerzos para una molécula aguas abajo. (Case, 1999)

P, — Presion Hidrostatica + azolve Pgq — Presion hidrodinamica por sismo

Obteniendo la suma de fuerzas en direccién de y

»F,=0 (P tP.)dz-0,dz+1,,dy=0 (3.35)
Dividiendo por dz P +P,=0,4-1,4tang (3.36)
Despejando a o, 0,y =P P +7,,tang (3.37)

Obteniendo la suma de fuerzas en direccion de z

Y F,=0 (P tP.,)dy-o,dy+r,,dz=0 (3.38)
Dividiendo por dy P tP, =0,-1,4cCotg (3.39)
Despejando a o, 04 =P £ Pg +1,,cotg (3.40)

Para una molécula aguas arriba:

Si o4, €s un esfuerzo principal (que tiene la direccidon segun la cual el esfuerzo es puramente
normal): o,, =0 vy ZMc =0 y es la unica fuerza que produciria momento en C Véase Fig.
3.9.
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Gzu dy

Fig. 3.9. Fuerzas actuantes en una molécula aguas arriba.

>F, =0 (P+P.)dscos ¢ - 7,,dy — o, dr seng =0 (3.41)
Despejando a o1, o, =(P*P: )ﬁ cosg _ » dy 1 ;
dr seng *" dr seng

Oy = (Pi P )— 7, S€CP CSC ¢ (3.42)

>F,=0 (P+P.)ds sen¢ - ,,dy + o,,dr cos¢ =0 (3.43)
Despejando a o1, G =0y dy 1 —(P+P. )EM
dr cos¢ dr cos¢

o, = 0, 5€c’ ¢ —(P+P:)tan’ ¢ (3.44)

IV.9.3 ESFUERZOS NORMALES SOBRE PLANOS HORIZONTALES.

Los esfuerzos normales verticales sobre cualquier plano horizontal se determinan mediante
la aplicacién de la accion de voladizo de una carga combinada axial y de flexion con
modificaciones apropiadas, (Novak, 2001), es decir:

XF, M
_=h M 3.45
o=t M, (3.45)
5 _XFv IMB_3Fv 6IM (Aguas arriba) (3.46)
zu B 573 2 B 82
12
o - SFv IMB ¥Fv 63IM (Aguas abajo) (3.47)

B B2 B B
12
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Ozu

Fig 3.10 Esfuerzo normal sobre planos horizontales, o, .

De acuerdo con la Fig. 3.11 se pueden obtener las ecuaciones elasticas para una molécula:

G zdy
Y
Tzy dy O
z
Tzy dz
oo Ydydz g
(O'y +—7 dy]dz e Oy dz
oy
Z dydz
0T,
T, + dz |dy )
oy
or,,
T (rzy + dy]dz
oy
(02 + do, dzjdy
0z
Fig. 3.11. Estado de esfuerzos plano. (Case, 1999)

80'y

or,
oy ddez +0,dz+ydydz -7, dy + (rzy + ayy dzjdy =0

ZFy:O —(ay+
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0 0 0 0
%y dydz + ydydz + Tz dydz =0, = O =y (3.48)
dy dy oy oy

0
> F, =0 o,dy - (o-z + 660-2 dzjdy + (sz + ;yz ddez -7,,dz+zdydz=0
r4 y

0 0
_99, dydz + Ty dydz+zdydz=0 = 90, T =z (3.49)
0z oy oz oy
> My =0 T +(%de dzY [ +arzy dz dy%+f dzY dy%—o
° oy 2 |7 ez 2 T2 T2
0 0
Tyz dzyE_ sz dzz%+ryzdzd—y—rzydy%=0
oy 2 oz 2 2 2

Si se desprecia diferencias de 3° orden:

. (3.50)

yz = Tz
El procedimiento de calculo que se propone a seguir es el que a continuacién se describe:

1) Se propone una seccién con taludes 0.645 < K <0.845 y un sistema de drenaje.

2) Se escogen las condiciones de carga a analizar (segun el USBR, 1976).

3) Se revisa el deslizamiento con el criterio “friccion-cortante” y los factores de seguridad
apropiados para cada condicion de carga.

4) Se revisa el volteo y el posible agrietamiento de la presa con los factores de
seguridad dados.

5) Se revisan los esfuerzos obteniéndose para cada nivel de analisis o

o,, con las ecuaciones 3.31, 3.37, 3.42y 3.43;

6) Se obtienen los esfuerzos normales en planos verticales con las formulas 3.28 y 3.34
7) Se obtienen los esfuerzos principales con las formulas 3.39 y 3.41

8) De las formulas 3.31y 3.37 se obtienen los esfuerzos cortantes z,,, y 7,4

yu? Gyd ’ O-zu y

9) Con la siguiente formula Se valoran los esfuerzos comparandose con los permisibles.

(3.51)
O-Z+Gy 2 2
- zzw(az_ay) i,

(+)sio, >0, (-)sic, <o,
Para valores mayores a los permisibles, se propone un cambio en la calidad del material.

Es necesario determinar la relacion de esbeltez de una cortina de gravedad de manera que
de acuerdo con la Fig. 3.12 las fuerzas actuantes en una cortina son:

E:;}/aHz; Wzi(Bl-H)ym; U=;7a(Bl-H)m (3.52)
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Donde m es una relacion de linealidad de la presién de agua distribuida en la base de la
presa.
Considerando que se encuentra en equilibrio estatico.

- E=W-U (3.53)

1 1 1
St = 5(31 H)y, —575,(51- H)m

Despejando a la relacion altura-ancho, relacion de esbeltez, y reagrupando términos se tiene
que

H m B
H=B)/m B.m L =tm_m="mTa — B1_ T2 (3.54)

7a B1 73 )/a H_ym_mya

Si se consideran los esfuerzos alrededor del centro de gravedad, CG, y realizando el mismo
procedimiento se tiene que:

E
w
\%
B/3 B/2
u
Fig.3.12 La seccion en que se aplican las cargas

Considerando que las fuerzas normales son el peso de la estructura y la subpresion.

N=W-U= ;(BI-H)A —;73(51-/4)”7 =N = ;(Bl H)y, —»-m] (3.55)

Suponiendo un area unitaria A=B,-1=B, y considerando a la suma de momentos de
acuerdo con la Fig 3.11
1 1 1 B 1 B1
M=—y H*-~H+—yB.Hm-=--—(B,-H)y, - — 3.56
Sy HSH oy BLH)m- "= (B H)ry. (3.56)
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Considerando el momento de inercia y la distancia de aplicacion

;b 1B’ B, y B

T 12 12 127 2
Considerando los esfuerzos
= o —N—MY' o N+M
A

De tal manera que al sustituir los valores y evitar las tensiones en A, o, =0

! | 1 |
E(BIH)[j/s _7/6 m]_|:67 H2 H+Ej/ (BIZH)m_E(Bl H) 7/SBlj|

B
B, B’ 2
12
Agrupando términos
1 1 1 2 1
B, - B’ 2
12

Despejando a la relacion altura-ancho, relacion de esbeltez, y reagrupando términos se tiene
que

2y H+y B’ -H-m-B’Hy,
B/’

= Hly,—y.m|=

HB’y,-HB’y -m=y H*+HB’y -m-By,
B'y,—B’'y m+B’y,—-B’y -m-2y H =0
812[2 Vs =2y -m]:27/ H*

De esta manera se obtiene la siguiente relacion:
2
Bl

I N B, | (3.57)
H*  yo—y m %—m Holr

De manera que para un analisis de esfuerzos de una presa para una seccion constante se
puede obtener con la ec. 3.56 y para un analisis de estabilidad con la ec. 3.53, esto de una
manera aproximada, considerando la relacion de esbeltez.

IV.10 ANALISIS DINAMICO.

Las cargas dinamicas generadas por las perturbaciones sismicas deben considerarse en el
disefio de las presas de concreto. Las simplificaciones inherentes en el analisis de
coeficientes sismicos son considerables, de manera que debe tenerse en cuenta los
problemas complejos de la interaccion presa-cimentacion y presa-embalse, ya que
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colectivamente modifican las propiedades dinamicas de la presa y, en consecuencia, pueden
afectar de forma significativa su respuesta a las cargas. (USACE, 1995)

El proceso para llevar a cabo un analisis dinamico se describe a continuacion:

1. Examine la geologia, la sismologia, y el marco tecténico actual.

2. Determine el origen de los sismos.

3. Seleccione las magnitudes del Sismo Maximo Creible (SMC) y el Sismo Base
Operativo (SBO) y sus ubicaciones.

4. Seleccione la relacion de atenuacion para los sismos.

5. Seleccione los SMC y SBO controlables basados en movimientos severos de suelo
en el sitio.

6. Elija los espectros de respuesta de disefio para los sismos controlados.

7. Seleccione los registros de aceleracion-tiempo convenientes que son compatibles con
los espectros de respuesta de disefio si son necesarios.

8. Seleccione las propiedades dinamicas de los materiales para el concreto y la
cimentacion.

9. Seleccione el método de analisis dinamico.

10. Evalue los esfuerzos del analisis dinamico (USACE, 1995).

IV.10.1 SELECCION DE LOS SISMOS CONTROLADORES.

Sismo Maximo Creible (SMC). El primer paso para seleccionar el SMC controlado es
especificar la magnitud y la intensidad en la escala de Mercalli Modificada (MM) del SMC
para cada estructura sismo-tectonica o el area de origen de la region examinada alrededor
del sitio. El segundo paso es seleccionar el SMC controlado basado en el movimiento
vibratorio mas desfavorable de la tierra dentro del rango de frecuencia predominante de la
presa y determinar la separacion de la cimentacion. Si mas que un candidato SMC produce
grandes movimientos de tierra en diferentes bandas de frecuencia significantes a la reaccion
de la presa, cada uno debe ser considerado como un SMC controlado.

Sismo Base Operativo (SBO). La seleccion del SBO esta basada en el nivel
pretendido de la proteccion para el proyecto, evitando el dafio producido por sismo y pérdida
de vida de proyecto. La vida de proyecto de nuevos presas es tomada como 100 anos
generalmente. La probabilidad de excedencia del SBO durante la vida del proyecto no debe
ser mayor que el 50 por ciento a menos que los ahorros en costos de disefio debido a un
sismo menor superan el riesgo de incurrir en costos de reparaciones y pérdida del servicio
por un sismo mayor.

Consideracion de Movimiento de Tierra. Después de especificar la ubicacion y la
magnitud (o la intensidad epicentral) de cada sismo y una relacion de atenuacién regional
adecuado, las caracteristicas del movimiento vibratorio de tierra esperada del sitio pueden
ser determinadas. Los movimientos vibratorios de tierra pueden ser descrita por diferentes
maneras, como los parametros de movimiento de tierra, los registros de aceleracion-tiempo
(acelerogramas), o espectros de respuesta. Para el andlisis y disefio de presas de concreto,
la determinacién del movimiento vibratorio de tierra depende de los espectros de respuesta
del sitio.

El analisis estructural para cargas sismicas consta de dos partes: primero, la ubicacion de la
resultante aproximada y un analisis de estabilidad por deslizamiento usando el coeficiente
sismico y un analisis de esfuerzos interno dinamico usando el movimiento sismico y que
dependen del sitio si existen las siguientes condiciones: (USACE, 1995)
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e Sila presa es de 30 m de altura o mayor y la aceleracién de suelo maxima en el sitio
es mayor que 0.2g para el SMC.

e Sila presa es menor de 30 m de altura y la aceleracion maxima del suelo es mayor
que 0.4 g en el sitio.

e Si hay compuertas, amplias carreteras, estructuras de toma, y otros bloques cuyas
formas geométricas son inusuales.

IV.10.2METODO DEL COEFICIENTE SiSMICO.

El método de analisis del coeficiente sismico es comunmente conocido como el analisis
pseudoestatico. La carga de sismica es tratada como una fuerza inercial estatica aplicable a
la estructura. Las cargas son de dos tipos: la fuerza de inercia debido a la aceleracion
horizontal de la presa y la fuerza hidrodinamica que resulta de la reaccion del agua contra la
presa. La magnitud de la fuerza de inercia es calculada por el principio de la masa durante la
aceleracién del sismo. La fuerza de inercia es supuesta que actua a través del centro de
gravedad de la seccién o elemento. El coeficiente sismico es una relacion de la aceleracién
sismica a la gravedad; es una unidad adimensional, y de ninguna manera puede estar
relacionado directamente a la aceleracion de un movimiento fuerte.

Sismo en el agua. Adoptando la hipotesis de que el liquido es incompresible, Zangar
(1953) ha obtenido las distribuciones de presiones hidrodinamicas contra pantallas inclinadas
y otras formas usuales. Si se limita a pantallas planas que forman un angulo ¢ con la

vertical, la presién maxima obtenida por Zangar puede aproximarse mediante la formula
P,=ciwh (3.58)

Siguiendo un analisis seudoestatico (Fig, 3.13), segun el USBR (1976) se aplican las
siguientes férmulas:

T, — presion T,=Cy,Ah (3.59)
P, —empuje P, =0726T,Y (3.60)
M, — momento M, =0.229T, Y? (3.61)
Donde
A coeficiente sismico del lugar o de la presa
h altura de la presa
C coeficiente maximo

Determinando el valor de C con la ec.3.62

1
c=m y(z—hjﬂ/ﬁ(z—hj (3.62)
2 |4 4 4 4
donde el valor de cm se obtiene de la tabla 3.3

¢ Jom |
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0° [0.726
10°/0.67
20°(0.60
30°|0.54
Tabla 3.3 Valores de Cm

nivel de
analisis
variable

Fig. 3.13 Analisis pseudoestatico de la presa

En forma aproximada:

C=-0.0081¢+0.73 ¢ en grados (3.63)
Para evaluar el empuje “hidrostatico dinamico” en cada nivel se aplicara:
P, = a%ye A H? sec ¢ (3.64)

A una profundidad h, = b h, donde a y b se obtienen de la tabla 3.4.

h/H a b
0.0 0.00 0.389
0.1 0.04 0.385
0.2 0.11 0.383
0.3 0.22 0.383
0.4 0.34 0.384
0.5 0.50 0.385
0.6 0.69 0.388
0.7 0.86 0.39
0.8 1.05 0.394
0.9 1.24 0.397
1 1.43 0.402

Tabla 3.4 Coeficienteay b
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3.14 Ubicacion de las fuerzas producidas por el empuje y el sismo en el agua.

S <1 (Generalmente varia de 0.05 a 0.15 en la mayor parte de las normas). La accién del

sismo se considera variable en la presa, puede corresponder al doble o triple de la base.
(Véase Fig. 3.15)

3Bg

og Bg

Fig 3.15 Variacion de la magnitud del sismo en la presa

IV.10.3METODO DE LA VIGA CORTANTE.
En este apartado se muestra una forma de anadlisis dinamico de una estructura,
considerando al elemento como una viga cortante uniforme.

Método de la Viga Uniforme de Corte sin Amortiguamiento. La estructura del parametro
mas sencilla es un sistema sin amortiguamiento, unidimensional, estrechamente acoplado,
lineal y con masa y rigidez uniformes por unidad de longitud. El movimiento es regido por la
ecuacion diferencial parcial.

X X
ot? o X?
Donde m es la densidad de masa (masa por unidad de longitud o por unidad de volumen), x
el desplazamiento de un punto de abscisa X y en el tiempo {, k la rigidez y p la carga
distribuida (carga por unidad de longitud o por unidad de volumen) aplicada en la direccién x.

_p (3.65)
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Uno de tales sistemas es la viga de cortante, estructura cuyo cambio de pendiente en cada
seccion es proporcional a la fuerza cortante que obra alli. En este caso, my p se miden por
unidad de longitud, k es la rigidez al corte, X se mide a lo largo del eje de la viga y x es
perpendicular a X. (Newmark, 1971)

La ecuacién 3.65 puede deducirse facilmente como sigue. Con referencia a la figura 3.16,
sea dX la longitud de un segmento infinitesimal de la viga cortante. Supdéngase que la
pendiente o0x/oX es proporcional al

esfuerzo cortante medio de la seccion ox S

transversal: X Kk

S denota la fuerza cortante transversal en la seccion considerada. La diferencia entre S de la
parte superior a la inferior de un segundo infinitesimal es (8x/8X)dX. Segun el principio de
D’Alembert, ésta debe estar en equilibrio con la suma de las fuerzas externas que obran en
dicho segmento, p dX , y las fuerzas correspondientes, — (aleatz)m aX:

X X

[ X

I S+ § aX

7 oX

— m, k .

— X P X
p — = \

= ax T

— "

— B%

Fig. 3.16 Sistema unidimensional, estrechamente acoplado, lineal, sin amortiguamiento y con masa y
rigidez uniforme.

2
IS ax+pax-m?Xax =0
oX ot

Pero S= ka—x
oX
Sustituyendo y dividiendo ambos miembros entre dX tenemos que:
o’x , 0°x
a2 K2 TP
ot oX

La solucion general de la ecuacion (3.65) se puede expresar ya sea como un desarrollo en
serie, en funcién de los modos naturales de vibracion de la viga de corte o en la forma de
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ecuacion de la onda. Deduciendo el primer tipo de solucién por el método de separacion de
variables como sigue.

La ecuacion homogénea, obtenida haciendo p=0 en la ecuacion 3.65 es

0%x 0%x
f V2 =0 (3.66)

Donde v? = k/m. Se supone que x(X,t) puede expresarse como el producto de una
funcion de X'y una funcién de t,
x=2z,0,(t) (3.67)

Se puede reescribir la ec. 3.66

”
, ) B
z,0 -viz, 6,=0
Donde los apostrofos indican diferenciacién con respecto a X. Por lo tanto,

"
Or _ 220 __
Hn zn

Donde w, es arbitrario. La ultima expresion puede descomponerse en

4 2

In—_ 3.68

0 , (3.68)
y Zn - _ 2 (3.69)

z

La ec. 3.68 indica que @, no depende de X, y la ec. 3.69 establece que no depende de ; por

lo tanto w, es una constante.
La solucién general de la ec. 3.68 es, entonces,

6, =senw, (t-t,) (3.70)

Salvo por un factor arbitrario que estara incluido en z,. Aqui en {,es arbitrario. La solucion
general de la ec. 3.69 es

z, =Asen?"(X-a,) (3.71)
14

En que A, y a, son arbitrarios. Sustituyendo las ecs. 3.70 y 3.71 en 3.67 se obtiene:

x=A, sen[w” (X -a, )} sen|w, (t -t )] (3.72)

14

Esta forma describe el modo natural enésimo de vibracion del sistema. La frecuencia circular
natural correspondiente es ®,,, que junto con la constante a, se determina en cada caso de

manera que satisfaga las condiciones de frontera. La constante arbitraria A, define la
amplitud de vibracion y t, es un desfasamiento arbitrario de tiempo. Las amplitudes y
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desfasamientos de tiempo pueden determinarse de manera que satisfagan cualquier
condicion inicial de desplazamientos de velocidades que cumplan con las condiciones de
frontera. (Newmark, 1971)

Método de la Viga de Cortante, no Uniforme, sin Amortiguamiento. En la deduccién de la
ec. (3.65) se supone que tanto k como m son constantes en toda la viga de corte. Cuando
éste no es el caso, se encuentra

ox ok oOx o x

T o otk

oX oX oX oX

Empleando el mismo razonamiento que se aplico al deducir la ec. 3.65
o°x ox o°x
m—--k'— -k = 3.73
ot? oX oX? P ( )

Donde k' =0k /0oX . Se ve que la ecuacion se aplica aun cuando m sea funcioén de X, pero
que la variacién de rigidez por unidad de longitud requiere la adicién del término k'ok /oX .

Asi sucede por ejemplo en una presa de gravedad. (Newmark, 1971)

Método de la Viga Cortante para una Presa. Si la seccion real de la presa es remplazada
por una base idéntica en ancho y altura, tal como se muestra en la Fig.3.17, el
desplazamiento horizontal se puede calcular facilmente con la ayuda del método de la viga
cortante (Fig.3.18). En este método, sdlo la deformacion cortante horizontal de la presa se
toma en cuenta. (Nota: hay que hacer notar que z es considerada desde la cresta)

Carga muerta supuesta para actuar horizontalmente

q,=yB,dz= 752dz (3.74)

. ldealizada

B
Fig. 3.17. Reemplazo de la presa real por una base.
z
V BZ \1
H —dz
1 ]
B

Fig. 3.18. Analisis de la presa por el método de la viga cortante.
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La fuerza horizontal cortante

2
Q, = [q.dz =}/5 [zdz= 7/222 (3.75)
Desplazamiento horizontal
Q,Q y 7z°
Q,=|"*2-dz="|zdz="— 3.76
‘ l;ZGBZ 2G f 4G ( )
Maximo valor para la cresta de la presa.
yH?
maxw =
4G

Si un sismo de aceleracion horizontal cuya respuesta agn<g actua en lugar de la carga
muerta, el desplazamiento horizontal en la cresta equivale a:

2
max w* _ 8 7H (3.77)
4G

La presion de agua horizontal actuando en el corazon vertical es:

w=""p (3.78)
2
Que causa el desplazamiento de la cresta:
_ 2
max W(‘;V — Mﬂ (379)
4G B
Donde
F corona de la presa

Debido a que el material esta sumergido en cara aguas arriba y este disminuye por la
supresion

Ya=7~Vw (3.80)

El corazén de la presa encuentra menos resistencia en la cara aguas arriba mas que en la
cara aguas abajo. Por lo tanto el desplazamiento de la cresta aguas se da aproximadamente
por la ecuacion:

maXWAE — %(7‘7w)H3
4GB
(3.81)
El desplazamiento resultante de la cresta (por la accion aguas abajo)
maxw" = maxwy - maxw-* (3.82)

Disminuye por el desplazamiento de la cresta aguas arriba debido a la compresion del
subsuelo y por la carga del embalse
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IV.11 EJEMPLO NUMERICO DE UNA PRESAS DE GRAVEDAD

Es supone como ejemplo a analizar la estabilidad de la presa Ensenada; La seccion
propuesta se muestra en la figura 3.19 y es la seccion maxima al desplante. Las condiciones
de carga a analizar son:

a)Combinacion usual de cargas
Nivel de embalse al correspondiente de operacién NAMO
Peso propio y accesorios
Carga hidrostatica
Subpresion (drenes operando)
Carga de azolves

b)Combinacién no usual de cargas

¢ Nivel maximo de agua NAME
Peso propio y accesorios
Carga hidrostatica
Subpresion (drenes operando)
Carga de azolves

27

4m r
NAME

25.23

NAMO
19.86

Azolves
10.65

27.49 m

3.19. Niveles de analisis para una presa de gravedad.
CONDICION USUAL DE CARGAS Hiota =27.11 m

De acuerdo con el nivel de analisis para la combinacion usual de cargas, las cargas que
actuan en la presa son las del inciso a. Tomando los valores de los factores de seguridad
para el nivel de analisis correspondiente a una combinacion de cargas usual, y de acuerdo
con la tabla 3.1 se tiene que:
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Compresion y tensién 3
Cimentacion 4
Deslizamiento 3
Plano de debilidad (cimentaciéon) >4

De acuerdo con la fig. 3.5 las fuerzas actuantes para una presa de gravedad son aplicables
para la presa de Ensenada y de acuerdo con el nivel de analisis se muestran en la fig. 3.20.
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Fig. 3.20. Fuerzas actuantes en una combinacion usual de cargas

Tomando como base la fig 3.20 se procede a evaluar las fuerzas actuantes a la estructura en
direccién vertical, considerando un ancho unitario.

Obteniendo las cargas muertas que en este caso son debidas a la estructura y que para
nuestro caso es concreto y tomando el valor del peso especifico de 2.4 ton/m® se tiene:

1.79x17.9

Pc, x1x2.4 =38.45 ton

27 +7.25)x(27.49 -1.79)

PCZ:( 5

x2.4 =1056.27 ton
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2
Pc, = 4 x1x2.4 = 25.60 ton
2x0.75

Determinando el peso del agua en direccién vertical que actuan sobre los taludes aguas
arriba y aguas abajo se tiene que:

}1.79x(19.86 -10.65)x 1, +1.79x(10.65 - (- 7.25)) 2( 13 |

1=32.51t
1.79x(19.86 —10.65)+1.79x(10.65 — (- 7.25))/2 X on

pa

pat _ {(5.o3+7.25)2 x0.75
2

}x1 =56.55 ton

Evaluando la presion que ejerce el sedimento sobre la estructura y considerando que
= ton utilizando la ec. 3.13 se tiene:
7, =0.92100 'y

_ 1.79x(10.65 + 7.25)
2

Ps x0.92 =14.74 ton

Obteniendo la reduccion de drenes en la estructura se tiene al utilizar la ec. 3.12
Sires = (1)(12.28)+0.25(1)[(19.86 + 7.25) - 12.28] = 15.9875 tO%,'

De esta manera se evalua la subpresion que actua en la estructura
S, =15.9875x(6 +1.79) = 86.64 ton

S, =12.28x(27.49 -7.79)=241.92 ton

_ 7.79x(27.11-15.9875)

S
3 2

=43.32 ton

(27.11-12.28)x(27.49-7.79)

S =
4 2

=146.075 ton

Asi mismo se obtienen las magnitudes de las fuerzas horizontales, tomando como referencia
la fig. 3.20. De esta manera se determina el empuje hidrostatico aguas arriba y aguas abajo

2
E, = (27;1)X1 =367.476 ton

a

(12.28Y

Ea-= x1=75.399 ton

Asi mismo se determina el empuje debido al sedimento y tomando el valor del peso
volumétrico de y,, =0.365ton/m’ y aplicando la ec. 3.15 se tiene que:

2 o
Es— 0_365){(1 0.65+7.25) xo.1}x1x(1 — sen84.2894

=0.01 ton
1+sen84.2894°
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Asi mismo se determinan los brazos de palanca, con respecto al talén de la cortina

Xpc, :13.745—5(1.79):12.55m

2

1

Xpe, =13.745 - - (27.49-1.79)=5.18 m

2

Xpc, :13.745—(34+1

1

.79} =9.29m

X5 =13.745-_ x7.79=9.85m

27.49-6-1.79)

stz(

2
1

X, = 13.745—(3)(7.79

X, =13.745 - (3 x(27.11 —15.9875)) =-0.61m

1

1

-13.745=-3.90 m

j:11.15m

Veo = 5 X27.11=10.83 m

Y., = ;x12.28 =4.09m

1

Ve, = 5 X17.9=5.97m

A manera de resumen se presenta la tabla 3.5 en donde alli mismo se determinan los

momentos a los cual se encuentra sujeto la estructura.

Fuerzas Brazos Momentos
Pc2 1056.27 5.18 5469.72
Pc3 25.60 9.29 237.78
Pc1 38.45 12.55 482.60
Pa 32.51 13.33 433.22
P1a 56.55 -10.68 -603.66
Ps 14.74 13.15 193.79
S1 -86.64 9.85 -853.45
S2 -241.916 -3.90 168.74
S3 -43.32 11.15 -1628.50
S4 -146.08 -0.61 89.35
> 706.16
Ea 367.48 -10.83 -3978.54
E1a -75.40 -4.09 308.63
Es 0.01 -5.97 -0.09
> 292.09 319.60
Tabla 3.5 Determinacioén de fuerzas y momentos.
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Analisis de estabilidad.
Una vez determinadas las fuerzas actuantes y resistentes se procede a realizar la revision
por deslizamiento, de acuerdo con la ec. 3.10

Q- CA+(EN+ZzZU)tang

*H

Donde: C =0.149f =0.149(150 kg/cm?)=0.149 (1500 t/m?) C =223.5t/m?
A=1m x 27.49m?
>N+ U)= Fv =706.16 ton
tan ¢ = 0.8 , (USBR)
D> H=>F,=292.0915 ton

Sustituyendo los valores en la ec. se tiene que:
Q- 223.5(27.49)+706.16 x0.8

292.0915

=22.97

De manera que al comparar este valor con el mencionado en la tabla 3.1 se concluye que la
estructura pasa por deslizamiento. Q =22.97 >3

Ya hecho el analisis por deslizamiento de la estructura se procede a hacer la revision por
volteo, el cual se ve reflejado en la tabla 3.6 cuales son las fuerzas actuantes y las fuerzas
resistentes, los brazos de palanca ahora son con respecto al centro de gravedad, CG.

Fuerzas Actuantes | Brazo de Palanca | Momento Actuante

E. 367.48 9.04 3320.75857
Es 0.01 5.97 0.08679174
Sy 86.64 23.60 2044.37167
S, 241.92 9.85 2382.8726
S; 43.32 24.89 1078.43241
S, 146.08 13.13 1918.45823
885.45 10744.9803

Fuerzas Resistentes| Brazo de Palanca |[Momento Resistente
P 1056.27 18.92 19988.1493
Pes 23.03 23.03 530.534444
Pe1 26.30 26.30 691.514678
Pa 32.51 27.07 880.017819
Pia 56.55 3.07 173.606658
Ps 14.74 26.89 396.377075
Eia 75.40 4.09 308.634059
1284.79 22968.834

Tabla 3.6 Determinacion de fuerzas actuantes y fuerzas resistentes.
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De esta manera se procede a aplicar la siguiente definicion del factor de seguridad para
volteo, el cual no debe ser menor a la unidad.

DM,  22968.834

F.S.= =
ZMA 10744.98

=214 >1 No hay volteo.

Ya realizada el analisis de estabilidad por volteo se procede a realizarse la revisién de
tensiones en el talén de la seccidén, aplicando la ec. 3.45

Y Fv 6YM

B B?

04

De acuerdo con la tabla 3.6 se obtienen los siguientes valores:
Y Fv =706.16 ton

S M=319.6¢t-m
B = 27.49m’

Sustituyendo en la ec. 3.45 se tiene que:
_706.16 6x319.6 _ ton

- ~ 23151
7472749 ~ (27.49) m?

De manera que el esfuerzo obtenido es o, =23.15t/m* >0 .. No hay tensiones en A.

Se procede a realizar una revision por agrietamiento aplicando la ec.

oz =PyH- Ff.-tS.
Donde:
yH=2711x1= 27.11t/m?
P=0.4

F.s =3. Obtenido de la tabla 3.1
f,=0.05x1.75f ¢ =0.05x1.75x1500 =131.25 t/m?

Sustituyendo:

131.25

o, =0.4(27.11)- =-32.906t/ m?

zu

Revisando y considerando que el concreto resiste tensiones del 5 por ciento del fc,
f, =0.05x1500 = 75 t/m por lo tanto no existe agrietamiento

Se considera que los esfuerzos permisibles se pueden determinar de acuerdo con las
siguientes ecuaciones, de manera que los valores se muestran a continuacion:
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oo 0.45f’c _ 0.45(1500) oo =225t/ m?
F.S 3

o - 0.05fc _ 0.05(1500) o, =25t/m?
F.S 3

Una vez determinados los esfuerzos permisibles se procede a obtener los esfuerzos de los
planos normales en planos horizontales y tomando los valores de la tabla 3.6 se tiene que:

Ozy

DY Fv 6Y M SFv  63M
- B B w=g T p
Donde:
> Fv =706.16 ton

> M=319.6¢t-m

B =27.49m?
Sustituyendo
o, = 706.16 6(319'62) o, =23.15t/m? (Aguas arriba)
27.49  (27.49)
_706.16 6(3196)  _on ot (Aguas abaio)

o-zd - 2
27.49 ' (27.49)

Una vez determinados los esfuerzos en planos horizontales se procede a obtener los
esfuerzos cortantes de acuerdo con las ecs. 3.34 y 3.40.

__(P’iPE’)+O-zd r _(PiPE)_qu
ved cot ¢, v cot ¢,
Donde:
P presion hidrostatica + azolves.
Pe presion hidrodinamica por sismo (Para esta combinacién no se toma en cuenta).

De esta manera se determina el peso debida al fluido y sedimentos tanto para aguas arriba
como para aguas abajo.

P, =yH,=1x27.11=27.11t/m? Ps =y.h, =0.365x17.9 =6.53 t/ m?
P =Pa+Ps=33.641/m’ cot ¢, 2011:10
1
P =yH, =1x12.28 =12.28 t/m? cotg, =—— =1.33
7 %4= 075

Sustituyendo estos valores en las ecs. 3.34 y 3.40. se tiene que:

_3364-2315 . o0y 2 _ —(12.28 +28.225)

99.04 - 25.15 ~11.99t/m?
Fyau 10 yed 1.33

Una vez determinados los esfuerzos cortantes, se procede a obtener los esfuerzos normales
en planos verticales de acuerdo con las ecs. 3.31y 3.37
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0,, =(P+P:)- 7, tan g, T, =T

zyu yzu

sz = (’D'iF)I:1 ) + szd tan ¢d ; 2-yzd = szd

De manera que al sustituir los valores se tiene que:
0, =33.64—1.049 (0.1) = 33.535 t/m’

o,y =12.28+11.99 (0.75) = 21.273 t/m?

Asi mismo se procede a obtener los esfuerzos principales de acuerdo con la ec. 3.44.
oy =0, Sec’ g, —(P+P)tan® g,
0y =0, Sec’ ¢, —(P'+P.)tan? ¢,

Sustituyendo:
oy =23.15x1.01-33.64(0.1)* = 23.045 k%m2

oy = 28.225x1.5625 —12.28(0.75)’ =37.194ky )
cm

De manera que aplicando la ec. 3.51 se obtienen los esfuerzos a los cuales estara sometida
la estructura.

2
c,+0 c,-0 2
_ y z y
O4p = + +7,,
2 2

Para el paramento aguas arriba se tiene que:

2
23.15+33.535 +\/(23.15-33.535) +(1.049F

Oip =

2 2

De manera que al comparar estos resultados con los permisibles se percata de que el disefio
es adecuado.

o, =33.64  <225ton/m’

o, =23.045 < 25ton/m?
Para el paramento aguas abajo se tiene que:

2
S 28.225+21.273 +\/(28.225—21 .273) +(1 1 .99)2
, 2 2

De manera que al comparar estos resultados con los permisibles se percata de que el disefo
es adecuado.

0,=3723  <225ton/m’
o, =12265  <25ton/m’

CONDICION INUSUAL DE CARGAS Htotal = 32.48 m, Véase Fig. 3.21.

Aplicando el mismo proceso, para el nivel de analisis anterior se tiene se procede a
simplificar algunas férmulas. En la tabla 3.7 se muestran las fuerzas que actuan en la cortina
de la presa, asi como los brazos de palanca y los momentos, cuya condicion de cargas es
inusual.
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32.48

17,31

15.17

Fig. 3.20 Fuerzas actuantes al NAME
Carga (Ton) | Z (m) | Y (M) | Macuante (ton.M) | M Resistente ( ton.m)

Ea -527.50 10.83 -5711.07
Es -219.00 5.97 -1306.70
Pa1 26.10 26.60 694.13
Pa2 16.10 26.89 432.98
Ps 14.74 26.89 396.38
Pc1 38.45 26.30 1011.09
Pc2 1056.27 17.13 18097.43
Pc3 25.60 23.03 59417
S1 -65.60 23.60 -1547.83
S2 -290.30 9.85 -2859.46
S3 -28.80 24.89 -716.93
S4 -60.00 13.13 -788.00
E1a 75.00 4.09 307.00
P1a 56.30 3.07 172.84
Ta -83.87 -1122.31

-14052.29 21706.02

Tabla 3.7. Fuerzas actuantes al nivel del NAME vy sus brazos de palanca.
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> F, =788.9ton > F, =-755.37 ton

Analisis de Estabilidad.
Realizando el analisis por volteo y comparando el resultado con el mostrado en la tabla 3.1
se tiene que:

SM, 21706.02

= =1.54 >1 Es aceptable por volteo.
M, 14052.29

Para el analisis por deslizamiento es necesario evaluar el factor de friccion cortante de
manera que esta esta dado como:

fcf :100 k%mz’ 0129f(; =129 lO%nz

Evaluando el factor por deslizamiento y comparando con el mostrado en la tabla 3.1 se tiene
que.
_129x27.49 +788.9x0.8

Q =5.53 > 4 Es aceptable por deslizamiento.
755.37
Se realiza la revision por Agrietamiento
_ - ton
N =1233.56 ton y.h=32.48 %72
M =3083.87 ton-m B=27.49m
V =755.37ton
B, - 3| 1233.56x27.49 - 2x3083.87 —32.48(27.49) _14.079m
2 1233.56 —32.48x27.49
B-B,=13.41m

f o —32.48+ 21233.56 —32.48x27.49 — 80.876 l‘07 , = 8.087 ky )
14.079 m cm

Obteniendo el factor de friccion cortante y comparandolo con el mostrado en la tabla 3.1 se
tiene que:

129x27.49+ (123356 —32.48x1 3.41—(80-876‘32-4% x134)
Q= 5537 =532>>15

Se establece que el disefio es aceptable.

Esfuerzos.

Una vez realizado el analisis de estabilidad se procede a la revision de esfuerzos. En este
caso aplicaremos el criterio anterior, pero con la variante de que no se considerara la
subpresion, de manera que al obtener la sumatoria de fuerzas verticales y la suma de
momentos se tiene que:

ZF\, =1233.56 ton M =21706.02 ton-m

Talon
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X:M:W.GOm X Centroidal=17.60—w:3.85m
1233.56 2

M . piroiger = 1233.56 x 3.85 =4749.21ton-m

M, =7833.08 ton-m Incluye el momento ocasionado por el agua, aguas

abajo; momento por cargas horizontales

M. =3083.87 ton-m Momentos sin considerar la subpresion; se considerara
en el agrietamiento.

Considerando las siguientes caracteristicas geométricas de la seccién se tiene que.

A =27.49 m? ;g =13.745m [=1731.2m?

Se procede a la determinacién de esfuerzos verticales en los extremos de la base.
2R +My
A
_ 1233.56 N 3083.87
2749  1731.2

O =

x 13.745 = 44 87 + 24.48 ton/m?

De esta manera los esfuerzos agua arriba y aguas abajo son:
- ky -
o =6.935 om? aguas abajo

o =2.039 ky , aguas arriba
cm

Realizando el mismo procedimiento, pero ahora considerando a la subpresion se tiene que:
M, =-21706.02 +14052.29 = -7653.73 ton -m (momento en el talon)

N =788.85 ton incluyendo la subpresion

X=M=9.7 X centroidal =9.7—27'48
788.85

M centroidal =1233.56x4.038 = 4980.63 ton—m

=-4.038 m

Asi mismo de determinan los esfuerzos aplicando la férmula de la escuadria de manera que
al evaluar se tiene:
_ 788.85 . 4980.63

+ x13.475 = 28.696+38.77
27.49 1731.2

De esta manera los esfuerzos agua arriba y aguas abajo son los siguientes:
o =-10.074 toy ,
m

o = 67.46 tO% ,

Se procede a realizar la revision de esfuerzos normales en la base
YFv =1233.56 ton >M =3083.87 ton-m B=27.49m
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o = 1233.56 6x3083.287 _20.39 tOV ,—2.039ka
27.49  (27.49) m

o, - 1233.56  6x3083. 87 9.36 to/ 6936 kgy 2
27.49 (27.49) cm

Se realiza la revision de los esfuerzos cortantes, tanto para aguas arriba como para aguas
abajo.

cm?

Para 0.75:1; ¢, = ang tan 0.75 = (36.87)’

Para 0.1:1; ¢, =ang tan0.10 = (5.711)’
=0, =P+P:)+r,c0t¢ y o, =(P+Pe)-1,,cots

Determinando la presion ejercida sobre la estructura en ambos paramentos.

P =32. 48/ =3.248 kg/m2 Aguas arriba
"o _ kg .
P’ =12.28 /m2 =1.228 4m2 Aguas abajo

Sin considerar la posibilidad de sismo:

_p1
Ty = 9P _ (6.936-1.228)0.75 = 4.281 ky )
cotg, . semt
_ 0Oy -P _ _ _ kg
o =y = (2039-3.248)0. —0.121 49/,

Evaluando los esfuerzos normales en planos verticales se tiene que.
oy =(P+P:)-r,,tang, =3.248-0.121x0.1=3.2359 k%mz

=(P"+P'c)+1,, tang, =1.228 +4.281x0.75 = 4.4387 k%mZ

zyd

Obteniendo los esfuerzos principales.
oy =0, Sec’ g, —(P+P.)tan’ ¢,

oy =2.039x1.01-3.248(0.1)* = 2.027 ky s Aguas arriba
cm

oy =6.936 x1.5625 —1.228(0.75)% = 10.14675"% , Aguas abajo
cm

IV.12 VERTEDORES, DESAGUES Y OBRAS COMPLEMENTARIAS.

Las.presas requieren ciertas estructuras e instalaciones complementarias para realizar sus
funciones operacionales en forma segura y efectiva. En particular, debe tenerse en cuenta el
paso seguro de las creencias extremas, el vaciado controlado y la descarga de agua en
cumplimiento de los propésitos del embalse. Los vertedores y las obras complementarias
son, por tanto, obras esenciales. Otras instalaciones complementarias se incorporan cuando
sea necesario para el propésito de la presa y de acuerdo con su tipo.

Vertedores. La funcién principal de un vertedor es derramar el agua excedente del embalse
y evitar la inundacién aguas abajo para prevenir el dafo y una posible falla en la presa. Los
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vertedores son clasificados como controlados (compuerta) o no controlado (sin compuerta).
Los vertedores de exceso (tipo arco) son usualmente asociados con las presas de gravedad
de concreto. Otros tipos de vertedores como cubetas de lanzamiento y tuneles también son
usadas pero para estructuras pequenfias, esto puede ser variado segun sea el propésito de la
presa.

El perfil de vertedor es regido en su parte superior por las consideraciones hidraulicas
requeridas para su estabilidad. La superficie aguas abajo del vertedor en donde termina la
seccidon en tanque amortiguador o una cubeta disipadora de energia, depende
principalmente de la naturaleza del sitio y las condiciones de aguas abajo. El diseho del
vertedor incluira la estabilidad y el analisis de esfuerzos internos y el rendimiento de la
estructura.

Las cargas dinamicas que ocurren en el disipador de energia incluiran el impacto directo, las
cargas vibratorias de la turbulencia, el flujo multidirectional y la deflexién hidraulica, la
erosion de superficie para altas velocidades y escombros, y la cavitacion. Al final del
disipador aguas abajo deben contener proteccion suficiente contra la socavacion debido a la
turbulencia y los torbellinos. (USACE, 1995)

Obras de Toma. Las obras de toma para presas de concreto son conductos o compuertas a
través de la masa de una estructura tomada sobre la superficie aguas arriba, las compuertas
o valvulas para el control, y disipador de energia sobre la superficie aguas abajo. Mdltiples
conductos son provistos debido a economia y flexibilidad operativa en controlar un amplio
rango de alivio Los conductos estan frecuentemente ubicadas en la linea central de los
bloques y descargan en el vertedor sobre un tanque amortiguador.

Las obras de toma ubicadas en los bloques de la cortina requeriran un disipador de energia
distinto. Todos los conductos podrian estar en el nivel inferior, o algunos podrian estar
ubicados en un nivel superior para reducir presion sobre compuertas, tener en cuenta una
futuro retencién de sedimentos, o controlar la calidad y la temperatura del agua rio abajo.

El disefio, el tamafo, y forma de las obras de toma son basada en requisitos hidraulicos e
hidrolégicos, planes de regulacién, economia, condiciones topograficas del sitio, operacién y
mantenimiento son necesarios, y la interrelaciéon entre el plan de construccion y otras
estructuras adjuntas. Los conductos pueden proveer el desalojo del embalse, regulacion del
flujo para el control de inundaciones, caidas de emergencia, la navegacion, ambiental, la
irrigacion, abastecimiento de agua, mantener el flujo rio abajo minimos y la calidad del agua,
0 para propositos multiples. Los conductos de baja intensidad se usan para ayudar el
desalojo del embalse para la calidad del agua y es a veces deseable el paso de sedimentos
(USACE, 1995).

Galerias Internas y Pozos. Un sistema de galerias, grutas, y socavones son necesarios en
el cuerpo de la presa para proporcionar medios de acceso, asi como el espacio suficiente
para la instalacion, operacion y mantenimiento de accesorios y servicios. Las
consideraciones principales en el convenio de aperturas en la presa son su utilidad funcional
y eficiencia y su ubicacion con respecto al mantenimiento integral de la estructura.

Tratamiento en galerias de drenaje. Una galeria para tratamiento de la cimentacion se
desarrollara en toda la longitud de la presa. También servira como tuberia principal para la
recoleccion de filtracion de los socavones de drenaje de la cimentacion, y de los socavones
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de drenaje interiores. La ubicacion de la galeria debe estar cerca de la superficie rio arriba y
tan cerca de la superficie de roca como sea posible para proveer la reduccion maxima en la
subpresion total.

Una distancia minima de 1.5 m debe ser mantenido entre la superficie de la cimentacion y el
piso de la galeria y entre la superficie rio arriba y la galeria pared rio arriba. Ha sido practica
usual proporcionar el tamafo de las galerias de 1.5 m de ancho por 2.0 m de altura. La
experiencia indica que estas dimensiones deben incrementarse para facilitar la perforacién y
las operaciones de tratamiento. Donde practicamente, el ancho debe ser incrementado a 1.8
a 3.0 my la altura a 2.0 m. Un canal debe proveerse a lo largo de la pared aguas arriba de la
galeria donde la linea de socavones del tratamiento es situada para llevar el agua de la
perforacion y escoria. Un canal debe situarse a lo largo de la pared de la galeria aguas abajo
para llevar el flujo de las tuberias de drenaje. La galeria es organizada como a series de
trayectos horizontales y tramos de escalones.

Tuneles de Compuertas y Galerias de Acceso. Los tluneles de compuertas estan ubicados
directamente sobre el servicio y las compuertas de emergencia. Estos tuneles deben
dimensionarse para acondicionar las compuertas del montacargas al mismo tiempo que el
equipo mecanico y eléctrico, y deben suministrar el suficiente espacio para el mantenimiento.
Las galerias de acceso deben ser del tamafio suficientes para permitir el paso del
componente mayor de las compuertas y los montacargas asi como el equipo requerido para
el mantenimiento. (USACE, 1995)

Desviacion de Rios. Esta medida es necesaria para permitir que la construccion se ejecute
en condiciones secas. El tunel de desagie puede adaptarse temporalmente para dicho
proposito durante la construccidn, y después emplearse como una estructura de descarga
cuando la presa esté completa. Si no existe tal tunel de capacidad adecuada, es necesaria
tomar medidas alternativas adicionales, que pueden involucrar la construccién de ataguias
temporales aguas arriba o aguas abajo o, en el caso de presas de concreto, omitir un bloque
para dejar una brecha temporal o tunel a través de la estructura.

Juntas de Contraccion y Construccioén. Para el control de la formacién de grietas en el
concreto, las juntas transversales verticales pueden ser espaciadas uniformemente a través
del eje de la presa a aproximadamente a 15 m de separaciéon. En donde la casa de
maquinas forma parte integral de la presa y el espaciado de las unidades es mayor a esta
dimension, sera necesario incrementar el espaciado de los bloques y ajustar el espaciado de
las juntas en la casa de maquinas. En la seccion del vertedor, la compuerta y el tamafio del
muelle y otros requisitos son un factor en la determinacion del espaciado de las juntas de
contraccion.

La ubicacidon y el espaciado de las juntas de contraccion deben ser controlados por las
caracteristicas fisicas del sitio de la presa, los detalles de las estructuras adjuntas, los
resultados de estudios de temperatura, los métodos y la razén de colocacion, y la posible
capacidad de la planta de mezclado del concreto. Las discontinuidades repentinas a lo largo
del perfil de la presa, los cambios de materiales, los defectos en los cimientos, y la ubicacién
de las caracteristicas como obras de toma que también influiran en la localizacion de las
juntas. Ademas, los resultados de estudios térmicos suministraran las limitaciones para la
seguridad sobre el espaciado de las juntas en los bloques para evitar el agrietamiento debido
a temperaturas inducidas en forma excesiva. Las juntas son verticales y normales al eje, y se
extienden continuamente a través de la seccidn de la presa. Las juntas son construidas con
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el propdsito de que no exista union entre bloques adyacentes para garantizar la libertad de
cambio volumétrico de bloques individuales.

Las juntas de construcciones horizontales o casi horizontales (juntas de elevacion) seran
espaciadas a dividir la estructura en unidades activas convenientes y controlar el
procedimiento de construccién con el proposito de regular los cambios de temperatura. Una
tipica elevacién es de 1.5 m que constara de tres capas de 0.5m, o0 2.30 m que constaran de
cinco capas de 0.46 m. Donde es necesario medir el control de temperatura, el grosor de las
capas puede ser limitado a 0.76 m en ciertas areas de la presa. La mejor altura de las capas
puede ser determinada por la capacidad de produccion del concreto y los métodos de
colocacion. (USACE, 1995)

Puente en la Seccion del Vertedor. Los puentes son provistos a través del vertedor de la
presa como medio del acceso al trafico ordinario y automovilistico entre las secciones de no
vertido; proporciona acceso o soporte para las operaciones de maquinaria para las
compuertas; o, generalmente, desempefian ambos propositos. En el caso de vertedores sin
control y la falta del trafico vehicular, el acceso entre las secciones de no vertido puede ser
proveido por un puente pequefio de acceso o escaleras y una galeria debajo del vertedor.

Los materiales usados en el disefio y construccién del puente deben ser seleccionados
basandose en gastos del ciclo de vida y requisitos funcionales. Pisos, margenes, y parapetos
deben ser de concreto reforzado. Las columnas y vigas podrian ser de acero estructural, de
concreto reforzado colado en sitio o precolado, o concreto preesforzado. (USACE, 1995)

Pilas en el Vertedor. Para vertedores no controlados, funcionan como soportes para el
puente. Vertedores controlados, los muelles también contendran el anclaje y las ranuras para
las compuertas y podran soportar montacargas fijos para las compuertas. Los muelles estan
generalmente ubicados en medio del bloque, y el ancho de muelle es determinado por el
tamafo de las compuertas, el ancho medio esta entre 2.5 y 5 m. Debido a que cada pila
sostiene una compuerta en cada lado, las siguientes condiciones de carga del muelle deben
ser investigadas:

Caso 1 ambas compuertas cerradas y agua al maximo de las compuertas.

Caso 2 una compuerta cerrada y otra puerta abierta con el agua al maximo de la compuerta
cerrada.

Caso 3 una compuerta cerrada y otra abierta con mamparas en su lugar y agua al maximo
de la compuerta cerrada.

El esfuerzo maximo horizontal se presenta en los casos 1 y 3 en forma normal al eje de la
presa y al momento por volteo mayor en direccion aguas abajo. El caso 2 resulta en esfuerzo
cortante horizontal bajo y momento por volteo aguas abajo, pero, ademas, el muelle tendra
un momento lateral debido a que el agua que fluye a través de la compuerta abierta y
cuando la maquinaria levanta una compuerta cerrada. El esfuerzo cortante en el plano
horizontal también sera introducido por la reaccion que actua en la compuerta cerrada sobre
el muelle. Cuando las compuertas se dafian con inclinaciéon y se usan marcos, los casos 2 y
3 presenta la condicién de la componente lateral de la presion sobre las uniones como una
carga sobre un lado del muelle ademas de las cargas aplicadas antes mencionadas
(USACE, 1995).
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CAPITULO IV

PRESAS DE CONCRETO COMPACTADQO
CON RODILLO (CCR).

INTRODUCCION

En el presente capitulo se presentan los antecedentes de las presas de Concreto
Compactado con Rodillo, (CCR), asi como su evolucién el transcurso de los afos. Se
presentan las ventajas que tienen frente a otros tipos de presas, asi como sus beneficios,
tanto econdmicos como de tiempo de colocacién del CCR que dependen del equipo que se
utiliza y optimizacién de la mezcla del CCR vy, por tanto, de la continuidad de la operacion de
colocacion del concreto, lo cual a su vez, requiere que detalles del diseio (galerias, tuberias
internas, etc.) interfieran con el vaciado continuo.

OBJETIVO

1. Precisar la diferencia entre una presa de concreto convencional y una presa de
Concreto Compactado con Rodillo, (CCR).

2. lIdentificar las ventajas que presenta la construcciéon de una presa de Concreto
Compactado con Rodillo frente a otros tipos de presas.
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V.1 ANTECEDENTES.

La primera presa construida enteramente en concreto compactado con rodillo (CCR) se
terminé a mediados del afio de 1982 en Willom Creek (EEUU). En realidad las ventajas del
CCR han provocado que para el dia de hoy, se hayan terminado con éxito mas de 230
presas en el planeta, es decir, cerca de 12 presas por afo.

Esta inusual acogida por nuevas tecnologias en el ambito de la construccion se debe
principalmente a que el Concreto Compactado con Rodillo (CCR) ha demostrado ser capaz
de mantener con éxito una seccion de presa cada vez mas esbelta, cumpliendo los
requerimientos estructurales y de impermeabilidad. Igualmente el menor volumen de las
presas en CCR, con respecto a las tradicionales presas de tierra o nucleo de arcilla y cara en
enrocado, esta relacionado con un ahorro importante en las cantidades de materiales, menor
tiempo de construcciéon, menores longitudes de obras de desviacion etc. Como vemos, nos
encontramos sin que nos hubiésemos percatado, en medio de una tecnologia en plena
expansion donde parece, aun resta mucho por decir.

Desde Willow Creek en 1982 y hasta 1992, las presas en CCR se habian mantenido en un
promedio de 50 m y permanecieron durante esos 10 afios cumpliendo dicha elevacion. A
partir de 1995 la altura de la presas crecid al mismo ritmo que la confianza de los
disefadores. De esta forma en los ultimos anos las presas que sobrepasaron los 100 metros
ya pasaron de la decena. Las presas mas altas del mundo de CCR actualmente construidas
se encuentran en Colombia (Miel | 196 m) y Japon (Miyagase 156 m).

Esta tecnologia rebasara para los proximos 2 afos la barrera de los 200 metros con la
culminacién de la presa Longtang en China, pais que si duda lleva la vanguardia en la
construccion y estudio en CCR. Hoy dia en México esta en proceso la construccion de una
presa de control de crecientes, la presa Amata; este proyecto se encuentra ubicado en el
estado de Sinaloa en el km. 60 de la carretera Culiacan-Mazatlan, 16 Km. aguas arriba sobre
el lecho del Rio San Lorenzo. El proyecto Amata (Culiacan-Sinaloa) aparece dentro de este
contexto como una estructura de baja altura y volumen, disefiada como las primeras
estructuras de CCR. Las condiciones atmosféricas en que se construye, hacen que el
concreto sea especialmente sensible a pérdidas de manejabilidad.

V.2 GENERALIDADES

El disefio de presas de gravedad de CCR es similar a una estructura de concreto
convencional. La diferencia consiste en los métodos de construccion, el disefio de la mezcla
de concreto y detalles de distribucion de las estructuras. La construccion de presas de CCR
es un concepto nuevo y econdmico. Las ventajas econémicas son el alcanzar una rapida
colocacion, usando técnicas de construccion similares a las empleadas en los terraplenes de
presas (USACE, 1995).

El CCR es relativamente en seco, pobre, sin revenimiento dado que los materiales que
contiene el concreto son materiales finos y asperos que se consolidan por vibracion externa,
usando vibradores de rodillo y otros equipos pesados. En las condiciones de endurecimiento,
las propiedades de CCR son similares a las del concreto convencional. Para una
consolidacion efectiva, el CCR debe de estar relativamente seco para soportar equipo de
construccion pesado, pero debe tener una consistencia humeda la cual permitira una
adecuada distribucion en toda la masa durante el proceso de mezclado y vibracion, lo cual
lleva a conseguir la compactacion necesaria del CCR y la prevencién de la segregacion
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indeseable. La consistencia requerida tiene un efecto directo en la dosificacion de la mezcla.
(USACE, 2000)

Cabe indicar que en los primeros, el nombre de concretos compactados se reserva para las
mezclas con un contenido de cemento del mismo orden que el de los concretos vibrados
para pavimentos, entre 280 y 330 kg/m® habitualmente, mientras que aquéllas con
dosificaciones mas reducidas reciben diversas denominaciones: gravas cemento, concretos
magros, bases tratadas con cemento, etcétera. Por el contrario, en las presas se incluyen
bajo el término de concretos compactados todos los tipos de mezclas, tanto los de mayor
como los de menor dotacién de conglomerante. En ambos casos se trata, en definitiva, de
obtener unos materiales que una vez endurecidos presenten caracteristicas similares a las
de los concretos convencionales vibrados, pero en cuya puesta en obra puedan utilizarse los
equipos y métodos de construccion de terraplenes y presas de materiales sueltos
(motoniveladoras, rodillos, etc.), cuyo rendimiento es muy superior a la ejecucion con cimbra.

No obstante, los concretos compactados para pavimentos muestran unas diferencias muy
marcadas respecto a los empleados en presas: a aquellos se les exige, por ejemplo, que una
vez compactados cumplan unas exigencias de regularidad superficial que son irrelevantes en
las presas; mientras en estas ultimas se imponen unas condicionantes de impermeabilidad,
tanto del material en si, como de las uniones entre las distintas capas, que carecen de
importancia en los pavimentos. Por ello, ambas aplicaciones deben analizarse por separado.

Conglomerantes. Empleo de aditivos en el CCR, en la mayor parte de las presas de CCR
construidas hasta la fecha se ha utilizado cenizas volantes de bajo contenido de cal. Hay que
indicar, por otra parte, que en las presas de CCR la proporcion de adiciones, y en especial la
de cenizas volantes de bajo contenido de cal, ha sido notablemente mas elevada que en las
de concreto vibrado tradicional. De esta forma, en paralelo con el desarrollo del CCR, se ha
llegado a una mejor comprension del comportamiento de las adiciones en el concreto, debido
principalmente al alto contenido de las mismas.

Haciendo uso de esta experiencia, se pueden disefar los conglomerantes utilizados en el
CCR para optimizar el comportamiento tanto del cemento como de la adicion. Este ultimo no
deberia ser considerado un sustituto del cemento, sino un componente aparte valioso por si
solo y con sus propias propiedades particulares. El empleo de adiciones en el conglomerante
del CCR no solo presenta ventajas de tipo econdémico, sino que tiene como consecuencia un
fraguado mas lento, lo que a su vez se traduce en un plazo mayor para compactar el material
y facilitar la unién entre capas, y en un calor de hidratacién mas reducido. (Jofre, C. &
Fernandez R., 2003)

Otros tipos, como las escorias granuladas de alto horno, Unicamente se han utilizado en dos
casos. Hay que destacar que en ambos la mezcla del cemento y la puzolana se realizé en
fabrica. En las restantes realizaciones, con una sola excepcion, el cemento y la puzolana se
mezclaron en obra. Por el contrario, en otros paises la falta de adiciones adecuadas ha
obligado a la utilizacién de materiales menos idoneos, como son las cenizas volantes de alto
contenido de cal empleadas en la presa Platanovryssi (Grecia, altura 95 m, volumen de CCR
420,000 m3), finos manufacturados de presas brasilenas. (Jofre, C. & Fernandez R., 2003)

Combinaciones De Puzolanas. Algunas presas francesas de CCR se han construido
utilizando conglomerantes que son una combinacion de puzolanas (escoria granulada de alto
horno, ceniza volante de alto contenido de cal y filler calizo) sin cemento Pértland. Cabe
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indicar que Francia es un pais muy avanzado en el aprovechamiento de subproductos
industriales y en el desarrollo de este tipo de conglomerantes, los cuales son muy empleados
también en obras de carreteras, para la estabilizacién de explanadas y la ejecucion de
subbases y bases compactadas con rodillo.

Finos Manufacturados. Los finos manufacturados se han empleado en algunos paises
como un filler/ puzolana. Se desarrollaron inicialmente en Brasil, donde hay escasez de
puzolanas y donde las presas pueden proyectarse para resistir una traccion muy reducida o
inexistente, pues no hay cargas dinamicas. Estos finos han dado buenos resultados en este
entorno particular, pero no es probable que sean econdémicos donde haya una fuente de
puzolanas normales a un costo razonable. (Jofre, C. & Fernandez R., 2003)

V.3 TIPOS DE PRESAS DE CCR.
A partir de los anos setenta, la evolucion del concepto de presa de concreto compactado ha
seguido varias vias diferentes:

e Presas De Mezclas Pobres, con un contenido en pasta de 70 a 100 kg/m°, y con
colocacion de mortero de retorna entre capas. La presa de Willow Creek (Estados
Unidos), finalizada en 1982.Varias presas brasilefias, como la de Jordao, 1996 (85 kg/m®
de conglomerante), han sido construidas con este tipo de mezclas;

e Presas De Alto Contenido De Pasta, con dosificaciones de conglomerante entre 150 y
270 kg/m® con una alta proporcién de cenizas volantes. Ejemplos: Upper Stillwater
(Estados Unidos, 1987), con mas de un millén 125 mil m* de concreto y una dosificacién
de 247 kg/m® de conglomerante; Rialb (Espafia, 2000), con 200 kg/m®, Beni Haroun
(Argelia, 2000), con 225 kg/m°. En general, todas las presas espafiolas de concreto
compactado en servicio en 1995 se encuentran dentro de esta categoria.

e Presas De Contenido Medio De Pasta, con dosificaciones intermedias, entre las de los
dos grupos anteriores. La presa de Les Olivettes (Francia, 1987), con 130 kg/m® de un
cemento especial), o San Rafael (México, 1994), con 108 kg/m® de conglomerante, son
realizaciones de este tipo.

A estas categorias habria que afadir otras dos: las denominadas Roller Compacted Dams

(RCD), concepto seguido en las presas japonesas, y las presas hard-fill.

e La diferencia de Las Presas RCD con las anteriormente mencionadas no esta en la
dosificacién de conglomerante (hasta el momento ha oscilado entre 120 y 130 kg/m®),
sino esencialmente en los paramentos, que son de concreto vibrado tanto aguas arriaba
como aguas abajo, y en el método de puesta en obra. Se extienden espesores de 50-100
cm en diferentes subcapas, que se compactan de una sola vez, en lugar de hacerlo con
cada una de las subcapas. Antes de realizar la compactacion, se practican cortes en el
concreto fresco cada 15 m, empleando un cuchillo vibrante, en los que se insertan
inductores de grietas. La presa de Shimajigawa (1980) constituyd la primera aplicacion
de dicha técnica, con la que se han ejecutado hasta el momento mas de una docena. El
ejemplo mas notable es la presa de Gassan (2001), con un volumen total de un 160 mil
m? entre concreto compactado y convencional.

e Las Presas Hard-Fill estan constituidas por un nucleo de materiales granulares
estabilizados con cemento, protegido por un paramento de concreto vibrado, a las que se
da una forma especial, con taludes 0,5:1 (H:V), para evitar que se produzcan tensiones
incluso en las condiciones dinamicas mas severas. Con ello, esta forma de presa resulta
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muy adecuada para un emplazamiento donde haya condiciones de cimentacién
relativamente deébiles y la carga dinamica sea importante.

El cambio producido desde el CCR magro de bajo contenido de conglomerante, de las
primeras presas de este tipo hasta el CCR, de contenido mas elevado de conglomerante de
la obra mas recientes parece haberse estabilizado, y desde 1992 la proporcién de presas
construidas de acuerdo con las diferentes filosofias de disefio ha permanecido relativamente
estable, tal y como se indica a continuacion:

e Presas de CCR de alto contenido en pasta (contenido de conglomerante 150 kg/m?),
47.92 por ciento

e Presas de CCR de contenido medio en pasta (contenido de conglomerante entre 100 y
149 kg/m?), 19por ciento.

e Presas RCD (como las construidas en Japén), 16.72 por ciento.

e Presas de CCR de bajo contenido en pasta (contenido de conglomerante 99 kg/m?),
12.9 por ciento

e Presas hard-fill 1.5 por ciento Se ha producido por tanto una evolucién desde las
presas de CCR de bajo contenido en pasta construidas a principios de los ochenta
hacia las presas de CCR de contenido de pasta medio y alto. Las razones de la misma
parecen ser cuatro.

1) Un mayor conocimiento del comportamiento del CCR. Como consecuencia de los
ensayos llevados a cabo sobre testigos tomados de presas, finalizadas con diferentes
tipos de CCR, se ha visto que se puede obtener un excelente comportamiento
mediante el uso de contenidos de pasta elevados. Con ello, ha ido creciendo la
confianza en el material.

2) El aumento en el tamano de las presas de CCR. Como consecuencia del tamafo
creciente ha surgido la necesidad de mejores propiedades. Los CCR magros han
mostrado un comportamiento in situ bastante inferior en cuanto a cohesion vy
resistencia a la traccion directa que los CCR de contenido elevado en pasta, a los que
se atribuye, por ejemplo, el buen comportamiento de las presas espafiolas.

3) EI cambio en la utilizacion en las presas de CCR. Sélo unas pocas de las primeras
presas de CCR se empleaban para produccion de electricidad. A finales de los
ochenta y comienzos de los noventa se empezaron a utilizar mas presas de CCR con
esta finalidad, en la cual el agua tiene que ser almacenada en todas las circunstancias.
Esto requiere una mejora en la impermeabilidad del material y una confianza en esa
impermeabilidad.

4) Economia. Debido a la mejora de las propiedades del CCR de alto contenido en pasta,
con respecto a las de CCR magro, la seccion transversal de una presa de gravedad
puede reducirse, especialmente en aquellas zonas donde haya actividad sismica. A
pesar del mayor costo del material, se ha comprobado que el costo total (es decir,
volumen x por costo unitario del material, junto con la cimbra de paramentos, etc.) de
una presa de CCR de alto contenido en pasta es frecuentemente mas reducido que el
de una presa equivalente de CCR magro con coeficientes de seguridad similares.

Parece haber una clara separacion de las diferentes filosofias de disefio de las presas de
CCR. Asi, las RCD se han utilizado casi exclusivamente en Japon; mientras en lo que se
refiere a las de bajo contenido en pasta, una proporcion importante de las mismas se
encuentra en Brasil, donde se ha puesto a punto un método adecuado para las condiciones
particulares del pais, en el que las cargas dinamicas son pequefas o inexistentes y las
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puzolanas escasas. Las presas de CCR de alto contenido en pasta son las mas usadas.
(Jofre, C. & Fernandez R., 2003)

V.4 VENTAJAS DE LAS PRESAS DE CCR.
La amplia aceptacion de las presas de concreto compactado se explica por las grandes
ventajas de esta técnica, algunas de las cuales se mencionan a continuacion.

Frente a las presas de concreto convencional:

a. Mayor ritmo de construccion (puede llegar de 2 a 2.5 m cada semana).

b. Utilizacion a gran escala de equipos convencionales (dumpers, bulldozers, rodillos);
como consecuencia de lo anterior, un costo mas reducido.

c. Extension por capas de espesor reducido, por lo que se aumenta la seguridad de la
obra, al disminuir los desniveles. EI mismo efecto tiene la menor importancia de los
trabajos de cimbrado.

d. Menor impacto ambiental, al no precisar realizarse excavaciones en las laderas para
los blondines. (Jofre, C. & Fernandez R.,2003)

Frente a las presas de materiales sueltos:
a. Acortamiento del plazo de ejecucion, al colocarse con ritmos similares volumenes
mucho mas reducidos (relacion 1:4);
b. Aliviadero sobre la presa.

c. Conductos de desagle y tomas mas cortos. Torre de toma adosada a la presa y no
exenta.

d. Desvios mas cortos durante la construccion;

e. Como consecuencia de lo anterior, se establece un costo de ejecucion comparable.

f.  Menor impacto ambiental, ya que la menor cantidad de materiales requerida conlleva

una disminucién de los problemas de transito, produccion de polvo y cicatrices en las
zonas de préstamos;

g. Soporte de avenidas o vertidos no solo en servicio, sino también durante la fase de
construccion. (Jofre, C. & Fernandez R., 2003)

Esta ultima caracteristica pudo comprobarse de forma fehaciente durante la ejecucion de la
presa de Santa Eugenia, en el norte de Espafa. En diciembre de 1987, con media presa
levantada, ésta soporté dos grandes avenidas que arrastraron varios cientos de metros
aguas abajo la maquinaria que no habia podido ser retirada, sin que el cuerpo de la presa
sufriera dafios.

La mayor parte de las presas de concreto compactado son del tipo de gravedad, aunque en
algunos paises (Sudafrica y China) se tienen ya ejemplos de presas arco-gravedad, y en
China, de presas arco. En todos los casos, el concreto compactado sustituye en el interior de
la presa al convencional (es comun que, al menos, el paramento aguas arriba se construya
con este ultimo). (Jofre, C. & Fernandez R., 2003)

Sin embargo, el concreto compactado puede integrarse en la estructura de la presa de otras
formas, tales como las siguientes:

o Refuerzo y/o crecimiento de una presa existente;

¢ Refuerzo aguas abajo de presas de materiales sueltos inseguras, o bien para permitir
su desbordamiento;

e Cimentacion de presas de fabrica;
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Relleno de cavidades formadas en las presas de materiales sueltos o en el terreno
por vertidos o desbordamientos;
Rellenos para apoyo de estructuras de presas (por ejemplo, desagties).

Una presa de CCR de calidad necesita:

1.

2.

Un disefio simple que permita construir la presa rapidamente, lo que se traduce en
calidad y economia.

Se debe proyectar con el minimo de obstaculos para la colocacién del concreto. Esto
es mas dificil que proyectar una presa mas complicada.

Una mezcla cohesiva que no se segregue durante el transporte, extension o
compactacion. Si un CCR se segrega, las propiedades in situ seran inferiores a las
esperadas. Por otra parte, si el CCR es cohesivo, los métodos de transporte y
extensién se simplificaran y esto se traducira de nuevo en mejoras en la calidad y en
la economia.

Una metodologia de construccion optimada: el método de construccion de una presa
de CCR es lineal, y si se produce una falla en cualquier punto de esta linea, desde la
produccion y el acopio de los aridos, pasando por el eventual enfriamiento de los
mismos Yy la fabricacién del concreto, el transporte de este ultimo a la presa, el que se
da sobre la presa, la extensién, la compactacion, el curado etc., la colocacién del
CCR puede detenerse. (USACE, 2000)

Los procedimientos de construccion relacionados con CCR requieren una atencién especial
dada en la disposicion y disefio de la carga del agua y control de la filtracion, en juntas
horizontales y transversales, revestimiento de elementos, y estructuras adjuntas. El
disefador debe aprovechar la libertad proporcionada por la construccion de CCR y usar el
criterio de la ingenieria para balancear la reduccion en costos y el requerimiento de técnicas
relacionadas con seguridad, durabilidad, y el beneficio a largo plazo. Una tipica seccion
transversal de un dique de CCR es mostrada en la Figura 3.23 (USACE, 1995)

Talud determinado
por disefio

f
Elementos b
aguas arriba.

Elementos de la
. superficie aguas abajo.

Galeria

S A sSSP st

Fig. 3.23 Secciodn tipica de una presa de CCR.
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V.5 METODO DE CONSTRUCCION.

Las técnicas de construccion usadas en la colocacion de CCR a menudo resultan en costos
unitarios mucho menores por metro cubico comparado con los métodos de colocacion de
concretos convencionales. La naturaleza seca e impermeable del CCR hace el uso de un
amplio rango de equipo de construccion y colocacion continua. Camiones de volteo y cintas
transportadoras pueden ser usados en el transporte del concreto de la planta mezcladora a
la presa. Los esparcidores mecanicos, como orugas y motoniveladoras, colocan el material
en capas o elevaciones; vibradores, rodillos neumaticos junto con bulldozers llevan a cabo la
compactacion.

El grosor de las capas de colocacién, se extiende de 20 a 60 cm, que se establece por la
capacidad de compactacion. Con la flexibilidad de usar mas equipo y la colocacion continua,
las presas de CCR pueden ser construidos significativamente en un porcentaje mayor que
aquellas de concreto convencional. Un tipico disefio de trabajo para la colocacién de CCR
que difunde la operacioén es ilustrado en Figura 3.24. (USACE, 1995)

Operacion tipica para la colocacion, esparcimiento y
dosificacion del concreto compactado con rodillo

Seccion transversal del
concreto convencional
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V.6 BENEFICIOS ECONOMICOS.

La técnica de construccion de CCR han hecho a las presas de gravedad como una
alternativa econdmicamente competitiva comparadas con estructuras de terraplén. Los
siguientes factores atienden a hacer al CCR mas econdémico que otros tipos de presas:

Ahorro de Material. Los costos de construccion de presas de CCR y concreto
convencionales muestran que el costo wunitario por metro cubico de CCR es
considerablemente menor. El costo unitario de concreto para ambos tipos de presas varia
con el volumen de materiales en la presa. Cuando el volumen aumenta, el costo unitario

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM
DIVISION DE INGENIERIAS CIVIL Y GEOMATICA 98



DISENO DE PRESAS DE CONCRETO

disminuye. Los ahorros de costos de CCR aumentan cuando el volumen disminuye. Las
presas de CCR tienen considerablemente un volumen menor de materiales de construccion
que para terraplenes de la misma altura. Cuando la altura aumenta, el volumen versus la
altura del terraplén de la presa se incrementa casi de manera exponencial en comparacion
con la presa de CCR.

Construccion Rapida. La técnica de construccion rapidas y la reduccion del volumen de
concreto justifican principalmente los ahorros en costos para presas de CCR. Se han logrado
proporciones de colocacion maximos de 5,800 a 12,400 yarda cubicas / dia. Estos
porcentajes de produccion hacen que la construccién de una presa en una temporada de
construccion sea facilmente alcanzable. Cuando se compara con presas de terraplén, el
tiempo de construccion es reducido de 1 a 2 afos. Los otros beneficios de la construccion
rapida incluyen la reduccién de gastos de administracion, beneficios tempranos del proyecto,
y la seleccion posible de sitios con temporadas de construcciéon limitada. Basicamente, la
construccion de CCR brinda ventajas econémicas en todos aspectos de la construcciéon de
presas que estan relacionados con el tiempo. (USACE, 1995)

Vertedores y Estructuras Adjuntas. La ubicacion y las alternativas de disefio para
vertedores, obras de toma y generacion, y otras estructuras adjuntas en presas de CCR
proveen ventajas econdmicas adicionales comparado con presas de terraplén. Los arreglos
de estas estructuras son similares a las presas de concreto convencionales, pero con ciertas
modificaciones para minimizar la interferencia costosa en la colocacién de CCR de manera
continua. El disefio permite descargar flujos sobre la cresta de la presa y abajo de la
superficie aguas abajo. Por contraste, el vertedor para una presa de terraplén es construido
en un estribo al final de una presa o cercano a una silla de natural. En general, el vertedor de
una presa de terraplén es mas costoso. Para proyectos que requieren multiples niveles de
obras de toma para el control de calidad del agua o para la sedimentacién del embalse, la
estructura de toma puede ser fijada facilmente a la superficie agua arriba de la presa. Para
una presa de terraplén, el mismo tipo de obra de toma es una torre de soporte libre en el
embalse o0 una estructura construida en o sobre el borde del embalse de los estribos. Los
ahorros econdmicos para una presa de CCR son considerablemente mas barato,
especialmente en areas altamente sismicos. La dimensiéon de base mas pequefia de una
presa de CCR comparado con una presa de terraplén reduce el tamafio y la longitud del
conducto y obras de toma y generacion. (USACE, 1995)

V.7 CONSIDERACIONES DE DISENO Y CONSTRUCCION.

Impermeabilidad y Control de Filtracion. Conseguir la impermeabilidad y controlar la
filtracion en una presa de CCR es particularmente importante en el disefio y consideraciones
de construccion. La filtracion excesiva es no deseada en el aspecto de estabilidad estructural
y debido a la aparicion adversa de la filtraciéon de agua sobre la superficie de la presa aguas
abajo, el valor econdémico relacionado con agua desperdiciada, e impactos adversos a largo
plazo sobre la durabilidad. EI CCR que ha sido efectivamente proporcionado, mezclado,
colocado, y compactado debe ser tan impermeable como el concreto convencional. Las
juntas entre las elevaciones de concreto y la superficie de contacto con elementos
estructurales son las principales trayectorias para la filtracion potencial a través de la presa
de CCR. Esta condicién es principalmente debida a la segregacion en los limites de
elevaciones y discontinuidades entre las elevaciones sucesivas. También puede ser el
resultado de la contaminacién de la superficie y los intervalos de tiempo excesivos entre
colocaciones de CCR. La filtracion puede ser controlada combinando un disefio especial y
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procedimientos de construccion que incluyen las juntas de contraccion con sellos haciendo
impermeable la superficie rio arriba, sellando la superficie de contacto entre capas de CCR, y
drenaje y reunir la filtracion.

Revestimiento Aguas Arriba. EI CCR no puede ser compactado eficazmente en contra las
formas aguas arriba sin la formacion de vacios en la superficie. Un revestimiento aguas
arriba se requiere para producir una superficie con la buena apariencia y durabilidad. Muchos
revestimientos incluyen una membrana impermeable. Una membrana impermeable
esparcida o pintada en la superficie de concreto convencional es un método; sin embargo, su
uso ha sido limitado ya que tales membranas no son suficientemente elasticas para
traspasar grietas que se desarrollan debido a la humedad desarrollada entre la membrana y
la superficie y el dafio subsecuente por las temperaturas de enfriamiento.

Tratamiento de Juntas Horizontales. La fuerza del adherencia y permeabilidad son
principalmente concernientes a las juntas de elevaciones horizontales en CCR. Un buen
sellado y adhesion son conseguidos mejorando la compacidad de la mezcla de CCR,
limpiando la superficie de la junta, y colocando un lecho de mortero entre elevaciones.

Cuando la proporcion de colocacion y tiempo de fraguado del CCR son tales que la
elevacion menor es suficientemente plastica para mezclarse y adherirse con la capa
superior, el lecho de concreto es innecesario; sin embargo, esto no es rara vez posible en la
construccion normal de CCR. La compacidad es mejorada incrementando la cantidad de
mortero y mezclas finas de CCR. Las superficies de las elevaciones deben estar
apropiadamente curadas en humeda y protegidas. La limpieza de las superficies de las
elevaciones antes de la colocacion de CCR no es requerida mientras las superficies son
mantenidas limpias y libres del exceso de agua. La adicidén del lecho de mortero sirve para
llenar cualquier vacio o depresiones dejadas en la superficie de la elevacion previa y reduce
los vacios de bajo de la nueva elevacién de CCR cuando es compactada. (USACE, 2000)

Recolecciéon de Filtraciéon. Una coleccion y el sistema de drenaje son un método para
detener la filtracion de agua para alcanzar la superficie aguas abajo y para prevenir presiéon
hidrostatica excesiva en contra del vertedor de concreto convencional o superficie aguas
abajo. También reducira las subpresiones dentro de la presa e incrementara la estabilidad.
Los métodos de coleccion incluyen drenajes verticales en la superficie aguas arriba y los
socavones de drenajes verticales perforados desde adentro de la galeria cerca de la
superficie aguas arriba o aguas abajo. El agua recolectada puede ser canalizada a una
galeria o al pie de la presa. (USACE, 1995)

Revestimiento Aguas Abajo de la Cortina. Los sistemas de revestimiento para las
secciones de la cortina pueden ser requeridos para las razones estéticas, manteniendo
pendientes mas bruscas que el reposo natural de CCR, y proteccidén contra el deshielo en
lugares de clima severos. El revestimiento es necesario cuando la pendiente es mas brusca
que lo 0.8H a 1.0V cuando el grosor de la elevacion es limitado a 30 cm o menor. Las
elevaciones mas gruesas requieren una pendiente mas plana. La experiencia ha demostrado
que éstas pendientes bruscas no compactadas pueden ser practicamente controladas sin
equipo especial o formas. (USACE, 1995)

Juntas de Contraccién Transversales. Las juntas de contraccion transversales son
requeridas en la mayoria de las presas de CCR. El potencial de agrietamiento podria ser
ligeramente menor en CCR debido a la reduccién del agua en la mezcla y a la reduccién del
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incremento de temperatura resultante, de la proporcion de una rapida colocacion y alturas de
elevacion menores. Ademas, las caracteristicas del CCR punto a punto de contacto reduce
la contraccion del volumen. El agrietamiento térmico puede crear una trayectoria de fuga a la
superficie aguas abajo que es no deseada. Los estudios térmicos deben llevarse a cabo para
evaluar la necesidad de juntas de contraccion. Las juntas de contraccién también pueden ser
requeridas en el control del agrietamiento si la configuracién de sitio y las condiciones de la
cimentacion lo requieren. Se disefan e instalan apropiadamente las juntas de contraccion de
manera que no interfieran o compliquen la colocacion del CCR. En la presa Elk Creek, las
juntas de contraccion fueron instaladas sin secuela a las operaciones de colocacién de CCR,
insertando hojas de acero galvanizado en el CCR no compactado para capas enteras y la
altura de la presa. Las hojas fueron empujadas verticalmente en el CCR por medio de una
pala vibratoria instalada en un tractor, como se muestra en la Figura 3.25. (USACE, 2000)

Fig. 3.25 Colocacion de juntas de contraccion.
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CAPITULO V

PRESAS DE CONTRAFUERTES

INTRODUCCION.

En este capitulo se presentan los conceptos de presas de contrafuertes o machones, y las
ventajas que representan. Se menciona la clasificacion de las presas de contrafuertes, asi
como las consideraciones que deben tomarse para cada tipo de cortina a disefarse. Se
presentan los métodos de calculo para el disefio de las presas de machones desarrollados
de acuerdo con los diferentes tipos de cortinas, adaptando para cada tipo de estructura
como son los métodos de Pigeaud, Stefko, de la escuadria y elemento finito.

OBJETIVO

1. Presentar los diversos tipos de presas de contrafuertes, exponiendo su origen y sus
caracteristicas principales.

2. Determinar el tipo de cortina de machones o contrafuertes que debe construirse de
acuerdo a las caracteristicas del sitio.

3. Presentar los métodos de disefio de presas de contrafuertes, mencionando las
suposiciones y tipo de analisis que se establece.

4. Evaluar cual de los métodos presentados es el mas favorable para el disefio de
presas de machones.
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VI.1 CONSIDERACIONES GENERALES.

Derivandose de la estabilidad de una cortina de machones o contrafuertes del mismo
principio que la de una cortina de gravedad, resulta conveniente referirse a ésta para
exponer el origen, el desarrollo ya las caracteristicas principales de las estructuras que se
agrupan con el nombre genérico de cortinas de contrafuertes.

En el mundo se construyen menos cortinas de gravedad, a pesar de los dos factores
importantes que pueden alegarse a su favor: facilidad de disefio y mecanizacion en la
construccion, provenientes de la facilidad de su forma y de la magnitud de su volumen. En
efecto, el desarrollo de los modelos matematicos para el calculo, la evolucion de las
computadoras de alta velocidad y los avances en los procedimientos constructivos, reducen
o anulan esas ventajas a favor de otros tipos de cortinas.

Por otra parte; la eficiencia en el aprovechamiento de la resistencia intrinseca del material de
construccion es pobre en una cortina de gravedad; resultando los esfuerzos a los que se ve
sometido el concreto muy por debajo de los que podria soportar, sin que se puedan llevar a
valores mas razonables por el motivo mismo de que la estabilidad de la estructura se debe a
su peso. Desde el punto de vista econdmico, el correctivo usual es reducir la calidad del
concreto, empobreciendo las mezclas por disminucién de la dosificacion de cemento. En el
limite, esta tendencia lleva a suprimirlo totalmente, lo que conduce a las cortinas de
materiales sueltos (tierra y enrocamiento).

La tendencia opuesta es tratar de obtener el mejor partido de los materiales de construccion,
haciéndolos trabajar a esfuerzos mayores, nos dirige hacia los diferentes tipos de cortina de
machones. En ellas, el aprovechamiento del peso del agua sobre las cara aguas arriba y la
casi total eliminacién de subpresién al reducir la superficie sobre la que actian en ocasionan
que se requiera menor peso de la estructura, y por ende, menor volumen de material, para
su estabilidad (Vega, 1974)

VI.2 CLASIFICACION DE PRESAS DE CONTRAFUERTES.

Los principales elementos estructurales de una cortina de machones lo constituyen el
elemento impermeable sobre el paramento aguas arriba y los machones sobre los que se
apoya este elemento (Fig. 5.1). Hasta ahora se han construido diferentes tipos de estas
cortinas, siendo el elemento impermeable el que muestra los disefios mas variados en tanto
que los machones muestran menores diferencias.

Conkrafuertes

Coronamienta

Plancha

Presa de contrafuertes

Fig. 5.1 Elementos de una presa de Machones.
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Para el propésito de una clasificacién general en los siguientes grupos: (H.G. Keefe 1964)

Cortinas de Contrafuertes y Losas Planas. Se denominan generalmente como tipo
Ambursen, en honor de su creador. Fueron las primeras desarrolladas en gran escala en los
Estados Unidos. Son predominantemente de concreto reforzado, y tienen una pendiente en
el paramento aguas arriba pronunciadas usualmente de 45°. Los miembros de la cara aguas
arriba son losas planas, articuladas en soportes, y colocadas libremente por medio de juntas
impermeables entre machones delgados. (Fig. 5.2)

Las cortinas tipo Ambursen basado en losas planas apoyadas libremente en ménsulas de
soporte que forman parte del contrafuerte, tienen como propdsito eliminar tensiones en la
cara aguas arriba de la losa, suprimiendo asi el acero de refuerzo en esa cara. Es necesario
tomar en cuenta que aunque la teoria de reflexion permite calcular espesores minimos de
concreto que serian necesarios para las losas, no conviene disefiarlas con peraltes
pequenos y mucho refuerzo, ya que su peso debe favorecer la estabilidad de la cortina.
Ademas, con espesores gruesos, no se requiere tanto acero de refuerzo por cortante.

Cortinas de Machones de Arcos Multiples. Las cortinas de arcos multiples fueron también
de las primeras en ser desarrolladas; son generalmente de concreto reforzado y tienen una
pendiente en el paramento aguas arriba pronunciada, generalmente a 45°. Estructuralmente,
comprende una serie de losas o barriles curvados en la cara de aguas arriba, dependiendo
de la accion de arco elastico para la estabilidad individual o colectiva, y colocados entre
machones de construccion sdélida o hueca, algunas veces ampliamente espaciados. Se
acepta que es posible o permisible una pequefia flexibilidad estructural en la rigidez entre
arcos y machones. (Fig.5.3)

Las cortinas de arcos multiples han evolucionado en su disefo, actualmente se utilizan
bovedas de gran claro y fuerte espeso, con talud aguas arriba mas inclinado, apoyadas en
contrafuertes masivos. Con esto se elimina en gran parte el uso de acero de refuerzo
aunque la calidad del concreto debe ser mayor. El disefio estructural de los arcos puede
hacerse empleando el de las cortinas de arco-boveda.

Respecto al volumen total de concreto, los ahorros son de importancia; en rigor existe un
espaciamiento 6ptimo de contrafuertes, pero no repercuten en forma importante si no se
respeta este espaciamiento. Asi para cada cortina de arcos multiples de 200 m de altura, el
espaciamiento 6ptimo es de orden de 80 m, pero al variar hasta 50 o 100 m, el volumen
aumenta menos de un 10 por ciento. Esta caracteristica da mucha flexibilidad en el disefno,
pues permite adaptar el espaciamiento alas condiciones geoldgicas y topograficas
particulares del sitio.

El volumen de concreto para una cortina de 100 m de altura es del 66 por ciento del volumen
requerido por una presa de gravedad, en tanto que para una de 200 m de altura resulta del
orden del 69 por ciento para presas de machones. Para cortinas de arcos multiples los
porcentajes para esas presas son el 47 y el 65 por ciento respectivamente. Hay un factor
econoémico que debe tomarse en cuenta en la comparacion de alternativas de cortina para
una posible presa. Los estudios, el proyecto y la ejecucion de una cortina mas elaborada
pueden requerir de un tiempo mayor que el necesario para una cortina mas simple, pudiendo
los beneficios econdmicos del proyecto retrazarse de tal manera que se anule la ventaja de
un costo de construcciéon menor.
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Tanto las cortinas de losas planas como las de arcos multiples, emplean acero de refuerzo,
las primeras se apoyan sobre los contrafuertes por medio de articulaciones; para no
aumentar demasiado el claro entre losas, el espaciamiento es reducido, por esto, se trata de
elementos relativamente delgados; las de arcos multiples estan formadas por una cubierta
constituida por arcos empotrados en los contrafuertes, debido a la resistencia de dos arcos o
bovedas los contrafuertes quedando a mayor espaciamiento, lo cual beneficia la economia
de la obra.

Cortinas de Machones de Cabeza Sdlida. Segun la forma de la cabeza se tiene la
siguiente clasificacion:

> Cabeza redonda (Fig. 5.4)
»  cabeza de diamante (Fig. 5.5)
»  Cabeza“T” (Fig. 5.6)

El tipo basico es la cortina de machones de cabeza redonda, creada por Noetzli en 1926.
Las principales caracteristicas de este tipo de cortinas son: la transferencia de la carga de
agua a los contrafuertes es por compresion radial directa, la eliminacion de esfuerzos de
tensién y acero de refuerzo, y la independencia estructural de cada machén. La pendiente
en la cara aguas arriba es generalmente alrededor de 60° con la horizontal o un poco mayor.

La cortina de machones de cabeza solida tiene menor articulacién real que la cortina de
losas y contrafuertes, pero pueden tener movimientos de acomodo por el aislamiento
estructural y estabilidad misma de cada unidad de machon.

En los ultimos afios se han desarrollado algunas variaciones, es de especial importancia la
de machones huecos, de gravedad aligerada o tipo Marcello (Fig.5.7). Conservan en general
las caracteristicas de las cortinas de machones, es decir, la eliminacion del acero de
refuerzo, proporcionando, ademas, suficiente rigidez lateral. A continuacién se muestran
estos tipos de presa:

PRESION DEL AGUA

LOSAS
PLANAS

CONTRAFUERTES

Fig. 5.2 Cortina de machones tipo Ambursen
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CONTRAFUERTES

ARCO O
BOVEDA

PRESION 3 )
DEL AGUA R S % PRESION

DEL AGUA

CONTRAFUERTES DE PARED SIMPLE CONTRAFUERTES DE PARED CELULAR

Fig. 5.3 Cortina de Machones de arcos multiples

PRESION DE AGUA

JUNTA
DE g
EXPANSION

Fig. 5.4 Cortina de machones cabeza redonda
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PRESION DEL AGUA

Fig. 5.5 Cortina de machones cabeza de diamante

PRESION DEL AGUA

Fig. 5.6 Cortina de machones cabeza en “T”
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PRESION DEL AGUA

<
pa) 2 g
4 4 2 <
A4
< |
— et — < 4 — 4
A
GA o A
4
pa)
<
<
A
9 <
n 4,
g ]
4
<
4

N N N

a A
Fig. 5.7 Cortina de Machones tipo Marcello

VI.3 CONSIDERACIONES PARA LA SELECCION DEL TIPO DE PRESA DE
MACHONES.
Hasta hace algunos afios la opinion prevaleciente entre la gran cantidad de disefadores era
que el tipo de presa de machones solo era adecuado para estructuras de baja o mediana
altura. Actualmente la altura maxima de este tipo de presas sobrepasa los 90 m de altura; y
en la opinién generalizada de los ingenieros con amplia experiencia en el disefio de tales
presas, consideran que no existen limitaciones en construirse mas alla del doble de esa
altura, ya que la limitacion de la misma no excluye el uso del tipo de machones aun para las
presas mas altas.
La eleccion del tipo de presa de machones mas adecuado para cualquier sitio que sea
favorable para la implantacion de este tipo general de presas, usualmente se determina
basandose en disefnos tentativos y estimacién de costos de cada unos de los tipos que son
seleccionados como los mas apropiados de acuerdo con los requerimientos y condiciones
generales del sitio. Al hacer una eleccién deben considerarse las siguientes ventajas y
desventajas de cada tipo. (USBR, 1956)

Tipo Losas Planas. Aunque las unidades de este tipo son estructuralmente independientes,
las deformaciones o asentamientos de la cimentacion, ordinariamente tienen poco o ningun
efecto sobre la distribucion de esfuerzos de la cimentacion. Es por eso frecuentemente se
prefieren de manera satisfactoria para construcciones sobre cimentaciones junteadas o
falladas, caracteristicamente en regiones sujetas a perturbaciones sismicas, donde puedan
presentarse desplomes o deformaciones. Aunque se usan extensamente para presas bajas
a causa de su simplicidad y economia de construccion. Las principales desventajas de este
tipo de losas planas es la completa dependencia del acero de refuerzo para soportar las
cargas impuestas y la dificultad para transmitir la carga de la losa a los machones, sin causar
concentraciones de esfuerzos excesivos en la cabeza de los machones. La separacién entre
machones varia entre 5 y 8m para machones esbeltos y para machones gruesos entre 15y
20 m. (USBR, 1956)

Tipo Arcos Muiltiples. El tipo de arcos multiples es en general, mas adecuado para presas
de machones mas altas, la separacion entre machones de pared simple varia entre 7y 15 m
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y entre machones de pared celular varia entre 15 y 25 m. Una presa de este tipo es una
estructura continua en la cual la estabilidad de cada unidad depende de la unidad
adyacente. A pesar de objeciones a las presas de arcos multiples por esta razon, no se
conocen fracasos de este tipo de presas debido a fallas estructurales en el disefio. Con
arcos de 180° el mas comunmente usado, el empuje lateral es tan pequefio que la
estabilidad de una unidad no depende de la estabilidad de las unidades adyacentes. (USBR,
1956)

Tipo de Cabeza Masiva. Para presas mas bajas, el espaciamiento entre machones puede
ser tal que un disefio del tipo de cabeza masiva, sea mas econémico que el de tipo de arcos
multiples, e incluso compararse a la del tipo de losas planas. Aunque la cabeza esta
disefiada de tal manera que el peso muerto y la carga de agua solamente induzcan
esfuerzos de compresion en la estructura, se requiere muy poco o ningun esfuerzo con el
tipo de cabeza masiva. Este tipo de presa es considerablemente mas pesado y tiene una
mayor area seccional horizontal, asi que su resistencia al deslizamiento es mayor y el factor
friccion-cortante es mas alto que el de los otros tipos. Puesto que las unidades son
estructuralmente diferenciales en la cimentacion. (USBR, 1956)

VI.4 DETERMINACION DEL TALUD NECESARIO PARA EVITAR TENSIONES.
Determinacioén del talud necesario para evitar tensiones, al revisar la estabilidad de la cortina como
se observa en la Fig. 5.8. Las fuerzas, brazos y momentos son:

Fuerzas: Brazos: Momentos
b 0.845 b
W ==y (0.845H)H R — 7.(0.845)*H°
5 7s( ) 5 " 7s( )
B 1 B
E="yH? ~H —yH?
27 3 6
Considerando el equilibrio
>Fv = sys(0.845H2) (5.1)
1,5 b >
d>M :gH — 57 (0.845)* + By (5.2)
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. ¢ce.:
0.845 K

X=4(0.845 H)

Fig.5.8. Determinacion del talud minimo para evitar tensiones

3
A = b(0.845H) /:b(o-i‘SH) y:(0.84215H)

Determinando los esfuerzos en A
1

b
By, (0.845H?) 6H3[—275(0.845H2)+B y}(

0.845H)

O, = - (5.3)
g 2b(0.845H) E(O 845H)3 2
127
Si se quiere que no haya tensiones en ‘A%, =0 y 5, =24 t°%3 y=1 t°%3
b >
—575(0.845) + By b
12H - ; H=0 = 12(0.845 b+ =(2.4)(0.845) -B=0
b(0.845) 2
Sin contar el peso de la cubierta, y obteniendo la relacion de esbeltez del contrafuerte.
b
B:b(1.71366);E:58.35 % (5.4)

Esta relacion, es el grueso necesario del “contrafuerte” para la estabilidad sin que aparezcan
tensiones, es decir, se reduce el volumen de la cortina.

Si se inclina el paramento aguas arriba hasta tener taludes iguales en ambas caras de la
seccion triangular (véase Fig. 5.9), entonces:
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‘v |
4
pa)
4
p) . H
—E—> a . < w
’ pa)
< 4 a4
: e
A L B
B b
0.845H

Fig. 5.9 Paramento cara aguas arriba de seccion triangular.

Fuerzas: Brazos: Momentos
W = MH% b 0 0
V:MHyB l(0.845171) ! (0.845H)HBy
4 3 12
£~ H?B Ly Ay
2" 3 6"
1 , 1
SF, :5(0.845H {7/ s by B} (5.5)
1 3 1 2
> M, :gyBH 1—5(0.845) (5.6)

3
A = b(0.845H), I_b(O.845H) Ly (0.845H)

12 ’ 2

1 1
845H> “yB| L g
(0.845 ){7Sb+2y } o7 BH0.643) (g 0a5 )

2

2b (0.845 H) b (0.845H)
12

= 04 = =0
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H{ysb 1 B}:H;/B(O.643)_ (0.845Y

1
= ~ b+—-yB|=yB(0.643
2b b(0.845) 2 (73 +2yj 78(0.64)

27/

Para y, =2.4 to%f y r-=1 tonm3

0.357(2.4b+0.5B)=B(0.643) ;  0.857b+0.1798 = B(0.643)

b

0.857b = B(0.464) ; 5" 54.2% (5.7)

El talud requerido para que no haya tensiones en este tipo de presa (seccion triangular
simétrica) es, por lo que al dar un talud mayor (0.4225°1), en “A” habra compresion. Pero si
se comparan los volumenes de material se tendra que:

Para K=0.358; la base es 0.716 H

2
= Vol, :0'7126HB:0.3588H2 (5.8)

Para K = 0.4225; la base es 0.845 H

_ 0.845H?

= Vol b; pero 2:0.542

0.845

Vol, H?(0.542B)=0.229 BH? (5.9)

Se puede observar que Vol, > Vol,, esto se debe a la reduccion del cuerpo del

contrafuerte, si se aumenta la base mas, el volumen requerido de concreto es menor. Esta
reduccion del volumen tiene un limite geométrico cuando el grueso necesario tiende a
anularse; por otra parte los esfuerzos maximos en la densidad de ese limite resultan
demasiado grandes. En general el comparar una cortina de contrafuertes con una gravedad
se puede observar lo siguiente:

El volumen de concreto en una cortina de contrafuertes es menor por reducirse
considerablemente la subpresion (casi se elimina) y por usar el agua como elemento
estabilizador. El calor del fraguado se disipa con mayor celeridad en una cortina de
contrafuerte por la reduccion del volumen.

La superficie de apoyo de una cortina de contrafuertes es menor, por lo que los esfuerzos
cortantes en la cimentacion son mayores y conviene examinar estos efectos en la seguridad
de la obra. Para alturas grandes, la cortina de contrafuertes, requiere espesores superiores a
los estrictamente necesarios para la estabilidad por efecto del peso, debido al aumento de
los esfuerzos. Por esto la reduccion relativa de volumen disminuye con la altura, aunque el
ahorro absoluto de concreto sigue siendo importante.
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Es posible el acceso a la parte posterior de la cortina, lo cual permite hacer una inspeccion
periodica y la ejecucién de trabajos de inyectado o perforacion de drenes posteriores a la
construccion en las.

Se requiere una mayor cantidad de moldes (cimbra) en las cortinas de contrafuerte, lo que
hace mas caro el precio unitario del concreto, pero el costo total, comparado con el ahorro
en volumen es mucho menor.

Por efectos sismicos y por la posibilidad de pandeo lateral, este tipo de cortinas puede
requerir elementos transversales rigidizantes.

VI.5 CONDICIONES DE CARGA.

Al igual que en el disefio de presas de gravedad, es fundamental determinar las cargas
requeridas para la estabilidad y hacer hincapié en el analisis. Las siguientes fuerzas podrian
afectar el disefio:

(1) Carga Muerta.

(2) presiones aguas arriba y aguas abajo.
(3) subpresion.

(4) presiones del sedimento.

(5) presion del hielo.

(6) fuerza sismica.

Las cantidades a utilizarse para las cargas mencionadas son las mismas que las de las
presas de gravedad, con excepcion de ciertas consideraciones que se mencionan a
continuacion.

Cargas muertas. La aplicacion de las cargas de concreto a los varios tipos de
machones no esta bien definida, pero puede considerarse que el peso de la cubierta de
concreto de una presa tipo Ambursen se transfiere parcialmente a la cimentaciéon y aumente
la carga horizontal de volteo. EI mismo efecto puede resultar, de un pequefio movimiento
hacia abajo en el barril del arco, de una presa de tipo de arcos multiples. Ademas, el grado
en el que la seccion horizontal del barril del arco actua integralmente con los machones no
es conocido.

Subpresion. La subpresidon que resulta en pie y talon existe a través de seccion
transversal dentro de la presa, en la superficie de contacto entre la presa y los cimientos, y
dentro de los cimientos debajo de la base. La subpresion bajo las presas de machones no
presenta un problema serio, en el caso de presas de machones de tipo masivo, seria
conservador suponer que la subpresién varia el cien por ciento de la diferencia entre la carga
en el vaso y la del tirante aguas abajo. Las presas de machones que se construyen en
cimentaciones pobres o de baja resistencia, deben tener estructuras de cimentacion que
permitan el flujo adecuada del agua, para reducir suficientemente el gradiente y evitar fallas
por filtracion o tubificacion.

VI.6 METODOS DE CALCULO PARA EL DISENO.

Los métodos de calculo para el disefio de las presas de machones se han desarrollado de
acuerdo con los distintos tipos de cortinas, adaptando para cada tipo de estructura los
métodos y las herramientas de calculo disponibles, teniéndose para un determinado tipo de
estructura se han aplicado varios métodos de calculo dependiendo de las herramientas de
calculo disponibles.
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Por otra parte, siendo dos los elementos estructurales que integran este tipo de presas, se
han desarrollado meétodos para el calculo del elemento impermeable y métodos para el
célculo de los machones.

Para el tipo de presas Ambursen, la cubierta se disefia como losas simplemente apoyadas,
soportadas por ménsulas que forman parte de los contrafuertes, separados por juntas que
deben disponer de llaves que garanticen que la totalidad del peso de las losas se transmitan
a los contrafuertes, ayudando asi a la estabilidad de la estructura. Conviene tener en cuenta,
al disenar las losas de la cubierta, que aun que la teoria de la flexién permite calcular los
espesores minimos de concreto que serian necesarios para las losas, no resulta ventajoso
ya que su peso debe favorecer la estabilidad de la cortina. Ademas, de que debe proveerse
suficiente recubrimiento de acero de refuerzo ubicado cerca de la cara de aguas arriba, para
protegerlo del efecto corrosivo del agua.

Siendo voladizos muy cortos las ménsulas de apoyo, su disefio sera regido basicamente por
esfuerzo cortante, en consecuencia, debe cuidarse de manera especial el anclaje de las
varillas de refuerzo y preferirse el armado a base de varillas de pequeno diametro a
espaciamiento reducido, dado que los esfuerzos de adherencia llegan a ser de mucha
importancia.

El anadlisis de esfuerzos de la seccion de transicibn puede realizarse con métodos
experimentales tales como la medicidon directa de deformaciones en modelos o con estudios
fotoelasticos, o bien, con métodos numéricos como el método de diferencias finitas y el del
elemento finito.

En el caso de presas de machones de cabeza los métodos que originalmente se utilizaron
para el céalculo de los machones fueron los de Pigeaud y de Stefko basados en la teoria de
elasticidad aplicada a estructuras masivas (de espesor constante para el método de Pigeaud
y de espesor variable para el método de Stefko). Estos métodos, junto con el método de la
escuadria se pueden utilizar en la actualidad para el dimensionamiento expedito de la
estructura para realizar posteriormente el analisis del estado de esfuerzos del conjunto de la
estructura terreno por el método del elemento finito considerando todas las caracteristicas
geomeétricas y mecanicas de los elementos analizados.

Se considera que el método del elemento finito es actualmente la herramienta mas
adecuada para el analisis de este tipo de estructuras. Debido a que su esencia permite
considerar a la estructura como una serie finita de elementos interconectados entre si,
logrando que cada elemento tenga sus caracteristicas geométricas y mecanicas de tal forma
que permiten reproducir la estructura en toda su magnitud.

El método de Pigeaud, aplicado al célculo de los esfuerzos internos en el cuerpo de los
machones o contrafuertes de espesor constante. El método de Stefko, aplicado al analisis de
los esfuerzos internos en el cuerpo de los machones o contrafuertes de espesor variable. El
método de la ley trapezoidal o de la Escuadria que proporciona en forma aproximada el
célculo de los esfuerzos internos en toda la estructura, y el método del elemento finito que
proporciona en forma mas exacta el analisis de esfuerzos internos en toda la estructura y de
su interaccién con la cimentacion. (SRH, 1976)

V1.6.1 METODO DE PIGEAUD.
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El estado de esfuerzos queda completamente definido por los esfuerzos, o A el

Xy’
analisis considera una placa delgada con fuerzas aplicadas en la frontera paralelamente a su
plano y distribuidas uniformemente en su espesor, y el analisis corresponde al de un estado
plano de esfuerzos. La distribucién de esfuerzos en los contrafuertes es tridimensional. Sin
embargo, es recomendable desde un punto de vista practico, hacer el analisis como un

estado plano de esfuerzos, para evitar la complejidad de un analisis tridimensional.

Considérese que la superficie libre del agua se encuentra a la altura del vértice superior del
triangulo, eligiéndose este como origen de un sistema de ejes cartesianos (Fig. 5.10).

Un punto M en la seccion queda definido por sus coordenadas (x, y) 0 en coordenadas
polares (p, «). En el paramento aguas arriba, actia la presion hidrostatica (y, ), siendo y
el peso volumétrico del agua. Si la masa triangular es homogénea, la densidad y del
material que la constituye es constante y el peso de la masa sobre una seccion horizontal es:

Yo (m; n)y? (4.18)

Y por lo tanto, la presion debida al peso es proporcional a la profundidad. Entre las
solicitaciones y respuestas hay una distribucion semejante con centro en “0”, lo mismo para
los esfuerzos los cuales quedan definidos por p y «, asi como también todas sus

combinaciones homogéneas, lineas isostaticas, etc.

ny my
Y
Fig. 5.10. Sistema de ejes cartesianos

Para un estado plano de esfuerzos, el equilibrio elastico se puede deducir de la Fig. 5.11
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Gy
TXy
TXY
oy OXx
TXY
TXy
O'X
Fig. 5.11 Estado Plano de Esfuerzos
0 or
90x [l _ . (5.19)
oX oy
or oo
YL =y, (5.20)
oX oy
Donde:
Oxy %y Esfuerzos normales segun los ejes X, .
Ty Esfuerzo tangencial en el plano x, y
Xo:Yo Son las componentes, segun los ejes X, y, de las fuerzas masicas.

y las ecuaciones de compatibilidad para el caso particular de estado plano de esfuerzos son:

S r = \o.-uco (5.21)
ax X E ( X lu y)
e e —us) (5.22)
oy ' E7 *
on, % _, T :2(1“‘)TX (5.23)
ox oy Y G E 4
Donde:
& Componentes del vector desplazamiento
Tx:Ty  Deformacion en las direcciones x, v.
E Modulo de elasticidad o modulo de Young
H Maodulo de Poisson
G Moédulo de elasticidad al esfuerzo cortante y se determina como:
_E
2(1+ )

Con las ecuaciones de equilibrio y las de compatibilidad se tiene un sistema de 5 ecuaciones
con 5 incégnitas.
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Obteniendo la parcial segunda de la ecuacion (5.21) respecto a “y”, y la parcial segunda de

la ecuacion (5.22) respecto a “x

o* (on) 1(d%, &0,
E

Sumando ambas ecuaciones:
oy 0% 1{62@ o°c,  d%c, 820')(}

= + - - 5.24
oy?  ox? ﬂayz "ox? (5.24)

2 + 2 =
oxoy oxoy- E

Obteniendo la parcial segunda de la ecuacion (5.23) con respecto a "x" y con respecto a "y".
&’y , 3% 2(1+ 1) 0° 7,

= (5.239)
ox*dy  oxoy?® E oxoy
Igualando los segundos miembros de (5.23a) y (5.24)
2(1+,U)62 Ty _ 1 %, +620y _ 820'y _ o’o,
E oxoy E| oy* ox? a oy? "ox?
20? 2 o* 0° 2
Ty _ 1 aO;er ‘Zy_u O;y_ﬂao;x (5.25)
oxoy  (1+u)| oy?  ox oy ox
Derivando (5.19) con respecto a “x” y ala ecuacién (5.20) con respecto a “y”.
2 82
o Ty (5.26)
oX oxoy
0° 0°
% Oy (5.27)
oy oxoy
Sumando las ecuaciones (5.26) y (5.27).
20° 0? 0?
R R (5.28)
oxoy oy oy

Igualando las ecuaciones (5.25) y (5.28).

1 | %, o’c, %, %0, | [d%c, . oo,
(1+ )| oy?  ox? dy ox? ox*  oy?
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Donde:
2 2

a)(z(GX‘FGy)‘FayZ(GX‘FO-y):O (529)
Reduciéndose a un sistema de tres ecuaciones (5.26), (5.27) y (5.29) con tres incégnitas.
Dado que los esfuerzos quedan representados por ,of(a):

o, +0,=F=pfla) (5.30)
Sustituyendo en (5.29)
2 2
a,:+a,;_=0 (5.31)
ox® oy

Ecuacion que puesta en coordenadas polares queda:
62F+ 10F 1 82F_O

s (5.32)
op® pop p° oy’
Pero como F = pf(a):
oF oF ofla
i f(a) el pﬂ
op op ox
OF _, ’°F  0°fla)
op® op® P oa’®
Sustituyendo estos valores en (5.31) y simplificando se obtiene:
2
Flor)+ f(,f‘) =0 (5.33)
o
Que es una ecuacion diferencial cuya solucion es:
f(e)= A sena + B cosa (5.33.a)
Valor que llevado a la ecuacién (5.30):
o,+0,=p(Asena+Bcosa)
Donde:
psena =x
pCoOsa =y
Por lo tanto
o,+o,=Ax+By (5.33.b)

Por otra parte, restando término a término la ecuacion (5.27) de la ecuacion (5.26) se
obtiene:
2 52
oy 9% _g (5.34)
oX oy
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De las identidades:

Obteniendo la parcial segunda de la primera ecuacion con respecto a “x” y la parcial

segunda de la otra ecuacion con respecto a “y” y restando término a término.

d?c, 0°c, % (o,+0, o (o, +o, % (o,-0o, o? (o,-0,
- = - + +
ox*  oy®  ox? 2 oy? 2 ox? 2 oy? 2

Pero como la semisuma es una funcion lineal de “x” y “y” segun (5.33.b).
0 (oy+o0,) 0% [o,+0, 0
ox® 2 ) oay? 2 -

y tomando en cuenta (5.34) se tiene

0% (o, -0, _ o (o,-0o, 0
ox? 2 oy? 2

Considerando que la ecuacion anterior y la ecuacién (5.31) son del mismo tipo, por un
razonamiento analogo se obtiene:

o,+o0,=Cx+Dy (5.35)
De las ecuaciones (5.33.b) y (5.35) se deduce que.
o,=a;x+by (5.36.a)
o, =aX+by (5.36.b)
Y, ademas:
T, =Ccx+dy (536.c)

Conocidos los coeficientes, se puede calcular los esfuerzos en cualquier punto del cuerpo.
Sustituyendo en (5.19) y (5.20) los valores dados por las ecuaciones (5.36) se obtiene, para

Xo=0 Yy Y0=WC
a,+d=0 = d=-a,
b,+c=W, =c=W,-b,

Las condiciones de frontera se pueden expresar como:
X=o,a+t,, B (5.37.a)

Y=1, a+t0, (5.37.b)

Para la cara aguas arriba (Fig.5.12)
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a=cosj = X=W,cosj
pB=senj = Y=W, senj
Donde: W =P

y

y en la cara aguas arriba
a=-cosi = X=0
p=seni = Y=0
Sustituyendo los valores de (5.36) en (5.37.a) se obtiene:

X =(ax+by)a+(cx+dy)s

X=my

X=-ny

*********** W
T /

~_ m /s

! !

Y Y

Fig. 5.12 Paramento aguas arriba y aguas abajo.

Pero X =W, cos, la ecuacion se puede escribir:
W, cos j = (a,x +b,y)cos j +(cx+d y)Bsen |

Dividiendo entre cos j
W, =(a,x+b,y)+(cx+dy)ptan

y sustituyendo en esta ecuacion el valor de x = —ny, se obtiene

W, =(-a,ny+b,y)+(-cny+dy)tanj
Pero se sabe que tan j=n y d = -a,, y dividiendo entre “y” se obtiene
W, = (b1 —an )_n[a1 +(Wc _bz)n]

y

(5.38)
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Las otras tres ecuaciones restantes se pueden obtener en forma similar en funcion de W,
m, n, con lo cual se tiene un sistema de ecuaciones cuya solucion es:
_Wymn(m-n) Wmn(2-mn+m?)

1 (5.39.)
(m—-n) (m+n)y

b, = 2W, m’n’ sz(m+3n—2mn2) (5.39.b)

(m+n)y (m+n)

azz—Wc(m—n)+W(2—3mn—n2) (5.39.c)
(m+n) (m+n)’

b, - W, (m2+n2)_W(m—n—2m2n) (5.39.d)
(m+n) (m+n)’

Con estos valores en (5.36) pueden determinarse las componentes de esfuerzo en cualquier
punto del cuerpo. Los esfuerzos principales se obtienen a partir del circulo de Mohr.

2
+ —_
N 50

(1) %y 9

En general los esfuerzos son funciones de “x” y “y” pero, para los paramentos
X=-ny; X=my elvalorde o, =y f(W,,W,m,n)

En el paramento aguas arriba se tiene de (5.36.b)
oy =8, X+b,y

Y de la condicion de frontera X =-ny
o, =—-a,ny+b,y (5.41)

Y sustituyendo los valores de (5.39)
_ W, (m-n)ny . W(2—3mn—n2)ny+ W, (m? +n%)y  W(m-n-2m?n)y

Oy =

(m+n) (m+n)y’ (m+n) (m+n)’

Ordenando y realizando simplificaciones

2
o, =y Ve |y g Em (5.42)
m+n (m+n)
Siguiendo un procedimiento similar
ox =W, +(o, -W, )n? (5.43)
7y =nW, -o,) (5.44)
De tal manera que los esfuerzos principales son:
o, =p=W, (5.45)
o, =0, +(0, -W,)n? (5.46)
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En el paramento aguas abajo

o =y Wen W0~ mf) (5.47)
m+n  (m+n)
oy =0, m’ (5.48)
¢, =o, m (5.49)
Esfuerzos principales
o, =0 (5.50)
o) =0, (1+m?) (5.51)

Si se considera ahora una cortina de machones, los esfuerzos en los contrafuertes se
pueden determinar con las formulas anteriores. Sustituyendo W por W = la densidad del
liquido multiplicada por la relacion entre la separacion centro a centro de machones vy el
espesor de estos, es decir (Fig.5.13):

W*:W’Z:SW (5.52)

B
Fig. 5.13 Definicion de la relacion de separaciéon entre Machones

Imponiendo la condicién de que no exista tensién en el paramento aguas arriba, o, >0, se
tendra la siguiente expresion:

W, m(m+n)(1+n?)-W*(1—mn)* >0 (5.53)

Por otra parte, el volumen de material por unidad de ancho de la cubierta esta dado por:

2 2
V:(m+n)y _(m+n)y (5.54)
,B 25
b
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Es decir una vez fijada la relacién de separacion S =B/ b, se deben buscar valores de “m” y
“n” que satisfaciendo la condicion de no tension, hagan minima la relaciéon V.= (m+n)/S
(Ilamado indice de volumen) y, por lo tanto, el volumen. Para esto, es recomendable hacer
uso de la tabla 5.1 debida a Malterre. Entrando con el valor de S, se localiza el indice de
volumen minimo en cuerpo. El cual correspondera al talud econémico n. Con tales datos se
calcula el valor de m a partir de m=1V.(S)-n

Valores de m+n
S
AN 0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
1 0.645 0.680 0.752 0.855 0.987 1.136
2 0.455 0.447 0.452 0.489 0.540 0.607
3 0.372 0.340 0.337 0.353 0.382 0.422
4 0.322 0.278 0.273 0.280 0.299 0.327
5 0.288 0.245 0.232 0.234 0.247 0.268
7.5 0.237 0.187 0.171 0.168 0.174 0.187
10 0.204 0.156 0.137 0.133 0.136 0.144
Tabla 5.1. indice de Volumen de los contrafuertes

VI.6.2 METODO DE STEFKO.
(Enrique Santoyo Meza, 1965)

Este método permite analizar los estudios en el contrafuerte cuando su espesor varia
linealmente con la profundidad. Los elementos geométricos se ilustran en la figura 5.14. A
una profundidad “y” corresponde un espesor “b”. Al plano correspondiente se le considera
como superficie media de referencia para un elemento en el cual se definen los siguientes

elementos, denominados “especificos”, Fig. 5.15.

e — X
o B y
n m
I | A ~b_
Y B
bo ‘: b
Fig. 4.14 Elementos geométricos del contrafuerte.
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s

txy

Sy
Fig. 5.15 Definicion de los elementos especificos.
Esfuerzos.
Se=[ odz; S,=[ o,dz; t,=[ z,d 5.55
X = Ly Ox Z Y = 1%y 2 Ly = b2t % z (5.55)
En el cual:
010y Tyy Son esfuerzos uniformes en un plano del contrafuerte.

SX,Sy,txy Esfuerzos totales en un plano del contrafuerte.

Fuerzas de Superficie en el Paramento Aguas Arriba.
_ 12 o v [ .
X = mey cosidz; Y = mey seni dz (5.56)

Donde:
X,Y Fuerzas de superficie en un plano del contrafuerte.

i angulo que forma el empuje hidrostatico con la horizontal.

Fuerzas de Masa.
/12

X'=0; Y'= W, dz (56.57)

b/2

Para cualquier punto el valor de las fuerzas de masa es:
X=0; Y'=(b,+by)W,

Las condiciones de frontera son las indicadas en las ecuaciones (5.37). Basandose en las
ecuaciones de equilibrio elastico:

ot
95, % _y (5.58)
oX oy
0S ot
LY (b, +b y)W. =0 5.59
oy ox (o Y) c ( )

Y las ecuaciones de compatibilidad siguiendo un procedimiento similar al del método de
Pigeaud:
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VZ(S, +S,)=—(1+ u)b'W, (5.60)

El lado derecho de ésta ecuacion es un valor constante, por lo tanto, puede expresarse

como un polinomio de segundo grado en “x” y “y”. Por lo que para resolver las ecuaciones
(5.58) y (5.59) para el esfuerzo especifico t,, se tendra en el caso general:

t,, :—(A1 x? +B, xy+C1y2+D1x+E1y+F1) (5.61)

Los esfuerzos especificos se obtienen de (5.58) y (5.60), en donde se sustituye el valor
anterior y resulta:

S, =Bz1x2+201 xy +E, x+f(y) (5.62)

S, =2A, xy+;(B1 —bW, )y? +(D, - b, W, )y +f(x) (5.63)

Para valuar f(x)yf(y) se derivan dos veces las expresiones anteriores y se llevan a (5.60).
Se obtiene:

f(x)

fly)= ;Kz X2 +L,y+M, (5.65)

;K1 x?+L, x+M, (5.64)

Las expresiones generales para el célculo de los esfuerzos en el contrafuerte se obtienen al
sustituir (5.64) y (5.65) en (5.62) y (5.63).

f = by A T+ Oy DX+ Eyy +F)) (669)
0

1 1 2 1 2 567

o-xzm EB1X +ZC1xy+5K2y +Ex+Ly+M, (5.67)
0

1 1 1
0= +b'y(2K1 X2 +2A, xy+§(B1 ~b'W,)y? +Lx+(D, -b, Wc)y+M1j (5.68)
0

Ahora bien, las condiciones de frontera (5.37) dan la pauta para obtener los valores de los
parametros de las ecuaciones de esfuerzos. Se llega a demostrar que:

M, =M, =F=0 (5.69)

y los valores de los nueve parametros restantes se obtienen del sistema de ecuaciones:
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-n®*  3/2n* -3n 0 112([A, T [ 0 7
-3n* 3/2n -1 12n* 0 ||B, | |[12ub'W,
m*  3/2m* 3m 0 0 ||C,|=|] O
3m* 3/2m 1 12m 0 ||K,| [1V2mW,
0 2 0 1 1 ||K,| |—ub'W, |

n* -2n 0 D, -BW

-2n 1 n*  O||E | |n(b,W,-BW)

m 2m o 1 ||L | 0

2m 1 m*> 0 |LL m b, We

Con los resultados de estos sistemas de ecuaciones sustituidas en (5.66), (5.67) y (5.68) se
pueden calcular los esfuerzos en cualquier punto del contrafuerte.

VI.6.3 METODO DE LA LEY TRAPEZOIDAL O DE LA ESCUADRIA.
(Calvin, Davis, 1969)

El método de la ley trapezoidal estd basado en la teoria de la elasticidad y supone
basicamente para el analisis de esfuerzos internos de la estructura, una distribucién lineal o
trapezoidal de los esfuerzos normales a planos horizontales. La suposicion de una
distribucion lineal simplifica ampliamente la determinacién de los esfuerzos principales y de
los esfuerzos cortantes maximos que ocurren sobre planos inclinados dentro de la
estructura, los cuales generalmente son de mayor intensidad y mas criticos que los
esfuerzos que se producen en otros planos.

En términos generales, el método supone a la estructura dividida en una serie de prismas
elementales mediante planos horizontales y verticales. Los esfuerzos normales verticales se
evaluan como en una presa de gravedad sodlida, con excepcion de la que el momento de
inercia efectivo debe determinarse para cada seccién horizontal considerada, y que la regla
del tercio medio no se aplica si la seccion transversal no es rectangular. La diferencia de las
fuerzas normales sobre dos planos horizontales proporciona el cortante total sobre el area
de la seccion vertical entre esos dos planos, y las diferencias de las intensidades de los
esfuerzos cortantes entre esos dos planos horizontales proporcionan la carga total horizontal
entre esos planos. De estas diferencias pueden encontrarse los esfuerzos normales
horizontales. Con los cortantes y los esfuerzos normales verticales y horizontales conocidos,
es posible determinar la magnitud y direccion de los esfuerzos cortantes maximos.

Las formulas que expresan la ley trapezoidal y su aplicacién a los distintos tipos de cortinas
de machones o contrafuertes se presentan a continuacion.

CORTINAS DE MACHONES HUECOS (TIPO MARCELLO)

En las cortinas tipo gravedad, su estabilidad depende principalmente del peso del concreto
contenido dentro de su perfil aproximadamente triangular. La seccidén se debe proporcionar
para ofrecer un adecuado factor de seguridad contra el volteo, debido a fuerzas como
presién del agua, subpresion, carga de azolves, cargas de hielo y fuerzas sismicas. También
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se prevé suficiente resistencia friccién-cortante, en el plano de contacto con la cimentacion,
para ofrecer un satisfactorio factor de seguridad contra el deslizamiento o falla de corte.

Dependiendo del criterio seleccionado, el volumen de concreto requerido para compensar
los efectos de subpresion, sera entre un cuarto y un tercio del volumen total de la seccion.
Esto sugiere la eliminacién de parte del concreto, el cual por su presencia crea un parte
sustancial de la subpresion dentro de una presa de gravedad. La eliminacion parcial de las
fuerzas de subpresion, por la creacion de cavidades internas dentro de una presa de
gravedad, es, por consiguiente, el primer factor importante en el desarrollo de cortinas de
gravedad hueca.

Un segundo factor es la manera como el peso del agua, concreto y otras cargas se
transmiten a través de la estructura a la cimentacién. Se requieren dos tercios y tres cuartos
del volumen de una presa de gravedad, como contrapeso para superar las fuerzas de volteo
y de friccién-cortante y solamente se requieren entre un cuarto y un tercio del volumen de
concreto para transmitir las cargas, a esfuerzos aceptables, a través de la estructura a la
cimentacion.

El reemplazo del momento resistente del concreto de contrapeso, con el peso del agua en la
cara inclinada de aguas arriba, incrementa los factores de seguridad y mejora la distribucion
de esfuerzos.

ANALISIS DE ESTABILIDAD.

Como el caso de las cortinas de gravedad, debe cumplirse las dos condiciones basicas; no
volteamiento y no deslizamiento. Las fuerzas a considerarse son las mismas, es decir,
empuje hidrostatico, empuje de azolves peso propio y subpresion, ademas, cargas
eventuales como hielo y sismo. El analisis es similar a las presas de gravedad, pero el lugar
de hacerse para una tajada de un m de ancho, se hace para una unidad, es decir, un
contrafuerte, tomando en cuenta las cargas que actuan en todo el ancho de la cubierta.

Al igual que para las cortinas de gravedad, se deben cumplir los factores de seguridad para
las diversas condiciones de carga. Ademas, se deben evitar tensiones en la cara aguas
arriba, asegurandose con esto que no se formaran grietas que puedan poner en peligro la
estructura.

El disefio de presas de machones requiere satisfacer factores de friccién cortante vy
deslizamiento. Los valores limites de esos factores de estabilidad son amplios dependiendo
de las condiciones de cimentacion y métodos de construccién. Para el factor de
deslizamiento, el cual es la relacion de fuerzas horizontales totales arriba de un plano
horizontal, a las fuerzas verticales que actuan sobre el plano, la practica el limitar el factor a
0.65 para condiciones de carga normal y 0.75 para condiciones de carga que incluyen
efectos sismicos.

_Ntang + Ac

Fc =" A0
2. Fu

Para los factores de friccion cortante bajo las mismas condiciones, los valores minimos
seran de 6.0 y 5.0 respectivamente. De los dos criterios, el factor friccién-cortante es el
criterio mas aceptable para juzgar la seguridad de una presa contra el deslizamiento.

(5.70)

FS:LF:Ntan¢+CL (5.71)

T T
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Dénde

resultante de la fuerza normal supuesta en el plano de deslizamiento
Angulo de friccién interna

Cohesién del material

Longitud de la base a compresion por seccion unitaria de la presa

—oOw. =

Los contrafuertes requieren juntas de contraccién, las relaciones entre carga vertical y corte
en la linea de la cimentacion puede variar a lo largo de la base. En este caso el factor de
seguridad friccidon cortante se debera analizar por separado para cada columna limitada por
las juntas.

ESFUERZOS.
Es de fundamental importancia el tipo de esfuerzos verticales normales sobre planos

horizontales, hasta ahora designado como o, . Generalmente se supone que o, tiene una

distribucion lineal sobre un plano horizontal y que puede ser calculada de la conocida
férmula de la escuadria.

o

F
= Liﬂ (5.72)
A /

ZFV Suma algebraica de todas las fuerzas verticales activas.

A area de contacto de la base.

M momento

Y distancia del centro de gravedad a la fibra mas alejada.
I

momento de inercia de la seccidon horizontal.

La determinaciéon de patrones de esfuerzos en modelos estructurales y observaciones en
prototipos de campo, indican solamente una leve distribucién curvilinea en cortinas con
alturas entre 60 y 80m. La férmula de la escuadria, por consiguiente, se puede aplicar sin
error sustancial en cortinas con rangos de altura media.

Debido a que las intensidades de esfuerzo cortante vertical y horizontal son iguales, los

esfuerzos cortantes también se pueden integrar aritméticamente sobre dos planos

horizontales, separados por un incremento vertical de altura Ah. Designando el cortante

total como la intensidad de esfuerzo normal horizontal en un punto.
AV

= (5.73)

o

Donde:
AV Incremento de la fuerza cortante
AA Incremento de area.

Para determinar los valores de o, deberan determinarse los valores promedio de z,, en el

plano horizontal medio. Determinados los valores de 0,,0,,T,, , para un numero suficiente

Xy
de puntos, es posible calcular las intensidades o,y o, del primer y segundo esfuerzos
principales, las cuales se pueden obtener de la siguiente manera:

o1y = "X;"yiy(ax —o, P +4z,] (5.74)
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Funcion de esfuerzo (Airy) derivando (8)respecto ax,y (ﬂ) respecto a yy restando:

2 0° 0° 0°
0 ZGX + Dy Ty + 62)’ =0 (5.75)
0°x oOxoy oyox oy

(54”} _Ii=bs (5.76)
0X )1g 2A
(5.77)
10
6 2 5
11 3 0 N 9
70 4 8
12
Fig. 5.16 malla propuesta para determinar esfuerzos en la cabeza del machon.
Se plantea un sistema:
¢1 """ ¢n ¢1 4 4 4
2, b | = vig= 0L 209 L0004k, =0
ox" ox°oy® oy
/T - @,
Finalmente se obtienen: o,,0,,¢ (esfuerzos principales)
2 2 2
0 . 0 . 9P (5.78)

) - Gx ) = TX
ox* 7 oy? oxoy Y
Por Integracion directa
Por inspeccion se “inventa” una funcion ¢ que cumpla las condiciones, Pigeaud propuso:

a ; b, c_ , d
=— X"+ —XYV+—-Xy +— 5.79
v 6 2 y 2 y 6)’ ( )

De V4go =0 y las condiciones de frontera se logran obteniendo la segunda parcial.
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2

"y

S =ax+tby=oc,-ymy

ox?
De manera que

o, —ax+(b-ym)y

Por el teorema de Shwarz
d%c, 520'y B
—2 a2 =0
ox oy

Combinando y con ¢ y haciendo un cambio de variable:

62w_

ox2

2
Eg‘fmx = V*$=0;
y

R _

=-7,
oxoy

ge_ 0t 20t @

+ +
ot ox’oy® ow?

V3v? =0

(5.80)

(5.81)

(5.82)

(5.83)

Si hay fuerzas masicas en el sistema original, no es homogéneo y la soluciéon general del

problema tiene dos partes:

a) Solucion general del sistema homogéneo

b) Una solucion particular del sistema no homogéneo que debe tomar en cuenta las

condiciones de frontera.
c)
Supdngase que x=0y y=om = o, =omy
Solucion particular si: oxy =0; x=0
En la 1° de las ecuaciones E:

0%
o,=——+ym (5.84)
Y ox? rmy
O bien,
82
Esfuerzos en la cabeza: Funcion de Airy
Iniciar en un punto sin carga (Ap. Ej.)
En los puntos de 1a 5 Y Fx=0; > Fy=0; Y>M=0
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En el punto 6 ZF’(:O; ZFy=pr; ¢e=—,0AX(A2Xj
Y AX
A ‘
1
AY
2
3
e
5—6 - X
Fig 4.7 Determinacion de esfuerzos en la cabeza del machon.
P _F; %o Y __F; %o b=M
oX oX oy oy
o¢ . 0¢
Fx=0: —2=0 Fy=Ry: ~"=-R
Z * oy Z y=r ox Y
SM-Ry p=RySX =M

Puntos interiores:

V36 =204, —8(¢, + &, + 8, +¢,)+ 285 + b + b, + )+ 8y + by + By + ¢, =0

g 0, 20' 0
oyt o %0w? ot
' oxfow® oy

VI.6.4 METODO DEL ELEMENTO FINITO.

Los métodos convencionales para el analisis de una presa de machones consideran como
hipétesis, la distribucion lineal de los esfuerzos verticales. Esta imposicion es valida en
presas de seccidon gravedad, pero se ha visto que es demasiada simplificacion para las
secciones de las presas de machones, especialmente cuando se incluyen en el analisis de
deformabilidad de la cimentacion. Independientemente de esta simplificacion, el calculo de
los esfuerzos principales requiere la ejecucion de calculos elaborados basados en el
equilibrio de tajadas horizontales.

El desarrollo de métodos numéricos para el analisis de esfuerzos, aunado a la disponibilidad
de computadoras de gran capacidad que permiten una excelente aproximacion a los analisis.
La utilizacion del método del elemento finito se ha extendido de tal manera en el campo del
analisis estructural, que ya se cuenta con programas de aplicacién general de biblioteca, en
los cuales practicamente solo hace falta introducir las condiciones de frontera de los casos
particulares para hacer uso de ellos. (Clough, 1956)
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Para el analisis de estructuras mediante elemento finito, existe una gran variedad de formas
en funcion de las cuales se tiene el nimero de nudos de interconexion; la mas simple es él
triangulo interconectado en sus vértices, muy utilizado en problemas bidimensionales. En
problemas mas complejos se pueden emplear desde elementos planos con grados
rotacionales de libertad, hasta formas tridimensionales con tantos nudos como sean
necesarios para representar el comportamiento de la estructura.
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VI.7 EJEMPLO NUMERICO.
Analizar la estabilidad de la presa mostrada en la figura, la seccion mostrada es la maxima.

Combinacion no usual de cargas
¢ Nivel de aguas correspondiente al NAME
e Subpresion
e Carga de azolves
e Peso propio y accesorio

550

Elev 544

520

Elev 515.5

490 . /

460

N 0.7
1.0
&
430
P
“a
400 R
4«1
AqA a
370 ’//
174
N
et < ° o, 2 . d - N -
20 . - - = T . 3
D N . 4 PR ‘ P
4 h)
B : . ” as
. a
- a®e
B ) a B "
a N . ‘ Ve

Fig. 4.8 Presa de contrafuertes.

Los niveles de agua se muestran a continuacion:
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Elev 545

Elev 418

Elev 405

370

Fig. 4.9 Analisis al nivel del NAME de una presa de machones.

La notacién empleada sera la siguiente

Elev 545 NAME

i Pa1 ,A
24

\ Pa2 3

Pa3

102

-Ea Elev 418
Pa4 13
l P1 Elev 405
¢ 35
Elev. 370 18 6
+= 87

I 35
-S

175

FS1

Fig. 4.10 Fuerzas actuantes en una presa de contrafuertes.
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CORTES A DIFERENTES ELEVACIONES

Elev. 370
20 S .
7| 262 121.8
18 L7
Elev. 400
20 S, - TS —
767 100.8
15.53 10
Elev. 430
20 |- L -
e ‘410.15 79.8
13.05 11
Elev. 460
2[0
14.625 58.8
10.575
Elev. 490
20 - .,
32.9
8.1 13
Elev. 520
20 e e
\
6 14 16.8
Elev. 550
20
8.56

Fig. 4.11 Corte del contrafuerte a diferentes elevaciones
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PESO Y CENTROIDE DE LA CORTINA:
Para cada elevacion el Centroide es

Elevacion A(mz) W AY(mS)
360 9 3240
370 132 21.72 2867.04 B
1924 100 192400 = x=82.16 m de la cabeza
2416 198507.04
310.5 7.76 2410.26
400 195 20.04 3106.58 — X =65.57m de la cabeza
1303.23 84.76 110465.03
1768.73 115981.67
261 6.53 1703.03
430 159.50 17.85 | 2847.81 = X =49.13m de la cabeza
809.55 69.03 55879.19
1230.05 60430.03
211.50 5.29 1118.31 _
460 168 1572 26406 = X =34.38 m de la cabeza
491.36 53.29 26182.12
870.86 29941.03
162 4.05 656.1
490 175.5 13.56 | 2379.22 = X =20.58m de la cabeza
230.3 37.55 8647.77
567.80 11683.09
120 3 360 -
s 182 1174 5137 33 = X =9.10m de la cabeza
16.8 23.96 402.53
318.8 2899.86
Referido al eje de la cortina el peso y Centroide a esta hasta la elevacion 515.5 Sera:
Elevacion | A (m”) :a(j ec(i:Ts]t). all Ay (m3 ) ?mirjm' Vol. (m3) Iztczsno)
370 2416 29.96 72383.36 2092.37 62770.95 150650.2
400 1768.73 22.37 39566.49 1499.39 44981.7 107956.0
430 1230.05 14.93 18364.65 1050.46 31513.65 75632.7
460 870.86 9.18 799449 719.33 21579.9 51791.7
490 567.80 4.38 2486.96 443.30 11304.15 27129.8
515.5 318.8 0.54 172.15
z 7172.24 140,968.10 413160.8
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X1 = 140968.10 _ 19.65m del eje de la cortina
7172.24

Y Y, =102.15m del pie de la presa

Valuacion de Cargas: Se analizara un machén correspondiente a la seccion maxima a la
elevacion 370. H;ora =175m de agua

Cargas
2
Ea=y, (175) x 20 = 306,250 ton;
2
Es =1.365 (48) x 20 = 31,449.6 fon;

Pa, -7, (97'5"229'25))(20 ~28518.75 ton;

Pa, =y, (43.65 x29.50)x 20 = 25,753.5ton;
Pa, = y,(14.4x97.5)x20 = 28,080.0ton;

Brazos de Palanca

ZEa =58.33m
Zgs =16m

Y,

a

. =149.95m

Y,,, =152,275m
Y,,; =166.8m

20

Pa, =y, (14.4x48)x7 =6912 ton; Ypa, =169.20m

Pc, =413,160.84 ton ; Ypc, =102.15
Pc, =21610.8 ton, Ypc, =125.877m
S, =y,(140x1 8)x220 = 25200 ton; Ys, =168m
S, =y,(18x35)x20 =12,600ton; Ys, =165m
Ps = 0.92(14.4x48)x220 = 6359.04ton; Yp,s =169.20m
1 ,.20
E'a=y,(35)x 5 = 12250ton; Zg, =11.67Tm
20 YP'a=8.17m

P'a= ;/‘,,,(35)20.7x7 = 8575ton

Deslizamiento, factor de friccion cortante
r kg . r ton

fi =290 4,”2 ;0.15f; =37.41000/

CA+(IN-XU)tan ¢

> H

Q=

374.1[148x13 +(20 +13)2+2o x18)+501,1 69.93x0.8

Q- =4.01

325,449.6
4.01>4 .. No hay deslizamiento

Esfuerzos en la base. (Considerando la subpresién)
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N = 463,369.93 ton;
M, =-6650744472+18436812855=480706308ton-m

M., =-48070630.87 +463369. 93x1;4 —7757446.96 ton-m

A :(148x13+(20+13)2+20x18j =2416m*

3 3
p b _O3)074) _ o0 o6 me
12 12

:ﬁ:87m
2

NS

_ 463369.93 7757446.96 o _ 310,05 1, =3 kg/ 3
2416 5707026 m2=°> Jem®

F, - 463369.93 7757446.96 Y87 — 73.535y , = 7_35kg/ ,
2416 5705026 m cm

Se presentan los esfuerzos de compresion en el talon de la presa (aguas arriba) y los de
tension aguas abajo.

Sin considerar subpresion

N =501169.93t
501,169.93ton } x 6019484472 o0,

M, =60,194,844,.72 ton-m 501169,.93

X centroigar = 120. 11—1;4—33 11m

M, (centr)=501169.93 x33.11=16,593,060.81

Mf =M, —M, (cen)=-1630737.79 ton-m
A=2416m? | =5'707 026m*, Z =87m

501,169,93 N 1630737.79 87 — 232.30y - 23_23kg/ ,
2416 5707026 m° ——— /cm

F, - 501169.93  1630737.79 7 = 182 58/ 18, 26k£% .
2416 5707026

A =
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Los esfuerzos para ambos casos resultan menores que el permisible,
(0.25f. =72.5Kg./lcm?) por lo que no se considera pertinente un cambio de seccién o

material. En ningun caso hay tension lo que implica que no habra agrietamiento

CABEZA DEL MACHON
Se propone la siguiente malla para analizarla con la funcién de Airy, véase Fig. 4.12.

p=yh=168. 12/

G

Fig. 4.12 Determinacion de la malla de la cabeza del machon.

Elev. 370

118 7/

Fig. 4.13 Corte Normal al talud aguas arriba.

En la frontera se tiene que:

ai __P . agoj __P . _M
(ax]p‘ 2hy (avp‘ 2P0y = Mo

A A A
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Donde:

Fx, Fy son fuerzas exteriores que actuan entre le punto A y el punto P en los sentidos Xy Yy
M es el momento de las fuerzas respecto a P.

Convencion de signos:

==

X

»
|

La suma de fuerzas en X y Y se hara conforme al siguiente cuadro:

TRAMO | 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8
NUDO 2 3 7 8
> Fx 0 0 0 0 0 0 0
> Fy |-538.36|-588.80 | -588.80 | -588.80 | -588.8

Mp 861.38 | 1030.39 | 1030.39 | 1030.39
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CAPITULO VI

PRESAS DE ARGO

INTRODUCCION.

En el disefio de presas existe una gran diversidad de métodos, en el caso del disefio de
presas de arco es comun emplear el método de cargas de prueba, el método del elemento
finito, el método de cascarones o el método de modelos estructurales entre otros. La
eleccion de un método depende principalmente del avance del proyecto, como puede ser la
prefactibilidad, factibilidad o en su caso en construccion y sobre todo de las condiciones del
sitio, ya que tiene efecto directo en el tipo de cortina y el analisis al cual debe someterse,
esto con el fin de que el disefo sea el mas adecuado.

En este capitulo se revisa la filosofia y las suposiciones en las que se basa el método de
cargas de prueba. Se presentan los conceptos involucrados en el calculo y la consideracién
del efecto de las deformaciones de la cimentacion, el disefio de arcos, en el analisis de
presas de arco. Se examina la division de la presa en elementos unitarios verticales y
horizontales y los movimientos causados por las cargas. Se discute la distribucién por
tanteos de las cargas entre las unidades de arco y cantiliver, cargas que originan rotacion y
deflexiéon. Se presentan los ajustes necesarios para obtener la continuidad geométrica entre
los elementos analizados. Se analiza la determinacién de las deflexiones y se presenta el
desarrollo matematico para él célculo de deformaciones y esfuerzos en arcos y cantilivers.
Se revisan los conceptos de disefo sismico.

De acuerdo con lo expuesto en el parrafo anterior se pretende alcanzar los siguientes
objetivos especificos:

1. Proveer de informacion general, anadlisis y procedimientos de disefo, dinamicos y
estaticos para presas de arco de concreto

2. Exponer una metodologia para el analisis de presas de arco de concreto, en la cual
se analicen las cargas, un analisis satisfactorio de esfuerzos a los que se encuentra
sometido la presa.
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VI.1 ANTECEDENTES.

Una presa de arco es una presa de planta curva que transmite la mayor parte de la carga
horizontal del agua a las laderas por el llamado efecto de arco, dependiendo de esta accidn,
en su mayor parte, de la curvatura de la misma. Algunas presas de arco antiguas se
construyeron con lajas, cantos y mamposteria ciclépea. Sin embargo, en la actualidad todas
las presas de arco se construyen practicamente de concreto.

Al parecer, la presa Pontalto, construida en Austria en el afo de 1611, fue la primera presa
de arco que se menciona en la historia técnica. La presa de Bear Valley, de 19.5 m de altura
fue la primera que se construyd en América en 1883. La presa Lake Cheesman, de 71.93 m,
tipo gravedad con planta curva, construida en 1904, fue la primera en la que se hicieron
estudios sistematicos para analizar el efecto del arco. (Davis, 1969)

En 1926 fue creada la Comision Nacional de Irrigacion, que en ese mismo afo inicio la
construccion de la presa de arco Presidente Calles en Aguascalientes, terminada cinco afnos
mas tarde

V1.2 TIPOS DE PRESAS DE ARCO.

Las presas de arco se clasifican generalmente teniendo en cuenta su espesor, simetria
respecto ala seccion clave o caracteristicas de las curvas de intradds y extradés. Asi, por
ejemplo, se habla de arcos delgados, arcos gruesos, de espesor constante o variable; arcos
simétricos, asimétricos, arcos sencillos o compuestos, de radio variable o constante y otras
designaciones mas o menos aclaratorias en cada caso. En los ultimos afios se nota una
tendencia a tomar como base de clasificacion la constancia o variacion del radio.

Presas Arco de Radio Constante. Las presas de radio constante tienen generalmente
vertical el paramento de aguas, tiene curvas de extradds con radios gradualmente crecientes
en la parte inferior, para que se produzca un basamento vertical cerca de la base de las
secciones mas altas. Las curvas de intrados pueden ser concéntricas o no respecto a las del
extrados. Generalmente tiene radios decrecientes con la profundidad para que los espesores
aumenten con la carga de agua. Las presas de arco de radio constante se adaptan a los
canones en forma de “U”, en los que grandes porciones de la carga en las secciones
superiores se transmiten por efectos de ménsula.

Presas de Arco de Radio variable. Las presas de arco de radio variable, también llamadas
de angulo constante, tienen generalmente curvas de intrados y extradés de radios que
decrecen al aumentar la profundidad. Se adopta esta disposicién para que el angulo central
sea lo mayor y mas constante posible, para asegurar al maximo la eficiencia del efecto de
arco en todas las alturas. Las presas de radio variable tienen ordinariamente vertical el
paramento de aguas, algunas veces en desplome cerca de los estribos y en el paramento de
aguas abajo cerca de la clave. Las inclinaciones son escasas en el paramento anterior en la
zona préxima a la clave y en el posterior cerca de los estribos. Este tipo de radio variable se
adopta bien a los cafones o tajos en forma de “V” (Davis, 1969).

VI.3 CONSIDERACIONES GENERALES DE DISENO.

A diferencia de una presa de gravedad de concreto que lleva la carga entera por su propio
peso, una presa de arco obtiene su estabilidad por su propio peso y, en gran medida, por la
transmisién de cargas impuestas por la accion del arco a las paredes de valle. La geometria
del sitio de la presa es, por lo tanto, la consideracion basica en la seleccion de una presa de
arco. Como regla general, una presa de arco requiere un sitio con estribos de resistencia
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suficiente para soportar el impulso del arco. En ocasiones especiales estribos artificiales
pueden usarse en la ausencia de estribos apropiados.

Forma del Sitio. La forma en conjunto del sitio es clasificada como estrecho en “V”, amplio
en “U”, estrecho en “U” o amplio en “V” como se muestra en la Fig. 6.1. Estos términos,
mientras son subjetivos, entregan al disefiador una visualizacion de la forma del sitio para
manifestar conceptualmente el disefio. Los términos ayudan al disefador a desarrollar
conocimientos y experiencia con presas en otros sitios (USACE, 1994).

ESTRECHO V

Fig.6.1 Perfiles esquematicos de varios sitios para presas de arco.

Propiedades de la Cimentaciéon. Una presa de arco exige que la roca de la cimentacion
tenga la capacidad de resistencia suficiente para soportar las cargas de la presa y el
embalse. En tanto que las cargas son transmitidas a los cimientos, a lo largo del area de
contacto de la cimentacion de la presa, el estribo debe cubrir los mismos requisitos de la
cimentacion para la parte mas profunda de la presa, comparada con la magnitud de la fuerza
resultante a una elevacién determinada. Debido a su area pequena de contacto de presa-
cimentacion, comparada con otros tipos de presas, una presa de arco ejerce una gran
presion sobre la cimentacion. Las presas de arco son capaces de cruzar zonas débiles de la
cimentacion, y la presencia de fallas, y no afectan los esfuerzos notablemente en la presa,
siempre y cuando el grosor de una zona débil no sea mas de una vez el grosor de la base de
la presa.

Estribos Uniformes. El perfil de una presa de arco debe ser echo tan uniforme como
practico. La apariencia total sobre cada estribo debe parecerse a una curva geométrica
suave compuesta de una o dos parabolas o hipérbolas. Un punto de contra flexién en el perfil
de cada estribo suministrara la distribucion uniforme de fuerzas a lo largo de la roca de
contacto. Cada superficie de suelo podria tener un perfil muy irregular antes de la
excavacion, pero los puntos prominentes deben removerse junto con la erosion hasta llegar
a roca sana. Cada irregularidad de superficie de estribo de picos y valles representa puntos
de concentracién de fuerzas en los picos y en consecuencia fuerzas menores en los valles.

Angulo entre el Arco y el Estribo. Teniendo en cuenta un sitio geométricamente apropiado,
una consideracion importante de una presa de arco son las curvas de nivel, o el angulo que
hacen los arcos con los estribos de las curvas de nivel de la roca. El angulo « debe ser
mayor de 30° para evitar altas concentraciones de esfuerzos cortantes cerca de la superficie
de la roca. En tanto que este angulo es determinado solo después del resultado del analisis
de esfuerzos adecuados, el angulo p puede ser usado como ejemplo durante los

preparativos del disefio. Los arcos deben ser organizados con el proposito de que g sea
mayor que 40° en la mitad superior. (USACE; 1994)
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ARCO

TANGENT

ONTORNO DE LA ROCA DE LA
CIMENTACION

Fig.6.3 Angulb entre el Arco y el Estribo

Estribos del Arco. Los estribos de arco radial (normal al eje) son ventajosos para el buen
comportamiento contra la roca. Sin embargo, donde la excavacion es excesiva en el
extradds, resultara en el uso de estribos radiales y la roca tiene la fuerza y la estabilidad
requerida, los estribos pueden reducirse a la mitad del radio como se muestra en la Fig.6.4a.

Donde la excavacion en el intradds sea excesiva resultara el uso de estribos totalmente
radial, pueden usarse como se muestra en la Fig.6.4b. En tal caso, la resistencia al cortante
debe investigarse. Donde los estribos del arco totalmente radiales no pueden usarse porque
la excavacion excesiva haria resultar del uso de cualquiera de las dos formas mencionada,
estudios especiales deben hacerse para determinar el posible uso de otras formas, teniendo
una excavacion minima. (USACE, 1994)

Angulo < 35°
Angulo > 10°

Angulo < 80°

plano paralelo de .g /g

Angulo < 30° referencia c c

o o

(4] (9]

© ©

(O] (0]

© ©

o o

= =

£ T

o (o

Angulo > 30°
eje central eje central

Fig.6.4a Estribo Radial Fig.6.4b Estribo Totalmente Radial

VI.4 PROCESO DE DISENO GENERAL.

El disefio de una presa de arco involucra un plan tentativo de la forma de la estructura, el
analisis preliminar de esfuerzos estatico de este disefio, la evaluacién de los resultados de
esfuerzos, y perfeccionamiento de la forma de la presa de arco. Algunas repeticiones a
través del proceso de disefio son necesarias para producir un disefio satisfactorio que
presenta niveles de esfuerzos dentro del rango de aceptacion.
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La disposicién final que se desarrolla a partir del proceso de disefio iterativo es analizada
estaticamente por el método de elemento finito. "El analisis de esfuerzos preliminares" hace
referencia al método del analisis actuante durante el proceso de disefo iterativo al investigar
el estado de esfuerzos para el disefio tentativo. Los analisis preliminares de esfuerzos son
relativamente rapidos y econdmicos comparado con el analisis estatico que es mas
detallado, tanto en su inicio como su final. Aunque la historia ha mostrado que los resultados
en ambos procedimientos son comparables, un diseno de la presa de arco que llega a la
fase de analisis estatica todavia podria requerir mejoria, dependiendo de la evaluacion del
analisis estatico. (USACE, 1994)

VI.4.1 DISENO MANUAL.

Aunque él término "Disefio de una presa de arco" implica un procedimiento sencillo, en
realidad el disefio consta de un proceso iterativo y depurado involucrando diversos disefios,
cada uno superando el anterior. El primero de estos disefios exige que el disenador
estructural asuma algunos parametros iniciales que definiran la forma de la presa de arco.
Como por ejemplo un mapa topografico de escala 1:50 o 1:100 del sitio de la presa se
requiere para el inicio del disefo. Si el posible, los contornos deben representar la topografia
de la roca de la cimentacién; sin embargo, en la mayoria de los casos, solamente topografia
de superficie esta disponible en esta etapa de disefio. El disefiador estructural debe asumir
una cantidad de sobrecarga, basado en criterio de sondeos sobre la base del centro, para
presentar una hoja topografica que refleje la cimentacion a excavar (USACE, 1994).

Eje de la Presa. La elevacion de la cresta requeria para la presa debe ser conocerse en el
momento de los datos de hidroldgicos y esto, en conjuncidén con la elevacion del fondo del
cauce en la ubicacion de la presa, determina la altura de la presa, H (m). El disefador
estructural debe seleccionar un valor para el radio del eje de la presa (Rej). Para el disefio
inicial donde el ingeniero no tendria ningun calculo aproximado razonable para el valor de
Reje de un disefio previo, la siguiente relacion empirica ha sido obtenida por el USBR (Boggs,
1977) en base de datos historicos de presas existentes:

Reje =0.6 Ll (61)

Donde L; representa la distancia de linea recta medida (de la hoja topografica) entre estribos
excavados asumiendo la roca de la cimentacion en una elevacion de la cresta, véase Fig.6.5.
En este momento, el disehador estructural debe medir la distancia de linea recta entre
estribos excavados para la supuesta elevacion de la roca de la cimentacidén en una elevacion
0.15H encima de la base (L\Z).
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Sobre una hoja de vitela o papel transparente, un arco es dibujado con un radio igual a Reje
en la misma escala de la hoja topografica. Este arco representa el eje del dique. La vitela es
cubierta y colocada sobre la hoja topografica para producir una posicion optima y la
ubicacién de la cresta de la presa; para esta posicion, el angulo de incidencia al contorno
topografico en la elevacion de la cresta debe ser aproximadamente igual sobre cada lado.
Como se muestra en la Fig. 6.6, el Rqe puede requerir alargarse si el arco deja de hacer
contacto con los estribos o si el angulo central supera 120 grados.

Angulo Central

Fig.6.6 Disefio del eje de la presa.

La magnitud del angulo central del maximo arco es un valor controlado que influye en la
curvatura de la presa entera. Los esfuerzos de tension inadmisibles se desarrollaran en
arcos de la curvatura insuficiente; tal condicién ocurre a menudo en elevaciones menores de
una presa que tiene un perfil en forma V. El angulo central practico debe usarse
considerando la topografia de la cimentacion que puede trazarse mal y que los estribos de
arco pueden ser prolongados a algo mas profundo que la excavacion planeada. Debido a las
limitaciones por las condiciones topograficas y los requisitos de la cimentacién, en la mayoria
de los disefios, el angulo central practico del maximo arco varia entre 100 y 120 grados.
(USACE, 1994)

Caracteristicas del Cantiliver Sobre la capa sobrepuesta, ubicar la ménsula de la corona
en la interseccion del eje de la presa y el punto mas bajo de la topografia del sitio. Esto
corresponde al punto de la profundidad maxima de la presa. Un plano vertical que pasa por
este punto y el centro del eje representa el plano de referencia. Sobre el plano de la capa
sobrepuesta, este plano se muestra como la linea que conecta la ménsula de la corona y el
centro del eje.

Geometria del Cantiliver. La geometria de la viga de la corona controla la forma de la
presa entera y, por consiguiente, la distribucién y magnitud de los esfuerzos dentro del
cuerpo. Las ecuaciones empiricas que siguen pueden ser usadas para definir las capas de la
corona en tres ubicaciones; la corona, la base, y en la elevacion 0.45H por encima de la
base:

T,=0.01(H+1.2L,) (6.2)
H
T, =3/0.0012HL L, [Hjm 6.3)
400
Tous =0.95T, (6.4)
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Ademas, las proyecciones de las superficies aguas arriba y aguas abajo del extradds (aguas
arriba) e intradds (aguas abajo) también pueden obtenerse empiricamente mediante las
siguientes relaciones:

USP.orona =0.0 DSP.orona = T (6.5)
USP;,,sc =0.67T, DSP,,s- =0.33T, (6.6)
USP, 451 =0.95T, DSF,; 4., =0.0 (6.7)

Nota: estas ecuaciones empiricas fueron desarrolladas por el USBR en base de datos
histéricos compilados de presas existentes. Sin embargo, el ingeniero no es restringido a
usar los parametros obtenidos de las ecuaciones. La Fig 6.7 muestra las proyecciones aguas
arriba y aguas abajo en la corona, la base, y en 0.45H por encima de la base, y pueden
trazarse en la elevacién del eje de referencia de la presa.

Te

Elevacion de la corona

0.95Ts

0.45H

AN

Base de la presa

0.67 To K?s Te
Fig.6.7 Obtencion de las proyecciones empiricas de la ménsula.

El siguiente paso es definir las superficies aguas arriba y aguas debajo de la ménsula un
arco circular o combinaciones de lineas rectas y arcos circulares que pasan a través de los
puntos de proyeccion de aguas arriba y aguas abajo como se muestra en la Fig. 6.8. Con las
caras definidas de esta manera, las proyecciones aguas arriba y aguas abajo en cualquier

elevaciéon puede obtenerse.
Eje de la presa

\

|
|
|
\
|

Fig. 6.8. Definicion de las superficies aguas arriba y aguas abajo.

FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM ]
DIVISION DE INGENIERIAS CIVIL Y GEOMATICA 146



DISENO DE PRESAS DE CONCRETO

Estimacion del espacio ocupado por la presa. El eje de la presa sobre la capa superpuesta
topografica correspondiente a la superficie aguas arriba de la presa en la corona. Un arco
que representa la superficie aguas abajo de la cresta puede dibujarse con el centro del arco
en el centro del eje, y un radio igual a Rej reducido por el grosor de la corona, T¢. Sobre el
plano de la capa superpuesta, los tres puntos son identificados para ayudar a colocar la linea
de contacto entre los cimientos y la superficie rio arriba de la presa. Dos de los puntos son la
interseccion del eje de la presa con el contorno de la cimentacion en la elevacion de la
corona en cada estribo (puntos A y B). El tercer punto es la proyeccién aguas arriba de la
viga de la corona en la base. Este punto puede ser dibujado en referencia al eje de la presa
establecido en la informacion tomada del plano de centros, véase Fig. 6.9. (USACE, 1994)

E

Fig.6.9 Puntos de contacto entre la presa y la ménsula de la corona.

Plano de referencia

Usando una curva francesa, una curva suave es puesta comenzando en la superficie aguas
arriba de la corona sobre un estribo, pasando a través de la proyeccion aguas arriba de la
ménsula de la corona en la base (punto C), terminando en la superficie rio arriba de la
corona en el otro estribo (puntos A y B) como se observa en la Fig. 6.10.

7 PuntoC o

Linea de contacto / RN

aguas arriba . 7 o~
N o N
v = N
=]
[
/
N\
/) \ Punto B

/
/

Punto A

)

Fig. 6.10. Linea de contacto entre la presa y la cimentacion aguas arriba

Disefio de Arcos. De todo lo que esta involucrado en el disefio de arcos de la presa, este
paso es posiblemente el mas dificil. Para dar forma y los propésitos de analisis, entre 5y 10
arcos son dibujados espaciados uniformemente. Estos arcos deben espaciarse no a menos
de 6 m ni a mas de 30 m de separacion. El arco mas bajo debe ser de 0.15H a 0.20H, por
encima de la base de la ménsula de la corona.
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Empezando en el arco inmediatamente por debajo de la corona, determinar, para la vista del
plano de centros, las proyecciones aguas arriba y aguas abajo de la ménsula de corona en
esa elevacion especifica del arco. Estas proyecciones son dibujadas sobre un plano cuya
vista es a lo largo del plano de referencia. Usando un compas, la representacién de arcos de
prueba de la superficie aguas arriba de la presa en esa elevacion especifica son ajustados
hasta que se consigue uno, el cual cubre los siguientes criterios:
1) El centro de arco debe encontrarse a lo largo del plano de referencia.
2) El arco debe pasar a través de la proyeccion aguas arriba de la ménsula de corona
como es trazado sobre el plano.
3) Ambos extremos del arco deben terminarse sobre la linea de contacto aguas arriba
en una elevacion igual de la cimentacién o ligeramente mas profundo que la
elevacion del arco.

Ubicando un arco que satisface todos estos criterios mediante un proceso de prueba y error
que no es posible el disefio con un solo centro. Esto es un caso cuando se trata con cafiones
no simétricos donde las diferentes lineas de centros son requeridas para cada estribo. La
importancia particular es que los extremos del arco deben extenderse hasta los estribos y no
la disminucion de ellos. Este procedimiento es repetido para originar el arco de la superficie
aguas abajo. Similar a lo que fue llevado a cabo para la superficie aguas arriba, la
proyeccion rio debajo de la ménsula de la corona es determinada del plano de centros y
dibujado sobre el plano. El compas es usado para ubicar un arco que cubre los tres criterios
con la excepcidn de que el arco debe pasar a través de la proyeccion rio abajo de la ménsula
de corona con los extremos que terminan en radio al extradds en el estribo. Si el mismo
centro de arco es usado para las caras aguas arriba y aguas abajo, un arco de grosor
uniforme es producido. Si los centros de arco no coinciden, el arco variara en el grosor a lo
largo de su longitud (arco de grosor variable).

En el disefio de una presa de arco incluye tres dibujos diferentes. El primero es la vista de
planta, que empieza con ubicar una cresta y termina con idear el trazado de los arcos. El
segundo dibujo es una seccidn, en elevacion, a lo largo del plano de referencia, llamado vista
de plano de centros. El tercer dibujo es trazado en perfil del eje de la presa y los cimientos.
Debe sefialarse que las tres vistas estan interrelacionadas entre si; cuando realizan los
ajustes a la geometria, es imposible cambiar los parametros en cualquier vista. Ademas, la
meénsula de la corona, el plano de centros también incluye las lineas de centros para la
superficie aguas arriba y aguas abajo. Cada centro de arco, aguas arriba y aguas abajo, es

trazado en la elevacién de referencia al centro de eje, véase la Fig.6.11. (USACE, 1994)
Eje de la
presa

Raxis |

o Eie
central

Lineas de centros
Fig.6.11 Trazo de los centros de arco
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Las lineas de centros son producidas intentando pasar una curva suave a través de cada

juego de centros de arco (Fig. 6.12).
presa

Raxis

\
Eje
central

Lineas de centros
Fig. 6.12 Desarrollo de las lineas de centros

Estas lineas del centro definen los centros para todos los arcos en cualquier elevacion. Si la
curva no pasa a través del centro de los arcos ubicados durante el procedimiento de disefio
del arco, esos centros de arco deben volver a colocarse para caer en la linea de centros
adecuada. Esos arcos en particular requeriran el ajuste sobre la vista de plano para reflejar
el cambio de posicion del centro del arco. El ingeniero estructural debe comprender que este
ajuste involucrara prolongar o acortar el radio para ese arco, lo que impactara en los
extremos de los arcos sobre los estribos. Las lineas de centros deben ser suaves sin
cambios repentinos y capaz de emular usando combinaciones de curvas circulares y
segmentos de lineas rectas, como se muestra en la Fig.6-13.

Eje dela
presa
Raxis |

Linea de centros
aguas arriba

central

Puntos de
tangencia

Linea de centros
aguas abajo

Fig. 6.13 definicidn de la linea de centros.

La evaluacion requiere un examen minucioso de todo lo producto analitico. El tipo de
informacién de examinarse como la descripcion de ménsula de la corona, el intradés y
extradds, la linea de centros, estadisticas geométricas, esfuerzos de cargas muertas y la
estabilidad de bloques durante la construccion, deflexiones radiales y tangenciales y
deformacién angular, distribuciones de carga, esfuerzos del arco y Cantiliver y los esfuerzos
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principales. Si cualquier aspecto del disefio es incorrecto o no obedece los criterios
establecidos, debe modificarse el disefo.

VI.5 TEORIA GENERAL PARA EL DISENO DE PRESAS DE ARCO.

La teoria general utilizada para el disefio de presas de arco en la actualidad, constituye un
desarrollo relativamente reciente en la ingenieria. Existen dos teorias para el trabajo de este
tipo de presas.

VI.5.1 ACCION DEL ARCO.

Se han disefiado numerosas presas bajo este criterio; el cual considera que todas las cargas
ocasionadas por el agua son llevadas horizontalmente a los estribos por la accién de arco y
que unicamente la carga muerta como el peso del agua si la presa fuera de radio variable y
el peso son transmitido verticalmente a la cimentacion por la accién del Cantiliver.

En los primeros disefios se utilizaba la férmula de la “caldera” que se basa en el siguiente
principio: Sea un cilindro circular recto de espesor “e” constante y pequeno con relacién al

radio R, sometido a presién externa, “p” constante (Véase Fig.6.14)

e e dp=pdA

R db=1xds =dA

Fig.6.14 Arco circular

De acuerdo con la Fig 5.14 y obteniendo la ZFx =0 se tiene que

fpdAcosezo (6.8)

Obteniendo IaZFy =0, resulta:

2F—pfaA sen¢9=—prsen9 do+2F =0 (6.9)
De manera que al integrar la ec anterior se obtiene que
2F —-pR[-cosé]. =0 2F -OR[1+1]=0
:F:@Rzeg (6.10)
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Si el espesor “e€” es pequefio, podemos suponer que la reaccion F produce un esfuerzo
normal uniforme (de compresién), de manera que si partimos de la definicién de esfuerzo,
considerando a la presion del fluido por unidad de area:

F D
szuerza_ 2

; = ; (6.11)
Area lxe 2e

Si consideramos que el esfuerzo a la cual esta sujeto es igual al esfuerzo permisible,
0 = oemismes S€ PUede obtener un espesor de manera que este es el minimo espesor y nos

permite calcular el espesor del arco a diferentes profundidades, con el cual nos da una idea
preliminar.

pD
2f

perm

e= , (Disefio también a presion interna) (612)

Por otra parte, partiendo de la Fig. 6.15 podremos obtener el angulo central del con el cual
se podra determinar el volumen minimo del arco.

1
I
|
I
I
| \
\
|
1
|
|
I

Intradész'— 7

: }
I ! \
/
t I
/ ! / \
| \ J

Extr“adés \\ ‘/ ;”
:J /1 L ‘\ ‘\\
" Fig. 6.15. Angulo central del arco.
dA 2pl?
d—Q:TpZ[p(chce (cscd cot)+csc? 9]:0 (6.12)

Utilizando las siguientes identidades trigonométricas.

. 2pcsc’h cotd=csc’h; 260= ! ;20 =tan@ send =

cotéd - 2send

2NN
-

2
pD R’p 2p L 2p ? )
A =2pRe=2pR-—=2p———=""p| —— | == csc’ o 6.13
min = <P p2f pf fp2sen9 f4p (6.13)
. . dA
Para que el area sea minima —=0
dP
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Para encontrar el angulo se procede a resolver: 26-tand =0; de tal manera que se cumple
para 0 =133°20"

El proceso a seguir es:
1) Partiendo de la suposicién de 20 =133°20"
2) Determinar los espesores con la formula del cilindro de pared delgada, considerando
que f,, = (O.25f’c) (a los 90 dias). Se hace para varios niveles de analisis.

3) Dibujar los arcos por separado (de acuerdo a cada espesor) y acomodarlos después
dando la forma al intradds y al extrados.

4) Revisar los esfuerzos de trabajo de acuerdo al equilibrio de moléculas sujetas a
cargas y comparar con los permisibles.

Aunque los primeros disefnos en las presas se hicieran con este criterio, no consideran el
efecto de un Cantiliver empotrado en la cimentacion y que también “absorbe” carga.

VI.5.2 ACCION DE CANTILIVER Y ARCO.

Es el criterio mas aceptado para el disefio de presas de este tipo y considera que la carga de
agua se divide entre arcos y Cantiliver, de tal manera que las flexiones entre arcos y
Cantiliver sean iguales en cada punto de cruce de la estructura. Al desarrollarse el método
de la distribucion requerida para satisfacer esta condicion era determinada por tanteos y se
le denomina “Método de Cargas de Prueba” pues se van probando diferentes condiciones de
carga hasta que se igualan las deflexiones.

Actualmente las condiciones de carga se determinan con el uso de computadoras y la matriz
de flexibilidades, aunque el método sigue conservando su nombre. A partir de la obtencién
de las condiciones de carga, se determinan los esfuerzos en el interior de la cortina,
considerandose como los esfuerzos reales de trabajo. Las hipdtesis que se siguen para
calculo de presas de arco se apoyan en el método de cargas de prueba basado en las
siguientes suposiciones:

1) La cimentacion y los empotramientos laterales, se consideran homogéneos,
isotrépicos y uniformemente elasticos.

2) El concreto es homogéneo, isotrdpico y se comporta como cuerpo elastico.

3) Los esfuerzos estan dentro del limite elastico y la teoria de Hooke es aplicable.

4) Los esfuerzos varian en forma lineal entre el extremo aguas arriba y aguas abajo
tanto en arcos como en Cantiliver.

5) Las superficies planas antes de la carga, permanecen planas después de ella.

6) Los cambios de temperatura de los arcos varian con el espesor horizontal, pero son
constantes a través de cada elemento.

7) Las fuerzas ocasionadas por los cambios de temperatura son proporcionales a los
cambios de ella.

8) Los efectos de fluencia del concreto y de los materiales rocosos pueden ser
despreciados.

9) Los esfuerzos de tension en la presa son tomados por el acero al agrietarse el
concreto y todas las cargas se transmiten por esfuerzos de compresion y cortantes a
la parte no agrietada.

10)Las juntas de construccion radial se construyen dé tal manera que puede
considerarse que la presa trabaje como monolito.

11) Las juntas no permiten transferencias de carga laterales a los arcos.
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VI.6 CARGAS EN PRESAS DE ARCO.

Son esencialmente las mismas cargas consideradas para las presas de gravedad; peso
propio, empuje hidrostatico, subpresion, empujes verticales en las porciones sumergidas de
las presas, azolves, hielo, sismo etc. En cada caso la valoracién de las mismas se lleva a
cabo de igual manera que para las presas de gravedad, excepto los siguientes casos:

Subpresion. Es de suma importancia para la seguridad de las presas de arco; si no
ocurre agrietamiento puede despreciarse. Si este ocurre, la subpresion causara incremento
en las deflexiones aguas abajo, cambios en la distribucion de cargas e incrementos en los
esfuerzos de compresion tanto de arcos como de Cantiliver. Las grietas horizontales (en
Cantiliver) tienen un efecto mayor en la condicién de esfuerzos que las grietas verticales (en
arcos).

Carga por temperatura. La carga por temperatura resulta de las diferencias entre la
temperatura de cierre (tratamiento) y la temperatura del concreto en la presa durante su
operaciéon. La temperatura de cierre es la temperatura del concreto en el momento de
tratamiento de las juntas de contraccion. Esta temperatura es determinada de los resultados
de analisis de esfuerzos de una presa, bajo combinaciones de carga diferentes. Otra manera
de describir la temperatura de cierre podria ser considerado como la tension libre por
temperatura (solamente para presas que son tratadas). Por ejemplo, si una presa de arco es
tratada en 55 °F, alli no habra ningun esfuerzo debido a la carga por temperatura en la presa
por mucho tiempo como la temperatura operativa de la presa permaneciendo en 55 °F. Sin
embargo, una vez que la temperatura del concreto excede 55 °F, la carga por temperatura
resulta positiva causando esfuerzos compresivos en los arcos que resultan en deflexion
respecto al embalse. Lo contrario es cuando en el invierno la temperatura del concreto anda
por debajo de 55 °F. En este caso, los arcos experimentaran la tension que causaria
deflexion aguas abajo. La seleccion de la temperatura de cierre involucra un arreglo entre la
distribucion ideal de esfuerzos en la presa y consideraciones practicas como la viabilidad de
conseguir la temperatura de cierre deseada. La temperatura de cierre (tratamiento) es uno
de los parametros de construccién mas importante en presas de arco porque una vez que las
juntas de los monolitos son tratadas, la estructura es asumida a llegar a ser monolitica y la
accion de arco comienza. Luego de la determinacién de la temperatura de cierre, los bloques
individuales deben ser dimensionados para prevenir el agrietamiento durante la construccion
y suministrar satisfactoriamente la apertura de las juntas de contraccién para tratamiento.

Carga de Hidrostatica. La carga del embalse esta basada en un estudio de la
operacion del embalse. A diferencia de una presa de gravedad para niveles del embalse mas
altos resultarian en casos mas criticos, una presa de arco puede experimentar esfuerzos de
tension mas altos (sobre la superficie aguas abajo) bajo elevaciones pequefias del embalse.
Los estudios de operacion del embalse deben incluir la frecuencia de ocurrencia y duracion
de etapas del embalse y la época del afio en que existen distintos niveles de agua.

Carga Sismica. Para presas de arco en zonas de sismo, dos niveles de sismos deben
usarse. Estos son el Sismo de Base Operativo (SBO) y el Sismo Maximo de Disefio (SMD).
SBO es definido como el movimiento de suelo que tiene una oportunidad 50 por ciento de
excederse en 100 anos. La presa es esperada a responder elasticamente bajo el OBE
(asumir el movimiento monolitico ininterrumpido a lo largo de la longitud entera dela presa).
SMD es el nivel maximo del temblor de tierra para el que la presa de arco debe analizarse, y
es comparado al Sismo Maximo Creible (SMC). EI SMC es definido como el sismo mas
grande que puede ocurrir a lo largo de una falla o dentro un origen sismico particular. Si la
falla de una presa no plantea peligro a la vida, un SMD menor que el SMC del movimiento
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puede ser sefialado. Bajo el SMD, la presa permite una respuesta no lineal e incurre en
dafos significantes, pero sin falla catastrofica en términos de pérdida de vida o economia
(USACE, 1994).

Otras Cargas. Donde sea aplicable, las cargas atribuibles al hielo y al azolve deben
incluirse en el disefio de una presa de arco. La carga del sedimento debe ser determinada de
los resultados del estudio de sedimentacidén para la presa. Si estas cargas son pequenas
comparado con otras cargas, pueden despreciarse a reserva del disenador.

VI.7 COMBINACIONES DE CARGAS

Las presas de arco son disefiadas para dos grupos de combinaciones de carga. El primer
grupo combina todas las cantidades estaticas y el segundo grupo tiene en cuenta los efectos
del sismo. Dependiendo de la probabilidad de la ocurrencia de cada grupo, son marcados
como los casos de carga usuales, inusuales, y extremos. Debe hacerse hincapié en que
cada presa es una estructura unica, y hay muchos factores por considerar cuando se
resuelve por las combinaciones de carga. Los factores como las condiciones climaticas, la
determinacion de niveles de embalse, (NAME, NAMO y NAMINO), uso del vertedor, la
operacién de la presa, y la ubicacion tienen relacion directa en la determinacion y
combinacion de cargas, asi como su clasificacion.

Combinaciones de Carga Estaticas, (USBR, 1977)

Estatica Usual (EU)
EU1: Temperatura del concreto usual minimo. Carga En el embalse que ocurre en
ese momento. Carga muerta.
EU2: Temperatura del concreto usual maxima. Carga en el embalse que ocurre en
ese momento. Carga descargada.
EU3: Condicion de embalse operativa normal. Temperatura del concreto que ocurre
en ese momento. Carga muerta.

Estatica Inusual (EIN)
EIN 1: Elevacién del embalse en la cima del vertedor. La temperatura del concreto en
ese momento. Carga muerta.
EIN 2: Elevacion del embalse de disefio minimo. Temperatura del concreto que
ocurre en ese momento. Carga muerta.
EIN 3: Fin de la condiciéon de construccion. Estructura terminada, embalse vacio.
Carga de temperatura.

Combinaciones de Carga Dinamicas, (USBR, 1977)

Dinamico Inusual (DIN)
DIN1: Sismo Base Operativo (SBO), mas el caso EU3.
DINZ2: Sismo Base Operativo (SBO), mas el caso EIN3.

Dinamico Extremo (DE)
DE1: Sismo Maximo de Disefio (SMD), mas el caso EU3.

Los Esfuerzos permisibles y Factores de seguridad para el disefio de presa de arco de
concreto de acuerdo con USBR (1977) se presentan a continuacion.

Combinacién de Carga Estatica
Usual
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f.=fy/4 f; = f} FS =20
Inusual

f.=f/2.5 fi=f; FS=1.3
Extrema

f.=f/1.5 fi = £} FS=1.1

Combinacién de Carga Dinamica

Inusual
f.=f/2.5 fi=f; FS=1.3
Extrema
f.=F/1.5 fi =f} FS=1.1
Donde
fe Esfuerzo de compresion
t Esfuerzo de tension
fe Esfuerzo permisible de compresion
fi Esfuerzo permisible de tension

FS Factor de seguridad contra el deslizamiento

V1.8 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN LAS PRESAS DE ARCO.

La distribucion de esfuerzos en las presas de arco varia con la curvatura horizontal, la forma
de las secciones transversales verticales, dimensiones de la estructura y la uniformidad del
perfil del cafidn.

Esfuerzos en Cantiliver. Los esfuerzos maximos en Cantiliver de las presas de arco, en
sitios libres de irregularidades ocurren en la base del Cantiliver mas alto. Los esfuerzos
maximos de compresion usualmente ocurren en el extremo inferior aguas abajo de la base
durante condiciones de servicio; pero pueden ocurrir en el extremo aguas arriba en presas
altas y delgadas con el paramento superior inclinado. Los esfuerzos de tension ocurren en la
superficie aguas arriba de la base en presas relativamente delgadas y en la superficie aguas
abajo en la porcion central superior de la presa.

Esfuerzos Principales. Los esfuerzos principales mayores ocurren a lo largo del contacto
concreto-roca y usualmente actia en planos aproximadamente horizontales al del plano
superior de la presa y practicamente verticales a la base de maxima seccion transversal.

Esfuerzos de Arcos. Los esfuerzos en las porciones centrales y superiores de los arcos,
son usualmente mayores que en la porcidn inferior. Los esfuerzos maximos ocurren en la
corona y en los estribos; en la corona esfuerzos relativamente altos de compresion ocurren
en la cara aguas arriba y esfuerzos de tension o compresion relativamente bajos en la cara
aguas abajo. En los estribos los momentos se invierten donde el momento cambia de signo.
En presas con carga simétrica los esfuerzos cortantes en la corona son para presas
simétricas (Davis, 1969).

Esfuerzos Permisibles. Suponiendo una variacion lineal de esfuerzos, estos no deben
exceder 0.25 f'c a los 90 dias (f; 90 dias ¢ 1.75f, 28 dias) en cilindros de 15x30 cm o

mayores, véase anexo A.
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El esfuerzo por temperatura se valora como:
p=SE (6.15)

Donde E es el médulo de elasticidad del concreto y S se determina como el producto del
coeficiente de dilatacién térmica debido al cambio de temperatura

S=1x10"°xAT (6.16)

VI.9 METODO DE PRUEBAS DE CARGA.

En principio se supone que cada elemento puede moverse en una direccion radial sin que se
vea sujeto por elementos adyacentes y sin deformaciones tangenciales o rotacionales. En el
analisis la presa se divide en una serie de elementos en arco y en Cantiliver, formados por la
interseccion de planos horizontales y verticales con la cortina. Los planos horizontales que
definen los elementos en arcos, estan espaciados a una unidad de longitud medida
verticalmente. Los planos verticales radiales que definen los Cantiliver, estan espaciados a
una unidad de longitud a partir del eje de la cortina. Cada arco y cada Cantiliver se supone
se mueven en forma independiente de los restantes, pero a la terminacion del analisis, debe
establecerse la continuidad geométrica en todos los puntos de la estructura.

Esta teoria no es completamente cierta, por lo que se tienen que corregir las discrepancias
por ajustes subsecuentes de cargas probadas, que toman en cuenta este tipo de
deformaciones y esfuerzos que ocasionan. Se suponen los Cantiliver empotrados en la
cimentacion y los arcos en los estribos. Aunque la presencia de grietas, fisuras, fallas y
planos de flexion, la formacion rocosa no puede considerarse elastica, sus movimientos
pueden considerarse y calculadas con las formulas elasticas e incluidas en el analisis de
deflexiones de arcos y Cantiliver. (SRH, 1976)

VI.9.1 ANALISIS DEL ELEMENTO VERTICAL O CANTILIVER.

El elemento vertical o Cantiliver esta definido por la intersecciéon de la cortina con planos
verticales radiales, separados una unidad de longitud, medida sobre el eje de la cortina, y las
superficies de las caras de aguas arriba y aguas debajo de dicha cortina. (Fig. 6.16)
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Fig. 6.16 Planta, elevacion y seccién de una presa de arco.
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Las propiedades mecanicas y geométricas de los Cantiliver, generalmente se determinan en
las elevaciones correspondientes a los arcos supuestos para el analisis. Se utilizan sistemas
de cargas unitarias para facilitar la distribucién de las cargas aplicadas entre arcos y
cantilivers. Sobre los cantilivers y en cada incremento de arco, se aplican cargas triangulares
unitarias que decrecen en valor hasta cero en las elevaciones inmediatas superior e inferior
de la elevacién del punto de aplicacion de la carga.

La deflexion radial del Cantiliver requerida para el andlisis de cargar de prueba, se determina
con la teoria de vigas de Cantiliver, incluyendo la contribucion de flexion, de fuerza cortante,
y tomando en cuenta los asentamientos de la cimentacién. (SRH, 1976)

VI.9.2 ANALISIS DEL ELEMENTO HORIZONTAL O ARCO.

Los elementos horizontales considerados en el analisis de presas de arco son estructuras
estaticamente indeterminadas, que se apoyan en arranques elasticos. Los elementos
horizontales estan limitados por dos planos horizontales, separados una unidad por las caras
aguas arriba y aguas debajo de la cortina. Por razones practicas las caras aguas arriba y
aguas abajo del elemento, se suponen verticales. Las deflexiones y los esfuerzos en el arco
se determinan con la teoria de flexién para vigas curvas, con efectos de acortamiento, corte
transversal y cedencia en los apoyos inclinados. Los elementos de arco resisten cargas
radiales aplicadas en las caras de aguas arriba y aguas abajo, fuerzas tangenciales y
momentos de torsion aplicados en la linea de centros. (SRH, 1976)

Entre las fuerzas que actuan sobre la cortina se incluyen el peso propio, la presion del agua
sobre las caras, cambios de temperatura, cargas de sismo, azolves, hielo y subpresion.
Aunque todas estas no existan en cada sitio simultdneamente, alguna combinacion de ellas
debe esperarse que suceda, la cual debe utilizarse para determinar la magnitud de los
esfuerzos y su distribucion para efectos de disefio.

Si la presa se construye en bloques verticales y las juntas de construccidén se cierran,
después de terminar la estructura, el peso del concreto sera soportado Unicamente por los
elementos verticales y esta solicitacion no tiene efecto lateral en la relacion de Poisson sobre
los esfuerzos de arco. Si el sellado de las juntas se inicia después de terminado cada bloque,
las deflexiones producidas por el peso del concreto colocado, subsecuentemente deben
incluirse en los ajustes de los efectos de la relacion de Poisson. (SRH, 1976)

VI.9.3 AJUSTES EN EL METODO.

El analisis de cargas de prueba se hace por pasos con sus respectivos ajustes. Para
mantener la continuidad geométrica es necesario hacer ajustes: radial, tangencial y de
torsion. Las deflexiones radiales de los elementos se llevan a cabo por medio de un ajuste
radial. Los ajustes tangenciales se hacen para desplazamientos tangenciales pudiendo
incluir movimientos verticales y rotaciones alrededor del radio.

Las rotaciones alrededor de ejes tangenciales y verticales son tomadas en cuenta para el
ajuste de torsién. Cuando se igualan estos tres desplazamientos y las tres rotaciones de los
elementos arco y Cantiliver en sus puntos de interseccion, se tendran cubiertos los
requerimientos de una soluciéon completa.

Las cargas externas se dividen primero en los sistemas de arco y Cantiliver hasta obtener
una deflexion radial satisfactoria. Las cargas se pueden escoger libremente en tal forma que
la suma de las cargas en arco y Cantiliver sea igual a la carga externa total en cualquier
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punto. El proceso de dividir estas cargas se facilita grandemente usando las deflexiones
ocasionadas por las cargas unitarias en arco y Cantiliver.

Cuando se han escogido las deflexiones radiales de los arcos y Cantiliver de acuerdo a lo
anteriormente expuesto, todavia quedan muchos factores que no se han tomado en cuenta.
Estos incluyen las fuerzas tangenciales de cortante en las secciones horizontales siguiendo
el eje de centros de los arcos, y las correspondientes fuerzas verticales en las secciones
radiales; los momentos de torsién en planos horizontales y verticales; y los efectos de la
relacion de Poisson.

Los ajustes por desplazamientos se completan con las cargas internas, tangenciales y de
torsion. Estas cargas se aplican en tal forma que los esfuerzos de torsion y cortantes
tangenciales estén aplicados en los cantilivers. Los arcos quedan sujetos a flexion y
compresion unicamente y pueden ser tratados en forma que se calculen para no resistir
cortantes ni torsion. Los elementos verticales quedan sujetos a flexion, compresion, torsion y
esfuerzo cortante.

Las cargas internas de equilibrio se aplican y distribuyen en tal forma que se suprimen las
deflexiones radiales relativas, los movimientos tangenciales relativos y las rotaciones
relativas entre arco y Cantiliver. Los ajustes radiales dejan en los arcos deflexiones relativas
con relacion a los correspondientes puntos de los cantilivers. Las cargas cortantes
tangenciales se aplican en los elementos para suprimir esta deflexién relativa entre el
elemento arco y el Cantiliver. Estas fuerzas se introducen, primero a lo largo de tangentes a
las lineas centrales de los arcos, y un conjunto igual y de sentido contrario de fuerzas se
aplican en los Cantiliver. Estas cargas acompafan por fuerzas verticales que actuan en las
caras de los Cantiliver junto con momentos de torsion en arco y Cantiliver.

Los efectos de construcciéon y programas de llenado de la presa pueden incluir en el analisis
de cargas de prueba si se desea. Por ejemplo si las juntas de construccién en la parte mas
baja de la presa se cierran antes que todo el concreto sea colocado, la influencia del peso
sumado, se puede determinar distribuyendo esta carga entre los elementos arco y Cantiliver.

Los efectos de grietas en el interior de arcos y Cantiliver, en caso de que ocurran, se pueden
incluir en el analisis de cargas de pruebas. Se debe determinar la extension de las grietas,
pudiéndose calcular su influencia en la flexibilidad de los elementos afectados. Las cargas
deben ajustarse para determinar los cambios en su distribucion, originados por los cambios
en las propiedades de los elementos agrietados. (SRH, 1976)

MOVIMIENTOS Y ESFUERZOS.

En le estudio de cargas de prueba también se determinan las cargas totales que son
resistidas por arcos y Cantiliver. Con estas cargas se pueden calcular los esfuerzos en el
interior de la cortina, dando la variacion de los mismos entre las caras aguas arriba y aguas
abajo. Por conveniencia, los esfuerzos normales verticales a un plano horizontal, los
esfuerzos normales horizontales a un plano vertical y los esfuerzos cortantes tangenciales
actuando en un plano horizontal, se suponen con variacién lineal entre las caras aguas arriba
y aguas abajo.

Se puede suponer una distribucién no lineal de esfuerzos, a lo ancho del espesor de la
cortina, en cuyo caso sera necesario modificar los ajustes basandose en esta suposicién. Si
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se acepta esta suposiciéon lineal, los esfuerzos anteriormente mencionados se pueden
calcular utilizando las cargas resultantes del analisis de cargas de prueba. (SRH, 1976)

ANALISIS PRELIMINARES.
Los analisis preliminares para presas de arco usualmente son hechas para presa llena y
ocurriendo cambios maximos de temperatura. Para otras cargas, el analisis se hace con las
dimensiones tentativamente adaptadas. Se pueden emplear los siguientes métodos:
1) Se puede suponer que las cargas horizontales se resisten por los arcos solamente.
2) Se supone una distribucion de cargas entre los elementos arcos y ménsulas,
ajustando tan solo las deformaciones radiales en la corona.
3) Se pueden distribuir las cargas entre arcos y ménsulas, efectuando el ajuste radial en
varias secciones verticales.

El método que debe usarse en cada caso depende de la forma del desfiladero y del tipo,
altura e importancia de la obra. Si los perfiles del terreno presentan irregularidades
pronunciadas, o si la forma de la garganta no es simétrica, los calculos deben hacerse por el
método de pruebas de carga, correspondiente al caso 3. si la cafiada tiene forma de V con
laderas uniformes y la presa es de regular tamafio e importancia bastara aplicar el caso 2.
Finalmente, si la garganta es estrecha y regular, y la altura de la presa moderada de modo
que sea posible adoptar una estructura de arco delgado con grandes angulos centrales, sera
suficiente emplear el primer método (SRH, 1976).

SUPONIENDO CARGAS TOTALES EN LOS ELEMENTOS DE ARCO.

Dividiendo cargas horizontales entre elementos de arco y Cantiliver considerando un ajuste
radial de deflexiones en la seccidn de la corona. Dividiendo cargas horizontales entre arcos y
Cantiliver, considerando un ajuste radial de deflexiones en varias secciones. La eleccién de
un método en particular depende de la forma del cafién, el tipo de altura. Si el perfil de la
roca contiene irregularidades pronunciadas o la forma del caiidn no es simétrica, se debe
seguir el procedimiento iniciando en el numero 3. si el cafién es en forma de “V” con ladera
comparativamente uniformes y la importancia y tamanote la presa no son considerables, el
segundo método es suficiente. Para presas en cafiones regulares y angostos, y la presa es
pequena (relativamente), de tal forma que los espesores son constantes y es simétrica, el
primer método es suficiente. Aunque por la rapidez actual de las computadoras es
recomendable el segundo método.

VI1.9.4 CARGAS TOTALES EN ARCOS.

Férmulas para analizar arcos circulares con espesor constante bajo la accion de cargas
radiales uniformes, han sido desarrolladas; las ecuaciones de Cain (1927) ligeramente
modificadas para empujes y momentos en la corona y en los estribos debido a cargas
uniformes son. (Davis, 1969)

2

Empuje en la corona H,=pr-P" 29 sen g 1(29—2 (6.17)
r
Momento en la corona M,=—(pr- Ho)r[1 _sengo} (6.18)
@
Empuje en los estribos H,=pr—-(pr—H,)cosg (6.19)
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a

Momento en los estribos M, =r (pr -H, {sen(p —Cos goJ (6.20)
@

Donde:

radio de la linea central

presion normal radial a la linea central
espesor del arco

angulo entre la corona y los estribos
constante

oe ©T

Si se desprecia el esfuerzo tangencial, el valor de D de la ec. (6.17) viene dado por:

2
D=(1+1:r2j¢[¢+3922¢’)—2sen 20 (6.21)

Si se tiene en cuenta los efectos tangenciales; D se reemplaza por D.:

e’ sen2p ) e’ sen2p
D, =|1 —2sen 3 - 6.22
‘ [+12r2}”(¢+ 2 ] - 12c2¢(¢ 2 (6:22)

Una vez calculados los empujes y los momentos, los esfuerzos en el extradds y el intradds
se pueden calcular con la formula:

H ©6M
= — 4+ —

e ¢€?

S (6.23)

Esta formula permite determinar los esfuerzos maximos en planos horizontales
perpendiculares al empuje del agua. Fowler (1928), utilizando como base las formulas de
Cain, dibujo diagramas en los que se deducen facilmente las tensiones de intradds y
extradds, en la corona y estribos, para diferentes valores del angulo central y la relacién del
espesor al radio. Cravitz (1936) prepar6 diagramas parecidos, incluyendo los efectos de las
deformaciones de las laderas.

Para cargas de temperatura, las ecuaciones de Cain despreciando el efecto cortante son:

3
H0=2¢)sen(pre c;T (6.24)
D 12r
M, =H, r(1 - Se’“”J (6.25)
4
H, =H, cos ¢ (6.26)
M,=H,rvers p—-M, (6.27)
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Donde:
E Modulo de elasticidad
c Coeficiente de expansion térmica
T Cambio en la temperatura del concreto

A
__--~""Centro de
- curvatura

Fig. 6.17 Arco circular de espesor constante, empotrado en los arranques.

VI.9.5 AJUSTES DE DEFLEXIONES EN LA CORONA.

Son necesarios para el analisis las formulas de deflexiones de arco y Cantiliver. La carga de
agua se supone constante en los elementos de arco entre estribos y las formulas de Cain
pueden usarse. Para espesor constante la deflexion en arcos circulares ligeramente
modificada es:

Por carga de agua A= M (6.28)
Ee
Por temperatura A=crTC (6.29)
Donde:
P presion radial normal en el extrados

Ry radio del extrados

radio del intrados

radio de la linea central del arco
espesor horizontal

presion radial normal

angulo entre la corona y los estribos
constante

06T ® T
o

Despreciando los esfuerzos tangenciales:
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C- (¢ —seng)(1-cosp) (6.30)

[(p . sen2goj | 1-cos2¢p
2 1+ ¢’
I 2r

Incluyendo los esfuerzos tangenciales:

2 2

e e
(1 —COS(D)K'I T ](¢—Sen¢)+ e (go+sengo)}

2 2
[1+ e J{¢+sen2go}_(1—0032go}+ 4e (p—sen2p)

Cs= (6.31)

12r2 2 ) r

La Fig.6.18 muestra la variacion de C, contra ¢ en funcion de e/r .
2.0

T
| | — L— | — ///
/

1.8 / efr=0

N

16— o/
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Coeficiente Cs

0.6 /

0.4

0.2

0
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Semiangulo central, grados, ¢
Fig. 6.18. Valores de Cs en funcion de efr.

Las fuerzas, momentos, deflexiones y esfuerzos en Cantiliver pueden ser calculados por
diversos métodos como se vera mas adelante. Para presas sumamente delgadas, los
Cantiliver pueden considerarse como tajadas verticales con los paralelos separados una
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distancia unitaria, pero la mayor parte de las ocasiones se consideran tajadas verticales con
lados radiales separados dicha distancia unitaria.

Las deflexiones por temperatura deben sumarse a los de las cargas de agua en el caso de
los arcos, no en el de los Cantiliver. Los esfuerzos debidos a cambios de temperatura se
pueden calcular a partir de la ec.6.23 a partir de los empujes y momentos calculados, con las
ecs.6.24 a 6.27 en el caso de no contar con los diagramas mencionados, la ec. 6.23 bastara
para determinacion de los esfuerzos, a partir de las cargas determinadas con las ecs.6.17 a
6.20. (Davis, 1969)

ANALISIS DE PLANOS ADAPTADOS

Basandose en los planos preliminares, estos se analizan en detalle con el método de las
cargas de prueba. El analisis final deberia considerar todas las posibles condiciones de
carga incluyendo sismo, hielo, azolves, carga hidraulica maxima e incrementos maximos de
temperatura, asi como los efectos por fuerza cortante y torsién. Se consideran por lo general
ocho o diez elementos de arco e igual numero de Cantiliver para el analisis.

V1.9.6 MOVIMIENTOS DE ROCA.

Las deformaciones del terreno y sus efectos en las presas de arco se tienen en cuenta
mediante formulas aproximadas. Si los extremos de los elementos arco son verticales y las
bases de las ménsulas horizontales, las rotaciones y deflexiones de elementos de caras
paralelas se calculan con las siguientes ecuaciones. (SRH, 1976)

Rotacién debida a momentos a' = gK; (6.32)
. e
., : , HK
Deflexion debida a empuje [ = £ 2 (6.33)
. . , VK,
Deflexion debida a cortante y'= 5 (6.34)
Deflexion debida a torsion 5= MK, (6.35)
E, e?
Deflexion debida a cortante a" = VKs (6.36)
E.e
Deflexion debida a momento y" = AZ_K5 (6.37)
,e
Donde:
M Momento de arco y Cantiliver
vV Esfuerzo cortante de arco y Cantiliver
M, Momento de torsion en la ménsula
E, Modulo de elasticidad de la roca
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e espesor radial del elemento considerado

K1, Kz, Ks, K4y Ks son constantes que depende de la relacién de Poisson y la relacidon
entre la longitud promedio de la presa b al ancho promedio a . La tabla 6.1 muestra
los valores de las constantes. Para una relacion de Poisson de 0.20 y distintos
valores de b/a.

Las ecs. 6.32, 6.34, 6.36 y 6.37 dan los valores de los momentos en los extremos de arcos y
Cantiliver. La ec. 6.37 da movimientos horizontales causados por empujes en los arcos. Los
movimientos verticales en las bases del Cantiliver y los movimientos de giro de los arcos en
los estribos no son necesarios. La ec. 6.33 da los movimientos de giro en la base de los
Cantiliver. Las rotaciones y deflexiones dadas por las ecs. 6.36 y 6.37 son de relativa poca
importancia

Valores
de b/a

1.0 432 || 0.62 || 1.02 || 4.65 || 0.345
1.5 465 || 0.78 || 1.23 | 4.86 || 0.413
2.0 484 | 091 || 1.39 || 5.18 || 0.458
3.0 5.04 || 1.10 || 1.60 | 5.64 || 0.515
4.0 515 || 1.25 || 1.77 || 5.90 || 0.55
5.0 522 [ 1.36 || 1.89 || 6.08 | 0.574
6.0 527 || 1.47 | 2.00 | 6.20 | 0.592
8.0 532 || 1.65 | 217 || 6.37 || 0.614
10.0 536 || 1.75 || 2.31 || 6.46 || 0.630
15.0 541 [ 1.98 || 2.55 | 6.59 | 0.653
20.0 543 || 2.16 | 2.72 || 6.66 | 0668
Tabla 6.1 Valores de las constante K, siendo el coeficiente de Poisson = 0.20

K1 Ks Ks K4 Ks

VI.9.7 ANALISIS DE CANTILIVER

Los elementos verticales para el analisis de Cantiliver, son divididos en secciones por planos
horizontales con pequefios incrementos de altura (véase Fig. 6.19). Las cargas totales,
cortantes y momentos actuando en planos horizontales, son sumadas desde la corona hasta
la base de la cimentacién, las deflexiones por momento y fuerza cortante se suman de la
base de la cimentacion a la corona; las deformaciones en las rocas se consideran como
movimientos iniciales al realizarse la suma hacia arriba. Las deflexiones radiales en
supuestos planos horizontales se encuentran al sumar las deflexiones por momento y fuerza
cortante.

En los siguientes puntos, los Cantiliver con lados paralelos, con lados radiales y
agrietamiento aguas arriba son tratadas desde el punto de vista de “cargas radiales “. Se
consideran por separado efectos de esfuerzo cortante tangencial y giros en elementos no
agrietados con lados radiales. (Davis, 1969)
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Niveles del
deposito

Ah \:iveles de
nalisis

Corona

Base de la presa
Fig. 6.19 Elemento vertical de la presa de arco.

CANTILIVER CON LADOS PARALELOS

Para Cantiliver no agrietados con lados verticales paralelos separados un ancho unitario,
incrementados en el peso de concreto, cargas verticales en la cara aguas arriba, presion
horizontal del agua, centros de gravedad, fuerzas cortantes, momentos y momentos de
inercia, son facilmente calculados con los métodos usuales. La inclinacién del eje neutro las

deflexiones por momento y fuerza cortante, se obtienen a partir de las siguientes Ecs. (Davis,
1969)

Pendiente del eje neutro ay =a'+a"+ Z 12M Ah (6.38)
dh e’
- : L, 12M
Deflexion debida al momento A, = Z a'+a +Z Eol Ah |Ah (6.39)
e
. . A KV
Deflexion debida al cortante Ag=|y'+y"+).—_Ah (6.40)
eE,
Donde:
M Momento flexionante resultante
74 Esfuerzo tangencial horizontal en direccién radial

Ah Incremento de la altura
dy Movimiento diferencial en la direccion radial horizontal

E;  Modulo de elasticidad cortante

K constante que toma en cuenta la distribucion no uniforme de cortante y que
usualmente vale 1.25.

Los esfuerzos verticales en las caras aguas arriba y aguas abajo se pueden calcular con la
Ec. 6.23, sustituyendo el empuje horizontal H por la fuerza vertical W. Los esfuerzos
principales en los bordes del Cantiliver, actuando paralelos a las pendientes y los esfuerzos
unitarios tangenciales cortantes en planos horizontales y verticales se pueden calcular con
las siguientes formulas: (Davis, 1969)
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Tension inclinada S, =Ssec’a-ptana (6.41)

Carga tangencial N =+(S—-p)-tana (paramento aguas arriba) (6.42)
Donde:

S Tension vertical

p Presioén del agua

a Angulo del paramento con la vertical.

Si el paramento es vertical, la carga tangencial en el borde de la ménsula es cero.

CANTILIVER CON LADOS RADIALES.
Las propiedades del Cantiliver con lados radiales con ancho unitario, contado desde el eje de
la presa, como indica la figura 6.20, pueden calcularse como sigue: (Davis, 1969)

Area A=|RutRalg (6.43)
2R,
Distancia centro de gravedad L = € M (6.44)
¢ 3R, +R,
3 2 2
Momento de inercia e R, +4R.Ry +Rq (6.45)
36| R, (R, +R,)

: : w MI
Esfuerzo vertical aguas arriba S, = AT & (6.46)
Esfuerzo vertical aguas abajo S, = V;\/ + Al/l(e -1, ) (6.47)

Donde:

R, Radio a la linea central del arco
R, Radio extradods
Ry Radio intradds
w Carga vertical
lg Distancia al eje neutro (centro de gravedad)

Fig. 6.20 Seccién horizontal de ménsula con caras radiales.
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Si se considera agrietado el Cantiliver, la profundidad de la grieta puede calcularse con la
formula:

2
1+2Rd+3(Rdj
R

Ro+lg=d _1 o \FR, (6.48)
Ra 2| Ry LRy
Donde:
R, Radio al limite de la porcion agrietada
d distancia del centro de gravedad de toda el area a la posicion de la resultante

La ecuacion se obtiene a partir de tomar momentos alrededor del centro de gravedad; R, y
R4 son conocidos y I, se evallua con la ec. 6.44 con lo que conocemos el lado izquierdo de la
ecuacién Se procede entonces a graficar la ecuacion para distintos valores de R#/R,; y en
esta grafica se obtiene el valor para el cual se cumple la ecuacién, se puede proceder
también por tanteos 6 bien con algun método numérico de solucion.

Si; f<—=% No ocurre agrietamiento en la presa
RO RLI

R, R, , .

—4>-9 Ocurre agrietamiento en la presa

RO RU

-R, (6.49)

Las ecuaciones para valorar el area A’, I, (Distancia del punto de esfuerzo o al centro de
gravedad de la seccién no agrietada), y el momento de inercia /', se pueden obtener al
sustituir e por €' y en vez R, por R, en las Ecs 6.43, 6.44 y 6.45. El momento de las fuerzas
redistribuidas alrededor del centro de gravedad y los esfuerzos verticales en la cara aguas
abajo se calculan como:

_ -
[roere(a
Momento mr = We e \To) (6.50)
6
1+3&+2 Ry
_ W M’(e'—lg j
Esfuerzo vertical S, = vy + — (6.51)
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Las deflexiones pueden calcularse con las ecuaciones anteriores pero usando e',M',l", y los
otros elementos de la seccidén no agrietada.

Cargas Tangenciales. Se suponen uniformemente distribuidas y la deflexién puede
calcularse como:

R v
Ay=—2y'+Y ——Ah (6.52)
r AE,
La sumatoria se hace de la corona a la cimentacién como en el caso de cargas radiales, y se
considera que se aplican a lo largo de la linea central.

Cargas por torsién. Se multiplica la deflexion por r/R a 'y se aplica a lo largo de la linea

central. Las cargas actuan en planos horizontales, como en el caso de las cargas
tangenciales y radiales. Las deflexiones se calculan con la siguiente ecuacion:

R M
AO="25"+ L Ah 6.53
Z2155/ (6:59)

r

VI1.9.8 ANALISIS DE ARCOS.

Los momentos, fuerzas y movimientos de elementos de arco, acusados por causas radiales;
tangenciales torsion y cambios de temperatura pueden ser analizadas por las férmulas de
flexion para Cantiliver curvos, ampliado para permitir en fajas pequefas y transversales
efectos de fuerza cortante. EI método consiste en cortar el arco cargado en la corona, e
introducir momentos, empujes y fuerzas cortantes supuestas para compensar los
desplazamientos, desarrollando ecuaciones que involucren los movimientos de la corona en
ambas partes del arco. Igualando ambos grupos de ecuaciones y resolviendo para encontrar
las fuerzas en la corona. A partir de estas fuerzas, las ecuaciones para momentos, empujes
y fuerzas cortantes, pueden escribirse en funcion dichas fuerzas, asi como momentos,
empujes y fuerzas cortantes se pueden obtener para los estribos; una vez obtenidos estos
elementos mecanicos, se calculan los esfuerzos en el interior de la cortina, y se obtienen
finalmente los esfuerzos principales, comparandose con los permisibles. (Davis, 1969)

Los movimientos de la masa rocosa en los estribos determinados por las ecs 6.32 a 6.37,
pueden incluirse en las formulas de deflexion general, aunque resultan ser muy complicados,
lo mismo que los efectos de temperatura. Notacion: Se emplea la siguiente notacién; las
cantidades son medidas en planos verticales

Radio a la cara aguas arriba.

<

Radio a la cara aguas abajo.

Radio a la linea central.

Espesor radial del arco.

Area transversal radial de la seccion.

Momento de inercia alrededor de la linea central del arco.
Longitud a lo largo de la linea central.

Angulo entre las secciones analizadas del arco.

rseng
Angulo entre el punto donde se desean las deflexiones y el estribo.

Q

Xs2=>®™ 3 X2

<
)
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?, Angulo entre el punto donde se desean las deflexiones y el inicio carga externa.
03 Angulo entre el inicio de la carga externa y el estribo.

M Momento.

H Empuje.

74 Fuerza cortante.

P Intensidad de la carga externa.

E Modulo de elasticidad del concreto en tension y compresion.

E. Maodulo de elasticidad del concreto en cortante.

7 Relacién de Poisson.

K Constante que considera distribucion no uniforme en el cortante.
c Coeficiente de expansion térmica del concreto.

T Cambio de temperatura.

0 Movimiento angular de la linea central.

A, Deflexion radial de la linea central.

Ags  Deflexion tangencial a lo largo de la linea central.

El Subindice “0” indica que se trata de la corona, “a@” del estribo, L del lado izquierdo y R del
lado derecho respectivamente. En el caso de M, H y V sin subindice L o R, significa que el
momento, empuje y fuerza cortante se refieren al lado izquierdo o derecho del arco. Si u es

igual a 0.20 y K es igual a 1.25 la relacién K/E; en algunas ecuaciones se reemplaza por 3/E.

La convencion de signos a seguir es segun a la figura 6.21.

Direccién positiva de cargas Direccién positiva de cargas
M m{ Hr \ Mr
Vi Mo Mo VR

P,

Direccién positiva de fuerzas y
momentos en el arco y en estribos
M, 0 Angular W

% W
ot TN
! \ m /

N A Radial o
As Tangencial
Fig. 6.21 Direccién de cargas, fuerzas, momentos y desplazamientos.

Momentos positivos causan compresion en el extrados.

Empujes positivos causan compresion

Fuerzas cortantes positivas producen momentos positivos en la izquierda en el caso de la
parte izquierda del arco, y momentos positivos en la derecha en el caso de la parte derecha.
Las cargas radiales son positivas cuando actuan hacia el centro del arco.

Las cargas tangenciales uniformes son positivas cuando actuan de izquierda a derecha.
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Las cargas triangulares tangenciales son positivas cuando actuan de los estribos hacia la
corona.

Las cargas tangenciales uniformes son positivas cuando trabajan en el sentido de las
manecillas del reloj.

Las cargas triangulares por torsion son positivas actuando en el sentido de las manecillas del
reloj en el lado izquierdo y en contra de ellas en el lado derecho.

Los momentos, empujes y cortantes positivos (M., H,, V. 6 Mg, Hg, VR) debido a cargas
externas tienen la misma direccion que los momentos, empujes y cortantes de las cargas
radiales positivas. Siguiendo esta convencion, momentos, empujes y cortantes de todas las
cargas triangulares positivas, son positivas excepto empuje de cargas tangenciales.

Las deflexiones radiales son positivas aguas arriba.

Las deflexiones tangenciales son positivas hacia la derecha.

Los movimientos angulares son positivos en contra de las manecillas del reloj.

VI.10 METODO MANUAL DE CALCULO.
Se dan a continuacién formulas generales para un arco circular sujeto a cargas simétricas o
no simétricas. Las formulas para los espesores de arcos circulares estan dadas en funcion
de las propiedades de arco llamadas “constantes de arco”; de las cargas externas llamadas
“formulas de carga” y que inducen momentos, empujes y fuerza cortante y de términos que
estan en funcién de ambas propiedades llamadas “constantes de carga”.
Las formulas de las constantes de carga y de momentos, empujes y cortantes debido a
cargas externas incluyen ecuaciones necesarias para analizar efectos de cargas uniformes y
triangulares. Las cargas consideradas incluyen cargas radiales, tangenciales y por torsion.
Las deflexiones para diferentes combinaciones de cargas uniformes vy triangulares.
Considerando un elemento diferencial de longitud ds en la izquierda del arco, que
suponemos cortado en la corona, como se muestra en la Fig.6.22. Las ecuaciones para los
desplazamientos de arco en la corona, debidos a momentos empujes y fuerzas cortante
actuante contra el elemento son: (Davis, 1969)

M

d6, = g, ds (6.54)
d(Ar), = Mxds Hsena ds KV cospds (6.55)
El EA EsA
d(As), = - Myds Hcospds KVsenpds (6.56)
El EA EsA

El primer término en las ecs 6.49 y 6.50 es el desplazamiento causado por flexion, el
segundo por empuje en una faja delgada del arco y el tercero por fuerza cortante. Integrando
las ecuaciones y utilizando S para designar a la longitud total del lado izquierdo (de la corona
al estribo): (Davis, 1969)

M

6, = | =ds 6.57

b j = (6.57)
s s S

Aro — %dS—IMdS'FJ.MdS (658)
s El ; EA ;s EA

As, = .[M ds— J-HCOS(/)dS J-KVsen(pd (6.59)
s El 5 ; ESA
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Las cantidades M, H y V pueden sustituirse por sus equivalentes en funcion del momento,
empuje y cortante en la corona (M,, H, y V,) Yy momento empuje y cortante debido a carga
externa entre elementos diferenciales y la corona (Davis, 1969)

M=M,+H,y+V,x-M, (6.60)
H=H,cosp-V, senp+H, (6.61)
V=H,senp+V,cosp-V, (6.62)

ﬁq%
9
Vo

Mo
Corona

Fig. 6.22 Zona izquierda del arco cortado por la corona.

Haciendo estas sustituciones y utilizando en lugar de k/E_,3/E, se obtienen las siguientes
formuIaS'

(90 =M H J'de J'XdS “]'M,_E(IJ/S (663)

s s S
Ar, =M, des H, Ixyds_J'SGH(/)COS(/)dS+3jsen(DCOS(DdS N
J El 5 EA 5 EA

s 2 s 2 s 2 s
v,| [* ds+jse” ?ds+3[°% Pas |- jMLde+jH SeN? ys 3]% (6.64)
0 0 o El o EA

S S 2 S
Aso = -M y—ds—Ho jy ds+.[cos Pds + Isen(pds —Vo J'ﬂds—
El ) EA EA

(6.65)

‘]sengDCOSgod .3 sengocosw, .[ Ly, .[H COSgod IVLsen(pdS
5 EA 5 ;s EA

Si los simbolos son sustitutos por los multlpllcadores de M,, H, y V, las ecuaciones pueden
escribirse como:
6, =AM, +BH,+CV,-D, (6.66)

A,=CM,+B,H,+CV, -D, (6.67)
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A, =-BM,-B,H, -B,V, +D, (6.68)

Ecuaciones similares pueden desarrollarse para el lado derecho del arco, en este caso M, H,
y Vvalen.

M=M,+H,y-V x-Mg, (6.69)

H=H,cosp+V, senp+Hg (6.70)

V =H,senp-V,cosp-V, (6.71)
y las expresiones finales

0, =-AIM,-B{H,+C,V, +D; (6.72)

Ar, =CiM,+B,H -C,V, -D, (6.73)

As,=B/M,+B,H, -B,V,-D, (6.74)

VI.10.1 FUERZAS EN LA CORONA.
El momento, empuje y fuerza cortante en la corona M,, H, y V, se pueden obtener al igualar

los valores de 6,,Ar, y AS, en los dos sistemas de ecuaciones planteados anteriormente; el
nuevo sistema es: (Davis, 1969)

(A, +AM, +(B, +B)H, +(C, ~C; IV, = (D 1+D1') (6.75)
(C,-CiM, +(B,-B,)H, +(C, +c) = (D, - (6.76)
(B, +BM, + (B, + B3 H, +(B, +B; V, = (D, ;) (6.77)
Si sustituimos por:“a, b, cy d”:
aM,+bH,+cV, =d, (6.78)
cM, +b,H, +¢c,V, =d, (6.79)
bM, +b,H, +b,V, =d, (6.80)
Resolviendo este sistema e introduciendo K’ como el valor del discriminante:
1
M, = ?[d1 (byc, —b2)-d,(byc, —c,b, )—dsy (bsc, — bib, )] (6.81)
1
o [— d,(b,c, -)+d, (a102 ~c} )+ d,(b,c, —a,b, )] (6.82)
1 2
V, = F[_ d,(byc, — byb, )+ ds (b,c, — a, b, )+ d,(a,b, — b2 | (6.83)
Donde:
K'=a, (bscz - bzz)_ b, (b1C2 - C1b2)_ C (b301 - b1b2) (6.84)
Para arcos simétricos las ecuaciones quedan:
M, = ;,(d1 d, —d,b,) (6.85)
H, = ,3,(— d,b,+d,a,) (6.86)
V, = 9 (6.87)
C,
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K'=a, b, —b? (6.88)
Las funciones incluidas en los términos a, b, c y d de las ecs 6.78, 6.79 y 6.80 estan dadas
en la tabla 6.3. Estas cantidades se necesitan para determinar el empuje (carga axial),
momento y fuerza cortante. En el caso de b,, ¢,y d>, los signos en la parte derecha del arco
son negativos respecto a los dos signos de las ecs 6.75, 6.76 y 6.77. Consecuentemente la
suma algebraica a, b, ¢, y d en la tabla 6.2 puede hacerse directamente de las ecs 6.78 y
6.88.

Funciones Funciones
Zona lzquierda Zona derecha Zona lzquierda Zona derecha
ds ds y?ds y*ds
« | [g & ) )
El El El El
yds yds cos % ¢ cos 2 ¢
LN 2 S
xds _ [fxds sen % sen 2¢p
Cq _[)SEI f El 3f7d3 Bf?ds
d, fMLdS fMRdS
f xy ds - f xy ds El El
El El fMLXdS B fMLxds
by B fsengoCOSgo s |- fsen(pcosw s El El
EA EA g fHL sengds fHL sengds
5 HI SEIPES B M bt s
3fsen(p005(p s _3fsen(p003(p s EA EA
EA EA 3fVL cosgpds _3fVL cosgpds
EA EA
fxz ds fxz ds fMLde fMLde
El El El El
2 2
o fsegA(p s fsegAgo S d B f H, cg:gods B fHL C;:go ds
2 2
3f €oS" ¢ 1o 3f CoS" ¢ 4o 3fVLsengods 3fVLsen(pds
EA EA EA EA

Tabla 6.2 Funciones para determinar los esfuerzos en la corona.

VI.10.2DEFLEXIONES.

En cualquier punto pueden obtenerse por considerar la porcion de arco entre los puntos
dados y el estribo como una viga curva en Cantiliver. Para calcular deflexiones en algun
punto de la parte izquierda del arco, se obtiene en el momento, el empuje y el cortante con
las ecs 6.60 a 6.62; y con las ecs 6.63 a 6.65 se obtienen las deflexiones.
VI.10.3CONSTANTES DE ARCO.

Las cantidades Ay, By, By, B3, C;y C2 en las ecs 6.66 a 6.68 y las de las ecs 6.72 a 6.74
consisten en integrales o grupos de ellas que son funciones de las propiedades del arco. Por
lo que se designan como “constantes de arco”; estas constantes son deflexiones en un punto
debido a una fuerza unitaria o momento en un punto, el significado puede interpretarse
como:

Ay movimiento angular debido a un momento unitario
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B; movimiento angular debido a un empuje unitario 6 deflexion triangular debido a un
momento unitario

Cy movimiento angular debido a una fuerza cortante unitaria o deflexiéon radial debido
aun momento unitario.

B, Deflexion radial de vida a un empuje unitario, o deflexion radial debido a un cortante

unitario.
C, Deflexion radial debida a un cortante unitario.
Bs Deflexidon tangencial debido a un empuje unitario.

Si la presa de arco tiene espesor constante y la linea central es usada como eje neutro, las
cantidades /,s, ds, y A en las ecs 6.63 a 6.65 se pueden reemplazar por: e%/12, ro, rdep ye,

considerando un ancho unitario, como E es una constante, las integrales del arco pueden
evaluarse con las siguientes ecuaciones, donde ¢, es el angulo entre el punto que se desea
obtener las deflexiones y el estribo: (Davis, 1969)

12r
. (6.89)
1 Ees [(pa]
12r
B1 = Ee3 [gaa _Sen(oa] (690)
12r?
C, = Eod [verS(pa] (6.91)
1212 sen®yp r 2
B, = versp. — aly — |sen (6.92)
2 Eea |: ¢a 2 } Ee[ gDa]
2 _ . —
c, = 12r° | @, —seng cosg, L[| Pa = S€NP, COSP, | 4| Pa — SENP, COSP, (6.93)
Ee 2 Ee 2 2
. _
B, 12°[ ) _osenp, +[ g, + SCMs 0080: )|, 1 [9.+seny, cosg, , e, —senp, cosp,)| (g g4)

VI.10.4FORMULAS DE CARGA.

Las férmulas para momento, empuje (axial) y fuerza cortante debido a cargas externas M,,
H.y Vi, 6 Mg, Hry V&, se pueden escribir en términos de la carga externa P, el radio aguas
arriba R,, el radio central r, el angulo central subtendido por la carga ¢,, y diferentes
funciones del angulo central ¢ desde el punto donde empieza la carga hasta cualquier otro
punto de la seccidon cargada. Las ecuaciones para carga uniforme, radial triangular,
tangencial y torsion, se muestran en la tabla 6.3. (Davis, 1969)

Cargas Esfuerzos Formulas para cargas
Cargas Uniformes Cargas triangulares
Cargas radiales ML PR, rversp PR,r ((p B sen(p)
1
HL PR, vers PR
v U-(p—seng)
2
VL PR, seng R,
verso
?4
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i 2
Cargas tangenciales ML Pr ((0 — Sen(p) Pr[(p . verSgoj
P \2
HL -
Prseng _ﬂverw
P4
VL Prvers
Y P (p-senp)
[
Cargas de torsion ML Pro Pr ¢?
P 2
Tabla 6.3 Formulas para momentos, empujes y cargas tangenciales debidas a cargas exteriores

radiales, tangenciales y de torsion

VI.10.5CONSTANTES DE CARGAS.

Las cantidades D1, D2y D3 en las ecs. 6.66 a 6.68 y las cantidades equivalentes en las ecs.
6.72 a 6.74 consisten de integrales o grupo de ellas que dependen tanto de las propiedades
de arco como de las cargas externas y se les llama constantes de carga, las cuales son
realmente deflexiones en un punto debido a cargas aplicadas entre el punto analizado vy el
estribo. (Davis, 1969)

Donde:
D1 Movimiento angular.
D2 Movimiento radial.
D3 Movimiento tangencial.

Los valores que adquieren para un arco de ancho constante con carga desde un estribo a
una distancia angular ¢, y utilizando la linea central como eje neutro es:

D, = 12 WjML rdy (6.95)
Ee® ;
P1 1 (2] 3 (2]
D,= M r?*senpdp+— |H, r senpdp+— |V,r cosp d 6.96
ZOIL cocoEeofL cocoEeofL pdo (6.96)
D, :ijM r?versg dgo—iwj'H r cos ¢ d¢+i¢jv r seng do (6.97)
P UEe* Ee;, ' Ee;"

Para el lado derecho, M, H, y V, son remplazados por Mg, Hry Vk.

Al sustituir M, Hy, y V| de la Tabla 6.3 en las Ecs. 6.95 a 6.97 e integrado entre los limites 0
y @i, las ecuaciones D;, D, y D3 en los puntos donde la carga empieza, pueden ser
obtenidas.

VI.10.6 CARGAS POR TEMPERATURA.

Las formulas para empujes, momentos y fuerzas cortantes en la corona y en los estribos de
un arco con ancho constante, incluyendo efectos de cortante pero no de deformaciones en
los estribos son:

Ho- cTrsenp (6.98)
1 (p+senpcosp)|  r [(p+senpcosp) 3(p-senpcosp)|-12r° [ e
Ees[((p—serkp)+2 }rEe[ ) + ) = p—senp
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@ —senp)H,

M, =" (6.99)
¢
V, =0 (6.100)
H,=H, cosg (6.101)
M, = —MH0 +rH, Versg (6.102)
¢
V, =H, seng (6.103)

Las deflexiones por temperatura de los elementos de arco deben incluirse con las
deflexiones causadas por todas las cargas en conjunto, antes de ajustar con las deflexiones
por Cantiliver. Los efectos de cargas por temperatura pueden incluirse en las formulas
generales de movimiento de arco al sumar los siguientes términos a las ecs. 6.55 y 6.56
respectivamente.

S
d(ar), = J'cTsengods (6.104)
0
d(As), = J'cTcoswds (6.105)
0
T Es el cambio de temperatura, positivo cuando aumenta
c Coeficiente de expansion térmica.

Estas adiciones a las ecs. 6.55 y 6.56 dan los siguientes valores para las cargas de
temperatura:
D,=-cTy,=-cTrverse, (6.106)

D, =cT x, =cTrseng, (6.107)

VI.10.7ESFUERZOS EN ARCOS.

Una vez que las deflexiones de los arcos han coincidido con las deflexiones de los Cantiliver;
los empujes en los arcos, momentos y cortantes causados por la combinaciéon de cargas
radiales, tangenciales, de giro y de temperatura; se calculan los esfuerzos donde se desea,
usualmente la corona y los estribos. Los esfuerzos en el extradds y en el intradds se calculan
con la ec. 6.23. A diferentes profundidades los esfuerzos se pueden calcular suponiendo una
variacion lineal de ellos entre las caras de la presa. Los esfuerzos constantes horizontales
aguas arriba o aguas abajo pueden calcularse con la Ec 6.108, estos esfuerzos actuan en
planos tangenciales verticales. (Davis, 1969)

N =+(S-p)tan g (Negativo en el extradds) (6.108)
S Tension directa que actua normalmente al plano

p Presion del agua en el paramento aguas arriba

p Angulo entre la normal al plano y la linea tangente al borde del arco.
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En arcos circulares con espesor constante, en el extraddés y el intradés los esfuerzos
cortantes son cero y el interior, se pueden estimar como 3/2 del esfuerzo tangencial
promedio, suponiendo una distribucion parabdlica.

VI.11 ANALISIS DE RESPUESTA SISMICA.

Un método de analisis dinamico requiere valorar apropiadamente la seguridad de presas de
arco de concreto existentes y evaluar disefios propuestos para nuevas presas que estan
ubicadas en regiones sismicas. El analisis dinamico también es llevado a cabo para
determinar la capacidad de modificaciones estructurales propuestas que mejoren el
rendimiento sismico de presas viejas. El prondstico de respuesta dinamica efectiva de
presas de arco para cargas sismicas es un problema complicado y depende de factores
como la intensidad y caracteristicas de los sismos, la interaccién de la presa con la roca de
la cimentacion y el agua de la presa y las propiedades de los materiales usados.

VI.11.1INVESTIGACION SiSMICA-GEOLOGICA.

La estimacion de los parametros apropiados de excitacion sismica es un aspecto importante
del disefio sismico, el analisis, y evaluacion de nuevas presas. Las presas de arco de
concreto construidos en regiones sismicas pueden estar sujetas a movimientos del suelo
debido a un sismo en el sitio de la presa, o probablemente, a movimientos de suelo
producidas por sismos distantes. Ademas, las presas grandes pueden experimentar los
sismos provocados en el sitio de la presa inmediatamente después de la retencion del
embalse o durante una disminucién rapida de este. Sin embargo, tales sismos inducidos por
el embalse no son generalmente grandes que aquellos esperados sin el embalse, y no
aumentan la sismicidad de la region.

La estimacion de futuros movimientos sismicos de suelo en el sitio de la presa requiere
investigacion geoldgica, sismica, geofisica y geotécnica. Los propdsitos principales de estos
estudios son establecer los parametros tectonicos y geoldgicos en las inmediaciones del sitio
de la presa, identificar las fallas activas y los origenes sismicos, para reunir y analizar los
datos sismicos historicos, y estudiar las condiciones de la cimentacion en el sitio de la presa
que constituyen la base para calcular los movimientos del suelo. Sin embargo, la falta de
datos necesarios o la dificultad en obtenerlos, tanto como las incertidumbres numéricas
relacionadas con el mecanismo del origen y la propagacién de la onda sismica, a menudo,
complican el proceso de calculo de movimientos de suelo. Por lo tanto, en la actualidad los
parametros de tiempo sismico para proyectos de una presa son aproximados por relaciones
empiricas y a través de procedimientos simplificados que se acoplan o descuidan los efectos
de fendmenos menos comprendidos. (USACE, 1994)

Marco Geolégico Regional. Un estudio de geologia regional es requerido para comprender
los parametros geoldgicos en conjunto y la historia sismica del sitio de la presa. El area de
estudio, como un minimo, debe cubrir un radio de 100 kildbmetros alrededor del sitio. Pero en
algunos casos puede extenderse tan lejos como 300 Km para incluir todas caracteristicas
geoldgicas importantes como las fallas importantes y justificar la atenuacion area especifica
del movimiento sismico de tierra con la distancia. Un estudio geoldgico tipico consta de:

e Descripcidn de parametros de la placa tectonica, de la regién de la presa con una
descripcion de movimientos recientes.

e Historia geolodgica regional y caracteristicas fisiograficas.

e La descripcion de formaciones geoldgicas, tipos de roca, depdsitos de tierra.
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e Recopilacién de fallas activas en la region y valoracion de la capacidad de las fallas a
generarse por los sismos.

e La caracterizacion de cada falla capaz en relaciéon con su sismo maximo esperado,
intervalos de reproduccién, longitud total de la falla, proporcién de movimiento,
historia de movimiento y desplazamiento por el evento, etcétera. Trabajo de
exploracion de campo como una trinchera o cortes de buldézer también pueden
requerirse para valorar la historia sismica.

Sismicidad Regional. La historia sismica de una regién provee informacién sobre la
ocurrencia de los sismos anteriores que ayudan identificar los patrones sismicos, por lo
tanto, se obtienen indicios de qué puede esperarse en el futuro. Los procedimientos para
calcular los parametros de temblor de tierra en un sitio especial estan principalmente
basados en los registros de sismos histéricos e instrumentalmente y otras consideraciones
geoldgicas pertinentes. Es importante, por lo tanto, revisar cuidadosamente tal informacion
para la exactitud, la complejidad y la consistencia. Cuando es posible, las siguientes
investigaciones pueden ser requeridas:

¢ |dentificacion de origen sismico significativo para el sitio, generalmente dentro de un
radio de 200 kilémetros.

e Desarrollo de un catalogo de los registros de sismos histéricos e instrumentar la
region del sitio de la presa. Los datos, cuando sea posible, deben incluir ubicaciones,
magnitudes o intensidad epicentral, fecha y tiempo de ocurrencia, la profundidad focal
y el mecanismo focal.

e llustracion de la informacion compilada por medio de mapas sismicos regionales y
locales.

e Andlisis de los datos de sismicos para construir curvas de frecuencia de los sismos
para la regién, revisar de patrones espaciales de epicentros para una conexion
posible con las estructuras geolégicas identificadas y valorar el catalogo para el
estado completo y la exactitud.

e Evaluaciéon de la probabilidad de induccién sismica en el sitio, debido al embalse,
aunque esto no se espera influir en los parametros del sismo de disefio.

VI1.11.2SISMOS DE DISENO.

Las investigaciones geoldgicas y sismoldgicas descritas en el parrafo previo proveen la base
para calcular los movimientos sismicos del suelo que deben usarse en el disefio y el analisis
de presas de arco. El nivel de tales movimientos sismicos del suelo depende de la actividad
sismica en las inmediaciones de sitio de la presa, la distancia del origen, la longitud de fallas
potenciales de ruptura, origen de mecanismo, geologia de superficie del sitio, etcétera. Dos
visiones estan disponibles para calcular los parametros de movimiento de tierra: determinista
y probabilistica. Ambos los enfoques requieren la especificacion de los origenes sismicos,
valorando las magnitudes maximas para cada origen, y seleccionar relaciones de atenuacion
de movimiento de tierra. (USACE, 1994)

Sismo Base operativo (SBO). El SBO es definido como el movimiento de tierra con una
probabilidad 50 por ciento de ser excedido en 100 afnos. En disefio y evaluacion de
seguridad de presas de arco, un evento de SBO debe ser considerado como una condicién
de carga anormal. La presa, sus estructuras adjuntas, y equipo deben permanecer
completamente en operacion con el minimo o ningun dafo cuando es sujeto a un
movimiento sismico que no supere el SBO.
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Sismo Maximo de Diseiio (SMD). EI SMD es el nivel maximo de movimiento de tierra para
la cual debe analizarse la presa de arco. El SMD es comparado al Sismo Maximo Creible
(SMC) que, por definicién, es el sismo razonablemente posible mas grande que podria
ocurrir a lo largo de una falla reconocida o dentro de una zona particular de origen sismico.
En casos donde la falla de la presa no plantea peligro a la vida o no tendria consecuencias
econdmicas graves, un SMD menor que el SMC puede usarse para razones econémicas. Un
evento de SMD debe ser considerado como una condicién de carga extrema para la cual el
dafo significativo es aceptable, pero sin falla catastréfica que causa pérdida de vidas o
severas pérdidas economicas.

Sismo Inducido por el Embalse (SIE). El Sismo Inducido por el Embalse es el nivel maximo
del movimiento de tierra que puede ser provocado en el sitio de la presa durante el llenado o
un desfogue rapido, o inmediatamente después de la retencién del embalse. El analisis
estadistico de un supuesto SIE demostré una relacion entre la ocurrencia del SIE y la
profundidad maxima de agua, el volumen del embalse, el régimen de esfuerzos, y la
geologia local. La probabilidad de un SIE es considerada para presas altas de
aproximadamente 70 m y embalses con capacidades mayores 10’ m®. La posibilidad de
ocurrencia de un SIE debe considerarse cuando se disefien presas altas, incluso si la region
indica sismicidad.

Movimiento Sismico de Tierra. El movimiento sismico de tierra es determinado en relacion
con la aceleracion maxima de tierra, velocidad, o los desplazamientos, y los espectros de
respuesta sismicos. Para la evaluacién de presas de arco, el espectro de respuesta y la
representaciéon de tiempo - historia de movimiento sismico del suelo deben usarse. Los
parametros del movimiento de tierra para el SBO son determinados en base del método
probabilistico. Para el SMC, sin embargo, son calculados normalmente por el analisis
determinista, pero un analisis probabilistico también debe considerarse con el proposito de la
probabilidad de intensidad, en particular del movimiento de tierra, durante la vida de la
estructura de la presa pueda ser determinado.

VI.11.3METODO DE ANALISIS.

El reciente analisis del sismo de respuesta en presas de arco es basado en un analisis
dinamico elastico-lineal con procedimientos de elemento finito. Es supuesto que la presa de
concreto y la interaccidon de los mecanismos con la roca de los cimientos y el agua
estancada presenten un comportamiento elastico-lineal. Usando este método, la presa de
arco y la roca de los cimientos son tratadas como sistemas 3-D idealizados por elemento
finito. Ademas de la suposicion de la incompresibilidad de la masa de agua estancada, el
anadlisis de respuesta es llevado a cabo usando el espectro de respuesta del modo de
superposicion o el método de tiempo-historia. Para el caso de compresibilidad del agua
compresible, no obstante, la respuesta de la presa para cargas dinamicas debe ser evaluada
usando un procedimiento de frecuencia principal, en orden para distribuirse con los términos
hidrodinamicos que dependen de la frecuencia. (USACE, 1994)

Analisis del Espectro de Respuesta. El método de analisis del espectro de respuesta usa
una representacion de la entrada de movimientos sismicos para determinar la maxima la
reaccion de una presa de arco para cargas de sismicas. Este método aproximado
proporciona un procedimiento eficiente para andlisis preliminares de nuevas presas de arco
existentes y las existentes. También puede ser usado para analisis finales, si los valores de
esfuerzos maximos calculados son menores que los esfuerzos permisibles del concreto.
Usando este procedimiento, la respuesta maxima de la presa de arco es obtenida
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combinando las respuestas maximas para cada modo de la vibracion calculado por
separado.

Analisis de Tiempo-Historia. El andlisis de tiempo - historia debe llevarse a cabo cuando
los valores de esfuerzos maximos calculados por el método de espectro de respuesta estan
cercanos a los esfuerzos de tension del concreto. En esta situacién un analisis elastico lineal
de tiempo-historia debe realizarse para calcular los esfuerzos maximos con mas exactitud
para justificar que la respuesta dinamica depende naturalmente del tiempo. Los analisis de
tiempo- historia provee no sélo los valores de esfuerzos maximos sino también la extension
espacial y el numero de incursiones mas alla de cualquier especifico de esfuerzos. Por lo
tanto, pueden demostrar si los esfuerzos calculados mas alla de los valores permisibles son
incidentes aislados o si ocurren repetidamente y referente a un area significativa.

Evaluacion de cargas considerando un ancho B para el analisis:

Terminologia:

peso de las cufias de agua (P'a aguas abajo)
peso del azolve

peso de la cortina

empuije del agua (E'a aguas abajo)

empuje del azolve

sismo en la presa

sismo en el agua

subpresion de las figuras sefialadas

ancho de analisis

o o Q

[V

- o o

WCD—|—|UI:HFH'U'U'U

Coordenadas:

Xo=0 Siempre sera igual a la longitud de la base.

Yo=Y Altura del aguas; Y= nivel de analisis-nivel de desplante.

X4 Distancia entre el eje Y y el paramento aguas arriba.

Y, altura del punto de inflexion del paramento inclinado, si Y,=Y,, P, desaparece
quedando solo P,1.

Xo Distancia del eje Y al punto 2; X,=X;.

Y; Altura del nivel de azolves @3=NIV=MIN-nivel de desplante

X3 Distancia del eje y al punto considerado.

Ya=Y3 Ahora hasta el nivel de azolves

X4 Distancia del eje Y al punto inferior de la base de la presa X;=Xg

Ys Profundidad que alcanza la subpresion, igual a Yo (Ys=Yy)

Xs Distancia igual X4=Xs

Ys Profundidad a la cual se abate al diagrama de subpresiones por efecto de drenaje
X Distancia del eje y a la linea de drenaje

Y- Profundidad que alcanza la subpresion aguas abajo (si existe el nivel)
X7 Distancia del eje Y al punto inferior de la cortina X;=0

Ys- Profundidad hasta el punto mas bajo de la cortina

Xg=X7

Yo Altura que alcanza el agua, aguas abajo

Xo Distancia del eje Y hasta el punto mojado por el agua

Y10=Yo

X10=X8=0
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CARGAS Y BRAZOS
Hidrostatica:

1 1 y Y,
Ea=_—yHB=—(1 B_718. L=
;M 2( (2 5 Yea =5
Peso de las cufas de agua
1 X, Y. X, - X
Pa1:§[x2y2](1)(B):722 2B Xpoy = xo—i[ " )
Pazle[yz_yl](l)B: le/zz_yl]B XPaZZ X2+X0;X1
Azolves
7 h, 1—seng . ,
Es = Vs Peso del material sumergido
2 1+seng

@ Angulo de friccion interna
h, Profundidad del azolve

Para disefios preliminares el USBR recomienda:

E, = 7/32h" con 7. =036 ton/m’
P, 732h°’ con 7, =0.92 ton/m’
2
Es_ 0.36[Y, ] Cy- Y,
2 3
2
Ps = m : Xp, = X, — M
2 3
SISMO
Siguiendo un analisis pseudoestatico, segun el USBR se aplican las siguientes formulas
Ta=CykH (ton/mz) Y,=b[Y,-Y,] ; si Y, =0 Y,=bY,
P, =aC2m;/kH (ton/m?)
P, :acg'kasec@ P, =acg7yk[Y1]2sec¢
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VI.12 METODO DEL ELEMENTO FINITO.

El analisis estructural del elemento finito fue desarrollado originalmente para estudiar el
comportamiento de sistemas estructurales complejos requeridos en la aviacion; sin embargo,
el método es una generalizacion de las técnicas utilizadas en el analisis de estructuras
tradicionales de ingenieria civil. El mayor avance de la introduccién al concepto de elemento
finito, es el reconocimiento de que un medio continuo puede ser representado por un
ensamble de elementos finitos.

Debido a la gran cantidad de calculos requeridos en el analisis del elemento finito, el método
es Unicamente aplicable cuando se utilizan computadoras electronicas. En sistemas
estructurales formados por cascarones, en los que para su analisis es necesario considerar
tanto esfuerzos planos como su comportamiento a flexion, el procedimiento de analisis por el
método del elemento finito proporciona resultados que han demostrado su potencialidad y
aproximacién al comportamiento real de la estructura. (SRH, 1976)

VI1.12.1IDEALIZACION CON ELEMENTO FINITO.

El concepto fundamental del método es la idealizacion de la estructura con un determinado
numero de elementos individuales, interconectados por medio de sus puntos nodales. En
general la forma geométrica y las funciones de interpolaciéon de los desplazamientos para los
elementos, se seleccionan para la geometria y distribucion interna de esfuerzos de la
estructura con la mayor aproximacion. (Zienkiewicz, 1971)

En el estudio de presas de arco, la idealizacion se presenta no solo para la estructura de
concreto, sino también para un volumen significativo de la roca de cimentacién, debido a que
la flexibilidad de la cimentacioén tiene influencia importante en la distribucion de esfuerzos en
la cortina de concreto. Gran parte del costo del analisis de una presa de arco, por cualquier
programa de elemento finito, depende de la eleccion de la malla de elementos, su
codificacion y revision.

Con el objeto de poder comparar los resultados de un analisis de elemento finito con un
analisis de cargas de prueba, es conveniente localizar los nudos de los elementos de la
presa a lo largo de planos horizontales y verticales, equivalentes a los arcos y Cantiliver del
método de cargas prueba. Para una presa de arco, en su idealizacion se puede emplear
elementos finitos del tipo cascardn grueso para analisis en tres dimensiones. (SRH, 1976)

VI.12.2ELEMENTO CASCARON GRUESO, REPRESENTADO POR NUDOS EN UN
PLANO MEDIO (THKSHEL).

Este elemento fue desarrollado por Pawsey (1970) y esta basado en el elemento cascarén
grueso curvo, descrito por Ahmad (1968) quien utiliza una forma especial de integracion que
reduce la energia de cortante del elemento y consecuentemente mejora en gran medida el
comportamiento de flexion. Un elemento de este tipo se muestra en la Fig. 6.23.

Este elemento es un hexaedro isoparamétrico cuya geometria se define por ocho nudos.
Esta referido a un sistema global de referencia. Los desplazamientos y la geometria del
elemento se representan por funciones de interpolacion lineal en la direccion del espesor ¢,

y las funciones cuadraticas de interpolacién en la superficie de las direcciones (&,77). Para
describir el comportamiento de este elemento, se utiliza una superficie intermedia entre las
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caras exterior e interior del elemento, definida por nudos localizados entre cada par de nudos
que definen las caras del elemento.

Fig. 6.23 Elemento THKSHEL

El elemento THKSHEL se puede conectar a cualquier otro elemento en tres dimensiones por
medio de un elemento especial llamado elemento-transicion. Este elemento se puede utilizar
para conectar los elementos de la cortina de la presa con los de la roca de cimentacion y
hacer una mejor idealizacién del sistema. El elemento-transicién esencialmente tiene las
mismas caracteristicas que el elemento THKSHEL. Su rigidez se obtiene relacionando los
cinco grados de libertad de cada punto nodal de la superficie media, con los
desplazamientos de los correspondientes puntos nodales en las caras aguas abajo y aguas
arriba.

Las propiedades del material que se utilice para representar los elementos THKSHEL o
TRANSICION, se restringen a isotropia elastica. La distribucién de temperaturas dentro del
elemento se define por un conjunto de funciones de interpolacién, en funciéon de
temperaturas de los puntos nodales. Estas funciones de interpolaciéon son del tipo de
funciones utilizadas para relacionar las coordenadas locales y globales dentro del elemento.
(SRH, 1976)

VI.12.3 ANALISIS ESTATICO.
La ecuacion de equilibrio estatico de un sistema estructural por el método del elemento finito
tiene la forma:

Ku=R (6.109)
Donde K es la matriz de rigideces del sistema, y oy R representan respectivamente, el

vector de desplazamientos y el vector de cargas de los puntos nodales. Para la solucion de
la ec. 6.109 primeramente se ensambla la matriz global de rigideces y el vector de cargas,
calculandose los desplazamientos nodales. Los esfuerzos en los elementos se obtienen a
partir de los desplazamientos de los correspondientes puntos nodales. Se pueden considerar
en forma simultanea varios vectores de carga en un analisis estatico y los correspondientes
vectores de desplazamientos se calculan por el método de eliminacién de Gauss.
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Dentro de cada elemento se pueden considerar las cargas de gravedad, la presion uniforme
o hidrostatica y las variaciones de temperatura, que son las cargas mas importantes que
intervienen en el analisis estatico de presas de arco.

Se puede suponer que existe continuidad entre la estructura de la presa y la cimentacion sin
considerar sus juntas de unién. Esta condicién no es la que se aplica en el analisis de cargas
de prueba, en el que se supone que los Cantiliver de la presa transfieren directamente hacia
abajo las cargas de gravedad, como los elementos verticales independientes, separados por
juntas verticales. De esta forma el otro criterio que se puede utilizar, es suponer que en la
presa actua una serie de cantilivers independientes. (SRH, 1976)

VI.12.4 ANALISIS DINAMICO.

Para un analisis dinamico es necesario calcular las frecuencias y formas modales del
sistema presa de arco-cimentacion y ejecutar el analisis sismico usando por ejemplo el
método de superposicion modal, considerando uno, dos o las tres componentes de
translacién del movimiento del terreno. En el analisis se supone que una porcion de la roca
de cimentacion es deformable y la otra porcion de la roca un poco mas lejos de la anterior,
tiene un movimiento de cuerpo rigido.

Las ecuaciones de equilibrio dinamico del sistema, escritas en funcidon de los
desplazamientos relativos de la cimentacién indeformable, donde se utilizan los mismos
grados de libertad del analisis estatico, son:

f+f,+f,=p (6.110)
Donde f,f,,f.y p son respectivamente los vectores de inercia, amortiguamiento elastico y de
fuerzas externas asociadas con los grados de libertad del sistema.
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GAPITULO Wil

CONCLUSIONES
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Las conclusiones obtenidas de los temas desarrollados en el presente trabajo, se muestran
en este capitulo. Estas conclusiones se dividen en conclusiones generales y conclusiones
particulares por capitulo, en donde se analiza la posibilidad de realizar un aporte al disefio de
presas de concreto.

Generales.

En la actualidad el agua juega un papel preponderante en el desarrollo de un pais, zona o
region, ademas de que la disponibilidad de este recurso en ocasiones es insuficiente en
ciertas regiones o en el caso extremo es abundante y no es aprovechado de una manera
eficiente, de modo particular en nuestro pais esta distribucion se presenta en el sureste
mexicano en donde se concentra la mayor parte de los escurrimientos que se presentan en
el pais y en contra parte en la zona centro y norte del pais la escasez de este recurso es
notable, aunado a que la poblacién en esta zona es de mayor concentracion, he aqui la gran
disparidad en la disponibilidad del recurso agua, de manera que su aprovechamiento debe
realizarse de manera sustentable para que en un futuro proximo no se tengan problemas
mayores a los que se presentan hoy en dia.

Por otra parte una forma de poder mitigar la escasez de agua en ciertas regiones del pais y
en ciertas temporadas de estiaje, es la construccion de presas. En la actualidad la
infraestructura hidraulica es muy importante en donde las presas tienen varios propésitos y
uno de ellas es la generacién de energia eléctrica y en nuestro pais aproximadamente la
generacion hidroeléctrica es del 20 por ciento del total, y actualmente se considera que es
una fuente de energia limpia, de manera que la CFE es uno de los principales promotores en
la construccion de este tipo de proyectos los cuales traen consigo un desarrollo importante
en la infraestructura de nuestro pais.

En nuestro pais en estos ultimos afos le han dado importancia para este tipo de proyectos y
se ha impulsado a construccion de presas como es el caso del PH El Cajon ubicado en el
estado de Nayarit, PH Amata, en Sinaloa, asi como la licitacién de otros tantos proyectos
como es el caso del PH La Yesca, de manera que nuestro pais es uno de los principales
impulsores de la ingenieria de presas y en donde se demuestra que la ingenieria mexicana
es capaz de realizar grandes proyectos con un gran calidad y eficacia.

En el disefio de presas de concreto, es muy importante conocer las distintas consideraciones
que deben tenerse, al seleccionar que tipo de presa debe situarse, ya sea una de gravedad,
de CCR, de arco o de contrafuertes con sus distintas variantes, las cuales tienen diferentes
formas de disefio y asi como su comportamiento estructural durante su construccién vy
durante su funcionamiento las la importancia de conocer las combinaciones de cargas alas
cuales podrian estar sujetas. En este trabajo se hace una recopilacion de informacién par
realizar el diseno de presas de concreto de manera con los objetivos planteados al inicio de
este trabajo se cumple satisfactoriamente con ellos, esto considerando que se realizan
mediante un proceso de disefio mas puntual, ya que en la actualidad debido al gran avance
tecnolégico y la creacién de software especializado es mucho mas sencillo y econdémico,
pero que siguen con los principios enunciados en el presente trabajo.

Capitulo |

De acuerdo con lo presentado en el presente capitulo, se observa que la distribucion del
agua en el ambito mundial no es proporcional, debido a que la distribucion de la poblacion se
concentra en el continente asiatico con aproximadamente el 60 por ciento de la poblacion y
la disponibilidad de agua del 36 por ciento, mientras que en regiones como Sudameérica la
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disponibilidad de agua es del 26 por ciento para una poblacion del 6 por ciento, pero hay que
tomar en cuenta que en medio oriente la escasez de agua es mayor, de manera que la
disponibilidad de agua para ciertas regiones es critica por lo que el recurso debe
aprovecharse al maximo.

Considerando que el uso del agua es muy importante en el sector industrial, domestico y
agricola, hay que mencionar que en el ambito mundial el sector agricola, principalmente en
irrigacion, se consume el 70 por ciento del total del agua, mientras que en la industria es del
22 por ciento y el sector domestico con el 8 por ciento. Es necesario tomar en cuenta que en
paises desarrollados el sector industrial consume el 59 por ciento mientras que en paises en
vias de desarrollo consume el 82 por ciento. De esta forma se deduce que en paises de
bajos ingresos el desperdicio de agua es mayor; por lo que en un futuro se vera afectada la
disponibilidad de agua; tan solo en el proceso de irrigacion en paises en vias de desarrollo
se realiza mediante inundacion de manera que el mal uso hace que la disponibilidad de agua
sea menor, por lo cual deberia de optarse por el riego tecnificado.

La disponibilidad del recurso agua en México es desproporcionada, la mayor parte de la
precipitacién y cuerpos de agua se concentran en el sureste mexicano, mientras que la
mayor parte de la poblacién se concentra en el noreste y centro del pais, asi como las
fuentes de trabajo, de tal forma que en México en términos generales, de acuerdo con la
precipitacién media anual, se encuentra con una disponibilidad de agua media, de acuerdo
con Shiklomanov, pero en términos regionales la zona sureste su clasificacion es alta,
mientras que en la zona norte es muy baja.

Capitulo I

Las presas presentan un papel muy importante en el desarrollo de un pais, esto debido a
que el uso del agua almacenada puede utilizarse en una mejor distribucién o suministro del
agua para el consumo humano en distintas épocas del afio; asi como la generacion de
energia eléctrica, la cual es de vital importancia en la actualidad, el control de avenidas con
la consecuente proteccion a vidas e inundaciones y la creacion de programas de acuacultura
y pesca, asi como para recreacion e irrigacion. De manera que la construccion o
mantenimiento adecuado de una presa es de vital importancia, debido a que este tipo de
estructuras en cierta forma es una fuente de trabajo para miles de trabajadores, asi mismo
en la actualidad, las presas tienen un papel muy importante en la sustentabilidad del recurso
agua.

Es importante conocer la clasificacion de las presas, debido a que a partir de esto pude
identificarse facilmente o darse una idea del tipo de presa que desea construirse o identificar
alguna que ya construida, cual es su propésito y los materiales a con los cuales estan
construidos o deberian de construirse..

De acuerdo con datos estadisticos recabados por la ICOLD; la infraestructura de presas en
el ambito mundial es de un poco mas de 100,000 presas, pero hay que considerar que la
ICOLD solo tiene registros de los paises afiliados a esta instancia, de tal forma que puede
existir aun mucho mas, se menciona que de estas aproximadamente 36,000 se refieren a
grandes presas, esto sin considerar una gran parte de las presas construidas en China.
Ademas, se menciona que la mayoria de las presas se concentra en cinco paises como
China, EEUU, Espaina, India y Japon con aproximadamente tres cuartas partes de las
grandes presas en el mundo, de manera que el resto del mundo tiene poca participacion en
la construccion de presas. Hay que mencionar que existe un porcentaje minimo en cuanto a
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presas con altura mayor a 200 m. También hay que tomar en cuenta que existen una gran
cantidad de presas pequefias en el mundo que no cumplen con ciertos criterios de
clasificaciéon y que son importantes para el el desarrollo econémico de una region, por lo que
las estadisticas muchas veces dan un resultado parcial y que no muestra la verdadera
tendencia en cuanto a construccion de presas, pero ademas hay que mencionar que la
ICOLD solo se encarga de recabar informacion de grandes presas.

La infraestructura de presas en México nos dice que aproximadamente existen 4,000 presas,
pero el registro de presas nos muestra que existen 1017 presas las cuales estan bajo el
resguardo de CNA y CFE, lo cual nos lleva a pensar que muchas presas se encuentran
operadas por particulares. Hay que considerar que en México la creacion de la
infraestructura hidraulica generalmente se encuentra a cargo de CNA y CFE, esto en el caso
de presas. Existen aproximadamente 667 grandes presas, de acuerdo a su almacenamiento,
entre las cuales se encuentran la Angostura, Malpaso, Chicoasén, Aguamilpa por mencionar
algunas, las cuales principalmente se uso es el control de avenidas y la generacién de
energia eléctrica. Hay que mencionar que la construccion de presas en la zona norte y del
pacifico del pais son de vital importancia debido a que la escasez de agua en estas regiones
es significativa, de manera que en el pais existen una gran cantidad de sitios en donde
podria situarse una presa con la finalidad de abastecer de agua a la poblacién y asi de cierta
forma hacer una mejor distribucién de este recurso.

El agua como fuente de energia eléctrica es muy importante para México, debido a que el 23
por ciento de la generacion total corresponde a hidroeléctricas con 68 centrales; que
permiten cubrir la sobre demanda principalmente en las horas pico, siendo el sector industrial
y doméstico el mas importante con una participacion del 84.6 por ciento de los usuarios; las
cuales estan bajo el resguardo de CFE. La hidrogeneracién emplea el 37 por ciento del total
del agua almacenada, la cual se presenta principalmente en el sur del pais, ademas de que
CFE considera que el potencial hidroeléctrico solo ha sido explotado en un 20 por ciento. Asi
mismo se observa que el potencia eléctrico que existe en México es basto, de manera que
actualmente la construccion de una presa va asociado a propdésitos multiples y entre los
principales es el abastecimiento y la generacién de energia eléctrica, de manera que se
puede observar que la CFE tiene una gran cantidad de proyectos con el fin de la
hidrogeneracion.

Capitulo Il

El propésito de este capitulo es presentar un criterio practico y guia en el disefio de presas
de concreto, considerando al concreto convencional y al concreto compactado con rodillo, en
donde se exponen las consideraciones necesarias y estudios que deben realizarse, ya sea
del sitio donde debe ubicarse, las propiedades de los materiales, asi como las suposiciones
que deben tomarse, los criterios que deben aplicarse y métodos de construccion.

Se presenta un procedimiento de analisis de estabilidad de una presa mediante el método
del muro independiente, de forma que este método nos presenta como considerar la
estabilidad y las cargas que podrian afectar en el disefio de una presa, asi mismo se
presentan los factores de seguridad que deben tomarse en cuenta para su disefio. Hay que
mencionar que este método considera a la estructura como un elemento unico, de tal forma
que en la realidad no es asi, pero nos presenta una forma general de su comportamiento,
por lo que para un disefio mas preciso de, puede tomarse en cuenta el método del elemento
finito el cual presentara un modelo mas cercano a la realidad en cuanto a su
comportamiento.
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Las cargas a las cuales estan sujetas las presas, generalmente son las mismas para cada
tipo de presa, y esto generalmente depende de su ubicacion geografica y el tipo de clima que
se presente, de tal manera que aqui se muestran todas las posibles cargas que ejercen
sobre la cortina, la cual el disefiador debe de tener el criterio necesario para seleccionar
cuales son las que actuan y tienen efecto directo sobre la presa.

En el disefio de presas de concreto, deben investigarse las propiedades de los materiales de
construccion, es importante conocer sus propiedades fisicas, térmicas y elasticas, ya que de
esta manera conoceremos en forma mas exacta el comportamiento de la estructura, asi
como sus cualidades estructurales y de resistencia. De esta manera el disefio de la presa se
asemeja aun mas al comportamiento real.

Capitulo IV

Las presas de Concreto Compactado con Rodillo, en la actualidad se consideran como una
alternativa mas econdémica en la construccion de presas de concreto. Debido a la facilidad y
rapidez de colocacion del CCR, asi como la utilizaciéon de equipo pesado en su
compactacion, menor impacto ambiental que en la actualidad se considera primordial,
reduccion de materiales de construccion, asi como una durabilidad mayor de la estructura.
En este capitulo se muestra que este tipo de presas en su disefio es muy similar alas presas
de concreto convencional.

Capitulo V

De acuerdo con lo expuesto en el presente capitulo, las presas de contrafuertes representan
grandes ventajas frente a las presas de gravedad. Debido a que en este tipo de presas el
volumen de concreto es mucho menor y de esta manera se evitan cargas como la
subpresion en la que casi se elimina por completo, asi como la facilidad en su disefio,
ademas de aprovechar la resistencia maxima de los materiales de construccion.

Se presentaron los diferentes tipos de presas de contrafuertes o machones; en donde en
cada uno de ellas se muestran las caracteristicas y ventajas que representan, por lo que en
la actualidad es mas prospero utilizar cortinas de machones huecos, como es el caso de los
tipo Marcello, en la que ademas de ser mas eficiente, el benéfico econdmico es mayor aun,
considerando que el disefio requiere un poco mas de inversion, pero al final es mejor.

De acuerdo con los distintos métodos de calculo en el diseno de contrafuertes; cada uno de
ellos se desarrollé pensado en casos particulares, como el método de de Pigeaud, aplicado
al célculo de los esfuerzos internos en el cuerpo de los machones o contrafuertes de espesor
variable. El método de Stefko, aplicado al analisis de los esfuerzos internos en el cuerpo de
los machones. El método de la ley trapezoidal que proporciona en forma aproximada el
célculo de los esfuerzos internos. El método del elemento finito, que proporciona en forma
mas exacta el andlisis de esfuerzos internos en toda la estructura y de su interaccion con la
cimentacion. En general todos los métodos antes mencionados son eficientes, de manera
que esto queda a criterio del disefiador. Hay que mencionar que el método del elemento
finito es el mas adecuado, debido a que considera a la estructura como un medio continuo,
ademas de que arroja resultados aproximados a lo real, y en la actualidad con el avance en
la tecnologia es aun mas facil su aplicacion.

Capitulo VI
De acuerdo con lo expuesto en el presente capitulo, el disefio de presas de arco de concreto,
es necesario realizar una gran infinidad de estudios topograficos, geoldgicos, sismicos e
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hidrologicos con el fin de conocer a detalle las condiciones topograficas del sitio donde se
asentara la estructura, asi como la composicion y propiedades mecanicas de la roca de
cimentacion y la determinacion del tipo de presa de arco que sea mas adecuada.

El método de cargas de prueba que se utiliza en el disefio de presas de arco, es una forma
aceptable para el disefio ya sea como anteproyecto o proyecto definitivo, con la diferencia de
emplear a mayor o menor detalle las condiciones a las que se esta expuesta. Este método
supone a dos elementos que son el Cantiliver y el arco, en donde se supone que son
independientes, de tal forma que esto no es del todo cierto, aun realizando los ajuste
propuestos. De manera que a mi parecer este método es muy Uutil para proyectos
preliminares, sin desecharlo en gran medida para proyectos definitivos debido a su
simplicidad

Es cierto que en la actualidad el desarrollo de método numéricos para el andlisis de
esfuerzos, unidos a la disponibilidad de computadoras de gran capacidad permite una mejor
aproximacioén a los analisis, de tal forma que el elemento finito es uno método desarrollado
con el fin de obtener mejores resultados.

El método del elemento finito parece que es el mas aceptable para el disefio de presas de
arco, debido a que considera a toda la estructura como un elemento continuo, de tal forma
que este método proporciona en forma real las distribucion de esfuerzos y deflexiones a lo
largo de la cortina y de esta forma podemos hasta cierto punto mejorar el disefio y
posiblemente hacerlo mas econdmico. Hay que tomar en cuenta que en la actualidad ya se
cuentan con programas de aplicacion general de biblioteca, en los cuales solo hace falta
introducir las condiciones de frontera de los casos particulares.
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ANEXO A: PROPIEDADES DE LOS MATERIALES DE CONSTRUCCION.

En el disefio de presas de concreto implica consideraciones de los materiales de
construccion durante la fase de investigacidn. Se requiere una evaluacion de la
disponibilidad y ventaja de los materiales necesarios para la fabricacion del concreto, el cual
debe reunir las cualidades estructurales y de durabilidad requeridas, asi como de la cantidad
necesaria para el volumen de concreto requerido en la presa. Los materiales de construccion
incluyen agregados finos y asperos, materiales cementantes, agua para el lavado de los
agregados, mezclado, curado del concreto y aditivos quimicos. Uno de los factores mas
importantes en la determinacién de la calidad y economia del concreto, es la seleccion del
origen de los agregados. En la construccidon de presas de concreto, es importante que el
origen de los agregados tenga la capacidad de producir la cantidad requerida para la
produccion de concreto, ademas es necesario revisar las propiedades mecanicas y fisicas de
la masa rocosa de la cimentacion (USACE, 1995).

PROPIEDADES DEL CONCRETO

Las propiedades especificas del concreto usadas en el disefio de presas de gravedad de
concreto incluye el peso especifico, los esfuerzos de resistencia, el modulo de deformacion,
el de fluencia, la relacion de Poisson, el coeficiente de expansion térmica, la conductividad
térmica, el calor especifico y de expansion. Estas mismas propiedades también son
importantes en el disefio de presas de CCR. Las investigaciones tienen indicaciones
generales del CCR las cuales presentan propiedades similares a las del concreto
convencional (USACE, 1995).

Resistencia. La resistencia de concreto varia con la edad; el tipo de cemento, agregados y
otros materiales usados; y sus proporciones en el mezclado. El principal factor que afecta la
resistencia del concreto es la relacion agua-cemento. Una relacion baja mejora la resistencia
y la calidad. De acuerdo con los tres tipos basicos de esfuerzos la resistencia del concreto se
determina por compresion, tension y cortante (SRH, 1980).

El diseiio de fuerzas por compresién en el transcurso de los anos es util en llevar
completamente las ventajas de las propiedades de resistencia de los materiales cementantes
y el bajo contenido de cemento, resultando minima la temperatura interna ultima y el bajo
potencial de agrietamiento. Las fuerzas de compresion son determinadas por las pruebas de
compresion estandar no confinadas suprimiendo los efectos de fluencia (ASTM C-39). Los
esfuerzos cortantes a lo largo de las juntas de construccién o en la unién con la roca de la
cimentacion pueden ser determinados por la relacién lineal:

T=C+dtang (A.1)
Donde C es fuerza de cohesion unitaria,
o es el esfuerzo normal
@ Representa el coeficiente de friccion interna.

Partiendo de las pruebas de tensiéon (ASTM C-496) 6 las pruebas de modulo de ruptura
(ASTM C-78) pueden ser usados para determinar la resistencia del concreto intacto. Las
pruebas del modulo de ruptura proporcionan resultados que son congruentes con las
asumidas en el comportamiento de la relacion lineal usadas en el disefio. A pesar de los
resultados de las pruebas de tension puede ser usado, sin embargo, el disefiador debe de
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estar conciente de que los resultados representados de las muestras se comportan de forma
no lineal.

Propiedades Elasticas. Uno de los aspectos principales del concreto endurecido es su
comportamiento reoldgico, esto es, la relacion entre las cargas que se aplican y las
deformaciones que experimentan. El concreto, como cualquier otro material se deforma
cuando se aplica carga, de acuerdo con la magnitud, velocidad y duracion de aplicacion de
esta (SRH, 1980).

El modulo de elasticidad y la relacion de Poisson es determinada por medio de la prueba
ASTM C-469. La deformacion a la cual esta sujeta de una presa de concreto puede dividirse
en dos partes:

1) Primero, la deformacion elastica, es el esfuerzo medido inmediatamente después de
someterlos a las cargas y es expresado como el modulo instantaneo de elasticidad.

2) Segundo, una fatiga gradual en un largo tiempo, llamada deformacion inelastica o
flujo plastico del concreto. Aproximadamente del valor del flujo plastico es reducido
al modulo instantaneo. Cuando se requieren valores mas exactos para disenar, debe
ser establecido por las pruebas estandar del flujo plastico del concreto a compresion.
(ASTM C-512).

Propiedades Térmicas. El factor mas importante que afecta las propiedades térmicas es la
composicion de los agregados. La seleccion de los agregados adecuados esta basada en
otras consideraciones asi que poco o nulo control puede ser ejercitado por las propiedades
térmicas de los agregados.

Conductividad Térmica. La conductividad térmica de los materiales es la frecuencia
con la cual transmite el calor y es definido como la razén del cambio continuo del calor al
gradiente de temperatura. El contenido de agua, la densidad, y la temperatura influyen
significativamente en la conductancia térmica de un concreto especifico. Los valores tipicos
son 2.3, 1.7,y 1.2 (Btu)/ hr. / ft /°F para concretos con agregados de cuarcita, piedra caliza, y
agregados de basalto, respectivamente.

Difusién Térmica. Es descrita como un indice de facilidad o dificultad de que el
concreto salva un cambio de temperatura y, numéricamente, la conductancia térmica es
dividido por el producto del calor especifico y la densidad. Los tipicos valores de difusién
para concreto se extienden 7.74192x107 m?/s para concretos con agregados de basalto, y
1.548384x10° m?/s para concretos con agregados de cuarcita.

Calor Especifico. Es el calor requerido para aumentar un grado al peso unitario del
material. Los valores para varios tipos de concreto son sobre el mismo y varian de 0.5117-
0.5815 kJ/kg/°F.

Coeficiente de la Expansién Térmica. Puede ser definido como el cambio en la
dimensién lineal por unidad de longitud dividida por el cambio de temperatura expresado en
millonésimos de °C. Para concretos con agregados basalticos y calizas tiene valores de
9x107®/°C; concretos con agregados de cuarcita mayores a 12x10® /°C
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Calor de Hidratacion. La reaccidon del agua con el cemento es exotérmica y genera
mucho calor durante un periodo de tiempo prolongado. El calor de hidratacién para varios
tipos de cementos varia de 60-95 cal/gr en 7 dias y de 70-110 cal/gr en 28 dias.

Capacidad de Esfuerzo a Tension. El disefio esta basado en la deformacién maxima
a tension. Los modulos de prueba de ruptura son hechos sobre vigas de concreto evaluadas
a la falla bajo el tercio de carga. La capacidad de esfuerzo a tensién es determinada
dividiendo los médulos de ruptura por los moédulos de elasticidad. Los valores tipicos varian
de 50-200 x10° dependiendo de relacion de carga y tipo de concreto.

Flujo plastico (Creep) El flujo plastico del concreto es la deformacion que ocurre
mientras el concreto estando bajo esfuerzos sostenidos. La fluencia especifica es la fluencia
por esfuerzo unitario. El flujo plastico especifico del concreto se encuentra en el rango de
400%10® a 1500%10° cm?/kg.

Modulo de elasticidad. Los modulos de carga instantaneos de elasticidad para
concreto varian aproximadamente 1.055 a 4.218x10° kg/ cm? y para cargas sostenidas
varian aproximadamente de 3.5153-28.1227x 10° kg/ cm?.

Propiedades Dinamicas. Las propiedades del concreto requeridas para introducirse en un
analisis dinamico elastico lineal son el peso de unitario, el médulo de elasticidad de Young y
la relacion de Poisson. El concreto puesto a prueba debe tener la edad suficiente para
representar las propiedades finales del concreto tan cercanas a la practica. Los valores
maximo y minimo del médulo de elasticidad de Young son necesarios.

Las propiedades del concreto necesarias para un analisis dinamico son las fuerzas de
compresion y tension. La prueba de compresion es aceptable, aunque no describe la
relacion de carga, ya que normalmente la compresidon no es controlada en el analisis
dinamico. Partir de la prueba de tension o el modulo de la prueba de ruptura puede usarse
para determinar la fuerza de tension. La fuerza de tensién estatica, determinada por la
prueba de tension, puede ser incrementada por 1.33 por ciento comparada con el mdédulo
estandar de la prueba de ruptura.

El valor determinado del médulo de ruptura debe usarse como la fuerza de tensién en el
analisis lineal de elemento finito para determinar el inicio del agrietamiento en la masa de
concreto. La fuerza de tension debe incrementarse en un 50 por ciento cuando se use la
carga sismica para justificar la carga rapida. Cuando la tension en presas existentes exceda
150 por ciento del médulo de ruptura, un analisis no lineal sera requerido para evaluar la
extension del agrietamiento. Para las investigaciones de disefio iniciales, los mddulos de
ruptura pueden ser determinados de la siguiente ecuacion (Raphael, 1984):

f, =0.1617 f,% (A.2)
Donde
f, fuerza de tension en kg% , (modulo de ruptura).
cm
fo fi d ionen ko//
A uerza de compresion en 4m2
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PROPIEDADES DE LA CIMENTACION.

En el estudio de cimentaciones para cortinas de concreto se presentan dos problemas:
investigar las propiedades de las masas rocosas y determinar la influencia de éstas en el
comportamiento de la estructura, fundamentalmente para juzgar su capacidad de carga
admisible, teniendo en cuenta que cortina y cimentacion, constituyen una unidad estructural.

Un verdadero estudio de las condiciones de la cimentacion es importante, no solo por
razones de seguridad sino también para aprovechar la capacidad de carga de una masa
rocosa determinada. Es notable que las presas de concreto, en casos donde son mas
econdmicas, son muy frecuentemente reemplazadas por presas de tierra y enrocamiento,
por falta de un estudio suficientemente elaborado de las propiedades de la cimentacién que
mostraria las ventajas de la primera solucion (Rocha, 1964).

Dada la importancia de las juntas y fallas en la masa de rocas, merecen considerarse con
detalle. Desde el punto de vista del comportamiento mecanico de masas rocosas, la gran
diferencia entre juntas y fallas debe ser subrayada. La ultima por su naturaleza ya ha sufrido
desplazamientos a lo largo de sus superficies, su forma generalmente les permite
movimiento sin fracturamiento de importancia de la roca, ademas, las caracteristicas
mecanicas de los materiales que las rellenan son generalmente pobres. Por esto, bajo las
cargas aplicadas por la estructura, las masas de roca pueden facilmente deslizar a lo largo
de las superficies de sus fallas. En zonas sismicas, las fallas presentan un problema
adicional, ya que pueden ocurrir desplazamientos que alteren su estructura. Como para las
juntas, deberia hacerse notar que guardan una cierta orientacion regular, formando familias
paralelas, y espaciadas. Las masas de roca estan a menudo cortadas por familias de juntas
diferentes, frecuentemente tres, orientaciones (Rocha, 1964).

Capacidad de Carga. Las propiedades mas importantes de resistencia de la cimentacion
necesarias para el disefio de estructuras de gravedad de concreto son las fuerzas
compresivas y fuerza de cortante. La capacidad de carga permisible para una estructura es a
menudo seleccionada como una fraccion de las fuerzas compresivas de la roca, al exponer
los planos de debilidad a lo largo de junta naturales y fracturas.

La mayoria de los tipos de roca tienen la capacidad adecuada de carga para grandes
estructuras de concreto a menos que sean rocas blandas de tipos sedimentarias como
areniscas, esquistos de arcillas, etc.; que estan fuertemente erosionadas, con grandes
vacios o zonas de falla. La fuerza de cortante de la roca de la cimentacion es dada como dos
valores: la cohesion (c) y la friccién interna (¢). Los valores de disefio para la fuerza de

cortante se selecciona en base de resultados de la prueba de cortante directo hecha en
laboratorio (Juarez B, 2002).

Las pruebas del laboratorio de resistencia de cortante directo sobre muestras de rocas
compuestas son recomendadas para evaluar la fuerza del cortante de la superficie de
contacto con la roca o la estructura con la cimentacion. Es particularmente importante
determinar las propiedades de resistencia de las discontinuidades y los materiales mas
débiles de la cimentacion (i.e, Zonas blandas en cortante o fallas. En la tabla A.1 se
muestran algunos valores del esfuerzo cortante de rocas probadas in situ.

Médulo de Deformaciéon de la Cimentacion. El comportamiento de deformacion de la
cimentacion tiene un efecto directo sobre los esfuerzos en la presa. Valores mas bajos del
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modulo de deformacion de la cimentacion, reducen la tension en la base de la presa a lo
largo de los cimientos y, a la inversa, un cimiento con valores de médulos de deformacion
alta resulta en esfuerzos de tension mas altas a lo largo de la base. Por lo tanto, es
importante determinar los moédulos de deformacién de la cimentacion en la etapa mas
temprana del disefio. Esta informacién es mas critica cuando hay sefiales de que los
modulos de deformacion para un estribo son drasticamente diferentes para otro estribo.
Teniendo estos discernimientos en etapas tempranas del disefio, el disefador puede dar
forma a la presa apropiadamente con el propdsito de que los esfuerzos excesivos sean
evitados (SRH, 1976).

Asi como en la determinacion de la resistencia al corte, la investigacion de la deformabilidad
en masas de roca requiere la consideracion de pruebas in situ. Las pruebas de laboratorio
sobre probetas labradas de corazones de roca arrojan valores de deformabilidad tales que,
salvo casos muy especiales, no pueden aceptarse como representativos de la masa rocosa.
El fracturamiento y la fisuracion, generalmente influyen en mayor grado sobre la
deformabilidad que la resistencia al corte, sobre todo cuando en ésta la contribuciéon de la
cohesion es despreciable.

. Cohesion A -
, , indice de ,\| Angulode | Coeficiente de
Rocacortina | Tipo de prueba calidad % | C (k9/°m*)] friccion (¢°) | friccion (tan g)
3 13 62 1.9
Granitos 5 5 57 1.5
roca 7 3 52 1.3
Presa: Alto 10 2 46 1.0
Rabagao 15 1 41 0.8
Concreto - roca 6.2-7.3 2 56 1.5
Roca normal a la 0.8-1.7 2 69 2.6
. esquistocidad
Pizarras

Presa: Concreto-roca paralelo 1.0-1.4 2 60 17

Bemposta a la esquistocidad T )
Concreto- roca paralelo 13 2 63 19

a las juntas ' )

, Roca paralela ala Poco

AI;?QIsSaC'a esquistocidad alterada ! 60 1.7
Camban;be Concreto-roca paralela Poco 2 53 13

a la estratificacion. alterada ’

Tabla A1 Esfuerzo cortante de rocas probadas in situ.

El modulo de deformacion de la masa rocosa de la cimentacion debe determinarse para
evaluar la cantidad de suelo esperado de las estructuras colocadas sobre ella. El mddulo de
deformacion puede determinarse por distintos métodos, pero el efecto de roca no
homogénea (atribuible parcialmente a las discontinuidades de roca) sobre el comportamiento
de cimentacién debe explicarse. Por lo tanto, la determinacién de la compresibilidad de la
cimentacion debe considerar tanto deformaciones elasticas como inelasticas (flujo plastico).
El resultado de los "Mddulos de deformacion" es menor que el valor del modulo elastico para
una roca intacta (USBR, 1974).

Los métodos para evaluar los médulos de la cimentacion incluyen prueba estatica in situ
(pruebas de carga de placa, dilatbmetros, etcétera); pruebas de laboratorio (pruebas de
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compresion de uniaxial, (ASTM C-3148); y pruebas de velocidad de impulso (ASTM C-2848),
pruebas sismicas de campo; datos empiricos (clasificacion de la masa rocosa, correlaciones
de fuerzas de compresion no confinadas, y tablas de valores tipicos); y calculos anteriores
que usan mediciones de compresion de instrumentos tales como exténsometros (USACE,
1995).

Determinacion de los Parametros de Resistencia. Los parametros de capacidad de carga
de la cimentacion son requeridos para la estabilidad en presas de gravedad. La
determinacion de los parametros requeridos es realizada por evaluacién de pruebas in situ 'y
de laboratorio, con muestras representativas tomadas de la cimentacién considerando las
caracteristicas geoldgicas de la roca de cimentacion. Las pruebas in situ son costosas y
normalmente son justificados en grandes proyectos o cuando se conoce que existen
problemas en la cimentacion.

Investigacion de Campo. Las investigaciones de campo pueden evaluar la profundidad y
riesgo de erosién, permeabilidad, resistencia, caracteristicas de deformacion y excavacion.
Se requieren muestras inalteradas para determinar las propiedades de los materiales de la
cimentacion, demandando extremo cuidado en la aplicacion y métodos de muestreo. El
muestreo adecuado es una combinacion de ciencia y arte; muchos procesos tienen que ser
estandarizados, pero la alteracion y adaptaciéon de técnicas son frecuentemente establecidos
por procesos de campo especificos (USACE, 1995).

La experiencia indica, que lo mas conveniente, para la toma de muestras del macizo rocoso
sobre la cual insistira la presa es hacer perforaciones suficientemente profundas, en forma
vertical y sesgada, con el fin de identificar si existe alguna posible fallas o grietas del macizo
rocoso. Deben cavarse zanjas cercas del paramento de aguas arriba de la presa sobre el eje
de todas las fallas. En los lugares donde hay considerables acarreos deben cavarse
trincheras a todo lo largo de la presa proyectada para descubrir la superficie de la roca.
(Davis, 1969)

Pruebas de Resistencia. La gran variedad de las propiedades de la roca de la cimentacion
y las condiciones estructurales de la roca excluye una propuesta universal de pruebas
estandar de resistencia. Es necesario realizar pruebas in situ. Después de haber iniciado
algunas pruebas en la roca, los ingenieros geotécnicos, gedlogos y de diseno, establecen un
programa de pruebas que claramente pueden definir el propdsito de cada prueba. Es
necesario usar todos los datos disponibles asi como los resultados de los estudios
geoldgicos y geofisicos. Las pruebas de laboratorio pretenden pronosticar las situaciones
actuales de carga asi como las cercanas y las posibles a presentarse. Las pruebas de
resistencia a compresion y pruebas de cortante directo son normalmente requeridas para
determinar los valores de disefio para el esfuerzo cortante y la capacidad de carga. Las
pruebas de resistencia y en algunos casos también la consolidacion y la disminucion de
pruebas pueden ser necesarias para rocas débiles de la cimentacion. (USBR, 1974)

Diseno de las Fuerzas Cortantes. Los valores de la fuerza cortante usados en el analisis
de deslizamiento son determinados por pruebas de campo y laboratorio disponibles, asi
como distintos criterios. Para disefios preliminares es correcto usar valores de esfuerzos
cortantes para distintos tipos de rocas obtenidos de referencias disponibles. Es importante
seleccionar las pruebas de resistencia a realizarse, basados en las formas de falla posibles.
Generalmente, los esfuerzos en rocas fracturadas y por debajo de la estructura pueden
usarse una cuia activa. Una combinacién de esfuerzos sobre roca fracturada y/o intacta
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puede usarse para una cufia pasiva cuando se incluye en el analisis. La resistencia a lo largo
de planos cortantes (o fallas) debe ser determinada para pruebas de cortante, donde la
resistencia a lo largo de otros tipos de fracturas puede considerar las caracteristicas de
esfuerzos de diversos materiales a lo largo de los planos de falla. (USBR, 1974)

Constantes Necesarias para el Analisis. Los valores mostrados en la Tabla A.2 son
necesarios para el analisis y pueden utilizarse para estudios preliminares; paro deben
remplazarse por mediciones hechas en laboratorio. El médulo de elasticidad se supone igual
tanto en esfuerzos de compresion como de tensién en concreto y roca. El médulo cortante

puede evaluarse como:

E

=20+ M) (A.3)
Donde
M Relacion de Poisson
E Modulo de elasticidad
Constante Material Valor Unidades

Peso Concreto 2400 Kg/m®
Peso Saturado Arcilla 1700-1900 Kg/m®
Peso Saturado Arena 1700-1900 Kg/m®
Coeficiente de temperatura Concreto 1x10° m/°C m
Relacion de Poisson Concreto 0.15-0.22
Relacion de Poisson Roca 0.10-0.30
Maédulo de Elasticidad Concreto 1.41x10°- 2.11x10° Kg/cm®
Maédulo de Elasticidad 7.03x10° - 141x10° Kg/lcm®
Moédulo de Elasticidad Granito 1.41x10°- 2.81x10° Kg/cm®
Madulo de elasticidad 7.03x10%- 1.05x10° Kglcm®

Tabla A.2

Constantes necesarias para el analisis
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