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INTRODUCCION

Las presas se construyen con el objeto de formar un almacenamiento o una derivacién con
la finalidad de satisfacer las necesidades de la poblacidon. En un almacenamiento se guarda
o almacena el agua para ser utilizada posteriormente, por ejemplo. para riego y/o generar
electricidad, en cambio en una de derivacién su funcidn consiste solo en elevar el tirante de
agua y con ello pueda ser conducida para su utilizacion en el abastecimiento de agua

potable o riego.

Una presa consta, en general, de las siguientes partes:

Vaso, es el lugar en donde se almacena el agua de la presa.

Cortina, es la estructura que se opone al paso de la corriente.

Obra de desvio, se utiliza para desviar el curso de la corriente y construir la cortina.

Obra de toma, sirve para regular o dar salida al agua almacenada en el vaso y utilizarla para
el propésito que se creo la presa.

Obra de excedencias, su objetivo es descargar el agua que esta en exceso dentro del vaso de
almacenamiento, y ello lo puede hacer en forma libre o controlada.

El objetivo de este trabajo consiste en presentar una guia, que sirva basicamente para dar
una vision general de como se hace el disefio estructural de una obra de excedencias y los
pasos que se siguen para ello. Principalmente este trabajo se basa en la experiencia de las
personas que se encargan de realizar disefios como estos, y cuyo conocimiento no es

posible encontrarlo en los libros.

Principalmente una obra de excedencias consta de un canal de llamada, una estructura de
control, un canal de descarga o rapida, una estructura terminal v un canal de salida.
Ademas, la topografia y geologia de la zona es lo que influye para que se tenga 0 no un
canal de llamada; el canal de salida se construye en funcidén de la localizacién de la

estructura terminal y del tipo de esta.
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El disefo estructural dependera de los datos que sean proporcionados por los departamentos i
de geotecnia e hidraulica.

En lo que se refiere al estudio de geotecnia, se suele entregar un pequeifio informe en el que
se -presentan planos e informacién general de la zona en donde se construira la obra.
escogiendo un cadenamiento de inicio, y en el texto también se indica el tipo de roca de la
cimentacion v si existe alguna falla geoldgica, de igual manera proporciona los tratamientos
que sean necesarios para conltrarrestar cualquier anomalia en la roca, las recomendaciones i
del anclaje, espesores de los revestimientos y cualquier otro detalle que sea importante
incluir.

De parte del proyecto hidraulico se hace todo el estudio que es necesario para dar forma,
por asi decirlo. de lo que seria la geometria general de todos los componentes de la obra de
excedencias. Generalmente, se presenta lo que seria la seccidon del canal de llamada( si se
requiere), la forma de la estructura de control. indicando las pilas y compuertas que se
necesitan. la seccién que se usara en el canal de descarga y el tipo de estructura terminal
.que se usara como en el caso de una cubeta de lanzamiento o un tanque amortiguador.

Finalmente, con toda esta informacidn el departamento de estructuras se encarga de hacer
el disefio estructural.

Para cumplir con el objetivo sefialado, en el primer capitulo de la tesis se hace mencién de .
algunos aspectos generales referentes a las cortinas, en los que se menciona los diferentes
tipos y la forma en que es posible elegir un tipo de cortina para las condiciones geolédgicas
y topograficas que se presentan en la zona donde se pretende hacer el proyecto. Las cortinas
tienen una estrecha relacion con la obra de excedencias de una presa, ya que es posible que j
ella quede alojada dentro del cuerpo de la misma o que se excave hacia las laderas.

En el capitulo 2 se presenta un bosquejo general de las caracteristicas de una obra de
excedencias, asi como de algunos aspectos que son necesarios conocer para seleccionar el
tipo de obra que se tiene que construir.

En capitulo 3 se describe el desarrollo del disefio estructural basico de una obra de
excedencias, para ello se parte de que ya se conoce la geometria de la obra y las
recomendaciones de geotecnia, para lo que sc aplican tcorias estructurales muy simples
para su disefio. Primordialmente se hace referencia al disefio del canal de llamada, de la
estructura de control; que incluye el cimacio y las pilas, y finalmente el canal de descarga o
rapida.

Posteriormente, en el capitulo 4 se incluyen una serie de recomendaciones adicionales al !
diseiio de la obra de excedencias que sirven como complemento, en las que se incluye el i
drenaje, las juntas de construccién, los dentellones y el anclaje.

En el capitulo 5 se presenta un ejemplo de como realizar el disefio estructural, para hacerlo
se escogio la obra de excedencias del Proyecto Hidroeléctrico de la presa “La Angostura.
Para ello fue necesario hacer una busqueda de los planos generales de la obra en la
Comision Federal de Electricidad, CFE. Hay que mencionar que solo se presenta un disefio

.2
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simple, el cual esta basado en la informacién recopilada de otros disefios de obras de
exce’dencias que se han hecho.

"Fmalmente en el capitulo 6 se presenta.n las conclusiones a las que se llego con el
desarrollo de este: trabajo o :



CAPiTULO 1 SELECCION DE LA CORTINA

1. SELECCION DE LA CORTINA
1.1 Clasificacion

Las cortinas se clasifican con referencxa a’su altura, proposxto yel tipo de materlales que las
constituyen. : .

e Altura

Las cortinas de acuerdo a su altura pueden ser (Torres He " 6 x‘a; 1'9:73): =

Bajas H< 30m
Medianas 30<H { lOOm
Altas H>100m

Donde H es la altura estructural de la cortina, que generalmente se define como la
diferencia entre la elevacion de la corona y la del nivel de desplante.

Por ejemplo. la altura de una cortina tipo gravedad se define como la diferencia en
elevacién entre la corona de la cortina y el punto inferior de la superficie de desplante, sin
incluir trincheras. que son zanjas que se excavan para colocar el dentellén de la cortina (fig.
1.1), por el contrario en cortinas de tierra y enrocamiento es la diferencia en elevacidn entre
la corona de la cortina y el punto inferior en la superficie de desplante, incluyendo la
trinchera principal, si existe, pero excluyendo pequeiias trincheras y zonas angostas de
relleno.
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NN

Ndentellon
Fi iguray 1.1 Altura en una cortina tipo gravedad

e - Propésito:

Cortinas vertedoras. Son las que llevan la obra de excedencias colocada en el cuerpo de la
cortina, esto es aplicable al caso de cortinas de concreto o mamposteria. :

Cortinas no vertedoras. No permiten que el agua escurra sobre el talud de la cortina, que es
‘en el caso de las de tierra, de enrocamiento y materiales graduados.

e Tipo de material

La clasificacion mas comuin que se usa en la discusién de los procedimientos de
construccion se basa en los materiales que forman a la estructura; de acuerdo a lo anterior
ellas pueden ser rigidas, siendo estas de concreto, y no admiten deformaciones ni
asentamientos, ejemplo de esto son la de gravedad, de arco y de machones o contrafuertes,
ver fig. 1.1. Por el contrario las flexibles, como son las de tierra, enrocamiento y materiales
graduados. si admiten asentamientos y deformaciones.

1.2 Generalidades

Solamente en circunstancias excepcionales es posible afirmar que sélo un tipo de cortina es
el conveniente o el mas econdmico para un lugar determinado. Excepto en los casos en los
que la seleccion del tipo de cortina es evidente, es necesario contar con proyectos
preliminares y presupuestos para diferentes alternativas de cortinas, antes de demostrar cudl
es el mas econdmico. Por tanto, es importante insistir en que el proyecto puede resultar
indebidamente caro, a menos que las decisiones con respecto a la seleccion del tipo se
basen en el estudio adecuado y después de consultar ingenieros competentes.
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En la seleccidn del tipo es también aconsejable obtener la asesoria de un ingeniero gedlogo
experimentado, en conexion con la relativa aplicabilidad de las posibles alternativas de
cimentacion que existen en el lugar.

La seleccion del mejor tipo de cortina para un lugar determinado, requiere la consideracion
cuidadosa de las caracteristicas de cada tipo, en relacion con los accidentes fisicos del lugar
y la adaptacion a los fines para los que se supone va a servir, asi como lo que respecta a la
economia, seguridad, y otras limitaciones que pudieran existir. La eleccion final del tipo de
cortina se hard, generalmente, después de considerar estos factores. Usualmente, el factor
mas importante para la eleccién final del tipo de cortina serd el costo de construccion, pero

en nuestro pais es comiin tomar en cuenta la posible generacién de empleos en-lazona =~ -

donde se construira la cortina, que con lo cual en ocasiones modifica la eleccidn del txpo de
cortina que resulta mas econémica.

1.3 Condiciones geolégicas y cimentacién

Las condiciones de la cimentacién dependen de las caracteristicas geoldgicas y del espesor
de los estratos que van a soportar el peso de la cortina, de su inclinacién, permeabilidad, y
relacidon con los estratos subyacentes, fallas y fisuras. Por consiguiente, se deben efectuar
investigaciones muy amplias, tanto de campo como de laboratorio, con la guia de técnicos
experimentados y calificados en este tipo de problemas.

Los datos de la cimentacion que se pueden considerar indispensables y que influyen en el
tipo de cortina son: esfuerzos permisibles, caracteristicas elasticas, coeficientes de
permeabilidad, profundidades de excavacién y valuacion de la efectividad, tanto de
consolidacion como de impermeabilidad de un tratamiento de la cimentacion. Se puede
decir que, en general, una formacién rocosa, densa y resistente, si no existen accidentes
geologicos desfavorables, como fallas activas o contactos inestables, o que de existir se
puedan tratar efectivamente, proporciona una cimentacion adecuada para cualquier tipo de
cortina y de, tedricamente, cualquier altura.

La cimentacién limitara la eleccién del tipo de cortina en cierta medida, aunque estas
restricciones se modifican con frecuencia al considerar la altura de la cortina propuesta. -

1.4 Tipos de roca y su influencia en la seleccién de cortinas

1.4.1 Rocas igneas

Generalmente a las rocas igneas se les llama primarias. Son rocas que se han solidificado de
una masa fundida llamada magma, dentro de la tierra (rocas intrusivas) o de lava cuando
han sido expulsadas sobre la superficie de la tierra (rocas extrusivas). La variacion de sus
caracteristicas en este tipo de roca es debido a las diferencias en la composicion quimica de
la masa fundida original y a las condiciones fisicas en las que la masa fundida se solidifica.
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Las masas de rocas igneas intrusivas incluyen las corrientes de lava y deyecciones
volcénicas. Las primeras son el resultado de la solidificacién de la lava que ha salido por
las fisuras de la corteza terrestre, o que ha sido vertida, esto ultimo es la forma mas comun
en que se presentan las rocas igneas extrusivas.

Los diferentes tipos de rocas igneas son las siguientes:

Granito. En principio, no hay ningiin inconveniente en por qué cualquier cortina no debiera
ser construida sobre este tipo de material. Normalmente, se considera que estas rocas son
sanas para soportar grandes presiones.y son, generalmente, impermeables. Sin embargo, en
ciertos granitos, debe de tomarse cierta precaucidn, particularmente en lugares donde hay
grandes masas de arcilla. Por otra parte el granito debe ser sujeto a investigaciones por
fisuras, desintegracion y particularmente por la presencia de arcilla, aun en profundos
asentamientos bajo el granito sano, por ello, por ejemplo, seria apenas posible anclar los
cables presforzados en la arcilla. También hay que considerar que la temperatura en el sitio
puede ocasionar su fraccionamiento.

Gabros, Andesitas. Diorita y Basalto. Generalmente, estas rocas son consideradas sanas
para soportar estructuras ordinarias, ademas de estructuras retenedoras de agua, pero ellas
son sin lugar a duda confiables para cortinas y embalses.

Rocas porfiriticas, lavas, traquitas, andesitas y basaltos. Este tipo de rocas aunque puedan
ser-sanas por si mismas, se encuentran siempre mds o menos fisuradas y requieren de una
cuidadosa inyeccion de cemento para evitar las filtraciones a través de ellas, y de esta forma
ser aptas para la construccion de cortinas. »

1.4.2 Rocas metamorficas

Las rocas metamorficas son las que se: forman de rocas igneas o sedimentarias
preexistentes, como resultado de un ajuste forzoso de estas rocas a medios diferentes de
aquellos en que originalmente se formaron. Este ajuste puede consistir en la formacién,
dentro de la roca, de nuevas estructuras, texturas, o minerales, o una combinacién de todos
ellos. :

La temperatura, la presion y los liquidos y gases quimicamente activos son los principales
factores involucrados en el metamorfismo.

En ocasiones es incierto el comportamiento de este tipo de rocas metamorficas, pero
muchas cortinas han sido construidas satisfactoriamente en ellas, y, generalmente, la
inyeccién de cemento en las cimentaciones es esencial. Las cortinas que se construyen
sobre este tipo de roca son de gravedad, machones (en algunos casos machones
presforzados), y de enrocamiento. En muchos casos la roca puede ser cubierta con
depdsitos de corrientes y material aluvial, los cuales si son excesivos pueden causar que se
deseche el proyecto.
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Gneis y esquisto de mica. Este tipo de rocas y las relacionadas con ellas se consideran,
generalmente, como satisfactorias para soportar grandes presiones de agua. Gneis y
esquisto de mica, pueden facilitar el deslizamiento, particularmente la ultima es menos
favorable debido a la presencia de la mica. ~

1.4.3 Rocas sedimentarias

Las rocas sedimentarias, también son conocidas como estratificadas, son de origen
secundario. Estan formadas por masas en forma de capas de sedimento que han endurecido
por cementacion, compactacion o recristalizacion incipiente. El material inorginico que
entra en la composicion de la mayor parte de las rocas sedimentarias proviene de la
desintegraciéon y descomposicion de rocas persistentes igneas, sedimentarias y
metamorficas. Este material es luego acarreado de su posicidon original por el agua, el
viento o glaciares, en forma de particulas sélidas o de sales disueltas.

Calizas. La caliza ocasionalmente produce depositos de tufa calcarea, la cual puede
necesitar algin tratamiento a base de inyecciones de cemento debido a su debilidad. La
caliza dolomita puede dar origen a grandes fisuras a la entrada de grutas y de los sitios
donde se tiene planeado el proyecto, por lo que los disefios también tienen que ser
modificados.

Limo o arena fina. Se pueden utilizar para apoyar cortinas de gravedad de poca altura si
estan bien proyectadas, pero no son adecuadas para las de enrocamiento. Los principales
problemas son los asentamientos, las tubificaciones, las pérdidas excesivas de agua por
filtracidn, y la proteccidn de la cimentacion en el pie del talud seco, contra la erosion.

Arcilla. Se puede usar para apoyar la cortinas, pero requieren de un tratamiento especial.
Como pueden producirse asentamientos de la cortina si la arcilla no estad consolidada y su
humedad es elevada, en cimentaciones de arcilla no es conveniente desplantar cortinas tipo
gravedad. Generalmente, es necesario efectuar pruebas del material en su estado natural
para determinar las caracteristicas de consolidacién del material y su capacidad para
soportar la carga que va a recibir.

Aunque las formaciones de arcilla pueden, ocasionalmente, ser gruesas y a menudo estin
asociadas con capas delgadas de arena, arenisca o calizas, y tales formaciones son aptas
para cualquier cortina de tierra o enrocamiento.

Grava, Arena y Arcilla de Canto. Si la grava esta bien compactada, ella es adecuada para
construir cortinas de tierra, enrocamiento o de concreto. Como las cimentaciones
constituidas por grava son con frecuencia muy permeables, deben tomarse precauciones
especiales para su impermeabilizacién. Pequefias cortinas dedicadas a uso agricola o que
forman estanques ornamentales, se han construido hasta ahora en grava, arena y arcilla de
canto, pero naturalmente, a menos que haya circunstancias especiales, éstas formaciones no
han sido consideradas satisfactorias para construir en ellas cortinas de altura importante.
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1.5 Topografia y Geologia para diferentes tipos de cortinas

1.5.1 Boquilla

La forma de una boquilla y el tipo de calidad de la roca del que esta formada, afecta en la
seleccion del tipo de cortina y también sus dimensiones, ya que la cortina requiere de
ciertas condiciones geoldgicas y topograficas.

Una boquilla amplia con taludes muy tendidos (ver fig. 1.2) sera propicia para la
construccién de una cortina de tierra, gravedad, o contrafuertes, cosa que no sucede en una
boquilla muy estrecha (ver fig. 1.2) ya que debido a la corta distancia de la cortina
construida sobre los taludes, estara influenciada por el comportamiento de los mismos, ello
puede provocar tensiones y como consecuencia fisuras en una cortina de tierra. Las
boquillas estrechas son favorables para construir cortinas de arco, y se puede decir que
desde el punto de vista econdmico la relacién cuerda-altura se debe limitar a valores
proximos a 5; para valores mayores de esta relacidon se recomienda usar cortinas tipo
gravedad.

Las relaciones siguientes ilustran en forma general lo mencionado: -

Relacién cuerda-altura Tipo

Arco delgado

Boéveda
3<C/H<6 Arco grueso
CH>6 : ~Gravedad

R ; - Contrafuertes

Tierra y enrocamiento : ¢ -

"Donde Cesla cuerda de la boquilla y H la altura estruétur;l de la cortina, yeﬁﬁg; 1.2.

-10-
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Una boquilla recomendable debe cumplir con que no se presenten problemas de
agrietamiento transversal, no deben ser escarpados los taludes, no tener salientes y no
cimentarse sobre materiales compresibles en el fondo.

Es 1mportante mencionar que los rios en donde es posible ubicar una boquilla, pueden ser
-~de montafia o de planicie. En la fig. 1.3 se muestran los tipos’ de cortmas

el Material de . R :
Tipo construccion Seccion transversal tipica Planta
- Concreto,
Gravedad ° mamposteria
, : de segunda
Arco )
a) Arco delgado Concreto
b) Arco grueso .
¢) Boveda Laderas
del canén
Contrafuertes
a) Arcos multiples Concreto
: . Enrocamlenlo !
Tierra y enrocamiento :
a) Tierra Tierra,
b) Enrocamiento enrocamiento -
¢) Materiales graduados -
Nuclm o corazon
impermeable

Figura 1.3 Tipos de cortinas (Ingenieria de los recursos hidrdulicos, Linsley)-
1.5.2 Cortinas en la zona de montaiia del rio

En la zona de montafia de un rio se pueden construir cortinas de boveda o arco cuando.la
relacion cuerda — altura es menor de 3 y si esta relacién varia entre 3 y 6 es conveniente
utilizar cortinas de arco grueso.
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e Bodveda o Arco

El término de cortina en arco se usa para designar una estructura curva, masiva, de concreto
o mamposteria, con convexidad hacia aguas arriba, la cual adquiere la mayor parte de su
estabilidad al transmitir la presién hidraulica y las cargas adicionales, por accion del arco. a
las superficies de la cimentacion. Esta cortina es curva en un plano horizontal, mientras que
la cortina de boveda es curva en ambos planos, horizontal y vertical; el espesor de la cortina
de bdéveda es mas delgado que el de la de arco. La bdveda es mds atractiva, estéticamente.
A causa de su delgadez la presién transmitida a los estribos es enorme, a menos que los
estribos sean aumentados.

Las cortinas de arco, a su vez, se pueden clasificar de varias maneras, haciendo referencia a
su forma en planta, elevacion y secciones. Por.ejemplo. una cortina en arco puede ser
simétrica o asimétrica, en planta y- elev ac1on. de espesor constante o variable; de una o
varios centros de curvatura, etc. : T

Estas estructuras son de gran hlperestaumdad y cuando son de importancia el diseiio final
casi siempre requiere la comprobacién de. sus condxclones de trabajo, mediante modelos
reducidos.

Las cortinas de arco o boveda delgada son adecuadas cuando la cortina puede ser ajustada
dentro de un cafién estrecho, donde su relacién cuerda - altura es menor de 3. teniendo un
radio por debajo de los 150 metros, con roca en la boquilla que sea capaz de resistir altas
presiones. La pres:on es considerable en los lados de la boquilla, los cuales deben soportar
de 50 a 70 kg/cm”. En la fig. 1.4 se presenta un ejemplo de una cortina de arco.

e Cortinas de arco grueso

Las cortinas de concreto de arco grueso pueden ser construidas donde la cresta tenga una
relacién cuerda - altura entre 3 y 6, ¥ donde la roca del valle sea capaz de soportar una
carga mas o menos del orden de 30 kg/cm Un ahorro considerable en el material se tiene
comparado con ¢l que necesita una de gravedad. Estas cortinas son dificiles de diseiiar en el
papel, pero las dimensiones exactas parecen estar completamente bien determinadas de
pruebas en modelos.

Es probable que las cortinas de arco grueso sean construidas por la confianza que ofrecen
en los aspectos siguientes: (a) la confiabilidad de modelos para confirmar y hasta sustituir
los tediosos analisis matematicos, algunos de los cuales han sido elaborados en
suposiciones dudosas y (b) la experiencia que se tiene en la consolidacién de cimentaciones
débiles para soportar las mds altas presiones unitarias a las cuales esta siendo sometida, en
comparacion con la de seccion gravedad esténdar.
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NA M 23680

Seccion transversal

Figura 1.4 Cortina de arco. Presa Plutarco Elias calles, El novillo( Grandes presas de México, 1976)

1.5.3 Cortinas en la zona de planicie

En una zona de planicie o valle se tiene una relacién cuerda — altura mayor de 6, y en ella
practicamente puede ser construido todo tipo de cortina a excepcion de la de arco simple
(gruesa o delgada). Por cierto, hay que decir que en el valle la seleccién del tipo de cortina
(por ejemplo, de gravedad, contrafuertes o machones, de tierra, enrocamiento, etc) esta
gobernado, principalmente, por la geologia del lugar y por la cercania de los materiales con

los cuales se construira la cortina.
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e Cortinas de gravedad

Las cortinas de gravedad tienen una seccion recta casi triangular. Con mucha frecuencia se
construyen en planta recta, pero es posible que tengan algunas variaciones para aprovechar
con ventaja las caracteristicas topograficas del sitio.

La cortina de gravedad, es una masa de concreto que requiere de un lugar donde exista roca
“dura” en la superficie o cerca de ella; la profundidad del material suave encima de la roca
no debera exceder de 6 a 9 metros, para de ese modo evitar la excavacion. Generalmente
son adecuadas donde las rocas, tales como las areniscas sedimentarias y calizas, tienen que
resistir solamente cerca de 8 a 10 kg/cmz. Como estas cortinas son construidas con
concreto, los materiales para los agregados, grava y arena, deben estar dentro de una
distancia moderada al lugar, se recomienda que la distancia no exceda de 8 a 16 km que son
longitudes razonables. Un buen lugar para construir una cortina de gravedad, es en donde
la longitud de la cresta de la cortina es cinco veces o0 mas que la altura mdxima que se tiene
en la boquilla. El ancho en la cresta se mide directamente a través de la boquilla y su altura
se mide de la cresta a la roca en la cual esta cimentada la cortina.

Para rocas de una resistencia muy alta en valles anchos, una cortina de concreto
presforzado es un desarrollo moderno que permite sustituir una gran cortina de gravedad o
una de contrafuertes para economizar en el costo.

e Cortinas de contrafuertes o machones

Las cortinas de contrafuertes comprenden dos elementos estructurales principales: una
cubierta inclinada que soporta el empuje hidraulico y los contrafuertes, machones o muros
que soportan la cubnerta y transmiten las cargas a la cxmentacxon a lo largo de planos
verticales. ~ S

Con cimentaciones’ adecuadas capaces de re51stu' las presxones directas y. la resistencia al
deslizamiento, * las’ cortinas ‘de contrafuertes pueden ser ‘usualmente adoptadas, por su
economia en el material (para alturas mayores a 120 m) al compararla con una de
gravedad.

Las cortinas de contrafuertes son particularmente adecuadas donde la roca es capaz de
soportar de 20 a 30 kg/cm®. Hay un substancial ahorro de concreto en comparacién con la
de gravedad; las de contrafuertes necesitan sélo de un tercio a la mitad de la cantidad de
concreto, pero no necesariamente son menos caras debido a la cantidad de formas y de
acero de refuerzo que es necesario colocar en los machones. Ademas, es necesario
considerar algunas labores especializadas adicionales para esta cortina.

El gran avance de este tipo de estructura, es la eliminacion de gran parte de presiones

elevadas, de la presion que resulta del agua en el embalse y de la posibilidad de agua en las
laderas de roca, la cual tiene acceso a través o por debajo de cualquier grieta en la cortina y
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que ejerce una presidn hacia arriba por debajo de la masa de la cortina de concreto. Ver fig.
1.5.

Figura 1.5 Cortina de contrafuertes
e  Cortinas de arcos miiltiples

La muiltiple variedad de arcos de la cortina de contrafuertes es sensible a la mala
cimentacion debido a su rigidez, y por el empuje lateral de los arcos que es llevado por los
contrafuertes siendo el arco una estructura monolitica, mientras que en la de contrafuerte
puro cada mitad de arco es un cantiliver con un punto de expansion hacia la corona del
arco.

La cortina de concreto de arcos muiltiples es una de contrafuertes y puede ser considerada
apta donde es necesario la economia de los materiales, y donde se cuenta con la labor
especializada para ejecutar esta forma de trabajo. El criterio principal de la geologia es que
la roca debe ser absolutamente segura para soportar una carga de 20 a 30 kg/cm?, o
mayores a ello sin presentar algin dafio apreciable. La ventaja de los arcos multiples, en
comparacién con la de contrafuertes, es la de poder soportar y transmitir cargas mayores,
para un claro determinado, en condiciones econémicas mas favorables. Ver fig. 1.6.

Los arcos similares de espesor uniforme son mas econémicos para los claros cortos (90 a
120 m), mientras que puede conseguirse una mayor economia utilizando un arco de espesor
variable para claros mayores. El angulo central de los arcos usualmente esta entre 150 y
180°. Un angulo central de 180° elimina los empujes horizontales entre los arcos contiguos
y simplifica el disefio de los machones.
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Figura 1.6 Cortina de arcos muilitiples

e Cortinas de tierra y enrocamiento

Estas cortinas estan formadas por roca suelta, grava, arena, limo o arcilla eri',m‘ii‘y]vaﬁad‘as
combinaciones de colocacién, con el fin de obtener un grado de impermeabilidad y
compactacién aceptables y previamente establecidos, ya sea por medio de rodlllo liso,
rodillo con patas de cabra, rodillo vibratorio o paso de equipo de construccxon

a) Cortinas de enrocamiento

En las cortinas de enrocamiento se utiliza roca de todos los tamaiios 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 recubrimiento de concreto asfiltico,
. placas de acero, o cualquier otro dispositivo semejante; o puede ser un nticleo interior

delgado de tierra impermeable.

Una zona ancha es adecuada para todas las formas de cortina de enrocamiento,
particularmente aquellas zonas donde existen indeterminados estratos.

.Las cortinas de enrocamiento pueden ser- construidas donde existan las siguientes
condlcwnes ,

l) Una dudosa o variable cxmentacxon incierta para soportar la presxon necesaria de
cualquier forma de cortina de concreto.

2) Roca adecuada en las proximidades. Esta roca puede ser a menudo obtenida de una
cantera..cerrada o de la excavacion del canal de salida,",o ambas. Debe ser dura y
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comportarse razonablemente bien para las variaciones del tiempo, especialmente en zona
fria, y no debe desintegrarse con el aire.

3) Una adecuada cantidad de arcilla en la proximidad, la cual se usara para ser colocada en
la cortina como un nucleo central impermeable.

4) Accesibilidad del lugar y el ancho del valle debe ser adecuado para las maniobras de la
maquinaria pesada, que hara el movimiehto de tierra.

Las cortinas de enrocamiento requ ren clmentacmnes que no estén sujetas a asentamientos
de magnitudes que puedan llegar omper- la membrana impermeable. La cimentacién
adecuada, por lo general, es la roca’o arena compactada y la grava.

b) Cortinas de tierra

Las cortinas de tierra han sido los tipos de cortina mas usuales construidas hasta nuestros
dias; en tiempos pasados se debia a la disponibilidad de materiales suaves y al alto costo de
la mamposteria o bien la falta de concreto, ya que ahora, se tiene una disponibilidad de
materiales suaves heterogéneos en la zona. Muchas cortinas de tierra se construyen sobre
rocas duras que también son adecuadas para cortinas de concreto de gravedad. Las cortinas
de tierra utilizan materiales naturales con un minimo de elaboracidon o proceso, y pueden
construirse con el equipo primitivo en condiciones donde cualquier otro material de
construccion seria poco practico utilizarlo

Cerca del sitio debe existir lodo de arcilla para rellenar las trincheras, y material de
terraplén capaz de soportar con seguridad, sin deslizamiento, un niicleo de arcilla.

Una ventaja de las cortinas de tierra es que las molestias debidas al deterioro de la
estructura por aguas turbias, compuestas de un pH bajo no se presentan.

¢) Cortinas de materiales graduados

Este tipo de cortinas consisten en una zona central o corazén impermeable, con zonas
semipermeables y permeables colocadas progresivamente hacia aguas abajo y aguas arriba
desde dicho corazén. Dependiendo de los materiales disponibles en la region, los respaldos
de material permeable se pueden construir con gravas o enrocamiento de buena calidad.

Las cantidades que de los diferentes materiales se colocan en el cuerpo de la cortina,

dependen en gran parte de su disponibilidad en la zona, economia y de las caracteristicas
mecanicas de ellas. En la fig. 1.7 se muestra una cortina de materiales graduados.
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1. Material impermeable N .‘[- -

2. Grava y arena
3. Roca y rezaga

4. Roca selecta .
Seccion transversal

Figura 1.7 Cortina de materiales graduados. Presa Benito Judrez (Grandes presas de México, 1976)
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2. SELECCION~DE LA OBRA DE EXCEDENCIAS
2.1 Partég dué?éﬁstitu}wn una obra de excedencias
2.1.1,‘Céhai‘dé‘iiamada

No siempre se requiere de este canal, y la funcién de €l consiste en captar el agua del vaso y
conducirla a la estructura de control (vertedor). Cuando el agua entra directamente del vaso
al vertedor y cae directamente al rio, como en el caso de una obra de excedencias colocada
sobre una cortina de concreto, no son necesarios ni el canal de llegada ni el de salida. Sin
embargo, en el caso de obras de excedencias colocadas en las laderas en que se apoya la
presa, puede ser necesario construir un canal de llamada que lleve el agua al vertedor, ver
fig. 2.1.

Las velocidades de entrada deberan de limitarse y las curvaturas y transiciones deberan
hacerse graduales, con objeto de disminuir las perdidas de carga en el canal y para que el
flujo llegue en forma uniforme a la entrada de la estructura de control. La mala distribucién
del agua dentro del canal de llamada puede persistir a lo largo de la estructura de control y
se puede llegar a tener zonas muertas dentro de €1, también la falta de uniformidad produce
una reduccién en la descarga.

La velocidad de llegada y la profundidad que haya abajo del nivel de la cresta tienen una
influencia importante en el valor de la descarga. ya que a una mayor profundidad de
llegada, hay una reduccion en la velocidad de llegada, lo cual resulta en un coeficiente de
descarga mayor. Asi, para una carga dada sobre la cresta, una profundidad de llegada mas
profunda permite acortar la longitud de la cresta. Dentro de los limites que se requieren
para obtener una buena circulacién y velocidades que no produzcan arrastres, la
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determinacion de la relacién de la profundidad del canal de llamada a la anchura es una
cuestion econdmica.

En el disefio de canales de llegada también debe considerarse que:

a) - No existan zonas de aguas muertas.

b) La longitud del canal sea la minima posible.

¢) No se formen vortices. ondas o remolinos, y en general procurar que se den las
condiciones para obtener un flujo uniforme a todo lo ancho de la obra de control.

d) No se reviste

Para definir la geometria del canal de llegada se recomienda realizar estudios en modelos

hidraulicos, y si ello no fuera posible, se debe construir la red de flujo sobre una geometria
propuesta, y esta se modificard de acuerdo al comportamiento del flujo que indique la red.

Estructura

descarga

Ohra de excedencias

e, Canal de ilamada

Figura 2,1 Elementos de una obra de excedencias. Presa de Agostitldn
2.1.2 Estructura de control (vertedor)

Uno de los componentes principales de una obra de excedencias es la estructura de control,
que es la que regula las descargas del vaso de almacenamiento. Este control limita o evita
las descargas cuando el nivel del vaso llega a niveles predeterminados, ¥ también controla
las descargas cuando el vaso alcanza niveles mayores a los fijados como de operacién, La
estructura de control si es de tipo libre consiste de un cimacio, o bien, si es controlada ella
esta formada por pilas, cimacio y compuertas, ver fig. 2.2.
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Si se trata de una cresta vertedora, la estructura de control puede tomar varias formas, ya
que en planta, los vertedores pueden ser rectos, curvos, semicirculares, en forma de U o
redondos.

- 8CE€ 30
naw gtegs T -_—
e~ . , \ e
i " 44— Compuerta radial
. e e
0 N - “» .
Pila ——» ..
o !
Lo .
7 ~

1 hd - - ot
7 g - —

Figura 2.2 Estructura de control de compuertas. Presa la Soledad (Grandes presas de México, 1976)
2.1.2.1 Controles de las crestas

Las crestas vertedoras pueden ser libres o sin control, y con control. De los dos tipos de
crestas, es el primero el que ofrece mayor sencillez tanto en su construccion como en su
operacion, pues automaticamente da paso a las avenidas cuando la elevaciéon de la
superficie del agua es superior al nivel maximo de la cresta, ademds no es necesario operar,
mantener y reparar mecanismos de regulacion. Los mecanismos de control mas comunes
pueden ser desde una serie de vigas colocadas adecuadamente para controlar y regular las
avenidas, hasta un conjunto de compuertas.

Existen diferentes tipos de compuertas y son las siguientes:
a) Compuertas de vigas (agujas)

Las vigas proporcionan medios para elevar el nivel arriba del nivel fijo de la cresta, cuando
el vertedor no se necesita para evacuar las avenidas. Generalmente, las vigas son tablas o
tableros apoyados horizontalmente entre ranuras hechas sobre las pilas o paredes del canal.
Con objeto de darle la capacidad adecuada a la obra de excedencias, las vigas se deben
quitar antes de que ocurran las avenidas, o deben estar proyectadas o dispuestas de manera
que se puedan quitar cuando el agua las rebase.
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b) Compuertas deslizantes

Son rectangulares de acero colado que se deslizan sobre guias formadas por perfiles
estructurales tipo canal apoyadas horizontalmente en ranuras sobre las pilas de los
~ vertedores. Estas compuertas son accionadas mediante mecanismos elevadores a través de

una flecha de acero. El agua sale por el orificio que se forma al subir las compuertas. En
estas compuertas los miembros verticales laterales de la armazén que la constituye se apoya
directamente en las guias; el cierre se efectiia por contacto a presién.

Cuando el tamafio de las compuertas es tal que su peso obliga al uso de equipos elevadores
de gran potencia, es comiin montar ruedas en los cantos de las compuertas que corren sobre
las guias con objeto de reducir la friccidn, con ello se puede usar entonces un equipo
elevador de menor potencia. -

c) Compuertas_rad:iéle‘.sr : :

Este tipo de'compixe;ta es el mas usado en la obra de excedencias; estan formadas por un
sector de cilindro, generalmente de acero, apoyado en brazos radiales a través de los cuales
se transmite el empuje hidrostatico hacia un perno de apoyo, ver fig. 2.2.

La superficie cilindrica se hace concéntrica con los ejes de los apoyos, de manera que todo
el empuje producido por el agua pasa por ellos; en esta forma solo se necesita una pequeia
fuerza para elevar o bajar la compuerta. Las cargas que es necesario mover consisten en el
peso de la compuerta, los rozamientos entre los cierres laterales y las pilas, y los
rozamientos en los ejes. Con frecuencia se instalan contrapesos en las compuertas para
equilibrar parcialmente su peso, lo que reduce todavia aun mas la capacidad del mecanismo
elevador.

Esa fuerza pequeiia para operar las compuertas radiales hace que su operacién a mano
resulte préctica en las instalaciones pequeiias, ya que de otra manera se requiere utilizar una
fuerza motriz. Las fuerzas pequeilas que se usan hacen también a las compuertas radiales
mas adaptables para operarlas con aparatos de control relativamente sencillos.

2.1.3 Canal de descarga (rapida)

Los voliimenes descargados por la estructura de control se regresan nuevamente al cauce,
aguas abajo de la presa, por medio de un canal de descarga llamada rapida. Las excepciones
se presentan cuando se hace libremente la descarga de la cresta de una cortina, por ejemplo,
del tipo arco, o cuando se envia directamente por la falda para que forme una cascada en la
misma. La estructura de conduccién puede ser el paramento de aguas abajo de la cortina, o
un canal o tinel excavado en una de las laderas. El perfil puede tener tramos con poca
pendiente o muy inclinados; la seccidn transversal puede ser rectangular, trapezoidal,
circular, o de cualquier otra forma; y el canal de descarga puede ser ancho o angosto, largo
o corto.
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Las dimensiones del canal de descarga dependen principalmente de los requisitos
hidraulicos, pero el perfil, la forma de las secciones transversales, anchos, longitud, etc.,
dependen de las caracteristicas geoldgicas y topograficas del sitio. La mayor parte de las
veces los canales abiertos excavados en las laderas siguen el perfil de la superficie del
terreno; cuando las laderas forman un cafién se usa un tinel. En planta, los canales abiertos
pueden ser rectos o curvos, con los costados paralelos, convergentes, divergentes o una
combinacion de estas formas. Un conducto cerrado puede consistir en un tiro vertical o
‘inclinado descargando en un tinel casi horizontal atravesando una ladera o en un conducto
constituido por un canal cubierto debajo o través de la cortina.

Los canales de descarga deben excavarse en material resistente o revestirse en caso de que
se tenga efecto erosivo ocasionado por velocidades grandes, y que haga el disefio
estructural adecuado de las paredes y plantilla del mismo para soportar las fuerzas
producidas por rellenos, subpresion, cargas producidas por el peso del agua, etc.

2.1.4 Estructura terminal

El agua que conduce la rapida, adquiere a lo largo de esta alta velocidad, es decir se tiene
una gran cantidad de energia cinética que hay que disipar para devolver el agua al cauce en
forma tranquila. Por lo tanto, generalmente, deben disefiarse estructuras que permitan
descargar el agua en el rio sin erosiones o socavaciones peligrosas que no produzcan dafios
sobre estructuras adyacentes.

En algunos casos, la descarga se hace dejando caer el agua desde alturas grandes
directamente sobre el cauce. Este método es satisfactorio cuando existe roca firme o donde
la salida del vertedor esta suficientemente alejada de la cortina o de otras estructuras
auxiliares para evitar dafios por socavacion, arrastre, o reblandecimiento de las laderas.

Cuando se prevé que se van a producir fuertes erosiones en el punto en que va a caer el
chorro, se puede excavar un estanque en el cauce, revistiendo sus costados y el fondo con
enrocamiento o concreto. En presas pequeifias, puede resultar conveniente hacer una
excavacion minima y permitir que la descarga forme un estanque natural; después se reviste
de enrocamiento o de concreto par evitar el arrastre del material. En estos casos debe
construirse un dentelldon adecuado u otra proteccidn en el extremo de la estructura de la
obra de excedencias para evitar que la socavacion ocasione la falla de este.

Cuando se quieren evitar erosiones fuertes en el cauce, se debe disipar la energia cinética de
la corriente antes de descargarla al cauce del rio. Lo que se disefia en este caso, es un
dispositivo para disipar la energia, como es, por ejemplo, una cubeta deﬂectora
(lanzamiento) o un tanque amortiguador (con o sin dientes), ver fig. 2.3. ~
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Canal de descarga

Cubeta de lanzamiento

F igufﬁ 2.3 Cubeta de lanzamiento
2.2 Objetivo

La funcién de una obra de excedencia en una presa de almacenamiento o de derivacion,
consiste en dejar salir el agua excedente o de avenidas que no cabe en el espacio destinado

. para el almacenamiento, y en la derivadora dejar pasar los excedentes que no se envian:al
sistema de derivacion. Ordinariamente, los voliumenes en exceso se toman de la parte
superior del embalse creado por la presa y se conducen por un conducto artificial de nuevo
al rio o algiin canal de drenaje natural.

El tamaiio del almacenamiento es un factor importante a considerarse en las cortinas de
tierra y de enrocamiento, que corren el riesgo de ser destruidas si es rebasada en la corona
por el agua; mientras que, las de concreto pueden soportar un rebasamiento. Generalmente,
el aumento en costo no es directamente proporcional al aumento de la capacidad. Por
ejemplo, con frecuencia el costo de una obra de excedencia de gran capacidad puede
resultar un poco mayor que el de uno que es mas pequeiio.

Ademads de tener la capacidad suficiente, la obra de excedencias debe ser hidraulica y
estructuralmente adecuada y debe estar localizada de manera que las descargas de ella no
erosionen ni socaven el talén de aguas abajo de la cortina. Por otra parte las superficies que
forman el canal de descarga del vertedor deben ser resistentes a las altas velocidades
erosivas que se¢ producen en la rapida, y, por ello generalmente, es necesario disponer de
una estructura para la disipacién de la energia.

La frecuencia del uso de la obra de excedencias la determinan las caracteristicas de
escurrimiento de la cuenca y la naturaleza del aprovechamiento. Ordinariamente, las
avenidas se almacenan en el vaso y luego el agua se deriva por la toma y no es necesario
que funcione la obra de excedencias. La descarga por la obra de excedencias puede ocurrir
durante las avenidas o periodos de escurrimiento extraordinario, y la capacidad del resto de
las salidas se excede. Cuando la capacidad del vaso de almacenamiento o la derivacidn es
grande, la obra de excedencias se utilizara rara vez. En las presas derivadoras en las que el
almacenamiento es limitado y los volimenes derivados son relativamente pequeiios,
comparados con el gasto normal del rio, la obra de excedencias se usa frecuentemente.
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2.3 Consideraciones generales

Hacer una evaluacién de la informacién basica debe ser el primer paso en la elaboracién de
cualquier disefio, este consiste en llevar a cabo una cuidadosa revision de la topografia y
geologia del sitio, para determinar sus condiciones, y un estudio del hidrograma de
avenidas, de la capacidad del almacenamiento y: los requenmlentos que se tienen en la zona
de la descarga. E

Al definir la mejor combinacion de capacndad de almacenamlento y capacxdad de la. obra de
excedencias para afrontar la avenida de proyecto eleglda deben considerarse:- toc
factores pertinentes de Hidrologia, Hidrdulica, proyecto, costo y dafios posibles. A

respecto y cuando sea conveniente, se deberdn tomar en cuenta factores como:* - - 7

Caracteristicas del hidrograma de la avemda

Daiios que podrian presentarse si ocurriera la avemda sin la construccxon de ]a cortma «

Dafios que resultarian si la cortina estuviera construida B @

Daifios que ocurririan si se rompiera ]a cortina o la obra de ex ’denc1as fuera

insuficiente

e Efectos que se obtendrian con- las dxferentes combmacxones d ortmas y obras de
excedencias sobre el probable aumento o disminucién de los dan S aguas amba 0 aguas
abajo de la cortina ,

e Costos relativos como consecuencxa en el aumento de la capamdad de la obra de
excedencias

¢ Uso combinado de las obras de excedencia y toma para el control y paso de las

avenidas.

Al estudiar el sitio, se pueden proponer posibles combinaciones de los elementos de una
obra de excedencias. Desde este punto, el tipo, tamafio, elevaciéon de la cresta y si sera
controlada o no controlada deberian ser decididos. Las caracteristicas de descarga de una
obra de excedencias dependen de si ella es libre o controlada, en este tltimo caso seria por
medio de compuertas.

Después de que se ha elegido como se operara la obra de excedencias, con determinadas
dimensiones, se puede calcular la maxima descarga de la obra y el nivel maximo del agua
dentro del vaso de almacenamiento mediante el transito de avenidas. Con el gasto maximo
que sera manejado a través de la obra, se hace el funcionamiento hidraulico de ella para
establecer las dimensiones del resto de los elementos de la obra de excedencias. Una vez
determinada la geometria de todos los elementos y con ello, finalmente, se obtiene el costo
estimado para la obra de excedencias. El tamaiio de la obra debe ser aumentado o reducido,
y repetirse el proceso hasta que el esquema mas econ6émico satisfaga los requerimientos del

proyecto.

Si la falla de una cortina puede ocasionar grandes pérdidas de vidas, o extensos e
irreparables dafios a bienes, la obra de excedencias y el embalse deben ser disefiados para la
maxima avenida probable. De otro modo, el uso de una obra de excedencias disefiada para
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avenidas de menor magnitud que la maxima probable se puede justificar por
consideraciones econdmicas.

Cada esquema debe indicar generalmente, en planta y perfil, el funcionamiento hidraulico y
localizacion de todas las estructuras necesarias de la obra de excedencias, la longitud de la
obra debe ser escogida para minimizar en la longitud, y debe seguir lo mas cerca posible a
la topografia para minimizar la excavacion. Los anchos o elevaciones adecuados a la
topografia, geologia, o algiin otro factor determinado deben también ser satisfactorios desde
el punto de vista hidraulico. Generalmente, se indica que la obra de excedencias se ajusta a
'los estribos de una cortina, pero es posible que una localizacion mas favorable de la obra
invada a la cortina, y al localizar la reubicacion de esta es posible que ello modifique el
costo.

En un proyecto de una presa pequefia se puede no justificar el estudio para la determinacion
de la combinacién optima y de costo minimo. Por ello, serd necesario por parte del
proyectista elegir las combinaciones que se deben analizar, las que demuestren ventajas
definidas, ya sea en costo o por conveniencia.

2.4 Requerimientos de la obra de excedencias

La funciéon de una obra de excedencias es conocida, porque puede tener diferentes
propositos. En ocasiones, se disefia para regular o controlar, en tal caso la capacidad de
descarga de ella es menor al gasto maximo de entrada, y la diferencia en volumen es
almacenada temporalmente en el embalse; si no se desea controlar las avenidas, la
capacidad de la obra se disefia con el gasto maximo de entrada. Una obra de descarga libre,
automadticamente proporciona algin almacenamiento temporal para el control de avenidas,
y por tanto requiere de una cortina mas alta que de una controlada por compuertas.
Asumiendo que cualquiera de las dos es aceptable, el objetivo del disefio consiste en
seleccionar una combinacién de embalse y capacidades de la obra de excedencias que
resultaran en un costo minimo. Cuando el control de avenidas es involucrado, el valor del
mismo debe ser tomado en cuenta al determinar el costo, y por ello se requiere del
conocimiento de la maxima elevacion permisible agua-superficie. Es evidente que el costo
minimo en general, se puede obtener al permitir almacenamientos temporales, sin tomar en
cuenta si el control de avenidas es de importancia o no.

La topografia y geologia con la ayuda de la exploracién subsuperficial, tienen una gran
influencia en la seleccion de la localizacién y tipo de la obra de excedencias. El tipo de
material y volumen de excavacion, posibilidad de filtraciones, valor del material excavado
para usarse con otros propdsitos, la necesidad de recubrimiento, localizacién de fallas, tipo
de cimentacion, presiones permisibles, y posibilidad de deslizamientos son algunos de los
detalles que deben ser considerados. Pero las obras de excedencias disefiadas,
generalmente, tienen que ser adaptadas al tipo de terreno que primeramente es escogido
como favorable para la localizacion de una cortina.
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Otras estructuras pertenecientes a una cortina pueden influenciar también en la localizacion
de la obra de excedencias. Se debe contar con un dibujo general que muestre la localizacion
de la cortina y las partes que la componen, asi que la obra de excedencias puede estar
aislada o combinada con las otras partes, esto puede ser por economia o bien influye la
validez estructural. La cortina, casa de maquinas, obra de toma, y la obra de excedencias
deben ser localizadas con referencia de una a otra para que funcionen apropiadamente.

2.5 Combinacién de obras de excedencia de servicio y auxiliares

Cuando las condiciones de la localizacién son favorables, debe estudiarse la posibilidad de
obtener una economia general utilizando una obra de excedencias auxiliar en combinacién
con una de servicio. En estos casos, la de servicio debe proyectarse para que dé paso a las
avenidas que pueden ocurrir frecuentemente, y el control para la auxiliar se ajusta para
funcionar solamente cuando se excedan esas avenidas pequeiias. En algunos casos, la obra
de toma puede hacerse suficientemente grande para que funcione como una obra de
excedencias de servicio. Las condiciones favorables para utilizar una obra auxiliar son la
existencia de algtin puerto o depresion a lo largo de la linea de embalse del vaso que
conduzca a alguna corriente natural, o cuando las laderas en las que termina el
almacenamiento tienen una pendiente suave, en las que se pueda excavar un canal bastante
alejado de la cortina, para evitar la posibilidad de daiio a la misma o a otras estructuras.

Debido a la poca frecuencia con que se utilizard, no es necesario proyectar toda la
estructura de la obra auxiliar con el mismo grado de seguridad requerido por otras
estructuras; sin embargo la porcidn de control debe proyectarse a prueba de fallas, porque
en caso de que llegara a fallar ella, se escaparian grandes volimenes del vaso; por ejemplo,
se puede omitir el revestimiento de concreto en el canal de llamada cuando esta excavado
en roca de buena calidad. El proyecto de la obra auxiliar se basa con frecuencia en la
premisa de que se pueden admitir algunos daifios en porciones de la estructura cuando el
paso de las avenidas es poco frecuente. Se pueden tolerar daiios de poca importancia por
erosion en un canal sin revestir, y socavacion en el extremo de aguas abajo del canal de
salida, y formacion de un foso socavacidén que se presenta aguas abajo.

La obra de excedencias auxiliar se puede proyectar con un control fijo en la cresta
(compuertas), o bien usar compuertas de tablones o deslizantes para aumentar la capacidad
sin tener una sobrecarga hidraulica adicional. Algunas veces se sustituyen algunas o todas
las compuertas por medio de bordos de seguridad “fusibles” que se proyectan para que se
rompan y los arrastre el agua cuando los rebase. La ventaja que tienen ellos sobre las
compuertas es que, si estan bien proyectados, la ruptura se produce automaticamente
cuando los rebasa el agua; ademas son mas baratos de construir y de conservar. Como la
probabilidad de su ruptura depende de la ocurrencia de avenidas poco frecuentes, el costo
de su reposicion es muy dificil de determinar. Dividiendo el borde en tramos cortos de
altura variable de manera que no los rebase el agua al mismo tiempo, las avenidas pequeiias
pueden pasar rompiendo una o varias de estas secciones, ocurriendo la falla total solamente
cuando se produzca la venida maxima probable.
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2.6 Seleccion del proyecto de la obra de excedencias

Se puede preparar un proyecto compuesto considerando debidamente los diferentes factores
que influyen en el tamaifio y tipo de la obra de excedencias, y correlacionando los elementos
elegidos en las alternativas. Ello se hace usando combinaciones de los componentes para
formar el proyecto completo de la obra de excedencias. Después de que se han determinado
el tamarfio hidraulico y las caracteristicas de descarga de una obra de excedencias mediante
el estudio de variacion de niveles producida por la avenida de proyecto, se pueden elegir las
dimensiones generales del sistema de control. Entonces, se puede elaborar el proyecto
especifico tomando en cuenta la topografia y las condiciones de la cimentacién, y
adaptando la estructura de control y los diferentes componentes a las condiciones que
imperan en el sitio.

Las condiciones de emplazamiento influyen en forma importante en la seleccién de la
localizacion, tipo y componentes de una obra de excedencias. La inclinacién del terreno
atravesado por el canal de llamada y de descarga de la obra, la clase y volumen de la
excavacion, ademas de las posibilidades de que haya de utilizarla como material para el
terraplén; las posibilidades de que se erosionen las superficies formadas por la excavacién y
la necesidad de revestirlas; la permeabilidad y la resistencia de la cimentacién; y la
estabilidad de los taludes excavados; todos estos factores deben considerarse en la
seleccion.

La adopcidén de un tamaiio especial o arreglo para uno de los componentes de la obra de
excedencias puede influir en la seleccidn del resto de los componentes. Por ¢jemplo, una
estructura de control ancha con la cresta en posicion normal al eje longitudinal de toda la
obra requerira una transicion larga, convergente para unirla a un canal de descarga angosto
0 a un tiinel; una mejor alternativa pudiera ser la seleccién de una estructura de control mas
angosta con compuertas o de canal lateral. De la misma manera, puede no ser posible un
tanque amortiguador ancho para usarse en un tinel debido a que se necesita una transicién
larga divergente.

Una obra de excedencias puede ser parte integrante de la cortina de una presa, como es el
de una cortina de concreto, o bien ser una estructura separada. En algunos casos, puede
combinarse una estructura de descarga comun, ya sea con la obra de toma, o incluida dentro
de la obra de desvio por economia. Asi, la localizacién, el tipo y tamafio de las demas
estructuras que forman la presa son factores que pueden influir en la seleccion de la
localizacion de la obra de excedencias o en su disposicion. El plan final dependera del
estudio econdmico del conjunto, y de tener un buen funcionamiento hidraulico y
estructural.

El costo de la construccion de una obra de excedencias grande, con frecuencia constituye
una parte considerable del costo total de la presa. En estos casos, combinando la cortina y
la obra de excedencias para que formen una sola estructura puede resultar conveniente, y
resultaria indicada la adopciéon de una cortina vertedora de concreto. En algunos casos,
cuando el material excavado de los canales de la obra de excedencias que esta separada, se
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utilizan en la cortina de tierra, esto resulta ventajoso por la disminucion en los costos de los
materiales.

La conveniencia o costumbre de construir obras de excedencia de concreto sobre cortinas
de tierra o de roca ha disminuido por las especificaciones mas conservadoras que deben
emplearse y el mayor cuidado que deben tener para prevenir posibles fallas. Los problemas
asociados con esta alternativa son: asentamientos desiguales de la estructura debido a
consolidaciones diferenciales del terraplén y de la cimentacion después de que se llena el
vaso; la necesidad de tomar precauciones especiales para impedir el agrietamiento del
concreto o la abertura de juntas que podrian permitir filtraciones del canal al terraplén. con
la correspondiente tubificacion o deslave del material circundante; los retrasos en la
construccién ocasionados por haber completado y madurado la cortina antes de comenzar la
construccion de la obra de excedencias. Al considerar todos los factores anteriores,
asociados con el aumento de los costos que provienen del aumento de la seguridad de los
detalles de construccion, asi como los aumentos en el espesor de los revestimientos. del
acero de refuerzo, dentellones, tratamiento de las juntas, drenaje, precargado, etc. han
ocasionado, generalmente, que se busquen otras alternativas para el provecto de la obra de
excedencias.

Uno de los arreglos mads comunes es la utilizacién de un canal excavado en uno o ambos
arranques fuera de los limites de la cortina, o en algiin punto alejado de esta. Cuando se
adoptan estas situaciones, la cortina puede ser del tipo tierra y de enrocamiento.
Inversamente, cuando no se puede encontrar un lugar adecuado para construir una obra de
excedencias alejada de la cortina, requiere la eleccién de un tipo de cortina que pueda
llevarla dentro de su cuerpo.
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3. DISENO ESTRUCTURAL

3.1 Generalidades

Una vez determinado el tipo de obra de excedencias y hecha la localizacién de cada una de
sus estructuras, que estdn sujetas a las especificaciones del proyecto hidraulico, a
continuacion se procede a llevar a cabo el disefio y 1a seleccion de los detalles especificos.

Por ejemplo, el material para la cimentacién de la rdpida de la obra de excedencias no tiene
capacidad para resistir el efecto destructivo de las corrientes de alta velocidad; por tanto,
debe colocarse un revestimiento a lo largo de ella, éste sirve para evitar la erosidn, reducir
las perdidas por rozamiento al proporcionar superficies mas lisas al canal, constituyendo un
conducto relativamente impermeable. La economia y su durabilidad, con frecuencia
favorecen al concreto en su eleccidn como el material adecuado para las estructuras
hidraulicas de conduccion.

La obra de excedencias se puede construir sobre casi cualquier cimentacidn capaz de
soportar las cargas aplicadas sin que se deforme perjudicialmente. El tipo de paredes,
revestimientos, y de las estructuras asociadas de una obra de excedencias asi como los
detalles de proyecto dependeran de la naturaleza de la cimentacién. Por ejemplo, los
detalles de proyecto para una obra de excedencias cimentada completamente en roca seran
diferentes de los de una construida sobre arcilla. Los detalles estructurales diferiran de
acuerdo con la resistencia de la cimentacion, sus caracteristicas de asentamiento o aumento
de volumen, y de las cualidades respecto a permeabilidad y filtraciéon. Aunque los muros de
concreto, los revestimientos y las estructuras adecuadas para resistir el empuje hidrostatico
y el empuje de la tierra, deben estar dispuestas de manera de permitir los movimientos
debidos a los cambios de temperatura y a los asentamientos diferenciales. Se deben instalar
conductos para captar las filtraciones del canal o los escurrimientos subterraneos de la
cimentacion, ya que pueden producir la saturacion de los materiales subyacentes y generar
grandes subpresiones contra las losas de fondo de la estructura.

-31-




CAPITULO 3 DISENQ ESTRUCTURAL

En este capitulo se tratard lo que se refiere al planteamiento del disefio estructural de una
obra de excedencias, en el cual se presenta el disefio del canal de llamada, la estructura de

control (vertedor) y el canal de descarga (rdapida)

3.2 Canal de llamada

Cuando este tipo de canales estdn excavados en roca o en material firme, y en donde es
permisible inclinar las paredes, el revestimiento se coloca directamente sobre los taludes
excavados que pueden ofrecer suficiente estabilidad para formar las paredes laterales del
canal, tomando en cuenta que este solo se reviste cuando se aproxima a la estructura de
control. De lo contrario, serd necesario usar muros de contencidn, por ejemplo del tipo
gravedad, de viga voladiza, o de contrafuertes, ver fig. 3.1.

AW S W/
RARRETRA E’ 7
A
|- Cuerpo E/Cuerpo
1
%
% | | 2
vl Puntal— P Z 7 T T T ]—

Losa de base

a) Muro de gravedad » . b) Muro en voladizo

J\

L

Contrafuerte

s

ANANAARNWN

- A
o B A-A

c) Muro de contrafuertes

Figura 3.1 Tipos de muros de contencion (pis?ﬁq de estructuras de concreto, Arthur Nilson)_ .
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Cuando el canal de una obra de excedencias pequefia es relativamente angosto y no se
espera que se produzcan asentamientos diferenciales, los muros y el piso pueden hacerse

continuos, del tipo de canal monolitico, para aumentar su estabilidad y simplificar los
detalles.

. Tanto los muros de entrada como a lo largo del canal pueden estar sujetos a varias
combinaciones de cargas. Cuando se tiene escurrimiento se presenta el empuje hidrostatico
sobre el muro, el cual tiende a contrarrestar al producido por los rellenos de tierra. Pero, si
el relleno de tierra se ha contraido separindose de los muros, estos pueden quedar sujetos a
empujes hidrostaticos antes de que la deflexion sea suficiente para apoyarse en el relleno;
esta condicion se presenta con mayor probabilidad cuando el muro esta inclinado contra el
relieno. Por otra parte, cuando no hay ningin escurrimiento por la estructura, los muros
quedan sujetos unicamente a las cargas producidas por los rellenos de tierra. En el proyecto

estructural de los miembros de los muros se deben tomar en cuenta ambas posibilidades de
carga.

El proyecto de un muro de contencién de gravedad o de concreto reforzado es semejante al
de una cortina de tipo gravedad, porque es necesario determinar la estabilidad contra el
vuelco, contra el deslizamiento, y la magnitud y distribucién de los-esfuerzos:en-la
cimentacion que resulta del peso y de las cargas aplicadas. ' '

Como un primer paso se debe revisar toda la informacion disponible para conocer la
ubicacién, geometria y caracteristicas generales de la estructura que se va diseifiar, que
dependera en gran parte de lo que proporcione el proyecto hidraulico. Basdndose en esto se
proponen dimensiones preliminares para la estructura, y luego se verifican las diferentes
condiciones de estabilidad para estas medidas. Con base en un primer calculo, se reajustan

las dimensiones hasta llegar a un disefio aceptable. En la fig. 3.2 se muestra un canal de
llamada con muros de contencién.

Muro de contencion
- “’Losa de piso ' . 1 :

Figura 3.2 Seccidn de un canal de llamada con muros de contencion .
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3.2.1 Cargas sobre un muro de estabilidad

Las cargas que actiian sobre un muro de estabilidad de tipo gravedad se muestran en la fig.
3.1, y son las siguientes: ,

a) Peso propio del muro, (W)

:Esta fuerza que actlia en el centro de gravedad de la secc:on puede calcularse facnlmente
\;‘subdlwdlendo dicha seccidn en dreas parc:ales de geomema senc1lla Yy conomda '

. fb) El empuje de txerra contra el respaldo del muro, (El)

’ ?ic),Lasfuerzas de otros pesos que hubxera sobre el muro (W-»)

, Por e_]emplo se puede mencionar el peso de vehxculos que transxtan por la parte supenor del
"Muro : ~ EENCEIE - Sy :

Figura 3.3 Cargas ac‘tuq}it'ej;sjj;bbié un }rxiiré‘de"éistabilidqd (IMTA, 2000)

e) Los empu_]es hxdrostatlcos (H,, V,)

el muro tlene una mclmacnon sobre la pared se ejercen un empuje horizontal
(hldrostatlco) y uno vemcal debido a la columna de agua que esta sobre ella.

f) La subpres:on, (N
Cuando el drenaje bajo el muro no es correcto o ha sufrido algin desperfecto, puede

almacenarse agua en esa zona. Si la cimentacién es impermeable, el agua puede fluir a lo
largo de ella emergiendo a la superficie del suelo en el frente del muro; en estas
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condiciones puede haber riesgo de tubificacion. En cimentaciones permeables, el agua que
sale a la superficie puede ser poca, pero en todo caso se produciran presiones de agua
contra la base del muro.

g) La vibracién

,Las v1brac10nes que pudleran ser inducidas sobre el muro, por ejemplo las ocasmnadas por
“ _el transxto ‘de’vehiculos o ferrocamles

isobre el muro

)] Las expansiones del terreno ocasionadas por cambios de humedad en el relleno -

‘Estos problemas son frecuentes en rellenos arcillosos en los que la expansién de ellos
produce un aumento en las presiones laterales sobre el muro; este.aumento de las presiones
esta limitado por las condiciones de fluencia del muro.

Cuando el suelo se seca, se contrae y como consecuencia el empuje disminuye, la
reiteracion de estos procesos puede ser perjudicial. Este efecto suele presentarse mas
intensamente en la superficie de relleno, decreciendo con la profundidad, de modo que rara
vez se manifiesta por debajo de los 1.5 m aproximadamente, medidos a partir del nivel de la
superficie del relleno. No hay ningin método confiable para calcular los incrementos de
presion producidos por estos fenémenos, que pueden evitarse cuando se tienen estratos
horizontales de material grueso, que actien como dren.

j) Las sobrecargas en el relleno (S)

Cuando el relleno soporta una carga adicional uniformemente distribuida como la que
generan mercancias en patios de almacenamiento o por trafico en una carretera.

'Las cond1c1ones e ana isis para 1os muros de establlldad en un canal de llamada son.‘

a) Combmacmn ordmana

e -Canal vacio o
e Relleno part1c1pando como empu_]e actnvo o
@ Sobrecarga ‘
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b) Combinacion extraordinaria

e (Canal vacio

e Relleno participando como empuje activo
e - Accidn del 51smo en sentido desfavorable
. .

Sobrecarg

c) Otras que con51dere el proyectlsta

- d) Combinacié6n de cargas (agua y tierra)
3.2.3 Condiciones de seguridad para muros de estabilidad
3.2.3.1 Revisién al volteo

Para hacer este analisis es necesario comparar los momentos actuartes sobreé el muro contra
los resistentes. Este analisis puede hacerse considerando varias alturas H del muro.

FS = Mres (3.1)
Macr GRS LT '

De acuerdo a la condicién de carga que sé este rev1sando el valor de este factor de
seguridad debera cumplir con los valores sxgulentes N :

Para la condicion ordinaria se debe cumplir que FSZ 2. 00
Para la condicion extraordinaria se debe cumpllr que FS 21 20

e Cilculo de momentos actuantes y resistyeﬁiés‘f :

Para la obtencion de los momentos, tanto los actuantes como los resxstentes, es necesano
calcular primero todas las cargas que afecten el muro, asi como, los puntos de. aphcacnon de
cada una de estas referidos al pie del muro y;’ ue erv1ran “para’la obtencxon de los
correspondientes momentos. L e

a) Empuje del relleno

El empuje del suelo sobre el muro puede. calcularse conl teona devRankme es 1mportante
recordar que el empuje activo se relac1ona con el empuje del suelo 'sobre’ el ‘muro, en tanto
que el pasivo considera el empUJe del muro contra el relleno. o
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a.1l) Suelo Friccionante

El empuje activo ejercido por un relleno de suelo friccionante, de superficie horizontal

contra un muro de respaldo vertical se calcula con la ecuacioén:

1 2
EA = '2" K,yH" )

KA‘. = ”téné‘(;is" = _“L)
_ donde:

E, empuje activo del relleno, en ton/m

v peso volumétrico del material de relleno, en ton/m>

H altura del muro sobre la que actia el relleno, en m

K , coeficiente activo de presion de tierras, adimensional ..

v angulo de friccidén interna del material de relleno, en grados

62

(3.3)

El-empuje pasivo para las mismas condiciones se calcula con la ecuacién: -

E,= 5 KeyH'
K, = tan2(45° + ﬂ] ~
= 2

donde

- E, empuje pasivo del relleno, en ton/m
K, coeficiente pasivo de presion de tierras, adimensional

(3.4)

(3.5)

En la teoria de Rankine se considera que el punto de aplicacion del empuje activo y del
pasivo esta a un tercio de la altura del muro, medido a partir de la base. Si la superficie de
relleno forma un dngulo B con respecto a la horizontal como se ve en la fig. 3.4, los

empuyjes se calculan de la manera siguiente:
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cosp + ycosp — cos’y 3.7

cosB — yJcos?B — cosiy

CAPITULO 3

E, = —;—y H?| cosf

Figura 3.4 Superficie de relleno inclinada en un muro de contencion -

Los valores del peso volumetnco y del matenal Y. su angulo de: friccion interna - se
muestran en la tabla 3 1 -

t Peso volumetnco v ! Angulo de friccidn

Tipo de suelo ' ton/m® , < ‘Interna,
l

f

| :

! 1.8-1.9 ‘ 33-40°
, .

-
i

|

i

‘. 3

| Arenas y gravas sin finos,
|

l

!

! altamente permeables .
! j

[ Arenas y gravas con cierto contenido | - e o )

! de limos, baja permeabilidad 1.9-2.1 ! 25 -.35°"°

j f

, Arena limosa, arena y grava con alto ; ; o

. contenido de limos J' 1.8-1.9 ' ] "23-30°

| ,

" Arcilla de compacidad media J 1.6-18 é ’25‘ '_ 3’5°

Tabla 3.1 Propiedades de los suelos (Ihge(rieria dé los recursb; hidrét)lg;cos;; Linsley) .
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a.2) Suelos cohesivos

Cuando se trata de suelos cohesivos, los empujes pueden calcularse con la ecuacién:
1 2 i
E, = EY H® —2cH (3.8)

c-es lar’cbhe's>i7c'>hfdeglﬂ'rn;;a:t‘e‘t;iélff R

El punto de aplicacién respectivo pasa por el centroide de la cuiia de presiones.

2.3) Suelos cohe

(3.10)

Ep = = NyyH? + 202

2 ~ H | | [ERE
donder e
N, hﬁmgro"ac;ili‘myensionél que rélééiéxia el esfuerzoprmcxpal )‘m’aydr con el menor,

Y se puede obtener como sigue:

Ll

(3.12)

1
zZ

(3.13)
El punto de aplicacién respectivo coincide con el centroide del prisma de presiones.
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Como el prisma de presiones es triangular para los tres tipos de suelo, el punto de
aplicacidn del empuje activo es igual a H/3 y el momento vale:

H
Mg, = EA—3— (3.14)

'b) Empuje debido a la sobrecarga

Este empuje se calcula con la ecuacion:

JH ' (3.15)

'Y su punto'de aplicacién se encuentra a H/2 y el momento se calcula con:.

(3.16)
De acuerdo con e:ste’rve’sultiédb el momento ;tbita‘l‘ actuante debido al relleno sera:
| MEP; = Mg, + Mg : v G3.17)
~ ¢) Peso bropio delmuro
El peso del muro W vale
e Wo=qyv (.18)

dondc v

Y- peso volumétrico del concreto
-V volumen del muro considerando un ancho unitario

Para obtener el momento debido al peso M, es necesario calcular el centroide de la

seccién del muro para conocer el punto de aplicacion de la fuerza. Por lo que resulta mas
cémodo, dividir esta seccién en figuras geométricas conocidas, con lo cual es mas facil
obtener el punto de aplicacién de cada peso parcial, X, y calcular sus respectivos momentos
para después sumarlos, y asi obtener el momento total que se estd buscando. Cabe seiialar
que el centroide de cada figura se refiere al pie del muro.

M, = X WiXi o (3.19)
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d) Sismo

Para considerar el sismo se hace uso de un coeficiente de sismicidad «. El valor de este
‘coeficiente dependera de la zona sismica en la que se encuentre la presa y el tlpO de suelo
que se tenga. U

Enla fig. 3.5 se muestran las regiones sismicas en las que se divide la’ Republlca Mexxcana
y en la tabla 3.2 se muestran los coefcnentes sismicos dependiendo del txpo de’ suelo para’

cada zona.

ESTADOS UNIDOS
DE AMERICA

: =~
A R Y

GOLFQ DE MEXICO

//”/‘_ S
OCEARND 7
PACIFICO

D

GUATEMALA

Figura 3.5 Reglanah zacion sismica de Mexlca (Manual de disefio de obras c:vtles CFE)

De acuerdo coh la tabla 3.2 se tiene que:

Suelo txpo I. Terreno firme en que a una profundldad menor de 3m e\1sten estratos rocosos'
o de suelo muy compacto. S : : ;

Suelo tlpo II. Terreno de transncxon .en donde el suelo compacto_ se encuentra a
profundldades entre 3 y 20 m. ; ~ : : : , S

Suelo tlpo jiia Terreno compre51ble en donde el suelo ﬁrme se encuentra_a mas ‘de 20 m de
proﬁmdldad : , . ,

4] -
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d.l) Sismo en el relleno

El efecto no suele ser de gran consideracién, pero en zonas criticas puede tomarse en cuenta
incrementando los empujes calculados en un 10%. De acuerdo al valor del coeficiente o de
sismicidad, y considerando este en su forma mas critica, el momento debido al empuje del
relleno se incrementard en un porcentaje dependiendo del valor del coeficiente, es decir: .

Mus = (1 + c)Mpg (320
Zona sismica de - " Coeficiente de
la reptiblica “ isismicidad o
0.08
A 0.12
B G 0.16
B SO B | 0.20
S SRy ! 0.24
b 1 0.24
C C I 0.30
111 0.36
1 0.48
D 11 : 0.56
II1 0.64

Tabla 3.2 Coeficientes de sismicidad ( Disefio Estructural, Meli)

d.2) Sismo en el muro

Esta fuerza F actua en el plano honzontal y su valor se. obtxene en ﬁJncwn del peso del
muro, calculandose asi: ' S

F = aW G321

El momento por sismo en el muro MSM , de acuerdo a los pesos parc1ales calculados se
puede obtener multxphcando cada fuerza obtenida por su punto de épllcacm Y féférid@ 'al
pie del muro, y después hacer la suma de momentos.. ‘ s T R

My =SFY, (22
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Los momentos que se consideran como actuantes son los debidos al empuje del relleno
Mg vy al sismo en el muro My,,, mientras que los momentos resistentes son debidos al

peso propio del muro M,

Al hacer el anilisis bajo la condicidn ordinaria los momentos debidos al sismo no son
tomados en cuenta, por tanto solo se compara el momento producido por el relleno contra el ,
debido al peso propio, de la manera siguiente: e '

2Mg =My, . (3.23) -

El momento debido al empuje del relleno se multlphca por. dos, ya que. este valor es un
factor de seguridad que debe tomarse en cuenta para:las condtcxoncs ordmarlas

Para las condxcxones e\traordmanas es necesano tamblen tomar en cuenta el momento ,
actuante producido por el sismo, y 'se ha ' Ia c paraclon de la forma s:gulente

~1.2(1 ¥ a)MER Mgy - ‘Mw' o ; (3.24)

El factor de 1.2 se debe al factor de seguridad para condiciones extraordinarias, mientras
que el valor (I + o) es debido al sismo en el relleno.

Con las relaciones anteriores es posible elaborar una tabla en la que se muestren los valores
de los momentos resistentes y los momentos actuantes, para ambas condiciones de analisis,
y considerando varias alturas H del muro, con lo cual puede saberse hasta que altura puede
ser estable el muro.

3.2.3.2 Revision al deslizamiento

Para que no exista deslizamiento se debe cumplir que:
FFC>FS

Donde FS es un factor de segundad que vale 1.5 para condlclones extraordmanas se
analizan estas porque son las mas desfavorables. S E

El valor del factor de friccidn cortante FFC se calcula con la ecuacién

FFC = ZNtane+;c5%: L .  325)
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donde

¢ cohesion del concreto o de la liga de la cimentaciédn, para el primer caso su valor es del
ordende 0.1 f'c

> N suma de todas las fuerzas normales a la base del muro

0. 4ngulo de friccidn interna del concreto o de la liga de la cimentacién

A drea de la superficie de desplante o de la seccién honzontal aun mvel Z cualqulera al
que se este realizando el anélisis : : R
ZF suma de todas las fuerzas horlzontales sobre el muro

' 3.2,3.4 Revision de esfuerzos

" Se calculan los esfuelzos en la cxmentacxon, con 1a formula de la escuadna para cond1c1on
ordmana y extraordinaria. . \ ,

donde:

O'BA esfucrzos se consideracgde compresxon 51 el resultado tlene sxgno p051t1vo"se toma
o, de tensién si el resultado tiene signo negatwo

N cargas normales o axiales B

A 4area de contacto entre la cimentacién y el muro o

M momento resultante

I momento de inercia de la seccién de contacto

Xmax distancia maxima al eje neutro

Hay que tener en cuenta que €l momento resultante para aplicar la férmula de la escuadria,
equivale a la suma de los momentos referidos al eje neutro de la base considerando su
sentido de giro, en este caso los momentos calculados fueron referidos al pie del muro en
condiciones de volteo. Como solo se tiene una fuerza vertical que es provocada por el peso
propio, solo es necesario volver a calcular este momento resistente considerando ahora su
punto de aplicacion con respecto al eje neutro de la base del muro, en cambio los momentos
actuantes debidos al empuje del relleno y sismo en el muro siguen siendo los mismos.

Entonces el momento resultante es igual a:

CEIM =M, + Mg ‘ T ,(3.27)

Lalosa de plso del canal de llamada se coloca solo unos metros antes del. talon del c1mac10 g
segiin la recomendaclon de] departamento de Geotecnia,’ y especxﬁcamente sirve para .

proteger y evxtar 1a socavacién en esa parte del cimacio. El acero, de refuerzo es el que

|
|
|
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establece el USBR para refuerzos minimos por contracciones, cambios de temperatura,
asentamientos desiguales y otros esfuerzos imprevistos en elementos de concreto reforzado.
De esto se tiene que el acero de refuerzo para la losa de piso sera 0.18% de la seccién
transversal, y la separacion de varillas maxima equivale a 45 cm 6 S veces el espesor de la
losa; lo que sea menor. El acero se colocard en ambas direcciones de la losa y en ambas

caras.

3.3 Estructura de control

El disefio estructural de la estructura de control, abarca al cimacio y las pilas en caso de que
la obra de excedencias sea controlada y si esta es de descarga libre solo se considera al
cimacio y queda sujeto a las especificaciones que se den por parte del proyecto hidraulico,
ya que cste proporciona una geometria de toda la estructura, si es el caso también el nimero
de pilas que se necesitan y la separacién entre ellas. Como todos estos datos estan
calculados basandose en las cargas y gastos que se van a manejar para la obra de
excedencias, el proyecto estructural debe adecuarse a las condiciones iniciales. Conocida la
geometria, el proyecto estructural se divide en dos partes; en la primera parte se revisa la
estabilidad de la estructura y con ello se conoce si no va a tener problemas al momento de
estar bajo el efecto de todas las cargas que se presentan, y en la segunda parte se calcula el
acero de refuerzo de la estructura.

Hay que sefialar que tanto para el analisis de estabilidad como en el calculo del acero de.’
refuerzo, se tomara un elemento aislado en el que se tenga una pila y medio claro del vano;

en ambos lados, como se muestra en la fig. 3.6.

En este subcapitulo se tratara lo relac:onado con una estructura de control que lleva
compuertas. : s

i/ Ranura para

: /ag\uz\s = I: Pila
Tajamar - | v vane

it
Pila Cimacio “

Cimacio

) VQ/Géleria, ~

a) Vista loﬁgitt‘ldin‘al' o , b) Vista transversal

Figura 3.6 Elemento de andlisis de la estructura de control
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Las ranuras para agujas se encuentran en cada pila y se hacen aguas arriba antes de las
compuertas, son basicamente una guia en la que se colocan las agujas, las cuales sirven
para no permitir el paso del agua y darle mantenimiento a las compuertas.

En la galeria que se encuentra dentro del cimacio se realizan perforaciones, ya sean
inclinadas o verticales, en las cuales se hacen inyecciones para formar una pantalla de
impermeabilizacion por abajo del cimacio. Ademas también se practican barrenos a una
profundidad menor que la usada para las inyecciones, estos barrenos se perforan en el piso
de las galerias y nominalmente tienen un didmetro de 3™, su funcién es la de un dren'y
alivian la subpresion producida por las filtraciones. Por lo regular el tamafio de estas
’ galenas esel’ suﬁcxente para que pueda entrar una persona y darle mantenimiento.

'3.3.1 Analisis de la estabilidad

Los tres efectos que afectan la estabilidad de la estructura son: -~ 1—

Vuelco. Bajo la accion de las fuerzas externas el cimacio txende a girar alrededor de su'pie,
antes de que el cimacio llegue a voltearse como cuerpo ngldo, tendran que haber fallado
sus materiales por tension en el talén o por agrietamiento en el pxe

‘Deslizamiento. La fuerza horizontal 3 H, tiende a desplazar en}' direccién horizontal el
cimacio, las fuerzas resistentes son las producidas por:la friccion y'por la resistencia al
cortante del concreto o la cimentacidn. Antes de que el cimacio'deslice como cuerpo rigido,
habran fallado sus matenales (o la lxga con la cimentacion o esta 1ltima) por esfuerzo
cortante. ' .

Esfuerzos excesivos. La estabilidad de la estructura estara asociada siempre a la ruptura de
sus materiales por esfuerzos excesivos, por lo que la atencion debe enfocarse a mantenerlos
dentro de limites aceptables. En general, al menos en lo que respecta a la compresion, es
relativamente facil cumplir con esa condicion, pues los esfuerzos en el concreto de los
cimacios, inducidos por fuerzas externas son normalmente muy bajos si el disefio se ha
hecho con el suficiente cuidado.

3.3.2 Cargas que actian en la estructura de control

Peso propio de la estructura. Ademas del cimacio y la pila se debe tomar en cuenta el peso
de los puentes, compuertas y sus mecanismos considerando para cada uno en donde se
encuentra su punto de apllcacxon. Los valores usuales del peso especifico para el concreto y
la mamposteria son 2.4 ton/m® y 2.20 ton/m’,

Empujes hidrostaticos. Para su calculo se consideran dos niveles de agua, uno corresponde
al NAME y el otro al NAMO, bajo dos hipétesis:
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a) El peso especifico del agua se considera de 1.00 ton/m*

b) Es valido utilizar la ley de Pascal: La presién actia en cada punto con igual
magnitud en todas las direcciones y sentidos, los empujes resultantes son normales a
las superficies sobre las que actian

En el caso de nuestro elemento de estudio, es necesario calcular el empuje hidrostatico que
se presenta sobre la pila, el que se presenta en la parte correspondiente al cimacio y el que
se tendria sobre la compuerta en el caso de que esta sea conSIderada « i

Sismo. Los sismos comunican acelerac10nes a los cimacios. que pueden aumentar los,k :
empujes de agua sobre la estructura, asi como los esfuerzos dentro de ellos mismos: 7

Subpresion. Es generada por la carga hldraulxca que se tiene sobre la estmctura de control
¥ que provoca que se tenga una presmn que puede levantar y desestabxllzar la estructura

3.3.3 Combinaciones de cargas

El USBR recomienda que los disefios deben fundamentarse en las combinaciones mads
adversas de condiciones de carga, incluyendo tnicamente aquellas cargas que tienen una
probabilidad razonable de ocurrencia simultdnea. Las combinaciones de cargas transitorias,
cuya probabilidad de ocurrencia en un tiempo dado es remota. tienen una probabilidad de
presentarse despreciable y no pueden usarse como bases razonables para el disefio.

En el analisis de cargas se deben considerar las combinaciones de estudio siguientes:
a) Condiciones ordinarias: Nivel de agua al NAMO.
Empuje hidrostatico
Peso propio de la estructura de control y de accesonos (Puente, compuertas)-

Subpresmn
Con sismo de disefio

b) Condiciones cxtraordinarias.,Nivé] de agpa,:ai NAME S

Empuje hidrostatico ,
Peso propio de la estructura de control y de accesonos (Puente compuertas)
Subpresmn L :
Sin sismo

Empuje hidrostatico
Peso propio de la estructura de contro
Subpres:on

Con sismo de disefio

de accesorios (Puente, compuertas)
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d) Con la elevacién del agua por debajo de la cresta del cimacio

" Peso propio de la estructura de control y de accesorios (Puente, compuertas)
“.Subpresién
Con sismo o sin sismo

e) Otras condiciones de carga especiales, que se determinan a juicio del proyectista

Para cada una de las condiciones anteriores es posible tener varias combinaciones de cargas
de agua, de acuerdo a la operacion de las compuertas de la obra de excedencias, ya que, por
ejemplo, se pueden tener cerradas las compuertas en ambos vanos, que una este
descargando y la otra se encuentre cerrada o que ambas compuertas estén descargando al
mismo tiempo.

3.3.4 Condiciones de seguridad

3.3.4.1 Revisién al volgco

0, para hacer esta revision es necesario comparar los momentos resistentes de
la. estructur con los momemos actuantes, considerando el elemento de analisis de la fig.
3. 6 P

. Calculo de momentos actuantes y resistentes

Para obtener estos momentos es necesario calcular todas las cargas que afecten al elemento
de andlisis para cualquier combinacion de carga, teniendo en cuenta que los momentos se
calculardn en el punto de volteo mas desfavorable para este analisis, por lo tanto, los puntos
de aplicacion de las cargas verticales y horizontales tienen que ser referidos al pie del
cimacio como se muestra en la fig. 3.7.

a) Peso propio de la estructura de control.

Este se calcula con la ecuacion siguiente:
W=7V (3.28)

Para calcular los volamenes de la estructura de control y obtener el peso propio, se puede
subdividir el elemento de andlisis visto longitudinalmente, en diferentes secciones cuya
geometria es de calculo mas simple. De cada una de estas se obtiene su area y volumen,
tomando en cuenta el espesor que se tiene en la pila y el que se tiene para el cimacio,
también es necesario calcular los centroides de cada figura para conocer el punto de
aplicacion de la fuerza y referirlos al punto de volteo. Hay que considerar que si se tiene
una galeria y/o ranuras para agujas. estos volumenes no deben ser considerados al calcular
el peso. En la fig. 3.7 se muestra un ejemplo de secciones para calcular el peso de la
estructura.
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X

" Punto de volteo

Figura 3.7 Secciones para el calculo del peso y‘punlo‘ d‘e‘vyoylvle"b S :

De acuerdo a lo antenor el momento debldo al peso proplo se calculana asi:

i My = WX, (3.29)
- donde

- M,, momento debido al peso en una seccién determinada
W, peso en una seccién determinada
X, distancia que se tiene en un eje horizontal del punto de volteo al centroide de la seccién

Para mayor comodidad, se elabora una tabla en la que se anota el peso, los valores del
centroide y el momento que resulta para cada una de las secciones, para después hacer la
sumatoria de los pesos y de los momentos. Finalmente, es necesario conocer el centroide de
todo este elemento, cimacio y pila, entonces se divide el momento total obtenido entre el
peso total de la estructura, de la forma siguiente:

(3.30)

donde

X centronde del elemento de anallsls respecto al punto de volteo
2 M, sumatona de. todos los momentos ' :

-z W|, sumatona de todos los pesos {"-
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b) Subpresién

Debido a la presencia de la galeria en el cimacio, el diagrama de subpresiones se abate en
funcién del didmetro y separacidn de las perforaciones para drenaje, tal y como se muestra
en la figura 3.8. La carga hidraulica para este caso se considera que actia hasta la parte mas
baja del cimacio, la cual es parte de la cimentacion de la estructura.

Fig. 3.8 Diagrama de sﬁbpresiéﬁ L

El valor ciié:}'-’klyi‘-'se\ puedé cql_culargmpl_’ea'_x;d& 15%»f6i?u?mula‘d‘e Hoffman:

"mH-~f

‘HmH—fz_f+ (3.31)




CAPITULO 3 _DISENQ ESTRUCTURAL

donde f es la distancia a la linea de drenes y ¢ es una constante que vale:
c = —l- In L (3.32)
T - 2nr

- donde

l es. la separacmn de 1as perforacxones para drenes y se recomxenda que sea 1gua1 a 2f
res el radio del barreno de per_forac:on del drena_)e (la broca que se us unmente para el
barreno del drenaJe es. de 3"¢:)."":. o s

mlnlmo Si no hay drenes se debc tomar la subpre51on total.

Finalmente, para tener el valor real de H se tiene que con51derar que es ne esarlo restarle

el espesor (e) del dentellén que se observa en la fig. 3.8, ya que en la seccién donde se tiene
la galeria ya no esta considerado.

Si se encuentra la compuerta cerrada, el valor de H, se toma como un tercio de la carga

hidraulica mas el espesor del cimacio que se tiene en esa parte. Aunque no se tiene carga en
este punto cuando se tiene esta condicidon, se debe considerar debido a que existe
capilaridad entre las paredes de la pila y es necesario tomar esa subpresién, el valor de la
carga lo proporciona el perfil del agua sobre el cimacio cuando este descarga, ya sea al
NAMO o al NAME. Si el cimacio esta descargando el valor de H, sera la carga que

presente el perfil en este punto.

La fuerza vertical de la subpresién U, se calcula de la siguiente manera:

- (333)
donde

¥a peso especrﬁco del agua k

V volumen que resulta del dragrama de Subpres:on, consrderando el ancho de la: base del
: cxmac1o ' : o _ i

Para el valor de U, podemos subdlvxdxr e] dlagrama de subpres:o, en: ﬁguras de geometria

sxmple y calcular sus éareas respectwas, a51 como los puntos de aphcacmn referidos al punto
© de volteo, y de esta forma obtener los ‘momentos respectlvos de la forma siguiente:

M,,, = U,X para cada ﬁgura ; (3.34)
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donde

M,_,v momento debido a la fuerza vertical de subpresién
U, fuerza vertical de subpresion
X dlstancm honzontal del punto de aphcacxon de la subpresxon al punto de volteo

: Para termmar se hace la sun ntos calculado’;entre la subpresxon total y el
resultad corresponde al punto de aphcacxon X "de todo el dlagrama de subpresxon referido
al punto de volteo e R i

A Se consndera una fuerza horxzontal de subpresxonUH ,ya que como se observa en la ﬁg 3.8

esta parte del cimacio queda incluida dentro de la cimentacién, su valor se obtiene
basiandose en el volumen del diagrama de presion que se muestra en la fig 3.8, y cuyas
dimensiones dependen de la carga H que se maneje y del espesor que se tenga en esa parte
del cimacio, por lo tanto se calculara de la manera siguiente:

U, =—;-y,b(H+(H-f))f (3.35)
donde b es el ancho del cimacio.

El punto de aplicacién de esta fuerza horizontal serd en el centroide geomemco del
dlagrama de subpresnon que se muestra, yel momento sera igual a: : .

SO My = U Y St (3.36)
donde " S s R T
M

Uy, fuerza horizontal de subpresién , »
Y dlstanma vemcal del punto de aplicacién de la subpresxon al punto de volteo

“ubH momento debido a la fuerza horizontal de la subpresnon

" En este caso, el valor del punte de aplicacion Y es 1gual a -Y ya que no se subdividié el
dlagrama de subpresmn para el calculo de esta fuerza. =

¢) Empuje hidroétético

La-distribucion de la presion hidrostatica que actiia en la estructura se muestra en la fig 3.9,
para este caso la carga hidraulica no se considera en la parte de la cimentacidn. El empUJe
hidrostatico es igual al volumen de la cuiia de distribucién de presiones.
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’ Y(H-¢)

TH

Figura 3.9 Empuje hidrostdtico en la estructura de control =~ -

o Empu_]e sobre la plla e

Para el empUJe sobre la plla E , Se tomara la dlStI'lbUClOIl tnangular que se muestra en la fg
3. 9 y el empu;e valdra (e - : : ; .

donde b es el ancho de la pila expuesto al empu_]>

: El punto de apllcacmn pasa por el centroide del dxagrama de dlstnbucxon de presiones y el
momento que provoca el empuje hldrostatxco a la pl]a sera lgual a: ,

M., = E;’Y; A ’ (3.38)

g "ME,,V momento debxdo al empuje hldl‘OStathO
Y. dlstancm vertlcal del punto de aplicacion del empuje al punto de volteo

e Empu_]e sobre el cimacio -

Para eI empUJe sobre el cimacio Ec la dxstnbumon de presmnes es: la que queda deﬁmda
por el trapecio sombreado en la fig 3.9, de tal forma ¢ que e R B

Ec =—y,b(H+(H e))e - , (3.39)
donde b es el ancho del cimacio" en,esa‘pax_jte. '
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El momento que produce el empuje sobre el cimacio M vale:
M, = E.Y (3.40)

Para ambos casos el valor del punto de aphcacxon Y es 1gual a »Y ya que en nmguno se
subdividio el dlagramad c 'strl ucién de’ presxones o Ll R

. Empu_;e sobrey 'ompu rtas

' Antes de calcular uje re las compuerta se- deﬁmran brevemente sus- partes, las
cuales se muestran en la fi; g 3 10 -

Pantalla - -

Figura 3.10 Partes de una contpuérfd radial” an

La pantalla es la parte de la compuerta que esta expuesta al empuje del agua y su seccion es
un segmento de circulo, el labio es la parte de la compuerta que se apoya en la cresta del
cimacio, el perno es la parte de la compuerta que le permite girar y esta apoyado en las
pilas y finalmente el radio es el que determina las caracteristicas geométricas de la
compuerta

El cdlculo del empuje hidrostatico sobre la compuerta se obtendra de la componente
vertical dada por el peso propio del agua sobre la compuerta y el efecto de flotacion sobre’
la misma, por otro lado, la componente horizontal es el resultado del diagrama triangular de
distribucion de presiones, tal como se indica en la fig 3.11.
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o]

Figura 3. 1 Dia;g'r‘ar'rvz‘a de fuerzas en una bompuerta radial

De la géomketi"‘ia"&e la'kﬁ'gv.;‘3b;'1 1 se tiene lo siguiente:

3 scn(d (3.41)

send

(3.42)

La fuerza vertical F, es el I
en la fig 3.11, ylafue
equivale al peso de la. colu

figura. '
El segmento 01de acﬁérda ala ﬁg 3.1 1 vale:

0l = R - R cos ¢ = R(l — cos @) ' o (3.43) i

Entonces el va]or de la fuerza F, es el peso del volumen de agua del tnangulo deﬁmdo por'
012, menos el del arco de circulo que se tiene en el segmento 12:

Fy = Ebv[(ﬁ)(bi)—kz(cp—semp)] i  Gay
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donde b es el ancho (vano) de la compuerta.

El valor de la fuerza U,, se puede calcular tomando en cuenta el peso del volumen de agua

del trapecio 0231°, .mas el del arco de circulo definido por el segmento 23 tal y como se
muestra en la ﬁg 3 12.

Figura 3.12 Diagrama para calcular el valor de Uy

De la figura antenor tenemos que el valor del segmento 01' vale:

o R’(l‘—;fco‘s 6)‘ S (3.45)

Por lo tanto la fuerza‘ U ves:

(3.46)

(3.47)

(3.48)
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Como la compuerta es un segmento de circulo el valor de la resultante pasa por el pemo de
la compuerta con una cierta inclinaciéon 6, que se calcula con la ley del paralelogramo y es
igual a:

Y v)
o= Bz d] o

»Para el calculo de: los momentos se consi erza,resultante actuando sobre el perno.
en sus respectlvas d1recc1ones honzontal y vemcal, y se calculan sus puntos de aphcacwn
Xy Y .con respecto al punto de volteo ' : :

o S*?r*!b .

. Sishﬁo en la masa de concreto

Esia fuerzai horizontal producida por el sismb Fs‘, ktier>1e" una inf’luehcia‘sol;)rér: laybmlérsa:'dév

concreto de acuerdo al valor del coeficiente de sismicidad a, y se obtiene como: ' v
Fo = aW. ', | o ,'(350),

El valor del peso W del elemento ya se calculo con la ec. 3 28 y el momento debldo al
sismo Mg es: , : '

Ve

'Ms‘{' = EY "‘(3.51)

donde Y es el punto de apllcacmn de todo el elemento respecto al punto de volteo

. kobtxene de la mxsma form ) en que se hxzo para calcular el punto de
,aphcaclon del peso, X. i

. Slsmo en~la masa-de agua

’Para calcular el empu_le del agua provocado por el sxsmo 'E‘SA,AeI USBR recomienda.
emplear la ecuacion siguiente, la cual esta basada‘e ( la,parabola delWestergaard

@52

El punto de apllcacxon Y estara en ?- H y este valor debe estar refendo al punto de volteo
g

‘para conocerY por 10 tanto el momento por sxsmo enel agua M sa vale:
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Mg, = E, Y (3.53)

f) Peso propio de las compuertas

Cuando la compuerta esta totalmente cerrada, el peso de ella se distribuye entre el labio de
la-misma y el perno de apoyo, por lo que se determinaran las reacciones en dichos puntos.
‘Considerando el conjunto de la compuerta como un cuerpo rigido apoyado en los puntos A
y:B_como se muestra en la fig 3.13, y suponiendo que el peso total pasa por el centro de
gravedad del arco de c1rcunferencna, se tlene por equilibrio estitico que: ‘

SMy, =0 -»W, =Wd/L (3.54)
ZFZ =0 > W, =W-R, @33

De esa ﬁgura se uene que. L Rcos<p y que d es la distancia del punto de. aplicacién del
peso de la compuena, medlda con respecto al‘ pemo

(uno en cada plla o bien uno en la plla y otro en Ia pared)
f) Peso de la columna de agua sobre el cimacio

El peso de esta columna queda definido por el volumen de agua que se genera del perfil del
agua sobre el cimacio(ver fig 3.14), y se considera en un solo lado de la pila, es decir, en
medio claro de cimacio. Se toma asi por las diferentes formas de operacion de las
compuertas entre cada vano, lo cual puede variar el peso del agua sobre el cimacio, y a su
vez, generar un momento en el sentido transversal del elemento. En el caso de que se
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tuvieran las mismas condiciones en ambos vanos, este momento propiamente seria anulado
al ser el mismo peso de agua en ambos claros del cimacio.

Perfil del agualsobre el cimacio

Figura 3.14 Peso de la columna de agua~™~

Si la compuerta esta cerrada el peso de esta columna de agua queda definido por el
volumen de agua que se tiene hasta esta parte del cimacio, en cambio si esta descargando,
se considera todo el volumen de agua a lo largo del cimacio, como se ve en la fig. 3.14.

El peso del agua P, se calcula empleando la ecuacion siguiehte:

P, = v,V , | (3.56)
donde

Y. peso especifico del agua
V. volumen del agua sobre el medio claro del cimacio

Al igual que en los calculos anteriores, el volumen del agua se puede obtener subdiviendo
el diagrama del perfil del agua sobre el cimacio, en figuras de calculo mas simple. De igual
forma se obtienen los puntos de aplicacion en direccién horizontal con respecto al punto de
volteo de cada figura, luego se calculan los momentos y posteriormente la suma de estos.
Finalmente, el punto de aplicaciéon X de la columna de agua sera el cociente del momento
total entre el peso de esta columna.

Ademas, del punto de aplicaciéon con respecto al de volteo, se debe considerar el de
aplicacién Z en la seccién en el sentido transversal, por lo que ya se menciono en referencia
a la posibilidad de que se tenga un momento en este sentido. Este se considera a partir del
eje de la pila y al centro del medio claro del cimacio, de esta forma se tiene que:
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A yz claro
Z=—-t+5 3.57
> > (3.57)
donde A, es el ancho de la pila en el sentido del flujo.

f) Empujé:vtréhlsger@l'a la pila

Este empuje’lo genera la carga hidrostatica actuando sobre la cara de la pila en el sentido
transversal del elemento. Normalmente cuando se tienen las mismas condiciones de
“operacién entre vanos, se tendra la misma carga de cada lado y se anulara este efecto, pero
en caso de no ser asi habra una diferencia entre estos empujes que generaran un momento
en este sentido y que debe ser considerado al revisar la estabilidad del elemento.

El punto de aplicacién de este empuje transversal E, tendra componentes en X yen Y,
donde este ultimo es el que genere el momento que se tiene que emplear en los calculos.

M, = E,Y e (3.58)

g) Otras fuerzas

En este andlisis también hay que considerar el peso de las agujas, cuya funcion es la de
impedir el paso del agua a la compuerta, para darle mantenimiento, las fuerzas sobre el
servomotor, considerando su punto de aplicacion con respecto al de volteo. Al igual que el
peso del agua sobre el cimacio, estas fuerzas pueden producir un momento en sentido
transversal al manejar diferentes condiciones de operacion en los vanos, por lo que es
necesario determinar el valor de Z, referido al eje de la pila, para cada una de estas
acciones. Por lo regular los valores de los pesos de cada una de estas fuerzas son

proporcionados por el fabricante.

Para hacer la revisiéon por volteo, se elabora una tabla en la que se separan las fuerzas
verticales y las horizontales, con sus respectivos puntos de aplicacion y momentos,
tomando en cuenta las fuerzas que también producirdn un momento en el sentido
transversal. El momento resistente total es producido por todas las fuerzas verticales, y el
momento actuante total es generado por todas las fuerzas horizontales. Por tanto la
comparacién de estos momentos se hace con el siguiente cociente:

M
—2 > FS (3.59)

ACT

Para que la estructura sea segura, el cociente de los momentos deberd compararse con los
valores siguientes para decir si es segura o no contra el volteo. g
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FS = 3.00 para combinaciones de carga ordinarias
FS = 2.00 para combinaciones de carga extraordinarias
FS = 1.00 para combinaciones de carga extremas

3.3.4.2'ReVisi6n de esfuerzos en la base del cimacio

on de los esfuerzos se hara con la formula de la escuadna expresada de la forma
sxguxente -

T R E TRz (3.60)

o‘=-§i
A I,, ’ X

donde

N suma de las fuerzas normales
A area de la base del cimacio
M, momento alrededor del eje z

I,, momento de inercia en la seccién de contacto para el e_]e z
X .4 distancia maxima al eje neutro en x
M, momento alrededor del eje x

Iyx momento de inercia en la seccion de cont cto para el e_|e X
» distancia maxima al eje neutro 1

En la fig 3.15 se muestra, la seccl ;ara los esfuerzos El valor del momento
M, es el producto de la suma de las‘fu“rzas normales por su excentricidad e, sobre el eje
X , PR ;

; Mz = ¢e,N @eb

El valor de e, es la distancia que hay del punto de aplicacion de la fuerza normal total al
centro del cimacio en el sentido del eje x. Para obtener esta distancia primero es necesario
hacer la sumatoria de los momentos resistentes y los momentos actuantes alrededor del
punto de volteo, si consideramos el sentido de giro antihorario como positivo se tendra lo
siguiente:

z Mpv’ = Mg — MyoL (3.62)
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A
Y Z
Mz
. /’ﬁ\
: v . R
/I UM X
= % R
/v

Figura 3.15 h{bmemos e(i la ba;se kdel Tci}z{acio

Este momento kresultantk dwxdo;entre la fuerza normal total da como resultado el punto de
v la que genera ‘el momento, y finalmeénte la diferencia entre la
: dxstanc1a'medla,del»cxmacm en‘el gje.x y este es 1gual al valor de ex , €sto se expresa de la
* manera’ s1gu1e 'e ' :

- (3.63)

donde L esla ‘1origim‘d'de1 cimaci

' El momento M x ’,es el producto de la,fuerz__v n qrmal total por Ia excentncxdad e, medida
. esta sobre el gje z: : : v

(3.64)

Para este caso, el valor de e, serd igual al cociente de la suma de los momentos en el
sentido transversal del elemento, que son provocados por las fuerzas verticales y las fuerzas
transversales, dividida entre la fuerza normal. Este valor es directo, porque los puntos de
aplicacién de estas fuerzas sobre el eje z ya fueron tomados con respecto a la mitad de la
secciodn en este sentido, de esta forma:

e, = — (3.65)

La distribucion de los esfuerzos en la base del cimacio quedara definida de acuerdo a la
ubicacién de la excentricidad ‘“€” en ambos sentidos, lo cual indica donde se tienen los
mayores esfuerzos y donde los menores considerando las cuatro esquinas de la base. Este
valor de e, debe caer dentro del tercio medio de la seccién, en caso de no ser asi, se tendran
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esfuerzos negativos y por lo tanto tensiones en la seccion. El tercio medio de esta seccion
se puede representar como se muestra en la fig 3.16.

[ L !
| E— 1
. L2 ,
| — 1
B/3
B:2
Bl L .. ... B/3
L B3
! } ! j
I L3 | L3 H L3 1

Figura 3.16 Tercio medio de la seccion de andlisis

3.3.4.3 Revisi6n al deslizamiento

Como ya se menciono, es importante verificar que la estructura no se vea afectada por este
factor, para esta revisidn se empleara la ecuacidén 3.25 para calcular el factor: de friccién
cortante: , e S P ST e T e

Para esta condicién se usara un factor de seguridad FS = 1 para condiciones extraordinarias
y extremas, y FS = 2 para las condiciones ordinarias. =~ ¢ 7 b e i e e

3.3.5 Armado basico de la estructura de control

3.3.5.1 Pila

El acero de refuerzo para la pila se puede calcular empleando los criterios de disefio por
flexion para una viga, considerando que la pila se comportard como un elemento empotrado
en la parte superior del cimacio. Debido a que no se tiene una seccion uniforme como para
tomar una sola longitud de viga para hacer el analisis, se pueden tomar varias secciones a lo
largo de la pila para efectuar los calculos, ver fig 3.17, y hacer una mejor distribucién del
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acero de refuerzo. Hay que decir que el disefio de la pila estara regido por la accidén del
sismo, como el efecto mas significativo para el disefio.

Figura 3.17 Ejemplo de secciones para él calculo del acero en una pila

Para cada una de estas secciones se obtendra un momento flexionante producido por una
carga uniformemente repartida en una viga empotrada, en donde se tendra la misma carga
actuante pero con diferente longitud del claro, entonces el valor de este momento se calcula

con:

M= — (3.66)

donde

M momento en una v1ga empotrada
‘@ -valor de la carga unifor emente repamda
1 longltud del ck ro B

,de la carga uniformemente repartida, se considera el efecto de la
acc:on del sismo n la masa de concreto de la pila S;, por lo que se tiene que aplicar el
; valor del coeﬁc1ente 51smlco

(3.65)

' ‘El valor e esta fuerza se divide entre el area total de la pila A, y de esta forma se obtiene
',una,c rga por metro cuadrado, que al considerar una viga de ancho unitario para el analisis
por flexion, la carga se vuelve lineal, entonces o sera:
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Sy
= — 3.68
© = — (3.68)

Se debe aplicar un factor de carga FC para tener la carga ultima de disefio w,, que de

acuerdo al reglamento del ACI, este vale 1.4, y a partir-de esta carga se obtiene el momento -~
ultimo M, , empleando la expresion 3.66 para el momento en una viga empotrada.»

,lcular 1 ero de refuexzo de acuerdo a las

~Por lo tanto la expresién que se empleara para’
iga rectangular sujeta a flexién es: -

hipétesis del Reglamento del ACI 318-83 parau

—_— 3.69
FRbd*f'¢ 3:69)
donde ‘

FR factor de resistencia que vale 0. 9 i
b ancho de la seccién i

d peralte de la seccién

f'c resistencia nominal del concreto

© inclgnita de la ecuacxon su valor sxrve para obtener el porcentaje de acero
adimensional it S S . Doy :

De la expresion anterior se tlene,que resulta una ecuacién de segundo grado la cual hay
que resolver para obtener ¢l valor de. @ El valor del ancho de 1a seccion sera de un metro
como ya se mencxono, y el valor del peralte d, se cormdera igual al ancho de la plla ‘ '

El valor del porcenta_)e de acero p se calcula como:

, ; f'c : :
S PE EE (370)
dopde f, es el esfuerzo defluencna ael acero.
El drea deacero Asrequenda krsara: » |
L : =?pba A B S ~~(3.71)

El porcentaje de acero mlnlmo a ﬂexxon de acuerdo al Reglamento ACI 3 18- 83 es 1gua1 a:

emn)
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Cuando el valor del porcentaje de acero calculado es menor al minimo establecido, se tiene
que multiplicar por un factor que se utiliza para regir el disefio, que por norma se establece
que vale 1.33 y a partir de esto se calcula el irea de acero.

Con el area de acero se entra a los valores de la tabla 3.3 y se busca el que mas se aproxime
‘al area calculada, si no hay un valor exacto se hace una interpolacién, con este dato se
obtiene el numero de varillas para un determinado diametro de acuerdo a lo que se tiene en
la tabla. También si se considera un didmetro de varillas en especifico, entonces en el

renglon correspondiente a este didmetro se busca el dato del area calculada y se encuentra
el nimero de varillas necesarias.

Posteriormente para la separacion entre varillas se toma un ancho unitario debido a que las’
secciones se tomaron asi, entonces considerando 100 cm de ancho esta separacxon se

calcula con la siguiente expresnon o

100 -
= ) ) - 3.73
# Var (- ; ).‘

Este acero de refuerzo se coloca vertxcalmente en ambos lados de la pxla de acuerdo a'las
secciones establecidas. o . :

El acero de refuerzo horizontal de lé pikla se considera como el minimo por tempeiatura
tomando una franja de 50 cm, que: segun el reglamento del ACI el valor del porcentaje
minimo para este efecto vale:

pm‘,, = 00018 j' ~ ' G. 74)
De acuerdo a lo anterior se colocan varxllas de 3/4 @ 30, cm en ambos lados, esto es.una

regla estandar de disefio ya establecidapara este: efecto‘ recubnmlento para ‘el acero
recomendado para la pilaes de 5 cm. En lafi 4 3 "18 se muestra 'el'armado tlplCO de la pila.

La longitud basica de desarrollo o anclaje par banas n,: ensmn que especnf ca el

Reglamento ACI 318-89 vale

. ;fo.'os A;f,'-“'f-r R
Ly =ty | (3.75)
” . flc ) : N - ‘ .

esta longitud nunca debe ser menor de 30 cm.
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Nimero |

- i
de Ddmetro  Peso |\ Nimero de varillas o
, designa ‘ | | __
cion |pulg mm | Kg/m | 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 .
2 174 6.4 0248 [032 {064 [096 [128 [1.60 [1.92 [2.24 [256 |2.88 3.20 i
: 2.5 5/16 7.9 i 0.388 0.49 ; 0.98 i 1.47 1.96 2.45 2.94 3.43 g 3.92 4.41 4.90 :
. 3 3/8 9.5 i 0.559 0.71 ! 1.42 | 2.13 2.84 3.55 4.26 4.97 5.68 6.39 7.20 2
; 4 172 12.7 i0.993 1.27 52.54 !3.8] 5.08 6.35 7.62 8.89 i 10.16 i i1.43 . 12.70 é
5 5/8 15.9 l 1.552 1.98 13.96 ‘) 5.94 7.92 9.90 11.88 | 13.86 15.84 | 17.82 19.80 ;:?‘
6 3/4 19.0 i 2,235 2.85 {5.70 ‘ 8.55 11,40 {14.25 {17.10 | 19.95 | 22.80 |25.65 28.50 %
7 7/8 22.2 13,042 388 1776 ,11.64 }15.52 |19.40 |23.28 !27.16 :31.04 !3492 3880
L8 1 254 13973 [507 | 1014 {1521 |20.28 [25.35 |30.42 {3549 | 40.56 |45.63 50.70 g
! 9 11/8 28.6 15.028 6.41 112382 119.23 | 25.64 |32.05 |38.46 ! 44.87 {51.28 {57.69 64.10 N
10 11/4 31.8 | 6.207 i 7.92 . 15.84 2376 | 31.68 1 39.60 |47.52 ) 5544  63.36 . 71.28 79.20
Y 13/8 349 7511 {9.58 19.16 2874 |38.32 |47.90 | 57.48 . 67.06 ' 76.64 i 86.22 95.80
' 12 1122 38.1 '8.938 ’ 11.4 22.80 3420 145.60 !57.00 | 68.40 79.80 91.20 !102.6 114.00
Tabla 3.3 Diametros, pesos y dreas de varillas
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Vista en planta

Figura. 3.18 Armado basico de una pila

Vista transversal

En el diagrama de momentos de una viga empotrada los momentos maximos se tienen en el
empotramiento y disminuyen conforme se acercan al final del claro; en este caso particular
los momentos maximos se tienen en la unién con el cimacio y disminuyen hacia la parte
superior de la pila. De acuerdo con lo anterior es posible disminuir la cantidad de acero en
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esa parte donde se tiene un momento menor, ello se logra ya sea aumentando la separacion
de las varillas o disminuyendo el diametro de ellas.

Con la cantidad menor de acero se calcula el momento resistente, empleando la ecuacion
3.69, y posteriormente se obtiene la distancia en la cual se tiene este momento usando la
expresion 3.66, en este punto es donde se disminuira el acero. Se revisa que en ese punto el
momento resistente sea mayor al momento ultimo M, en'ese punto, ademas es necesario

prolongar el corte de barras a partir de este punto teonco, una distancia que de acuerdo al
Reglamento del ACI debe ser por lo menos 12 veces el dlametro de la vanlla

Otro aspecto que es importante revisar . es la’ 'r;afsis;enclv
expresion propuesta por el ACL 318- 83 para un
con la ecuacion siguiente: ~

exion y fuerza cortante

-Véf:,:o,'so"f'cbd (376

La resistencia de disefio vale FR V., donde el valor de FR para este caso es de 0.85, esta -

resistencia debe ser mayor o igual que la fuerza cortante tltima V,, que actia en la seccidn.

Para conocer el valor de la fuerza cortante ultima en cada una de las secciones que se
utilizaron para calcular el acero de refuerzo, se multiplica el valor de la carga
uniformemente repartida por la longitud del claro que se tenga aplicando el factor de carga
FC=1.4.

V,

. = FC wl (3.77)
Hay que seifialar que se calcula un armado adicional en la pila para soportar los efectos que
se producen en la ménsula inducidos por las compuertas, el cual no se tratara en este trabajo
debido a la complejidad que esto representa, también se toma armado adicional para
cualquier otro accesorio que se coloque en la pila como puede ser el puente, y cuyo efecto
sea de consideracion.

3.3.5.2 Cimacio

Para el armado del cimacio se toma el elemento que se analizo por estabilidad, con medio
“claro de cimacio en ambos lados, como un maédulo, en el cual se calcula el acero de

refuerzo.

Para el refuerzo en la parte superior del cimacio, se usaran los mismos momentos
calculados en la base el muro de la pila y se aplicard la misma expresion del Reglamento
ACI para flexién, tomando en cuenta las mismas consideraciones para el acero minimo que
se mencionaron. Al aplicar la férmula a flexion lo tnico que va a variar es el valor del
peralte d, ya que para este caso se considera el que corresponde a la parte del cimacio en la
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esa parte donde se tiene un momento menor, ello se logra ya sea aumentando la separacion
de las varillas o disminuyendo el didmetro de ellas.

Con la cantidad menor de acero se calcula el momento resistente, empleando la ecuacién
3.69, y posteriormente se obtiene la dlstanc1a en’la cual se tiene este momento usando la
expresion 3.66, en este punto es donde se disminuira el acero Se revisa que en ese punto el
momento resistente sea mayor al moment' ltlmo Mu 8 en ese punto, ademas es necesario

prolongar el corte de barras a partlr de’ ‘este nto teonco, una distancia que de acuerdo al’
Reglamento del ACI debe ser por lo 1 menos 12Aveces el dlarnetro de la vanlla

Otro aspecto que es importante revxsar es ‘ a re51stenc1a al’ cortante Ve utxllzando la-

expresion propuesta por el ACI 318- 83 para un elemento su_]eto a ﬂex1on y fuerza cortante
con la ecuacién siguiente: A : BRI R :

VVEk%’QSO:ﬂcbd“s"i; L 36

La resistencia de disefio vale FR V., donde el valor de FR para este caso es de 0.85, esta

resistencia debe ser mayor o igual que la fuerza cortante iltima V,, que actiia en la seccién.

Para conocer el valor de la fuerza cortante tltima en cada una de las secciones que se

utilizaron para calcular el acero de refuerzo, se multiplica el valor de la carga

uniformemente repartida por la longitud del claro que se tenga aplicando el factor de carga
FC=14.

V, = FC ol (3.77)

u

Hay que seiialar que se calcula un armado adicional en la pila para soportar los efectos que
se producen en la ménsula inducidos por las compuertas, el cual no se tratara en este trabajo
debido a la complejidad que esto representa, también se toma armado adicional para
cualquier otro accesorio que se coloque en la pila como puede ser el puente, y cuyo efecto
sea de consideracion.

3.3.5.2 Cimacio

Para el armado del cimacio se toma el elemento que se analizo por estabilidad, con medio
claro de cimacio en ambos lados, como un moddulo, en el cual se calcula el acero de
refuerzo.

Para el refuerzo en la parte superior del cimacio, se usardn los mismos momentos
calculados en la base el muro de la pila y se aplicard la misma expresién del Reglamento
ACI para flexidén, tomando en cuenta las mismas consideraciones para el acero minimo que
se mencionaron. Al aplicar la férmula a flexién lo tinico que va a variar es el valor del
peralte d, ya que para este caso se considera el que corresponde a la parte del cimacio en la
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seccion que sé este analizando, hay que sefialar que en la seccidn donde se encuentra la
galeria, el peralte se toma hasta la parte superior de ella.

Es posible si asi se requiere, que el acero de refuerzo para esta zona se calcule considerando
una franja de 50 cm de peralte a lo largo del cimacio y el porcentaje minimo a flexion,
‘ademas se toma en cuenta que la cara critica del cimacio se encuentra en contacto con el
suelo.

;Para la parte inferior del cimacio se analizan los esfuerzos en la base, considerando el caso;;

.mas desfavorable con el nivel del agua al NAME y cuyos valores se conocen del analisisde. " **

~estabilidad. De estos esfuerzos, o, se toma el de mayor valor y con este se calcula el acero, _
= requerido.

Se propone que la parte de medio cimacio que se analiza este trabajando como un elemento
empotrado en la pila, que esta sujeto a la accién de una carga uniformemente repartida, ®,
que es producida precisamente por el esfuerzo, o, calculado en la base y que actia
considerando una viga de ancho unitario. Se obtiene la carga ultima aplicando el factor de
carga del ACI y se calcula el momento flexionante para una viga empotrada con la
expresion 3.66. Para este caso también podemos tomar algunas secciones en el cimacio con
peralte diferente para una mejor distribucion del acero, y se emplean las mismas
expresiones del reglamento ACI para disefio por flexion que se utilizaron en el caso de la
pila siguiendo las mismas consideraciones, ver fig. 3.19.

De acuerdo con los resultados obtenidos, el acero calculado para la parte superior e inferior
del cimacio se coloca transversalmente a lo largo de éste. El recubrimiento que se
~ recomienda es de 10 cm y las longitudes de anclaje se calculan con la ec. 3.75.

Figura 3.19_Ejemplo de segcip!_ies gafqﬁéi acero en Ia >bcyr;.rsf'e ‘d;elici'ma'cio
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El acero de refuerzo tipico en caras contra juntas del cimacio se calcula para concretos
masivos tomando un espesor de 25 a 30 cm y considerando el porcentaje de acero minimo
por flexidn, por disefio se utilizan varillas de 3/4 @ 30 cm en ambas direcciones, horizontal
y vertical. Este armado se usa también para tomar en cuenta los efectos de confinamiento
de la masa de concreto. En la fig. 3.20 se muestra el armado del cimacio y en la fig. 3.21 se
presenta la foto del armado de una estructura de control en donde se pueden distinguir dos
modulos.

Annado superior
ado su D 34~@3o
del cimacio . o refluerzo tipico en

caras Contra juntas

] Armado por temperatura

S 3 ‘ 347a30
\ { {
) !
Y N ' { H J
B R ‘. —— — i
Y : L P Py s PR
. Armado infeﬁar/
del cimacio

Figura 3.20 Armado tipico de la seccion del cimacio

Figura 3.21 Armado de la estructura de control. Caracol
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3.3.6 Analisis por viento

Es importante hacer una revision de la estructura por viento cuando estd en proceso de
construccion la obra y se tiene solo una parte de toda ella, que es cuando se tienen mas
posibilidades de que sea afectada por la presencia de este factor. Este empuje debido al
viento se revisa solo en la pila, ya que debido a su esbeltez es la que esta mas expuesta a
recibir la accidn de esta variable, y esta fuerza se considera que actia en el area de mayor
exposicion de la pila.

=La pre'sio'n:—deljyiénto ‘P, sobre la pila se calcula con la siguiente expresion:
- ) P, = 0.0048C,GV,> (3.78)
" donde

Cy coeficiente de empuje
.G factor de reduccion de densidad atmosfenca
V,, velocidad de disefio

Se considerara a la pila como una barr Aslada, enla que sus coeﬁcxentes son de 0.75 para
el empuje en la cara de barlovento 'y.0.68. para la_" uccxon en Ia cara de sotavento, por lo
tanto el valor promedlo de C es 1gual ari : -

donde h es la altxtud de donde se locahza la obra en Km

Los reglamentos especnﬁcan una velocxdad V de dlseno baswa a mvel regional que debe
afectarse por factores correctivos para tomar en cuenta los aspectos sxguxentes

‘a) La ubicacién geografica de la construcc1on
b) Las caracteristicas topograficas locales del siti

de la superficie v o .
c) La altura sobre el nivel del terreno de la ‘porci = la_estructura que se ‘estd

considerando , R S
d) La importancia de la construccién
e) La sensibilidad de la estructura al ser somet

acionado con la rugosidad
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Considerando que la velocidad de disefio basica regional esta considerada hasta 10 m de
altura sobre el nivel del terreno y que para alturas mayores debe incrementarse, este valor,
considerando los aspectos antes mencionados, tiene el factor correctivo siguiente:

z Y ,
f('ﬁ) (3.81)

z altura en metros sobre el mvel del terreno
K factor de topografia »
a factor de topografia en la vecmdad de la estructura

donde

‘En la tabla 3.4 se presentan los valores de estos coeﬁcxentes para’ dlferentes txpos de

_.terreno.

|  Tipo de terreno k] e f

A Centro de ciudades con concentracién de edificios: '
altos (mas de la mitad de las construcciones tlenen 05| o 33

t  alturas de mas de 21 m) : e al

B Areas urbanas y suburbanas, zonas boscosas, campo [ !

i abierto con topografia irregular 0.8 1 0.22 .
C Campo abierto con terreno plano SRR 1.01 04 i
D Litorales y promontorios 121 0.10 g

Tabla 3.4. Pardmetros que definen la velocidad del viento con Iaialtura (Diserio estructural, Meli)

Finalmente el valor de la veldcidad de diseﬁo V- esta déda por:
‘2z « o - . :
Vp = VA —]| = . : 3.82
D /a) _ (3.82)

donde 'V es la velocidad bésica regional, enKm/h :
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El empuje debido al viento E,, considerando el area donde actiia es igual a:
E, = P,A (3.83)

donde A es el area expuesta de la pila.
3.3.6.1 Revision al volteo

Para hacer esta revision se consideraran dos cargas; el peso propio del elemento y el
empuje del viento en el sentido transversal. En'la*fig 3.22 se muestra el punto de volteo
para este analisis. - :

R4

Ev
- Y
Punto de ' .
volteo R o
z \ Coo
Fi ig;l'ra 3.22 Vista’tfan.f&ersal_ de la geécién de 'zbz'na;lisi‘s" ‘zrz'el viento
El momento de volteo sgkéi'ff REa
My = EVY I € X))

donde el valor de Y es el punto de aplncacnon de la fuerza consxderando solo la plla y '
referido al punto de volteo. i . :

Y el valor del momento resistente consxderando que el punto de aphcacxon del peso sobre el
eje Z pasa por el eje de la pila, es: : : : ,

685
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La condicién de seguridad se revisa con la ec. 3.59:

M ges

ACT

> FS

donde FS para este caso vale 3.
3.3.6.2 Revision de esfuerzos

Para revisar los esfuerzos en la basq‘dél cimaéib 's'l'e unhzala f_éﬁ@l_ddé la escﬁadrfa (3;60) .

El momento M es gene

del elemento enel sentld trans
revision anterior, hay que obten
al centro de la bas
en X, y de esta forma se usa lae

El momento M; er skolo‘ e produmdo por el peso propio del elemento
con51derando su puntoude, iplicacion en X rcfendo al centro de la base en este eje, y con lo
cual se obtlene el valor de la excentncxdad e, a51 se. tlene que de la ec. 3.61;

"Mz“="exN‘

De acuerdo a la ubicacién de la excentricidad en ambos ejes, se obtiene la distribucion de
los esfuerzos en la seccion. Por lo regular este analisis al efecto del viento no produce
esfuerzos considerables que puedan dafiar la estructura, pero se recomienda hacer siempre

la revision.
3.3.7 Analisis por sismo transversal

Al igual que el analisis por viento, se realiza un analisis considerando el efecto del sismo
en sentido transversal cuando se esta construyendo la estructura de control. .
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Este efecto por sismo se considera como una fuerza cortante transversal que afecta al peso
del elemento, considerando la pila y el cimacio, de acuerdo al valor del coeficiente sismico

a se aplica la ec. 3.50:

Fg = aW

3.3.7.1 Revision al volteo

En esta revision las fuerzas que actian sobre el elemento son las debidas al peso propio y al
efecto de la fuerza debida al sismo en el sentido transversal como se muestra'en'la fig: 3:23.

'

Puntode”

vol(e0\ . L
i X

z

Figura 3.23 Fuerzas en la seccion de andlisis

El mOmeptbo”c’i}'é ygltgé “’f',s,: o

My = FEY S - (3.86)
donde el valor de Y. es el punto de apllcacxon del 51smo consxderando la pn]a y el mmacm
referido al punto de volteo . . , v
El momento xjgsxstente cs: ,

Mus=W7 (38D
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y la condicion de seguridad de la ec. 3.59 es:

M
—_RES + FES
ACT

donde FS vale 3.

3.3.7.2 Re'v‘i;f»ién‘de esfuerzos

~La revision de esfuerzos se hace de la r 1 forma en se hizo la revision por viento,
usando la ec. 3.60, solo que en este caso la fuerza transversal.es la producida por'el sismo.

3.4 Canal de descarga (ripida)

3.4.1 Revestimiento

La plantilla y paredes del canal que forman la rapida se revisten para formar una superficie
protectora razonablemente impermeable para evitar la erosién. Durante las descargas de la
estructura de control (vertedor), el revestimiento queda sujeto a fuerzas hidrostaticas
debidas al peso del agua contenida en el canal, a las fuerzas de arrastre debidas a la
resistencia producida por el rozamiento entre el agua y la superficie de concreto, a las
fuerzas dinamicas debidas al choque del agua, a las fuerzas de subpresién producidas por la
infiltracién que ocurre bajo la plantilla del canal.

Cuando no hay escurrimiento, el revestimiento estd sujeto a la accion de los elementos
naturales, incluyendo la dilatacién y contraccidn debida a las variaciones de temperatura, al
deterioro quimico y al producido por el intemperismo, a los efectos de los asentamientos y
del pandeo, y a las subpresiones producidas por las filtraciones subterraneas o por elevados
niveles freaticos. Normalmente, no es posible evaluar las diferentes fuerzas que puedan
estar presentes, ni construir el revestimiento lo suficientemente grueso para que las resista;
generalmente, su espesor se determina de manera mas o menos arbitraria y se utilizan
drenes subterraneos, anclajes, dentellones, etc., para contrarrestar los efectos antes
mencionados.

Para obtener un revestimiento relativamente impermeable que soporte, en forma razonable,
bien el intemperismo y el desgaste, y que soporte las fuerzas normalmente producidas por
la dilatacién, contraccion, aumento de volumen del terreno producido por la helada y los
asentamientos de la cimentacion, se recomienda un espesor nominal minimo de 8 plg
(20.32 cm) cuando el revestimiento se va a colocar directamente sobre la roca, cuando este
se coloca sobre la tierra o sobre una capa intermedia de grava, debe construirse una losa
algo mas gruesa que soporte el agrietamiento o el pandeo, si la dilatacion y la contraccion
pueden mover o dislocar la roca.
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En México existen especificaciones propuestas por la Secretaria de Agricultura y Recursos
Hidraulicos, (SARH), actualmente Comision Nacional del Agua (CNA), como las

siguientes:

El revestimiento de los taludes, asi como el de la plantilla, se colard alternadamente en
losas de dimensiones como las indicadas en la fig 3.24. Los .colados de las losas ‘contiguas
deberan hacerse en intervalos, como minimo de cada cinco dias. El' acero de refuerzo se
colocara continuo a través de las juntas de construccién.

El recubrimiento para proteger el acero en superficies sujetas a la erosién por flujo del
agua, serd de 13.00 mm para velocidades hasta de 3.05 m/s, y se aumentard. este
recubrimiento en 13.00 mm por cada 3.05 m/s de incremento en la velocidad.

500.00 500.00
- >
! |
1
{
+ o+ |+ o+ s o
o e _ - 'f' cfoes
=) + + o+ °. o
E o ) o ‘ 1000.00
o s R B
SRS D B et o St o
SR CEE el o ~
° S + L 500,007
= O R ° Y S
.‘g' B o EPR. AR
= - o
[-® + [} ) I T -
Lol o + 50000
+ o+ o+ o+ ° o !
Angclas /@ 250 con dos direcciones Anclas ‘@ 500 con dos direcciones
lloraderos 4@ $00 con dos direcciones en plantilla lloraderos ‘@ 500 longitudinal
y en ¢l talud @ $00 Jongitudinatmente y ‘@ 250 y @ 250 transs ersalmente
transsersalmente

i
|

Figura 3.24 Colado de losas
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3.4.2 Acero de refuerzo

3.4.2.1 Losa de piso

Primero es conveniente hacer una pequeiia revision de la estabilidad en la plantilla del canal
del canal, considerando las cargas que estaran actuando, para esto hay que tomar en cuenta
que cuando el canal descarga, la subpresién es propiamente anulada con la presidon que
genera la columna de agua de escurrimiento, por lo que se considera el caso mds
desfavorable, cuando el canal esta seco y el embalse lleno. De esta forma las cargas que
actuaran en la losa del canal seran las del peso propio actuando como una fuerza positiva y
el valor de la subpresion como negativa. Como se establece un patrén de anclaje en la losa,
cada ancla tiene un area de influencia, por lo cual la resistencia de estas esta dada por
unidad de drea, por esta razdn, para facilitar los calculos, el peso de la losa y la subpresidn
también se obtendran por unidad de é&rea.

Para empezar se propone un espesor arbitrario preliminar de la losa para hacer un primer
analisis, que por lo regular, es proporcionado por parte del departamento de Geotecnia, o
también, la experiencia ayuda a tener una idea aproximada de que valor tomar en primera

instancia.

Entonces el peso propio del elemento por unidad de area, sera el producto del peso
especifico del concreto y del espesor de la losa:

=
1

Ycd (3.88)

donde d es el espesor de la losa.

Para obtener el valor de la subpresmn,res necesario - conocer el perfil del agua en
condiciones extremas de descarga (NAME) a lo largo ‘de todo el canal y que es
proporcionado por parte del estudio hidraulico, con estos- datos se obtiene una carga h
promedlo de este perfil, y la subpresién tomando en cuenta el espesor de la losa, sera igual

a:

subp = >, (hpeoy + ) (3.89)

w

De esta manera las cargas debidas al peso propio y a la subpresién estaran actuando por
unidad de drea, por lo que se hace la suma algebraica de ambas con el fin de saber el valor
de la carga negativa que no se puede contrarrestar con el peso propio, ya que por lo regular
seria necesario tener un gran peralte en la losa para eliminar este efecto, entonces esta
diferencia sera tomada por el patrén de anclaje que se establezca en la losa de piso.

Muchas de las veces el patron de anclaje lo proporciona el departamento encargado del
estudio geoldgico de la zona, dando las separaciones entre anclas y su distribucién en la

S -78-




CAPITULO 3 _DISENO ESTRUCTURAL,

losa, asi como el didmetro de las varillas que se tienen que usar. Con este patron de anclaje
se hace una revisién para saber si él es suficiente para eliminar los efectos de esa carga
negativa que no es posible tomar solo con el peso propio, y en caso de que no se tenga esta
informacién, se puede proponer tentatxvamente este patron de ancla_]e y hacer con él la
revision. : » BRI

>porciona cada ancla’ '

""(3.90))

ddhde

R, -resistencia de la ancla, en kg
3 . . 2
Ay drea transversal de la varilla de anclaje, en cm®

fy esfuerzo de fluencia del acero, en kg/cm?
FS factor de seguridad que es igual a 0.8

El valor de esta resistencia se divide entre su area de influencia, la cual queda determinada"
por la separacién que se tenga entre cada ancla en cuadricula, y se obtiene una carga
maxima W . por unidad de area: ‘ : ‘

Wiae = , > ; S (.3':9‘)
Esta carga maxima debe ser mayor que la obtenida con la dlferencxa entre el peso y Ia
subpresidn para asegurar la estabilidad del elemento, de esta forma: , o

W_, > W_ — Subp (3.92)

mix
Pero si en la primera revisién no se reduce esta diferencia, es necesario cerrar el patrén de
anclaje, ya sea disminuyendo la distancia de separacién entre anclas o haciendo una
distribucion llamada tres bolillo que consiste en agregar un ancla entre cada cuatro,” y se
vuelve a revisar como ya se explico. En la fig. 3.25 se muestra el drea de influencia de un
ancla de acuerdo al patrén de anclaje.

Cuando se cumple con la condicién anterior se calcula la carga uniformemente repartida
que se genera por la resistencia de cada ancla en la roca a partir del patron de anclaje, para
esto se divide su resistencia entre la separaclon entre anclas:

o =Ra _ (3.93)
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Patrén de anclaje normal ' Patrén de anclaje tres bolillo

Figura 3.25 “Area de in]luenéié 'dAe‘umtz Qarﬂla de_'anplaje '

Esta carga o asi calculada esta refenda a ambos’ sentldos de la losa de plSO por lo que es
necesario repartirla a] 50% en cada sentldo es dec1r

o = Omix : (3.94)

Esta carga uniformemente repartida ocasiona que se presenten momentos en las anclas
colocadas en la losa de piso, tal y como si se tratara de una viga continua simplemente
apoyada y sujeta a flexion, en donde las anclas se consideran como los apoyos de la viga.
La distribucion de estos momentos es tal, que en la primer ancla de un extremo de la viga
se obtendra el momento maximo y en la segunda el minimo, después todas las anclas toman
un valor mas o menos constante del momento, cuyo valor se aproxima a:

M = e (3.95)

y posteriormente estos valores se reﬂejan hacia“ el otro extremo., Para encontrar estos
momentos se puede utxlxzar el metodo de Cross o en su defecto un programa de
computadora. S :

Conocido el momento flexionante maximo se calcula, 1 acerol 3 refuerzo necesario en la
seccién. Para esto, de acuerdo al reglamento del ACI, hay que aplic ar' el factor de carga que
vale 1.4 para cargas muertas y se obtiene el mome '

Para obtener el acero de refuerzo se usara el cnteno; e_disefio por flexién para una v1ga‘ ,
rectangular y se emplearan las ecuacxones del Reglamento ACI que se ‘mencionaron en el -
disefio de la estructura de control. e -

Por lo regular para el armado de la losa de piso se utxllzan vanllas de 3/¢ kcalcula su
separacioén de acuerdo al area de acero (A ), tomando una" fran_)a d 100 cm." Por

especificacion del ACI la separacion entre barras no debe exceder el valor de 30¢
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El acero de refuerzo calculado se colocard en ambas direcciones y en ambas caras de la
losa, ademas en cada ancla se colocaran varillas en cada direccién con forma de columpio,
formando una cruz y que ayudaran a fijar el ancla, como se muestra en la fig. 3.26.

1

Acero de refuerzo
transversal y longitudinal

Varilla de
- anclaje

c‘ancla

Figura 3.26 Armado tipico de la losa de piso

3.4.2.2 Muros laterales

Estos muros se disefian de acuerdo a las recomendaciones del ACI-Bureau of Rec]amatlon

y Manual de Disefio de obras civiles de la CFE, para refuerzos minimos recomendables’ ‘por...
contracciones, cambios de temperatura;, .asentamientos desiguales y otros efectos .
imprevistos en elementos de concreto reforzado, con acero de f 4200 kg/cm2 para’

muros de revestimiento.

El espesor de estos muros cominmente se encuentra entre 50 y 70 cm, a menos de que se
establezca otro espesor, el acero de refuerzo se coloca en ambas caras, de acuerdo a los
porcentajes de la seccidn transversal que se muestran en la tabla 3.5.

Si se coloca el acero de refuerzo en una sola cara, se aplicaran los porcentajes de acero
considerando muros estructurales, siendo 0.25% para el refuerzo horizontal y 0.15% para el
refuerzo transversal. Las consideraciones para separacién maxima y armado minimo son las
mismas que se mencionaron antes.

i

| Acero de refuerzo | Horizontal (%) | Vertical (%)
Cara adyacente al ; 0.15 0.15
terreno ! : :
Cara no adyacente al , 0.20 0.15
terreno ]

Tabla 3.5 Porcentajes de acero para muros de revestimiento
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Ademas, se considera que el efecto de la subpresion se elimina con el sistema de drenaje en
los muros. En la fig. 3.27 se muestra el armado de un muro lateral y su unién con la losa de
piso, a esta union se le llama llave de colado y el armado tiene las caracteristicas que se
muestran en la figura, las longitudes de anclaje se calculan con la ec. 3.75.

El patrén de anclaje que se proporciona para los muros laterales tiene la funcién
basicamente de proporcionar una estabilidad entre el muro y las paredes en donde se
apoyan estos, con lo cual se disminuyen los efectos de desllzamxento, y ademas de que se
logra fijar el muro a las laderas de una forma maés segura. :

r L
L o
b o .
Acero de refuerzo vertical
Anclas de friccidn P v horizontal
' » -
-
S
- ’ -
!
Lo
/Llave de colado
; Losa de piso

Figura 3.27 Armado del muro lateral
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4. ASPECTOS PARTICULARES DE DISENO
4.1 Drenaje del canal

El drenaje en un canal se instala por dos razones:

1. Para controlar el volumen de las filtraciones por debajo de la plantilla del canal y para
reducir el valor de la subpresion, ya que ello ayuda a que no se vea comprometida la
estabilidad. Entran varios factores en la determinacidn de las filtraciones subterraneas y de
la subpresién, como son la carga hidraulica, la permeabilidad de la cimentacién, la
profundidad e impermeabilidad del dentelldn y la eficiencia de los drenes.

2. Con frecuencia existen niveles freaticos altos que, en caso de que el canal se vacie,
pueden producir el levantamiento del revestimiento y su ruptura. Estos niveles estan
originados por lluvia que se infiltra por el terreno o por las propias filtraciones del canal a
través del revestimiento, de las juntas o de las grietas del concreto. Hay que sefialar que el
drenaje no debe usarse solo para la plantilla del canal, sino también para los taludes del
mismo.

4.1.1 Tipos de drenaje

Los tipos de drenaje son diversos e incluyen todos aquellos elementos destinados a
conseguir la evacuacién del agua antes de que pueda infiltrarse en el terreno, asi como a
otros que tratan de eliminarla después de haberse infiltrado.
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Los drenajes exteriores para aguas superficiales son los mas econémicos y los mas faciles
de conservar. Son capaces de desalojar volumenes de agua muy superiores a los que pueden
eliminar los drenes interiores.

Los drenes superficiales estan formados por cunetas, que pueden estar situadas en la ladera
donde esta ubicado el canal y a mayor altura que éste, en cuyo caso se llaman cunetas: de
coronacxon También se colocan cunetas en el mismo nivel del canal pudlendo estar. -

o bien capas de material filtrante, situadas entre el revestlmlento proplament ,
- terreno de la cimentacion. » , ’

v4.'1‘.2‘Drenes longitudinales con tubos pordsos bajo la plantilla

Los drenes formados por tubos porosos bajo la plantilla del canal tienen como funcién
principal recolectar el agua y conducirla a algiin punto donde puedan ser desaguados. Su
caracteristica fundamental es la facilidad de la conduccidn del agua en el sentido del dren,
mas que en el transversal. El mayor caudal que debe ser evacuado normalmente por los
drenes longitudinales bajo la plantilla es precisamente el caudal filtrado a través del
revestimiento.

Si se considera que las mayores pérdidas permisibles en un canal son del orden de 25.00 a
50.00 I/m%/dia; este es el caudal de cédlculo que debe preverse en un drenaje de estas
caracteristicas. Por ejemplo, si se desea que el tubo drenante sea capaz de eliminar la mayor
filtracién admisible en un canal, resulta que un tubo drenante de 8.00 cm de diametro
interior es capaz de absorber las fugas por filtracién de un canal cuyo perimetro no sea
mayor a los 10 metros de longitud en su seccion transversal o0 20.00 m como maximo si se
reduce la filtracién maxima admisible en el revestimiento a solo 25 /m%/dia. Con el mismo
razonamiento anterior, resulta que el diametro comercial inmediatamente superior para
tubos porosos, que es de 12.50 cm, esta indicado para canales comprendidos entre 15.00 y
30.00 m de perimetro en su seccién transversal.

Para secciones de canal mas grande sera necesario aumentar proporcionalmente el diametro
o el numero de tubos drenantes de tal forma, que entre todos ellos alcancen a cubrir la
superficie deseada.

Los tubos drenantes suelen colocarse en una zanja rellena a su vez de material filtrante, este
material es indispensable cuando los tubos admiten el agua a través de las juntas, ya que la
trayectoria que esta sigue es la de entrar primero al relleno filtrante y a continuacién
escurrir a través de él, paralelamente al tubo, hasta alcanzar la junta mas préxima. Segin
sea la clase de los tubos, sera necesario que este material permeable tenga una
granulometria adecuada, como en el caso de un filtro para evitar la entrada del material
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dentro del tubo y, al mismo tiempo, evitar la colmataciéon del material con el propio terreno
circundante. Para cierto tipo de tubos fabricados con hormigdn poroso, el tamaifio de los
poros es tal que el relleno no puede ser sencillamente arena, si no exigir una clasificacién
especial de ella. Pero ain en estos casos puede ser necesaria la existencia de material de
relleno, para evitar la colmatacion del tubo con el relleno circundante.

El lugar para la ubicacién del dren abajo de la plantilla es el centro de esta, siguiendo el eje
del canal, de esta forma se evitara que el tubo tenga que soportar los empujes producidos
por un posible deslizamiento del revestimiento del talud. Sin embargo, si el canal es ancho
y hay que poner mis de un dren, debe colocarse uno a cada lado de la plantilla, a pesar del
inconveniente mencionado. Es fundamental que el relleno del material granular de la zanja
donde va alojado el tubo se compacte perfectamente, de otra forma la plantilla trabajaria
" como una viga y podria fracturarse.

La aportacxon de las filtraciones al tubo se realiza de una forma aproximadamente continua,
desde el comienzo del dren hasta su desembocadura. Ello hace que el caudal a lo largo del
dren comience con un valor nulo y acabe con uno méaximo. N I R

También deben colocarse drenes en la direccién transversal que mcrem
de desagiie, formandose asi una cuadricula bajo la plantilla del cana

En cuanto al sistema de drenaje se puede recomendar lo sxguxente para-el'canal de descarga
de la obra de excedencias con ancho de plantilla hasta de 10.00 1 tuberia de 45.00
..cm de diametro interior (18”¢) para el dren longltudmal y de 20 00-cm" (8”¢) para los
transversales. v : ,

Para canales de descarga con ancho de plantilla mayor a .I0.00L;mperd menor de 15.00 m,
llevara un dren central longitudinal de 50.00 cm (20”¢), y de 25.00 cm (10” ¢) para los
transversales, colocados alternadamente y descargando en el dren longitudinal central.

Para ancho de plantilla de 15.00 m y menor a 40.00 m, se pondrin mas drenes
longitudinales con sus correspondientes drenes transversales diagonales. De 16.00 a 19.00
m, tres drenes longitudinales de 45.00 cm (187¢), de 20.00 a 40.00 m tres drenes
longitudinales de 50.00 cm (207¢), ver figs. 4.1y 4.2.

L1000 . 1500 o 2000

Figura 4.1 Cbl@éqa‘é;: de drenes en canales de descarga
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Drenes transversales

Dren longitudinal

-~

Ancho del
canal : :

- Figura 4.2 Planta de la colocacion de drenes

4.1.3 Lloraderos

Consisten en filtros de grava y arena colocados en la parte posterior de los muros, del
revestimiento o en la plantilla del vertedor, ver fig 4.3. Cuando se colocan en los respaldos
de los muros o por atras del revestimiento se evita el empuje del agua sobre ellos y cuando
estan en la plantilla alivian la subpresion. Su distribucion debe ser tal que en todos se tenga
la misma drea de captacion. Los filtros se comunican con tubos de acero, generalmente, de
unos 5.00 cm de didmetro, que atraviesan los muros para comunicarse con el exterior. En la
fig. 4.4 se presentan varias clases de lloraderos y su colocacién en un muro de contencién.

En México, la SARH, elaboré las recomendaciones siguientes: los lloraderos se instalaran
solamente en el canal colector de los vertedores y estaran formados por un tubo de lamma
galvanizada de 5.00 cm (27¢). :

De acuerdo a las dimensiones del colado de las ‘losas del revestxmlento, se hara la

distribucién de los lloraderos y de las anclas, alternandolos; asi, por ejemplofSI el colado de‘ A

losas se hace en modulos de 5.00 x 10.00 m, la distribucién de lloraderos yvanclas sera de
2.50 0 5.00 metros, como se ve en la fig. 3.24. - L

4.2 Juntas de construcciéon

Las juntas de construccion son espacios vacios que se dejan en el revestimiento de concreto
de los canales para romper su cardcter monolitico y, de ese modo, permitir su libre
movimiento, con ello se evita la presencia de grietas nocivas a la estructura del canal. Al
mismo tiempo la junta de construccién debe impedir el paso de agua a través de la misma,
es decir, debe ser impermeable. La junta de construccidén puede considerarse como una
grieta proyectada de forma adecuada, en un lugar previamente elegido para evitar grietas
indeseables e incontrolables.
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-
—
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.
Dren ~ T
Figura 4.3 Lloraderos en el respaldo de un muro (IMTA, 2000)
' ; l !
Tubo de ] 5000
~acero : [ 19 __
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$=002 PSve™ s
| >—1
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W

Figura 4.4 Detalles de diferentes tipos de lloraderos (IMTA, 2000)
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4.2.1 Tipos de juntas
Los principales tipos son los siguientes:
a) Las que rellenan el espacio vacio con un material impermeable.

b) Las que utilizan una banda permeable, empotrada dentro del revestimiento de concreto,
la cual forma una barrera impermeable a través de la junta.

Como material de relleno, se emplea normalmente una emulsion asfiltica de aplicacién en
frio, otras menos frecuentes son emulsiones basandose en productos sintéticos tipo caucho
de polisulfuro, resinas epoxicas, y como bandas impermeables se usan las de hule, butilo,
neopreno, estireno, poliuretano y P.V.C. |

4.2.2 Clases de juntas

Las principales clases son:
Juntas de contraccidn transversales, longitudinales y juntas de dilatacion.

Las transversales se instalan para combatir el agrietamiento transversal; las longitudinales
sirven para combatir el agrietamiento longitudinal irregular de las losas no armadas en las
que el perimetro de revestimiento es de 9.00 m o mads y su separacion entre si es de 2.50 a
4,50 metros. Los revestimientos de concreto no requieren, generalmente, de juntas de
dilatacion a no ser que estos revestimientos estan en contacto con estructuras fijas o se
encuentran en otras condiciones extremas. como puede ser la presencia de grandes cargas.

Las juntas de contraccion se hacen al colar cada médulo de losa o muro, y consiste en una
especie de llave entre los dos madulos de losa como se muestra en la fig. 4.5a), el acero de
refuerzo no se interrumpe en estas juntas. Las juntas de dilatacion se colocan tomando en
cuenta varios mddulos de losa en el sentido longitudinal del canal, dependiendo de las
caracteristicas del proyecto y de las recomendaciones de Geotecnia, en estas juntas si se
interrumpe el acero de refuerzo y se deja una pequeiia separacidn entre cada losa de
aproximadamente 2 cm, ademas se utilizan anclas a una separacion dada para unir ambas
losa, en la fig. 4.5b) se muestra una junta de dilatacion.

4.2.3 Scparaciéon entre las juntas de construccién

Se ha pretendido establecer por medio de célculos la distancia permisible entre las Juntas,
pero en la realidad por la falta de los datos necesarios y la diversidad de condlclones que se
~-presentan en la obra se aconseja basarse en los resultados empiricos. e
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En canales antiguos sin juntas de construccion o en algunos que las tienen pero que actian
excesivamente separadas, se ha observado separaciones entre grietas a cada 6.00 m; en la
mayoria de los casos, se considera que es recomendable adoptar esta medida como la
separacion entre las juntas bajo circunstancias normales y con espesores de revestimiento
no mayores de 15.00 cm; para espesores mayores se puede aumentar la separacion.

Acero de

refuerzo 10cm Losa
e L] Ld T L) 0 » T
i ~. \

= : LT
! . - . I3 . .. -
i
Junta de contraccion
a)
------ 2em
i
|r_. - . - o w
-~ i R e e

== Junita de dilatacion

b)

Figura 4.5 Juntas de construccion

El USBR sugiere usar para las juntas en el concreto sin armar, lo siguiente:

Espesor del révéstimiéntd Separacidn de las juntas

R (valores aproximados)
©5.00=6.50cm - ' unos 3.00 m
7.50 — 10.00cm & 7 3.50-4.50m

Como recomendacion, la separacién media no debe exceder cincuenta veces el espesor de
la losa.

El uso de bandas hechas con materiales como el hule, butilo, neopreno. estireno.
poliuretano y PVC, ha aumentado en forma notable en los Gltimos afios, cabe aclarar que el
material que mas aceptacion ha tenido es el PVC, esto es debido a que el citado material
absorbe los movimientos de la junta y es completamente impermeable, a diferencia de los
elementos metalicos. Las bandas de PVC son faciles de cortar, asimismo son sumamente
faciles de unir, el Uinico problema que presentan es el de su fijacion correcta a lo largo de la
junta ya que la banda cambia de posicién con frecuencia por el impacto y presion del
concreto al realizarse el vaciado, desplazamiento que trae como consecuencia la mala
colocacion de la banda y la posibilidad de que se presenten filtraciones.
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4.2.4 Cubrejuntas de metal y empaques de hule

Cuando es necesario que el revestimiento sea impermeable a las cargas hidraulicas
exteriores, se instalan cubrejuntas de metal o empaques de hule para cerrar las juntas.
Dichos empaques se colocan en las losas de revestimiento aguas arriba de la estructura de
control, y con esto se puede lograr una permeabilidad que aumente la trayectoria de las
filtraciones debajo de la estructura. Generalmente, se colocan en las juntas transversales a
lo largo de las porciones curvas concavas del canal aguas abajo. donde las presiones
dinamicas sobre el revestimiento producen una carga elevada para introducir el agua en la
junta.

Los empaques pueden ser convenientes a lo largo de las juntas longitudinales en los tanques
amortiguadores que se construyen sobre una base permeable. Las cargas diferenciales que
resultan en la superficie inclinada del agua del salto. pueden producir la circulacién del
agua por abajo de la losa, si se permite que las filtraciones atraviesen la junta en el extremo
de aguas arriba.

Los materiales elaborados con cloruro de polivinilo (PVC) pertenecen al grupo de los
termoplasticos. Las bandas de PVC no deben estar normalmente en contacto con materiales
asfalticos, va que los aceites contenidos en éstos emigran dentro del PVC, modificando las
propiedades de este. : :

Al grupo de los elastometros pertenecenlos cauchos sintéticos a base de butilo y los
basados en policloropreno. No son:sensibles a:los cambios de temperatura, y no estan
sujetos a deformacion permanente, ni‘a la accion de los aceites contenidos en los materiales
asfilticos. I

Para la unién de las distintas piezas es necesario emplear adhesivos sintéticos especiales.

4.3 Dentellones

Cuando se excava en tierra el canal colector. la losa debe colocarse directamente sobre la
superficie excavada, o puede ser necesario usar un colchon intermedio impermeable, segin
sea la naturaleza de la cimentacion con respecto a la permeabilidad, susceptibilidad a
hincharse por efecto de las heladas. y su heterogeneidad que en un momento dado pueda
afectar los asentamientos diferenciales. Debido a que la losa no esta unida a la cimentacién.
ella estd sujeta a los movimientos producidos por la dilatacién y la contraccion. y debera
evitarse que se corra cuando construyen el talud. Esto se puede lograr por medio de
dentellones. que podran mantenerse en una posiciéon mds o menos fija con respecto a la losa

y cimentacién (ver fig. 4.7).

Los dentellones se pueden usar también para interceptar el escurrimiento en los estratos
permeables de la cimentacién, para disminuir las filtraciones y evitar la formacién de
subpresiones por abajo del vertedor o de las areas adyacentes. Cuando la zanja para el
dentellén de la cortina se prolonga a la obra de excedencias, por lo regular se une al
dentellon de aguas arriba del cimacio para tener una barrera continua entre las laderas.
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Generalmente, se dispone de un dentellén en el extremo de aguas abajo del cimacio, como
una medida de seguridad contra la erosién y la socavacién del extremo de la estructura.
Algunas veces, se construyen dentellones en puntos intermedios para que sirvan de barreras
contra el agua que corre a lo largo de las superficies de contacto entre la estructura y la
cimentacion, y para alargar el recorrido de las filtraciones por abajo de la estructura.

Cuando la obra de excedencias es un conducto por abajo de la cortina, el dentellon toma la
forma de collares, colocados a intervalos alrededor del caiién del conducto. Siempre que
exista la posibilidad se recomienda colocar dentellones en las cimentaciones de roca en
zanjas verticales. En las cimentaciones de tierra donde los dentellones deben formarse en
una zanja con sus costados en talud, debe tenerse cuidado en compactar cuidadosamente el
relleno, usando material impermeable para obtener una barrera razonablemente
impermeable.

Los dentellones se pueden construir de madera, concreto, de cortinas de concreto o
cemento, de ataguias de tablestacas de acero o de tierra impermeable en una zanja.

4.4 Anclas

Cuando se excava un canal para un vertedor en la roca, la losa del revestimiento se cuela
directamente sobre la superficie excavada. Se pueden utilizar barras de anclaje encajadas en
barrenos llenos de lechada de cemento para unir el revestimiento a la cimentacién. Una losa
que estd unida a la cimentacion puede ser que no se mueva como resultado de la
contraccidn y de la dilataciéon. Pero en vez de moverse se forman numerosas grietas, que en
efecto dividen la losa en una serie de bloques pequeiios individuales. Por lo tanto, debe
ponerse un refuerzo que mantenga unidos estos bloques separados, distribuir el
agrietamiento y disminuir la abertura de las grietas.

Los anclajes que se les pongan aumentan el peso efectivo de la losa contra el movimiento
por el volumen de la roca de la cimentacidn a las que se unan los anclajes. La profundidad
y la separacién de las anclas dependen de la naturaleza de la roca, de su estratificacidn,
fisuracidn, intemperismo, etc. Las anclas deben tener un tamafio suficiente para soportar el
peso de la cimentacion a la que esté anclada, sin exceder el limite plastico del material.

Como la losa relativamente estd libre para moverse sobre la cimentacion, el movimiento
tendra lugar a partir de los extremos fijos y el revestimiento tiene que reforzarse. lo
suficiente para que pueda deslizarse sin que se agriete el concreto o que falle el refuerzo.
Para ayudar a mantener la losa unida a la cimentacion, algunas veces se emplean anclajes
de bulbo (fig. 4.7).

Para el canal de llamada y tanque amortiguador debe verificarse la capacidad de carga de

las anclas aumentando el peso propio del revestimiento, y el peso del volumen de la
cimentacion incorporado por el anclaje. -
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Las anclas estardn alojadas en perforaciones de 7.62 cm (3 ¢) rellenas con mortero, con

una relacién 1:3 y un aditivo expansor, el didmetro, la profundidad y la separacion de las
anclas dependera de las caracteristicas de la roca del lugar.

De acuerdo a la cimentacién que se tenga, las anclas se podrin reducir en nimero y
longitud o suprimirse, a juicio del ingeniero residente de la obra, si existe muy buena roca o

se tiene un talud mayor de 0.5:1; en: taludes iguales o mayores de 1.5:1 no se consideran
anclas. En las figs. 4.6 y 4 7 se presentan 1os revestimientos tipicos sobre cxmentacmnes de
roca y de t1erra

&‘decoﬁswcéién )

P = - %g =30 = s . s =
0. —t— Cad Qe - = o T
e, .

Drenes de tubo
en zanjas llenas
de grava Varillas de anclaje en
agujeros rellenos de
lechada de cemento

Colchén permeable

cama de mortero (1]

le] Barreno con relleno . .
Dentellén lateral / de concreto Clmcnlamén‘
L
N Varilla de r [
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N nclaje Bulbo de L’
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-~ td
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Figura 4.6 Revestimiento tipico sobre cimentaciones de tierra. (Disefio de presas pequerias)
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5. EJEMPLO DE DISENO

En este capitulo se describe un ejemplo de aplicaciéon de los conceptos mencionados en los
capitulos anteriores, utilizando para ello la geometria de la obra de excedencias del P.H. La
Angostura, Chis., en el cual se propondra un disefio estructural preliminar del canal de
llamada, estructura de control y rapida (canal de descarga). Aparte la obra de excedencias
esta formada por dos canales a cielo abierto. con canal de llamada de seccién transversal
trapecial, el cimacio consta dec dos pilas y tres compuertas radiales y finalmente la rdpida es
de seccion transversal rectangular. En la fig. 5.1 se muestra la planta y el perfil de esta obra
de excedencias.

5.1 Canal de llamada

De acuerde a los datos que se proporcionan del proyecto hidraulico, la seccién que: se
propuso para el canal de llamada es de forma trapecial con un ancho de plantilla de 30 m.

Debido a que la estabilidad que presentan los taludes del canal no sera necesario construir
un muro de estabilidad, y solo se colocard revestimiento sobre las paredes en la zona de
transicion que se tiene antes de llegar a la estructura de control.

El estudio de Mecanica de Suelos proporciono las caracteristicas del anclaje que se
recomienda colocar en la transicion para los muros, para esto se colocardn anclas de-1” a
una profundidad de 10 m y un patréon de anclaje de 5 m en cuadricula. Se usara concreto
con f'c =300 kg/cm? para los revestimientos.

e Muros
Los muros del canal de llamada tendrdn un espesor de 40 cm y el acero de refuerzo se

calculard de acuerdo a las recomendaciones del ACI-Bureau of Reclamanon para: el
refuerzo minimo por temperatura, contracciones y asentamientos.
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Estructura de

control ) _ -
. . LT . R
Canal de lamada . - .77 ~ . sjana\ de 4559““5 _

- ; - Rie Trjaiva ———
Planta
tayse T e
e 7
‘ T e el T RS-
R ~ - [ - - o
NE B P .
T LT . b
'I-\-f. T :"m-. —‘""’-"“t‘!’mn» R TP, Vo ’ T e i e i .
hacal SCS -
Estructura de control Canal de descarga e
.. Ere
RO
Cubeta de lanzamiento

Perfil

Figura 5.1 Obra de excedencias de la Presa la “Angostura”. (Grandes presas de México, 1976)

Haciendo uso de la tabla 3.5 v -de la ecuacién 3.71, con un ancho de 100 cm se tiene lo
siguiente: - ‘ ‘

Acero de refuerzo horizontal

Cara adyacente al terreno, Ag = 0.0015x100x40 = 6 cm?

De la tabla 3.3, se nfeéesitan 3 varillas de 5/8” (5.96 cm®) colocadas a una separacién de:

-94-



EJEMPLO DE DISENO

CAPITULO 5

Cara no adyacente al terreno,(ver tabla 3.5), Ag =0.0020x100x40 =8 cm’®
‘De la tabla 3.3, se necesitan 4 varillas de 5/8” (7.92 cmz), colocadas a una separacion de:

s =120 o5 em
4 0

Para el acero de refuerzo vertical, de la tabla 3.5 se tiene que el porcentaje de acero en
ambas caras es del 0.15%. Por ello se colocaran varillas de 5/8 @ 30 cm en el refuerzo
horizontal de la cara adyacente del terreno y en el refuerzo vertical para ambas caras del
elemento. Se colocaran varillas de 5/8™ @ 25 cm en el refuerzo horizontal de la cara no
adyacente al terreno.

Las longitudes de anclaje o desarrollo de la ec. 3.75 son:

0.06x1. 98‘(_410_(2 =28.8 cm. se usard

-.300

Para varillas de 5/8” (A = 1.98 cmz), L,=
L,=30cm.

El colado de los muros se hara en modulos de 5 x 5 m y se colocara una junta de
construccidn entre cada médulo.

e Losadel canal

.

Para esta losa el departamento de geotecnia propone que tenga una longitud de 6.50 m antes
de llegar al cimacio y un espesor de 60 cm. el acero de refuerzo requerido es el minimo
recomendable para losas y recubrimientos horizontales del ACI-Bureau of Reclamation,
este valor equivale al 0.18% de la seccidn transversal.

Por lo tanto para la losa considerando 100 cm de ancho y de la ec. 3.71, se tiene lo
siguiente:

¢ =0.0018x100x60 =10.80 cm?

De la tabla 3.3 de areas de barras, se requiere de 5.5 varillas de 5/8”(10. 89 cm?) a una
separacién de ,

s= 109 = 18 18 cm
: 5.5
Sc'armaré con varillas de 5/8” @ 20 cm en ambas direcciones y caras, el recubrimiento que
se recomienda es de 5 cm. La longitud de anclaje o desarrollo para la varilla de 5/8es L, =

30 cm. En la fig. 5.2 se muestra el armado del muro y losa.
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Cimacio
! 8.33 ! 2.50 ! 8.33 | 2.50 | 8.33\ |

!

280

N

Elev. 516.60 =

6.50

“Junta de construccién

500

5/8"@25

- 500

Anclas 1"

0.40

:Planta Losa
Esc. 1:250

5/8"@20 Acero de refuerzo
transversal y longitudinal

5/8"@20 Acero de refuerzo
transversal y longitudinal

 Esc. 1:50
Figura 5.2 Armado del canal de llamada. Acotaciones en metros -
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5.2 Estructura de control

La geometria de la estructura de control de la obra de excedencias de la Presa la Angostura
se muestra en la figs. 5.3 y 5.4, y en la fig.5.6 se presenta el perfil del agua sobre el
cimacio, considerando que esta descargando al NAME, este dato fue proporcionado del
estudio hidraulico. Se usaré concreto con- f',; = 250 kg/em?.

s Perfil de agua sobre el cimacio.
Para calcular el perfil aguas arriba de la cresta del cimacio, se utilizé Hgy = 199 m (céfga

correspondiente al nivel del agua al NAME) y las tablas reportadas en la lxteratura (ref 10)
correspondientes a la relaciéon H/Hg =1. , o

X/Hy 1 Y/Hy l X i Y I

; ! [ !

-0 0941 | -19.90J 18.73 |

-0.8 | -0.932 i -15.92 i -18.55 |

-} i

-0.6 J -0.913 ' -11.94 | -18.17 i
i

-0.4 ‘ -0.890 } -7.96 ] -17.71 ]

-0.2 ! -0.855 ! -3.98 | -17.01 !
: J

0.0 | -0.805 1 0 ; -16.02 !

Tabla 5.1 Perfil aguas arriba del cimacio

De la tabla anterior se obtiene que el tirante sobre la cresta del cimacio- corresponde al
valor Yimacio =16.02 m y que corresponde al punto 1 de la fig. 5.5.

Para el cilculo del perfil de la superficie libre del agua sobre el cimacio de la ‘
control de la obra de excedencias, desde la cresta del mismo hasta el mlcm de la tran51c10n
hacia los canales (ver fig. 5.5), se aplico la ecuacidn de la energxa entre ‘dos’ puntos de la :
manera siguiente: : . .

’ VY, e
2 2 g2 ;
Z +Y, +Y‘—=ZZ+Y2 cose+v‘y—2———vi-X (5.2)

2 : i ‘
El término (— Vv, {-} se refiere a la curvatura convexa que presenta la plantilla del canal;

R es el radio del fondo del canal y se obtuvo con la expresion siguiente:
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Figura 5.3 Vista longitidinal de la seccion del cimacio. Esc. 1:250, dcqlébfones'én metros
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CAPITULO § EJEMPLO DE DISENO

1 _ (+v?
R = K (,i,Y.'_'_V)__, (5.3)

Donde los términos Y' y Y' son la primera y segunda derivada, respecuvamente en
coordenadas rectangulares de la ecuacién que define la curvatura del cimacio. en este caso
la ecuaciénes Y = 0.0216006x 2

2

%)

Figura 5.5 Secciones para el perfil sobre el cimacio

Con este mismo planteamiento se continta el analisis para los secciones 2 y 3. punto en el
cual la curva que define la plantilla del canal deja de ser convexa para adquirir ahora una
curvatura concava; el planteamiento es similar y solamente es necesario realizar un cambio

de signo en el segundo término de la expresion correspondiente a la de la energia. Para este
segundo casq (secciones 4y 5) se tiene:

2 ' :
E =E,+ L Y2 (5.4)
g R '
Z,+Y, —Y—~—Z +Y cose+ +~_2——Y~ : , . (5.5)
2g g R L

A ‘continuacion se presentan los resultados obtemdos de aphcar los - conceptos antes
mencionados en cada una de las seccxones llustradas en la ﬁg 5. 5 asn mlsmo se presentan
los datos empleados. - S - :

Q =1419.797 m’/s ,

Z, =519.60 m
Z, =518.70 m
R,=2594m
0, = 15.68°
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El angulo O se refiere al formado entre la plantilla de la curva del cimacio con respecto a la
horizontal, para la seccién indicada.

Con estos valores en la ecuacién correspondiente a la curvatura de plantilla convexa se
tiene para la seccién 2 la ecuacién siguiente:

O963Y’—22 703Y2—-114 162Y, +1480.678 = 0

Que al resolverla da los valores:

2, —6653m 7
22 --8938m ‘
Y, :—25.86[1‘1

k 'A51, el valor del tirante en la seccidn 2, corresponde al de YZI = 6. 653 m, que corresponde

al régimen supercritico, el otro valor posmvo es el de ﬂUJO SubCI’lthO y el negatwo carece -
de sermdo fisxco , S : . : NN

Procedxendo de manera analoga se tlene que el txrante en la seccién 3 €s Y 4. 89 m.. Para '

las secciones 4 y'5, haciendo’ la’ consideracién de signos mencxonada se obtuvxeron los
valores de los tirantes, Y,=6.52my Y, = 10.17 m y se genero el perﬁl de la fig. 5.6.

De acuerdo a la geometria que se proporciono, el elemento aislado que se utilizara para el
analisis de estabilidad y calculo del acero de refuerzo consiste de una pila con un ancho de
2.50 m como se ve en la fig. 5.4a, el cimacio visto de aguas arriba tiene un ancho de 10.83
m y 4.165 m de claro en ambos lados de la pila, ver fig. 5.4b, ademas la base del cimacio
mide 32 m y su altura es variable a lo largo del elemento, como se muestra en la fig. 5.3.

A partir de lo anterior se realizara la memoria de célculo de acuerdo a los lineamientos que
se establecieron para el disefio de la estructura de control, tomando como condicién de
analisis la mas desfavorable, el nivel del agua al N.A.M.E., considerando el efecto del
sismo debido a que por la ubicacién de la presa ella se encuentra en una zona de alta
sismicidad. Ademas, se considera que el cimacio estara descargando libremente en ambos
vanos del elemento en estudio.

Para lo anterior, los factores de seguridad para volteo y deslizamiento tendran un valor de
uno en ambos casos.

5.2.1 Revision de la estabilidad

De acuerdo a la condicion que se propone analizar, las fuerzas que se deben considerar son:
peso propio de la estructura, la subpresion, el empuje hidrostatico, el peso de la columna de
agua, y el sismo en la masa de concreto y en la masa de agua. Como se tiene que la
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El édngulo 6 se refiere al formado entre la plantilla de la curva del cimacio con respecto a la
horizontal, para la seccién indicada.

Con estos valores en la ecuacién correspondiente a la curvatura de plantilla convexa se
tiene para la seccnon 2 la ecuacién sxgmente

0.963Y ,_2 703Y —-114162Y +1480.678=0

'Asi, el valor del tirante en la secclon 2, corresponde al de . YZ,E_ 6 653 m, que- corresponde
al régimen supercritico, el otro valor positivo es el de ﬂu_]O sub rmco y el negatxvo carece
de sentido fisico. » : B B .

Procediendo de manera analoga ‘se tiene que el tlrante en la sec01 es Y 4 89 m. Para
las secciones 4 y 5, haciendo la consideracién de s:gnos"mencmna a,” se ‘obtuvieron los
valores de los tirantes, Y,=6.52my Y, =10.17 m y se genero el perfil de la fig. 5.6.

De acuerdo a la geometria que se proporciono, el elemento aislado que se utilizara para el
analisis de estabilidad y célculo del acero de refuerzo consiste de una pila con un ancho de
2.50 m como se ve en la fig. 5.4a, el cimacio visto de aguas arriba tiene un ancho de 10.83
m y 4.165 m de claro en ambos lados de la pila, ver fig. 5.4b, ademas la base del cimacio
mide 32 m y su altura es variable a lo largo del elemento, como se muestra en la fig. 5.3.

A partir de lo anterior se realizara la memoria de calculo de acuerdo a los lineamientos que
se establecieron para el disefio de la estructura de control, tomando como condicién de
andlisis la mas desfavorable, el nivel del agua al N.A.M.E., considerando el efecto del
sismo debido a que por la ubicacidén de la presa ella se encuentra en una zona de alta
sismicidad. Ademas, se considera que el cimacio estara descargando libremente en ambos

vanos del elemento en estudio.

Para lo anterior, los factores de seguridad para volteo y deslizamiento tendrin un valor de
uno en ambos casos.

5.2.1 Revisién de la estabilidad

© De acuerdo a la condicién que se propone analizar, las fuerzas que se deben considerar son:

- peso proplo de la estructura, la subpresion, el empuje hidrostatico, el peso de la columna de
- agua, y el sismo en la masa de concreto y en la masa de agua. Como se tiene que la
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estructura estd descargando libremente no se considera el peso de las compuertas en el
analisis.

a) Peso Propio

Para calcular el peso del elemento, se subdivide la geometria de la pila y cimacio en las
secciones que se muestran en la fig. 5.7.

Por ejemplo para 1a seccién 1 tenemos que el area de acuerdo a su geometria es, A =
15.5%1.7 = 26.35 m?, el volumen es V = 26.35x 2.50 = 65.85 m?, y su peso utilizando la ec.
1328 es W, =2. 4x65 85 = 158.04 ton. El punto de aplicacion de esta fuerza con respecto al

punto de volteo es X = 15.5/2 + 20.5 = 28. 25 m y de Ia ec. 3.29 el momento es igual a M, =
158.04x28.25 = 4464.63 ton-m. , ,

En la tabla 5.2 y 5.3 se presenta el resumen de los cdlculos para el peso, los puntos de
aphcacmn y los momentos de cada fuerza. Para la p11a se.tiene un ancho de 2.50 m y el
cimacio de 10.83 m.

Cabe seiialar que en la seccidn 2, ver fig. 5.7, se tiene la nariz de la pila, de tal forma que su
peso se calcul6 basandose en la geometria en planta que tiene la pila y que se muestra en la
fig. 5.4a, de igual forma se obtuvo su punto de aplicacion. En la tabla 5.2 se muestra el
calculo del peso del puente, y su punto de aplicacion.

De tal forma el peso total Wt de la pilay cimacid es:

W, =3475.3§4 5199.18 =8674.51 ton -

nto total MT debldo al peso es:

MT,- 72906.73 101646 35 = 174553 OS_A ton-

De acuerdo ala expresmn 3 28 el val de ;X{corr_espc;ndient_e al peso es

¢ =1115__5£9= 20.12 m
8674.51

b) Subpresion
Los valores de Hy H, se tomaron del perﬁl del agua sobre el c1mac1o que se muestra en la

fig. 5.6, en donde el valor para H de acuerdo ala elevacxon que se presenta a la '
la pila es: e

rada de

H=2775 m
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Seccién J Area (m?) | Volumen (m*) | Peso (ton) ] X (ny} Mx (ton- m) Y (m)1 My (ton- m)J

1 1 2634 | 65.85 | 158.04 | 28.25| 446463 | 31.61] 4995.64 |
2 1 677 | 155.17 | 372.40 | 31.56! 11753.08 ﬁ 19.31] 7191.12
3 | 21140 | 528.50 | 126840 | 2542} 3224273  20.57] 26090.99 '
4 {070 | 1.75 | 420 | 20.11] 84.46 . 27.71! 11638 |
5 | 197.69 ] 494.23 | 1186.14 | 14.52] 1722275  16.90' 20045.77
6 i 11.80 | 29.50 | 70.80 | 6.34 | 448.87 ' 19.421 137494
7 ] 478 | 11.95 | 2868 | 6.59 | 189.00 | 16.49] 472.93
8 1 s10 | 15.25 3660 | 725! 26535 i 12.11| 44323 |
9 ! 138 | 3.45 | 828 ] 2756] 22820 i 870} 7204 I
| 10 - 3481 ! §7.03 ' 208.86 ! 12.02' 251050  7.57 ! 1581.07
| 11 L 552 13.80 . 3312 . 30.57' 1012.48 7.03 | 232.83
‘ 12 i sg ! 14.55 ' 3492 | 861 30066  4.73 ! 165.17
Ranura agujas | -12.17 | -4.87 ' -11.68 | 27.70]  -323.62 20.301  -237.17
Puente | 3.83 | 31.9039 | 76.57 | 32.75] 2507.65 | 32.1 ] 2457.88 |
Total | | | 347533 | | 72906.73 | 65002.82 |

Tabla 5.2 Resumen de cadlculo del peso propio de la pila

Seccion | Area(m®): Volumen (m*) Peso (ton) | X (m)| Mx_(ton-m) : Y (m)' My (ton-m)
13 | 17.66 19126 | 459.02 | 30.74| 1411024 _ 2.53 116132
14 {1026 | 11112 | 266.68 | 26.76| 713630 _ 731 | 1949.42 |
15 | 2330 25234 | 605.61 | 20.50| 1241508 726 439675 |
16 | 4866 | 52699 | 1264.77 | 26.26| 3321288 ' 223 | 282044 |
17 | 2166 | 23458 | 56299 | 21.60] 1216051 ' 2.80 ! 157636 |
18 | 33.08 . 35826  859.82 | 16.38| 1408378  3.54 _ 3043.75

i 19 | 628 68.01 . 16323 | 12.57. 2051.80 _ 3.18 __ 519.07
20 | 2097 ,  227.11  : 545.05 | 12.55; 6840.41 1.90 | 1035.60 |
21 L 9.02 97.69 | 23445 | 541 | 126836 _ 1.67 | 39153 |
22 | 1269 | 13743 | 32984 | 204 | 67287 ' 156 51455 |
Galeria | -3.55 |  -3845 | -92.27 | 24.99] 230587 1.4  -10519 |
Total | | | s199.8 | | 10164635 | 1730302 |

Tabla 5.3 Resumen del peso propio del cimacio
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Como el cimacio esta descargando, el valor de H, a la salida de este vale:
H, =12.24 m
En la f g 5. 8 se muestra el dlagrama para el calculo de la subpresxon

El valor de H ‘se calcula con la formula de Hoffman, ec.3.31.

'mH—f
—yg—_mH
H—':—HmH—fzf ,
—+1
mH ¢ :

De acuerdo con la fig. 5.8 se tiene que:
mH =B =32m :

e drenes es £=7m

La dis’tancié a‘ la linea

Separac1on entre drenes = 2b 14 m &

Si se utilizan barrenos para

s ‘dgenes de ¢ = 37, se tiene que r = 0.038 y utilizando la ec.

Entonces H, es igual a:

L 327
=27.75x —_32 - ,
Hi=2lDx 714 13:34m.

32 18.14

Comparando este valor con el mmlmo que vale
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Luego se calcula la subpresion vertical de acuerdo al diagrama de la fig. 5.8 y usando la ec.

3.33, el ancho en la base del cimacio es de 10.83 m, entonces u, vale:

2 ,(.,2._7-_75_;1151) x10.83 = 1565.10 ton

Y su punto de aplicacién X " esta dado por:

_32 -7 (2x13 :54+27.75

)=’28.90m’
135442775 o

Y el momento respectwo usando la ec. 3. 34 es:

C M; f—1565 10x28 90 =45231.40 ton-m’
: De 1gual torma para u, se tiene:

(1,54+12 24)

=1x 25 x10.83 = 3489.96 ton

El punto de aplicacién X5 es:

2x12.24 +13.54
12.24+13.54

X, =25-:§(
T3

J =1271m |

El momento que produce esta fuerza vale: -

o Muz‘ =3489.96x12.71 = 44357739__t;on;n1 o

| Por ianto se tiene que el valorde Uv adado ppr: |
U, =1565.10+3489.96 _ 505 |

. El momento por lasub
MU = 4523'1.410 +44, 57.3¢

Entonces el ivalor del p, into

%= 89588 79 17.72‘ m AN
5055.06, , R
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El valor de la subpresién horizontal U, usando la ec. 3.35 y del diagrama de la fig. 5.8 es:

(27 75 + 20. 85)

Uy =1x6.9- 1083—181586 ton

- El'puhto;"déiiéplgi‘c}z'éiéh'f : p:é}a:'esta fuerza es:

"6.9 (2x27.75 + 20.85
(&2 =2.36m
137754208

El punto de aphcacxon Y para este caso es:

= 5196 - 510,62 — [3 2x2085 + 17. 85)*-’7.45:11’ :

3 20.85+17.85 )
d) Sismo-

De la fig. 3.2, donde se muestra la regionalizacion sismica de México, se tiene que la
estructura que esta localizada en Chiapas pertenece a la zona sismica C, y que de acuerdo
con el tipo de suelo este es el tipo 111, por tanto el coeficiente sismico de acuerdo a la tabla
3.2 vale a = 0.36, debido a que la obra es de gran importancia se aumentara este coeficiente
a 0=0.40.
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Con lo anterior se tiene que la fuerza sismica F;, de la ec. 3.50, vale:
F, = 0.40x»8674.y5__1 = 3469.80 ton

De Alars ”tgpl

= 516.6 — 510,62 + (31 xio.ss) =14.83m

€) Peso de la columna de'a'gua.

Para calcular el peso del agua sobre el cimacio, se divide el perfil del agua en las secciones
que se muestran en la fig. 5.9, y usando la ec. 3.56 se elabora la tabla 5.4, en ella se muestra
el resumen del peso de cada figura y su correspondiente punto de aplicacién. Hay que
sefialar que el ancho de medio claro del cimacio es de 4.165 m, pero como se tienen las
mismas condiciones en ambos vanos, se tomo un ancho de 8.33 para los calculos.

En la seccion 1a se obtuvo el peso del agua correspondiente al volumen de agua que queda
comprendido en el arco que se tiene en la nariz de la pila de la vista en planta y que no se
considero para la seccion 1, para sm1p11ﬁcar el calculo, esta parte se considero recta y no
inclinada como esta en la realidad. :

De la tabla 5.4 se tiene que el pes_oytotalfde‘ l"aﬁ'c'oylumna de agua P, es igual a:

P, =.2997.64 ton

Y el momento generado por este peso es: .

M,, = 55507.51 ton-m

=111 -



CAPITULO 5 EJEMPLO DE DISENO

!hSecciénr Area (m* jVolumen (m’) Peso (ton): X (m)i Mx (ton-m)]
" 1 | 5074 | 422,66 : 422.66 | 30.75 | 1299692 |
i _1a ] o038 | 780 ' 780 [ 3137! 24473 |
i 2 | 7778 | 64790 | 64790 | 273 | 17687.87 |
.3 | 10481 | _ 873.06 73.06  20.56 ' 1795026 |
! 4 | 3318 | 27638 276.38 ; 12.29 | 3396.82 |
L5 | 1797 ' 149.69 . 149.69 ' 8.12 | 121548 |
L 6 | 5726 . 62012 620.12 © 3.25 | 201540 |
. Total | | 2997.64 . 55507.51 |

Tabla 5.4 Resumen para el cdlculo del peso de la columna de agua

Por lo tanto el valor de }_( para esta fuerza es:

is no se: presentan momentos en el sentxdo transversal producidos
por el peso del agu ya que se tlene la mlsma COﬂdlClOﬂ de descarga en ambos vanos.

p senta el resumen de las ﬁ.lerzas verticales: .y fuerzas
obre. la,‘estructura ‘se consideran signos en estas tablas solo para
urmr zas yfde momentos En la fig. 5.10 se presenta el dlagrama de
todas la'fuerzas i : L

: Fuerza ! Fuerza (ton) X (m) !_M”(ton-m) J
; Pesopropio | -8674.51 ' -20.123 | 174553.10 |

Subpresion Uy | 5055.06 -20.35 | -89588.79 |
l Peso agua s/cimacio | -2997.64 . -18.51 | 55507.51 J‘
‘ Total | -6617.09 | 140471.82 |

Tabla 5.5 Fuercas verticales y momentos
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Fuerza 'Fuerza (ton) P Y (m) |!M (ton-m) |
Subpresion Uy | 181586 ' 236 ! 428543 |
Empuje pila | 543.40 1293 | 7026.16 |
Empuje cimacio | 48355 ' 745 3602.44 |
Sismo s/masa | 3469.80 9.48 | 32886.12 |
Sismoagua | 96.60 1483 1 229212 !
Total | 6409.21 | ! 50092.27 |

Tabla 5.6 Fuerzas horizontales y momentos

. 'Revisién al; volteo

De Ias tab]as 3 5y5.6se uene que eI momento de volteo Mvo,_ y el momento resistente

MRES valen yre pectlvamente :

50092 27‘ ton-m ; M =140471.82 ton-m
Revxsando la cond1c1on de segundad para volteo con la ec, 3. 39 se tiene que :

CS.= 140471 2 | —280>1
5009227

Como el factor de segurldad FS es l entonces se cumple esta condlcmn

.. Revnslon de e fuerzos ,

»Se usa la form il - la escuadna (ec. 3.60), pero sin considerar el ulnmo termmo va que
ﬁpara este caso no 8‘(151161‘011 fuerzas en el sentido transversal. :

L, M,

A I,

“* max

, Con la éc. 3.62fse calcula la sumatoria de los momentos resistentes y actuantes:

: ZMPV— 140471 82— 50092 27 = 90379 55 ton-

De la tabla 5.5 la fuerza normal total es N = 6617 09 ton y la base del cimacio tlene una
longltud de32m (ver fig. 5.3) en el sentndo del e_]e X entonces de acuerdo a‘la expresion
3.63 la excentricidad e, vale: & E :
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P.=2967.64 ton

, Exs = 96.60 ton -

.. Ep=543.40 ton

: —_—P

Fs=3469.80 ton
: k\v
Ec = 483.55 ton = .
= = § ‘ 1851
B w \ZILIZ

W=867450ton .

 Un=181586 ton

-] Uv=5055.06 ton

Figura 5.10 Diagrand de fuér= actiiair en la estructura de control . Acotaciones cn m
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CAPITULO S EJEMPLO DE DISENQ

_ 32 _90379.55 _

Y de laec. 3.61, el momento M, sera igual a:

M, = 2.34x6617.09 = 15483.99 ton-m

* El valor de ' 083myh=32 m, vale lo siguiente:

Y la dxstanc:a maxxma al eJe neutro es:
= 16 m
Ap]icando la formula de la escuadria se tiene que:

_ 6617.09 15483.99
346.56 29573.12

x16 =19.09 +.8.37
0', =27.46 ton/m® = 2.74 kg/em®

=10.72 ton/m* =1.07 kg/cm?
Por tanto, ambos esfuerzos son de compresion y de acuerdo con el valor de la excentncxdad
calculado, se concluye que la resultante de las fuerzas si pasa por el tercio medlo de la
seccién. Ademas de acuerdo con los valores de los esfuerzos, el mayor se localxza en el ple
del cimacio, como se muestra en la fig. 5.11. SRS S Y o
e Revision al deslizamiento

Se utiliza la ec. 3.66 para calcular el factor de friccion conénté; dohd_é:

N=6617 09 ton, F 640921 ton tan d) —080

c= o 10x250 25 kg/cm,— 250 ton/m. A =346, 56m

‘ ' 6617.09%0.8 + 250%346. 56
.= 8617 =
640921 - - 1434

-115-




CAPITU1LO S : _EJEMPLO DE DISERO

Como el resultado es mayor que el factor de seguridad establecido, que vale FS = 1, se
cumple con esta condicidn satisfactoriamente

| 2m .
4
N 16 m J
]
'-f” Ke/em 2.74 Kgfem?
4,165
10.83 —T
3.61
1 2.74 Kg/em®
1.07 Kg/em® .
e/ N .
1.07 Kg/fem®
274 Kg/em®

Diagrama de esfuerzos
Fi, igura 511 Esfuer"os en la base
De acuerdo con 1a revxslon de estabnhdad que se hxzo, los resultados obtenidos muestran

que el elemento de andlisis se comporta adecuadamente ante la condicion de carga que se
estudxo, por lo cual se acepta este disefio e » ~

5.2.2 Armado de la estructura de 'c,(;)ntrokkl“ ‘

e Pila

Para la pila se empleara un concreto con. f 'C'#:250 kg/cm? y acero-de refuerzo con,f:y='
14200 kg/cm® , . A , ;

El armado se calcula tomando en cuenta el efecto del sismo en sentldo transversal sobre la
pila, y para los calculos se consideran las secciones que se muestran en la fig. 5 12

De 1la tabla 5.2 el peso de la pila sin puente es W, = 3398.76 ton, y el valor del coeﬁcxente
sismico es a = 0.40, entonces el efecto del sismo en la pila S,, usando laec. 3.67, vale:
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S, = 0.40x3398.76 = 1359.50 ton

El area total de la pila de acuerdo a la fig. 5.12 es A, = 598.01 m’ De esta forma se tiene
que de la ec. 3.68 el valor de la carga uniformemente repartida o vale:

2220 507 ton/m?®

fde ancho umtano la'carga anterior se vuelve lineal, y aphcando el
factor de carga F C del reglamento ACI se tiene que: S

=',1.4x2_.’277=’3;18 ton/m

| Umadg
1[G

A R AAAA RS
111 ugdag

Area=506.34 m*

7 A=sesolm’

13.25m

]
L

Figura. 5.12- Secciones para el cdlculo de acero en la pila y parte superior del éimiflcio e

Para la seccion I, el claro para calcular el momento ﬂexxonante en una vxga empotrada vale
l= 26 38 m, entonces de la ec. 3 66 se tlene que M vale :

_ 348x26382~;5“”

3.70y 3.71) del’ reglame to ACI se. tle‘ne

an7-



CAPITULO 5 EJEMPLO DEDISENO

1106.48x10°
0.9x100x2452x250

=w(l1-0.59@) ; 0.0819 = w-0.59w?

Resolviendo la ecuaciéh,anterior se obtiene que @ = 0.086

El porcentaje de écero es:

Por: tanto como el porcenta_]e calculado es mayor que el mxmmo, se usara el primero para
calcularel area de acero y de la ec 3 71 sera igual a: :

=0. 005 1x100x245 124 95 cm

Hac1endo uso de la tabla 3.3 se observa que se nece51tan 1 1 varillas de 1 1/2 ¢ (1254 cm )
-para esta area ‘por:lo° que de acuerdo a la ec.3.73, la separacxon entre varillas es:

Se colocaran vanl]as de l 1/ @ 10 cm en esta seccnon '

La longltud' de anclaJe o desarrollo para vanllas de'l 1/2“ (A— 11.4 cm?) usando la ec. 3.75
es:

[ _ 0.06x11.4x4200
¢ V250

=181.70 cm

Revisando la resistencia al cortante, se tiene que de la ec. 3 76 y apllcando el factor de
resitencia FR, la resistencia de disefio es: R :

Ve = 0.85x0.50~/250x100x245 = 164.636ton

De la ec. 3.77, la fuerza cortante ultima para esta seccion es:

V, =3.18x26.38 =83.88 ton
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De acuerdo con estos resultados se cumple que V. > V,, y por lo tanto no se presentan
problemas debidos al cortante en la seccion.

En la seccion Il se tiene que'l = 23.41 m, entonces repitiendo el procedimiento anterior
obtenemos lo snguxente

f— 2” :
Mu" Z_%_lSifﬂ —871 36 ton-m

A

5 9' 81:):))2;:;? 555 = =(1-0.59w) ; 0.064 =w—-0.590% ; @ =0.066
~0.9x X250 o S R B

p=0. 066——2% = 0 0039, que resulta mayor que el mmlmo

ando, §'e1lre4c11iiéx;en 8.5 varillas de 1 1/27¢ (969 cm?) y la

-f, Se cumple que Vc > Vu

: ;En la secc:lon III se tiene que l = 18 05 m y se tiene lo siguiente:

M, = —_3'18";_8'05 . 518.02 foq-'m‘ 5
5 : S
518.02x10 o(1-0. 59m) 0.038=w—-0.59w2 ; @=0.039
0.9x100x245* x250 : . _ R ,
250

p=0. 039——— =0.0023
4200

Como en este caso el porcentaje de acero calculado es menor al mlmmo se empleara el
factor de 1.33 para regir el disefio, entonces se tiene: : : :
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p=1.33x0.0023 = 0.0031
s =0.0031x100x245 = 75.64 cm?

"De la tabla 3.3 se.observa que se requieren aproximadamente de 6.6 varillas de 1 1/27¢
(75.24cm?) yla s‘eparacién es:

"S¢1C°1°5§f§, va @ 15cm ){k;su'l_c;n’git»ud de anclaje vale L,=181.70cm.

- Revisando e tiene que:

V,u =3.18x18.05 = 57.40 ton

Se cumple que V> V..

Ahora se calculara la distancia a partir del empotramiento de la pila con el cimacio donde
es posible disminuir la cantidad de acero, para lo cual se propone aumentar al doble la
separacion de las varillas Para simplificar el calculo se usara solo la seccion IT y a partir de
la elevacion donde sea necesario disminuir el acero en esta seccidn, se tomara para las otras

secciones.

De tal manera que si aumentamos al doble la separacion de las varillas, el area de acero se
disminuye a la mitad, entonces para la seccion II se tendra que:

As=2—659—9 —4845

Ahora blen el porcenta_;e de acero sera:

48, 45

—-——-—;oooz
100x245

Y de la ec. 3 71"se tlene que

o= 00025—25@; 10.0'3;37,;"

Entonces elmomento resxstente de la ec. 3 69, tiene el valor siguiente:

'MR = 0.9_x100xz452x250xo 033(1- 0, 59x0 033) 43700812.58 kg-cm® =437 ton-m
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Y calculamos la distancia a partir del empotramiento de la pila en donde se genera este
momento, entonces de la ec. 3.66 se tiene lo siguiente:

1=,/2‘£‘1 =16.58 m
3.18

De acuerdo a lo anterior el punto teérico para la disminucién del acero es de 16.58 m a

partir de la parte superior de la pila, que se encuentra a la elevacién 543.00, entonces la

-elevacion a la’‘que se presenta este punto teoérico es 526.42, de acuerdo al Reglamento del

; ACI el punto de corte de las barras hay que prolongarlo 12 veces el diametro de la barra,
por lo cual se tiene que la elevacion para tal efecto es:

‘Elev = 526 42 + 12x0 038 =526.87

.El acero de refuerzo honzontal en la pila se considera como el minimo por temperatura, por
lo que se. colocaran vanllas de 3/4 @ 30cm. L .

. Clmac10

Para el refuerzo transversal de la parte supenor del cxmacxo seu hz ! s momentos que
se. obtuvieron para la: base del:muro :de:la. plla, y ‘de: acuerdo ' as eccxones ‘que se
emplearon en esta, se tomara el peralte del cxmacxo en ‘es Joel
recubrimiento que se recomienda es de 10 cm. i o

En la seccién I se tiene un peralte d = 700 cm (ver ﬁg 5 11
entonces utilizando el criterio de disefio por flexién (ec 3 69)

0. 9x100x7002 x250

Losasot (l - 0.59w) ;.o;om, =j",¢;fo;59w G

: El porcentaje de acero de acuerdo a la ec. 3 70 vale T

= 0. OlO 230 0.0006
4200

Como el valor de p es menor que el minimo- ( pm,,,-— 0. 0033) permisible se usa un factor
.. para corregir esto y que rige el dlseno

= 0.0006x1.33 =0.0008
El 4rea de acero de la ec. 3 71 por tanto vale; ~

Ag = 0. 0008x100x700 = 55 86 m
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Con este valor y con ayuda de la tabla 3.3, se requieren 5 varillas de 1 1/2” (57 cm?) y la
separacion entre ellas es:

@ - 059m 5 @ = 0.0084

Por tanto se colocaran varxllas de 1 1/2” @ 25 cm &

'Fmalmente, para la secc:on III ex1ste un peralte d 490 cm y Mu,,, = 518 02 ton-m
Haciendo céalculos se tiene lo snguxente S : : o

518.02x10°
0.9x100x490?x250

=w(l- 059w) H 00096=us-059w2 3 m = 0.0097 )

El porcentaje de acero sera:



.CAPITULQ 3 EJEMPLO DE_DISENO

p=0.0097x 229 = 0.0006
4200

Como este resultado es menor que el minimo, se usa un factor para que rija en el disefio:
p =1.33x0.0006 = 0.0008
~ El area de acero es:

‘A =0.0008x100x700 = 55.86 m*

Conocida el area de 'avc‘:eir'o y. usando la tabla 3.3 se determina que se réqu_iefen 5 varillas de
1 1/2" (57.00 ¢m~), colocadas a una separacion de: e e T ’

$=1%0 _3gem’

De esta manera, en esta seccion se usaran varillas de 1'1/2” @ 20 cm.

La longitud de anclaje se calcula para varillas de'1 1/27, la cual vale L,=181.70 cm.

El armado transversal en la parte inferior del cimacio se calcula considerando medio claro
de cimacio actuando como un elemento empotrado en la pila, v la carga uniformemente

repartida que actua en este, sera el valor maximo de los esfuerzos o calculados en la base
del cimacio (ver fig. 5.13), los cuales se obtuvieron en la revision de la estabilidad.

4.165m
Y claro cimacio

—

Figura 5.13. Diagrama de empotramiento del cimacio en la pila

De acuerdo con lo anterior, o,, = 27.46 ton/m’ y las secciones que se.proponen para el -
calculo del acero de refuerzo se muestran en la fig. 5.14.
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Figura 5.14 Secciones para el armado inferior del cimacio

El claro que se utilizara para los calculos es | = 4.165 m que es el correspondiente a medio
claro de cimacio de nuestro elemento, ademas como se considera un ancho unitario en las
secciones, la carga que sé esta considerando para el disefio se vuelve lineal. De tal forma

que aplicando el factor de carga del reglamento ACI se tiene que:

o, =1.4x27.46 = 38.44 ton/m

De acuerdo con esto y utilizando la ec. 3.66, el valor del momento flexionante para las tres

secciones es:

38 44*4 ?65' = 33341 ton-m

M, =

Para el peralte efeétivo"d_,=, 6900m e_n .lé:ys‘e‘cci'c')n L uséndo la ec‘:.f3.b;6‘9, se f.ienc que:

333.41x10° ' ' | e
T e i = — 0 5913 O OOal =o- O 59m 5y @=0.0031
0.9x100x690%250 | | REtis e
El porcentaje de acero vale:;ﬂ i

p= 0001\321—00mn8
4200 |

Como este valor es menor al nummo requerndo se usa un factor que es el que regira-el

disefioe:

”3x000018é€&009£4?f7k

p =13

El drea de acero est

Ag =0. 00024‘(1007\690 =16.56 cm’
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Por lo tanto de la tabla 3.3 y con el A calculado se necesitan 6 varillas 3/4 (17.10 cm?) a
una separacion de:

100

§ = — = 16 66 cm
o 6 -
Se;enj'ip'l n Véril]as de~3/ @ 15cem en esta secci6n en el sentldo transversal
La longltud de ancla_]e o desarrollo para vanl]as de 3/4" ( A = 285 cm) vale
- 210.06%2.85x4200 S :
L =45.23 cm:.

"'ji fﬁ

Para la seccién II se utlhzara el mlsmo armado que para la I debldo a que se: esta
manegjando aproximadamente el mlsmo peralte Dy SR o

En la seccién III se tlene que el peralte efectwo va]e d 340 cm y se txene lo sxguxente

333.41x10° .

Para esta seccxon se colocaran varillas de 1~ @‘ I15cmenel seritido transversal. La longitud
_ 0.06x5.07x4200 _ 80.80 cm

250

de anc]aJe para varlllas de 1” (A =5.07 cm?) vale L,

El acero en el sentido longitudinal en la parte superior e inferior del cimacio es €l minimo
por temperatura, que de acuerdo a lo que se menciond en el cap. 3, se colocan varillas de
3/4" @ 30 cm. En las caras contra juntas se calcula el acero para concretos masivos, por lo
que el armado tipico que se recomienda es con varillas de 3/4" @ 30 cm en ambas
direcciones, horizontal y vertical.
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En las figs. 5.15 y 5.16 se muestra el armado final para el cimacio y la pila.

Ahora, si revisamos la seccion mas desfavorable al esfuerzo cortante, se tiene que d =350y
la resistencia de disefio para esta seccion de acuerdo a la ec. 3.76 vale:

V, = 0.85x.5+/250x100x340 = 22847 ton_ . -

53 C:jxnal de descarga

Como la obra de excedencias cuenta con dos canales para la descarga separados por un
macizo rocoso, cada uno es de seccion rectangular con un ancho de plantilla de 25 m y
una altura de 9 m en los muros laterales. Debido a la topografia de la zona, estos canales
llevan en planta una curva horizontal y longitudinalmente una curva vertical convexa.

Para los canales de descarga, el departamento de geotecnia recomienda un patrén de anclaje
de 5 m en cuadricula con varillas de 1™ para los muros laterales a una profundidad de 10 m,
en la losa de piso se utilizard el mismo patréon de anclaje con varillas 1 1/2” a una
profundidad de 6 m. El concreto que se usara tiene un f'c = 300 kg/cm® . Ademis se

recomienda utilizar un espesor de 70 cm para los muros y de 60 cm en la losa de piso.

e Muros laterales

Estos muros son de revestimiento y se disefian de acuerdo a las recomendacioﬁés que se el

- presentan en la tabla 3.5 del reglamento ACI-Burcau of Reclamation'y en el Manual de
Disefio de Obras Civiles de CFE. :

Tomando en cuenta el espesor de 70 cm para los muros y con ayuda de la tabla 3 5 se
" calcula el acero de refuerzo. ; :

Para el refuerzo horizontal se tiene: .

Cara adyacente al terreno; 0.15%, Ag = 0;0015x70x100 =10.5 cm?
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Figura 5.15 Vista longitudinal del armado de la pilay cimacio. Esc. 1:250, acotaciones en metros
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CAPITULO § EJEMPLO DE DISENO

De la tabla 3.3 se necesitan aproximadamente 4 varillas de 3/4” (11.4 cm?) y la separacion
sera:

. S'=~—— =125 cm

,cara no adyaceme"al terreno, 0.20%, iA '\_ 0. oozox7o~noo = 14 cm?

El porcentaje de acero para el refuerzo vertical en ambas caras de acuerdo a la tabla 3.5 es
0.15%, por lo que es el mismo que se calculo parael refuerzo horizontal de la cara
adyacente al terreno.

Por tanto, se colocaran varillas de 3/4” @ 25 m en el acero de refuerzo horizontal de la cara
adyacente al terreno y en el refuerzo vertical de ambas caras, por otro lado el refuerzo
horizontal en la cara no adyacente del terreno tendra varillas de 3/4” @ 20 cm.

e Losade piso

Para la losa de plso se tiene. que el espesor ‘vale 60 cm, y conszderando el caso mas
desfavorable con el canal seco, Ias cargas que actuan son las del peso proplo y la

subpresion.

Entonces el peso. W de esta losa actuando por umdad de area de acuerdo con la ec. 3. 88

vale:
W, = 2.4x0.60 = 1.44 ton/m>

El valor promedio del tirante a lo largo del canal que se tiene del proyecto hidraulico es
aproximadamente de 8 m, y por tanto, de la ec. 3.89 considerando el espesor de la losa, la

subpresion actuando por unidad de area vale:

subp = %—(8 + 0.6) = 2.86 ton/m?

Ahora si se calcula la diferencia entre el peso de la losa y la subpresion se obtiene una carga
negativa por unidad de érea que vale 1.42 ton/m® la cual se tomara con e] anclaje

De las recomendaciones de anclaje que se proporcnonaron, se tiene ‘que las vanllas de g
1 1/2” tienen un area transversal de 11.4 cm? (ver tabla 3.3), por lo que de la ec. 3 90 la

resistencia por ancla es de
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.CAPITULO § EJEMPLO DE DISENO

R, = 0.8x4200x11.4 = 38304 kg/pza

Si ‘el patrén de anclaje es de 5 m, el drea de influencia para cada ancla es de 25 m?, . por lo

que la carga max1ma W, ;. delaec. 3. 91 es:

dqal;ilé(;:f 392 se cumple que. 1.53 > 1.42 _ por lo que

Y la cual 'se reparte en cada sentido al 50 %, por tanto se tiene de la ec. 3.94:

o= 7’36 = 3.83 ton/m

Con esta carga se obtendrdn los momentos provocados por el empotramiento de las anclas
en la losa, considerando para ello una viga continua. Empleando el método de Cross se

obtiene quve los momentos para cada ancla M, son:
Ma; = 10.14 ton-m, Ma> = 7.42 ton-m, Maz = 8.12 ton-m, Mas = 7.94 ton-m, Mas =7.99

ton-m, Mag = 7.97 ton-m. Ma7 = 7.98 ton-m, a partir de esta ancla el momento se mantiene
constante y los valores anteriores se reflejan hacia el otro extremo de la viga (ver fig.

5.17). .
-- Losa
o 3m - '
— . "@=3.83 ton/m
T 17 17 17 171 &
0 1 2 3 4 s 6 7 Anclas

Figura 5.17 Numeracion de anclas para los momenios

Por lo tanto se empleard el momento ma\1mo para el dlseno, M = 10.14 tbn, y aplicando el
factor de carga del ACI tenemos: : , . NI

u

M, = 1.4x10.14 = 14.19 ton-m
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-Utilizando las férmulas de disefio por flexién, entonces se hace lo siguiente:

500174 = @ - 0.59%° ; w = 0.0176

=)

- De :ia'iéblé 3.3 ég requieren de 3 varillas de 3/4" (8.55 cm?) con una separacién de:

s = % =33.33cm

De acuerdo a lo anterior para la losa de piso se utilizaran varillas de 3/4" @ 30 cm en
ambas direcciones y en ambos lechos, es decir en la parte de arriba y de abajo de la losa. En
la unién del muro y la losa, la longitud de anclaje para los dobleces que se tienen en la llave
de colado es L, = 80.85 cm, que es la que se calculo para este didmetro de varilla.

Para los muros del canal de descarga se recomiendan madulos de 15 m en el sentido
longitudinal y de 3 m de altura con sus correspondientes juntas de contraccidon entre
mddulos. Para la losa de piso, los médulos tendran dimensiones de 15 m en sentido
longitudinal por 10 m en el sentido transversal con sus correspondientes juntas de
contraccion.

En la fig. 5.18 se muestra el armado de los muros y de la losa de piso.
5.3.1 Drenaje

En cada canal de descarga se colocaran tres drenes longitudinales de 25 cm (10”¢ ) que se
colocaran debajo de la plantilla del canal, los drenes transversales seran de 20 cm (8¢ ).

Ademas entre estos dos canales existe una galeria de drenaje que se encuentra en el macizo
rocoso que separa los dos canales, por lo que es necesario comunicar el drenaje transversal
a esta galeria con tubos de 20 cm (87 ¢ ).
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6. CONCLUSIONES

En lo que se refiere a lo relacionado con la seleccion de la cortina, es importante resaltar
que ello dependera de la topografia y de las condiciones geoldgicas que existan en el lugar,
ademas de la disponibilidad de materiales para su construccién, que como se vio en este
trabajo es un aspecto muy importante si se quiere construir un tipo especifico de cortina.
Por tanto, el disefio final dependerd de estos factores y de otros aspectos, también muy
importantes, que no pueden dejarse de lado como son el econémico y social.

La obra de excedencias queda ligada al tipo de cortina quc se tenga planeado construir en el
proyecto, su ubicacién y forma también dependeran de la topografia y geologia del lugar,
pero ademads, los materiales con los que sea construida la cortina influyen en la localizacién
y en las partes de que constard la obra de excedencias, de tal manera que si se construye
dentro del cuerpo de la cortina no es necesario el canal de llamada y el de descarga
(rapida); en ocasiones, es de una longitud demasiado corta, y solo tendra la estructura de
control. Por otro lado, si se ubica a la ladera, puede o no ser necesario el canal de llamada,
pero si es necesario que cuente con el canal de descarga (rapida), que frecuentemente tiene
una longitud bastante grande, y una estructura terminal, ademas de la estructura de control.
Otro aspecto importante, que se tiene que estudiar esta relacionado con la capacidad que
debe tener la obra de excedencias.

El diseiio estructural que se presentd en este trabajo sc basa en teorias simples y basicas,
que toman cn cuenta aspectos de Hidraulica, Mecanica de Suelos y, principalmente, de
estructuras. Es importante sefialar que solo se presento un disefio preliminar, el cual debe
ser revisado utilizando programas, por ejemplo, de elemento finito aplicado a la pila, que
ayuden a complementar los datos obtenidos, y generar un disefio final para su posterior
construccion, y es posible que se hagan otras consideraciones de tipo estructural para
complementar el disefio. '

Para el ejemplo propuesto, se encontrd que en canal de llamada no fue necesario colocar los
muros de contencién debido a las caracteristicas de la roca que existen en ese lugar, por lo
que para su disefio solo se revistié el canal de acuerdo a los refuerzos minimos que
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recomienda el USBR, tanto en la losa de piso como en los muros laterales, con lo que se
simplifico este disefio.

Para las condiciones de carga a las que esta sometida la estructura de control, en la revisiéon
se obtuvieron resultados satisfactorios que cumplieron con las condiciones de estabilidad,
ademas de que los esfuerzos que se generaron en la base del cimacio por la accién de las
cargas estudiadas fueron solo de compresién, lo que evita pensar en colocar un anclaje
adicional que ayude a contrarrestar los esfuerzos a tensién en caso de que estos se
presenten. Es importante mencionar que solo se estudio una combinacidn de carga, que fue
con el nivel del agua al NAME, la estructura de control descargando y con el efecto del
sismo, por lo que es necesario hacer la revisién de estabilidad tomando en cuentas otras
condiciones de carga y verificar el comportamiento de la estructura ante tales efectos. Hay
que sefialar que la estabilidad de la estructura es el aspecto mas importante en el disefio
estructural, ya que es el que garantiza el buen funcionamiento y comportamiento de la obra
ante la presencia de las cargas por las cuales se vea afectada.

El acero de refuerzo que sc calculo para la pila resulta un poco mayor, si se compara con el
que se presenta en los planos originales del armado de este proyecto, obviamente esto se
debe a las consideraciones que se tomaron al calcular el acero de refuerzo, ya que para este
caso, en el diseiio se tomo en cuenta el efecto del sismo en la pila, ademas de que el valor
del coeficiente sismico que se utilizd es relativamente alto, lo que ocasiona que se
presenten cargas mayores y como consecuencia sea necesario utilizar una mayor cantidad
de acero.

El armado del cimacio solo presenta alguna diferencia notable en su armado superior con el
del plano original, pero como el acero de refuerzo en esta parte se calculd considerando los
momentos generados en la base de la pila, se tiene el mismo caso que se planteo en el
parrafo anterior. Es necesario mencionar que el acero de refuerzo que se comparé en ambos
casos, es el que se calcula tomando en cuenta la presencia de cargas, ya que el resto de este
acero se debe a efectos de temperatura y confinacion de los elementos.

Finalmente, se puede decir que no existe un disefio Unico para realizar un proyecto del que
se propuso en este trabajo, aqui solo se presenta la forma como se debe realizar un célculo
preliminar del disefio estructural de las partes de la obra de excedencias, pero es posible que
se puedan estudiar diferentes opciones que satisfagan los requerimientos, y que por lo
regular se basan en la economia de la obra, aspecto que no se considerd en este trabajo.
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