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INTRODUCCION

El acelerado crecimiento de la poblacién mundial en los ultimos afios ha acentuado el
problema de escasez de agua en muchas regiones de ciertos paises, o en paises enteros.
Debido a esto el hombre se ha visto en la necesidad de buscar la manera de captar el agua
de forma artificial, para consumo propio, para uso agricola y para generacién de energia,
entre otras actividades.

Las estructuras que permiten controlar, aprovechar o disponer del agua se denominan
Obras Hidrdulicas. Estas se clasifican segun su funcién en obras de:

e Aprovechamiento (algunos de sus usos son para abastecimiento de agua a
poblaciones, riego de terrenos, produccién de fuerza motriz, navegacion fluvial,
recreacion).

e Defensa (se utilizan para el control de inundaciones y control de azolves).

Bajo ciertas condiciones, se presentan eventos extremos, por lo que hay que garantizar la
seguridad hidroldgica y estructural de la obra, es decir, que no haya riesgo de falla de la
presa ante un evento de esta naturaleza.

Esta es la importancia de hacer una revision de la estabilidad de |la presa para garantizar
gue esta no sufrird dafio alguno cuando se presente la avenida maxima o cuando se
ocurra algun evento extremo que pueda dafiar de manera irreparable la estructura.

La revisién de la estabilidad de una presa implica la determinacién de la elevaciéon mdaxima
de la superficie libre del agua en el embalse, como resultado del paso de la llamada
avenida de diseno, la cual es desalojada por el vertedor y ademas controlada por éste
cuando tiene compuertas. Esta elevacion, conocida como NAME (nivel de aguas maximas
extraordinarias), permite definir el nivel minimo de la corona de la cortina de la presa al
sumarle el Bordo Libre, que es la altura de cortina que absorbe el oleaje que produce el
viento, para que el agua no la desborde y cause danos originando un riesgo de falla. Se
calculan las fuerzas y esfuerzos que actuan sobre la presa como son el peso propio, el
empuje hidrostatico, las subpresiones y para condiciones extremas la fuerza sismica.



La presente tesis tiene como objetivo el cdlculo de las fuerzas y esfuerzos que actuan
sobre la cortina y la obra de excedencias, en este caso, de la presa Maximiliano R. Lépez
(Bachoco) ubicada en el estado de Sonora.

Esta tesis se divide en cinco capitulos, en los cuales los cuatro primeros capitulos estdn
dedicados a describir los aspectos hidrolégicos y de ingenieria de presas necesarios para
llevar a cabo el objetivo de la tesis. El Ultimo capitulo es en el que se lleva a cabo la
aplicacion de todos los capitulos anteriores en el calculo de las fuerzas y esfuerzos
actuantes en la presa en cuestion.

El capitulo uno contiene los aspectos hidroldgicos basicos que se requieren, como por
ejemplo conceptos de altura de precipitacién, estimacién de datos faltantes, hidrogramas,
periodo de retorno, funciones de probabilidad, por citar algunos.

En el capitulo dos abordamos los aspectos generales considerados en las presas y se
describen los tipos de cortinas asi como sus caracteristicas. Podemos citar la topografia
del lugar, los materiales disponibles, el tipo de suelo, las condiciones geotécnicas, entre
otras. También se describe en este capitulo la forma de obtener la altura hidraulica y la
altura estructural de la cortina.

En el capitulo tres se describen las caracteristicas de la obra de excedencias y las
estructuras que la componen. Por ejemplo se describen los tipos de obras de excedencias,
la metodologia para el disefio de un vertedor tipo cimacio y las caracteristicas principales
de las estructuras terminales.

El capitulo cuatro describe las condiciones de estabilidad para la cortina y obra de
excedencias asi como las fuerzas y esfuerzos que actlian sobre las mismas.

En el capitulo cinco se hace la revision para la presa Maximiliano R. Lépez aplicando todos
los conceptos de los capitulos anteriores.

Finalmente se presentan las conclusiones y recomendaciones arrojadas en la realizacién
de este trabajo.
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1 Conceptos Hidroldgicos Basicos.

De acuerdo a Chow, “Hidrologia es la ciencia natural que estudia el agua, su ocurrencia,
circulacidn y distribucidn en la superficie terrestre, sus propiedades quimicas y fisicas y su
relacion con el medio ambiente, incluyendo a los seres vivos”.

Como ingenieros en ocasiones acotamos la definicién y el campo de aplicacién incluyendo
el disefio y operacién de proyectos de ingenieria para el control y aprovechamiento del
recurso hidrdulico. A continuacidén se mencionan algunos conceptos fundamentales de la
hidrologia superficial que los ingenieros deben manejar adecuadamente.

1.1 Definicion de Cuenca Hidrologica.

Aparicio plantea la siguiente definicion de cuenca: “una cuenca es una zona de la
superficie terrestre en donde (si fuera impermeable) las gotas de lluvia que caen sobre
ella tienden a ser drenadas por el sistema de corrientes hacia un mismo punto de salida”.

Dentro de un proyecto hidrolégico, es necesario conocer las caracteristicas fisiograficas de
la cuenca para el modelamiento matematico de las variables hidrolégicas por lo que
resulta necesario definir de forma breve algunas de las caracteristicas:

Parteaguas. Es la linea imaginaria que separa a una cuenca de las cuencas vecinas y esta
formada por los puntos de mayor nivel topografico.

Area de la cuenca. Es la superficie en proyeccién horizontal y estd delimitada por el
Parteaguas.

Corriente principal. Es la corriente que pasa por la salida de la cuenca. Las demas
corrientes se denominan corrientes tributarias, entre mas corrientes tributarias mas
rapida serd su respuesta a la precipitacion, esto debido a que las corrientes tributarias
forman un sistema de drenaje.

Parametro de forma. Esta caracteristica es un buen identificador de cédmo serd la
respuesta al escurrimiento a partir de la forma de la cuenca, ya que entre mayor sea el
valor de mayor sera el perimetro por km? de area que se encuentre limitando la cuenca
(Escalante, 2002).



Longitud de la cuenca. En la practica se tienen dos tipos de cuencas, las llamadas
regulares y las irregulares, en cualquiera de los casos se debe de obtener la longitud de la
cuenca. Si esta es regular se puede considerar encerrada en un rectdngulo, siendo la
longitud de la cuenca (km) el lado mayor de éste. Por el contrario, si es irregular se
tendrdn que trazar circulos dentro de la cuenca, y la longitud se obtiene de la linea que se
forma al unir los puntos centrales de cada circunferencia.

Ancho mdximo de la cuenca. El ancho maximo es la longitud medida en km, de Ia
perpendicular mds grande a la linea de longitud obtenida en el apartado anterior.

Ancho medio de la cuenca. El ancho medio de la cuenca se define como el cociente del
area drenada, entre la longitud de la cuenca.

Coeficiente de asimetria de la cuenca. Este coeficiente adimensional define que tan
simétricas son las dreas de aportacién de la cuenca, a la izquierda o derecha de la
corriente principal.

Pendiente media de la cuenca. De acuerdo al criterio de Horton se debe trazar una malla
sobre el area de la cuenca en estudio, la cual se orienta en el sentido de la corriente
principal. El nUmero minimo requerido de intersecciones en la malla con las curvas de
nivel es 100, con lo cual se tendrd una buena aproximacién de la pendiente. Una vez
definida la malla, se mide la longitud de cada linea comprendida dentro de la cuenca y se
cuentan las intersecciones y tangencias de cada una de éstas lineas con las curvas de nivel.

La pendiente media de la cuenca en cada direcciéon de la malla se determina como el
producto del nimero de intersecciones entre la malla y las curvas de nivel, por el desnivel
de la curvas de nivel entre la longitud total de la linea de la malla abarcada por el
parteaguas.

Elevacion media de la cuenca. La elevacidon media se obtiene facilmente mediante una
malla generada sobre el plano topografico del sitio en estudio. Para cada una de las
intersecciones dentro de la cuenca se obtiene el valor de la elevacién, por lo que
solamente se requiere obtener el promedio entre al menos 100 puntos de la malla para
determinar la elevacion media.

Orden de corrientes. El orden de las corrientes es una clasificacién que proporciona el
grado de bifurcacion dentro de la cuenca, el procedimiento mds comuln para esta
clasificacién es considerar como corrientes de orden 1 a aquellas que no tienen ningun



tributario; de orden 2 a las que solo tienen tributarios de orden 1; de orden 3 a las que
tienen tributarios de orden 2, etc. De este modo, el orden de la corriente principal indicara
la extensidn de la red de corriente dentro de la cuenca. Para hacer esta clasificacion se
requiere de un plano de la cuenca que incluya tanto corrientes perennes como
intermitentes. Una vez que se sabe cudl es el orden de la red de drenaje, es muy facil
determinar cudl es la corriente principal.

Longitud de los tributarios y del cauce principal. La longitud de los tributarios, medida en
km, es un indicador de la pendiente de la cuenca, asi como del grado de drenaje. Las zonas
escarpadas y bien drenadas, usualmente tienen numerosos tributarios pequeiios,
mientras que en las regiones planas donde los suelos son permeables se tienen tributarios
largos que generalmente son corrientes perennes.

Coeficiente de Sinuosidad. Este coeficiente mide el grado de curvatura de la corriente
principal, y se estima al dividir la longitud del cauce principal en km, entre la longitud de
linea recta, también en km, que une el punto de inicio con la salida de la cuenca. Asi, si la
corriente es practicamente una recta el coeficiente es igual a uno.

Densidad de corriente. Este coeficiente se expresa como la relacién entre el nimero total
de corrientes y el area drenada.

Densidad de drenaje. Esta caracteristica proporciona una informacién mas real que la
anterior, ya que se expresa como la longitud total de las corrientes perennes e
intermitentes por unidad de area. Uno de los indicadores mas importantes del grado de
respuesta de una cuenca a una tormenta es la pendiente del cauce principal. Esta
pendiente varia a lo largo del cauce por lo cual es necesario definir una pendiente media.

Los métodos mas utilizados son los siguientes:

e Pendiente media. Se calcula con el desnivel entre los extremos de la corriente

dividido entre su longitud medida en planta.

e Pendiente compensada. Se traza una linea recta a lo largo del cauce principal

apoyandose en el extremo aguas debajo de la corriente de tal manera que se
tengan areas iguales entre el perfil del cauce y arriba y abajo de dicha linea.

e Meétodo de Taylor y Schwartz. Este método propone calcular la pendiente media

dividiendo el cauce principal en m tramos que tengan la misma longitud y tiempo
de recorrido.



S == T T 1.1
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Donde:
S Pendiente media.
m Numero de tramos.
S Pendiente del tramo en estudio.

1.2 Precipitacion.

La precipitacion se clasifica dependiendo del didmetro de las gotas y nube de procedencia

en:
Clase Nube Numero de gotas
Lluvia Nimbostratus,stratocumulus y stratos Grande
Llovizna Altostratos y estratos Enorme
Aguacero Cumulonimbos Moderado
Nieve Altostratos, nimbostratos y stratocumulus Copos
Granizo Cumulonimbos Gotas congeladas

Tabla 1.1. Caracteristicas generales de las principales clases de precipitacion

Existe una variacion espacial y temporal de la precipitacion de acuerdo con la circulacién
atmosférica y algunos factores locales. La humedad es la principal causa de la variabilidad
de la precipitacion. Para cuantificar el valor de la precipitacidon en un sitio de interés se
utilizan los pluvidmetros y pluvidgrafos. Los primeros son dispositivos de medicion que
determinan la cantidad de agua que cae en un periodo de tiempo de 24 horas, es decir
Unicamente proporcionan el valor de la precipitacion en este periodo de tiempo. Mientras
qgue el pluviografo registra el valor de precipitaciéon en diferentes intervalos de tiempo
durante las 24 horas.




Estas alturas de precipitacién se representan graficamente mediante un hietograma, el
cual es la representacion en diagrama de barras (Figura 1.1) de las alturas o intensidades
de lluvia en funcion del tiempo. Un hietograma de precipitacién acumulada o curva masa
se obtiene sumando los incrementos de precipitacion a través del tiempo durante las 24
horas de medicién (Figura 1.2).

Hp (mm)

- >
1 2 3 4 5 6 Tiempo (hr)

Figura 1.1. Hietograma de alturas de precipitacion construido con datos

Hp (mm)

Tiempo (hr)

Figura 1.2. Curva masa de una tormenta




Todos estos cdlculos nos permiten tener idea de que tan severa es una tormenta en
particular, comparada con otras precipitaciones registradas es un mismo sitio. Un dato
muy importante que se debe obtener es la altura o intensidad promedio de lluvia sobre un
area dada, por ejemplo sobre una determinada cuenca. Para obtener esta informacion
existen algunos métodos que veremos a continuacion:

1.2.1 Método de la Media Aritmética.

Es el mas simple y consiste en promediar las alturas de precipitacion registradas en un
numero dado de pluvidmetros o pluvidgrafos. Este método arroja buenos resultados
cuando los instrumentos de medicion se encuentran distribuidos uniformemente sobre el
area y sus mediciones individuales no varian considerablemente con respecto a la media.

— 1
hp = —¥i-1 hp; 1.2
Donde:
hp Altura de precipitacion efectiva promedio.
hp;  Altura de precipitacion efectiva del pluviémetro o pluvidgrafo i.
n Numero de pluvidmetros o pluvidgrafos.

1.2.2 Método de los Poligonos de Thiessen.

Este método es mas exacto que el anterior y establece que en cualquier punto de la
cuenca la precipitacion es igual a la que se registra en el pluviometro o pluviégrafos mas
cercano; luego la altura registrada en un pluvidmetro o pluviégrafo dado se aplica hasta la
mitad de la distancia a la siguiente estacién pluviométrica en cualquier direccién. Los
pesos relativos de cada pluvidmetro se determinan de las correspondientes areas de
aplicacion en una red de poligonos de Thiessen, cuyas fronteras estan formadas por los
bisectores perpendiculares a las lineas que unen pluviémetros o pluviégrafos adyacentes.

Si existen j pluvidmetros o pluviografos y el area de la cuenca que se asigna a cada uno de
ellos es A; y P es la precipitacion registrada en el j -ésimo pluviometro, la precipitacion
promedio para la cuenca sobre el drea es:




J
_ 1
P=ZZAJ-PJ. 1.3

Donde el area de la cuencaes A = 2§=1 A; . Este método tiene el inconveniente de que se

tiene que construir un nuevo poligono de Thiessen cada vez que hay un cambio en la red
de pluvidmetros.

1.2.3 Método de las Isoyetas.

Este método consiste en construir las isoyetas utilizando informacién de intensidades
obtenidas de los pluvidmetros o pluvidgrafos e interpolando entre pluviémetros
adyacentes. Las isoyetas adoptan la forma de las curvas de nivel del sitio de estudio. Ya
gue se tiene el mapa de isoyetas, se mide el area A’j entre cada par de isoyetas en la
cuenca y se multiplica por el promedio F; de las alturas de precipitacion entre dos isoyetas

adyacentes para calcular la precipitacion promedio sobre el drea.

1.4

1.3 Estimacion de Datos faltantes.

Muchas estaciones hidrometeorolégicas utilizadas para la obtencion de datos de
precipitacion tienen periodos faltantes en sus registros, debido a fallas de los
instrumentos o a que el personal asignado se ausenta. Entonces es necesario estimar
estos datos faltantes para poder trabajar. A continuacion se mencionan dos de métodos.

1.3.1 Método de la relacion Normalizada.

En el procedimiento utilizado por el U.S.Weather Bureau, las cantidades de precipitacién
se estiman a partir de observaciones realizadas en tres estaciones cercanas, espaciadas en
lo posible, y situadas alrededor de la estacidon cuyo registro no existe. Pero si la
precipitacion normal anual de cada una de las estaciones indice estd dentro de un 10% de
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la estacidon para la cual el registro no existe, un promedio aritmético simple de la
precipitacion en las estaciones indice da un estimativo adecuado.

Si la precipitacion normal anual en cualquiera de las estaciones indice difiere de aquella de
la estacion en cuestion en mdas de un 10%, es preferible utilizar el método de la razén
normal; en este método, las cantidades de las estaciones indice son ponderadas mediante
las relaciones entre los valores de precipitacién media anual.

1 Px Px Px
h —_(_h +—h +.-+—=h ) 1.5
Px ] P1 5 1) P Pn

Donde:

hp;,  Altura de precipitacion registrada el dia en cuestién en la estacion auxiliar i.

hp,  Altura de precipitacion faltante en la estacidn en estudio.

Di Precipitacion media anual en la estacidn auxiliar i.
Dy Precipitacion media anual en la estacién en estudio.
n Numero de estaciones auxiliares.

1.3.2 Método del U.S. Nacional Weather Service.

Los valores faltantes en la estacién en estudio hp,, pueden ser obtenidos a través de los
registros de las estaciones cercanas sin importar si la escala de tiempo es diaria, mensual o
anual.

La metodologia consiste en asignar un factor de peso W a las estaciones cercanas al punto
con datos faltantes, este factor de peso tomara en cuenta la distancia D que existe entre
el sitio con datos faltantes y la estacion vecina asi como su precipitacion registrada hp;
para el dia mes o afio en cuestidn es decir:

N
;=1 hp; W;
hp, =2 ¢ 1.6
Donde:
1
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1.4 Escurrimiento.

Es el agua que proviene de la precipitacién que circula sobre o bajo la superficie terrestre
y que llega a una corriente para ser drenada hasta la salida de la cuenca.
Existen tres tipos de escurrimiento:

e Escurrimiento superficial. Es el que proviene de la precipitacion en exceso o
efectivay es el que llega mas rdpido hasta la salida de la cuenca.

e Escurrimiento subsuperficial. Es el agua que se ha infiltrado y escurre cerca de la
superficie del suelo.

e Escurrimiento subterrdneo. Es el agua que se infiltra hasta niveles inferiores al
fredtico.

El escurrimiento superficial es el mas rapido de los tres y puesto que proviene de la
precipitacion en exceso constituye el escurrimiento directo.

El escurrimiento subsuperficial, dependiendo de la permeabilidad de los estratos
superiores del suelo, puede considerarse parte del escurrimiento superficial (si es
relativamente rdpido) o parte del escurrimiento subterraneo (si es relativamente lento).

El escurrimiento subterraneo es el que llega de forma mas lenta a la salida de la cuenca.
Debido a que se produce debajo del nivel freatico sirve para alimentar a las corrientes en
época de estiaje, por lo cual se denomina escurrimiento base.

1.4.1 Hidrograma.

Un hidrograma es una grafica donde se representa al gasto o caudal como funcién del
tiempo. Chow define el concepto de hidrograma como: “es una expresion integral de las
caracteristicas fisiograficas y climdticas que rigen las relaciones entre la lluvia y el
escurrimiento de una cuenca de drenaje particular”.

La forma de los hidrogramas producidos por tormentas particulares varia de una cuenca a

otra y de una tormenta a otra. Los componentes de un hidrograma son los siguientes
(Figura 1.3):
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Figura 1.3. Elementos constitutivos de un hidrograma

Punto de levantamiento (A). En este punto, el agua que proviene de la tormenta llega a la

salida de la cuenca y se produce inmediatamente después de iniciada la tormenta,
durante o incluso cuando ha transcurrido un tiempo desde que dejé de llover, esto
depende del tamafio de la cuenca, de su sistema de drenaje, la intensidad y duracion de la
lluvia, etc.

Pico (B). Representa el gasto maximo o gasto pico producido por la tormenta. Suele ser el
punto mas importante para fines de disefio.

Punto de inflexion (C). Este punto representa el término del flujo sobre el terreno (es el

gue se produce mientras el agua no llegue a cauces bien definidos, es decir, no
desaparece entre dos tormentas sucesivas). De este punto en adelante, el agua que queda
en la cuenca escurre por los canales y como escurrimiento subterraneo.

Final del escurrimiento directo (D). Este punto es el final del escurrimiento directo y de

aqui en adelante todo es escurrimiento subterraneo. Este punto no se puede observar con
facilidad, por lo cual existen varios métodos para determinarlo.

Tiempo de pico (T,). Es el tiempo transcurrido entre el punto de levantamiento hasta el

pico del hidrograma.
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Tiempo base (Tp). Es el tiempo transcurrido desde el punto de levantamiento hasta el

punto final del escurrimiento directo.

Rama ascendente. Es la parte del hidrograma que va desde el punto de levantamiento

hasta el pico.

Rama descendente o curva de recesion. Es la parte del hidrograma que va desde el pico

hasta el final del escurrimiento directo. Es la curva de vaciado de la cuenca.

1.5 Relaciones lluvia - escurrimiento.

Para determinar los pardmetros necesarios para el disefio y operacion de obras hidraulicas
es necesario contar con suficiente informacién de los escurrimientos y las precipitaciones
del lugar donde se encuentre la obra. Sin embargo, en muchas ocasiones no se tienen los
registros necesarios de los escurrimientos. Por ello, se cuenta con varios métodos que
permiten determinar los escurrimientos en funcién de las caracteristicas fisiograficas de la
cuenca y de la precipitacién.

Los métodos mds comunes son los siguientes:

1.5.1 Formula Racional.

Este método toma en cuenta el area de la cuenca y la altura de precipitacion.

Si una cuenca es impermeable y cae una lluvia de intensidad constante y de manera
uniforme durante un largo tiempo, entonces el gasto que sale de la cuenca aumentard
conforme pase el tiempo hasta un punto denominado punto de equilibrio. En este punto
el gasto que entra por unidad de tiempo sera el mismo que salga de la cuenca. El tiempo
qgue transcurra entre el inicio de la lluvia y el momento en que se llegue al punto de
equilibrio se denomina tiempo de concentracion.

El tiempo de concentracidon equivale al tiempo que tarda el agua en ir del punto mas
alejado hasta la salida de la cuenca y depende de la longitud maxima que debe recorrer el
agua hasta la salida de la cuenca y de la velocidad que adquiere dentro de la misma. Esta
velocidad estd en funcidn de las pendientes del terreno, los cauces y de la rugosidad de los
mismos. Se calcula mediante la ecuacion:
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Donde L es la longitud del cauce principal y v es la velocidad media del agua en el cauce
principal en m/s.

Otra manera de calcular el tiempo de concentracion es mediante la férmula de Kirpich:

0.77

Donde S es la pendiente del cauce principal, L se expresa en my t. resulta en horas.

Si la cuenca es permeable, solo una parte de la lluvia que cae ird a la salida de la cuenca
puesto que la otra parte se infiltrara. Si una vez que se ha llegado al punto de equilibrio no
cambia la capacidad de infiltracion, entonces se puede escribir la férmula racional:

Q, = CiA, 1.10

Donde C es un coeficiente de escurrimiento y representa la fraccion de lluvia que escurre
de forma directa, i es la intensidad de la lluvia, A es el area de la cuencay Q, es el gasto
maximo posible que puede producirse.

1.5.2 Hidrograma Unitario.

El concepto de hidrograma unitario fue propuesto por primera vez por Sherman (1932),
quien originalmente utilizé la palabra unitario para denotar un tiempo unitario, pero
desde entonces se ha interpretado como una profundidad unitaria de exceso de lluvia.

Se le llama hidrograma unitario debido a que el volumen de escurrimiento bajo el
hidrograma se ajusta generalmente a 1 cm de altura de precipitacion efectiva (hp,).

La definicion matematica es un poco mas compleja, por lo que no se hara la deduccion de
dicha definicion, solo se mencionara que es un modelo lineal simple que puede usarse

para deducir el hidrograma resultante de cualquier cantidad de exceso de lluvia.

El hidrograma unitario se basa en las siguientes hipodtesis.
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e Tiempo base constante. Esto es, que la duracion total de escurrimiento directo o
tiempo base es la misma para todas las tormentas con la misma duraciéon de lluvia
efectiva, independientemente del volumen total escurrido.

o Linealidad o proporcionalidad. Las ordenadas de todos los hidrogramas de
escurrimiento directo con el mismo tiempo base, son directamente proporcionales
al volumen total de escurrimiento directo, es decir, al volumen total de lluvia
efectiva. Por lo tanto, las ordenadas de dichos hidrogramas son proporcionales
entre si.

e Superposicion de causas y efectos. El hidrograma que resulta de un periodo de
lluvia dado puede superponerse a hidrogramas resultantes de periodos lluviosos
precedentes.

1.5.3 Hidrograma Unitario Instantaneo.

Segun Linsley, un hidrograma unitario instantaneo “es aquel de respuesta hipotética a una
profundidad unitaria de exceso de precipitacién que se depositd instantdneamente en
toda la superficie de la cuenca” y es la funcién respuesta de impulso.

Por lo tanto es aplicable el principio de superposicién; 2 cm de escurrimiento produciran
un hidrograma con todas las ordenadas dos veces mds grandes que aquellas del

hidrograma unitario, o sea, la suma de dos hidrogramas unitarios. Matematicamente, el
hidrograma unitario es la funcion kernel U(t — T) que aparece en:

q(t) =Ji(t)U(t—T)dt 1.11

Donde q(t) es el hidrograma de salida, e i(t) es el hietograma de entrada.

Entonces, se define al hidrograma unitario como el hidrograma de un centimetro de
escurrimiento directo de una tormenta con una duracion especificada.
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1.5.4 Hidrograma Unitario Sintético.

Un hidrograma unitario solo es aplicable para la cuenca de donde se obtuvo la
informacién con que se desarrollé y para el punto en la corriente donde se midié dicha
informacién. Un hidrograma unitario sintético se utiliza para desarrollar hidrogramas
unitarios para otros puntos en la corriente dentro de la misma cuenca o en cuencas
adyacentes de caracter similar. Segun Chow, existen tres tipos de hidrogramas unitarios
sintéticos:

e Aquellos que relacionan las caracteristicas del hidrograma con las caracteristicas
de la cuenca. (Snyder, 1938; Gray, 1961)

e Aquellos basados en hidrogramas unitarios adimensionales (Soil Conservation
Service, 1972).

e Aquellos basados en modelos de almacenamiento en la cuenca (Clark, 1943)

Para poder usar el método del hidrograma unitario siempre es necesario contar con un
hidrograma a la salida de la cuenca, ademas de registros de precipitaciéon. Sin embargo,
muchas de las cuencas no cuentan con una estacion hidrométrica, por ello, es necesario
contar con métodos con los que se puedan obtener hidrogramas unitarios utilizando
Unicamente los datos de caracteristicas generales de la cuenca. Estos hidrogramas
unitarios se denominan sintéticos.

1.5.5 Método de Chow.

Este método solo es aplicable a cuencas no urbanas con un drea menor de 250 km? y
proporciona solo el gasto de pico.

El gasto de pico @, de un hidrograma de escurrimiento directo puede expresarse como el
producto de la altura de precipitacién efectiva hp, por el gasto de pico de un hidrograma
unitario, q,:

Qp = qphpe. 1.12

El gasto de pico del hidrograma unitario, q,, se expresa como una fraccion del gasto de
equilibrio para una lluvia con intensidad i = 1mm /d,:

17



AZ 1.13

Donde Z es la fraccidon mencionada, que se denomina factor de reduccion de pico. Si A, se
expresa en km?y d, en h, la ecuacién se escribe como:

0.278A, p 114
qp - de .
Donde g, esta en m>/s/mm. Sustituyendo la ecuacidn anterior en la ecuacidn del gasto de
pico se tiene:
0.278hp, A
b = el g 1.15
de
Este método se usa para cuencas no instrumentadas por lo que para valuar hp,, se puede
utilizar el método de los nUmeros de escurrimiento.

El tiempo de retraso es el tiempo que transcurre del centro de masa de la precipitacion al
pico del hidrograma. El tiempo de retraso se calcula, segin Chow, como:

t, = 0.005 [%]0'64 1.16

Donde L es la longitud del cauce principal en m, S la pendiente del mismo en % y t, el
tiempo de retraso en horas.

1.0

0.5 /

0.05 /

0.02

0.05 0.1 0.5 1.0 2.0

Figura 1.4. Grafica de Chow (1994)
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1.5.6 Hidrograma Unitario Triangular.

Fue desarrollado por Mockus. De la geometria triangular del hidrograma el gasto pico se

escribe como:
_ 0.5554

Gp =~ 1.17

p

Donde 4 es el 4rea de la cuenca en km?, t, es el tiempo de pico en horasy g, es el gasto
de pico en m?/s/mm.

Mockus concluy6 que el tiempo base y el tiempo de pico ¢, se relacionan mediante la

expresion:
t, = 2.67t, 1.18

A su vez, el tiempo de pico se expresa como:
t, = 1.1t. 1.19

Para cuencas pequefias, y para cuencas grandes:

d.
ty ="+t 1.20

Donde d, es la duracién en exceso y t, el tiempo de retraso, el cual se estima mediante el
tiempo de concentracion t. como:

t, =0.6¢, 1.21
La duracién en exceso con la que se tiene mayor gasto de pico se puede calcular como:
de = 2,t, 1.22
Para cuencas grandes, o bien:
d, =t 1.23

Para las cuencas pequefias.
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Sustituyendo en la ecuacidn del gasto de pico, se tiene que:

0.2084
qQ =— 1.24
tP
Donde:
t, = /t. + 0.6¢, 1.25

Con estas ecuaciones se calculan las caracteristicas del hidrograma unitario triangular.

1.5.7 Hidrograma Unitario Adimensional.

Para propdsitos practicos, es suficiente con las caracteristicas de un hidrograma unitario
triangular. Sin embargo, si la extensidon de la curva de recesién afecta el disefio, puede
usarse un hidrograma curvilineo.

Un hidrograma unitario adimensional se obtiene a partir de varios hidrogramas
registrados en una gran variedad de cuencas.

Para obtener un hidrograma unitario a partir de este hidrograma para una cuenca en
0.2084

particular, basta con multiplicar las ordenadas por el gasto de pico, g, = y las

tp

. . . de
abscisas por el tiempo de pico, t, = - +t, .
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Figura 1.5. Hidrograma Unitario Adimensional

1.6 Analisis Probabilistico de Gastos maximos.

Una variable aleatoria X es una variable descrita por una distribucidn de probabilidad.
Esta distribucién determina la posibilidad de que una observacién x de la variable caiga en
un rango especificado de X.

Un conjunto de observaciones xi,x;..x, de la variable aleatoria se denomina muestra.
Esta muestra es representativa de una poblacién. El conjunto de todas las muestras
posibles que se extraen de una poblacidon se denomina espacio muestral y un evento es un
subconjunto del espacio muestral.

1.6.1 Periodo de Retorno.

En hidrologia se trabaja preferentemente con el concepto de periodo de retorno en lugar
de probabilidades ya que el concepto resulta mas claro, esto debido a que tiene las
mismas unidades (tiempo) que la vida util de las obras y puede compararse con ésta.
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El periodo de retorno de un evento extremo puede definirse como el intervalo de
recurrencia promedio entre eventos que igualan o exceden una magnitud especificada.

La ecuacion de Weibull nos dice que el periodo de retorno del m — ésimo evento de los n

registrados se calcula como:

_n+1

T = 1.26

m

Donde m = niumero de orden en una lista de mayor a menor de los datos y n = nUmero de
datos.

O también puede expresarse como:

T = 1.27

1
P

Donde P es la probabilidad de que ocurra un evento en cualquier afo. Esto es, la
probabilidad de ocurrencia de un evento es:

P = 1.28

~| =

Entonces, la probabilidad de no ocurrencia se define como:

1.29

~| e

Donde P es la probabilidad de no ocurrencia.
Esto nos lleva a definir otro parametro importante llamado Riesgo, el cual es un
parametro con el que se pueden determinar las posibles implicaciones de seleccionar un

periodo de retorno dado para una obra que tiene una vida util de n afos.

El Riesgo se define como:

R=1-P" 1.30
Donde:
P Probabilidad de no ocurrencia.
n Vida util en afios de la obra en cuestion.
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1.6.2 Funciones de Probabilidad.

Los procesos hidrolégicos evolucionan en el tiempo y en el espacio de forma que es
parcialmente predecible y aleatoria. Este tipo de procesos se conocen como estocasticos.

Los sistemas hidrolégicos son afectados por eventos extremos, tales como tormentas
severas, crecientes y sequias. La magnitud de tales eventos estd inversamente relacionada
con su frecuencia de ocurrencia. El objetivo del analisis de frecuencia es relacionar la
magnitud de los eventos extremos con su frecuencia de ocurrencia mediante el uso de
distribuciones de probabilidad.

Una vez que se asigna un periodo de retorno al gasto de disefo de una obra, es necesario
conocer dicho gasto, para esto se debe hacer extrapolaciones a partir de los gastos
maximos anuales registrados, pues rara vez este periodo es menor al periodo de datos.

Para realizar esta extrapolacion y evitar resultados subjetivos se utilizan las diferentes
funciones de distribucién de probabilidad como son: Normal, Log Normal con dos
parametros, Log Normal con tres pardmetros, Gamma con dos parametros, Log Pearson
tipo lll, Distribucién de valores extremos tipo I(Gumbel), Distribucién General de valores
extremos. Se utiliza la funcidn que se ajuste mejor a los datos medidos. Aqui solo
analizaremos cuatro funciones:

1.6.2.1 Distribucion Normal.

Esta distribucion surge del teorema del limite central, el cual establece que si una

secuencias de variables aleatorias X; son independientes y estan idénticamente

2

distribuidas con media m y varianza s“, entonces la distribucion de la suma de n de estas

variables aleatorias, Y = )i, X;, tiende hacia la distribucién normal con media nm y

2

varianza ns“ a medida que n aumenta.

La funcién de densidad de probabilidad normal se define como:

X 1 1/x—p 2
Flx :f o 7(5E) dx 131
) —e OV 2T
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Donde:

X Evento a pronosticar.
U Parametro de ubicacidn.
o Parametro de escala.

Que esta normalmente distribuida con media cero y desviaciéon estandar unitaria. Para

obtener el valor de x se utiliza una aproximacién la cual se expresa como:

X = ,ljl + 6UT
n —7)2
Donde g =%; 6% = %y son los estimadores por momentos.
U =V by + b,V + b,V?
r =

" 1+ b3V + b, V2 + bsV3

Donde:
by = 2.515517
b, = 0.802853
b, =0.010328
b; = 1.432788
b, = 0.189269
bs = 0.001308

1 )
Para 0 < T < 0.5 se tiene:
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1 .
Para 0.5 < 7 < 1 se tiene:

V= |In{—— 1.35

Y Ur cambiard de signo (-Ur)

1.6.2.2 Distribucion Log normal.

En esta funcidon los logaritmos naturales de la variable aleatoria se distribuyen
normalmente. La funcion de densidad de probabilidad es:

1 _l[ln(x)—yy]z
(x) =———=—e 2L 9 1.36
! xayx/Zn
Donde:
Ky Pardmetro de ubicacién.
gy Parametro de escala.
X Evento a pronosticar.
1% > (Inx; — fi,)?
i, =— Y In(x) ;62 ==5 — 7 1.37
Hy nz (x) 58y n

Para esta funcidon de distribucion de probabilidad también se usa una aproximacion,
guedando entonces como:

x =expli+6Ur] 1.38

Donde Uy es el mismo que se definid para la funcidon de distribucidn normal.
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1.6.2.3 Distribucion Gumbel.

Se define como:

F(x) = e_e[T
Donde:
v Pardmetro de ubicacién.
a Parametro de escala.
X Evento a pronosticar.
Para despejar la variable x, se tiene lo siguiente:
F(x)=1 !
x)=1—=
T
Donde F(x) es la probabilidad de no excedencia:
1 —e_%]

1—==
T e

—In (1 — l) = e_[%]

T

l l(l 1)]_ x+v
n n 7)| =

x=v-a lln [—ln(l —%)”

Estimadores de los parametros por momentos:

1.39

1.40

1.41

1.42

1.43

1.44

1.45

1.46



1.6.2.4 Distribucion Exponencial.

_(ﬂ)
F(x)=1—e \ 5 1.47
Donde:
X Parametro de ubicacién.
B Pardmetro de escala.
x Evento a pronosticar.
Tenemos que:
PP Oy 1.48
7= e .
e =7 .
) =n() 150
7 =n{z .
- pin(2) 151
x =x9—fln T .

f=s; Rg=X—s 1.52

1.6.3 Analisis de Gastos Maximos

1. Recabar lainformacion de los eventos a estimar.
2. Calcular los estadisticos.

3. La serie se ordena de mayor a menor, se le asigna un periodo de retorno y se

calcula la probabilidad de no excedencia 1 — %
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4.

A la serie se le ajusta las diferentes funciones de probabilidad y se selecciona
aquella que proporciones el minimo error estdndar que se calcula con la ecuacién:

. 1/2
E.E.= [Z?ﬂ(x" — %) 1.53

n—mp

Donde:

Ko

Valor estimado por la funcién de probabilidad para cada periodo de
retorno asignado.
x;  Eventos ordenados de mayor a menor de la muestra histérica.

n  Longitud del registro.

mp Numero de parametros de las distribuciones.

Una vez que se obtiene la distribucion de mejor ajuste es posible calcular los

eventos para los periodos de retorno de 2, 5, 10, 20, 50, 100, 500, 1000, 5000 y
10,000 afos.
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2 Aspectos generales considerados en las presas y tipos de
cortinas.

Una presa es un conjunto de obras civiles como son: cortina, obra de toma, obra de
desvio, obra de excedencias; cuyo objetivo es la creacidn de un vaso o para derivar un rio
a una cota prefijada con la idea de almacenar o captar los escurrimientos para diversas
funciones como son: riego de tierras, generacion de energia eléctrica, dotacién de agua
potable a poblaciones o centros industriales para regular el flujo de una corriente que
provoca inundaciones en la cuenca con miras al desarrollo integral de una regién.

De lo anterior se puede decir que la presa es el resultado de un estudio general en donde
intervienen las caracteristicas del rio, la geologia de la regién, la existencia de sitios
apropiados para crear el embalse y cimentar la obra, todo con la finalidad de cubrir las
necesidades de energia en la regidn o bien de poblaciones que se deban de proteger o
dotar de agua.

En lo que se refiere a la presa propiamente dicha, los estudios generales comprenden la
seleccion del tipo de estructura, la disposicién preliminar de las partes integrantes
(cortina, obra de toma, vertedor, casa de maquinas, etc..) y una estimacién global del
costo.

Como en otros trabajos de ingenieria, la seleccién del tipo de presas y sus obras auxiliares
se debe realizar con base a un criterio predominante en el aspecto econdmico. Por
supuesto las alternativas que se estudien tienen que ser comparables en cuanto a lograr
las finalidades previstas.

2.1 Consideraciones generales para la ubicacion de la presa.
2.1.1 Topografia.

La topografia dicta la primera eleccion del tipo de presa, ya que una corriente angosta
entre desfiladeros de roca sugiere una presa vertedora. Cuando existen Ilanuras bajas,
onduladas y con la misma propiedad se sugiere una presa de tierra con vertedor separado.
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El levantamiento topografico se realiza con fotografias aéreas apoyadas en los bancos de
la red geodésica y otros auxiliares. En ciertos casos se combinan estos trabajos con
perfiles obtenidos mediante radar o laser. Sin embargo, lo usual es efectuar la topografia
terrestre con poligonales alrededor del vaso propuesto y el levantamiento detallado con
plancheta. Las escalas a que conviene dibujar los planos correspondientes dependen
principalmente de las dimensiones del embalse. La tabla 2.1 puede servir de guia.

Area del vaso, en km? Escala
10 1: 5000
100 1: 10000
1000 1: 25000
5000 o mayor 1: 50000

Tabla 2.1. Valores sugeridos de escala para la elaboracién de planos

En terrenos cubiertos por bosques, los levantamientos aéreos normalmente estdn
afectados por errores importantes. El error proviene generalmente de las correcciones
gue se hacen a los levantamientos aéreos atendiendo a la altura media de la vegetacién
en la superficie estudiada.

El problema tiene gran importancia y puede ser causa de cambios en el proyecto con un
fuerte impacto para las inversiones. Por ello es recomendable obtener la informacidn
mediante dos métodos diferentes. No siempre se cuenta con el tiempo y el dinero
necesario para hacerlo; en ese caso el ingeniero que proyecta la obra debe conocer el
terreno para suplir con criterio las deficiencias de las mediciones al disefar las partes que
pueden ser afectadas por el error estimado.

Los planos topograficos dibujados a escalas adecuadas son necesarios para calcular las
curvas de areas y capacidades del vaso. La topografia debe cubrir un tramo amplio del rio,
un kildmetro por lo menos aguas abajo del supuesto sitio de la cortina. Ademas, aunque
se tenga idea aproximada de la elevacidn maxima que puede alcanzar el agua en el vaso,
es siempre aconsejable proceder con generosidad al respecto. Conviene reducir los planos
del levantamiento a una escala que permita analizar aspectos morfoldgicos de la cuenca
en la proximidad del embalse, siempre ligados a la geologia de la region.
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Para disefar las estructuras de una presa es necesario contar con la topografia detallada
del sitio, en un tramo que no solo abarque la cortina, obra de toma y vertedor, sino
también los caminos de construccidn, ataguias, tuneles de desvio, etc. La escala del plano
respectivo depende de las dimensiones de la obra, pero no debe ser mayor de 1:1000. Se
necesitan curvas de nivel a cada metro y debe realizarse con sumo cuidado, pues ademas
de construir la base para el disefio de las citadas estructuras, dicho plano sirve también
como referencia para estimar cantidades de excavacién al ejecutarse el proyecto. Es
fundamental que estos levantamientos se liguen a la triangulacién geodésica y se
establezca un numero suficiente de bancos para trazar los diversos elementos de cada
estructura, asi como ubicar los pozos y socavones de exploracion.

A fin de facilitar las labores y evitar errores, esos monumentos deben tener la designacién
y sus coordenadas indicadas en una placa. Es usual realizar este trabajo con plancheta,
pero en ocasiones es conveniente recurrir a la fotogrametria terrestre.

Simultaneamente a la realizacién de los levantamientos topograficos debe iniciarse la
campaia geoldgica. Se debe elaborar un mapa de geologia estructural de la regién y
verificar, en el tramo del rio escogido para la boquilla, si existen condiciones que no
concuerdan con los lineamientos generales, mediante fotografias aéreas, planos
topograficos y el reconocimiento terrestre del sitio y del embalse. En esta fase preliminar
es necesario identificar las formaciones, localizar fallas, sistemas de fracturamiento,
planos de contacto y plegamientos, observar el intemperismo de las rocas y la carsticidad
en su caso, en fin, analizar todas aquellas caracteristicas que interesan al proyectista de la
obra hidraulica. El informe respectivo con los planos del levantamiento topografico
conduce a la seleccién del eje de la cortina y a recomendaciones generales sobre la obra
de toma, vertedor de excedencias y obra de desvid.

Con base en la decisién anterior, tanto los gedlogos como los ingenieros encargados del
proyecto discuten la campafia de exploraciones que debe realizarse para verificar el corte
geoldgico en la boquilla y lugares de las obras complementarias, y los estudios para
determinar propiedades mecdnicas de las rocas, permeabilidad, fracturamiento,
intemperismo, etc.

Conviene desarrollar el programa de trabajos en dos etapas: la primera contiene el
minimo de exploraciones necesarias para conocer los aspectos fundamentales de las
formaciones que se encuentran en el sitio; la segunda completa la informacién y verifica
ciertos aspectos dudosos o debatibles descubiertos en la fase anterior.
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Por esta razén, mientras la primera etapa es relativamente rigida en su planteamiento, la
segunda debe estar sujeta a los resultados que vayan obteniéndose, y solo estd acotada
como inversion. El objeto de esta subdivisidon de los estudios es evitar gastos innecesarios
si las primeras exploraciones demuestran que en el lugar existen condiciones
desfavorables no previstas en el reconocimiento superficial.

La experiencia ha demostrado que las primeras exploraciones, cuidadosamente
analizadas, son las que permiten catalogar los problemas con bastante precisidon: sin
embargo, debe reconocerse que en ciertos casos al construir la obra, se encuentran
circunstancias no previstas por los estudios.

Dentro del estudio topografico y geoldgico es conveniente realizar exploraciones
geoldgicas, estas perforaciones se utilizan para realizar determinaciones de
permeabilidad, sondeos eléctricos, y en algunos casos, fotografiar grietas o contactos con
camaras especiales. El numero, localizacidn, direccion e inclinacién, profundidad vy
didmetro de la perforacion, depende del tipo de formacion geoldgica, disposicion de las
fracturas y del objeto perseguido. No se pueden establecer criterios generales, pues cada
caso es diferente. La norma es seguir de cerca los resultados que van obteniéndose y
proponer modificaciones al programa con aprobaciéon del ingeniero encargado del
proyecto.

Uno de los métodos mds usados es el método geofisico el cual consiste en medir la
velocidad de propagaciéon de una onda provocada con explosivos, a través de las
formaciones de las laderas o el fondo del rio. Como esa velocidad es funcién de las
propiedades elasticas y del peso volumétrico de los materiales que atraviesa (rocas igneas,
sedimentarias, rellenos, etc.), es posible tener una idea de la estratigrafia del sitio y de la
presencia de fallas. Cuando no hay un contraste marcado en las propiedades mecanicas, la
informaciéon es confusa y de poco valor. Otro de los procedimientos se basa en las
desviaciones de la gravedad en el lugar, tiene limitaciones ain mayores que el anterior y
se usa solo en casos muy particulares para la explotacién geoldgica. Ambos son
relativamente econdmicos y permiten hacer determinaciones en grandes areas.

Complementados con sondeos pueden ser de gran utilidad.
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2.1.2 Materiales disponibles.

Los materiales que se pueden encontrar cerca de las presas para su construccién son:
e Suelos para los terraplenes.
e Rocas para terraplenes y para enrocamiento.

e Agregados para el concreto (arena, grava, piedra triturada).

La reduccién de los gastos de acarreo de los materiales de construccién, en especial
aquellos que son utilizados en grandes cantidades reduciran considerablemente el costo
total de la obra. Serd favorable para la construcciéon de una estructura de concreto la
disposicidon de una buena arena y grava para el concreto, a un costo razonable cuando
este dentro de la propiedad que se adquiere para el proyecto. Si se encuentran suelos de
buena calidad para una presa de tierra en bancos de préstamo cercanos, la presa puede
resultar la mas econdmica.

2.2 Clasificacion de los suelos.

La mayoria de los suelos son una acumulacién heterogénea de granos minerales no
cementados, sin embargo los términos usados por los ingenieros “suelo o tierra” incluyen
todos los tipos de materiales inorgdnicos y organicos, cementados 0 no que se encuentran
en la tierra.

Rara vez existen separados los suelos en la naturaleza como grava, arena, limo, arcilla, o
materia organica; por lo regular se encuentran como mezclas en diferentes proporciones.

El sistema unificado de clasificacion de los suelos se basa en la identificacion del tipo y
predominio de sus elementos, considera el tamafo de los granos, granulometria,
plasticidad y compresibilidad. Realiza su clasificacidén en tres grandes divisiones:

e Suelos de grano grueso.
e Suelos de grano fino.

e Suelos con proporcion elevada de materia organica (turbosos).
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En el campo la identificacidon se realiza por examen visual de los granos gruesos y para los
granos finos se realizan pruebas manuales sencillas; en el laboratorio pueden ser
utilizadas las curvas granulométricas y los limites de Atterberg. Para los suelos turbosos
(Pt) son identificados por el color, olor, tacto esponjoso y su textura fibrosa y este tipo de
suelos no tiene subdivisiones en el sistema de clasificacién.

2.2.1 Componentes del suelo.
A continuacion se explicaran las caracteristicas de tamafo, graduacién, forma y humedad
de los suelos.

e Tamaio. Dentro del rango de tamafos del sistema hay dos grandes divisiones, los
granos gruesos y los granos finos. Los granos gruesos son los retenidos en la malla
numero 200 (0.074 mm) y se dividen en:

— Grava (simbolo G) de 76.2 mm (3”) al tamafo de la malla nidmero 4
(4.7625 mm) (3/16 “).

Grava gruesa: de 76.2 mm (3”) a 19.1 mm (3/4”).

Grava fina: de 19.1 mm (3/4”) a tamafio de malla nimero 4 (4.7625 mm)
(3/16”).

— Arena (simbolo A) de la malla nimero 4 (4.7625 mm) a la malla nimero 200
(0.074mm).

Arena gruesa. Malla nimero 4 (4.7625 mm) a la malla nimero 10 (1.651 mm).
Arena media. Malla nimero 10 (1.651 mm) a nimero 40 (0.420 mm).

Arena fina. Malla nimero 40 (0.420 mm) a numero 200 (0.074 mm).

Los granos finos son menores que la malla nimero 200 (0.074 mm) y son de dos tipos:
— Limo (simbolo L) y;

— Arcilla (simbolo B).
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Graduacidn. Pueden ser determinados en el laboratorio los diferentes tamafios de
granos presentes en un suelo por medio de un cribado para aquellos granos
gruesos y por sedimentacion para los granos finos. Las graduaciones tipicas de los
suelos son las siguientes:

— Bien graduado (simbolo b). Es cuando todos los tamafos de las particulas,
desde la mds pequeiia hasta la mds grande se presenta en proporciones
semejantes.

— Mal graduado (simbolo m).

— Uniforme. La mayor parte de los granos son aproximadamente del mismo
tamano.

— Graduacion salteada. Ausencia de uno o mas tamanos intermedios.

Forma. La forma de las particulas tienen una influencia importante en las
propiedades fisicas del suelo y las mas comunes son:

— Particulas equidimensionales. Estas particulas pueden ser redondeadas,
subredondeadas, angulares y subangulares; por lo regular los componentes de
los suelos gruesos son del tipo equidimensional y consisten principalmente en
granos minerales de cuarzo y feldespato.

— Particulas laminares. Se encuentran presentes en muchos suelos finos, la mica
y algunos minerales presentes en las arcillas tienen esta forma.

— Humedad del suelo. Una masa de suelo estad constituida por: granos sélidos,
aire y agua. En los suelos constituidos principalmente por particulas finas, la
cantidad de agua presente en los poros tiene un gran efecto en sus
propiedades y se reconocen 3 estados principales del suelo:

— Estado liquido. El suelo se encuentra en suspension o tiene la consistencia de
un fluido viscoso.

— Estado plastico. El suelo puede ser deformado rapidamente o moldeado sin
recuperaciéon elastica, tiene un cambio de volumen y también presenta
agrietamiento o desmoronamiento.

— Estado sdlido. El suelo se agrieta al deformarlo o exhibe una recuperacion
eldstica.
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2.2.1.1 Caracteristicas de comportamiento de los componentes de
un suelo.

La arena y la grava tienen en esencia las mismas propiedades, la diferencia estd en el
grado en que se presenten cada una de ellas y cuando las gravas o arenas compactadas
bien graduadas son materiales estables.

Los suelos gruesos cuando carecen de finos son permeables, faciles de compactar, la
humedad los afecta ligeramente y no se ven sujetos a la accidon de las heladas. A pesar de
gue la forma y la graduacion de los granos, tanto el tamano afectan estas propiedades,
para una misma cantidad de finos, las gravas son generalmente mas permeables, mas
estables y menos sensibles al agua o a las heladas arenas.

e Limos.

Los limos son los finos no plasticos, son inherentemente inestables en presencia de aguay
tienen la tendencia a ponerse en suspensidon cuando se saturan. También son
medianamente impermeables, dificiles de compactar y son altamente susceptibles a
hinchamientos por heladas. Los limos se diferencian entre si por el tamafio y la forma de
los granos, lo que se refleja principalmente en la propiedad de la compresibilidad.

e Arcillas.

Las arcillas son los finos plasticos, tienen poca resistencia a la deformacién cuando estan
humedas pero cuando se secan forman masas cohesivas y duras; las arcillas son
virtualmente impermeables, dificiles de compactar cuando estan humedas e imposibles
de drenar por medios ordinarios. Son caracteristicas de algunas arcillas las grandes
expansiones y contracciones que sufren de acuerdo con los cambios en su contenido de
humedad. El tamafio pequefio, la forma laminar y la composicidon mineral de las particulas
de arcilla, se combinan para producir un material que es a la vez compresible y plastico.

e Materia organica.

La materia organica en la forma de vegetacidn parcialmente descompuesta es el principal
constituyente de los suelos turbosos, en diferentes cantidades de materia vegetal
finamente dividida se encuentran sedimentos plasticos y no plasticos y a menudo afectan
sus propiedades lo suficiente para influir en su clasificacién. Con ello tenemos limos
organicos y arcillas limosas de baja plasticidad y arcillas orgdnicas de plasticidad media y
alta.
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2.2.2 Caracteristicas técnicas de permeabilidad y compresibilidad
de los grupos de suelos.

Como no existe algun sustituto satisfactorio de las pruebas para la determinacién de las
propiedades técnicas importantes de un suelo determinado, se pueden dar valores
aproximados para los suelos tipicos de cada grupo de la clasificacidn, esto es obtenido
como resultado del andlisis estadistico de datos existentes.

Se tienen algunos riesgos al colocar los datos en forma cualitativa:
a) Los datos de la muestra no sean representativosy,

b) Usar valores de proyecto sin los factores de seguridad convenientes.

e Permeabilidad.

Los huecos existentes en el suelo constituyen poros por donde el agua puede pasar, estos
poros son de tamafos variables y tienen trayectorias interconectadas. Al movimiento del
agua se le llama filtracion, a su medida se le conoce como permeabilidad y el factor que
relaciona la permeabilidad a las condiciones unitarias se llama coeficiente de
permeabilidad “k”; este coeficiente representa la descarga a través del drea unitaria con
la pendiente hidrdulica unitaria. La permeabilidad en algunos suelos es muy sensible a los
pequeiios cambios de densidad, proporcion de agua o granulometria; debido a la gran
variacion de la permeabilidad solo es considerado como un orden de magnitud la “k”.

e Compresibilidad.

El fendmeno de la compresibilidad esta asociado con los cambios de volumen de los
huecos y solo en una pequefa proporcidon con cambios en las particulas solidas; si los
huecos estan llenos de aire la adicién de una carga sobre la masa de suelo resultara en
compresion inmediata.

Por otra parte, cuando los huecos se encuentren casi o completamente llenos de agua, se
producird una baja compresién después de la aplicacién de la carga y solamente cuando
se drene el agua del suelo se tendra la consolidacidn. Si el agua puede drenar facilmente la
masa del suelo, la consolidacion puede tener lugar en un periodo corto; pero si el suelo es
muy impermeable y la masa del suelo también es grande, el fenédmeno de consolidacién
podra requerir de varios afios.
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2.3 Condiciones geologicas y cimentacion.

Las condiciones de la cimentacién van a depender de las caracteristicas geoldgicas y
espesor de los estratos que van a soportar el peso de la presa, de su inclinacién, la
permeabilidad, fallas y fisuras que se puedan presentar. La cimentacién va a limitar la
eleccidn del tipo de presa aunque esas limitaciones son modificadas con mucha frecuencia
cuando es considerada la altura de la presa; a continuacidon se mencionan las diferentes
cimentaciones utilizadas:

Cimentaciones de roca sdlida.- Este tipo de cimentaciones presenta pocas restricciones

debido a su alta resistencia a las cargas, resistencia a la erosidn vy filtracion; el factor
decisivo sera la economia que se pueda obtener en sus materiales o en el costo total.

Cimentaciones de grava.- Es factible para la construccién de presas de tierra,

enrocamiento y presas bajas hechas de concreto; solo si la grava esta adecuadamente
compactada. Este tipo de cimentaciones de grava son con frecuencia muy permeables es
por eso que se deberda de tomar precauciones especiales construyendo lados
impermeabilizantes.

Cimentaciones de limo o arena fina.- Estas cimentaciones pueden ser utilizadas para

apoyar presas de gravedad de poca altura, no sirve para presas de enrocamiento debido a
los problemas de asentamiento, se debera de evitar las tubificaciones y las perdidas
excesivas por la filtracion.

Cimentaciones de arcilla.- También se pueden usar para apoyar las presas, pero requiere

un tratamiento especial para esta funcién ya que se pueden producir grandes
asentamientos de la presa si la arcilla no se encuentra con una compactacién adecuada y
su humedad es elevada. Este tipo de cimentaciones no se recomienda para la construcciéon
de presas de concreto de tipo de gravedad y serd necesario realizar pruebas de material
en su estado natural para poder determinar las caracteristicas de consolidacion y la
capacidad para soportar la carga que debera sostener.

Cimentaciones irrequlares.- En ocasiones se puede encontrar con situaciones donde no

sea posible tener cimentaciones que correspondan a alguna de las clasificaciones antes
mencionadas y por lo tanto obliga a construir sobre una cimentacion irregular, es decir,
una cimentacion formada de roca y materiales blandos.
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2.4 Clasificacion de presas

Las presas se pueden clasificar de acuerdo con la funcién mas general que van a

desempefiar, como de almacenamiento, derivacién o regularizaciéon. A continuacién se

realiza una breve descripcidn del tipo de presas que existen:

2.4.1 Clasificacion en funcion a su altura.

Categoria

Almacenamiento
[millones de m3]

Altura
[m]

Pérdida de
vidas

Daiios

Avenida de disefio

Grande

Mayor a 60

Mayor a 18

Considerables

Catastroficos

Relacién Lluvia-
escurrimiento
usando la
precipitacién
maxima probable.

Intermedia

De1.2a60

De 12a30

Pequefia

De 5a 10 veces el
costo de la presa.

Relacidn lluvia-
escurrimiento
basadaenla
tormenta mas
severa registrada
en el pasado,
maximizada por un
punto de rocio o
periodo de retorno
de 1000 aiios.

Pequeiia

Menor a 1.2

Menor a 15

Ninguna

Mismo orden de
magnitud que el
costo de la presa.

Periodo de retorno
de 50 a 100 afios.

Tabla 2.2. Clasificacion de la cortina en funcion de la altura
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2.4.2 Clasificacion en funcion a su operacion.

2.4.2.1 Presas de almacenamiento.

Son construidas para almacenar el agua en los periodos de precipitacion para poder
utilizarla en épocas de sequias, estos periodos pueden ser estacidnales, anuales o incluso
mas largos. Este tipo de presas se pueden a su vez clasificar de acuerdo con el objetivo de
almacenamiento por ejemplo; abastecimiento de agua, recreacién, cria de peces y
animales salvajes, generacion de energia hidroeléctrica e irrigacion.

2.4.2.2 Presas de derivacion.

Se construyen para proporcionar la carga necesaria para desviar el agua hacia zanjas,
canales u otros sistemas de conduccion al lugar en que se va a usar. Se utiliza en los
sistemas de riego, para la derivacién de una corriente natural hacia un vaso de
almacenamiento fuera del cauce natural de la corriente, puede ser utilizado para usos
municipales, industriales o una combinacidn de estos.

2.4.2.3 Presas reguladoras.

Son construidas para retardar el escurrimiento de las avenidas y disminuir el efecto que
las ocasiona, este tipo de presas se dividen en dos tipos:

Temporales.- El agua se almacena temporalmente y se deja salir por una obra de toma con
un gasto que no exceda la capacidad del cauce aguas abajo.

Permanentes.- El agua es almacenada todo el tiempo que sea posible y se deja infiltrar en
las laderas del valle o por los estratos de grava de la cimentacion, a este procedimiento se
le conoce como dique o distribucidn, porque su principal objeto es la recarga de acuiferos.

Las presas reguladoras también se construyen para detener los sedimentos y a menudo
estas se les llama presas para arrastre.
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2.4.2.4 Presas vertedoras.

Son proyectadas para descargar sobre sus coronas, deben estar hechas de materiales que
no se erosionen con tales descargas. Sera necesario emplear concreto, mamposteria y
acero, excepto en las estructuras vertedoras muy bajas.

2.4.2.5 Presas no vertedoras.

Son aquellas que se proyectan para que no rebase el agua por su corona, este tipo de
proyecto permite ampliar la eleccién de materiales incluyendo las presas de tierra y de
enrocamiento, con frecuencia se combinan estos dos tipos de presas para formar una
estructura compuesta.

2.4.3 Clasificacion con respecto al tipo de construccion y material
que la constituyen.

e Cortina.

Es una estructura que se coloca atravesada en el lecho de un rio, como obstdaculo al flujo
del mismo, se tiene como objetivo formar un almacenamiento o una derivacién y esta
estructura deberd satisfacer las condiciones normales de estabilidad y también debe ser
relativamente impermeable.

En la figura 2.1 se definen los componentes y ciertas caracteristicas geométricas de las
cortinas: corona, nucleo, respaldos, filtros y protecciones para oleaje y lluvia.

Los elementos que forman la cortina son:

— Corona: Es la parte superior de la estructura, generalmente revestida para prevenir
el secado del corazén impermeable y proporcionar una via para el transito de
vehiculos.

— Altura: Diferencia entre las elevaciones de la corona y el punto mas bajo de la
cimentacion.
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Bordo libre: Es la distancia vertical entre el nivel de la corona y el nivel de aguas
maximo extraordinarias (NAME); este ultimo se alcanza cuando el vertedor trabaja
a su capacidad limite de descarga. El bordo libre debe de proteger a una presa, con
cierto margen de seguridad, de los efectos del oleaje generado por el viento o
sismos y se debe tomar en cuenta el asentamiento maximo de la corona.

Taludes exteriores: Estan relacionados a la clasificacién de suelos que se va a usar

en la construccién, especialmente suelos impermeables. El talud elegido es
estrictamente conservador, y dependen del tipo de cortina y de la naturaleza de
los materiales.

Corona

Altura

ﬂA meerrrleablg

Figura 2.1. Elementos de la cortina de materiales graduados

Para una cortina de materiales graduados se puede ademas identificar los siguientes

elementos:

Nucleo impermeable: Es |la pantalla impermeable de la cortina construida con suelo

compactado este nucleo puede estar al centro y ser vertical o inclinado, o bien,
localizado préximo al paramento de aguas arriba. Dichas alternativas van a
depender de los materiales del lugar.

Respaldos: Son las partes de la cortina construidas con materiales permeables
(enrocamiento, gravas o arenas), o bien, suelos limosos o arcillosos colocados
aguas abajo pero confinados por filtros.
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Filtros: Son elementos de la seccién formados con arena limpia, bien graduada,
destinados a colectar las filtraciones a través del nucleo y protegerlo de una
posible erosién interna; puede requerirse un filtro vertical al centro, unido a otro
en la base, aguas abajo: cuando el respaldo de aguas arriba debe de construirse
con un material de permeabilidad relativamente baja, suelen intercalarse capas
filtrantes horizontales.

Protecciones: Se utilizan para evitar la erosidon causada por oleaje por el talud de
aguas arriba o por lluvias en el de aguas abajo, los paramentos respectivos se
forman con materiales capaces de resistir dicha accién. Aguas arriba es
conveniente usar una capa de enrocamiento, pero la carencia de las rocas en el
lugar puede obligar el uso de losas de suelo-cemento, concreto o de
recubrimientos asfalticos.

2.5 Cortinas.

Para la determinacién de la altura de la altura de la cortina se consideran dos partes:

Calculo de la altura hidraulica

Calculo de la altura estructural

Es conveniente sefialar que para la determinacién de esta altura es necesario conocer la

curva elevaciones-volimenes y elevaciones-areas, misma que se realizan con un

levantamiento topografico y medicién de las alturas del nivel del rio en las secciones

donde se considere la ubicacion del vaso

2.5.1 Determinacion de la Altura Hidraulica de la cortina.

Esta se determina considerando la altura del nivel de aguas minimo (NAMIN), nivel de

aguas minimo de operacién (NAMINQO), nivel de aguas maximo de operacién (NAMO) y

nivel de aguas maximo extraordinario (NAME), figura 2.2. A continuacion se describe

como se obtiene cada uno.
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Corona de la cortina

Capacidad de regulacion de avenidas NAME w i Bordo Libre
Volumen de superalmacenamiento NAMO w V\
Compuerta
Obra de
Volumen excedencias
ui /
Obra de
toma
NAMINO w
Volumen N L

muerto 4 NAMIN
Volumen a
de azolves i

Figura 2.2. Elementos que componen el vaso

2.5.1.1 Calculo del NAMIN

NAMIN O NAZ. (Nivel de aguas minimas o nivel de azolves) es la altura que alcanzaran los
sedimentos producto de la erosidn en la cuenca dentro del vaso.

Al interponer un obstaculo a un rio, como es el caso de una presa, se origina un
estancamiento, por lo cual el sedimento, transportado se comportara segun el siguiente
mecanismo: al entrar la corriente al embalse, el material grueso se depositara segun la
disminucion de la velocidad del agua por efecto de la ampliacién del cauce y crecimiento
del tirante, formando en la “cola” del vaso una acumulacién del sedimento grueso
denominado delta. El sedimento mas fino continuard hacia adentro del vaso como una
corriente de densidad, para posteriormente al detenerse, depositarse en el fondo del
mismo. Existen embalses en los que tal corriente no llega a formarse, y se produce en el
vaso, o en gran parte del mismo, una turbidez generalizada que evolucionara segun la
dinamica particular del almacenamiento.

El delta se moverda hacia adentro del embalse seguln las caracteristicas de las avenidas y la
variaciéon de los niveles del vaso. En los grandes embalses, la formacién del delta tiene
mas importancia por el efecto que causa hacia aguas arriba del rio, que por el volumen
que ocupa dentro del vaso, pues causa un remanso, que en ocasiones inunda areas que
antes de la formacién del delta no se inundaban. Sin embargo, existen casos en los que la
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penetracién del material grueso dentro del vaso llega a ser tan acentuada, que pone en
peligro las instalaciones en la cortina.

Cuando la presa no es muy grande y sus extracciones o derrames son muy frecuentes, es
posible que el delta ocupe gran parte del vaso y en tal caso el sedimento grueso si
constituye la principal causa de la pérdida de capacidad, ya que gran parte del material
fino probablemente no sera retenido pues continuara hacia aguas abajo.

El material que se deposita en el fondo del embalse, estara sujeto a una compactacién al
transcurrir el tiempo. Este efecto se vera acentuado al cambiar sensiblemente los niveles
en el vaso, haciendo que se produzca un alternado secado y humedecimiento del material
sedimentado. Esto induce dos problemas importantes, uno, el cambio del volumen
depositado a través del tiempo, que repercute en la cantidad de agua almacenada, y otro,
la dificultad de remover sedimento altamente compacto.

Cuando la corriente de densidad no llega a formarse, y solamente se genera turbidez en el
embalse, lo cual generalmente ocurre con concentraciones bajas de sedimento, el
problema principal no radica en la cantidad depositada, sino en la afectacidn de la calidad
del agua. Dicho problema se vuelve fundamental desde el punto de vista ecoldgico, pues
muchas veces se producen alteraciones de la flora y la fauna del almacenamiento en
cuestién. Esto ademds de alterar la calidad del agua que en ocasiones se emplea como
potable para una poblacién.

2.5.1.1.1 Calculo del aporte de sedimentos.

Para determinar la cantidad de sedimentos que entra al embalse existen diferentes
procedimientos:

e Medicién directa dentro del embalse, generalmente este tipo de mediciones se
hace empleando fotografia aérea y levantamientos topograficos cuando el vaso se
vacia y batimétricos cuando el sedimento estd constantemente sumergido.

e Aforo del transporte de sedimentos, este procedimiento consiste en aforar de
manera regular, el material sélido que transporta una corriente, durante cada afio,
o al menos durante la época de avenidas.
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e Criterios de prediccion de aporte de sedimentos, se han desarrollado diversos
métodos para determinar, a partir de las caracteristicas de la cuenca y del régimen
de lluvias el posible sedimento. El criterio que hasta el momento parece mas
prometedor, es la Férmula Universal de Pérdida de suelos (FUPS), propuesta por
Wischmeier y Smith. Este criterio originalmente empleado para determinar el
aporte de sedimentos en pequeiias extensiones de terreno, ha sido modificado
para emplearse en cuencas.

Para determinar el volumen que ocupara el NAMIN se utilizard la curva elevaciones
volumenes, una vez conocida esta altura se obtendra de forma directa el valor del
volumen.

2.5.1.2 Calculo del NAMINO

NAMINO. (Nivel de aguas minimas de operacién) es el nivel mds bajo con que puede
operar la presa. Cuando la presa es para irrigacién el NAMINO coincide con el nivel al que
se encuentra la obra de toma. Cuando el uso de la presa es para generacidon de energia
eléctrica el NAMINO debe fijarse de acuerdo con la carga minima necesaria para que las
turbinas operen en buenas condiciones.

El NAMINO es la altura minima que se requiere para la operacidon del sistema de
aprovechamiento por lo que su cdlculo no es tan general como en el caso del NANIM ya
gue dependera de la utilizacién del volumen del agua en el embalse asi se tendra que ver
cuadl es el volumen minimo de agua requerido por nuestro sistema de turbinas en caso de
hidroeléctricas, o el nivel de agua minimo que requiera nuestro cultivo en caso de que
nuestro embalse alimente un sistema de riego, o el volumen de agua que requiera una
poblacién en el caso de que el sistema sea para el abastecimiento de agua potable, etc.

Para determinar el volumen que ocupard el NAMINO se utilizard la curva elevaciones
volumenes, una vez conocida esta altura se obtendrd de forma directa el valor del

volumen.

Al volumen que abarca la altura del NAMIN y NAMINO se le conoce como volumen
Muerto.
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2.5.1.3 Calculo del NAMO.

NAMO. (Nivel de aguas maximas ordinarias o de operacién) es el maximo nivel con el que
puede operar la presa para satisfacer las demandas; cuando el vertedor no es controlado
por compuertas, el NAMO coincide con la cresta del vertedor. En caso de que la descarga
sea controlada el NAMO puede estar por encima de la cresta del vertedor e incluso puede
cambiar a lo largo del afo.

Para poder estimar la altura del NAMO vy el volumen util de operacién es necesario contar
con dos grupos basicos de datos: planos topograficos y registros hidroldgicos. Los planos
topograficos se utilizan para obtener la relacién que hay entre voliumenes, areas vy
elevaciones del vaso; estos datos se resumen mediante las curvas elevaciones- volumenes
y elevaciones-dreas. Los registros hidrolégicos sirven para estimar los volimenes o gastos
que llegaran al vaso durante su operacién.

Para determinar el volumen util de una presa se deben tener datos de voliumenes
escurridos por el rio durante un lapso de tiempo. Este lapso de tiempo debe ser largo,
entre mayor sea el lapso la estimacion serd mas confiable. Generalmente un lapso de 20
aflos proporciona una buena estimacion.

La estimacién del volumen util se debe hacer en dos pasos: el primero consiste en hacer
una primera estimacién usando datos mensuales de aportaciones y demandas ignorando
factores como la evaporacién y precipitacidén directa en el vaso; el segundo paso seria
simular el funcionamiento del vaso para un periodo largo.

Para hacer la primera estimacion se pueden utilizar dos métodos: el primero es llamado
de la curva masa o diagrama de Rippl y se usa cuando las demandas son constantes; y el

segundo es llamado algoritmo del pico secuente, y se utiliza cuando las demandas son
variables.

2.5.1.4 Calculo del NAME.

NAME. (Nivel de aguas maximas extraordinarias) es el nivel mds alto que debe alcanzar el
agua en el vaso bajo cualquier condicién.
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Para determinar este volumen es necesario realizar el transito de avenidas en vasos, el
cual es un procedimiento que sirve para determinar el hidrograma de salida de una presa
cuando se cuenta con un hidrograma de entrada. Para este método se utiliza la ecuacion
de continuidad:

I—0 = av 2.1
T dt '
Donde:
I Gasto de entrada al vaso.
0 Gasto de salida del vaso.
Z—[: Variacién del volumen almacenado en el tiempo.
O bien, en diferencias finitas:
Ii+1i+1_0i+0i+1:Vi+1+Vi 29

2 2 At

El valor de At usado es del orden de horas y se recomienda que sea menor o igual a una
décima parte del tiempo pico del hidrograma de entrada.

At < 0.1t 2.3

La forma de los hidrogramas de entrada y de salida es la mostrada en la figura 2.3.

A Volumen méaximo
| O almacenado en el vaso
t“— |
4— O
i >
to 51

Figura 2.3. Hidrogramas de entrada (I) y de salida (O)
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Como se puede ver el area comprendida entre los dos hidrogramas representa el volumen
maximo almacenado, es decir, el volumen de superalmacenamiento requerido para la
avenida de entrada I(t).

Al realizar el transito de avenidas en cualquier instante dado se conocen todas las
condiciones (I,0 y V) en i (valor inicial del intervalo) y se desean conocer en i + 1 (valor
final del intervalo). Entonces la ecuacién de continuidad tiene dos incégnitas 0,1y Vi1,
por lo que se requiere otra ecuacidn para que el sistema sea determinado. Esta ecuacién
es la que liga los gastos que salen por el vertedor con la elevacidn de la superficie libre del
agua, y es de la siguiente forma:

0, = CL(E —Ey)3? E >E, 2.4
Donde:
E Elevacidn de la superficie libre del vaso, en m.
E, Elevacidn de la cresta del vertedor, en m.
L Longitud de la cresta del vertedor, en m.
Coeficiente de descarga.
0, Gasto por el vertedor de excedencias, en m>/s.

Esta ecuacién solo es valida cuando no se tienen compuertas, si existen compuertas
entonces se debe sustituir por una regla de operacién de compuertas previamente
establecida con la limitante de que el gasto de descarga debe ser menor o igual que O,,.

Por otro lado, si la obra de toma esta funcionando simultdaneamente al paso de la avenida
entonces la salida total de la presa sera:

0=0,+0; 2.5

Para realizar el transito de avenidas existen dos procedimientos, uno grafico y uno
numeérico. A continuacion se explicara la metodologia.
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2.5.1.4.1 Método Semigrafico.

La ecuacién de continuidad también se puede expresar de la siguiente forma:

2V, 2V
Ii + Ii+1 + (E - 01) = T + 0i+1 2.6

Esta forma de expresar la ecuacién de continuidad coloca del lado derecho los términos
desconocidos. Para realizar el transito de avenidas se necesitan tres datos fundamentales:

e El Hidrograma de entrada (I).

e La Ley de Descarga del Vertedor y el Gasto (Q) de la obra de toma, que
combinadas nos daran la ecuacion del gasto de salida (0).

e La Curva elevaciones-capacidades.

. . - . 2V
Lo primero que se tiene que hacer es trazar una curva auxiliar que relacione v 0,con 0

para cada elevacion. El procedimiento es el siguiente:

1) Fijar unvalor de At, recordemos que At < 10%t,
2) Fijar un valor de E mayor que E; (valor del NAMO).
3) Calcular el valor de V con la curva elevaciones-capacidades.

4) Calcular el valor de O utilizando la ley de descarga del vertedor y la ecuacién de
salida total de la presa.

5) CaIcuIarZ +0
At

6) Regresar al paso 2 y repetir seglin sea necesario.

7) Traza la curva.

Una vez dibujada la curva, se procede a hacer el transito de avenidas, para lo cual el
procedimiento es el siguiente:

a) Se fija un nivel inicial en el vaso E;, este nivel conviene que sea el NAMO para
hacer el transito en las condiciones mds desfavorables.
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b) Se calculan las salidas O,y el volumen V; correspondientes a la elevacion E;.
2V;
c) Se calcula A—tl - 0;

d) Con los gastos I; e I; 1, conocidos de la avenida de entrada y el resultado del inciso

c), se calcula Hin 0,41 usando la ecuacion de continuidad:
At
2Vi41 2V,
At + 0i+1 = Ii + Ii+1 + (_At - Ol> 27

. . 2v .
e) Con el resultado del inciso anterior y la curva vl O contra O se determina 0, 1.

2V; .
f) Seresta 0;,1 dos veces de A‘t“ + 0;,4. Con esto se tiene:
2V
- 0; 2.8
At i+1

g) Se pasa al siguiente intervalo (esto es, se hace i =i+ 1) y se vuelve al paso d)
tantas veces como sea necesario para terminar con el hidrograma de entrada.

2.5.2 Altura estructural de la cortina.

La determinacion de la altura estructural considerara la altura hidraulica de la cortina mas
una nueva altura que corresponderd al Bordo Libre.

2.5.2.1 Calculo del Bordo Libre.

El bordo libre es una magnitud, en metros, que mide el desnivel entre el NAME y la corona
de una cortina. Es una funcién de:

e Marea de viento.

e Oleaje de viento.

e Pendiente y caracteristicas del paramento mojado.

e Factor de seguridad.
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Ahora analizaremos cada uno de estos factores y la manera en que se determinan.

2.5.2.1.1 Marea de viento.

La marea de viento es la sobreelevacion del agua arriba del nivel de aguas tranquilas,
debida al arrastre provocado por el viento, en el sentido del mismo.

Se calcula como:

S= UZ—F 2.9
62816D
Donde:

S Marea de viento (m).

v Velocidad del viento (km/h) a 7.5 m sobre el nivel del agua. Se utiliza la
ecuacion de velocidad del viento geostréfico el cual se explica en el
siguiente subcapitulo.

F Fetch, es el drea libre de obstaculos para que se forme el perfil logaritmico
de la velocidad del viento.

D Profundidad media del vaso.

2.5.2.1.1.1 Viento Geostrofico.

El viento geostrdfico es una aproximacién fisica al viento real. En él se considera que
existe un equilibrio entre la fuerza de Coriolis y la fuerza generada por el gradiente de
presion (a esto se le llama aproximacion geostréfica o equilibrio geostréfico) mientras
que, para simplificar el problema, se eliminan de las ecuaciones la aceleracién centripetay
las fuerzas de rozamiento.

Aunque tal equilibrio rara vez es perfecto, en general, resulta muy aproximado en lo que
se refiere a corrientes de gran escala y el viento geostréfico (Vg) puede considerarse
como una util aproximacion al viento real V.
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La fuerza de Coriolis esta dada por la expresion:

G = 2vwseng 2.10
Donde:

v Velocidad del viento, m/s.
w Velocidad angular de rotacién de la Tierra; w=7.272 x107 rad/s.
@ Latitud del lugar.

La aceleracién del viento debida al gradiente de presiones es:

1d
_-2P 2.11
p dx
Llamada fuerza horizontal de la presidn cuya direccién va desde las altas presiones hacia
las bajas y dp es la diferencia de presion entre 2 puntos y dx es la distancia que los separa
cuando ambos puntos cruzan perpendicularmente las isdbaras.

Para equilibrarse ambas fuerzas se tendra que:

G=B 2.12
1dp
2vwsengp = —— 2.13
p dx
Finalmente, tenemos que:
1 Ap

= — 2.14
v 2pwseng Ax

La ecuacién anterior permite calcular el viento geostrdfico.

Corrientemente, la variacién de la densidad horizontal del aire es muy pequeia y resulta
suficientemente exacta sustituir la densidad por un valor fijo. Si las isébaras se han
trazado a intervalos constantes, (por ejemplo de 4 en 4 mb o hectopascales) también es
constante la diferencia de presiones Ap. En esta situacion, veremos que la velocidad del
viento geostroéfico es inversamente proporcional a la separacidn entre las isobaras Ax.
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La relacién entre la velocidad del viento y la anchura de los canales isobaricos depende
también de la latitud. Como sen 90° = 1y sen 30° = 0.5, Se ve que para la misma
anchura entre isdbaras, el viento seria 2 veces mas fuerte en latitud 30° de la que fuera en
el Polo. Cuando nos aproximamos al Ecuador, sen ¢ decrece hasta cero y la aproximacion
al viento geostrofico deja de ser aceptable, cobrando plena validez en latitudes medias.

2.5.2.1.1.2 Variacion de la velocidad del viento con la altura.

La variacion de la velocidad del viento con la altura, o perfil del viento, en la capa de
friccidn, se expresa generalmente por una de dos relaciones generales, es decir, por un
perfil logaritmico de la velocidad o por un perfil de ley exponencial. Estas relaciones se
utilizan generalmente en hidrologia para estimar la velocidad del viento en la superficie de
la capa limite, es decir, una capa de aire delgada entre la superficie del terreno y la altura
del anemdémetro, 10m por lo general.

Una de las formas del perfil de velocidades logaritmico mas comunes en meteorologia es:

v 1 =z
—=—In— zZ 2 7 2.15
v k )
Donde:
v Velocidad promedio del viento durante por lo menos algunos minutos.
z Altura por encima de la superficie del terreno.
k Constante de Von Karman, la cual se considera igual a 0.4.
Zy Longitud de rugosidad, la cual es una medida de la rugosidad de la
superficie y presumiblemente la altura a la cual la velocidad del viento es
cero, siendo entonces menor que z.
v* Velocidad de friccion, la cual es (t/7)/?, donde t es el esfuerzo cortante, o

esfuerzo de Reynolds, y r la densidad del aire.

En meteorologia el perfil de ley exponencial se expresa usualmente como:

PN
= (—) 2.16
Z1

§'| <

55



Donde vy y z; son una velocidad y una altitud de referencia. Se ha encontrado que un
valor de 1/7 para k es aplicable para un rango amplio de condiciones en la capa de 0 a 10
m.

2.5.2.1.2 Oleaje de viento.

Es una funcién de la altura de la ola y de la altura que dicha ola puede remontar el
paramento mojado de la cortina. Para calcularla, usamos la figura 2.4 que se anexa, en la
gue aparece el diagrama propuesto por Seville, con la velocidad del viento y el Fetch
efectivo se obtiene Ho = hs, que es la altura de la ola.
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Fetch efectivo ( Fe ) en km.

Figura 2.4. Diagrama para determinar la altura de la ola significante (h,) y la duracion minima del viento

(ta)

2.5.2.1.3 Pendiente y caracteristicas del paramento mojado.

Nos interesa la inclinacidn de la pared aguas arriba de la cortina para ver los efectos que
esta provoca en el agua.
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Para obtener la longitud entre cresta y cresta de la ola se utiliza la siguiente ecuacion:

Ly = 1.57T? 2.17
Donde:
T Tiempo de oleaje en segundos, y se obtiene de la figura 2.5.
Lo Longitud entre cresta y cresta en m.
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Figura 2.5. Diagrama para determinar el periodo maximo de la ola en funcién de la velocidad del viento y
del Fetch.

Con el talud aguas arriba calculamos la pendiente del paramento mojado, calculamos

. . H
también la relacién L—O
0

. . .. R o
De la figura 2.6 se obtiene la relacidon Y se despejard R que representa lo que la ola se
0

incrementara al chocar contra la pared.
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Figura 2.6. Pendiente del talud aguas arriba

2.5.2.1.4 Factor de seguridad.

El factor de seguridad, es una cantidad, en m, que debe estimar el proyectista y que puede

variar entre 0.5y 1m.

Finalmente, tenemos que el Bordo Libre se calcula como:

B.L.=S+R+F.S.

Donde:

Marea de viento, en m.
Incremento de la ola, en m.

F.S. Factor de seguridad, en m.
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2.5.3 Tipos de cortinas.

2.5.3.1 Cortinas rigidas.

Las cortinas rigidas son bdsicamente construidas en concreto y pueden ser:

e Masivas o actuando por gravedad.
e De contrafuertes o presas de gravedad aligeradas.

e De arco o que transmiten las fuerzas lateralmente al cafidn rocoso.

2.5.3.2 Cortinas flexibles

Las cortinas flexibles son rellenos de suelos o rocas. Su seccidn transversal es un trapecio
con tendido de los taludes del terraplén de acuerdo a las condiciones de estabilidad del
material que lo conforma.

2.5.3.3 Cortinas tipo gravedad.

Se acostumbra limitar el termino cortina gravedad aquellas cortinas masivas de concreto o
mamposteria y pueden resistir las fuerzas que sean impuestas, principalmente el peso
propio de ellas mismas.

Las cortinas tipo gravedad tienen una seccidn recta casi triangular, con frecuencia son
construidas en planta recta, aun cuando pueden tener desviaciones que permitan
aprovechar con ventaja las caracteristicas topograficas del sitio.
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Embalse

Ho
.. Suelo

Figura 2.7. Cortina tipo gravedad

Seccion horizontal

Seccion transversal
en la base

Elevacion Planta

Figura 2.8. Cortina tipo gravedad en elevacion y planta

2.5.3.4 Cortinas en arco.

Este término se utiliza para designar una estructura curva masiva de concreto o
mamposteria, tiene convexidad hacia aguas arriba lo cual permite adquirir una mayor
estabilidad al transmitir la presion hidraulica y las cargas adicionales, por accién de arco a
las superficies de cimentacion.
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Este tipo de cortinas se adoptan a los lugares en los que la relacidn de la distancia entre
los arranques del arco o la altura no es grande y donde la cimentacién en estos mismos
arranques es roca sélida capaz de resistir el empuje del arco.

v
Embalse
< - 5 4
a
P 4 < 4 4g a
a 4 . <7A pa) j’
Suelo ~ a4
<

Figura 2.9. Cortina en arco.

H Radio vertical (% Radio horizontal

Elevacion Planta

Figura 2.10. Cortina tipo arco en elevacién y planta.

61



2.5.3.5 Cortinas de manchones o contrafuertes.

Estas cortinas comprenden dos elementos estructurales principales; una cubierta
inclinada que soporta el empuje hidraulico y machones, contrafuertes o muros que
soportan la cubierta y transmiten las cargas a la cimentacidon a lo largo de planos
verticales.

Contrafuertes

/

Embalse

Figura 2.11. Cortina tipo contrafuertes.

2.5.3.6 Cortinas de tierra y enrocamiento.

Este tipo de cortinas se forman por grava, arena, roca suelta, limo o arcilla en varias
combinaciones de colocacidn; con el objetivo de obtener un grado de impermeabilidad y
compactacion aceptable establecidos.
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Embalse

Nicleo
imperbeable

Figura 2.12. Cortina de tierra y enrocamiento.

2.5.3.7 Cortinas homogéneas de tierra.

El cuerpo de la cortina estd formado por tierra comun, ambos taludes estan protegidos
por una capa de enrocamiento; la tierra es colocada en capas delgadas y se le dan
mecanicamente la compactacion.

Enrocamiento

Tierra

Figura 2.13. Cortina homogénea de tierra.
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2.5.3.8 Cortinas homogéneas de enrocamiento.

Son aquellas cortinas en donde se utiliza roca de todos los tamafios 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 asfaltico,
placas de acero o cualquier otro dispositivo semejante.

Requieren de cimentaciones que no estén sujetas a asentamientos de magnitudes
suficientes para romper la membrana impermeable y las Unicas cimentaciones adecuadas
por lo general son la roca, arena compactaday la grava.

Figura 2.14. Cortina homogénea de enrocamiento.
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3 Estructuras que componen las Obras de Excedencias.

La funcién de una obra de excedencia en presas de almacenamiento y en las reguladoras
es dejar escapar el agua excedente o de avenidas que no requiere ser almacenada, y en
las presas derivadoras dejar pasar los excedentes que no se envian al sistema de
derivacion.

El vertedor debe ser hidraulica y estructuralmente adecuado y estar localizado de manera
que las descargas del vertedor no erosionen ni socaven el talén de aguas abajo de la
presa. Las superficies que forman el canal de descargas del vertedor deben ser resistentes
a las velocidades erosivas creadas por la caida desde el espejo de agua del vaso a la zona
de descarga, que generalmente es un rio.

La frecuencia del uso del vertedor la determinan las caracteristicas de escurrimiento de la
cuenca y la naturaleza del aprovechamiento. En condiciones normales, el escurrimiento se
almacena en el vaso, se derivan por la obra de toma y no es necesario que funcione el
vertedor.

Estudios de variacion de niveles. La acumulacion del agua almacenada en un vaso

depende de la diferencia entre los gastos de las aportaciones y los de las descargas. Para
un intervalo de tiempo At , esta relacidon se puede expresar por la ecuacion:

AS = Q;At — QyAt 3.1
Donde:

AS Volumenes acumulados durante At.
Q; Gasto medio de las aportaciones durante At.

Qo Gasto medio de la descarga durante At.

La curva de los gastos de las aportaciones con relacién al tiempo esta representada por el
hidrograma de la avenida de disefio; el gasto de la descarga estd representado por la
curva de la descarga del vertedor en funcidn de la elevacion del nivel de la superficie del
vaso; y los almacenamiento los muestra la curva de los almacenamientos en funcién de la
elevacion del nivel de la superficie del vaso.
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La cantidad de agua que un vertedor puede descargar depende del tipo del sistema de
control. En un vertedor sencillo el gasto variard con la carga sobre la cresta y la sobrecarga
aumentara con un aumento de la descarga del vertedor. En los vertedores de compuertas,
sin embargo, la descarga puede variar con respecto a la carga hidraulica del vaso por la
operacion de las compuertas.

El tamafio, tipo y método de operacién del vertedor y las obras de toma con referencia a
los almacenamientos o a las aportaciones deben determinarse con anticipacién para
poder establecer una relacién con la descarga.

Si se puede establecer ecuaciones para la curva de la avenida de disefio, la curva de
descarga del vertedor (segun se puede modificar por medio de la operacion) y la curva de
almacenamiento del vaso, se puede obtener una solucidn en el estudio de la variacién de
niveles por medio de integracién matematica.

3.1 Estructuras que componen las Obras de Excedencias.

e Canal de acceso.

Se utiliza cuando el vertedor esta alejado de la cortina por razones topograficas. Los
canales de llegada o acceso sirven para captar agua del vaso y conducirla a la estructura
de control. Cuando el agua entra directamente del vaso al vertedor y directamente cae al
rio, como en el caso de un vertedor colocado sobre una presa de concreto no son
necesarios ni los canales de llegada ni los de descarga. Sin embargo, en el caso de
vertedores colocados en las laderas en que se apoya la presa o en puertos o cuchillas,
pueden ser necesarios canales que lleven el agua al control del vertedor y para alejar el
agua de su estructura Terminal (canal de descarga).

Las velocidades de entrada deberan limitarse y las curvaturas y transiciones deberdn
hacerse graduales, con objeto de disminuir las pérdidas de carga en el canal (lo que tiene
el efecto de reducir la descarga del vertedor) y para uniformar el gasto sobre la cresta del
vertedor. La mala distribucién del agua en el canal de entrada puede persistir a lo largo de
la estructura del vertedor, y hasta puede ser la causa de erosiones en el cauce.
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e Estructura de control.

Puede ser libre (sin compuertas) o controlada (con compuertas). Uno de los componentes
principales de un vertedor es la estructura de control, porque regula y gobierna las
descargas del vaso. Este control limita o evita las descargas cuando el nivel del vaso llega a
niveles predeterminados, y también regula las descargas cuando el vaso alcanza niveles
mayores a los ya fijados. En planta, los vertedores pueden ser rectos, curvos,
semicirculares, en forma de U o redondos.

e Conducto de descarga.

Puede ser un canal o un tunel. El disefio del tunel debe garantizar que trabaje al 75% de su
capacidad para evitar ahogamiento. Los volimenes descargados por la estructura de
control generalmente se conducen al cauce, aguas abajo de la presa, por un canal de
descarga o cauce.

Las excepciones se presentan cuando se hace libremente la descarga de la cresta de una
presa del tipo de 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 una presa de concreto, un canal abierto excavado a lo largo de la superficie del terreno,
un canal cubierto colocado a través o debajo de la presa, o un tunel excavado en una de
las laderas. El perfil puede tener tramos con poca pendiente o muy inclinados; la seccién
transversal puede variar de rectangular a trapezoidal, circular, o ser de cualquier otra
forma; y el canal de descarga puede ser ancho o angosto, largo o corto.

Las dimensiones del canal de descarga dependen principalmente de los requisitos
hidraulicos, pero la seleccion del perfil, de la forma de las secciones transversales, anchos,
longitud, etc., dependen de las caracteristicas geoldgicas y topograficas de la boquilla. Los
canales abiertos excavados en las laderas generalmente siguen el perfil de la superficie del
terreno; cuando las laderas forman un cafidn puede ser conveniente un tunel. En planta,
los canales abiertos pueden ser rectos o curvos, con los costados paralelos, convergentes,
divergentes o una combinacién de estas formas. Un conducto cerrado puede consistir en
un tiro vertical o inclinado descargando en tunel casi horizontal atravesando una ladera o
en un conducto constituido por un canal cubierto debajo o a través de la presa.
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e Estructura terminal.

Su funcién es disipar la energia para evitar erosidn en el cauce. Generalmente deben
disponerse medios que permitan descargar el agua en el rio sin erosiones o socavaciones
peligrosas en el taldn de la presa y que no produzcan daios en las estructuras adyacentes.

Se puede utilizar trampolines, prolongaciones voladas, difusores para lanzar chorros a
alguna distancia aguas abajo del extremo de la estructura. Con frecuencia, se puede
disminuir la erosion en el cauce en el punto de contacto del chorro, dando a éste la forma
de ldmina o abanico usando un deflector abocinado.

Cuando se quieren evitar erosiones intensas en el cauce, se debe disipar la gran energia de
la corriente antes de descargarla al cauce del rio. Lo que se puede efectuar usando un
dispositivo para disminuir la energia, como estanques para la formacién del salto, un
trampolin sumergido, un lavadero con dados, una fosa con deflectores amortiguadores y
muros, o algun amortiguador o disipador de energia.

e Canal de salida.

Se utiliza cuando se tienen tanques amortiguadores y cubetas disipadoras. Los canales de
descarga o salida, conducen el agua que pasa por la estructura Terminal al cauce del rio
debajo de la presa. En algunos casos solamente se construye un canal piloto, haciendo la
suposicién de que por arrastre se ampliard la seccidon durante los mayores gastos. Donde
el canal se hace en material que no se erosiona, debe excavarse hasta que tenga la seccién
adecuada para que pase el gasto previsto sin que constituya una estrangulacidén que
afecte el tirante en la estructura amortiguadora.

Las dimensiones del canal de descarga y la necesidad de protegerlo con revestimientos o
enrocamientos, depende de la posibilidad de erosionarse. Aunque se construyan
estructuras amortiguadoras, puede ser imposible reducir las velocidades resultantes por
debajo de la velocidad natural en la corriente original y, por lo tanto, no se podra evitar
gue se produzca algo de erosidon en el cauce.
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3.2 Tipos de Obras de Excedencias.

Se dividen en tres tipos:

1) Estructura particular de la misma:
e Vertedores de caida libre
e Vertedores de Cimacio
e Vertedores de Abanico
e Vertedores de Medio Abanico
e Vertedores de canal lateral
e Vertedores en embudo
e Sifones vertedores

e Vertedores de conducto y de tunel

Vertedores en rdpida
2) De acuerdo al control:

e Libre

e Controlada
3) De acuerdo a la descarga:

e Canal

e Tunel
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3.2.1 Vertedores de caida libre.

Los vertedores de descarga libre o de caida recta son aquellos en los que el agua cae
libremente de la cresta. Este tipo es el conveniente para las presas formadas por arcos
delgados, para las presas vertedoras o cuando la cresta del vertedor tiene su parametro
del lado de aguas abajo vertical o casi vertical. La descarga puede ser libre, como en el
caso de un vertedor de pared delgada, o correr a lo largo de una secciéon angosta de la
cresta. Ocasionalmente, la cresta se prolonga en la forma de boquilla volada para alejar el
agua del pardmetro de la secciéon vertedora. En los Vertedores de caida libre el lado
inferior de la lamina se ventila suficientemente para evitar pulsaciones en ella.

Si los tirantes del agua de descarga son suficientes, se formara un salto hidraulico cuando
la lamina libre cae sobre un zampeado plano. Se ha demostrado que la ecuacién de
Momentum para el salto hidrdulico se puede aplicar a las condiciones hidraulicas, en la
base de la caida, para determinar los elementos del salto hidraulico.

Las vibraciones producidas por el impacto pueden agrietar la estructura, con el peligro de
que falle por tubificaciones o socavaciones. Ordinariamente, no debe considerarse el uso
de esta estructura en caidas hidraulicas del nivel superior del vaso al agua de descarga
mayores de 6 metros.

Para este tipo de vertedores debemos calcular la socavacién que se produce por la caida
del agua y recubrirla con concreto. Si esta socavacién no se calcula entonces aumenta
hacia aguas arriba y puede llegar a la cimentacién; aguas abajo produce asentamientos
irregulares. El gasto de disefio es el correspondiente al NAME.

Para calcular esta socavacion utilizamos la ecuacidon de Veronese:

d, = 1.9H2225 054 3.2

Donde:

d,  Socavacion producida por la caida del agua.
Hy Desnivel entre los espejos de agua.

q Gasto de disefio correspondiente al NAME.
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Figura 3.1. Vertedores de caida libre

3.2.2 Vertedores de canal lateral.

Los vertedores en canales laterales son aquellos en los que el vertedor de control se
coloca a lo largo del costado, y, aproximadamente, paralelo a la porcidn superior del canal
de descarga del vertedor. El agua que se vierte sobre la cresta cae en un conducto angosto
opuesto al vertedor, gira, aproximadamente, un angulo recto, y luego continda hasta caer
dentro del canal de descarga principal. El proyecto del canal lateral esta supeditado
solamente a las condiciones hidrdulicas que imperan en el tramo de aguas arriba del canal
de descarga y es, mas o menos, independiente de los detalles elegidos para los otros
componentes del vertedor. Las descargas de los canales laterales pueden conducirse
directamente a un canal de descarga abierto, a un conducto cerrado o a un tunel
inclinado. El agua puede entrar al canal lateral en uno solo de los lados del conducto en el
caso de que esté localizado en una ladera empinada, o por ambos lados y por el extremo
si estd ubicado en la cumbre de una loma o en una ladera suave.

Aunque el canal lateral no es hidraulicamente eficiente ni barato, tiene ventajas que lo
pueden hacer adaptable a ciertos sistemas de vertedores de demasias. Cuando se desea
una cresta vertedora larga con objeto de limitar la carga hidrdulica de la sobrecarga, y las
laderas son empinadas y acantiladas, o donde el control debe conectarse a un canal de
descarga angosto o tunel, el vertedor lateral es, con frecuencia, la mejor eleccion.
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Los vertedores de canal lateral son aquellos en los que el vertedor de control se coloca a
lo largo del costado, y, aproximadamente paralelo a la porcién superior del canal de
descarga del vertedor. Las caracteristicas de descarga son semejantes a las de los
vertedores ordinarios, y dependen del perfil elegido para la cresta.

PARED DE LA
BOQUILLA

CANAL LATERAL

Figura 3.2. Vertedor en canal

3.2.3 Vertedores en embudo.

Un vertedor en embudo es aquel en el que el agua entra sobre un bordo en posicién
horizontal, cae en un tiro vertical o inclinado y luego corre al cauce del rio de aguas abajo
por un entubamiento horizontal. La estructura estd formada por tres elementos: un
vertedor de control, una transicion vertical, y un canal de descarga cerrado.

Las caracteristicas de descarga de los vertedores pueden cambiar al variar la carga
hidraulica. El control también variara de acuerdo con las capacidades relativas de descarga
del vertedor, de la transicién y del conducto o tunel.

La estructura de control esta formada por un cimacio de perfil especial cuya cresta en
planta es circular; el agua pasa a través de la cresta y cae en una lumbrera vertical o
inclinada conectada a la zona de descarga en el rio a través de un tunel o conducto casi
horizontal.

Este vertedor consta principalmente de cinco elementos: una cresta ancha vertedora,
transicidn, lumbrera vertical o inclinada, codo y tunel de descarga.
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El control de este tipo de vertedores cambia al irse incrementando la carga. Este vertedor
muestra ventaja en su uso en presas alojadas en cafiones estrechos donde las laderas se
elevan rapidamente, donde casi siempre hay disponible un conducto o tunel de desvio
para el tramo final del vertedor.

3.2.4 Sifon vertedor.

Un sifén vertedor es un sistema de conductos cerrados con la forma de una U invertida. El
extremo de la U que se coloca del lado del vaso de la presa y que es la entrada del sifén,
casi siempre se encuentra sumergido, ya que el nivel normal de almacenamiento del vaso
coincide con la cresta de la plantilla del conducto, mientras que el otro extremo, que es la
salida, puede estar o no ahogado. El conducto no es de seccidon constante sino que, tanto
a la entrada como a la salida, por lo general, tiene forma abocinada.

Hay que situar la entrada abajo del nivel de agua en el vaso para evitar la intromision de
basura y escombro y la formacion de vortices que por la inclusidn de aire rompan la accién
sifdnica.

A causa de las presiones negativas con que trabaja el sifén, el conducto tiene que ser lo
suficientemente rigido para resistir las fuerzas de colapso.

Las juntas deben ser estancas y deben tomarse providencias para evitar el agrietamiento
del tubo a causa de movimientos y asentamientos de la cimentacién. Para evitar presiones
absolutas cercanas a las de vaporizacién, hay que limitar la carga de negativa a un maximo
de 6m.

3.2.5 Vertedores de abanico.

Un vertedor en abanico viene a ser una estructura constituida por un cimacio en curva
concava con relacion a la direccion media del escurrimiento y viendo en el sentido del
mismo, el cual descarga a un tanque de una geometria tal que propicia un salto al pie del
cimacio y un escurrimiento lento en aquel. El nombre de vertedor en abanico le viene de
gue el cimacio y el tanque antes mencionado, asi como las partes restantes de la
estructura, tienen una forma similar al abanico. En el extremo del tanque se tiene una
seccién de control, después de la cual, a través de una transiciéon en donde se va
acelerando el escurrimiento, se llega a un canal de seccién constante con régimen rapido.
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Antes del cimacio se tiene un canal de acceso que obliga a que el escurrimiento sea
normal al eje de la cresta vertedora y por esto convergente. Este tipo de vertedores se
emplea cuando se requiere una longitud de cresta considerable y ademads la topografia
permite adaptar la estructura, su disefio tiene por finalidad reducir el costo de la
estructura si se toma en cuenta su longitud de cresta.

3.2.6 Vertedores de medio abanico.

Pueden considerarse como una variante de los vertedores de canal lateral y de los de
abanico. En general resultan mas econémicos que los vertedores de canal lateral, por lo
gue se recomienda hacer un estudio comparativo para su empleo; en cuanto a su
funcionamiento hidrdulico se pueden seguir las reglas de disefio de los vertedores de
abanico.

Siempre que las condiciones topograficas lo permitan pueden reemplazar a los vertedores
de canal lateral. Para describirlos solo basta decir que si, un vertedor de abanico se parte
en dos por la linea de corriente media se obtienen dos vertedores en medio abanico. Este
tipo de vertedores ha sido empleado en pocas ocasiones pero las experiencias en modelos
indican que su funcionamiento es bueno.

PLANTA

Figura 3.3. Vertedor en abanico
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PLANTA

Figura 3.4. Esquema del vertedor de medio abanico

3.2.7 Vertedores de Cimacio.

La lamina de agua se adhiere al paramento del perfil, evitando el acceso de aire a la cara
inferior de la ldmina. Para las descargas efectuadas con la carga de proyecto, el agua se
desliza sobre la cresta sin interferencia de la superficie que la limita y alcanza casi su
eficiencia maxima de descarga.

El perfil, en la parte que sigue de la curva superior del cimacio se continda en tangente a
lo largo de un talud para soportar la lamina de agua sobre la superficie de derrame.

La curva superior del cimacio se disefia para que se ajuste rigurosamente al perfil de la
superficie inferior de una lamina de agua con ventilacion cayendo de un vertedor de
cresta delgada. La lamina de agua se adhiere al paramento del perfil, evitando el acceso
de aire a la cara inferior de la [dmina. Para las descargas efectuadas con la carga de
proyecto, el agua se desliza sobre la cresta sin interferencia de la superficie que la limita y
alcanza casi su eficiencia maxima de descarga. El perfil, en la parte que sigue de la curva
superior del cimacio se continta en tangente a lo largo de un talud para soportar la [dmina
de agua sobre la superficie de derrame.
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Figura 3.5. Esquema de vertedores en cimacio

3.2.8 Vertedores de conducto y de Tunel.

Son aquellos en los que se usa canal cerrado para conducir la descarga alrededor o debajo
de la presa, con frecuencia el vertedor de demasias se llama de conducto o de tunel,
segln corresponda. El canal cerrado puede tomar la forma de un tiro vertical o inclinado,
de tunel horizontal a través de tierra o roca, o de un conducto construido como corte
abierto y cubierto de tierra. Se puede usar la mayor parte de las formas de estructuras de
control, incluyendo crestas vertedoras, orificios de entrada verticales o inclinados, pozos
verticales y vertedores laterales en los vertedores de demasias de conducto y de tunel.

Los vertedores de demasias de tuneles y de conductos se proyectan para funcionar
parcialmente llenos en toda su longitud. Para garantizar la circulacién libre en el tunel, la
relacién del area hidraulica al area total del tunel se limita, con frecuencia, a,
aproximadamente, el 75%.

Los vertedores de demasias de tlnel pueden tener ventajas en los emplazamientos de lo

cafiones angostos, con laderas escarpadas, o en lugares en los que existen peligros para
los canales abiertos por aludes o derrumbes de roca.
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3.2.9 Vertedores en Rapida.

Se designa con este nombre a aquellas estructuras que estan constituidas de un cimacio
recto normal a un canal que le sigue y colocados en la parte superior de un embalse. Se
ponen con frecuencia por encima de algunos de los empotramientos de la cortina.

Para reducir las excavaciones, el tramo inicial del canal se escoge con poca pendiente
hasta casi interceptar el perfil del terreno. A partir de ese punto el perfil se escoge
aproximadamente como el perfil del terreno natural. Debe tenerse la precauciéon de
revidar la posibilidad de ocurrencia de problemas de cavitacion en el canal.

Cuando, por razones topograficas, el eje del canal o el de conduccién deban curvarse, esta
curva se dara de preferencia al canal de entrada. Para un buen funcionamiento hidraulico,
deben evitarse cambios bruscos de la plantilla en el sentido vertical y en el ancho del
canal. Si se requiere un cambio en su ancho, este debe ser gradual.

3.3 Diseiio del vertedor tipo Cimacio

3.3.1 Vertedor cimacio sin compuerta

Para disefiar un cimacio debemos tomar en cuenta los efectos de los siguientes factores:
1. Velocidad de llegada.

2. Inclinacion del talud.

. N
3. Relacién altura del paramento entre la carga de disefio e
d

Existen cuatro casos que dependen de los factores anteriores. Ahora analizaremos cada
uno de estos casos.
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e Casol:
— Velocidad de llegada despreciable.

— Talud vertical.
., P
— Relacién 0 > 1.

d

Se emplearan las siguientes ecuaciones para disefiar el perfil del cimacio:

Cuadrante aguas arriba: (a partir del punto mds alto).

x + 0.27H,)18°
y = 0.724 o 0,85‘1) +0.126H, — 0.4315H,%%° (x + 0.270H,)°%> 33

d

Cuadrante aguas abajo: (desde el punto mds alto hasta el punto de tangencia)

x5 = 21,0%y 3.4

El punto de tangencia se obtiene derivando la ecuacién de disefio del cuadrante aguas
abajo e igualando con la pendiente de la rapida o de forma grafica utilizando la figura 3.6.

1.0

0.9

0.8 N H

a
\ x

07 =

0.6

0.5 ]

0.4 H

0.3

0.8 1 15 2 3 4 5 6 7 8 9 10

Figura 3.6. Coordenadas del punto de tangencia con paramento vertical. (CFE 1981)

79



e (Caso 2:
— Velocidad de llegada despreciable.

— Talud inclinado.

., P
— Relacion — > 1.
Hg

Para disefar el perfil del cimacio utilizamos las siguientes ecuaciones:

Cuadrante agquas abajo:

x® = KH" 1y
Donde los valores de ny K se pueden obtener de la figuras 3.7.

Cuadrante aquas arriba:

Se puede calcular con las figuras 3.8, 3.9y 3.10.
e (Caso3:
— Velocidad de llegada considerable.

— Talud 1:1.

— Relacién — <1
Hg
Se calcula con las figuras 3.11y 3.12.
e C(Caso4:

— Velocidad de llegada considerable.

— Cualquier talud.

., P
— Relaciéon — < 1.
Hq

Se calcula con figuras 3.13 y 3.14.
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Figura 3.7. Valores de n y K para el Talud aguas arriba de cualquier inclinacién y velocidad de llegada
despreciable. (CFE 1981)

81



-
I Ha Eje de la cresta

1.836 0.836
«— X =1936Hg Y

Figura 3.8. Perfil estandar de vertedores, talud aguas arriba 3:1, velocidad de llegada despreciable. (CFE
1981)

'S
IHa Eje de la cresta

810 0.810
=1930Hy Y

Figura 3.9. Perfil estandar de vertedores, talud aguas arriba 3:2, velocidad de llegada despreciable. (CFE
1981).
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Eje de la cresta Cuadrante aguas arriba

P s
\ Fa — X | x| x| ox
} Hyg Hyg Hy Hg
Cuadrante aguas arriba ‘O ) -0.000 | 0.0000 |-0.150 | 0.0239
(ver tabla ) | ©rigen -0.020 | 0.0004 |-0.155 | 0.0257
\ L/ x -0.040 | 0.0016 |-0.160 | 0.0275
- — — — — — - 10.060 |0.0036 |-0.165 | 0.0293

0,080 |0.0065 |-0.170 | 0.0313
0100 |0.0103 |-0.175 | 0.0333
. -0.110 |0.0125 |-0.180 | 0.0354
C“a‘jr:;”te aguas aia;‘; -0.120 |0.0150 |-0.185 | 0.0376
VX resang "y 0130 |0.0177 |-0.190 | 0.0399
-0.140 |0.0207 |-0.195 | 0.0424

0.145 |0.0223 |-0.200 | 0.0450

P>Hy 3?

X = 1052 dl)ws

Hg dX

Figura 3.10. Perfil estandar de vertedores, talud aguas arriba 3:3, velocidad de llegada despreciable. (CFE

1981)
-
IHa =0.08 Hy Eje de la cresta Cuadrante aguas arriba
X X X X
Hg Hg Hg Hq

-0.000 | 0.0000 |-0.150 | 0.0236
-0.020 | 0.0004 |-0.155 | 0.0252
-0.040 | 0.0016 |-0.160 | 0.0270
-0.060 |0.0036 |-0.165 | 0.0288
-0.080 |0.0064 |-0.170 | 0.0308
-0.100 |0.0101 |-0.175 | 0.0328
-0.110 |0.0122 |-0.180 | 0.0349

P=0.75Hy Cuadrante aguas abajo -0.120 | 0.0147 |-0.185 | 0.0372
175 0.75 -0.130 | 0.0174 |-0.190 | 0.0395
1 / X =1869Hgy Y -0.140 | 0.0203 |-0.195 | 0.0420

0.75 -0.145 | 0.0219

45° 0.75
X = 1.092dY —
Hg dx

058< P <1 ; 0.10> ha >0.058
Hd Ha

Figura 3.11. Velocidad de llegada considerable y talud 1.1. (CFE 1981)
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I Hy=0.12Hy Eje de la cresta

0.747
05Hg Y

45°  x=11237dY "
\ Hg (W)

03< P <058 ; 0.16> ha >0.10
Hy Hyg

Cuadrante aguas arriba

x| x| x| ox
Hq Hg Hg Hg
-0.000 0.0000 | -0.145 0.0215
-0.020 0.0004 |-0.150 0.0231
-0.040 0.0015 |-0.155 0.0248
-0.060 0.0035 0.160 0.0265
-0.080 0.0062 0.165 0.0284
-0.100 0.0099 0.170 0.0303
0.110 0.0120 0.175 0.0323
-0.120 0.0144 0.180 0.0344
-0.130 0.0170 0.185 0.0366
-0.140 0.0199 0.190 0.0390

Figura 3.12. Velocidad de llegada considerable y talud 1:1. (CFE 1981)

3/2 Y
q-= CHd
Origen y cresta
vertedora
Va = q
P + h d XC
«“———»
ha = q § )
2g (P + hy)

Figura 3.13 (A). Perfiles de cimacio para velocidad de llegada considerable. (CFE 1981)
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Ha
0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20
0.56 ‘ 0.56
\
3:3
0.52 R e — 0.52
k = Vertical — ~— — k
0.48 1:3 — S~ 048
0.44 0.44
1.88 1.88
T — \ .
1.84 ~— — Vertical 1.84
— 1:3
n 180 ] 180 N
| |~ | lalud aguas arriba 2 horizontal a 3 vertical
1.76 1 1.76
3:3
1.72 1.72
0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20
h a
Hq

Figura 3.13. Valores de K y n para el talud aguas arriba, con cualquier inclinacién y velocidad de llegada
considerable. (CFE 1981)
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El centro de la curvatura para
R, se localiza en la interseccion
de los arcos ab y cd

\
N
|
Y|
Ri1-Rp
0.28 j— I ——
\\\\ Vertical ——r—
0.26 Talud aguas
Xc arriba
7, 024 ~
Hg — (d) Valores de X [
0.22 2:3 S
0.20 —3:3 .
—_— I —
0.12 1 =
i =[] i
0.10 1.3 — Vertical 1
N e —]
v S S i
e 0.08 23 ~ (e) Valores de Y [—]
Ha 0.06 — —
3:3 —
0.04 T — =
e I S T I —
I I ——
0.55 e ~
—| R, para vertical — 3\1\7\\ ]
0.50 } ‘ \Rl paral:3
0.45 ——
R, para3:3
0.40 conR, =CoO \\\
I — — AN NS
R I I — N
- — (f) Valores de R,y R 2 N
0.35 ]
Ha o ——— R, para2:3
0.30 R,para2:3 conR, =0
. o
P
0.25
R, para vertical
0.20 Z
0.15 R2 para1:3
S — —
I
0.0 0.04 0.08 0.12 0.16 0.20
h,
Hq

Figura 3.14. Valoresde X./H,;,Y./H,; y R/H 4, para el talud aguas arriba con cualquier inclinacién y
velocidad de llegada considerable. (CFE 1981).
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3.3.2 Vertedor cimacio con compuerta.

El perfil del cimacio se adaptard a los recomendados para el caso de cresta libre con una
carga de disefio igual a la carga maxima para compuertas totalmente abiertas; sin
embargo, cuando se dan aberturas muy pequefias a las compuertas, aparecen presiones
negativas que no sobrepasan los valores del 0.1H; vy 0.13H,, cuando las cargas aguas
arriba de la compuerta son la carga de disefio y 1.33 de la carga de diseno
respectivamente.

Para evitar presiones negativas en el cimacio, el perfil del mismo aguas abajo de Ia
compuerta debe coincide con el perfil de la trayectoria de un chorro al salir de un orificio.

Si la compuerta se apoya en la cresta del cimacio, al abrirla parcialmente se dice que se
forma un orificio vertical porque la normal trazada al perfil del cimacio en el punto de
apoyo de la compuerta es vertical. Para este caso la curva de la vena liquida y por lo tanto
del perfil del cimacio se representa por la ecuacién de la parabola:

XZ
-Y =— 3.6
4H
Donde:
H Carga sobre el centro de la abertura, en m.

X,Y Coordenadas en m.

Para un orificio inclinado un angulo 8 , medido a partir de la normal al perfil del cimacio en
el punto de apoyo de la compuerta, la ecuacién de la curva de la vena liquida sera:

XZ

—Y = Xtanf + —— 3.7
an +4Hcoszt9

Cuando se proyecta un cimacio que tiene compuertas con los criterios de uno de cresta
libre para la carga maxima y se requiere tener presiones negativas pequefas; menores del
10% de la carga de disefo, aguas abajo de la compuerta, se recomienda colocar el umbral
de la compuerta aguas abajo de la cresta del cimacio con el fin de propiciar un orificio
inclinado para tratar de aproximar la trayectoria de la vena liquida a la forma del cimacio.
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3.4 Ley de descarga del vertedor.

Para saber la cantidad de gasto que se descarga por el vertedor se emplea una ecuacion
que involucre un coeficiente de descarga el cual reflejara los efectos en el gasto de salida
ante la presencia de diversos factores como pueden ser un vertedor con descarga
ahogada o descarga libre, inclinacién del paramento, la presencia del efecto de lavadero,
trabajar con un tirante diferente al de disefio y presentar un tirante de descarga mayor al
de disefio.

Ademas esta ecuacion debera considerar la reducciéon de la longitud de la cresta vertedora
ante la presencia de compuertas.

A continuacién se describe la obtencién de la longitud efectiva sobre la cresta vertedora y
el cdlculo del coeficiente de descarga.

3.4.1 Calculo de la Longitud Efectiva.

La descarga sobre una cresta de cimacio se obtiene por medio de la féormula:

Q = CLH,%/? 3.8
Donde:
C Coeficiente de descarga.
L Longitud.
H, Carga sobre el vertedor.
La longitud efectiva se calcula como:
L, =L —2(NK, + K,)H 3.9
Donde:
L Longitud de cresta.
N Numero de pilas.
K, Coeficiente de contraccién de las pilas.
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Coeficiente de contraccion de los estribos.

K,
H Carga total sobre la cresta.
K, y K, seobtienen de las figuras 3.15a, 3.15b y 3.16
12
[e]
10 =
A
‘m
8.0 -
Curvade | * q°
disefio 1 .
H o e i H: Carga sobre el vertedor
R = R: Radio del estribo
O.:I o
e
o ‘5
4.0 e
] ]
L] o
® o
® ® o Df ]
20 -° ‘: oo ¥,
EI’ e °
0
-0.2 0 0.2
Ka
M““ Uyuououdu (
1

Seccioén gravedad vertedora, con
secciones adyacentes de concreto

Figura 3.15a. Coeficiente de contraccion por estribo. (CFE 1981)
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1.4 =
9
d

1.2

1.0 o

Curva de
disefio

0.8

H : Carga real sobre la cresta
H4: Carga de disefio

0.6

o®

T

o

o

[

®
\h A/”oo

0.4

Ve o

E éUUUUUUUUUUUUUUUUU

s 11T

Seccion gravedad vertedora, con
secciones adyacentes de enrocamiento

Figura 3.15b. Coeficiente de contraccion por estribo. (CFE 1981)
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Figura 3.16. Coeficiente de contraccidn por pilas. (CFE 1981)

91



3.4.2 Calculo del Coeficiente de Descarga.

Para determinar el valor del coeficiente primero se calcula un valor de C considerando un
talud de paramento vertical (sin importar que se tenga inclinacién).

Posteriormente a este valor se le realizaran cuatro tipos de correcciones, siempre y
cuando se presenten en nuestro vertedor.

e Correccion por inclinacion del talud.

Con la relacién Hiy la figura 3.17 se obtiene C,
d

e Correccidn por trabajar con carga diferente a la de disefio.

.. H . . c .
Con la relacion s en la figura 3.18 se obtiene el valor de o= donde se despeja el valor de
d 0
C.
e Correccion por trabajar ahogado.

Para saber si trabaja ahogado, es necesario calcular los tirantes conjugados del salto
hidraulico con la ecuaciéon de Momentum vy el valor del tirante normal (y;,) en el rio para
determinar si hay ahogamiento. Se debe recordar que:

Si el conjugado mayor del salto hidraulico > y, — salto barrido
Si el conjugado mayor del salto hidraulico < y, — salto ahogado

Si el conjugado mayor del salto hidraulico =y, — claro

., ., _h .
Para hacer esta correccién se calcula la relacion H—d , donde H,, es la carga de trabajo; con
0

esa relacion y la figura 3.19 se obtiene la relacién T’" y se despeja C,,.

e Correccion por descarga con efecto de lavadero.

Si el cimacio no estad trabajando ahogado, tampoco se hace la correccién por efecto

hq+d . .
: , con ese valor y la figura 3.20 se obtiene la
0

lavadero. Si no es asi se calcula la relacion

., C .
relacion T’" y se despeja C,,.
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Q=ColeHo

1.767

Ty
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1.711
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Figura 3.17. Coeficiente de descarga. Criterio USBR Desing of Small Dams, 1960.

1.10
1.08
1.06 =
1.04
1.02
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C 09 o~
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Figura 3.18. Coeficiente de descarga por cargas diferentes a la de disefo. Criterio USBR Desing of Small
Dams, 1960.
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1.00

C

|
0.90 —a
i hd
Ho

0.80

Relacion del coeficiente modificado
al coeficiente para descarga libore Cm

0.76

1.0 1.1 1.2 13 1.4 15 1.6 1.7 1.8

Posicién del lavadero de aguas abajo hd +d
Ho

Figura 3.19. Correccion del coeficiente de descarga debido al efecto de ahogamiento. Criterio USBR
Desing of Small Dams, 1960.
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Figura 3.20. Correccion del coeficiente de descarga debido al efecto del delantal o lavadero aguas abajo.
Criterio USBR Desing of Small Dams, 1960.
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3.5 Estructuras Terminales.

Las estructuras terminales tienen la funcién de disipar la energia de las descargas del
vertedor. Si existe la posibilidad de que la obra de excedencias descargue al rio en forma
directa, se plantea el disefio de una cubeta de lanzamiento o salto de esqui. Si es
necesario disipar la energia del escurrimiento antes de efectuar la descarga al rio, se
empleara como estructura disipadora un tanque amortiguador o una cubeta disipadora de
energia.

La seleccion del tipo de la estructura Terminal depende de la posicidn relativa de las
elevaciones del final del canal de descarga y del nivel del agua del rio en el punto de
descarga; es por esto que, cuando existe, debe determinarse el efecto del remanso en la
zona de descarga. Este efecto se ve mediante una comparacién entre la curva de tirantes
en el rio contra gastos, en la zona de descarga y la curva de tirantes conjugados mayores
contra gastos, obtenida para un salto hidrdulico formado en un tanque amortiguador de
ancho igual al canal de descarga y colocado a la elevacién de la plantilla del rio en la zona
de descarga.

Al comparar la curva de tirantes en el rio contra gastos en la zona de la descarga de la
estructura Terminal y la curva de tirantes conjugados mayores contra gastos obtenida
para el salto hidraulico para las condiciones sefialadas antes, se puede tener cuatro casos
fundamentales.

1) La curva de tirantes del rio queda siempre sobre la de conjugados.
2) La curva de tirantes queda siempre bajo la de conjugados.

3) Las curvas se cruzan vy la curva de tirantes del rio tiene mayor curvatura que la de
conjugados.

4) Las curvas se cruzan y la curva de tirantes del rio tiene menos curvatura que la de
conjugados.

Cuando para un gasto dado el nivel del rio es superior al nivel del conjugado, el salto
hidraulico se ahoga; si los niveles coinciden, se forma un salto claro, y si el nivel del rio es
inferior al nivel del conjugado, el salto se barre.

95



Si se tiene una curva tipo (a), usual en rios caudalosos de planicies, la disipacién de energia
se hace normalmente con cubetas deflectoras. No se recomienda el uso de tanques
amortiguadores con plantilla inclinada, a menos que la topografia ayude, a causa de los
grandes volumenes de concreto requeridos, si no es asi, otra alternativa es, en caso de
tener condiciones propicias, elevar el tanque amortiguador y diseiar segun los casos (c) o

(d).

Si se tiene una curva tipo b) o tipo c), usuales en rios de alta pendiente, y es necesario un
tanque amortiguador, éste debera profundizarse con excavacion bajo el cauce, o bien
colocarse un umbral terminal con el fin de asegurar el salto hidraulico para todas las
descargas.

Debera revisarse la necesidad de proteger la zona de descarga porque puede haber
velocidades erosivas. Si se aumenta el ancho del tanque amortiguador respecto al ancho
del canal de descarga, la profundidad de desplante requerida disminuye y la curva de
tirantes conjugados se aproxima a la curva de tirantes del rio. La seleccién del ancho del
tanque amortiguador implica, en este caso, consideraciones del tipo econdmico.

Cuando es posible en estos casos, la solucion mas adecuada es la de una cubeta de
lanzamiento, que no debe ser ahogada por los tirantes del rio para ningun gasto. Si se
tiene una curva de tipo (d), el mejor método para asegurar el salto hidrdulico es
proporcionar un tanque amortiguador con un nivel de platilla determinado para un gasto
inferior al maximo de descarga.

Al variar en este caso los anchos de plantilla del tanque amortiguador, el nivel de la
plantilla y el gasto que lo determina pueden variar; en consecuencia la seleccién de ancho
y elevacién de la platilla estd basada en aspectos econdmicos.

Tanto para el disefio de las cubetas como para tanques amortiguadores, se requiere la

determinacién de los tirantes en la rapida que les precede y para ello es necesario calcular
las pérdidas por friccion.

3.5.1 Diseinio de las cubetas de lanzamiento.

Una cubeta de lanzamiento es una estructura que se coloca en el extremo de una obra de
excedencias con la intencidn de que el agua que descarga el vertedor pase por la cubeta,
sea lanzada libremente para que disipe su energia por choque.
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Para que la obra de excedencia esté segura, debe tenerse la precaucion de que la posible
erosion que se produzca en la zona de disipacién de energia, no ponga en peligro la
estabilidad de la obra de excedencias, lo cual podria ocurrir si la erosién retrocede y deja
sin apoyo alguna parte del vertedor y, sobre todo, si no se ha proyectado algun apoyo que
prevea la posible erosion.

Una cubeta de lanzamiento deberd proyectarse siempre tomando en cuenta todo el rango
de gastos de descarga, ya que para cada gasto, la zona de disipacidon de energia cambia. Se
recomienda que, para vertedores sin control, la cubeta se disefie de manera que, aun para
gastos muy pequefios, esta trabaje precisamente como cubeta de lanzamiento, esto es,
que lance el chorro a una cierta distancia del pie de ella misma.

Habra de todas maneras, si el labio deflector tiene un angulo positivo, un gasto para el
cual la cubeta se ahogue, este gasto deberd ser tal que la energia del agua no arrastre el
material del pie del deflector.

Para estimar el gasto de despegue de una cubeta se recomienda el siguiente
procedimiento: Se supone un cierto gasto para el cual, si hay salto dentro de la cubeta, en
su extremo ocurre régimen critico. Aguas arriba del extremo de la cubeta habra régimen
lento y en el canal aguas arriba de ella se tiene régimen rapido. En régimen rdpido se
calcula en cada seccién la energia que se tendria si se presenta el salto; asi mismo, al
régimen lento se le calcula del extremo de la cubeta hacia aguas arriba y en cada seccidn,
su energia, de suerte que en forma grafica se dibujan los dos gradientes. Si las dos lineas
de gradiente se cortan habra salto efectivamente para el gasto supuesto. Se procede
entonces a aumentar el gasto y repetir el procedimiento.

Si esto se repite hasta llegar a un gasto con el cual no hay salto, querra decir que el gasto
de despegue quedara comprendido entre éste uUltimo y el anterior. Si por el contrario se
inicio el procedimiento con un gasto para el cual no se cruzaron las lineas de gradiente,
debera repetirse el procedimiento suponiendo un nuevo gasto menor, hasta que con
alguno se encuentre condicidn de salto. Para estimar la profundidad de socavacidn al pie
de la cubeta, se utiliza la formula de Veronese (ecuacién 3.2).

3.5.1.1 Determinacion de las presiones.

Se recomienda el método del U.S. Corps of Engineers de los Estados Unidos por su
sencillez y por estar basado en observaciones experimentales de laboratorio y de
prototipos.
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El parametro basico es la presidon que produce la fuerza centrifuga:

2
ved
P. = Y 3.10
gR
Donde:
P. Presidn centrifuga en cada seccién de la cubeta, en ton/m?.
Espesor del agua en cada seccién medido en direccion radial, en m.
v Velocidad media del flujo en cada seccion, en m/s.
g Aceleracién de la gravedad, en m/s2.
y Peso volumétrico del agua, en ton/m3.
R Radio de curvatura de la cubeta, en m.

La presion sobre cualquier punto del deflector puede expresarse en funcién de otras
magnitudes fisicas, de manera que la carga de presion resultaria:

h a
D f(—q ,_> 3.11
Hy P./2gHy Ar
Donde:
h, Carga de presion en cualquier punto de la cubeta, en m.

Hy Carga total real en cada seccidn, o bien, diferencia de nivel entre la plantilla

de la cubeta en cada seccion y el gradiente hidraulico correspondiente, en

m.
q Gasto unitario, en m3/s/m.
a Angulo comprendido entre la normal a la plantilla del canal al inicio de la

cubeta y la normal a la plantilla en la seccidon considerada de la propia
cubeta, en grados.

ar Angulo de deflexidn total de la cubeta, en grados.
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3.5.1.2 Determinacion de la trayectoria

La trayectoria del chorro de descarga se calcula en forma aproximada como:

x2

= xt + 3.12
y=xtanax 3.6(D + H,)cos*a

Se usa el signo negativo cuando el angulo de salida de la cubeta es por arriba de la
horizontal y el positivo cuando es por abajo.

Donde:

d Tirante a la salida, en m.

H, Carga de velocidad a la salida de la cubeta, en m.

x,y  Coordenadas referidas a un sistema de ejes cartesianos rectangulares con
origen en el labio de salida de la cubeta, en m.

a Angulo que forma el labio de la cubeta con la horizontal, en grado.

Se recomienda que el angulo @ no sea mayor que 25° y que el radio de curvatura de la
cubeta R cumpla con las siguientes condiciones:

a < 30°
R > 5d

R > 0.043dv?

3.5.2 Diseiio Hidraulico de la cubeta dentada tipo U.S. Bureau of
Reclamations.

Para este caso el criterio de disefio estda encaminado a seleccionar el radio minimo de la
cubeta. Se recomienda que la elevacidn del labio respecto al fondo sea 0.1R y el angulo de
salida de 16°. No es conveniente una elevacién menor del labio respecto al fondo porque
se propicia la inclusion material abrasivo en la cubeta que terminan por dafarla.
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En un perfil longitudinal de proyecto del eje del vertedor, se determina el punto que tenga
la misma altura que corresponda a la elevacién de la superficie del agua en el rio, para la
situacion en que este descargando el gasto maximo de proyecto del vertedor. Para una
seccidn que pase por el punto sefialado, determinar el nimero de Froude F., con base en
la velocidad V; y la longitud D; sefalada en la figura 3.21. Con la grafica “a” de la misma
figura se determina el valor del radio minimo R,,;,-

Para una serie de valores de @Q; que van desde gastos pequefios hasta el gasto maximo
Qmnsy, determinar para el mismo punto sefalado en el parrafo anterior, los valores
correspondientes de V; , D;y F,;. Con la grafica “b” y para el valor R,,; encontrado
antes, determinar para cada gasto Q de los escogidos, un T,,;,que serd el tirante tedrico
minimo que puede haber en el rio para que la cubeta trabaje en buenas condiciones. Con
la grafica “c” también para el valor del radio R,,;,,encontrado con anterioridad, determinar
para cada gasto de los escogidos, un T,,;, , que corresponderd a un tirante tedrico
maximo que puede haber en el rio, para la cual la cubeta trabaje en buenas condiciones.

Conviene construir tres graficas superpuestas en un mismo sistema de ejes en laque T, es
el tirante real del rio para cada gasto Q.

Silacurva T — Q queda en medio de las curvas Ty,s, — Q vy Ty — Q querra decir que
es conveniente el empleo de este tipo de cubeta y entonces se procedera a dimensionar
ésta de acuerdo con las normas que aparecen en la figura 3.21 junto a las graficas.

Sila curva T — Q queda por arriba de la curva T,,;, — Q deberd elevarse la cubeta y
disefiarla como de lanzamiento.

Silacurva T — Q queda por abajo de la curva T;,,;, — @ , o cuando hay cruce de las curvas
conviene optar por una cubeta de lanzamiento ya que la experimentacién del U.S. Bureau
of Reclamations contempla solamente la posibilidad de que la curva T — Q queda en
medio de las otras dos.
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Figura 3.21. Cubeta dentada tipo U.S.B.R. (CFE 1981)
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3.5.3 Diseiio Hidraulico de tanques amortiguadores.

Se recomienda el uso de tanques amortiguadores con seccidén rectangular; cuando por
razones de economia se emplean tanques de seccion trapecial se sugiere limitar la
inclinacion de los taludes a un maximo de 0.5:1.

Siempre que se piense construir un tanque amortiguador, es necesario probar su disefio
en un modelo hidrdulico.

Para tanques con seccién rectangular se prefiere el uso de los tanques amortiguadores
siguientes:

3.5.3.1 Tanque Rectangular tipo S.A.F.

De acuerdo con la figura 3.22 el disefio debe hacerse segun la longitud L, del tanque:

L, = 4.5 (yz/ﬁm) 3.13

Donde:
YV Conjugado mayor del salto hidraulico.

La altura de los dientes de la rapida y del tanque deben ser iguales a y;, y su ancho y
separacién aproximadamente 0.75y;.

La distancia del principio del tanque a los dientes del mismo debe ser L, /3.

El tanque puede ser de ancho de plantilla constante o variable. Los valores de y, se
deben calcular para el disefio de este tipo de tanque despreciando el efecto de inclusidon
de aire.

Los dientes del tanque deben estar separados del muro lateral un minimo de (3y;/8) vy
deben estar colocados aguas abajo de las aberturas dejadas por los dientes de la rdpida.
Deben ocupar de un 40 a un 55 por ciento del ancho del tanque.
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Los anchos y separaciones de los dientes del tanque, cuando éste es de ancho divergente,
deben incrementarse en proporcion al aumento en el ancho del tanque en la zona donde
se localizan los dientes.

La altura del umbral de salida esta dada por ¢ = 0.07y,.

La profundidad de la plantilla del tanque respecto al nivel de descarga debe ser:

e Para fi =17ab55

y, = (1.10£%2/120)y, 3.14

e Paraf; =55all
y, = 0.85y, 3.15

e Paraf;=11a1l7
y, = (1.00£*/800)y, 3.16

La altura de los muros laterales sobre el maximo nivel de agua de la descarga esperado
durante la vida atil de la estructura debe ser z = y, /3.

Deben proporcionarse aleros con talud de remate 1:1. Los muros laterales pueden ser
paralelos (ancho de plantilla constante) o pueden ser divergentes como una extensién de
los muros laterales de la transicidén (ancho de plantilla variable). Debe proporcionarse un
dentelldn al final del tanque.

3.5.3.2 Tanque rectangular tipo U.S. Bureau of Reclamations (I).

Con referencia a la figura 3.23 el tanque debe cumplir los lineamientos expuestos a
continuacion.

El nUmero de dientes mostrado es el minimo requerido para cumplir su propdsito. Para un
mejor funcionamiento se recomienda construir los dientes mas angostos que los
indicados, de preferencia 0.75y; vy fijar el nivel de plantilla a una profundidad respecto al
nivel de descarga de 5 a 10 por ciento mayor que el conjugado mayor tedrico.

La longitud del tanque puede determinarse por la grafica de la figura 3.23.
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Figura 3.22. Tanque amortiguador rectangular tipo SAF. (CFE, 1981)
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Figura 3.23. Tanque amortiguador tipo U.S.B.R. (I). (CFE, 1981)
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3.5.3.3 Tanque rectangular tipo U.S. Bureau of Reclamations (II) y

(111)

El dimensionamiento del tanque tipo U.S. Bureau of Reclamations (Il) se efectia como se
indica en la figura 3.24. Para este tipo de tanque, la profundidad requerida de la plantilla
estard dada por el valor del conjugado mayor y, tedrico.

Para dimensionar el tanque tipo U.S. Bureau of Reclamations (lll) se debe utilizar la figura
3.25 y se deben seguir los lineamientos dados a continuacion:

La plantilla del tanque debe disefiar de tal suerte que se obtenga un ahogamiento del 5
por ciento del conjugado mayor tedrico. Con un ahogamiento menor al recomendado, el
salto hidraulico tiende a salirse del tanque.

El ancho y separacion recomendados para los dientes de la rapida pueden modificarse un
poco cuando en el calculo no resulte un nimero entero de dientes. La separacién de la
pared recomendada, debe respectarse para reducir la difusion y mantener presiones
aceptables.
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3.5.3.4 Tanques amortiguadores rectangulares con escalon
terminal vertical.

Para el disefio de este tipo de tanques se determinan primero las condiciones hidraulicas
en el canal de salida, aguas abajo del escaldn. El diagrama de la figura 3.26 sirve para
determinar la profundidad del tanque cuando y3, y; y v; se conocen. Se recomienda que
un punto (fl, y3/y1) se determine primero para el gasto maximo de descarga y que el
correspondiente valor de h/y; se determine por interpolacion. Repitiendo este
procedimiento para otros gastos dentro del rango de descarga esperado, se puede
encontrar un valor de h mayor y este valor debe ser entonces el asignado al disefo.

Si un punto (fi ¥3/y1) cae en el diagrama debajo de la linea y3 =y, entonces el
escurrimiento en el canal de salida es rdpido. En este caso después del salto se presenta
una seccidn de control sobre la cresta del escalén, de manera que éste actla como un
vertedor; puede entonces usarse para el disefio la figura 3.27.

La longitud del tanque debe hacerse cuando menos igual a 5(AZ, + y3) donde AZ; es la
altura del escalén y y3 es el tirante aguas abajo del escaldn.

3.5.3.5 Tanques amortiguadores de seccion trapecial

Se hace el disefio de la longitud del tanque, profundidad, geometria de los dientes, etc.,
con base en las normas para un tanque de seccién rectangular y se adaptan esos valores a
la geometria trapecial, con la recomendacidn de que en todos los casos debera hacerse un
estudio en modelo hidraulico del proyecto.

3.5.3.6 Bordo libre en tanques amortiguadores

El bordo libre en los tanques amortiguadores tipo U.S. Bureau of Reclamations se
determina con la formula 3.17.

Bordo libre = 0.1(v; + y3) 3.17
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Donde:

Vo Tirante conjugado mayor, en m.
(21 Velocidad del conjugado menor, en m/s.

Bordo libre, en m.
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Figura 3.26. Tanque amortiguador con escalén terminal vertical. (CFE, 1981)
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Figura 3.27. Tanque amortiguador con escaldn vertical y seccion de control sobre el escalon. (CFE, 1981)
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4 Estabilidad de la Cortina y Obra de Excedencias de la
Presa

La funcion principal de una presa es la ceracidon de un almacenamiento; por lo tanto, la
fuerza externa principal que deben resistir las presas es la presion del agua en el vaso. Sin
embargo también, actian otras fuerzas en las estructuras.

En la presa de gravedad, su peso es la fuerza principal que resiste la presién del agua. En
las presas de contrafuertes con paramento mojado inclinado, parte de la carga del agua se
transmite por el efecto de arco a la cimentacidn; disminuye la importancia del peso como
componente que influye en la estabilidad. Las fuerzas principales tienen ciertos valores
gue deben considerarse en cualquier proyecto. Con el tipo de proyecto se modifica la
transmision de las fuerzas y los factores de seguridad.

Las presas deben ser lo suficientemente estables para que no vuelquen, deslicen, ni

tengan que soportar esfuerzos excesivos y cualquier erosion secundaria que pueda
producir el deslizamiento de la cimentacion.

4.1 Fuerzasy esfuerzos que actuan en la estructura

Para la revisidon de una presa es necesario determinar las fuerzas que se puede suponer
gue afectan la estabilidad de la estructura.

Las fuerzas que deben considerarse dependiendo del tipo de carga son:

e Condiciones de Carga Ordinarias:

Presa llena al NAMO:

Peso Propio

Subpresiones

Empuje hidrostatico
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e Condiciones de Cargas Extraordinarias:
— Presallena al NAME:
— Empuje Hidrostatico
— Peso propio

— Subpresiones

e Condiciones de Carga Extremas:
— Presallena al NAMO:
— Empuje hidrostatico
— Peso propio
— Subpresiones

— Sismo

4.1.1 Fuerzas actuantes

4.1.1.1 Peso propio.

El peso propio de la estructura se toma en cuenta en términos de su resultante la cual se
considera que actua a través del centroide del area transversal del perfil de la presa.

Si existen las compuertas de cresta, otras estructuras auxiliares o equipos con peso
importante también se deben tener en cuenta para determinar el peso propio y la
posicion de su linea de accion.

El peso se calculara de acuerdo con el material empleado en la estructura, asi la ecuacién
a emplear es:

W =y,V 4.1
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Donde:

V' Volumen de la cortina o vertedor.

Yo Peso especifico del material de la estructura civil.

4.1.1.2 Subpresiones.

La intensidad de la subpresién abajo de una presa de concreto sobre una cimentacién de
roca es dificil determinar. Generalmente, se supone que las presiones intersticiales en la
roca o en el concreto son efectivas sobre toda la base de la seccién. Es evidente que bajo
el efecto de una carga sostenida, la intensidad de la subpresion en el paramento de aguas
arriba es igual a la presion total del vaso y varia en forma aproximada a la linea recta
desde este punto a la presién del agua de descarga, o cero, en el paramento de aguas
abajo, si no hay agua de descarga figura 4.1. Esto también se aplica dentro del cuerpo de
la misma presa.

Las subpresiones se pueden reducir construyendo drenes a través del concreto de la presa
perforando agujeros de drenaje en la roca de la cimentacidn figura 4.2. Estos drenes se
colocan generalmente cerca del paramento aguas arriba de la presa, aunque se debe
tener cuidado para asegurarse de que no se produciran tubificaciones directas del vaso.

En todas las presas del Bureau of Reclamation se construyen drenes de este tipo cuando
son de alturas considerable, y medidas reales de la subpresidon tomadas debajo de la
presa, han demostrado que son muy efectivos.

Si la roca de la cimentacion de una presa propuesta fuera absolutamente homogénea, se
podria prever la eficacia de los drenes. Sin embargo, debido a la presencia de hendiduras y
fisuras y de la incertidumbre de interceptarlas con los drenes.

El procedimiento mas seguro es suponer que la carga varia en linea recta hasta las
presiones del agua de descarga como una medida de la subpresion. Cualquier otra
suposicion deberdn comprobarse por el método de la analogia eléctrica u otros métodos
comparables de analisis.

Otros métodos que se usan para reducir la subpresién en el contacto de la presa con la
cimentacién incluyen la construccion de dentellones debajo del paramento de aguas
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arriba, la construccion de canales de drenaje (generalmente de tubos para drenaje) entre
la presa y la cimentacion, y la inyeccidn a presidn de la cimentacién. Estos métodos, por lo
general, se consideran solamente como factores de seguridad adicionales en el proyecto
de las presas pequefias y no se consideran con los méritos suficientes para reducir los
requisitos de proyecto.

En general la subpresion se puede calcular como:

Donde:

H;  Altura de la subpresion ante la presencia de drenes.
H; Tirante aguas arriba de la cortina o vertedor.

H, Tirante aguas abajo de la cortina o vertedor.

1

H1 =

H2

vH2

Figura 4.1. Distribucion de las subpresiones en la base de la cimentacion de la Obra civil.
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N

Figura 4.2. Distribucion de las subpresiones ante la presencia de drenes en la base de la cimentacién de la
obra Civil.

4.1.1.3 Empuje hidrostatico.

Se considera como la fuerza que ejerce el agua sobre la superficie en la que estad en
contacto la columna de agua.

Cuando el paramento aguas arriba no es vertical el empuje del agua se descompone para
efectos de calculo de un empuje horizontal y una componente vertical que viene siendo el
peso de la cuia de agua. Es claro que el peso del agua se elimina cuando se tiene un talud

vertical.
El calculo del empuje puede realizarse como:

E=yz,A 4.3
Donde:

E  Empuje hidrostatico.
y  Peso especifico del agua.
z; Profundidad del centro de gravedad.

A Areaen contacto con el agua.
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4.1.1.4 Fuerza por Sismo.

Es notable la frecuencia relativa de dafios atribuibles a deslizamientos o distorsiones por
cortante, en la cortina o la cimentacidn.

La experiencia indica que en el analisis de la confiabilidad sismica de una presa debe darse
especial atencién al mecanismo de falla por deslizamiento. Sin embargo, es evidente que
el resto de los mecanismos tienen probabilidad despreciable, como implicitamente parece
considerarse a veces.

Deben considerarse de manera explicita al menos los siguientes mecanismos de dafo:

e Agrietamiento transversal, tanto por asentamientos diferenciales como por otras
causas;

e Pérdida de bordo libre por densificacién de la cimentacién;
e Rotura de conductos enterrados;

e DafAo por desplazamientos en fallas geoldgicas, y por derrumbes de laderas
(desbordamiento, obstruccion o dafios estructurales a obras de toma, vertedoras o
la cortina, etc).

4.1.1.4.1 Deslizamiento o distorsiones

Dependiendo de las caracteristicas mecanicas de la cortina y la cimentacién, de la
zonificacién de los materiales en la misma y de la localizacién de zonas de debilidad en
esta, los deslizamientos por cortante pueden implicar desde una ligera distorsién de los
taludes del terraplén hasta la traslacion masiva de una gran parte de la cortina figura 4.3.

En terraplenes con zonas exteriores granulares puede ocurrir rodamiento progresivo de
las particulas superficiales, individualmente o en capas delgadas. Por ensayes en modelos,
se sabe que este tipo de dafio suele iniciarse con el desplazamiento de unas pocas
particulas superficiales, el cual desencadena un deslizamiento de extensién creciente en
una capa superficial. Una vez iniciado, el movimiento se detiene hasta que el talud alcanza
cierto angulo con la horizontal. Este depende de la intensidad de la excitacién dinamica,
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pero siempre es menor que el angulo de reposo, el cual a su vez puede ser inferior al
angulo de friccién interna del material bajo presiones pequenas.

Si la distorsién por cortante es de cierta proporciones, el resultado final puede ser la
destruccion de la presa, sea por debilidad de la porcién remanente o porque el cambio de
geometria permita desbordamiento, con la consecuente erosién de la cortina.

La falla puede ser catastrofica cuando ocurre licuacion o pérdida de resistencia de la
cimentacidén ante la accion sismica.

A este respecto, debe considerarse que las condiciones que hacen practicamente
imposible el deslizamiento masivo de la cortina en condiciones estaticas, no
necesariamente operan en el caso de un sismo. En efecto, bajo este tipo de excitacién, al
empuje hidrostatico del embalse se suman las fuerzas de inercia y el empuje
hidrodindmico, mientras que las fuerzas resistentes pueden verse reducidas por la pérdida
progresiva de resistencia de un material sensible a la carga ciclica.

El mecanismo que se muestra en la figura 4.3d, debe analizarse en los casos de
cimentaciones débiles o susceptibles a la pérdida de resistencia o al incremento de
presién de poro bajo la combinacién de cargas sostenidas y ciclicas. Al hacerlo, la presién
hidrostatica, las fuerzas de inercia de la cortina y la presién hidrodindmica deben
combinarse mediante la suma de sus maximos respectivos. La probabilidad de este tipo de
falla seguramente es afectada, en presas sobre boquillas estrechas, por efectos de arqueo
sobre los empotramientos.

En cortinas y cimentaciones constituidas por materiales que no pierden resistencia bajo
carga ciclica o ante grandes deformaciones, la distorsidn por cortante durante el sismo
probablemente ocurra por acumulacion de pequefios incrementos.

En efecto, cuando las fuerzas actuantes tienen su maximo valor, el factor de seguridad (en
el sentido clasico del andlisis limite) puede alcanzar, por fracciones de segundo, valores
menores que la unidad, por lo que la masa en condiciones criticas se acelera y desliza
hasta recuperar el equilibrio al invertirse el sentido de las solicitaciones transitorias y asi
sucesivamente.

Si esa acumulacién de deformaciones no reduce mas alla de cierto valor la resistencia del
suelo, el talud serd estable después del sismo y, solo habra sufrido distorsion, figura 4.3a
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cuya magnitud estarad fuertemente afectada no solo por la intensidad del sismo, sino
también por su duracién.

Si por lo contrario, la variacién ciclica de los esfuerzos deteriora la resistencia de los
materiales involucrados, el deslizamiento puede continuar después por gravedad,
desencadenando eventualmente una falla completa de talud figura 4.3b.

Un sismo también puede ser responsable indirecto de fallas por deslizamiento, por
ejemplo en cortinas homogéneas que desarrollan grietas longitudinales en las que se
puede acumular agua de lluvia, cuyo empuje incrementa las fuerzas actuantes, o en
presas que sufren agrietamiento transversal u otro tipo de dafio que incremente el gasto
de filtracién, con los cambios consecuentes en el peligro de erosion interna.

v P Antes del sismo
N

= Después del sismo

a) Distorsién de taludes y asentamiento de la corona

— Antes del sismo
~
- 4—— Después del sismo
~J

b) Deslizamiento de un talud

«— Antes del sismo

Después del sismo

¢) Rodamiento progresivo del enrocamiento superficial

Antes del sismo

e) Deslizamiento masivo de la cortina sobre la cimentacion

Figura 4.3. Dafios por deslizamiento. (Marsal y Resendiz (1983))
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4.1.1.4.2 Agrietamiento Longitudinal

El agrietamiento longitudinal generalmente no obedece a un mecanismo independiente,
sino que es un efecto secundario de fallas o distorsiones de corte.

El agrietamiento longitudinal implica riesgos mayores en las presas de corazén
impermeable inclinado, pues en ellas tales grietas cortarian el corazon. Si bien en ese tipo
de cortinas la vibracidon desfasada del corazén y los taludes es menos probable, hay otro
mecanismo capaz de originar agrietamiento longitudinal: el asentamiento diferencial de la
cortina, lo cual es posible, sobre todo en cimentaciones muy deformables. Las
deformaciones diferenciales pueden ser transitorias, producidas por el arribo no
simultdneo de las ondas sismicas a los distintos puntos de la base; o permanentes,
originadas por compactacion diferencial de la cimentacién durante el sismo.

En presas de seccién homogénea o con corazén impermeable muy inclinado, un cuarto
mecanismo que podria causar agrietamiento longitudinal seria la flexién, producida por el
componente horizontal del sismo normal al eje de la cortina. Durante la parte mas intensa
del sismo se generan en uno y otro talud, alternativamente, esfuerzos de tensién hasta
profundidades de un tercio de la altura de la presa. En presas de mayor altura, o con
periodos naturales mas préximos al predominante del sismo, las zonas de tensién podrian
ser mas extensas y mas profundas figura 4.4.

Zona de Tension

a
0 1(;0

20— 0

Esfuerzo principal mayor, en Ib / plg 21=25 seg

Zona de Tensién

z e

0
30—,

Figura 4.4. Ejemplo de distribucion de esfuerzos y zona de tension en una cortina
(Marsal y Resendiz (1983))
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4.1.1.4.3 Agrietamiento transversal

Las observaciones en prototipos indican que la causa mas comun de agrietamiento
transversal durante sismos no es diferente de la que genera esas grietas bajo peso propio:
el asentamiento diferencial.

Otra causa de agrietamiento transversal pueden ser la vibracidn fuera de fase de diversas
zonas de la cortina, o de esta y las laderas; la alternancia de compresién y extensién en el
viaje de ondas longitudinales a lo largo de la cortina, y la deflexidn horizontal desigual de
la cresta. De estos modos de agrietamiento, al menos los dos primeros se han observado
en prototipos y del ultimo solo puede decirse que es tedricamente posible, sobre todo
porque tanto las aceleraciones mdaximas de respuesta como la flexibilidad crecen hacia la
corona.

Las aceleraciones sismicas, al actuar sobre el embalse, generan oscilaciones del agua
almacenada. Se ha especulado sobre la posibilidad de que la amplitud de tales
oscilaciones representen un peligro de desbordamiento. Esto parece poco probable, en
vista de que los periodos de las excitaciones sismicas son siempre mucho menores que los
naturales de los embalses (aun de los mas pequeiios), y que la duracién de los sismos no
es suficientemente larga para generar una serie de oscilaciones del embalse en fase con
las del sismo. Ambos hechos practicamente eliminan la posibilidad de grandes
amplificaciones del movimiento.

Uno de los ejemplos de desbordamiento por oscilacién del embalse ocurrié en la presa
Bear Gulch, California, de seccidn homogénea constituida por arcilla de plasticidad media,
compactada. Segun la descripciéon de Ambraseys (1960) durante el sismo de San Francisco,
1906 pasaron sobre la corona de esa presa olas de aproximadamente 8 m de altura, sin
causar danos.

El otro caso es el de la presa Hebgen, Nevada. Durante el sismo que la afectd (1959),
ocurrieron oscilaciones del embalse con componente maximo hacia la cortina, dando
lugar a cambios de nivel del agua de mas menos 3m, con periodos de 10 a 20 min. El
fendmeno durd varias horas, y al menos cuatro ondas desbordaron la presa con laminas
de agua alrededor de 1 m sobre la corona. Los daiios atribuibles al desbordamiento fueron
insignificantes. Lo mas probable es que fueron los movimientos de acomodo del fondo del
embalse, y no las aceleraciones sismicas, los que provocaron la oscilacién.
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4.1.1.4.4 Rotura de conductos enterrados

Los conductos enterados que suelen usarse en presas de tierra son generalmente de
concreto. Considerando que este material es mucho mas rigido y de falla mas fragil que
los suelos, su rotura puede ocurrir a causa de deformaciones, permanentes o transitorias,
gue podrian ser inofensivas para el resto de la estructura de la presa.

El dafio mas comun en conductos, durante un sismo, es su rotura por elongacién, pues
ocurre en La zona de extension de la base o la cimentacién del terraplén.

4.1.1.4.5 Desplazamiento de fallas

Es posible imaginar al menos dos situaciones de una presa en las que el desplazamiento
de una falla geoldgica seria causa de dafios: cuando la cortina esta desplantada sobre la
falla y cuando esta corta el vaso. En el primer caso, el movimiento de la falla someteria la
cortina a cizallamiento figura 4.5, cualquiera que fuese la direccién y el sentimiento del
desplazamiento relativo; en el segundo, de ocurrir desplazamiento vertical, habria un
movimiento diferencial entre la cortina y una porcidon del vaso, que seria critico si el
desplazamiento relativo de la cortina fuese hacia abajo figura 4.6.

Ademas de desplazamientos subitos (generadores de sismos), a lo largo de las fallas
geoldgicos suele ocurrir desplazamiento secular lento, pero sostenido (creep). Este
componente del desplazamiento de una falla seguramente es tanto mas importante
cuanto mads plastico (o menos fragil) es el comportamiento de los materiales en la
superficie de desplazamiento.

En orden de riesgo decreciente, en el sitio de proyecto de una presa pueden encontrarse
fallas geoldgicas de los siguientes tipos:

e Grandes fallas (decenas de kildbmetros de longitud) con evidencia geoldgica de
actividad reciente

e Grandes fallas con datos geolégicos dudosos acerca de su actividad

e Fallas menores (pocos kildmetros de longitud, a lo sumo) con evidencia de
actividad reciente
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e Grandes fallas con evidencias claras de inactividad en periodos geoldgicos
recientes

e Fallas menores con evidencias de inactividad en periodos geoldgicos recientes.

Los periodos de recurrencia de grandes desplazamientos en las fallas mas activas son del
orden de siglos, y la practica usual consideraria no aconsejable desplantar una cortina
sobre fallas de al menos las tres primeras categorias. Por tanto, la probabilidad de dafios
directamente atribuibles a desplazamientos en fallas geoldgicas puede considerarse baja.

4.1.1.4.6 Derrumbe de ladera

Los derrumbes o deslizamientos en las riberas de un vaso pueden causar dafio si inciden
directamente sobre una estructura (cortina, obra de toma, vertedor, etc) o si generan en
el embalse olas capaces de desbordar la cortina.

Estos movimientos de grandes masas de suelo o roca son desencadenados por reduccion
de resistencia o por incremento de las fuerzas actuantes. Los sismos pueden ser agentes
del primer fendmeno y siempre lo son del segundo.

El fendbmeno es modelable, y la combinacidn de procedimientos experimentales vy
analiticos puede conducir a una buena estimacién de las caracteristicas del oleaje. Los
deslizamientos en embalses abiertos pueden generar una ola inicial negativa (depresion)
al concurrir el agua al hueco dejado por la masa deslizante. En estos casos la onda positiva
gue sigue puede ser mayor que la generada al frente del deslizamiento.

124



f ¥— Falla

a) Falla con desplazamiento vertical

& Antes

a) Falla con desplazamiento horizontal

Figura 4.5. Cizallamiento de cortina por falla geoldgica. (Marsal y Resendiz (1983))
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Antes del desplazamiento

v TN
RS
e R
~ R
R G A o
7z
Falla geoldgica — Después del desplazamiento
DS

Figura 4.6. Levantamiento relativo del fondo del vaso por falla geoldgica con desplazamiento vertical.

4.1.1.5 Calculo de la fuerza sismica

Puede ser en masa de concreto o en masa de agua. Para determinar el coeficiente sismico
a se puede recurrir al manual de disefo por sismo de la CFE. En este manual, la Republica
Mexicana se encuentra dividida en cuatro zonas, que a su vez se subdividen de acuerdo al
tipo de terreno, es decir, terreno firme, terreno de transiciéon y terreno compresible. En
esta tabla 4.1, el coeficiente & se denota por la letra C.

3400

3200

30.00 p-

2800

26.00 -

2400

LONGITUD

2200

20.00 |-

18.00 -

16.00 |

- 118.00 - 114.00 - 110.00 - 106.00 - 102.00 -93.00 -94.00 -80.00 -85.00

14.00 L |

LATITUD

Figura 4.7. Regionalizacion Sismica de la Republica Mexicana. CFE
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Zona sismica de la
Republica Tipo de suelo ET C Ta(s) | Tul(s) r
Mexicana

| (Terreno Firme)

Il (Terreno de 0.02 0.08 0.2 0.6 1/2
Zona A Transicién) 0.04 0.16 0.3 1.5 2/3
Il (Terreno 0.05 0.20 0.6 2.5 1

Compresible)
| 0.04 0.14 0.2 0.6 1/2

Zona B Il 0.08 0.30 0.3 1.5 2/3
1] 0.10 0.36 0.6 2.9 1
I 0.36 0.36 0.0 0.6 1/2

Zona C I 0.64 0.64 0.0 1.4 2/3
1] 0.64 0.64 0.0 1.9 1
I 0.50 0.50 0.0 0.6 1/2

Zona D I 0.86 0.86 0.0 1.2 2/3
1 0.86 0.86 0.0 1.7 1

Tabla 4.3. Coeficiente para el disefo por sismo, CFE.

Donde:
a Ordenada de los espectros de disefo, como fraccidén de la aceleracion de
la gravedad.
Ao Valor de a que corresponde a T =0.
C Coeficiente sismico.
T Periodo natural de vibracidn de la estructura, en segundos.

Ta, Tb Periodos caracteristicos de los espectros de disefio, en segundos.
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4.1.1.5.1 Calculo de la fuerza sismica en la Masa de agua.

El efecto de la fuerza sismica en el volumen de agua se calcula con la expresion:

Sagua = Cayh®

Donde:
y  Peso especifico del agua.
h Altura de la columna de agua.
a Coeficiente sismico.

Coeficiente de la distribucion y magnitud de las presiones.

4.4

En 1952 Zanger presentd formulas para calcular las presiones hidrodindmicas ejercidas

sobre muros verticales o inclinados por los sismos oscilatorios. Las fdrmulas se obtuvieron

por analogia eléctrica, basandose en la suposicién de que el agua es incompresible. Para

las presas bajas el error cometido al calcular la fuerza de los sismos sobre el agua debido a

esta simplificacion es probablemente menor al 1%.

Para determinar el coeficiente C se emplea la formula de Zanger donde:

Donde:

4.5

C,, Valor maximo de C para un talud constante dado, se obtiene de la figura 4.8.

Profundidad total del vaso.

y Distancia debajo de la superficie.
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Parabola de Westergaar
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Coeficiente de Presion C

Figura 4.8. Parabola de Westergaard. Coeficientes para las presiones de la base y para las maximas para

paramentos de talud constante

También se puede emplear la grafica mostrada en la figura 4.9
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Figura 4.9. Obtencion del valor del coeficiente C
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El punto de aplicacién de dicha fuerza se obtiene de emplear la ecuacion:

Y =0.412h 4.6

4.1.1.5.2 Calculo de la fuerza en masa de concreto.

El efecto de la inercia en el concreto debe aplicarse en el centro de gravedad de la masa,
sin tomar en cuenta la forma de la seccidn transversal. En las presas con paramentos
verticales o inclinados, el aumento de la presién del agua a cualquier elevacion se calcula
como:

Sconcreto = Wa 4.7
Donde:

o Coeficiente sismico.

W  Peso propio en condiciones ordinarias.

4.2 Analisis de estabilidad

El andlisis de estabilidad debe considerar lo siguiente:
e \Volteo.
e Deslizamiento.
e Revisidn de esfuerzos.

e Agrietamiento.

A continuacidn se explicara de manera breve cada uno de estos puntos.
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4.2.1 Revision de volteo

Existe una tendencia en las presas a volcarse girando alrededor del taléon de aguas abajo
en la cimentacién, o alrededor de la arista de aguas abajo de cada seccién horizontal. Si el
esfuerzo vertical en la arista de aguas arriba que se calcule en cualquier seccién
horizontal, sin la subpresién, excede a la subpresidon en ese punto, se considera que la
presa es segura contra el volteo con un amplio factor de seguridad. Si la subpresién en el
paramento de aguas arriba excede al esfuerzo vertical en cualquier seccién horizontal,
calculado sin subpresion, las fuerzas de subpresiéon a lo largo de la grieta supuesta
aumenta mucho la tendencia en la presa a voltearse con relacion al paramento de aguas
abajo, si la reaccion es menor que el esfuerzo tolerado de la cimentacién, se considera
presa segura contra el vuelco.

o

A 2N, ¢

TALON PIE

Figura 4.10. Tendencia al giro alrededor de la obra civil por la accion de las fuerzas actuantes

4.2.2 Revision de deslizamiento

Los empujes hidrostaticos tienden a desplazar la presa en una direccidn horizontal. Esta
tendencia la contrarrestan la fuerza de friccidn y la resistencia al corte. Es decir:

Fuerza de friccion > Empuje Hidrostatico
Esta relacién se traduce como:

F, > FS 4.8
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Donde:

F.  Fuerza cortante.

FS Factor de seguridad.

El Factor de seguridad (FS) toma los diversos valores dependiendo de las condiciones de
carga, asi tenemos que:

FS Condiciones de Carga
3 Ordinarias

2 Extraordinarias

1 Extremas

La fuerza cortante (F) se calcula como:

CA+ ) Ntang

Fr = -
¢ 7| Fuerzas Horizontales|

4.9
Donde:

C  Cohesion del concreto. € = 0.1f;.

¢  Angulo de friccién interna del concreto a 45°.

A Area de la superficie de desplante o de la seccién horizontal a un nivel z
cualquiera al que se esta realizando el andlisis.

N  Fuerzas normales.

4.2.3 Revision de agrietamiento

Cuando la subpresién es mayor que los esfuerzos efectivos en el extremo aguas arriba del
cimacio, se formara una grieta horizontal que llegara hasta el punto en que los esfuerzos
efectivos y la subpresidon son iguales, a partir de este punto hacia aguas abajo se
delimitara la seccion donde se apoya el cimacio y esto se comprobara cuando:

0, < fls 4.10
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Donde:

0,  Esfuerzo minimo.

f't  Resistencia del concreto a la tension.

4.2.4 Esfuerzos permisibles

Los esfuerzos de compresién generados en una presa de gravedad por las fuerzas
primarias son muy bajos, rara vez exceden 2.0, 3.0 MNm, excepto en las estructuras
grandes. No obstante, se recomienda un factor de seguridad, con respecto a la resistencia
de compresién minima especificada para el concreto. El USBR en 1976, relaciono los
valores recomendados del factor de seguridad con la combinacién de cargas aplicadas.

A continuacién se muestra el empleo de las ecuaciones usadas para la revisiéon de los
esfuerzos actuantes en la obra civil.

La resistencia ultima del concreto (90 dias a 2 afios) se calcula como 1.75fc.

El USBR recomienda para los esfuerzos a compresion:

Resistencia ultima

Resistencia de disefio = 411
esistencia de disefio 7S

Los esfuerzos minimos (g, ) se calculan como:

fl
O =p*yH—F—§ 412
f'e = 0.05(1.75f"¢) 413

Donde:

f's Resistencia ultima a la tension del concreto y se calcula en funcién de la
resistencia ultima del concreto.
p * Término de reduccién de Subpresiones que toma el valor de 1 si no hay

drenesy 0.4 si los hay.
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yH  Subpresion maxima.

FS Factor de seguridad.

4.2.5 Esfuerzos de compresion y tension

Se puede presentar una falla de los materiales cuando los esfuerzos que se estén
trabajando, sean mayores que los especificados como admisibles para ellos.

Por lo tanto, esta falla se evitard verificando que en cualquier seccion de la estructura, se
tengan esfuerzos menores que los permisibles. Particularmente, en el plano que se
desplante de la estructura, se deberdn tener esfuerzos de compresién solamente, ya que
el terreno no admite tensiones. Este se consigue haciendo que la resultante de las cargas
pase por el tercio medio de la base de sustentacion.

Hay que recordar que, para un muro cualquiera, el esfuerzo, debido a un sistema de
cargas horizontales y verticales estd dado por:

+ M + N 414
o=+1+— — .
TV 74
Donde:

N Fuerzas normales.

A Area de contacto con la cimentacion.

M  Momento actuante.

I Momento de inercia.

Distancia al punto de interés.
Esfuerzo de compresién si se considera el signo positivo, de tensidn si se

considera el signo negativo.

Se obtienen los esfuerzos maximos y minimos que obran sobre la estructura. si el esfuerzo
tiene signo positivo, quiere decir que la estructura estd sometida a esfuerzos de
compresion, si el signo es negativo entonces estdn actuando esfuerzos de tensidn. Estos
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esfuerzos son los actuantes, para garantizar la seguridad de la estructura se debe cumplir
que:

Esfuerzo actuante < Esfuerzo permisible

Para calcular estos esfuerzos permisibles se tiene que calcular la resistencia de los
materiales de los cuales se conforma la estructura.

En ocasiones las cortinas de mamposteria resultan con esfuerzos de tensién lo cual
tedricamente no se deben de permitir, no obstante por razones practicas, se admitiran
estas tensiones siempre y cuando no rebasen un valor igual al 10% de la compresion de la
mamposteria.

La Resistencia del concreto se determina con el producto de:

ox*FS 4.15
Donde:
o Esfuerzos maximos y minimos.
FS Factor de seguridad que depende de las condiciones bajo las cuales se haga

el analisis.

Para obtener la resistencia de los materiales graduados se deben hacer todas las pruebas
de laboratorio pertinentes de la mecanica de suelos para determinar su resistencia,
dependiendo del tipo de material del que se trate.
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5 Aplicacion. Presa Maximiliano R. Lopez (Bachoco).

5.1 Generalidades.

e Localizacion geogrdfica.

La presa Maximiliano R. Lépez (Bachoco) esta ubicada sobre el arroyo del mismo nombre,
afluente del rio Yaqui, en el sitio de coordenadas 27°34' de latitud norte y 109° 48' de
longitud oeste de Greenwich, a unos 5 km al noreste de la localidad de Esperanza, en el
municipio de Cajéme del estado de Sonora.

e Vias de comunicacion.

Partiendo de ciudad Obregdn con destino a la presa Bachoco, se sigue un camino de
terraceria de 13 km de longitud transitable en todo tiempo que conduce al sitio. A su vez,
Ciudad Obregdn cuenta con toda clase de medios de comunicacién y transporte que la
enlazan con los sitios nacionales.

e Finalidad y breve descripcion de la obra.

La presa se destina a controlar el régimen del arroyo Bachoco para proteger contra
inundaciones a la poblacién de Esperanza y a una porcién de terrenos del Distrito de Riego
del Rio Yaqui, asi como a regar un area que queda fuera del perimetro de dicho distrito y
fines de agostadero.

La cortina es del tipo de materiales graduados y tiene 24.50 m de altura total, 730.00 m de
longitud y 6.00 m de ancho en la corona, que se encuentra a la elevacién 109.70 m, con un
tramo de seccion de gravedad de concreto de 94.00 m de longitud, situado en el extremo
izquierdo, donde esta alojada la obra de excedencias. La seccidén estd constituida por un
corazén de material impermeable compactado, de 5.00 m de ancho en la parte superior y
taludes de 0.6:1 en ambos lados, con zonas de transicién (filtros) de grava y arena de 3.00
m de espesor, confinados mediante respaldos de rezaga con taludes de 1.75:1 de la
corona a la elevacion 105.70 m y 2:1 hasta el fondo. La zona de material impermeable y
los filtros se prolongan hacia abajo rellenando una trinchera que en la zona del cauce
tiene 5.00 m de profundidad, 35.00 m de ancho en la plantilla y taludes de 0.5:1, desde la
gue se realizaron los trabajos de impermeabilizacién.
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La obra de excedencias estd ubicada en el extremo izquierdo de la cortina y consiste en un
vertedor del tipo de cresta libre, recta en planta y con perfil en cimacio tipo Creager,
alojado en el tramo de la cortina de 94.00 m de longitud con seccidon de gravedad de
concreto que tiene 13.70 m de altura, 2.00 m de ancho en la corona y talud vertical desde
la corona hasta la elevaciéon 105.40 m y 0.1:1 desde esta elevacién hasta el fondo, en el
lado de aguas arriba, y vertical desde la corona hasta la elevacién 106.40 m y 0.75:1 hasta
el fondo, en el lado de aguas abajo.

La seccién cuenta con dos orificios de 1.50 por 1.50 m, con su umbral a la elevacion 98.20
m, ubicados abajo de la cresta vertedora. En el lado de aguas arriba la seccidn se prolonga
mediante un dentellén que penetra 2.00 m en la roca y tiene 1.00 m de espesor. El resto
de la seccién esta desplantada sobre una capa de concreto ciclopeo de 2.00 m de espesor.
La seccién vertedora se prolonga hacia aguas abajo por medio de una rapida de 190.00 m
de longitud, de seccién trapecial con ancho de plantilla variable de 24.00 a 15.00 m y
taludes de 0.5: 1, revestida de concreto, que remata en un deflector de concreto armado,
de 4.66 m de radio, anclado en la roca mediante un dentellén de 3.00 m de profundidad.

Debido al doble uso que tiene asignado esta presa y teniendo en cuenta que su capacidad
para riego es de 2.77 millones de m>, que se captan a la elevacion 98.20 m, en la que estan
alojados los orificios mencionados, al alcanzar el agua cierto nivel, desalojan un gasto de
40.00 m>/s. Para controlar las avenidas se ha previsto un sobrealmacenamiento de 10.00
millones de m? que alcanza un nivel de 105.20 m, que se adoptd para la cresta del
vertedor de 12.00 m de longitud, que en combinacién con los orificios permite desalojar
un gasto de 244 m?/s, suficiente para regularizar una avenida de disefio de 350 m>/s.

Dispone asimismo de una obra de toma del tipo de tuberia de presidn, situada en el lado
derecho de la cortina cerca del cauce, con capacidad de disefio de 2.31 m3/s y de un dique
de materiales graduados de 175.00 m de longitud y 10.70 m de altura que cierra el puerto
del lado derecho. La presa tiene una capacidad total de 20.90 millones de m>.

e Hidrologia.
— Regidn hidroldgica:  Num. 9 Sonora Sur. Cuenca del rio Yaqui.
— Area de la cuenca del arroyo Bachoco hasta la boquilla: 170 km?

— Escurrimiento medio anual: 4,545,456 m’
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No se dispone de datos observados. El escurrimiento se determind en funcién de la
precipitacion ocurrida en la cuenca en el periodo 1969-1978 y un coeficiente de
escurrimiento.

e Datos de Operacion.
— Gastos:
o Avenida de disefio: 350 m®/s
o Periodo de retorno: 500 afios

— Capacidades de almacenamiento:

. Almacenamiento Elevacion
Capacidad . 3
millones de [m~] [m]
Azolves 0.23 92.00
Conservacion 2.77 98.20 NAMIN
Regulacién 10.00 105.20 NAMO
Superalmacenamiento 7.90 109.15 NAME
Total 20.90

Tabla 5.1. Capacidades de almacenamiento

— Bordo libre: 0.55m.
— Area de embalse: 73 ha al NAMO, 300 ha al NAME.

— Sismologia. La regidn esta situada en una zona en la que los sismos son raros o
desconocidos.
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5.2 Calculo de la altura de la cortina.

Para calcular la altura de la cortina es necesario determinar la elevacién del NAMIN,
NAMINO, NAMO, NAME vy el Bordo Libre, la suma de estos dos datos es la altura de la
cortina. La determinacidn se traté en el subcapitulo 2.5. En este trabajo solo se calcularan
la altura del NAME y Bordo libre.

5.2.1 Altura del volumen de superalmacenamiento.

Se obtiene con el desarrollo del transito de avenidas el cual fue desarrollado en el
subcapitulo 2.5.1.4.1. Para realizar el transito es necesario conocer el gasto de disefio
para un periodo de retorno de 500 afios. Para este propdsito se deberd conocer primero la
altura de precipitacion para generar el hidrograma de respuesta.

5.2.1.1 Calculo de la altura de precipitacion para T = 500 aiios

Ya que no se tienen registros propios de precipitacion se utilizaron técnicas de
regionalizacidn para determinar cual de las estaciones ubicadas alrededor de la zona de
estudio era la que representaba las condiciones meteoroldgicas e hidroldgicas del sitio de
interés. En este caso la estacion ubicada en Batacosa, Quiriego con coordenadas 27°32’ de
latitud norte y 109°48’ de longitud oeste de Greenwich resulto la mas adecuada.

Los registros de esta estacion abarcan los afios 1966 a 1986. Los datos de precipitaciones
se muestran en la tabla 5.2.
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PRECIPITACIONES [mm]
Ao Pr di
Enero | Febrero | Marzo | Abril Mayo | Junio | Julio Agosto | Septiembre | Octubre | Noviembre | Diciembre

1966 0.10 35.80 0.00 0.00 0.00 0.00 | 130.50 | 137.00 114.10 0.00 0.00 19.50 36.4167
1967 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 33.50 | 125.10 | 134.10 36.50 19.10 34.83 34.83 34.8300
1968 48.00 54.50 49.60 | 18.50 0.00 0.00 | 137.90 | 81.10 60.50 46.26 46.26 12.50 46.2600
1969 20.50 43.00 0.00 43.16 0.00 0.00 97.20 167.80 43.16 23.00 17.00 63.10 43.1600
1970 0.10 0.00 9.00 3.50 0.00 7.50 | 186.00 93.50 117.00 0.00 0.00 18.00 36.2167
1971 3.00 0.00 0.00 0.00 0.00 | 15.50 | 150.00 | 100.50 104.00 111.00 22.50 11.50 43.1667
1972 19.00 0.00 0.00 0.00 0.00 22.10 | 142.50 | 179.60 30.00 125.00 11.50 40.50 47.5167
1973 24.00 44.00 9.60 0.00 0.00 0.00 | 148.10 | 164.00 51.00 0.00 0.00 0.00 36.7250
1974 2.50 0.00 11.50 0.00 0.00 0.00 | 194.50 | 191.60 132.00 45.00 91.00 1.00 55.7583
1975 8.10 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 | 182.00 | 156.00 152.60 0.00 19.50 0.00 43,1833
1976 11.00 25.00 0.00 0.00 0.00 | 60.50 | 102.50 | 109.50 137.50 0.00 21.50 0.00 38.9583
1977 12.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 98.50 168.50 20.50 4.50 0.00 0.00 25.3333
1978 0.00 50.00 10.50 0.00 0.00 | 21.50 | 46.50 97.00 94.00 80.00 8.50 59.50 38.9583
1979 70.00 10.00 0.00 0.00 17.50 0.00 86.70 98.90 54.50 0.00 0.00 0.00 28.1333
1980 0.00 4.50 0.00 0.00 0.00 0.00 | 167.00 | 362.50 94.50 47.50 9.50 0.00 57.1250
1981 55.44 55.44 55.44 28.50 6.50 0.00 | 222.50 72.10 144.40 25.00 0.00 0.00 55.4444
1982 30.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 | 298.50 | 204.50 69.50 0.00 73.70 104.50 65.0583
1983 35.00 48.00 87.00 | 12.70 0.00 0.00 | 191.00 | 160.00 179.50 101.00 26.50 10.50 70.9333
1984 71.70 0.00 0.00 3.50 0.00 0.00 | 373.00 | 175.00 143.70 52.50 16.50 162.00 83.1583
1985 81.00 0.00 17.50 | 31.50 0.00 0.00 | 178.00 | 93.00 131.00 56.95 37.50 56.95 56.9500
1986 39.69 39.69 1.10 2.00 0.00 | 64.00 | 117.50 | 101.60 30.10 1.20 39.69 39.69 39.6875

Tabla 5.2 Precipitaciones de la estacidn de referencia

e Andlisis de las distribuciones de probabilidad.

Las funciones utilizadas fueron: Normal (ecuaciéon 1.33), Log normal (ecuaciéon 1.39),
Exponencial de dos pardmetros (ecuaciéon 1.52) y Gumbel (ecuacién 1.45). El desarrollo
matematico se plantea en el subcapitulo 1.6.2. Los resultados de cada funcidn se
presentan en las tablas 5.3 a 5.6.
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Hp [mm] T 1/T b'¢ (% —x;)°
83.158 22.000 0.045 76.711 41.565
70.933 11.000 0.091 66.799 17.094
65.058 7.333 0.136 61.001 16.466
57.125 5.500 0.182 56.887 0.057
56.950 4.400 0.227 53.695 10.592
55.758 3.667 0.273 51.088 21.810
55.444 3.143 0.318 48.884 43.043
47.517 2.750 0.364 46.974 0.294
46.260 2.444 0.409 45.290 0.941
43.183 2.200 0.455 43.783 0.360
43.167 2.000 0.500 42.420 0.557
43.160 1.833 0.545 41.176 3.937
39.688 1.692 0.591 40.031 0.118
38.958 1.571 0.636 38.971 0.000
38.958 1.467 0.682 37.985 0.948
36.725 1.375 0.727 37.062 0.113
36.417 1.294 0.773 36.195 0.049
36.217 1.222 0.818 35.377 0.704
34.830 1.158 0.864 34.604 0.051
28.133 1.100 0.909 33.871 32.918
25.333 1.048 0.955 33.173 61.461

= 253.079

Error estandar:

Tabla 5.3. Funcién Exponencial

EEexponencial = 3.650 mm
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Hp [mm] T 1/T 1-(1-T) X (% —x;)°
83.158 22.000 0.045 0.955 74.580 73.588
70.933 11.000 0.091 0.909 66.583 18.929
65.058 7.333 0.136 0.864 61.781 10.738
57.125 5.500 0.182 0.818 58.281 1.336
56.950 4.400 0.227 0.773 55.486 2.142
55.758 3.667 0.273 0.727 53.132 6.899
55.444 3.143 0.318 0.682 51.074 19.099
47.517 2.750 0.364 0.636 49.227 2.927
46.260 2.444 0.409 0.591 47.534 1.624
43.183 2.200 0.455 0.545 45.955 7.684
43.167 2.000 0.500 0.500 44.460 1.672
43.160 1.833 0.545 0.455 43.023 0.019
39.688 1.692 0.591 0.409 41.625 3.753
38.958 1.571 0.636 0.364 40.244 1.654
38.958 1.467 0.682 0.318 38.862 0.009
36.725 1.375 0.727 0.273 37.454 0.531
36.417 1.294 0.773 0.227 35.990 0.182
36.217 1.222 0.818 0.182 34.425 3.209
34.830 1.158 0.864 0.136 32.687 4,594
28.133 1.100 0.909 0.091 30.621 6.190
25.333 1.048 0.955 0.045 27.790 6.036

3= 172.813

Error estandar:

Tabla 5.4. Funcion Gumbel

EEgumbel = 3.016 mm
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Hp [mm] T 1/T 1-(1/7T) 14 Ur X (% —x;)°
83.158 22.000 0.045 0.955 2.486 1.691 70.990 | 148.060
70.933 11.000 0.091 0.909 2.190 1.335 65.905 25.284
65.058 7.333 0.136 0.864 1.996 1.097 62.494 6.577
57.125 5.500 0.182 0.818 1.846 0.908 59.798 7.146
56.950 4.400 0.227 0.773 1.721 0.748 57.500 0.302
55.758 3.667 0.273 0.727 1.612 0.604 55.449 0.096
55.444 3.143 0.318 0.682 1.513 0.472 53.563 3.538
47.517 2.750 0.364 0.636 1.422 0.348 51.789 18.255
46.260 2.444 0.409 0.591 1.337 0.229 50.090 14.669
43.183 2.200 0.455 0.545 1.256 0.114 48.437 27.606
43.167 2.000 0.500 0.500 1.177 0.000 46.808 13.261
43.160 1.833 0.545 0.455 1.256 -0.114 45.179 4.077
39.688 1.692 0.591 0.409 1.337 -0.229 43.527 14.738
38.958 1.571 0.636 0.364 1.422 -0.348 41.827 8.231
38.958 1.467 0.682 0.318 1.513 -0.472 40.053 1.199
36.725 1.375 0.727 0.273 1.612 -0.604 38.167 2.081
36.417 1.294 0.773 0.227 1.721 -0.748 36.117 0.090
36.217 1.222 0.818 0.182 1.846 -0.908 33.818 5.752
34.830 1.158 0.864 0.136 1.996 -1.097 31.123 13.744
28.133 1.100 0.909 0.091 2.190 -1.335 27.712 0.178
25.333 1.048 0.955 0.045 2.486 -1.691 22.626 7.329

¥= 295.118

Error estandar:

Tabla 5.5. Funcion Normal

E Enormal

= 3.941 mm
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Hp [mm] T 1/T |1-(1/T)| V UT | In(x;) |[In(x)-my]?| x (% —x;)°
83.158 |22.000 | 0.046 | 0.955 | 2.486 | 1.691 | 4.421 0.380 73.004 | 103.103
70.933 | 11.000| 0.091 | 0.909 | 2.190 | 1.335 | 4.262 0.209 65.906 | 25.276
65.058 | 7.333 | 0.136 | 0.864 | 1.996 | 1.097 | 4.175 0.138 61.535 12.412
57.125 | 5.500 | 0.182 | 0.818 | 1.847 | 0.908 | 4.045 0.058 58.287 1.351
56.950 4.400 | 0.227 0.773 | 1.721 | 0.748 | 4.042 0.057 55.654 1.680
55.758 | 3.667 | 0.273 | 0.727 | 1.612 | 0.604 | 4.021 0.047 53.405 5.538
55.444 | 3.143 | 0.318 | 0.682 | 1.513 | 0.472 | 4.015 0.045 51.417 | 16.218
47.517 2.750 | 0.364 | 0.636 | 1.422 | 0.348 | 3.861 0.003 49.615 4.402
46.260 | 2.444 | 0.409 | 0.591 | 1.337 | 0.230 | 3.834 0.001 47.948 2.848
43.183 2.200 | 0.455 | 0.546 | 1.256 | 0.114 | 3.766 0.002 46.380 | 10.218
43.167 2.000 | 0.500 | 0.500 | 1.177 | 0.000 | 3.765 0.002 44.885 2.951
43.160 1.833 | 0.546 | 0.455 | 1.256 | -0.114 | 3.765 0.002 43.437 0.077
39.688 1.692 | 0.591 | 0.409 | 1.337 | -0.230 | 3.681 0.015 42.017 5.428
38.958 1.571 | 0.636 | 0.364 | 1.422 | -0.348 | 3.663 0.020 40.605 2.713
38.958 1.467 | 0.682 | 0.318 | 1.513 | -0.472 | 3.663 0.020 39.182 0.050
36.725 1.375 | 0.727 | 0.273 | 1.612 | -0.604 | 3.604 0.040 37.723 0.997
36.417 1.294 | 0.773 0.227 | 1.721 | -0.748 | 3.595 0.044 36.199 0.047
36.217 1.222 | 0.818 | 0.182 | 1.847 | -0.908 | 3.590 0.046 34.564 2.733
34.830 1.158 | 0.864 | 0.136 | 1.996 | -1.097 | 3.551 0.064 32.739 4.371
28.133 1.100 | 0.909 | 0.091 | 2.190 | -1.335 | 3.337 0.218 30.568 5.929
25.333 1.048 | 0.955 | 0.046 | 2.486 | -1.691 | 3.232 0.327 27.596 5.119

= 79.886 | X=1.7377 2= 213.460

Error estandar:

Tabla 5.6. Funcion Lognormal

EElognormal = 3.352mm
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Analizando los resultados del error estdndar de cada funcidn, se concluye que la funcién
gue muestra un mejor ajuste es la funcion Gumbel con un error estdndar de 3.0159 mm.

Con esta funcion se calculard la altura de precipitacion pata T = 500 afios. Los resultados
se muestran en la tabla 5.7.

T 1T |[1-(1-T) x

500.000 | 0.0020 0.9980 109.655164

Tabla 5.7. Calculo de hp con la Funcién Gumbel

X = 46.8083 mm v = 40.3730356
S = 14.30051466 mm a=11.15006554

Por lo tanto la altura de precipitacién para un periodo de retorno de 500 afios es:

x = hp = 109.655164 [mm]

5.2.1.2 Calculo del hidrograma de entrada para el transito de
avenidas.

Para el cdlculo del hidrograma de entrada se obtendra el hidrograma unitario triangular
utilizando el método de Chow (ecuacién 1.12). Los datos son:

— Gasto de disefio= 350 m?/s (se trabajard en esta parte con el valor proporcionado
como dato).

— Longitud del cauce = 6.505967*250,000 = 1,626,491.75 m =1,626.49175 km.

— Areade lacuenca =170 km?

AE  (160—40)

— = = 0.00007378.
longitud 1626491.75

— Pendiente del cauce =

De acuerdo al drea de la cuenca sabemos que se trata de una cuenca pequefia por ser
menor de 250 m°.
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Sabemos que el gasto unitario se obtiene de la ecuacion:

Q m3/s

z% mm

q 5.1

Sustituyendo en la ecuacién anterior los valores del gasto de disefio y la altura de
precipitacion calculada para el periodo de retorno mencionado, el valor del gasto unitario

que es:
350

— — 3
= 109.6551 3.191824 m°/s /mm

q

Empleando las ecuaciones del hidrograma unitario triangular para cuenca pequefia se
construye el hidrograma de entrada.

El tiempo de concentracidn utilizando la ecuacién 1.9:

b = 0000325 2 = 0.000325 LEROALTST o ea
¢ 50385 — 0.000073780-385 — ~

El tiempo pico se calcula con la ecuacién 1.19:

t, = 1.1t, = 1.1(768.053) = 844.8583 h
La duracién efectiva, segun la ecuacién 1.23, sera:

d, =t. =768.053 h

El tiempo de retraso se calcula con la ecuacién 1.21:

t, = 0.6t, = 0.6(768.053) = 460.8318 h
El tiempo base se calcula con la ecuacién 1.18:

tp, = 2.67t, = 2.67(844.8583) = 2255.7716 h

Finalmente, el hidrograma unitario para el transito de avenidas se muestra en la figura
5.1.
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Figura 5.1. Hidrograma Unitario para el transito de avenidas

5.2.1.3 Altura del NAME.

Para calcular la altura del NAME y su volumen es necesario hacer el transito de avenidas
en un vaso, para lo cual se utilizard el método semigrafico referido en el subcapitulo

2.5.1.4.1.

Para Realizar el transito de avenidas se necesita conocer la ley de descarga del vertedor
(ecuacion 3.8) por lo que primero se calculard el valor del coeficiente de descarga.
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5.2.1.3.1 Coeficiente de descarga del vertedor.

Los datos necesarios para el calculo del coeficiente de descarga son:
- P=7.6m.
— Hg=3.95m.
— Qu=350m’/s.

Se calculard primero el coeficiente de descarga del vertedor con paramento vertical.

De la figura 3.17 y obteniendo la relacién HL
d

El valor del coeficiente sera:
Co = 2.175

De acuerdo a lo desarrollado en el subcapitulo 3.4.2 se procederd a realizar las
correcciones pertinentes.

e Correccion por trabajar con carga diferente a la de diseio.

Primero se calculara la carga de trabajo, esto se hace determinando el tirante critico para
una seccidn trapecial. Se Sabe que el ancho de plantilla es de 15 m y k= 0.5. De la
geometria del vertedor trapecial:

Ac = by + ky? 5.2
Bc =b + 2ky 5.3

Utilizando la ecuacion del régimen critico:

—=— 5.4
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Sustituyendo los valores de 5.2 y 5.3 en 5.4 se obtiene:

QZ
? = 12,487.2579

Resolviendo la ecuacidén anterior se obtendrd el valor del tirante critico, la velocidad
asociada a ese tirante y la carga de velocidad los resultados se presentan en la tabla 5.8.

Ve A, B, A3/B, 14 V?/2g
3.656 | 61.523 | 18.656 | 12482.384 | 5.689 1.650

Tabla 5.8. Calculo del tirante critico

Por lo que la energia critica sera:

H =5.306m

Se observa que la carga de trabajo es diferente a la de disefo por lo que se tendrd que
hacer correccidn del coeficiente.
c

. ., H . . .
Obteniendo la relacién: Y trabajando con la figura 3.18 se obtiene el valor de c
d 0

H 5306 1343
H; 395
¢ 1.04
Co
. C =2262

e Correccion por trabajar ahogado.

Para saber si trabaja ahogado, es necesario calcular los tirantes conjugados del salto
hidraulico y el tirante normal en el rio.
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Planteando la ecuacidn de la energia desde y. a y,, (figura 5.2) donde y, es el conjugado
menor. Considerando las pérdidas como el 10% de la carga de velocidad.

& V2
7.6 + 3.656 + 1.650 = —+ 0.1— 5.6
+ + y2 + 29 + 29

Q* Q*
12.906 = y, + —— + 0.1
Yo+ gz T gga

2

12.906 = vy + —
906 =Y+ 1562+ 42

(1+40.1)

Con b=15y k=0.5:

3502

12.906 = y, +
Y27 19.62 « (15, + 0.5y2)2

(1+0.1)

Por lo que:

Para calcular el conjugado mayor del salto hidraulico se necesita conocer el nimero de
Froude, el valor del mismo se muestra en la tabla 5.9.

y A P Rh B Y V Fr

1.56 24.617 18.488 1.331 16.560 1.487 14.218 3.723

Tabla 5.9. Calculo del nimero de Froude

De lo anterior el conjugado mayor del salto sera igual a:
y3 =7471m

Por ultimo, se calculara el tirante normal en el rio utilizando la formula de Manning, para
lo cual: b =24m, n =0.015 (concreto), s =0.001, k =0.5.

Qn  350%0.015

77 = ggopiz = 166019 5.7
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El resultado se presenta en la tabla 5.10.

Va A P Rh ARh?/3

4.52 78.015 25.107 3.107 166.125

Tabla 5.10. Calculo del tirante normal

Yo =452 m
Como:
y3 >y, - salto barrido
No se realiza correccion por ahogamiento ni por efecto de lavadero.
Por lo que el coeficiente final de descarga serd igual a:

C =2.262

Figura 5.2. Calculo de los tirantes conjugados del salto hidraulico
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e Transito de avenidas.

Las ecuaciones empleadas del método semigrafico se plantean en el subcapitulo 2.5.1.4.1
y son las ecuaciones 2.1y 2.6 respectivamente.

,
T dt

2V, 2Viy
(L + Iyq) + (E - 0i> = ( Ar T Oi—i—l)

A continuacién se obtendra la curva elevaciones-capacidades y la ley de descarga del

vertedor.

— Curva elevaciones-capacidades.

Para determinar la ecuacién representativa de la curva elevaciones-capacidades del vaso,
se utilizara la curva proporcionada en los datos de proyecto, utilizando las funciones de la
hoja de cdlculo Excel se obtendrd la ecuacion que represente el comportamiento de dicha
curva. En este caso, la linea de tendencia que mas se ajusté fue la Potencial, cuya ecuacién

es:
Y = 55.62x003%2 5.8
VOLUMEN [m®] | ELEVACION [m.s.n.m]

230,000 92.00
1,000,000 95.00
3,000,000 98.20
4,500,000 100.00
10,000,000 103.70
13,000,000 105.20
15,000,000 106.00
19,000,000 108.00
20,900,000 109.15
23,000,000 110.00

Tabla 5.11. Valores de la Curva Elevaciones — Capacidades
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( 110.00 R
108.00
106.00
104.00 /’/’/ y = 55.62x00392
E  102.00 Yl R? = 0.9551
PPy
w
2 100.00
o
< 98.00
< .
|
b 96.00
94.00
92.00
90.00
10 15 20 25
VOLUMEN [1x10 ¢ m3]
NG J
Figura 5.3. Curva Elevaciones - Capacidades
La ecuacién de la curva elevaciones-capacidades quedara expresada como:
, ( E )1/0.0392 ‘o
~ \55.62 '

— Ley de descarga del vertedor.

Para obtener la ley de descarga se utilizara el valor del coeficiente de descarga cuyo valor
se obtuvo en los puntos anteriores. Los datos a utilizar son:

o NAMO=105.20 m.
o Gasto por la obra de toma=2.31 m>/s.
o Longitud del Vertedor de cresta libre =12 m.

o Coeficiente de descarga = 2.262.
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Empleando la ecuacién 3.8:

Qvertedor = CLHd3/2

Donde:
H=h, — NAMO 5.10

Sustituyendo los valores del coeficiente de descarga y la longitud del vertedor en la
ecuacién 3.8:

Quertedor = (2'262)(12)(H3/2)
Quertedor = 27.144(h; — 105.20)3/2 5.11

Por otro lado recordando que la ecuacién de la ley del gasto de salida (ecuacién 2.5) para
el transito de avenidas de acuerdo a lo explicado en el subcapitulo 2.5.1.4 es:

0= Overtedor + OO.T.

Sustituyendo los valores de la ecuacion 5.11 y el valor del gasto por la obra de toma se
tendra:
0 = 27.144(h; — 105.20)3/2 + 2.31 5.12

Donde h; estard definida entre el NAMO y NAME.

El siguiente paso sera obtener la curva auxiliar para diferentes elevaciones, utilizando la

relacion:

2V+0
At

Recordando que el incremento de tiempo se recomienda que sea menor o igual que el
10% del tiempo pico.

Para el caso de andlisis el tiempo pico resulto ser de t, = 844.8583 h

La equivalencia en segundos sera:

3600s

o At = (0.1)(844.8583) ( =

> =30414.8988 s
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El primer valor de la elevacidon sera el NAMO vy los siguientes valores seran a cada metro
con respecto al valor anterior. Los valores se muestran en la tabla 5.12 y la figura 5.4.

E[m] | V[x10:m3] | O[m3/s] |(2V/Dt)+0

105.2 | 12503886.06 |  2.31 144.50
106 15184734.34 21.73 194.41
107 19318306.64 | 67.86 287.54
108 24522132.22 129.49 408.34
109 31059370.66 | 203.38 556.58
110 39254528.00 287.76 734.15
111 49506989.68 | 381.46 944.44
112 62307372.80 | 483.63 | 1192.17

Tabla 5.12. Curva Auxiliar

600

500

400 ~
o 300 /

200 /
100 /

100 300 500 700 900 1100 1300

(2v/Dt)+0

Figura 5.4. Curva Auxiliar

El desarrollo del transito de avenidas se muestra en la tabla 5.13.
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T [hr] q [m3/s/mm] Ii Iit+lisq 2Vi/Dt-0i | 2Vi.1/Dt+0i+1 0i
0 0 0 32.897 142.189 175.086 0

84.486 0.300 32.897 98.690 141.086 239.776 17
168.972 0.600 65.793 164.483 151.776 316.258 44
253.457 0.900 98.690 230.276 152.258 382.534 82
337.943 1.200 131.586 | 298.262 144.534 442.796 119
422.429 1.520 166.676 | 375.020 142.796 517.816 150
506.915 1.900 208.345 | 452.876 157.816 610.692 180
591.401 2.230 244,531 | 524.151 150.692 674.843 230
675.887 2.550 279.621 | 591.041 154.843 745.884 260
760.372 2.840 311.420 | 661.420 165.884 827.304 290
844.8583 3.19182415 350.000 | 684.448 167.304 851.752 330
929.344 3.050 334.448 | 642.579 171.752 814.331 340
1013.830 2.810 308.131 | 595.427 168.331 763.758 323
1098.316 2.620 287.296 | 553.758 163.758 717.517 300
1182.802 2.430 266.462 | 509.896 157.517 667.413 280
1267.287 2.220 243.434 | 468.227 147.413 615.640 260
1351.773 2.050 224.793 | 430.945 155.640 586.585 230
1436.259 1.880 206.152 | 390.372 148.585 538.957 219
1520.745 1.680 184.221 | 347.607 142.957 490.564 198
1605.231 1.490 163.386 | 303.745 150.564 454.308 170
1689.717 1.280 140.359 | 260.979 154.308 415.287 150
1774.202 1.100 120.621 | 219.310 155.287 374.597 130
1858.688 0.900 98.690 175.448 144.597 320.046 115
1943.174 0.700 76.759 140.359 140.046 280.404 90
2027.660 0.580 63.600 101.979 160.404 262.383 60
2112.146 0.350 38.379 49.345 152.383 201.728 55
2196.632 0.100 10.966 10.966 153.728 164.694 24
2255.772 0 0 0 146.694 146.694 9

Tabla 5.13. Transito de Avenidas
De la columna 7 de la tabla 5.13 se observa que el gasto maximo es 340 m?/s, este valor se
substituye en la ecuacién 5.12 para despejar el valor h; mismo que correspondera a la

elevacion del NAME.
340 = 2.31 + (27.144) (h; — 105.20)3/2 5.13

12.441 = (h; — 105.20)3/2
12.441%/3 = h; — 105.20
h; = 110.57 m

~ NAME = 110.57m
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5.2.1.4 Volumen del NAME.

De la ecuacion 5.9 se obtendra el valor del volumen al nivel del NAME:

1/0.0392

- (110.57)
~ \ 55.62

Asi:
V = 40,955,248.03 m3 = 40,955.248 x103 m3

5.2.2 Altura del bordo libre

5.2.2.1 Marea de viento.

De acuerdo a las coordenadas de la presa y utilizando la clasificacién de zonas por
velocidades regionales del Manual de Disefio por Viento de CFE, le corresponde la zona
edlica niumero 2, por lo que la velocidad regional serd de 125 km/h. La cota del terreno es
84.50 m.s.n.m.

De la ecuacién de Viento Geostréfico (ecuacion 2.16):
=)
171 N Z1
Donde:
Vi = 125km/h

z1 = 8450m + 10m = 9450 m.s.n.m.

En este caso z; se incrementa 10 m ya que la velocidad del viento esta medida a 10 m de
la cota del terreno.

Asi:
z = NAME + 7.50 = 110.57 + 7.50

z = 118.07 m.s.n.m.
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Y considerando k = 1/7

Sustituyendo Los valores anteriores se despejara V:

118.07\ /7
) 5.14

V=125 (5

Donde:

km
V =129.04 [T]

Consultando la imagen del vaso en Google Earth, el valor del Fetch se puede considerara
igual a 0.80 km.

“Google

Figura 5.5. Imagen del vaso formado por la Presa. (Google Earth)

La profundidad media del vaso se tomard igual a:

D = NAME — 84.5 = 110.57 — 84.5 = 26.07m 5.15

Donde la altura de 84.5 m corresponde a la cota del terreno.
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Por lo que empleando la ecuacién 2.9 se obtiene que:

~ (129.04)%(0.80)

5.16
62816(26.07)

§$=0.0081m

5.2.2.2 Oleaje de viento.

Con la velocidad del viento, V = 129.04 [km/h] y el Fetch efectivo= 0.80 km,
consultando la figura 2.4 se obtiene que la altura de ola serd de:

Ho = hs = 0.80m

5.2.2.3 Pendiente y caracteristicas del paramento mojado.

La inclinacion del paramento aguas arriba de la cortina interesa para ver los efectos que
esta provoca en el agua.

Asicon V = 129.04 [km/h], F=0.80 [km], consultando la figura 2.5 se obtiene que:
T=28s
Por lo que de la ecuacion 2.17:
Lo, = 1.57(2.8)? 5.17
De lo anterior se establece que la distancia aproximada entre cresta y cresta de ola es de:
Lo =1231m

El talud aguas arriba es 1.75:1, por lo que la pendiente del paramento mojado es: 0.57.
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Obteniendo la relaciéon H/Ly:

Hy 080 _ 065 5.18
Ly 1231 '

De la figura 2.6 se obtiene que:

R—075
Hy

~R=0.60m

Donde R es la altura a la cual se elevard la ola cuando esta choque con la pared.

5.2.2.4 Factor de seguridad.

Para este proyecto, el Factor de Seguridad se tomara de 0.5 debido a que la presa es
pequena.

Por lo tanto el Bordo libre se calculara como:
Bordo Libre = S+ R+ F.S. 5.19
De acuerdo a los datos obtenidos:
Bordo Libre = 0.0081 + 0.60 + 0.50 = 1.11m
Finalmente tenemos que la altura estructural de la cortina es de:
Altura estructural de la cortina = cota NAME + BL - Cota del terreno 5.20
Altura estructural de la cortina = (110.57 + 1.11) — 84.50.

Altura estructural de la cortina = 27.18m
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5.3 Obras de excedencias.

5.3.1 Diseio del cimacio.

De acuerdo a lo desarrollado en el subcapitulo 3.3.1 se checardn los puntos:

— Velocidad de llegada.
— Inclinacién del talud.

— Relacién P/Hg.

De los datos del proyecto se calculara el valor de P:
P = cota NAMO — cota Terreno
P =105.20—-97.6 =7.6m
De acuerdo a lo calculado la carga de disefio es de:
H; = cota NAME — cota NAMO
H; =110.57 —105.20 =5.37m
Por lo tanto, se tiene que:

P_76 = 1.416
H, 537

5.21

5.22

El talud del paramento aguas arriba se considerara vertical, ya que es un talud de

inclinacion pequeiia (0.1:1).

Entonces, como P/H; > 1, talud vertical y velocidad de llegada despreciable (P > H,;).

Se considerard el caso 1.

El punto mas alto es la cresta del vertedor y se encuentra en la elevacién 105.20, cuyas

coordenadas son: (0.86, 105.20).
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El punto de tangencia se obtiene de la figura 3.6, de donde:

X =155 y L =1125
H Hy

- =
Por lo tanto las coordenadas del punto de tangencia son: (8.324,99.159)

Aplicando las ecuaciones 3.3 y 3.4 se desarrollaran los perfiles aguas arriba y aguas abajo,
los resultados se presentan en las tablas 5.14 y 5.15.

x [m] y [m]
0 0
3.149 1
4.580 2
5.702 3
6.661 4
7.515 5
8.324 6.041

Tabla 5.14. Perfil aguas abajo del cimacio

X [m] y [m]
0 -0.0006969
-1 0.2242571

-1.01 0.22950767
-1.02 0.23484786
-1.03 0.24027965
-1.04 0.24580516
-1.05 0.25142661
-1.06 0.25714636
-1.061 0.25772383
-1.062 0.25830232
-1.063 0.25888182
-1.064 0.25946233
-1.065 0.26004386

Tabla 5.15. Perfil aguas arriba del cimacio
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Por lo que el perfil del cimacio queda de la siguiente manera:

4 )

-
-
'—

PT (8.324, 6.041)

=== Perfil aguas arriba === Perfil aguas abajo

Figura 5.6. Perfil del Cimacio

5.3.2 Longitud efectiva.

Como no se cuenta con pilas, entonces la longitud efectiva es la longitud de cresta del
vertedor, la cual es igual a 12m.

L,=12m
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5.4 Calculo de fuerzas y esfuerzos para la cortina y la obra de
excedencias bajo condiciones ordinarias, extraordinarias y
extremas.

5.4.1 Fuerzas.

5.4.1.1 Peso propio.

Para calcular el peso propio del cimacio y la cortina se divide cada estructura en dovelas
como se muestra en la figura 5.7:

42.40 10.97 50 10.97 42.40

55.87

Figura 5.7. Cortina de materiales graduados

e Cdlculo del peso para la Cortina.

Se trata de una cortina de materiales graduados, con altura de 27.18 m de altura, con
taludes 1.75:1 desde la corona de la cortina hasta la elevacion 105.70 m.s.n.m, y de
taludes 2:1 desde la elevacion 105.70 m.s.n.m hasta el fondo. El cdlculo se realiza por
unidad de ancho.
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Material Peso volumétrico [ton/m?]
Material de filtros 1.600
Material impermeable 1.800
Rezaga 2.100
Enrocamiento 2.500

Tabla 5.16. Pesos volumétricos aproximados de los materiales de la cortina

Como la cortina es de materiales graduados, se realiza una ponderacion para obtener el
peso volumétrico para cada dovela.

De la ecuacion 4.1:

W =yyVol
Se construye la tabla 5.17.
Dovela Area Volumen | Peso Propio X Momento
[m?] [m’] [ton] [m] [ton*m]
1 449.440 449.440 933.049 27.598 25,750.609
2 266.738 266.738 491.799 8.282 4,072.956
3 135.900 135.900 244.620 0.000 0.000
4 266.738 266.738 491.799 -8.282 -4,072.956
5 449.440 449.440 933.049 -27.598 | -25,750.609
Y= 3094.317 = 0.000

Tabla 5.17. Peso Propio de la cortina
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En la tabla anterior x representa la distancia que hay entre el sistema de ejes y el
centroide de cada dovela.

e Cdlculo del peso para el Cimacio:

El cimacio es de concreto simple, cuyo peso volumétrico es 2.4 ton/m?, la cresta del
vertedor se encuentra en la elevacion 105.20 m.s.n.m. Los valores del calculo se muestran
en la tabla 5.18.

. Peso
Dovela Are;a VquTen Propio X Momento
[m?] [m7] [m] [ton*m]
[ton]
6.407 6.407 15.377 5.952 91.524
34.181 34.181 82.035 2.614 214.400
4.522 4.522 10.852 -3.767 -40.880
X= 108.264 2= 265.044
Tabla 5.18. Peso propio del cimacio
0.86 7.464 4.446

‘HN >‘41 >

4

) |
X <7
6.385
< P

|
|
|
|
|
|
|
|
|
Y

Figura 5.8. Cimacio
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5.4.1.2 Empuje hidrostatico.

e Empuje hidrostdtico para la Cortina:

Utilizando la ecuacion 4.3.

— Para el nivel del NAMO:

El talud de la cortina a este nivel es de 2:1.

105.20 — 84.50\ /105.20 — 84.50
E=(1)( )( )(1) 5.23
2 sené@
105.20 — 84.50
E=(1) ( _ ) (46.287)

ton
E = —479.066 —
m

El signo indica la direccién que tiene la fuerza con respecto al sistema de ejes propuesto.

El punto de aplicacién con respecto al piso del vaso sera (figura 5.9):

2 *46.287

¥ = (105.20 — 84.5) — [( 3

) (sene)] =69m 5.24

Y el momento con respecto al punto de aplicacién de la fuerza es:

M = (—479.066) * (6.9) = —3305.558 ton * m 5.25

— Para el nivel del NAME:

Para el nivel al NAME se tienen dos taludes diferentes, 1.75:1 desde la corona a la
elevacidn 105.70 y talud 2:1 de esta elevacidn hasta el fondo. Por lo tanto se tendran dos
empujes hidrostaticos correspondientes a las dos areas de distribucién de presiones.

168



E - (1) (110.57 - 105.70> (110.57 - 84.50) . 9
t= 2 senb, '
110.57 — 105.70
E = (1 )( - )(9.816)
ton
E;=-23.901 —
m

El signo indica la direccién que tiene la fuerza con respecto al sistema de ejes propuesto.

El punto de aplicacién con respecto al piso del vaso serd (figura 5.9):

B 2 %9.816
xX; = (110.57 — 84.5) — [(T) (sen@l)] = 22.823m 5.27

Y el momento con respecto al punto de aplicacién de la fuerza es:

M = (—23.901) * (22.823) = —545.511 ton*m 5.28

E,=(1) 5.29

110.57 — 84.5) + (110.57 — 105.7)] /105.70 — 84.50
I( )+ ( )l( )(1)

2 senb,

110.57 — 84.5) + (110.57 — 105.7
E,=(1) I( ) 2( )l (47.405)
ton
E, = —733.350 —
m

El signo indica la direccion que tiene la fuerza con respecto al sistema de ejes propuesto.

El punto de aplicacién con respecto al piso del vaso sera (figura 5.9):

47.405 4.87 2(26.07
X, = (26.07) — [(4.87) + senob, (( 3 )<((4.87))—:- ((26.07))>>] 5.30
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X, =8.179m

Y el momento con respecto al punto de aplicacién de la fuerza es:

M = (~733.350) * (8.179) = —5998.046 ton *m

e Empuje hidrostdtico para el Cimacio:

— Para el nivel del NAMO:

105.20 — 97.60
)@

E = (1)(105.20 — 97.60) ( 5

105.20 — 97.60
2

E=(1)< )(7-6)

ton
E= -28.880 —
m

5.31

5.32

El signo indica la direccién que tiene la fuerza con respecto al sistema de ejes propuesto.

El punto de aplicacién con respecto al piso del vaso sera (figura 5.10):

_ (105.20 —97.60)

Y el momento con respecto al punto de aplicacién de la fuerza es:

M = (—28.880) * (2.53) = —73.163 ton*m

— Para el nivel del NAME:

(110.57 — 97.60) + (110.57 — 105.20)
2

E=(1)
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(110.57 = 97.60)(1)
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(110.57 — 97.60) + (110.57 — 105.20)
2

E=(1) (7.6)

ton
E= —-84.110 —
m

El signo indica la direccidon que tiene la fuerza con respecto al sistema de ejes propuesto.

El punto de aplicacién con respecto al piso del vaso sera (figura 5.10):

¥ = (105.2 — 97.6) (7.6) (2%110.57 —97.6) + (110.57 — 105.2) — 4373 B3¢
x= ' ' 3/ (110.57 —97.6) + (110.57 — 105.2) | '
Y el momento con respecto al punto de aplicacion de la fuerza sera:
M = (—84.110) = (4.323) = —363.638 ton*m 5.37
5.4.1.3 Subpresiones.
Utilizando la teoria manejada en el subcapitulo 4.1.1.2.
e Para la Cortina:
— Trabajando con la altura del NAMO:
(105.20 — 84.5) = 1
Sp = 5 *111.73 5.38

ton
Sp = —1156.406 —
m

El signo indica la direccién de la subpresién con respecto a nuestro sistema de ejes.

El punto de aplicacidn con respecto al centroide de la superficie de desplante sera (figura
5.9):
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111.73

X = 55.865 — =18.622 m 5.39

El momento con respecto al punto de aplicacidn de la fuerza es:

M = (—1156.406) * (18.622) = —21,534.198 ton * m 5.40

— Trabajando con la altura del NAME:

(110.57 — 84.5) 1
Sp = z «111.73 5.41

Sp = —1456.401 ton/m
El signo indica la direccién de la subpresién con respecto a nuestro sistema de ejes.

El punto de aplicacion con respecto al centroide de la superficie de desplante sera (figura
5.9):

11.73

1
X = 55.865 — =18.622 m 5.42

El momento con respecto al punto de aplicacién de la fuerza es:

M = (—1456.401) * (18.622) = —27,120.606 ton *m 5.43

e Para el Cimacio:

— Trabajando con la altura del NAMO:

(105.20 — 97.60) * 1
Sp = z x12.77 5.44

Sp = —48.526 ton/m

172



El signo indica la direccion de la subpresidn con respecto a nuestro sistema de ejes.

El punto de aplicacidon con respecto al centroide de la superficie de desplante es (figura
5.10):

_ 12.77
X =6.385 — 3 = 2.128m 5.45

El momento con respecto al punto de aplicacién de la fuerza sera:

M = (—48.526) * (2.128) = —103.280 ton*m 5.46

— Trabajando con la altura del NAME:

(110.57 — 97.60) * 1
Sp = - «12.77 5.47

Sp = —82.813 ton/m
El signo indica la direccién de la subpresién con respecto a nuestro sistema de ejes.

El punto de aplicacion con respecto al centroide de la superficie de desplante sera (figura
5.10):

12.77
X =6.385 — 3 = 2.128m 5.48

El momento con respecto al punto de aplicacién de la fuerza sera:

M = (—82.813) = (2.128) = —176.255 ton *m 5.49
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Figura 5.9. Empujes hidrostaticos y subpresiones en la cortina

NAME
NAMO

Figura 5.10. Empujes hidrostaticos y subpresiones en el cimacio
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5.4.1.4 Sismo en masa de concreto y masa de agua.
e Sismo en masa de concreto:
Este andlisis solo se hace para el cimacio porque la cortina es de materiales graduados.

De la ecuacion 4.7:

Donde a = 0.14 de acuerdo al Manual para Disefio por Sismo de CFE. La presa en estudio
estd ubicada en la zona B, y se trata de un suelo tipo .

W es el peso propio para condiciones ordinarias, es decir al nivel del NAMO.
Entonces, sustituyendo en la ecuacién 4.7:
Scon = 108.264 * 0.14 = 15.157 ton 5.50

Para localizar el punto de aplicacién de la fuerza, se divide al cimacio en dovelas como se
muestra en la figura 5.11, y para cada dovela se obtiene la altura centroidal (y;).

Para este calculo se empleard la siguiente ecuacion:

Y1 Yia
y=—— 5.51
Ar
Los resultados se muestran en la tabla 5.19.
Area
Dovela [m?] yi Ay;

6.407 3.726 23.869
34.181 2.622 89.616
4522 0.557 2.517

>= 45.110 Y= 116.003

Tabla 5.19. Altura centroidal para cada una de las dovelas.
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La altura centroidal del cimacio sera:

116.003

= mZ 2.572m

Ye

El momento con respecto a la altura centroidal del cimacio es:

M = (15.157 ton) * (2.572 m) = 38.977 ton*m

5.52

Figura 5.11. Sismo en masa de concreto para el cimacio

e Sismo en masa de agua:

— Para la Cortina:

De la ecuacién 4.4:

Sagua =(C«x yhz

176




Para determinar el valor del coeficiente C se utilizara la ecuacién 4.5 y la figura 4.8, de

donde:
C, = 0.29
% ~1 5.53
Por lo que, de la ecuacion 4.5:
C,=C=0.29
h =105.20 — 84.50 = 20.70 m 5.54
Cona=0.14y h = 20.70 m:
Sagua = 0.29(0.14) x (1) * (20.70)? 5.55
Sagua = —17.397 ton
El signo indica la direccién de la fuerza con respecto al sistema de ejes.
Utilizando la ecuacidn 4.6 el punto de aplicacién sera:
¥y =0.412h = 0.412(20.70) = 8.5284 m
Y el momento sera:
M = (—17.397 ton)(8.5284m) = —148.366 ton*m 5.56

— Para el Cimacio:

Al igual que para la cortina se empleara la ecuacién 4.5, y de la figura 4.8:

C, =07

S
Il
—_
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Por lo que:

Cona=0.14y h = 7.6 m de la ecuacion 4.4:

Sagua = 0.7(0.14) * (1) * (7.6)* 5.57
Sagua = —5.660 ton
El signo indica la direccion de la fuerza con respecto al sistema de ejes.
De la ecuacion 4.6, el punto de aplicacion sera:
y =0.412h = 0.412(7.6) = 3.1312 m 5.58
El momento sera:
M = (=5.660 ton)(3.1312 m) = —17.724 ton+*m 5.59
El resumen de todas las fuerzas calculadas se presenta en la tabla 5.20 y 5.21.
. ORDINARIA EXTRAORDINARIA EXTREMA
CONDICION
Fuerza Momento Fuerza Momento Fuerza Momento
Peso propio 3,094.317 0.000 3,094.317 0.000 3,094.317 0.000
Empuje hidrostatico| -479.066 | -3,305.558 | -757.251 | -6,543.557 | -479.066 | -3,305.558
Subpresion -1,156.406 |-21,534.198 (-1,456.401 | -27,120.606 | -1,156.406 | -21,534.198
Sismo en concreto 0.000 0.000
Sismo en agua -17.397 -148.366
ORDINARIA EXTRAORDINARIA EXTREMA
2Fx= -479.066 -757.251 -479.066
ZFy= 1,937.911 1,637.916 1,937.911
M= -24,839.756 -33,664.163 -24,988.122

Tabla 5.20. Resumen de Fuerzas para la Cortina

178



EXTREMA

. ORDINARIA EXTRAORDINARIA
CONDICION
Fuerza Momento Fuerza Momento Fuerza Momento
Peso propio 108.264 265.044 108.264 265.044 108.264 265.044
Empuje hidrostatico -28.880 -73.163 -84.110 -363.638 -28.880 -73.163
Subpresién -48.526 -103.280 -82.813 -176.255 -48.526 -103.280
Sismo en concreto 15.157 38.977
Sismo en agua -5.660 -17.724
ORDINARIA EXTRAORDINARIA EXTREMA
>Fx= -28.880 -84.110 -19.384
2Fy= 59.738 25.450 59.738
>M= 88.602 -274.848 109.855
Tabla 5.21. Resumen de Fuerzas para el Cimacio
5.4.2 Esfuerzos.
5.4.2.1 Compresiony tension
e Para la Cortina:
— Considerando Condiciones ordinarias (Presa llena al NAMO):
De la ecuaciéon 4.14
M N
o=t—y+—
I
Donde:
1 bh* 5.60
12 '
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Para la geometria de la cortinab = 1my h = 111.730 m.

Sustituyendo en las ecuaciones anteriores:

[ (1)(111.730)3

— 4
12 = 116,232.653 m 5.61

El area sera:
A=111.730%1 = 111.730 m?

La distancia de interés es:

_ 11173

y = > = 55.865m

Sustituyendo en la ecuacion 4.14:

_ 1937911 —24839.756 .
7T 111730 T 116232.653 > '

El esfuerzo de tension sera:

op = 29.283 ton/m?
El esfuerzo de compresion sera:
g4 = 5.406 ton/m?
La Resistencia de los materiales graduados sera:
Considerando F.S.=3 para condiciones ordinarias
29.283 * 3 = 87.850 ton/m?
5.406 * 3 = 16.218 ton/m?

De los cdlculos anteriores concluimos que tanto la zona aguas arriba como la zona aguas
abajo trabajard a compresion.

180



— Considerando Condiciones extraordinarias (presa llena al NAME):

Tomando b =1my h =111.730 m.

L (1)(111.730)3

5 = 116,232.653 m* 5.63

A=111.730+1 = 111.730 m?

111.730
y = — = 55.865 m

_1637.916 + —33664.163 Sc 865 S 64
7T 111730 ~ 116232.653 '

El esfuerzo de tension sera:
op = 30.840 ton/m?
El esfuerzo de compresion sera:
o4 = —1.520 ton/m?
La Resistencia de los materiales graduados sera:
Considerando el F.S5.=2 para condiciones extraordinarias
30.840 * 2 = 61.679 ton/m?
—1.520 * 2 = —3.041 ton/m?

De lo anterior la zona aguas arriba trabaja a compresién y la zona aguas abajo trabaja a

tension.
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e Para el Cimacio:

— Para Condiciones ordinarias (presa llena al NAMO):

Considerandob = 1myh = 13.50m

[ (1)(12.77)3

— 4
1 =173.537m

A=1277%1=12.77 m?

12.77
y = — = 6.385 m

_ 59738 88602 .
9= 9277 T173537 "

El esfuerzo de tensidn sera:

op = 1.418 ton/m?
El esfuerzo de compresion sera:

o4 = 7.938 ton/m?

Resistencia del concreto:

El factor de seguridad para las condiciones ordinarias sera F.S.=3, por lo que:

1.418 * 3 = 4.254 ton/m?

7.938 * 3 = 23.814 ton/m?

5.65

5.66

De lo anterior, solo se trabaja a compresion. Para el concreto, f'c=700 ton/m?, por lo que

los esfuerzos actuantes son menores a los permisibles, se cumple la resistencia tanto para

esfuerzos maximos como minimos.
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— Para Condiciones extraordinarias (presa llena al NAME):

Considerandob = 1my h = 13.50m

[ (1)(12.77)3

— 4
v =173.537m 5.67

A=12.77 %1 =12.77 m?

12.77
y = — = 6.385 m

_ 25450 274848 . o
9= 9277 T 173537 '

El esfuerzo de tension sera:

op = 12.106 ton/m?
El esfuerzo de compresién sera:

o, = —8.120 ton/m?
Resistencia del concreto:
Considerando el factor de seguridad para condiciones extraordinarias igual a F.S.=2

12.106 * 2 = 24.211 ton/m?
—8.120 * 2 = —16.239 ton/m?

El taldn trabaja a compresion y el pie a tension.
Sabemos que:

f't=0.05(1.75fc) 5.69
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Si f’c = 700 ton/m?, tenemos que:
f't =0.05(1.75 * 700) = 61.25 ton/m?

Entonces de acuerdo a los resultados anteriores, se cumple con la resistencia a tensién y
compresion.

5.4.2.2 Deslizamiento.

e Para la Cortina.

— Para Condiciones ordinarias (presa llena al NAMO):

De la ecuacion 4.9:

B Y. Ntan® + CA

F.C.
| 2 Fyl

5.70

La cortina es de materiales graduados, por lo que C = 0.1 f'c no aplica en este caso.

— Para Condiciones extraordinarias (presa llena al NAME):

La cortina es de materiales graduados, por lo que C = 0.1 f'c, no aplica.

e Para el Cimacio:

— Para Condiciones ordinarias (presa llena al NAMO):

Se propone f’c =700 ton/m? para garantizar el funcionamiento, resistencia, estética y
durabilidad a lo largo del tiempo de la estructura.

C = 0.1(700) = 70 t/m?
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_ (59.738 = tan0.8) + (70 = 12.77)
B 28.880

F.C.

= 33.082 5.71

Se debe cumplir que:

F.C.>F.S. 5.72

Considerando F.S.= 3 para condiciones ordinarias.

Realizando la comparacién se tiene:

33.082 >3

~ cumple, resiste el deslizamiento.

— Para condiciones extraordinarias (presa llena al NAME):

Al igual que las condiciones anteriores se propone f’'c = 700 ton/m? para garantizar el
funcionamiento, resistencia, estética y durabilidad a lo largo del tiempo de la estructura.

Por lo tanto:
C = 0.1(700) = 70 t/m?

- (25.450 * tan0.8) + (70 x 12.77)

84110 =10.939 5.73

El factor de seguridad para condiciones extraordinarias es F.S.= 2 por lo que:
10.939 > 2

~ cumple, resiste el deslizamiento.
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5.4.2.3 Agrietamiento.

Solo se realiza el analisis de agrietamiento para el cimacio debido a que la cortina es de
materiales graduados.

e Para Condiciones ordinarias:

De la ecuaciéon 4.12:

!
t

Ozu :p*yH_F_S

Donde p tiene un valor de 1 ya que no existen drenes y FS = 3 para condiciones
ordinarias.

De la ecuacién 4.13:

f't =0.05(1.75 * 700) = 61.25% 5.74
Por lo que:
o, = 1(1)(7.6) — 613—25 = —19.66 5.75
Se debe cumplir que:
O <ft 5.76
—19.66 < 61.25

-~ cumple,no se presentara agrietamiento
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e Para Condiciones extraordinarias:

F.S.= 2 por ser condiciones extraordinarias.

f't = 0.05(1.75 = 700) = 61.25 t/m?

61.25
0y = 1(1)(12.97) = —— = ~17.655

Comparando:

—17.655 < 61.25 - cumple,no se presentara agrietamiento
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CONCLUSIONES.

Durante la realizacién de este proyecto, se tuvieron muchos problemas, debido a que la
informacién estaba incompleta. Primero, nos enfrentamos a la falta de informacion de
precipitaciones, las estaciones que se encontraron, contaban con pocos registros, se
necesitaba que tuvieran un registro de al menos 30 afios, y no fue asi, a muchas
estaciones les faltaban registros de varios afios.

Por lo anterior hubo la necesidad de realizar una regionalizacidn para determinar cual de
las estaciones cercanas a la zona presentaba un comportamiento meteoroldgico e
hidroldgico similar al sitio de estudio.

Al realizar esta regionalizacidon se pudo observar que muy poca bibliografia comprende
esta parte dentro del estudio hidroldgico lo que origina problemas para la estimacion de
datos faltantes, ya que en la mayoria de los casos se supone que la estacion mas cercana
tiene el mismo comportamiento que la estacién en estudio. Incluso es necesario destacar
la necesidad del estudio de la interpolacion espacial para la determinacion de datos
faltantes en los registros hidroldgicos.

Otro problema que se observo fue que en los datos del proyecto se manejaba el nivel del
NAMO en la elevacién 98.20m.s.n.m., cuando realmente el NAMO estd en la elevacién
105.20 m.s.n.m, que es la cresta del vertedor; creemos que por un error la elevacion 98.20
m.s.n.m. corresponde al NAMINO.

Otro problema que se presento fue la curva elevaciones-capacidades, ya que solo se
contaba con 4 datos exactos para trazarla, asi que de la curva que se proporciona en los
datos del proyecto, se obtuvieron seis datos mas para que la curva estuviera bien definida
y la linea de tendencia fuera mas exacta. Como estos datos fueron aproximados, también
se acarrean errores.

Para la realizacidon del transito de avenidas primero se realizo el disefio del cimacio y
ocupd el valor del coeficiente de descarga que se obtuvo en esta parte, en los dato de
proyecto se manejaba el valor de 2 y con los resultados del analisis se obtuvo el valor de
2.262.

También se observd que los datos que venian de proyecto, variaban en comparacién con
los datos que se presentan en la descripcidn (generalidades), por lo que se optd por hacer

188



caso de los datos de proyecto y no los de la descripcién. Algunos ejemplos de lo anterior
son: la altura y la longitud de la cortina.

Con respecto a la velocidad de regionalizacion empleada para la determinaciéon del
concepto marea de viento se obtuvo del manual de CFE de 1982 dado que han
transcurrido 27 afos desde que se publico, se puede pensar que se incurre en algunos
errores al utilizarla ya que las condiciones meteorolégicas no son constantes y existen
variaciones de afio en afo por lo que se considera una buena alternativa los valores de
cada afo.

En la determinacién del bordo libre, existe una variacién de 0.56 m entre lo reportado y lo
que se calculo, esto no lleva a pensar que probablemente no se tomd en cuenta el factor
de seguridad.

Los croquis de las estructuras también generaron algunos problemas, ya que de acuerdo a
lo publicado se observo discrepancia entre lo dibujado, lo acotado y los valores obtenidos
de la memoria de cdlculo mencionada en la descripcidn.

Dentro del desarrollo de los calculos de fuerzas tuvieron que suponerse, debido a la falta
de informacidn, el valor de los pesos volumétricos para los materiales de la cortina, factor
gue también afecta a los resultados. Se considera que seria adecuado que se presentara
dentro de la informacion de las presas el valor de los pesos volumétricos considerados, en
los calculos.

Se considerd que el talud del paramento aguas arriba del cimacio era vertical, ya que tenia
una inclinacién muy pequeia, por lo que el error cometido por este supuesto no altera
mucho el resultado del valor obtenido.

No se realizd un analisis de deslizamiento para la cortina ya que en las ecuaciones
manejadas para este fin se utiliza un factor de cohesion del concreto y el dangulo de
friccidon interna del mismo a 45°, la cortina es de materiales graduados. Sin embargo este
analisis si se realiza para la obra de excedencia.

Se observé que el cimacio trabaja solo a compresidon en condiciones ordinarias, y a
compresion y tension en condiciones extraordinarias. Revisando el resultados, se concluye
gue para condiciones ordinarias se cumple con que la resistencia del concreto, f'c, estd
dentro del limite que garantiza el buen funcionamiento, estabilidad y durabilidad de Ia
estructura. Este valor es de f'c=700 ton/mz. Para condiciones extraordinarias como trabaja
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a tensién y compresion se compard contra los valores de f'c y f't, que son los permisibles,
resultando que la estructura estdn dentro del rango de esfuerzos permisibles.

En la realizacion de calculos para la cortina, estd también trabaja, a tension y compresion
para condiciones ordinarias y extraordinarias.

De acuerdo a los cdlculos realizados, no se tienen problemas de agrietamiento vy
deslizamiento para el cimacio en condiciones ordinarias y extraordinarias.

En resumen creemos de acuerdo a todo lo anterior que algunos de los factores por los
cuales los resultados obtenidos son diferentes de los reportados por CONAGUA en su
publicacidn de Presas de México son:

e Inconsistencia en la altura del NAMO en la elevaciéon 98.20 msnm ya que no se
tienen elementos para establecer si fue un error en la redaccién o un error en el
momento de dibujar los planos de proyecto.

e No se establece el origen de los datos de precipitacién y escurrimiento, es decir,
cudles fueron las estaciones de aforo o meteoroldgicas que se incluyeron en el
proyecto.

e Se omite en la parte de su calculo las ecuaciones manejadas para el
establecimiento de conceptos como son: el transito de avenidas, la determinacién
del gasto de disefo, el calculo y obtencidn de velocidades entre muchos otros.

e Se sabe que es recomendable realizar una revision de los valores de gastos y
precipitaciones cada cinco afios y desafortunadamente estos cdlculos no estan
disponibles como material de consulta.

Finalmente como principal conclusién, dentro de este trabajo, vimos que actualmente hay
“nuevos” modelos matematicos para el mejoramiento de las variables meteorolégicas que
intervienen en el disefio de presas, asi como herramientas y software que en los 70's y
80’s no se difundian como ahora por lo que siendo el sector agua uno de los mas
importantes en el pais es necesario no descartarlos dentro del proyecto y la revisién de
cualquier estructura hidraulica.
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