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SEISMIC ANALYSIS OF CONCRETE FACE ROCKFILL DAMS
(ABSTRACT)

The concrete face rockfill dam (CFRD), 1in spite of 1its 1increasing
popularity with construction engineers, 1is perhaps one structure where the
design 1s still largely empirical and is based on past experience rather than
theory. Speclally, 1little attention has been paid on the dynamlc behavior of
dams of this type becuase the major of constructed structures are localizaed in
zones of low selsmicity., For this, a theoretical study on the seismic behavior
of the CFRD is carried out. '

An analytical methodology 1is established and 1its computational
implementation is completed. The system considered is dam- reservoir-foundation,
The finite element method is used to model the dam and the reservolir and, the
boundary element method is used to include the foundation. The water 1s supposed
to be compressible with llinear surface effect. The dam 1is modeled by the
so~-called linear equivalent method which is capable of incorporating nonlinear
behavior of rockfill materials In a frequency domain study. The water-dam
interaction 1s considered for which a rigurous coupling 1s acomplished. The
foundation is considered elastic linear and extended to a semispace. The spatial
discretization of the foundation is carried out only along the interface
foundation-dam and foundation-reservolr in such a way that the soil-structure
effects can be handled very efficlently. Although the method implemented is so
general that a three dimensional problem may be suitably treated, studles are
focused only on the two dimensional case.

A number of parametric studies on the dam-reservoir-foundation systems have
revealed the following predominant aspects. The hydronamic problem in dams is
coupled and no coupling considerations, widely adapted in the past, should be
used with caution. The water has the mass and damping effects on the dam
response. The characteristic frequencies and the response ampllitudes of the dam
decrease with the presence of the water. On the other hand, the foundation
offers the flexibility, mass and damping effects to the dam response. In order
to accurately compute the dynamic behavior of dams, it 1s neccessary to include
both reservoir and foundation in the analysis.

The static analysis shows that the CFRD 1is favorable Iin some aspects
comparing with traditional earth and rockflill dams. However, the concrete face
is the critical element on which the success of the dam greatly depends. The
face 1s essentially subjected to the in-plane streeses so it may be considered
as a membrane. The behavior of the Interface between the concrete face and the
supporting materlial should be taken 1lnto account to assess adequately the face
performance. In respect to its dynamic bahavior, the CFRD has high 1initial
dynamic modulus and hence the characteristic frequencies and the amplifications
are high. Also, high accelerations are concentrated in the superior part of the
embankment for a yet relative low excitation. The permanent deformations are
distributed rather than discontinuous and occur in the zone near the downstream
face. This may suggest the traditional design with materials of poor quality in
this zone should be revised. During seismic events, the face undergoes in-plane
stresses and the tensions generated may exceed the strength if the maximum
acceleration is greater than 0.1g. The reservolr and foundation has 1important
effects on the overall behavior of the dam and speclally on the face so should
be included in the analysls as well as 1n the backanalysis.



1. - INTRODUCCION

En aflos recientes, muchas presas de enrocamiento se han construfdo utilizando,
en vez de un corazén impermeable de tierra, una losa de concreto colocada en el talud
de aguas arriba. Estas presas, denominadas de enrocamiento con cara de concreto
(PECC), tienen numerosas ventajas sobre las tradicionales presas de enrocamiento con
corazén impermeable (PECI), de las cuales se pueden mencionar entre otras su mayor
estabilidad estdtica y dindmica, mayor rapidez de contruccién, menor volumen de
materiales utilizados, menos problemas constructivos por condiciones ambientales y en
muchas ocasiones menor costo. Comparadas con otros tipos de presas incluyendo PECI,
presas de arco y de gravedad, las PECC proporcionan en muchas ocasiones mejores
opciones para la construccion de obras de retencién de agua. Por sus atractivas
caracterfsticas, se ha incrementado en la AGltima década con una velocidad
relativamente alta el numero total de las PECC que se encuentran en operacién,
construfdas, en construccién o en la etapa de planeaciéon alrededor del mundo, y tal
tendencia todavia sigue en ascenso. La altura mdaxima de la cortina en este tipo de
presas ya alcanza los 170 m, lo cual es algo impresionante por su relativamente poco
tiempo de desarrollo.

A pesar del gran incremento en la construccién de las PECC son muy pocos los
estudios analfticos que de ellas se han reportado., De hecho, el disefio de la mayorfa
‘de las PECC construidas hasta la fecha ha sido francamente empirico. Las decisiones
tomadas en la etapa de disefio usualmente se basan en las experiencias acumuladas sin
recurrir a utilizar las herramientas de analisis desarrolladas en los Gltimos tlempos
en la ingenieria geotécnica y de presas. Aunque este empirismo ha dado hasta ahora
resultados satisfactorios, no se debe descartar la necesidad de realizar més
investigaciones sobre el tema, ya que en el futuro préximo, si las PECC se construyen
con todavfa mayor altura, en sitios con condiciones mds dificiles que los usados en



el pasado, a un costo mas bajo y sobre todo en zonas de mediana o alta sismicidad,
las experiencias anteriores ya seran dificiles de extrapolar sin establecer criterios
analfticos.

Con respecto al comportamiento sismico de las PECC, el sentir de wmuchos
ingenieros de disefio es que la seguridad de las PECC ante eventos si{smicos es muy
alta debido a que los materiales de enrocado compactado tienen angulos de friccidn
altos y, ademds, se mantienen en estado prdacticamente seco durante la vida de las
presas. Sin embargo, esta conviccién debe verse con una actitud crftica porque en la
actualidad se sabe muy poco sobre cémo se comportan las PECC bajo excitaciones
sfsmicas. Los conocimientos actuales sobre el comportamiento s{smico de presas o de
cualquier otro tipoc de estructuras civiles provienen esencialmente de cuatro fuentes:
(1) observacién de prototipos durante sismos reales a través de las respuestas
registradas, (2) experimentos realizados en los prototipos utilizando excitaciones
dindmicas artificiales, (3) experimentos hechos con modelos en mesas vibradoras o
centrifugas y, (4) investigaciones analfticas. Desafortunadamente, para las PECC las
observaciones de eventos reales son muy escasas y el uUnico caso relativamente bien
documentado es el de la presa Cogoti con sélo 85 m de altura, construida en Chile al
final de la década de los treinta. Hasta la fecha se ha publicado un solo expsrimento
con excitaciones artificiales; ain no se han hecho pruebas en protoiipos y muy pocos
estudios analfticos se han llevado a cabo. Ante el creciente ndinero de las PECC
construfdas en las zonas de mediana o alta sismicidad y la limitada disponibilidad de
herramientas de analisis, se requieren realizar estudios tanto experimentales cemo
analfticos sobre el comportamiento dindmico de dichas presas.

El tema de esta tesis ha sido planeado jJjustamente de acuerdo con el estado
actual de conocimientos generales sobre las PECC y también por el particular hecho de
que México cuenta con una de estas presas en construccién que es Aguamilpa, Nayarit.
Existen dos fuertes razones por las cuales se han preocupado los ingenieros de diseilo
sobre el comportamiento de dicha presa., Primero, en México ha habido desafortunadas
experiencias con el mal funcionamiento de este tipo de estructuras. [sto se refiere a
la presa Guadalupe, construfda en el estado de México en el afio dz 1936. Debido a
fuertes flltraciones de agua, la obra tuvo que modificarse posteriormente dos veces.
Segundo, el sitio de la presa Aguamilpa se localiza en un drea de alto riesgo donde
los sismos podrian producirse por diferentes mecanismos y con una frecuencia
relativamente alta., Por tanto, un andlisis detallado y riguroso sobre la presa
Aguamilpa serfa muy provechoso y opcetuno para su disefio y su observacién en los
posteriores perfodos de su operacién. Por todo lo anterior, una Investigacién sobre
las PECC no solamente tiene interés académico sino que también puede beneficiar a la
ingenlerfa de presas. :

El trabajo de esta tesis se centra en el andlisis sismico de presas de
enrocamiento con cara de concreto., En la siguiente seccidén se plantean los
principales objetivos del trabajo, as{ como sus respectivas motivaciones. Después se
describe la organizacién de la presentacién del trabajo y los alcances de cada
capftulo.

1.1  Objetivos

Los cuatro principales objetivos de este trabajo se describen a continuacion.

1. Establecer un procedimiento de analisis dinamico de presas en que se puede
incluir la influencia del embalse y de la cimentacién,
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En la actualidad se dispone de numerosos métodos tanto en el dominio del tiempo
como de la frecuencia para analizar la respuesta de presas. La mayorfa de ellos
pueden adaptarse para estudiar las PECC. No obstante, la practica sigue demandando
mas avances sobre esta lfnea de investigacién, requiriendo que los métodos poseen
alta eficiencla numérica y tomen en cuenta al mismo tiempo los factores de influencia
dominantes. A grandes rasgos, un andlisls s{smico de presas tiene dos metas. Primero,
proporcionar al Ingeniero de disefio los estudios paramétricos en los que éste apoye,
Justifique y/o0 modifique sus disefios originales, los cuales generalmente son
semi-empfricos. Como este proceso de revisién de disefio es iterativo, el andlisis
debe ser eficiente en cuanto a tiempo y costo. Por otro lado, como segunda meta, un
andlisis sirve para Interpretar los datos registrados durante los sismos reales, lo
cual permite de manera confiable estimar las propiedades dindmicas de los materiales
constituyentes de las presas. Para lograr esto, en los andlisis se deben modelar con
suficiente aproximacién las condiciones de frontera que incluyen la excitacién, la
cimentacién de la presa y del embalse, ya que sb6lo as{ se pueden eliminar aquellos
factores de Influencia ajenos al comportamiento de la cortina y determinar con mayor
certeza la respuesta intrinseca de los materiales. Esto conduce a la consideracién de
un sistema cortina-embalse-cimentacién, en lugar de una cortina aislada.

Para analizar de manera eficiente el sistema cortina-embalse-cimentacién, se
planea combinar el tradicional método de elementos finitos (MEF) con el método de
elementos de frontera (MEFr): la cortina y el embalse se modelan con el MEF, y la
cimentacién con el MEFr. Cabe sefialar que con este procedimiento de cdlculo se puede
tomar en cuenta la influencia de la topografia del sitio y los tipos de ondas de
incidencia en la excitacién, ya que ésta no necesariamente sea s{ncrona. |

2. Obtener la respuesta sismica de las PECC considerando el comportamiento no
lineal del enrocamiento.

Segin los andlisis limitados reportados hasta la fecha, se debe reconocer que,
por sus caracteristicas, la estabilidad sismica de las PECC es en general alta. Sin
embargo, la prictica todavia requiere un estudio cuidadoso sobre el comportamiento
sismico de este tipo de estructuras debido a que muchos mecanismos atribuibles a su
comportamiento no se conocen todavia con certeza. Por ejemplo, la cortina
generalmente estd sujeta a una presion de confinamiento muy -alta por lo que su
rigidez también es relativamente alta. Como resultado, es posible que las frecuenclas
caracter{sticas de la cortina coincidan en gran medida con el contenido de
frecuencias de la excitacion lo cual puede ocasionar amplificaciones importantes.
Esto podrfa repercutir en el nivel de deformaciones dindmicas y, en consecuencia, en
efectos no llneales significativos,

En este trabajo se contempla obtener las respuestas sismicas de las PECC
mediante un andlisis bidimensional y lineal equivalente, con lo cual se estudiardn
diferentes secciones de la cortina bajo sismos con diferentes aceleraciones mdaximas.
Se espera que los resultados de los andlisis sirvan no solamente para ayudar a los
ingenieros en las etapas de disefio sino también para interpretar las observaciones en
el campo durante sismos futuros.

3. Anallzar los efectos de los sismos sobre la membrana de concreto.

Una de las mayores preocupaciones respecto al comportamiento si{smico de las PECC
es el fendmeno de agrietamiento que podrfa ocurrir en la membrana de concreto. Debido
a los esfuerzos de tension generados durante las etapas de construccién y el llenado,
pueden aparecer fisuras en diferentes zonas de la membrana. Cuando la cortina esta
expuesta a la excitacién sismica, las fisuras pueden desarrollarse hasta que se
formen grandes grietas, permitiendo que el agua bajo las presiones hidrostéiticas e

3



hidrodinamicas penetre al cuerpo de la cortina, ocasionando fugas de agua importantes
que disminuyan la utilidad de la obra. Para evitar la formacién y el desarrollo de
las grietas en la membrana, es deseable controlar la flexibilidad de la losa, asf
como su conectividad o interaccién con los materiales de apoyo.

Se ha especulado que varios factores podrfan afectar al comportamiento de la
membrana entre los cuales se cuenta con el embalse y la uniéon entre e! concreto y la
cimentacién, Por ello, se planea analizar el funcionamiento mecdnico de la membrana
bajo cargas estdticas y dindmicas, incluyendo el efecto de la cimentacién y del
embalse.

4. Implementar programas de computadora con propoésitos generales para el
andlisis de interaccién dindmica cortina-cimentacién-embalse.

Para lograr los tres anterlores objetivos, se requiere implementar los programas
de computadora combinando los métodos MEF y MEFr. En realidad, exlsten varios
programas a los que el suscrito podrfa tener acceso., Estos son una parte de la serie
de los bien conocidos programas hechos en la Universidad de California, Berkerley.
Sin embargo, estos programas no usan la subestructuracién que en esta tesis se
plantea; ademds, es dificil adaptarlos en las computadoras personales (PC) porque
ellos estdn estructurados originalmente para las computadoras grandes. Por estas y
otras razones, se decidié hacer nuevos programas.

L.os nuevos programas de computadora tienen varios aspectos atractivos. En ellos
se resuelven los sistemas de ecuaciones algebrdicas en forma de bloques, de tal
manera que no existe practicamente limite de memoria ain en las PC. Los programas
tlenen la capacidad de expansiéon de la biblioteca de elementos y la facilidad de
acoplar varios tipos de elementos con distintos grados de libertad. Este aspecto es
especlalmente interesante cuando se trata de los problemas de interaccién. Por tanto,
dichos programas no se limitan a los estudios contemplados en esta tesis sino tienen

campos de aplicaclén mucho mds amplios.

1.2 Organizacién del trabajo

- Esta tesis tiene ocho capftulos facluyendo éste, dos apéndices y un listado de
referencias.

Con objeto de tener una vision de conjunto de las PECC, el capitulo 2 se dedica
primero a wuna descripcién general de los pincipales componentes de este tipo de
estructuras. Después, en el mismo capftulo, se hace un breve resumen de los
comportamientos observados en las PECC ante solicitaciones no dindmicas (estaticas e
hidrostaticas) y dindmicas. '

Los otros capfitulos, del 3 al 7, se podrian agrupar en dos grandes partes que
podrfamos llamar la tetrica y la de aplicacién. Los capitulos 3, 4 y 5 constituyen la
parte tedrica. Se dice asf porque los resultados alcanzados en estos capftulos se
derivardn de métodos de analisis matematicamente rigurosos ya que no incluyen
criterlos de juicio ingenleril tales como los implicitos en el modelo lineal
equivalente, y también porque los estudios inclufdos allf son relevantes para
problemas mds amplios y mdas generales que el tema de las PECC, Esta parte se
concentra en establecer la metodologfa de andlisis, validar la implementacién
computacional 'y realizar una serle de estudios paramétricos para apreciar la
influencia de la cimentacién y del embalse.



En el capitulo 3, se describe primero cémo Iidealizar el sistema
cortina-embalse-cimentacién, destacando la necesidad de utilizar el MEFr. En seguida,
se expone dicho método en forma relativamente amplia, incluyendo sus caracteristicas,
ventajas y desventajas, y algunos aspectos relacionados con su i[mplementacién
computacional, Después se ilustra el uso del método resolviendo dos problemas
relevantes de la Geodindmica: flexibilidad dindmica de =zapatas cimentadas en un
semi-espacio y respuesta de una cortina. Las ventajas del MEFr se muestran una vez
mas cuando se trata del problema de la definicion de excitacién asincrona, El
objetivo principal de este capftulo se cubre al presentar las ecuaclones basicas del
andlisis complejo del sistema,

Los efectos de interaccion cortina-embalse y de interaccién
cortina-embalse-cimentaclén se estudian respectivamente en los capf(tulos 4 y 5. Como
los trabajos relacionados con la modelacién del embalse son relativamente escasos en
la literatura geotécnica, en el capftulo 4 se exponen los detalles de las ecuaciones
gobernantes del problema, las condiciones de frontera, y las técnicas numéricas para
acoplar la cortina con el embalse., Se hace la validacién de la implementacién
computacional mediante las comparaciones entre los resultados numéricos y las
soluciones analfticas para presas rigidas y con paramentos verticales, ante
excitaciones horizontales y verticales. Después se efectian una variedad de estudios
paramétricos para apreciar la influencia de las geometrfas del paramento de la presa
y del fondo de! embalse, el tirante del agua, la magnitud del acoplaniento
agua-sélido, la’ compresibllidad del agua, y el talud de la presa. En el capftulo 5,
los estudios con la cimentacién rigida realizados en el 4, se extienden al caso de la
cimentacién flexible. Se distinguen en la presentacibn de los resultados uos
categorfas de presas: de gravedad y de enrocamiento y tierra, por su geometrf{a. De
esta manera, se concluye la parte tedrica del trabajo.

La parte de aplicacién abarca del capitulo 6 al 7. Con objeto de aplicar la
metodologfa establecida en el capitulo 3 a las PECC, en el capitulo 6 se expone el
modelo lineal equivalente en el que se incluye la no linealidad de los materiales de
enrocado en un andlisls en el dominio de la frecuencia. Aunque el uso del método
lineal equivalente no es novedoso, para tener una Idea clara sobre dicho método, se
describirdn con suficiente amplitud sus ventajas y desventajas incluyendo algunos
aspectos que fueran especlalmente adaptados en esta tesis. Como es sabido, antes de
realizar el andlisis sfsmico de obras reales, se requiere un estudio estdtico para
obtener el estado de esfuerzos inicia!, asi como las propiedades de los materiales.
Por tanto, en el mismo capftulo 6, se exponen también los detalles del andlisis
estdtico no lineal con el modelo de Kondner. Debe destacarse que el modelo de Kondner
y el método lineal equivalente no son rigurosos desde el punto de vista matemdtico,
por lo que el uso e interpretacidn de los resultados deben estar siempre acompafiados
por un buen julcio ingenieril. Y precisamente en este sentido, dejamos la exposicién
de los métodos no lineal estédtico y lineal equivalente en la parte de aplicacién.

En el resto del capftulo 6 y en el capftulo 7 se presentan los resultados de
andlisis estdtico y dindmico de PECC. Como el comportamlento de la cara de concreto
es de especial interés para el disefio de PECC, agrupamos todos los resultados
relacionados con la cara en el capftulo 7. Aunque los resultados se presentan en
forma separada, los andlisis se han realizado simultdneamente para el cuerpo de la
cortina y la cara de concreto ya que ellos actian en forma Interactiva y acoplada.

En el capftulo 8, se resumen las conclusiones. Flnalmente, se presentan también
dos apéndices., En el apéndice A, se escriben las férmulas matematicas de las
funciones fundamentales para un problema dindmico estaclonario que son usadas en el
MEFr. En el apéndice B, se exponen algunos de los aspectos mdas Iimportantes de los
elementos viga isoparamétricos.
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Debe destacarse que esta tesis abarca temas relativamente amplios desde los
métodos numéricos hasta observaciones de campo de ias obras; por tanto, no es posible
ni es la intencién en tan limitado espacio hacer exhaustivas revisiones de
antecedentes. Los trabajos mencionados en cada capitulo no necesariamente son los
originales en el tema, sino mas bien aquellos que han influenciado al suscrito
durante el desarroilo de esta tesis. Es oportuno indicar también que las notaciones
utilizadas en toda la tesics no estdn unificadas. Durante el transcursoc del trabajo
notamos que no es imposible unificar todos los simbolos, pero al hacerlo se complica
mucho mdas el asunto, ya que para diferentes temas se acostumbra utilizar diferentes
sistemas de notacién. Por ejemplo, tratdndose de una ecuacién de campo, si es la
versién original, se queda en forma indicial; pero sl es su versién discretizada en
el MEF, la misma ecuacién deberfa escribirse en forma matricial explfcita. Por tanto,
se prefiri6 usar las notaciones que suelen emplearse en la literatura para cada tema
especifico, |
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2.  DESCRIPCIONES GENERALES DE LAS PRESAS
DE ENROCAMIENTO CON CARA DE CONCRETO

Las presas de enrocamiento con cara de concreto (PECC) han tenido una larga y
turbulenta historia, la cual por razones de completez se descrioe brevemente a
continuacién (Cooke, 1984; Sherard, 1984):

1920-40, perfodo inicial. Para terraplenes de enrocamiento a volteo que llegaron

a tener maxima altura de unos 100 m, = usaban losas de concreto en paneles separados
y cuadrados, y sellos en todos los lados de las laderas. Las presas experimentaban
cominmente considerables asentamientos durante largo tiempo después de la
construccién, abriéndose fisuras en los sellos que causaban grandes fugas.

1940-70, perfodo de transicién. Se segufa con la misma practica, Se construyeron

muy pocas presas de altura de S0 a 100 m y sélo una de 150 m (New Exchequer,
California). Se segufan teniendo malas experiencias con asentamientos, roturas de los
sellos y grandes fugas de agua. La presa Guadalupe (SRH y otros, 1976) fue una de
muchas dolorosas experiencias de falla o mal funcionamiento. Muchos ingenieros habfan
concluido que este tipo de presas no eran satisfactorias por el problema de
filtracién. Al final de este periodo, comenzé la practica de colocar enrocamientos en
capas delgadas. ' '

1970-80, perfodo de rapido desarrollo. Casi todas las presas se construyeron con

enrocamientos en capas delgadas y compactados con rodillos vibratorios cilindricos de
acero liso, técnica usada originalmente en la ingenierfia de carreteras. Como
resultado, los asentamientos posteriores a la construccién resultaron menores que
antes. También cambiaron los detalles de la construccién de la losa aguas arriba,




eliminando las juntas horizontales, corriendo el refuerzo de acero continuamente
desde la cresta hasta la base, y reduciendo gradualmente el espesor de la losa. Los
problemas con las fugas de agua disminuyeron. Poco a poco mas ingenieros se
convencieron del funcionamiento satisfactorio de estas estructuras y empezaron a
creer que era una buena alternativa. En este periodo se construyeron muchas presas de
este tipo en diferentes pafses, Incluyendo la presa Cethana (100 m de ]la maxima
altura de la cortina) en Australia, Alto Anchicaya (140 m) en Colombia, y Foz do
Areia en Brasll (160 m), siendo ésta la de mayor drea de la losa y de mayor volumen
de embalse hasta ese momento. Su excelente comportamiento atrajo la atencién
internacional de la profesion.

1980~presente. l.as PECC son ahora generalmente aceptadas y son consideradas

seriamente como una opcién en la mayorfa de los sitios con cimentacién rocosa. Son
generalmente competitivas con presas de enrocamiento y corazon impermeable (PECI);
as{ como con presas de arco de concreto. En 1985, la ASCE organizdé un simposio sobre
las PECC, que desperté gran interés en los ingenieros de todo el planeta e impulsé un
acelerado avance en las construcciones de las PECC. A partir de entonces, un mayor
nimero de PECC estdan en construccién y otras mds en diferentes etapas de disefio. Al
mismo tiempo, los métodos de andlisis, disefio, construccién, implementacién y
mantenimiento, especificados para las PECC, emplezan a ser temas importantes de
investigacién para los Ingenieros civiles en general y los geotecnistas en
particular,

L.os materiales de publicacldén relevantes sobre las PECC se pueden encontrar en
las memorlas de los Congresos Internacionales de Grandes Presas; las mermorlas de dos
simposios organizados por la ASCE: Symposium on rockfill dams. (Trans., ASCE,
125(11), 1960) y Concrete face rockfill dams-——Design, construction, and performance
(Detroit, editado por J. B. Cooke y J. L. Sherard, 1985). También se publican
articulos en revistas como Water Power & Dam Construction y Journal of (eolechnical
Engineering (anteriorinente Journal of Soil Mechanics and Foundation Division), ASCE,
En esta ultima revista, se han publicado articulos de discusion sobre los traba jos
originales en el nimero 2 del volumen 110, 1986 y el numero 10 del volumen 113, 1987,
que representan una gran contribucién al tema,

En cuanto al objetivo de este capitulo, se proporcionan algunas informaciones
relevantes sobre las PECC, incluyendo una descripciéon breve del disefio y el
comportamiento de las presas construidas ante solicitaciones tanto dindmicas como
sostenidas.

2.1 Diseilo de PECC

Las PECC estan construidas por el terraplén, una membrana de concreto, un plinto
y unas juntas. Una seccion tipica se muestra en la fig. 2.1 (Cooke y Sherard, 1987).

TERRAPLEN. En general el terraplén tiene una =zonificacién de materiales blen
definida. Las diferentes zonas de materiales se definen como sigue {fig. 2.1).

Zona 1. Una cubjerta de suelos impermeables compactados (mnaterial 1A),
preferiblemente limos; se coloca sobre la parte inferior de la membrana, la cual
tiene el objetivo de cubrir las juntas perimetrales o sellarlas en el caso de su
apertura, Para una mayor estabilidad del estrato de material 1A, se colocan encima de
éste otros materiales (1B).



Zona 2. EIl proposito de los materiales en esta zona es triple. Primero,
proporcionar un apoyo uniforme y firme a la membrana; segundo, tener una barrera
semi-impermeable contra la posible fuga del agua; tercero, funcicnar como dren para
que el agua no penetre en el cuerpo de materiales de enrocamiento, sino que drene en
una zena muy cercana a la membrana. Se distinguen dos subzonas: 2B y 2C. El material
de soporte contigud a la membrana, 2B, es un estrato con particulas de tamafio pequefio
para facilitar- su compactacién y proporcionar un apeyo liso a la losa. Existe, sin
embargo, una controversia sobre sl el material debe ser permeable. Para algunos, el
material de soporte debe s2r relativamente impermeable para que proporcione una
defensa contra la posible fuga de agua a través de la membrana (Sherard, 198%), Para
otros, un material impermeable es demasiado deformable y de relativa baja resistencia
al corte; ademds, .puede quedarse saturado, lo cual es peiigroso ante una solicitacion
s{smica (Casinader, 1987). El material 2C es una transicion, entre el 2B y el de la
zona 3 que se describe en seguida. -

Zona 3. Es la zona principal de la cortina y consiste en enrocamientos y/o
gravas. Se divide en tres subzonas: 3A, 3B y 3C. La zona 3A es la transicién entre la
zona 2 y el cuerpo principal de enrocamientos, en que rocas selectas de tamafio
pequefio o gravas se colocan en capas con el mismo espesor que los materiales de la
zona 2. La calidad de los materiales en la zona 3B es mejor que en la zona 3C y el
espesor de las capas de los materiales 3B y 3C es de | m y de 2 m, respectivamente.
Por tanto, los materiales 3B son menos compresibles que los 3C; esto es importante ya
que los 3B soportan la mayor parte de la carga del agua. En todo caso, los materiales
se compactan con equipo vibratorio en cuatro pasadas. A veces se usa e] agua en la
compactacién.

En términos generales, los materiales colocados en la parte de aguas arriba son
mas resistentes, menos compresibles y menos permeables que los de la parte de aguas
abajo, con el objeto de proporcionar por un lado una mejor compatibilidad de
deformacién entre la membrana de concreto y los enrocamientos y por otro, una defensa
contra una posible filtracién en el caso de presentarse agrietamientos excesivos de
la membrana. El uso de materiales de relativa pobre calidad en la zona de aguas abajo
redunda en un abatimiento del costo de construccidén. Aunqgue el disefio de la seccidn
de la cortina varia de una presa a la otra, dependiendo de la disponibilidad de los
materiales, de la secuencia de construccién, y del juicio ingenieril de los técnicos
en cada obra, el criterio esencial de un buen disefio es invariable: seguridad contra
todos los efectos de agua. Respecto a esto, se debe iudicar que el disefio ha
evoluclonado hacia el lado conservador porque ultimamente se han reconocido que los
enrocamientos zonificados deben ser de baja permeabllidad para gue la presa funcione
ain cuando la membrana falle totalmente y cuando el embalse esté lleno (Sherard,
1984; Cooke, 1991). Esta posiciéon revela que en la actualidad ¢! disefio segureo de la
cara de concreto, la cual debe ser el principal elemento impermeabilizador, no es
todavia un aspecto que se domine técnicamente.

Finalmente, en cuanto a la pgeometria del terraplén, las pendientes de ambos
taludes suelen variar de IV:L.3H a 1V:L.5H, pero no son necesariamente iguales en
ambas caras.

MEMBRANA. La membrana estd constituida de concreto, el cual tiene la resistencia
a la compresién del orden de 20 MPa a 28 dfas y refuerzos con un porcentaje de 0.4%
en ambas direcciones del plano de la membrana. La durabilidad y la Impermeabilidad
del concreto son mds Importantes que la resistencia. El refuerzo sé6lo sirve para
tomar las tensiones generadas por el curado. El espesor de la membrana en la cresta
es 30 a 40 cm y se incrementa gradualmente hacia la base con una razén de 2 a 3 mm
por metro de profundidad del agua. La membrana se construye en fajas verticales



continuas desde la cresta hasta la base sin ninguna junta horizontal, El ancho de las
fajas es en general de 15 m. Sin embargo, por la limitacion de los equipos de
construccién y la conveniencia en la programacién de construccién, muchas veces las
fajas se colocan en varias etapas dejando juntas horizontales de construccién. Existe
la conviccién, respaldada también por cédlculos numéricos, que la membrana tiene que
colocarse después de terminar el terraplén completc para que no sufra distorsiones
considerables por la deformacién del terraplén.

Por iltimo, en la cresta existe una prolongacién de la parte principal de la
membrana que es el muro parapeto. Este muro en cantiliver de forma L tiene una altura
de 3 a 5 m y se empled originalmente para ahorrar una rebanada de enrocamiento en el
talud de aguas arriba. Sin embargo, la construccién de este muro también es qtil
contra la posible erosién de los enrocamientos por el olea je.

PLINTO. El plinto es un bloque de concreto en el que se apoya la membrana, El
plinto se coloca al pie del talud y a lo largo todo el perimetro de contacto entre la
membrana y las laderas. El espesor del plinto concuerda generalmente con el de la
membrana pero debe tener un valor minimo de 0.3 a 0.4 m. El ancho del plinto varfa de
acuerdo con el gradiente de agua al que estd sometido. En buenas cimentaciones un
ancho de 1/20 - 1/25 de la altura de agua es adecuado, pero no debe ser menor que 5
m.

Un buen disefio del plinto debe asegurar su estabilidad contra las presiones de
agua y las de enrocamiento, asf{ como una buena conectividad con la cimentacién. La
cimentacién debe ser resistente y no susceptible a la erosién o tubificacioén; en caso
contrario, se requieren tratamlentos locales de Impermeabilizacién mediante
inyecciones u otros métodos. Un buen contacto entre el plinto y la cimentacién se
logra haclendo una limpieza cuidadosa de la superficie de apoyo con aire o agua antes
de la colacacién del plinto y/o ponlendo anclajes que atravlesan la superficie de
contacto. El refuerzo del plinto sirve sélo por efectos de temperatura. La
construccién del plinto siempre se programa antes de la colocacién de los materiales
de enrocamientos, ‘

JUNTA PERIMETRAL. Es, quiza, la clave del éxito de una PECC, puesto que existe
una gran diferencia entre la deformabilidad de la cimentacién, la membrana y los
enrocamientos, por lo cual se presenta una incompatibilidad de deformacién en la
junta y ésta puede romperse causando fugas de agua. De hecho, el mal funclonamiento
de las juntas perimetrales ha sido la principal razén de muchas malas experiencias
con este tipo de presas en el pasado. La junta debe ser flexible e Impermeable al
mismo tiempo, lo cual no es facil de lograr. Existen diferentes formas y distintos
materiales para un adecuado disefio pero en todo casc una doble (a veces triple) linea
de defensa es necesaria. Una junta perimetral tentativa se ilustra en la fig. 2.1. En
la parte de contacto con el agua, se coloca mastique cubierto con una banda plastica.
En la parte de contacto con el material de apoyo, se intercala un sello de cobre y
mortero seguido por una 2zona de transicién de arena fina. En el contacto entre
bloques de concreto, se ponen sellos de PVC. Sin embargo, cabe seflalar que con
respecto a una componente tan importante para el buen disefio de la presa como es la
junta perimetral, existen en la literatura sorprendentemente muy pocos estudios
serios, Quizd la excepcién sea un extensivo trabajo experimental realizado en la CFE,
México (Montaflez, 1991). Se requieren todavia mds trabajos teéricos y experimentales
sobre las juntas perimetrales.
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2.2 Comportamiento ante solicitaciones no dindmicas

El comportamiento de una presa depende de muchos factores locales, tales como la
condiciéon de la cimentacidén, la configuraciéon del wvalle, los materiales utilizadns,
los procedimientos de construccién e inclusive el clima. Por tanto, se podrfa decir
que cada presa se comporta de manera diferente y unica. Sin embargo, si nos
concentramos solamente en algunos aspectos especi{ficos, teniendo un patrén comparable
podemos establecer algunas tendencias generales a partir de las tan varladas
observaciones. En lo que sigue, intentamos dar una visibn general de los
comportamlentos de las PECC con base en los reportes publicados,

Al final de la construccién

Conforme se incrementa la altura de la cortina, los asentamientos aumentan hasta
llegar a un valor maximo al final de la construccién. En una seccién transversal, las
curvas de igual asentamiento tienen forma de bulbos, El centro de los bulbns donde
tienen lugar los asentamientos mdximos estd sobre o cerca del eje central vertical y
a una altura 0.5H, siendo H la altura mdaxima (Pinto y otros, 1985; Hacelas y otros,
1985). El asentamiento mdximo registrado varfa de 0.40%Z a 0.45% de H, cun la
excepcién de la presa Foz de Areia en que se registré un valor de 2.24% de H. En la
seccién longitudinal, el asentamiento méximo se observa en el centro del valle; lus
movimientos horizontales son hacia el centro del valle.

Los esfuerzos verticales tienen valores menores que los esfuerzos calculados con
el peso propio debido a la transferencia de cargas y a la geometria de la seccién
transversal de la cortina. Dependiendo del tipo de material utilizado se presenta el
efecto de arqueo, el cual, sin embargo, no es tan importante como en las PEC]. Las
direcciones de los esfuerzos principales coinciden con los ejes de referencia en o
cerca del eje central y con el talud en puntos cercanos a los taludes. La relacién
entre los esfuerzos principales mayor y menor es diferente en gravas y enrocados,
siendo mayor en enrocados (Hacelas y otros, 1985). Esto implica que la relacién de
Poisson es diferente para cada tipo de material.

Los médulos de deformaciéon se wueden calcular de acuerdo con los esfuerzos y
asentamientos observados. Los médulos se incrementan con el nivel de esfuerzos
confinantes pero al parecer, después de un cierto nivel de confinamiento, los médulos
ya no siguen una tendencia ascendente con el confinamiento (Hacelas y otros, 1985).
Los médulos medios para los enrocados son del orden de 30-50 MPa y para las gravas
son mucho mayores que estos (hasta siete veces, Hacelas y otros, 1985), por lo que
las gravas son mds deseables para la construccion de las PECC, especialmente para la
zona JB. '

Al final de la construccién, si la membrana de concreto se coloca en varias
etapas,  se observan deformaciones en ella. Sin embargo, tal deformacién es
relativamente pequeila., Los movimientos en las juntas perimetrales pueden ser de
apertura o de cierre. ,

Al final del llenado
LLos asentamientos adicionales son de magnitud muy reducida comparados con los

registrados durante la construccion. La zona mas afectada se limita a la parte de
aguas arriba del cuerpo de la cortina. El asentamiento maximo que se registra en la
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cara del talud a una altura 0.3-0.5 de H es aproximadamente 0.1%2 de H (Millet y
otros, 1985; Hacelas y otros, 1985).

Los esfuerzos inducidos por el llenado tienen una direccién principal
concordante con la direccién de la aplicacién de las cargas hidrostaticas. Por tanto,
los esfuerzos cortantes adicionales en esta etapa son bajos,

Los médulos de deformacién, calculados a partir de los desplazamientos
horizontales y las presiones del agua, son de 1.5 a 3.0 veces mayores que los
verticales por peso propio. Esto implica, segin muchos autores, que los enrocados
compactados tienen cierta anisotropia: son mds rigidos en la direccién horizontal que
en la direcciébn vertical. Esto, en realidad, se debe a que, durante el llenado el
material est4d sometido a una descarga de esfuerzos desviadores y por consigulente se
comporta mas rigido que en la etapa de construccién.

La membrana de concreto sufre su mayor distorsién por el llenado. l.a membrana
sufre tensién en la parte cercana a la junta perimetral y a la cresta, y compresién
en la parte central. La mayorfa de las juntas perimetrales se abren y muy pocas se
clerran o se quedan intactas.

La fuga del agua puede ser desde Insignificante hasta muy notable dependiendo
del volumen del embalse, el nivel del agua y las condiciones de las juntas. Al
respecto, se han reportado basicamente dos observaciones. Primero, la curva nivel de
agua vs flujo de agua sigue una ley parabdlica e histerética. Es decir, cuando el
nivel del agua se eleva, el flujo aumenta; para un clerto nivel del agua, el flujo en
un proceso de llenado es menor que en un proceso de vaciado. Segundo, la fuga del
agua ocurre principalmente en las juntas perimetrales ya que la mayoria de las juntas
internas permanecen cerradas.

Comportamiento a largo plazo

Las PECC no sufren asentamientos a largo plazo tan importantes como las PECI ya
que en éstas los efectos de arqueo entre el respaldo y el corazébn causan un
asentamiento diferido. Los asentamientos en las PECC cesan practicamente cinco afios
después del final del llenado. Segin Sherard y Cooke (1987), la rapidez de
asentamiento en la cresta para una PECC con enrocamlentos compactados es de un
0,00357. de H por afio después de S ufios de su construccién, 0.0015% de H por afio
después de 10 afios, y 0.0006%4 de H por aflo después de 15 afios. En cambio, si los
enrocamientos fueron colocados a volteo, la rapidez de asentamiento asciende a
0.0045, 0.0030 y 0.00107 de H por afio para los mismos periodos.

2.3 Comportamiento ante solicitaciones dindmicas

Observaciones de campo

Hasta la fecha, la presa Cogoti es aparentemente la tnica presa con cara de
concreto vibrada por sismos {Arrau y otros, 1985). Su comportamiento es de mucho
interés para nuestro estudio sismico de las PECC,

La presa Cogoti se localiza en la parte norte central de Chile, a 275 km de
Santiago de Chile. Su construccién concluyé en 1938. La presa tiene una altura mdxima

de 85 m y el area total de la cara de concreto es de 16,000 rnz. La cresta con la
configuracién longitudinal de linea recta tiene una longitud de 160 m y un ancho de 8
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m. Las pendientes de los taludes medios aguas arriba y aguas abajo son
respectivamente 1.0V:1.4H y 1.0V:1.5H. Los enrocamientos se colocaron a volteo. El
espesor de la cara de concreto es 20 cm en la cresta y 80 cm en la base con un
incremento de 7 mm por cada metro de profundidad del agua. La cara estd formada por
losas cuadradas de 10 m de lado. Las juntas se hicieron con sellos de cobre y con
refuerzos de acero.

Después de su construccién, la presa fue sometida a cuatro sismos importantes en
1943, 1965, 1971 y 1985, con magnitudes Richter 7.9, 7.1, 7.5 y 7.7, y aceleraciones
maximas en la base de 0.19g, 0.04g, 0.05g y 0.03g, respectivamente. _

La rapidez de asentamiento de la presa en la cresta a partir de la culminacién
de la construccién fue de 80 mm por aflo. Cinco afios después del final de la
construccién, en 1943, la presa sufrié en el sismo un asentamiento subito en toda la
cresta y alcanzé en la parte central un valor mdximo de 40 cm, Después del sismo, la
rapidez de asentamiento disminuyé a 15 mm por afio, s6lo una quinta parte de la
rapidez alcanzada antes del sismo. Esto implica que los materiales de enrocamiento a
volteo fueron compactados significativamente durante ese sismo. Otros sismos
subsecuentes no han causado aparentemente asentamientos subitos de la presa.

Se observé que el sismo de 1971 causé agrietamientos longitucinales en la cresta
y algunos desarreglos de rocas individuales y piedras sobre la cresta y de rocas en
la parte aguas abajo.

En ningin slsmo se reglstré una fuga de agua inmediata, implicando que la
membrana de concreto as{ como las juntas se han comportado de manera satlsfactoria.
Sin embargo, durante el sismo de 1943 se observé que la parte extrema superior de la
cara de concreto estuvo descubierta por el lado de aguas abajo. Esto pudiera
significar que la membrana no se movié en forma conjunta con los materiales de
enrocado durante este sismo.

Observaciones en modelos

Una visualizacién de los modos de falla en las PECC en condiciones sismicas
puede obtenerse a través de los ensayes de mesa vibradora en modelos fisicos de
pequefia escala, Han y otros (1988, citado por Gazetas y Dakoulas, 1991) utilizaron un

modelo de terraplén de grava-arena con un peso volumétrico de 16 kN/m® y de 1 m de
altura, La losa consiste en yeso (gypsum) con espesor de 4 mm y una resistencia a la
tension de 300 kPa. Debajo de la losa se colocé un estrato de arena con un peso

volumétrico de 17 kN/m’. La base del terraplén tiene una pendiente transversal 1:14
desde aguas arriba hacia abajo. La aceleracién en la base alcanzé 0.6g y la
deformacién permanente empezé a acumularse a partir de 0.14g, Inicialmente el
deslizamiento se conflné en cufias superficiales en la vecindad de la cresta. Con el
incremento de las amplitudes de aceleracién, aumenté la extensi6én de las zonas de
deslizamiento y ocurrieron rodamientos y deslizamientos de gravas principalmente en
la zona de aguas abajo. A! crecer ain mdas la amplitud de la aceleracion, la losa
perdié su soporte, deformandose como un muro en voladizo, y se fracturd por el efecto
de vibraciones violentas.

Estudios teéricos

Seed y otros (1985), Bureau y otros (1985), Gazetas y Dakoulas (1991) y Romo
(1991) han realizado estudios analiticos separadamente utilizando diferentes métodos.
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El objetivo del trabajo de Seed y sus colaboradores (1985) se concentrdé en la
estimacién de la deformacién de deslizamiento de las tipicas PECC sometidas a una
aceleraciéon en la base de 0.5g y con magnitud de 6.5 a 8,25. Ellos utilizaron primero
el método lineal equivalente para estimar la distribucién de aceleraciones en el
cuerpo de la cortina y después calcularon los desplazamientos permanentes de los
supuestos bloques rigidos por medlo del procedimiento de Seed-Makdisi (1978), una
version modificada del método de Newmark (1965). Sus conclusiones principales son las
sigulentes, (1) La practica comin de asignar taludes de 1:1,3 a 1:1.45 es aceptable
en areas de baja a moderada sismicidad. Ein sitios de alta sismicidad con magnitud 7.5
y aceleracléon maxima 0.5g, los taludes mdas tendidos con pendiente de 1:1.65 son mas
deseables. Si la magnitud del sismo llega a ser 8.25, se requleren taludes de 1:1.8
para lograr un comportamiento adecuado. (2) En la parte cercana a la cresta, es
posible registrar altas aceleraciones. Para ello, es deseable colocar en esta 2zona
una seccién de materiales mas finos porque las deformaclones inducldas en éstos son
mucho menores que las de los materiales granulares. (3) Las bermas estabilizadoras en
la parte inferior de la cortina pueden ser (tiles para minimizar las deformaciones si

la magnitud del sismo alcanza a 8.25.

En los trabajos de Seed y sus colaboradores, el analisis realizado en el dominio
de la frecuencia se limité a una seccién bidimensional y no se consideraron los
efectos del agua ni de la cimentacién, El mecanismo de las deformaciones permanentes
fue sélo de deslizamientos de bloques ri{gidos. Ademds, tampoco se tomé en cuenta la
presencia de la membrana de concreto por lo que no fue posible calcular la respuesta

de ésta.

Por otro lado, Bureau y otros (1985) estudiaron el problema en el dominio del
tiempo para evaluar el comportamiento no lineal verdadero de los materiales e
identificar los modos de falla reales en este tipo de estructuras. Los resultados

~ principales obtenidos por ellos son los siguientes. (1) Ante una fuerte excitacién

con aceleracibn maxima de 0.7g, la deformacién pldstica ocurre en casi toda la
seccidn y se concentra principalmente en la parte aguas abajo y en el tercio superior
de la cortina. (2) Las deformaciones permanentes se distribuyen en forma continua en
la cortina y no se deben a un mecanismo discontinuo como se propusv en el trabajo de
Seed y otros (1985). (3) La presion hidrodindmica del embalse sobre la presa
contribuye a los movimientos laterales de la presa y debe ser tomada en cuenta de

manera tan adecuada como sea posible.

Los estudios de Bureau y otrcs (1985) se limitaron de nuevo a un andlisis
bidimensional sin incluir el efecto de la clmentacién. También se prestd poca

atencién a la respuesta de la membrana,.

Gazetas y Doukalas (1991) extendieron los trabajos de Seed y otros (1985) al
caso tridimensional. Analizaron una PECC situada en un valle semi-cilindrico y
llegaron a la conclusién de que la vibracibn en la zona cercana a la cresta es
extremadamente alta. Segin ellos, varios aspectos del disefio actual deben ser

revisados.

El trabajo de Romo (1991) estd enfocado a estudiar la respuesta de la presa
Aguamilpa actualmente en construccién. Utilizé el método del modelo lineal
equivalente para calcular las aceleraciones y evalué las deformaciones permanentes
con el procedimiento propuesto por Romo y Reséndiz (1980). Las conclusiones
alcanzadas son las sigulentes. (1} El disefio propuesto para la presa Aguamilpa es
adecuado desde el punto de vista estatico y dindmico. (2) Para minimizar las
deformaciones estaticas y dindmicas la mezcla de grava-arena debe tener un porcentaje
de finos menor que 5%; un porcentaje de 2% es todavia mas adecuado. (3) La frontera
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entre la zona 3B y 3C podria ser vertical.
2.4 Conclusiones

La alta estabilidad y baja deformabilidad de las PECC se logran principalmente
por ei moderno método de compactacién, el cual propicia condiclones favorables para
el buen comportamiento de este tipo de presas. Las distorsiones inducidas por el
llenado de agua y los asentamientos posteriores a la construccién son pequefios. Los
materiales empleados estdn homogeneizados por la compactacién y llegan a tener altos
médulos de rigidez y altas resistencias inmediatamente después de su colocacién de
los materiales a diferencia de las PECI donde las fuerzas de gravedad juegan un papel
mas importante. La seleccién de los materfales no necesita ser muy estricta pues aun
materiales de diversos tipos pueden uniformarse por la propia compactacién. Ademds,
las Interferencias de procedimientos constructivos son minimas,

Si la membrana, las juntas perimetrales y la seccléon del material de apoyo son
adecuadamente disefiadas, la capacidad de las PECC contra todos los efectos de
agua—presiones  hidrostéticas, fugas, erosién, tubificacién y fracturamiento
hidraulico—es muy alta, Esto casi elimina de rafz los problemas con el agua gue son
los mas serios para el disefio de presas de tierra y enrocarniento.

Existen en la actualidad muy pocas experiencias con el comportamiento sfsmico de
las PECC. La mayorfa de las PECC construidas o en operacién se encuentran en pafses
de muy baja sismicidad tales como Australia y Brasil. La presa Cogoti fue sometida a
sismos de baja intensidad pues la maxima aceleracién del terreno fue sélo de 0.19g.
Ante sismos de esta naturaleza, casi cualquier tipo de presa podrfa soportarlos con
dafios de poca importancia. '

Los estudios realizados hasta la fecha han prestado poca atencién al
comportamiento de la membrana que podrfa ser crftico para el adecuado funcionamiento
de la presa. Los efectos de la cimentacién tampoco han sido considerados, los cuales
pueden ser Iimportantes ya que la rigidez de la losa es comparable con la de la
cimentacién aun cuando ésta sea de roca sana. La importancia de los efectos
hidrodindmicos sobre las PECC y principalmente en la membrana de concreto no ha sido
aclarada en los estudios anteriores. ‘l'odo esto constituye la principal motivacién del
trabajo de esta tesis.
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3. METODOLOGIA DEL ANALISIS DE RESPUESTA COMPLEJA
DE SISTEMAS CORTINA-EMBALSE-CIMENTACION

. En los adltimos 30 afios se han desarrollado numerosos métodos para analizar el -
comportamiento sf{smico de presas. Entre los métodos de andlisis en el dominio de la
frecuencia, que suele denominarse como andlisis de respuesta compleja, se distinguen
los analfticos y numéricos. Los analiticos estdn basados en la teorfa de vibracién de
viga de cortante, y por su simplicidad se utilizan para el diseffo preliminar. Los
numéricos, que en cambio estdn estructurados en general dentro del marco del método
de elementos finitos (MEF), son usados para disefios detallados, y han ganado gran
popularidad por su versatilidad para tomar en -cuenta la inhomogeneidad de materiales
y las Irregularidades geométricas. |

Los trabajos mds conocidos sobre los métodos numéricos han sido desarrollados
por Seed y sus colaboradores en' la Universidad de California, Berkeley, en los
- Estados Unldos. Una serie de programas de computadora Implementadas por ellos han
sldo popularizadas dentro y fuera de ese pafs para analizar una gran cantidad de
presas construidas o en etapa de disefio alrededor del mundo (ldriss y otros, 1973;
Lysmer y otros, 1974; Romo y otros, 1977; Kagawa y otros, 1981). Segin la
clasificacién de los andllsis de interaccién suelo-estructura (Bayo y Wilson, 1983),
estos métodos son completos en el sentido de que intervienen todos los grados de
libertad del sistema por analizar en la etapa de la solucién del sistema de
ecuaclones. Esto dificulta mucho el andlisis cuando se desea incluir los efectos del
embalse y de la cimentaciébn, ya que el sistema resultante contiene una enorme
cantidad de grados de libertad. Por la disponibilidad de la memoria virtual de
computadoras y el alto tiempo de ejecucién, sistemas de tal {ndole son muy diffciles,
a veces imposibles de estudiar en forma completa si no se hace una debida
subestructuracién, Como el mismo nombre Indica, los métodos de subestructuracién
dividen al sistema completo en varios subsistemas siendo uno de ellos el principal.
En nuestro caso, de andlisls de presas, el subsistema principal podr{a ser la cortina
y su cimentacién como un subsistema complementario. Como consecuencia de la
descomposicién del problema completo, el sistema de ecuaciones final a resolver sélo
abarca un nimero muy reducido de variables que estdn relacionadas unicamente con el
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subsistema principal, facilitando as{ considerablemente la solucién del problema.

Existen’ varias formas de subestructurar un sistema completo, entre ellos se
pueden mencionar los de volumen, de frontera y mixto (Bayo y Wilson, 1983). Los
métodos para estudiar comportamientos sismilcos de presas desarrollados por Chopra,
Clough y sus coleboradores (Chopra y otros, 1980; Hall y Chopra, 1982; Clough y
otros, 1985) son de subestructuracién por frontera. En ellos, se aisla la cortina
como el subsistema principal y se resuelven tres problemas separadamente: difracci6n,
impedancia y finalmemte el andlisis del subsistema de la cortina. Resolviendo el
problema de difraccién, se puede conocer el movimiento dei terreno en el campo libre,
o bien, en el sitio donde la presa se va a construir. La solucién de impedancia, por
otro lado, estima las respuestas del terreno bajo las aplicaclones de carga sobre su
superficie, sin considerar la presencia de la excitacién sf{smica. Con los resultados
de la solucién de los problemas de difraccion e Iimpedancia pasan a estudiar la
cortlna obteniéndose finalmente sus respuestas sismicas. Con los métodos de
subestructuracién, es posible realizar estudios de sistemas cortina-embalse-
cimentacién con trabajo computacional moderado.

En este capftulo se presenta una nueva alternativa de andlisis complejo, que se
usard a lo largo de la tesls para estudiar presas de enrocamiento con cara de
concreto (PECC), Este método es fundamentalmente de subestructuracion por frontera,
pero proporciona nuevos tratamientos numéricos sobre el problema, Primero, se combina
el método convencional de elementos finitos con el de elementos de frontera (MEFr)
siendo éste menos popular para resolver problemas reales geotécnicos a gran escala,
Segundo, se define la excitacién sismica como una incidencia de ondas elasticas, lo
cual tiene la ventaja de poder tomar en cuenta en el andlisis las varlaclones
espaclales del movimiento del terreno. Tercero, aunque la presente tesls se limita a
estudiar problemas bidimensionales, este método puede extenderse directamente al caso
tridimensional, lo cual no es fécil de llevar a cabo con el algoritmo utillzado por
otros métodos como el de Waas (1972).

Este capftulo se organiza de la sigulente manera. En la seccién 3.1 se describe
como se lidealiza el sistema cortina-embalse-cimentacién, y se Introduce la necesidad
del uso del MEFr. Las secciones 3.2 y 3.3 se concentran en el desarrollo del MEFr: en
3.2, se da una descripcién del método y en 3.3, se citan ejemplos de aplicacién para
los casos de elasticidad dindmica estacionaria. La seccién 3.4 se dedica a definir el
movimiento del terreno as{ como su andlisis con el MEFr. En la seccibn 3.5 se
formulan las ecuaciones bdsicas para el problema de la interaccién entre la cortina,
el embalse y la cimentacién. Como se ve, las secciones 3.2 a 3.4 preparan a la 3.5.

Notamos que las sigulentes dlscusiones sobre los andlisis teéricos del problema
estan siempre orientadas a algin método de discretizacién espacial, ya sea MEF o
MEFr. Esto no solamente ayuda a visualizar la fisica del problema sino la forma de
solucionarlo mediante el uso de las computadoras.

3.1 Idealizacién del sistema

En la fig. 3.1 se lilustra graficamente el sistema cortina~ embalse-cimentacién.
Dentro de este sistema, se distinguen tres dominios y tres fronteras de Interfaz
entre ellos. Los tres dominlos son la cortina, el embalse y la cimentacién; las tres
fronteras de Interfaz son cortina-agua, cortina-cimentacién y agua-cimentaclén. En
esta tesis, "agua" se refiere al agua contenida en el embalse y es un fluido externo,
es decir, el concepto no incluye el fluido dentro de los poros de los materiales
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térreos; por otra parte la palabra "cimentacién” se refiere no solamente a la de la
cortina sino también a la del embalse. La ‘"interaccién cimentacién-cortina" tiene el
mismo significade que la ‘"interacci6bn suelo-estructura”, expresion adoptada
ampliamente en la literatura. La sustitucién del "suelo” por la- "cimentacién” se debe
a que el material sobre el cual descansan las cortinas generalmente es de roca mds
que de suelo.

El dominio de la cortina estd constituido por materiales térreos para las presas
de tierra y enrocamiento, y por materiales térreos y de concreto para las PECC. La
cortina se discretiza como es usual hacerlo al aplicar el MEF (Desal y Abel, 1972;
Zienkiewicz, 1977; Hughes, 1987). Zonas de diferentes materiales pueden estar
interconectadas bajo la condicién llamada de ‘"soldadura" o por unos elementos
especiales de contacto, con los cuales se permiten deslizamientos y/o separaciones
entre diferentes tipos de materiales. '

E! comportamiento del material térreo, del concreto y del contacto entre ellos
se idealiza lineal, Sin embargo, adoptando el artificio de la linealidad equivalente
en el dominio de la frecuencia, la degradacién de rigidez, asi como la varlacién del
amortiguamiento interno del material, pueden tomarse en cuenta. Aunque el uso del
modelo lineal equivalente limita el andlisis a la obtencién de respuestas puramente
elasticas de la presa, tal Informaclén muchas veces es suficlente para el ingeniero
de disefio y, en todo caso, proporciona datos valiosos para calcular las deformacicnes
permanentes en subsecuentes andlisis no lineales mas refinados,

El dominlo de agua se discretiza también con elementos finitos. Cabe mencionar
que existen dos tlpos de embalse en cuanto a su geometrfa: finito e infinito., En el
primero, el dominio del embalse se acota como un contenedor de agua; mientras que en
el segundo, el embalse se extiende en un extremo al infinito y en el otro se acota
con la cortina. En realidad, todos los embalses son finitos. Sin embargo, en la
mayorfa de los casos, la extensién horizontal del embalse es mucho mayor que la
altura de la cortina, implicando una geometr{a de andlisis demasiado esbelta lo cual
causa dificultad numérica. Aun méas, en el andlisis s6lo interesa conocer el
comportamiento del agua en la cercanfa de la cortina y por tanto la inclusién de todo
el embalse es Innecesaria. De ello surge la sigulente idealizacién: el embalse finito
estd acotado a una distancia relativamente corta desde la cortina y el embalse fuera
de la zona finita es infinito y podrfa representarse mediante una frontera llamada
"lejana". Esta hipétesis puede garantizar la factibilidad de andlisis y representa a
su vez con muy buena aproximacién la realidad fisica del problema. En el siguiente
capf{tulo se describirda en mdas detalle el concepto de frontera lejana,

El agua se idealiza como un fluido compresible, implicando que las preslones
hidrodindmicas resultantes sobre la pared de la cortina dependen de la frecuencia de
la excitacién. El comportamiento incompresible del agua es sbélo un caso particular
del comportamiento compresible, el cual también estd incluido en el modelo.

La cimentaciéon del sistema se refiere a la de la cortina y la del embalse,
incluyendo esta ultima el fondo y las laderas del embalse. Generalmente, la extensién
espacial de la cimentacién de presas es de muy grande hasta semi-infinita, que es
diferente al caso de depésitos de suelos. Por tanto, en esta tesis se adopta la
hipétesis de que la cimentacién es semi-infinita.

La cimentacién se supone, como primera aproximacién, que es homogénea, isotropa,
eldstica lineal y con amortiguamiento histerético representado por moédulos de
elasticidad complejos. Para fines de andlisis dinamico, en los que lo mas importante
es conocer la respuesta de la cortina, esta aproximacién aparentemente se justifica.
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Pero vale la pena mencicnar que si la cimentacién es estratificada o presenta
propiedades mecénicas mds complicadas, el método presentado en esta tesis también se
presta para su analisis (Apsel y Luco, 1983a, 1983b; Kausel y Peek, 1982).

La discretizacién de la cimentacién sélo se efectia en su frontera, la cual se
divide en dos partes; la parte de interfaz que tiene contacto con la cortina y el
agua, y la parte de superficie que estd libre de carga alguna, Esta discretizacion
conduce directamente al uso del método de elementos de frontera, por lo que las
siguientes dos secciones se centran en este método.

lL.as fronteras agua-cortina y agua-cimentaciéon pueden resumirse como contacto
agua-solido, Clertas condiciones de frontera en esta interfaz deben cumplirse,
garantizando la continuidad entre la velocidad del movimiento de agua y la de sélido,
Mas detalles sobre esto se discutiran er el siguiente capftulo.

La dltima interfaz por describir es la que existe entre el cuerpo de la cortina
y la cimentacién. Una simple hipétesis sobre esta interfaz es la condicién de
soldadura. Esto implica que los desplazamlentos son continuos cuando atraviesan la
interfaz. Sin embargo, dicha condicién puede no cumplirse cuando existe la
posibilidad de deslizamiento y/o separacién de la cortina respecto a la cimentacién.
Tal posibilidad puede estar acompafiada por la eventual falla por deslizamiento de la
cortina. Dicho modo de falla tiene mds posibilidad de desarrollarse en presas de
concreto que en las de enrocamiento y tlerra. Al considerar el comportamiento de
deslizamlento y separacién de la base de la cortina, el andlisis se vuelve
fuertemente no lineal, y debe llevarse a cabo en el dominlo del tlempo y por ende
estd fuera del alcance del andlisis complejo contemplado en este capitulo, En el
dominio de la frecuencia, las condiciones de interfaz pueden incluirse, considerando
clerta rigidez elastica contra el deslizamiento y separaciéon, y asf imitando las
- realidades fisicas de manera aproximada. Las condiciones de soldadura son casos
limites en que las rigideces son infinitamente altas. En esta tesis, dentro del
andlisis complejo, las condicilones de interfaz entre la cortina y la cimentacién se
consideran del tipo de soldadura. '

Para concluir la descripcién del sistema a analizar, cabe agregar que con el
presente método es posible obtener las presiones hidrodindmicas dentro de todo el
dominio del embalse. Sin embargo, este resultado no es forzosamente necesario en
muchas ocasiones, ya que generalmente el mayor interés de los ingenieros de disefio
s{smico se concentra en el comportamiento de las cortinas, por lo que no se requiere
calcular la distribuciéon de presiones dentro de la masa del agua. Pero es [nteresante
notar que también existe casualmente la necesidad de revisar la estabilidad de
taludes de las laderas y, consecuentemente, de estudiar las distribuciones de las
presiones hidrodindmicas sobre ellas (Ghaboussi y Hendren, Jr., 1984). Por tanto,
debido a que la distribuclén de presiones hidrodindmicas en todo el embalse puede ser
Gtil en algunos casos, es siempre ventajoso analizar todo el dominio del agua, es
decir se toma el embalse como una parte de la estructura y no como una subestructura.

3.2 Generalidad del método de elementos de frontera

El objetivo principal de este capftulo es desarrollar un método general de
cdlculo de las respuestas complejas de los sistemas cortina-embalse-cimentacién. Para
ello, sin embargo, es necesario utilizar los dos procedimientos numéricos: MEF y
MEFr. Para describir el método general, lo que se hard en la seccién 3.5, es
indispensable comprender primero MEF y MEFr, y después la forma de definir la
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excitacién utilizando el MEFr. Como el MEF es ya bien conocido, en lo que sigue y la
seccién 3.3, se exponen Unicamente los aspectos fundamentales del MEFr, La forma de
definir la excitaclén se discutira en la seccién 3.4,

Antecedentes del método de elementos de frontera

El desarrollo de los métodos numéricos, con la técnica de convertir integrales
de volumen en integrales de frontera, tiene una larga historia; pero sus ventajas
computacionales se descubrieron hasta hace dos lustros con el nombre del MEFr
(Brebbia, 1978; Banerjee y Butterfield, 198l; Brebbia y otros, 1984; Cruse, 1988;
Balas y otros, 1989). El MEFr se distinguen del MEF por el tipo de aproximaciones
numéricas Introducidas: mientras que en el primero las aproximaciones se hacen en las
fronteras a través de las integrales de frontera, en el segundo se discretiza el
dominio evaluando integrales de volumen. Las ventajas del MEFr son los siguientes:

1. Como la discretizaciébn se efectiia sélo en las fronteras, la dimensién
espacial del problema se reduce por uno, y consecuentemente se simplifica enormemente
la preparacién de los datos para el andlisis.

2. Existen tres aspectos que hacen que el MEFr tenga resultados mcjores que el
MEF. Primero, sl el nimero de los puntos de integracién en las fronteras es menor que
el de los puntos dentro del dominio, que es el caso general, el error introduciao por
las aproximaciones en las fronteras es menor; segundo, las matrices de influencia
obtenidas en el MEFr tienen componentes diagonales predominantes debido a las
singularidades de la funcién de Green, y como resultado de ello, se espera que el
sistema final de ecuaciones algebraicas a resolver tenga un comportamiento numérico
maAs estable; tercero, las variaciones de gradientes (flujo para el problema potencial
y esfuerzo para el problema eladstico) se pueden calcular directamente sin introducir
ninglin error por la aproximacién, por lo que puede esperarse obtener resultados con
mucha exactitud para problemas de concentracién de esfuerzos, as{ como de entrada y
salida de flujos.

3. Se tratan facilmente los problemas comunes en la Geotecnia. en los cuales el
dominio de andlisis no es acotado como espacio infinito o semi-infinito.

4. Por ultimo, se puede mencionar que con s6lo modificar las funciones de Green,
se pueden resolver problemas con nateriales estratificados y anisotrépicos, entre
otros.

Obviamente, como cualquier método numérico, el MEFr también tiene sus
desventajas. Algunas de ellas son: la matriz final es no simétrica y llena; es
diffcil obtener en ocasiones las funciones de Green; es un poco laborioso evitar las
singularidades en las integrales; si se presentan fuerzas de cuerpo, se requieren
también integrales de volumen (aunque en sentido diferente al del MEF, porque aquf
las incégnitas estan relacionadas sélo con la frontera). En relacién al dltimo punto,
se han desarrollado muy recientemente algunos métodos para convertir ciertos tipos de
integrales de volumen a las de frontera de tal modo que la ultima desventaja
mencionada se queda practicamente eliminada. A pesar de sus desventajas, este método
se ha desarrollado rapidamente en los ultimos afios hasta tal grado que casi puede
tratar cualquier problema que se resuelve con el tradicional método de elementos
finitos, aunque no siempre con mayor eficiencia numérica. Se pueden citar algunos
problemas diffciles como acoplados, de plasticidad y de no linealidad geométrica, que
ya son tratables con el MEFr. La idea actual es combinar los dos métodos citados
arriba para lograr una mayor eficiencia numérica. Esto precisamente es el reto que se
tiene en esta tesis: resolver el problema de interaccion dindmica del sistema
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embalse-cimentacién-cortina, acoplando ambos procedimientos.

Debe notarse que el nombre del MEFr cubre en realidad tres subgrupos: de Trefftz
(Zielinski y Herrera, 1987; Ruge, 1989), indirecto (Wearing y Sheikh, 1988) y
directo. Los dos primeros, especialmente el primero, requieren, antes de resolver un
problema especifico, una cuidadosa bisqueda de las posiclones de puntos de colocacién
para dicho problema, lo cual no sclamente es laborioso sino que constituye también un
desaffo casl Invencible para el ingeniero que quiere aplicar estos métodos a
problemas con geometr{fas complejas. Por tanto, en esta tesis, se usa solamente el
método directo por su versatilidad en el tratamiento de geometrfas cualesquiera. Se
ha postulado (Wolf, 1985) que los métodos directos ofrecen resultados menos
satisfactorios que los indirectos. Sin embargo, estudios recientes (Ahmad y otros,
1988) indican que ambos métodos llegan a obtener resultados muy similares para
problemas t{picos de interaccion dinamica suelo-estructura, '

Ecuaciones basicas del método

En la 'sigulente parte de esta subseccion, se presentardn las ecuaciones bdsicas
del método de elementos de frontera para problemas de elasticidad con inaterial
homogéneo, Iisotropo y elastico lineal. Debe notarse también que la sigulente
formulacién es general para problemas tanto estdticos como dindmicos. Considérense
dos estados no relacionados de esfuerzos y deformaciones, en ausencia de fuerzas de
cuerpo. Empleando el clésico teorema de Bettl, se establece la sigulente relacién
rec{proca entre estos dos estados:

[ ] [ ]
J‘ eHeMdV = j (o HeXdV (3.1)
v v

donde (¢} y {e} son esfuerzos y deformaciones para el estado real y {o"} y {e.} para
el estado virtual, Utilizando las definiciones de funciones fundamentales para el
estado virtual y los teoremas de Green (ver por ejemplo Cruse, 1989), se llega a
obtener la siguiente ecuacién fundamental del método:

u(P) = IU(Q,P)t(Q)dS - IT(Q.P)u(Q)dS | | (3.2)
s S '

El significado fisico de esta ecuacién es el siguiente (ver fig. 3.2). Se escoge un
punto de colocacién P en la frontera S, el vector de desplazamiento en este punto
u{P) estd dado por una integral de frontera. Esta integral estid definida por t(Q),
u(Q), U(Q,P) y T(Q,P). t{Q) y ul(Q) son los vectores de esfuerzo y de desplazamiento,
respectivamente, en los puntos de campo Q definidos a lo largo de toda la frontera S.
Los coeficientes de influencia U(Q,P) y T(Q,P) relacionan el comportamiento mecdnico

del punto de colocacion y el del punto de campo, que se conocen también por

soluciones fundamentales o funciones de Green.

Un fenémeno peculiar de la ec. (3.2) es que la segunda integral es singular
cuando el punto P se aproxima al punto Q, por lo que su integral sdlo puede
efectuarse en el sentido de valores principales de Cauchy, es decir, excluyendo el
punto singular P = Q. De esta manera, la ec. (3.2) queda como:;

C(P)u(P) = J‘ U(Q,P)L(Q)dS - f T{(Q,P)u(Q)dS (3.3)
S S

de la que surge un coeficiente C definido en el punto P, que se puede expresar como
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CP) =1 + J T(Q,P)dS (3.4)
PQ '

I es la matriz unitaria y f significa una integral en donde Q # P. La evaluacién de C

depende de la direccién de la trayectoria por la cual P se aproxima a Q.

Discretizacién espacial

Debido a que la expresiéon matematica de las funciones U(Q,P) y T(Q,P) es
complicada y la geometrfa no es regular, la solucién cerrada de la ec. (3.3) existe
para pocos casos y surge la necesidad de realizar la Integracién de superficie
involucrada en la ec. (3.3) con un esquema numérico. Para ello, se requiere
discretizar la frontera S. Este proceso de discretizacién se lleva a cabo de la
siguiente manera. Primero, se divide la frontera S en M segmentos, los cuales se
denominan como elementos de frontera. Esto se expresa matematicamente como

s=7Jys™ (3.5)

Para cada segmento o elemento, se supone que el vector desplazamiento y ei de
esfuerzo varfan de acuerdo con alguna regla de interpolacién, teniéndose as{ de nuevo
L puntos de interpolacién por elemento. Por ejemplo, los elementos constantes,
lineales y cuadraticos tienen uno, dos y tres puntos de interpolacién,
respectivamente, De esta manera, se tiene un total de N puntos de interpolacién. Para
una frontera cerrada, se dan

N=ML paraL=1 yN = M*L-1) para L > | , (3.6)

y para la frontera ablerta, se tiene, en todos los casos, un punto adicional de
interpolacién sobre N calculado en la ec.(3.5). Si cada elemento de frontera tiene
mads de un punto de interpolacién, la idea de interpolacién expresada en este método
es equivalente al concepto de elementos isoparamétricos, ampllamente empleado en el
MEF. En todo caso, los vectores dc desplazamiento y de esfuerzo en un elemento m
estan dados ahora por una combinacién polinomial de un total de L términos como

L
u(Q™ = N(QT)U(QT) (3.7)
- 1=1
'L .
Q") = L N(QDIQD) | (3.8)
I=al

Aquf Qm integra todos los puntos en el elemento m ¥y QT un punto especifico 1 en el
elemento m. N(QT) es la funcién de interpolaciétn o la funcién de forma, término
adoptado en el MEF.

Ahora, como se trata del método directo de frontera, se supone que los N puntos
resultantes de la discretizacién son al mismo tiempo los puntos de campo y de

colocaciéon. Con N puntos de colocacién asi definidos, la ec. (3.3) se puede expresar
en forma discretizada como



C(P Ju(P ) = J' U(Q,P,)t(Q)dS - f T(Q,P Ju(Q)dS, n=L,...,N (3.9)
g S

Substituyendo las ecs. (3.5), (3.7) y (3.8) en la ec. (3.9) se llega finalmente
a obtener un sistema de ecuaciones algebraicas como

M L

CPWP)= T T II N(QTHUQT,P )dsItQ™) -
n n =1 l=1 sm o
M L
) lf NIQ™)T(Q™,P Jds]u(QT) | (3.10)
m=1 1=1 ‘m n

donde f significa una integral en donde Pn # Q"l“.

m
S

Agrupando todos los términos asociados con cada punto de colocacién, se puede
expresar la ec. (3.10) en otra forma

{H}{u} = (G}{t) (3.11)

Como aquf se trata del método directo, la matriz {H} es cuadrada con dimensién
(nN)*(nN), donde n es el nimero de grados de libertad en cada punto. Sin embargo, la
matriz {G} no resulta ser siempre cuadrada. Para el mas simple caso de elementos
constantes, (G} es cuadrada de (nN)*(nN). Para un problema bidimensional con
elementos lineales, {G} ya se convierte en rectangular de (nN)*(2nN); ya que en cada
punto de colocacién existen probablemente dos valores distintos de esfuerzo, si tal
punto se localiza en una esquina o un quiebre. '

Los vectores {u} y ({t} contienen los valores conocidos e incégnitas. Si el
problema estd bien definido, siempre existe un nimero de inc6gnitas igual al ndimero
de ecuaciones, nN. Por tanto, es convenlente arreglar la ec. (3.11) de la siguiente
forma -

{AHa} = (b} . (3.12)

donde el vector {a} contiene todas las Incégnitas, ya sean de desplazamiento o de
esfuerzo, la matriz cuadrada {A} de (nN)*(nN) tiene una combinaclén de las
componentes de las matrices {H}) y (G}, y el vector (b} resulta de Ilas
multipllcaciones entre los términos correspondientes de {(H} y (G} y los valores
conocidos de {u} y {t}. Resolviendo la ec.(3.12), se obtienen todas las incégnitas y
el problema queda resuelto.

Como se puede observar, el principio de este método es claro y sencillo, pero su
implementacién es laboriosa. Las dificultades provienen principalmente de las
evaluaciones de las Integrales involucradas en la ec. (3.10) (términos dentro de los
paréntesis rectangulares) asi como el célculo del coeficiente C en la misma ecuacién.

Para los problemas planos (dindmicos y estacionarios), las funciones

fundamentales generalmente contienen funciones de Bessel, las cuales se calculan como
una serie de funciones polinomiales. Este calculo, en la mayorfa de los casos,
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consume la mayor parte del tiempo de ejecucién de este método. Para el caso
tridimensional, las funciones fundamentales son funciones exponenciales, que son muy
simples para su calculo. Por tanto, de aqul surge un fendémeno muy interesante: el
problema tridimenslonal es m&s facil de resolver que el bidimensional, lo cual no se
presenta con el MEF. Las expresiones de las funciones fundamentales para el problema
dindmico estacionario plano se presentan en el Apéndice A.

Por otro ladc, como lo indica la ec.(3.4), el coeficiente C estd relacionado con
una Integral singular, cuyo célculo encuentra dificultades en muchos casos. Una
manera de superarlas es calcularlo directamente dentro de un esquema estdndar de
Integracién de Gauss, pero con muchos puntos de integracién (més de 20). Otra manera -
es emplear un esquema especial de integracién de Gauss (por ejemplo, de las funciones
logarftmicas). Como tercera alternativa, se puede calcular la integral singular
mediante expresiones explicitas. Sin embargo, para problemas dindmicos, estas
expresiones son aproximadas.

Recientemente, la Integral se ha evaluado por medio del concepto del movimlento
rigido, que es mucho mds eficiente y elegante que cualquiera de las tres maneras
arriba mencionadas (Tassoulas, 1989). Para ello, considérese un movimiento de cuerpo
rigido con esfuerzos nulos y deplazamlentos uniformes para un problema estatico. La
ec, (3.10) queda como

: M L ‘
c"“(?n) =-7 ¥ [f NQTITT(QT,P )dS] | (3.13)
l=) ‘m ‘ .
S

m=1

donde el superfndice esT indica el caso estatico.

~ S1 el problema es dindmico, la consideracién anterior requiere una modificacién.
Para ello, la ec.(3.4) puede camblarse a

c™™p) =1 + J TST(Q,P)dS + f (T°’™Q,P)-15%T(Q,P)1ds (3.14)
P=Q & P20

En realidad, los primeros dos términos del lado derecho de la ec. (3.14) constituyen
ES

cT, por lo que dicha ecuaclén se convierte en
c®™p) = cp) + I (T°™Q,P)-1%°T(Q,P)IdsS (3.15)
P-Q
cTp) puede calcularse de acuerdo con la ec.(3.13). La integral en la ec.(3.15)

puede evaluarse con un esquema de integracién convencional ya que dicha integral no
es singular. De esta manera, todos los problemas asoclados con los célculos del
método de elementos de frontera quedan aclarados.
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3.3 Algunas aplicaciones del método de elementos de frontera
a problemas dindmicos estacionarios

Para ilustrar el poderfo del método y demostrar la validez de su implementacion.
en la soluclén numérica de multiples problemas, en esta seccién se dan unos ejemplos
de aplicacién del MEFr. Para la mayorfa de los problemas geodinamicos, que tratan de
un medio semi-infinito por lo menos en la direceiébn horizontal, el MEFr es
especialmente eficiente. Para demostrar esto, a continuacién se resuelve primero un
problema de gran interés en la Geotecnia: flexibilidad dinamica de una zapata rigida.
Después se obtiene la respuesta dindmica de una cortina, que es el tema central de
esta tesls. '

Flexibilidad dindmica de zapatas

En esta subseccién se trata de resolver un problema bdsico de dindmica de suelos
por el MEFr. Este problema consiste en obtener la respuesta de una zapata rigida
cimentada superficialmente sobre un medio elastico semi-infinito (fig. 3.3). La
zapata del ancho 2B esta sujeta a tres tipos de excitacién arménica: carga vertical P

= Poe'wt, carga horizontal Q = Qoelwt y momento M = Moelwt. Correspondientemen_te se
registran tres tipos de movimiento de la zapata que también son de naturaleza
armoénica: desplazamiento vertical w = w 0e""t. desplazamiento horizontal u = uoelwt y
rotacién ¢ = ¢oeiwt. Estos movimientos de la zapata pueden relacionarse con las
cargas de la siguiente forma matricial:
( " ' 1¢
W, ) l"vl +ll"v2. 0 0 P, }
1 ' .
{ % }° G, 0 Foo ¥ 1P P 1 r (3.16)
¢ B 0 F + IF F +iF M /B
| To i el ez ' rt r2| 0 )

donde Go es la parte real del médulo de rigidez cortante recordando que la parte

imaginaria de este médulo proviene del amortiguamiento histerético del material. Los
coeficientes incluidos dentro del paréntesis rectangular en la ecuacién anterior son
llamados coeficientes de flexibilidad dindmica (inverso de la impedancia dindmica),
que por cierto tienen también parte real e imaginaria. Mientras la parte real expresa
la flexibilidad de la cimentacion, la parte imaginaria proporciona el amortiguamiento
ocasionado tanto por el efecto histerético del material como por la geometr{a
semi-infinita del medio de suelo.

Este problema, Illamado flexibilidad dinamica de zapata r(gida, no solamente
constituye una tarea fundamental en el cdlculo de respuestas de la cimentacién bajo
vibraciones de maquinaria sino también forma una parte importante del trabajo de la
solucién del problema de interaccién suelo-estructura ante una excitacién sfsmica
(problema de Impedancia). Los coeficientes de flexibilidad dindmica para este
problema plano han sido calculados por Luco y Westmann (1968), Gazetas y Roesset
(1979), Hryniewicz (1981) y Ahmad y Banerjee (1988). A continuacién se presentan los
resultados calculados con un programa llamado DINCON (analisis DINamico con elementos
CONstantes), implementado por el suscrito.
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En las figs. 3.4 y 3.5 se muestran los coeficlentes de flexibilidad vertical,
parte real Fvl (fig. 3.4) y parte imaginaria sz (fig. 3.5). La frecuencia

normalizada se define en éstas y las figs. 3.5 y 3.6 como a, =‘wB/vs. donde v es la

velocidad de onda cortante calculada con 1la parte real del mddulo de rigidez
cortante. Para los calculos, se tomaron los siguientes datos: el coeficiente de
amortiguamiento 8 = 0.05 y el coeficiente de Poisson v = 0.4. En la modelacién con el
MEFr se usaron 25 elementos constantes para cubrir todo el ancho de la zapata sin
tomar en cuenta la superficie llbre del medio. Esto aparentemente no se justifica ya
que en el MEFr la solucién fundamental utilizada es para un medio inflnito, en
contraposicién al medio semi-infinito bajo consideracién., Para lograr modelar el
medio semi-Infinito con la solucién fundamental del medio infinito es cominmente
necesario Inclulr cierta parte de la superfcie cerca del dominio de interés
considerando la condicién de frontera pertinente. Sin embargo, Brebbia y otros (1984)
han demostrado que esta prdctica no es obligatoria para lograr buenos resultados en
la solucién de los problemas dindmicos estacionarios. Esto es, con s6lo discretizar
la frontera donde se concentra el andlisis, que en este caso es la =zapata, es
suficlente para el fin practico., Esto en realidad constata una vez mas la eficiencia
numérica del MEFr. Por tal motivo, dentro de esta tesis, tanto en el andlisis de
2zapatas como en los otros analisis del MEFr relacionados con la superficie libre, no
se toma en cuenta la superficie libre,

En las figs. 3.4 y 3.5 se observa que ambas partes de esta componente de
flexibilidad disminuyen rdpidamente con la frecuencia. También se observa que no
existe un pico en la variacibn de las amplitudes que es caracter{stica de la
vibracién de una zapata en un medio no acotado. Cuando el medio estd limitado por una
base ri{gida clertos picos pueden surgir (Gazetas y Roesset, 1979). En la misma figura
también se ilustran algunos resultados obtenidos por Luco y Westmann (1968). Se
observa una buena congruencia entre los resultados de estos autores y los obtenidos
con DINCON pese a que utilizan métodos de solucién muy distintos. Aunque algunas
discrepancias entre ambos resultados pueden atribuirse a la precisién numérica del
MEFr sobre todo del implementado en DINCON, uno debe tomar en cuenta que la solucién
de Luco y Westmann (1969) tampoco es exacta. -

En la fig. 3.6 se muestran los coeficientes Fhl y F‘hz para la carga horizontal y,
en la fig. 3.7, Frl y Frz para el momento. Mlentras la parte real de la flexibilidad

horizontal disminuye rdapidamente con la frecuencia como la flexibilidad vertical, la
parte Iimaginaria lo hace con menor rapidez. Esto significa que el amortiguamiento
geométrico proveniente de la direccién horizontal del medio tiene un efecto més
pronunciado que en la direccién vertical sobre la flexibilidad de la vibracién en la
superficie. Para una frecuencia dada, la flexibilidad horizontal (parte real) es
mayor que la vertical; esto es entendible ya que un movimiento horizontal en la
superficie libre estd menos restringido que un movimiento vertical. En la prdactica se
puede disminulr la flexibilidad horizontal cimentando la =zapata a cierta profundidad
o utllizando pilotes en lugar de =zapatas. Por otro lado, para la vibracién rotacional
(fig, 3.7) existen fendémenos muy distintos a los de las vibraciones traslacieonales.
La parte real de la flexibilldad rotacional permanece practicamente constante hasta
la frecuencia normalizada 0.8, contrario a las vibraciones traslacionales en que la
flexibilidad disminuye exponencialmente en este rango de frecuencias. MAas aln, la
parte imaginaria de la flexibilidad aumenta con la frecuencia hasta un valor de
aproximadamente 2.0 de la frecuencia normalizada, después de la cual disminuye. Esto
no se observa en las vibraciones horizontal y vertical por lo menos en el intervalo
de frecuencias estudiado. Finalmente, cabe sefialar que la vibracién rotacional
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presenta un efecto de acoplamiento con la horizontal, por lo que aparecen los
coeficientes ch y Fcz en la ec. (3.16). Estos coeficlentes también pueden calcularse

con el MEFr. Generalmente estos coeficientes de acoplamiento son pequefios comparados
con los otros.

Respuesta de una cortina

Para comprobar aun més el MEFr y particularmente su implementacién, se calculé la
respuesta de una cortina bajo una excitaci6én horizontal unitaria con el MEFr y el
MEF. En la fig. 3.8 se ilustra la discretizacién para ambos métodos. Para el MEF se
utlilizaron 35 elementos lineales y para el MEFr 17 elementos constantes. En la fig,
3.9 se muestran los resultados de la respuesta horizontal en la cresta de la cortina.
La frecuencia se normalizé con respecto a la frecuencia fundamental de la cortina. Se
observa una buena congruencia entre los resultados obtenidos con ambos métodos, Esto
es especlalmente cierto .en el intervalo de frecuencias normalizadas menores que 1.4,
Las frecuencias fundamentales y las amplitudes correspondientes calculadas con ambos
métodos son semejantes. Sin embargo, el MEFr subestima las amplitudes de respuestas
con respecto al MEF en el intervalo de frecuenclas cercanas a la segunda frecuencia
caracter{stica. Esto puede atribulrse al uso de los elementos constantes. Se espera
que si el orden de interpolacién se incrementara, el MEFr proporcionarfa resultados
mas precisos, De hecho, estudios previos recomiendan el uso de elementos con alto
orden de interpolacién para resolver problemas dindmicos (Ahmad y Banerjee, 1988). En
los cdlculos de respuesta de los sistemas cortina-embalse-cimentacién, realizados en
esta tesis y reportados en los capitulos S y 7, se usan los elementos lineales.

3.4 Definicién de la excitacién

En las dos secciones anteriores se discutié ampliamente el MEFr, el cual junto
con el MEF forma la principal herramienta numérica de andlisis en esta tesis. Sin
embargo, si la excltacién es un sismo, se presentan ciertos aspectos muy especiales
que si no se toman en cuenta, se reduce la utilidad de los planteamientos generales
de MEF-MEFr. Una de las particularidades de una excitacién sismica es que puede ser
asfncrona o bien variar espaclalmente, y tal variacién espacial, que depende de
muchos factores locales del sitio, sélo puede estimarse con un procedimiento
analftico. Por tanto, cualquier procedimiento de andlisis sfsmico serfa Incompleto
sin incluir la forma de definir una excitacién asincrona. Esto constituye la
principal motivacién del trabajo de esta seccién. En lo que sigue se mostrard cémo
definir una excitacién usando el MEFr. Esta exposicién también es un paso
indispensable en el desarrollo del método de analisis de la siguiente seccién,

La definicién de la excitacién es una de las tareas diffciles en el andlisis
sfsmico de presas. Tal proceso generalmente consiste en definir (1) el registro del
sismo (movimiento de control), (2) la localizacién del punto donde dicho registro se
define (punto de control) y (3) los tipos de ondas incidentes (patrén de ondas)
(Wolf, 1985). Si el andlisis se realiza en el dominio de la frecuencia, el movimiento
de control se define con uno de los siguientes espectros: de Fourier, de potencia o
de respuesta. Estos espectros se obtienen previamente a partir de estudios integrados
de Sismologfa, Geofisica, Geologfa y Geotecnia, usando algoritmos determinfsticos o
probabilfsticos. E! punto de «control se fija usualmente en wun sitio lo
suficientemente alejado de las zonas con irregularidades topograficas.

En la practica comin, se supone que el movimiento de control es uniforme en el

sitlo y la excitacion asi definida se denomina sincrona. Estrictamente hablando, esto
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sOlo es vilido cuando la presa estd cimentada superficialmente y la superficie del
terreno es plana. Cuando una de las dos condiclones no se cumple, la rigidez y el
amortiguamiento de la cimentacién asi como la topografia del sitio hacen que el
registro en la base de la cortina sea no uniforme o bien asincrona. Datos registrados
durante sismos en varios puntos cerca de la interfaz entre grandes presas de concreto
y su cimentacién han indicado que el movimiento del terreno estd lejos de ser
unlforme. Esto es particularmente crftico para componentes de alta frecuencia (Novak
y Hall, 1990). Similar situacién puede ocurrir en grandes presas de tierra y
‘enrocamiento, Cuando el movimiento de la base de la cortina no es uniforme, los
sismos provocan, ademAs de las traslaciones, momentos de volteo o cabeceos sobre el
cuerpo de la cortina, lo cual puede crear situaciones mdas criticas sobre la
estructura. De aquf se deriva la importancia de definir la variacién espacial de la
excitacién, :

- Por el patrén de ondas, llamado tamblén problema de difraccién dentro del
contexto del analisis 'de interacciébn dindmica suelo-estructura, se entiende la
variacion espaclal del movimlento de control, tomando en cuenta las propledades
mecdnicas de la cimentacién, la topograffa del sitio, los tipos de ondas y su &ngulo
de incidencla. Como es sabido, existen miltiples formas de ondas elasticas, P, S,
Rayleigh y Love. Hasta la fecha, no es factlble determinar con certeza cuales son las
ondas que Inciden en el sitio durante un sismo. Por tanto, la tendencia es usar un
patrén de ondas tal que el movimiento del terreno se amplifique con respecto a los
movimientos Incidentes con el objeto de provocar condiciones mas criticas a la
estructura. Las ondas S y Rayleigh pueden ser buenos candidatos en muchas ocasiones.

A continuacién se presenta el procedimiento para definir la variaclén espacial
del movimiento del terreno a través del MEFr. Debe notarse que los resultados de este
andlisis son factores de amplificacibn, o bien movimientos en la superficie con
respecto a los incidentes. Para obtener finalmente el movimiento del terreno, se
deben escalar con los factores de amplificacién el movimiento de control definido en
el punto de control.

Considérese un medio infinito, homogéneo, Isotropo y eladstico lineal que
presenta posible amortiguamiento histerético (fig. 3.10). Las ondas eldsticas
generadas en el epicentro del sismo llegan al sitio de la presa en formas de P, S,
Rayleigh, Love o una combinacién de ellas. Segin el tipo de onda especificado, se

puede definir el movimiento del terreno incidente u™ en el medio semi-infinito,
Ahora, se introduce la superficie del terreno, S, de tal manera que se produce un

movimiento de difraccién umF. El movimiento del terreno resultante u es la suma de

los dos movimientos arriba mencionados:
_INC DIF
u=u +u : (3.17)

El problema a resolver es cdémo determinar el movimiento total u en la superficie S a

partir del movimiento de la incidencia umc' una vez definidas la configuracién de la
superficie S y las propiedades mecdnicas del medic. Este problema se resuelve con el
método de elementos de frontera.

Para el movimiento de incidencia y el de difraccién, la ec. (3.3) queda
respectivamente como
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c™Eu™e) = [ uo,pt™w©ids - f T(Q,P)u™(Q)ds (3.18)
o :

ST ) = [ uQ,r)PF(Qlds - f T(Q, P)u"F(Q)dS | (3.19)
S

S

~donde los puntos de colocacién P y de campo Q estdn definidos en la misma superficie
del terreno.

PIF dadas en la ec. (3.4) (ver también Kawase,

Segin las definiciones de Cmc y C
1988), existe la relacién Pont N oL I, ¥ cPF = P
INC DIF

definicién de traccién total t = t + t , y las ecs. (3.3), (3.18), (3.19), se
tlene finalmente:

. Tomando en cuenta esto y la

c"™Pu(p) = J’ U(Q,P)t(Q)dS - ]f T(Q,P)u(Q)ds + u™(p) (3.20)
s ' 5

Este resultado muestra que ‘el movimiento total estd relacionado sclamente con el de
la incidencia definido en la superficie, lo cual hace que el método de elementos de
frontera sea ventajoso para tratar problemas de este tipo. Por otro lado, sl el
movimiento que se desea obtener es el de campo libre en donde los esfuerzos en la
superficie son nulos, la ec. (3.20) se simplifica a

Nl = - f T(Q,Pu(Q)dS + u™(p) (3.21)
S

el superindice cL significa campo libre.

Llevandose a cabo el mismo procedimlento de discretizacién expuesto en la seccién
anterior, se obtiene finalmente un sistema de ecuaciones algebraicas

HHu™) = (™) (3.22)
En el lado derech& de la ec.(3.22), {umc} es el vector de valores prescritos y en el
lado izquierdo {u"} es de Incégnitas. Por tanto, con la ec.(3.22), el sistema de
ecuaciones final ya esta formado directamente sin ninguin arreglo adicional a los
términos de las incégnitas y los prescritos, como normalmente se requiere hacer en
este método. Otro aspecto de la ec. (3.22) es que las componentes de la matriz {H)
dependen unicamente de la configuracién de la superficie del terreno, las propiedades
mecdnicas de la cimentacién y la frecuencia de excitacién. De esta manera, la matriz
{H} se calcula una sola vez para diferentes tipos de ondas y con diferentes &ngulos
de incidencia, hecho que hace muy eficientes los estudios sobre la variacién espacial
de los movimientos del terreno.

- Los movimientos de incidencia u'™¢ para cada tipo de ondas son muy conocidos
(Wolf, 1984). En vista de ‘que el presente estudio se limita al caso bidimensional,
considérese en la fig. 3.10 que la direcciébn de propagacién de ondas se localiza en
el plano x-y con un angulo de Incidencia formado con respecto al eje vertical y. Los
movimientos de las particulas en el medio infinito estan dados por

INF . :
u = Apaxexp( 1wb/cp) + Asvayexp(-lwb/c') (3.23)
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INF . .
v Apayexp(-lwb/cp) - A @ expl-iwb/c ) (3.24)

INF _ » ' _
w o= Asuexp( uab/cﬂ) | (3.25)

donde
AP, ASH y Asv son amplitudes de las ondas P, SH y SV, respectivamente;

+ ]
b= « X ayy,
« = seny, & = COSY; y
¢, ¥ ¢ son las velocidades de las ondas longitudinales y de cortante,

P
respectivamente,

De acuerdo con las ecs. (3.23) a (3.25), es muy facil definir los movimlentos

reflejados en la superficie del semi-espacio uREF. VREP, WREF, para que finalmente se

I REF
u NF F

obtienen los movimientos en el medio semi-infinito tales como u = + u , Vv =

INF REF REF .
v + Vv , we= wmr + w ., De esta manera, u y v definen lo. movimientos en el

plano y w los de anti-plano; los tres valores forman el vector del movimlento de

incidencia tal como u™‘ = (u, v, w)'. Las ondas de superficie Rayleigh y Love pueden

tratarse de manera similar, pero por ser mas complicadas, no se mencionan aquf,

Cabe seflalar que en el alcance de esta tesis no estd contemplado incluir el
efecto de excitaciones asincronas en el andlisis de respuestas de presas. En el
espaclo anterior se expuso el procedimiento para incorporar tal efecto por dos
razones. Uno, se aprovecha la oportunidad de la exposicién del MEFr para desarrollar
una forma sencilla de la definicibn de la excitacion asincrona; dos, se puede
plantear la metodologfa del andlisis de respuestas de manera mas completa en la
siguiente seccién. '

3.5 Andlisis de interaccidén del sistema

Se dice que el sistema embalse-cimentacién-cortina tiene efecto de interacclén
cuando el movimiento en la base de la cortina y el embalse difiere del movimlento
s{smico definido en el campo libre. Un ejemplo de este efecto se ha reportado en la
presa Hsinfengkiang construida en 1959 en China (Hall, 1988). Esta presa de concreto
tiene 105 m de altura y en ella estd instalada una extensiva red de acelerégrafos. El
promedio de aceleraciones registradas durante varlos sismos en la base de la presa es
3772 menor que el obtenido en el campo libre, mostrando un notable fendmeno de
interaccién cimentacién~estructura y la importancia de considerar este fendémeno en el
andlisis. Se han desarrollado miltiples formas de andlisis de {nteraccién dindmica y
los detalles de ellos pueden verse en (Clough y Penzien, 1975; Bayo y Wilson, 1989).
La idea que se expone mas adelante es combinar el MEF y MEFr, lo cual es
relativamente reciente en los analisis sfsmicos de presas.

Considérense dos sistemas. Uno, de (super)estructura, compuesto por la cortina y
el embalse y el otro, de cimentacién, La estructura no estd sujeta a ningin
movimiento del terreno sino a las fuerzas de contacto que provienen de la interfaz
estructura-cimentacién. La ecuaciéon de movimiento para la estructura esta dada por
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ee Ser E| _ E : (3.26)
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donde los subindices E e 1 significan estructura e interfaz respectivamente. El
superindice E implica que tal término se evalia en el dominio de la estructura. u es
la amplitud del movimiento. S es la matriz global que estd expresada por

S =K - u'M (3.27)

siendo K y M matrices de rigildez y de masa respectivamente, y w frecuencia angular,
l.as matrices K y M se obtienen de manera convencional con el método de elementos
finitos. El vector R es la amplitud de carga nodal.

Por otro lado, el sistema de la clmentacién, que recibe ondas sfsmicas de
incidencia, estd discretizado por el método de elementos de frontera, y la ecuacién
del movimiento es

(HY{u) = (GHt%) + (") (3.28)

donde el superindice c¢ significa cimentacién, Los vectores (uc}. ™% y (t%)
contienen, ademds de los términos asociados con la interfaz, aquellos relacionados
con la superficie libre.

La forma de la ecuacién tal como la expresada en la ec.(3.26) no es compatible
con la ec.(3.24), que es derivada del método de elementos finitos. Para convertir la
ec.(3.26) en la forma de matriz de rigidez, primero se supone que cada punto de
colocacién sbélo tiene un valor de esfuerzo, de tal manera que la matriz (G} sea
cuadrada. Se multiplica la matriz invertida de {G} por ambos lados de la ec.(3.26) y
se tiene

INC
}

Gy = (%) + (6 Hu (3.29)

Si ahora se multiplica por una matriz de transformacién (L)}, el vector de esfuerzo

(t%) se convierte en el de fuerzas nodal~s {R), asf que la ec.(3.27) queda como
LG m® = R% + L6 Hu™9 (3.30)

Las matrices {LG'H) y (LG™') generalmente no son simétricas. Con el fin de obtener
las matrices de rigidez simétricas, se utiliza el algoritmo de mifnimos cuadrados, con
el cual se tiene finalmente la ecuacién del movimiento que es compatible con la ec.
(3.24)

) = RS + @™ (3.31)
donde

&€ = (L6 + W2 | | (3.32)

Q=ct+ w2 (3.33)

El proceso de llegar a obtener la ec.(3.31) a partir de la ec.(3.28) también
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suele llamarse como €] de acoplamiento del MEF-MEFr. Notese que el acoplamiento
arriba descrito no es exacto desde el punto de vista matematico y como consecuencia
puede proporcionar errores en ocasiones. Sin embargo, muchos estudios han constatado
que dicho proceso es suficientemente bueno para resolver problemas ingenieriles,
aunque estudios sobre este tema siguen en evolucidon (Belytschko y otros, 1989; Givoli
y Keller, 1989).

. . . C

Como se menciond arriba, el vector de desplazamiento u” se puede descomponer en

dos partes: de interfaz y de superficie libre, por lo que la ec.(3.31) puede todavia
escribirse como

cl:l SIS U(l: R} QIU;NC
= o INC 1334
S u R Qu
) S S S $'S
Las condiciones de compatibilidad de desplazamiento y de [fuerza en la interfaz
requieren que
E=u =y (3.35)
1 1 1
y R=-R (3.36)
Combinando las ecs.(3,26) y (3.34), se tiene finalmente la ecuacidn gobernante del
problema
-~ " / \ 3 ( 3
S S| 0 u ( R 0
C . INC
IE S”+S“ SIS {7 0 [ + ] O (3.37)
0 S S u R Qoumc
i S SS A . S J \ S J k S S J

Como se observa en la ecuacién anterior, la excitacion dJdel sismo se define por
los movimientos de incidencia en la superficie libre y en la de la base de la
estructura. Sin embargo, existe otra posibilidad de que se defina la excitacién por
los movimientos en el campo fiibre, como se acostumbra  hacer en un andilisis de
interaccién suelo-estructura. Para ello, se utiliza la relaciéon entre los vectores

{uCL} y {umc}, expresada en la ec.(3.22). Sustituyendo esta eciaciéon o la ec.(3,30)
se tlene

(LSTHHUY) = (RS + Lo '™ (3.38)

Con el mismo procedimiento usado para obtener ia ec.{3.37) a partir de la ec.(3.34),
es facil de encontrar otra ecuacién gobernante del problema
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La forma de esta ecuacion es semejante a la que se usa generalmente en el método de
frontera de la interaccién suelo-estructura (Bayo y Wilson, 1983}, '

Vale la pena seguir discutlendo un poco mas sobre la ec, (3.39). Si el sistema :
cortina-embalse~-cimentacién no tiene el efecto de interaccién, o bien, el movimiento
- .C L

de la base de la estructura es el mismo que el del campo libre, u = ull’ y usl = u_,
. ]

es capaz de reducir la ec.(3.39) se reduce a

E Gt - (3.40)

Esta es la ecuacién de movimiento dinAmico en términos de desplazamientos
totales de un sistema de multiples grados de libertad en que a lo largo de la base
(interfaz} no se apllcan las fuerzas externas sino un movimlento prescrito o bien un

movimiento de base {u?‘} (Clough y Penzien, 1975). Esto demuestra que los sistemas de

ecuacién derivados arriba son consistentes con aquellos que normalmente se emplean en
el andlisis dindmico estructural. En resumen, las ecs. (3.37) y (3.39) son las
ecuaciones fundamentales para el analisis.de respuestas que se contempla realizar ec..
esta tesis.

3.6 Resumen

Bajo nuestra consideracion, los sistemas cortina-embalse-cimentacién se
descomponen en dos subsisternas: el de cortina y embalse y el de cimentacién. Mientras
el primer subsistema se modela con el método de elementos finitos (MEF), el segundo
se modela con el método de elementos de frontera (MEFr). De esta manera, la solucién
~del problema cae en la categoria de la subestructuracién por frontera. El andlisis se
realiza en el dominio de la frecuencla, suponiendo la cortina visco-elastica lineal,
el agua compresible y la cimentacién visco-elastica lineal y semi-infinita. Como la
discretizacién de la cimentacién se hace Unicamente a lo largo de la frontera de
contacto entre la cimentaciéon y la cortina y/o entre la cimentacién y el embalse, tal
esquema numérico no solamente proporciona una preparacién de datos mas sencilla que
en el tradicional MEF, sino también ahorra mucho tiempo de ejecucién.

El MEFr es especialmente atractivo para !a mayoria de los problemas geodindmicos
ya que en éstos la extension del medio (suelos o rocas) es semi-infinita, por lo
menos en la direccion horizontal. Esto se demostré al resolver el problema de
[lexibilidad dindmica de zapatas cimentadas en el medio semi-infinito. Los resultados
obtenidos concuerdan muy bien con aquellos previamente calculados por otros autores
con otros métodos. Para aquellios problemas con fronteras cerradas como el de una
cortina, los resultados alcanzados por medio del MEFr también son buenos comparados
con los del MEF. Sin embargo, la eficiencia numérica en este caso no es tan atractiva
como para los problemas con extensiéon no acotada.

.Cuando la cortina se desplanta a una cierta profundidad y/o la superficie de la
cimentacién no es plana, la excitacion sismica, que es asfncrona, ya no se distribuye
uniformemente en la base de la cimentacién y del embalse. Con el objeto de definir
una excitacién asincrona analiticamente se puede utilizar el MEFr. Se demostrdé que
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con el MEFr, es posible incluir en el andlisis los factores como tipos de ondas y sus
respectivos dangulos de incidencia, caracteristicas mecéanicas de la cimentacién asf
como su geometria, Ademas, dentro del contexto de la metodologia presentada en este
capftulo, la inclusién de una excitacién asincrona sélo implica un trabajo adicional
muy modesto. Aunque la inclusion de los efectos de una excitacién asincrona estd mds
alldA de los alcances planteados en esta tesis, el planteamiento descrito serd util
para otros estudios posteriores.



4. EFECTOS DE INTERACCION EMBALSE-CORTINA

En el capftulo anterior se ha establecido la metodologfa de andlisis complejo de
los sistemas cortina-embalse-cimentacién, segun la cual la cortina y el embalse se
modelan con el método de elementos finitos (MEF). Utilizando los elementos sélidos
dentro de la formulacién del MEF, los problemas geodindmicos han sido simulados
numéricamente en forma extensiva y sus coédigos computacionales han sido también
ampliamente comprobados. Por el contrario, el uso de los elementos fluidos ha sido
muy limitado en el area de Geotecnia. Por esta razén, es importante en esta etapa del
trabajo introducir en forma relativamente completa la formulacién del problema
hidrodindmico. Sin embargo, en este capftulo el énfasis no se hara sobre el embalse

solo, como en muchos trabajos sobre el tema, sino sobre la interaccién

cortina-embalse porque nuestro objetivo final es analizar un sistema completo
cortina-embalse~cimentacion, que se alcanzara en el capitulo 5.

Este capftulo tiene como objetivo presentar el método de andlisis y resultados
del cdlculo de las presiones hidrodindmicas sobre presas flexibles sin considerar el
efecto de la cimentacién. En la seccién 4.! se introducen algunos antecedentes sobre
el tema. En la seccion 4.2 se plantean las ecuaciones de movimiento asf{ como las
condiciones de frontera. En seguida, se reformulan estas ecuaciones y condiciones de
frontera dentro del marco del MEF, haciendo énfasis sobre el elemento de interfaz
sélido-fluido. En la seccion 4.4 se calculan las presiones hidrodindmicas sobre una
presa rigida de donde se comprueba también la validez del MEF para resolver el
problema en cuestion. Finalmente, se presentan los resultados de los andlisis de una
presa flexible para apreciar la importancia de varios factores de influencia tales
como el acoplamiento, la compresibilidad del agua, la pendiente del talud de la
cortina y el tirante de! agua.
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4.1 Antecedentes

En condiclones normales, el agua contenida en el embalse ejerce presién
hidrostatica sobre la cara aguas arriba de la cortina. La variacién de esta presidn
con la profundidad es siempre lineal. Cuando la presa estd sujeta a una excitacién
sfsmica, la cortina junto con el embalse sufre vibraciones y en consecuencia el agua
produce una presién adicional a la hidrostitica sobre la cortina., La magnitud y la
distribucién de esta presién hidrodindmica depende de muchos factores, tales como la
geometrfa del embalse, la inclinacién del talud de la cortina, las propiledades
mecinicas de los materiales térreos en la cortina, la compresibilidad del agua, la
flexibilidad de la cimentacién, el espesor y la compresibiiidad del sedimento en el
fondo del embalse. '

El problema hidrodinAmico en las presas fue planteado originalmente por
Westergaard (1933), quien calculé la presién hidrodinamica sobre la cara de una presa
bajo un movimiento de terreno horizontal. En su trabajo, la presa se considero
rigida, cimentada en terreno también rigide, y con la cara de aguas arriba vertical;
el agua se idealizé compresible con un médulo constante. La frecuencia natural de tal
sistema estd dada por

nce

w1= 2H

(4.1

donde ¢ es la velocidad del agua y H la altura del embalse. Para frecuencias de
excitaclén menores que W, la presion hidrodindmica se presenta en fase y en sentido

opuesto al movimiento del terreno. Consecuentemente, su efecto es equivalente a la
inercia de una masa agregada conectada a la cara de la presa. La magnitud de dicha
masa depende de la frecuencia del movimiento armoénico del terreno. Se nota también
que si se desprecia la compresibilidad del agua, el problema se simplifica ya que la

masa agregada es independiente de la frecuencia. En la década de los 60's, Chopra

(1967) demostré que, para frecuencias mayores que la natural w, el efecto de la

presién hidrodindmica puede representarse por, ademas de una masa agregada, un
amortiguador que, al igual que la masea, depende de la frecuencia. Se observa a su vez
que, ignorando el efecto de interaccion fluido-estructura, o bien, suponiendo rigida
a la estructura, las presiones hidrodindmicas resultantes son infinltas en las
frecuencias caracteristicas, esto es, el agua no produce efectos de amortiguamiento.

Hablando de los problemas de interaccién, cabe aclarar que en este trabajo se
dice que existe el efecto de la interaccion embalse~estructura, cuando las presiones
hidrodindmicas ejercidas sobre la presa difieren de las calculadas suponiendo que la
presa es rigida. Similarmente, si se presenta el fendémeno de la interaccién
estructura-cimentacién, el movimiento de la base de la estructura difiere del de
campo libre.

Los trabajos pioneros de Westergaard y Chopra han sido posteriormente extendidos
a sistemas cortina-embalse-cimentacién mucho mds complicados pero mdas realistas. En
ellos, se han incluido la deformabilidad de la cortina (Chakrabarti y Chopra, 1973},
la irregularidad geométrica de la cortina y del cmbalse, el efecto de la cimentacién
(Chopra y otros, 1980), y la influencia del sedimento depositado en el fondo del
embalse (Fenves y Chopra, 1983). Los estudios han sido extendidos también a problemas
tridimensionales (Hall y Chopra, 1983). Debe destacarse que, para problemas de
interaccion tan complicados, uno no es capaz de solucionarlos sin recurrir a algun
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método numérico poderoso y con la ayuda de las computadoras. Por tanto, las escasas
soluciones analfticas existentes sobre el tema, no tienen mucho significado préactico,
ya que adoptan muchas hipétesis simplistas y distantes de la realidad ffsica del
problema. | '

Durante Jos afios de Investigacién al respecto, surgieron dos aspectos de
controversia: el acoplamiento entre la estructura y el fluido, y el efecto de Ia
compresibilidad del agua. El efecto de acoplamiento reconoce que, mientras las
presiones hidrodindmicas sobre la presa afectan a la respuesta de ésta, la
deformacién de la presa también modifica las presiones del agua. Los trabajos
pioneros sobre el tema no incluyen tal efecto por su complejidad. No obstante, los
cdlculos posteriores han revelado que si se ignora dicho efecto de acoplamiento, se
sobreestiman de manera importante las presiones hidrodindmicas, sobre todo en las
cercanfas de las frecuencias caracter(sticas (Hall y Chopra, 1983; Lotfi y otros,
1987). Al mismo tlempo, otros estudios han indicado que, con el efecto de
acoplamiento incluide en el andlisis, los resultados tedéricos se ajustan mejor a los
datos obtenidos en el campo bajo vibraciones artificiales (Clough y otros, 1985).
Todo esto afirma la importancia de la consideracién del acoplamiento.

Mientras tanto, el otro aspecto, de la compresibilidad del agua, sigue siendo
objeto de discusién. Aparentemente, la importancia de la compresibilidad del agua
puede comprobarse facilmente con experimentos. Hatano (ver Hall, 1988) disefié en 1966
un experimento con el cual demostré que la absorcidn de ondas de presién del agua por
los estratos de limos en el fondo de un embalse reduce el efecto de la
compresibilidad del agua. Esto implica que los andlisis de los sistemas
embalse-estructura sujetos a los movimientos del terreno pueden llevarse a cabo bajo
la hip6tesis de la incompresibilidad del agua. El resultado de este experimento ha
sido utilizado por muchos investigadores para justificar la simplista hipétesis de la
incompresibilidad del agua, y al misino tiempo la validez de este experimento ha sido

cuestionada por otros tantos. Muy recientemente, Hall (1988) analizé detalladamente

las condiciones en que se realizé aquel experimento y llegé a la conclusién de que no
se puede aceptar con toda la certeza la hipétesis de la incompresibilidad del agua,
En las pruebas realizadas con vibraciones forzadas en el campo, unos han demostrado,
mientras otros no, la validez de la hipdtesis de la incompresibilidad del agua (Hall,
1988). Sin embargo, como indicd Hall, el efecto de la compresibilidad del agua puede
ser mdas importante bajo condiciones sismicas que las de las vibraclones artificiales,
ya que la excitacion sismica se aplica a una f{rontera de! dominio del agua con una
extensién mucho mas grande.

Resumiendo lo anterior, es importante incluir los efectos hidrodindmicos en el

analisis, considerando el agua compresible y el acoplamiento entre la cortina y el
agua. '

4.2 Ecuaciones de movimiento para el embalse

Ecuaciones gobernantes

Un fluido inviscido, sometido a un movimiento de amplitud pequefla e
irrotacional, satisface la ecuacién de balance de momentum lineal (ver por ejemplo
Fenves y Vargas-Loli, 1988}

po\'r + Vp =0 . (4.2)
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la ecuacion de continuidad:
p

p

+ V'v=0 : (4.3)
4)

y la ecuacién de estado:
p = f(p) | | - (4.9)

donde, para flujo homentrépico, v es la velocidad de la particula de fluido dentro
del marco de referencia prefijado; p y p son cambios de presién y de densidad de masa
a partir de los valores de referencia P, ¥ Py Y f(p) es una funcién constitutiva

dada. Las ecs. (4.2) a (4.4) constituyen el conjunto. de las ecuaciones bdsicas del
problema hidrodindmico, las cuales se discutirdn a continuaciéon por partes.

Respecto a la funcién constitutiva f(p) expresada en la ec. (4.4), si el fluido
se considera ideal y barotrépico, la presién hidrodindmica es una funcién unica de la
densidad de masa, y por tanto se tiene

f{p) = c’p | (4.5)

donde ¢ es la velocidad de ondas de presion en el fluido. Sin embargo, el fluido nu
~puede desarrollar una presién absoluta menor que su presién de vapor, ya que cuaindo
la presién p + p, €s igual a la presién de vapor, los gases disueltos en el fluido

forman una regién de cavitacién. La densidad del fluido decrece conforme se expande
dicha reglén cavitada mientras la presién de agua se mantiene casi al nivel de la de
vapor. Si la presién de agua, bajo cargas externas, vuelve a ser mayor que la de
vapor, las burbujas de gas colapsan y la regiéon de cavitaciéon se contrae hasta
desaparecer totalmente. Este fenémeno de cavitacion, as{ como su influencia sobre las
respuestas de las cortinas, han sido estudiados por algunos autores (Zienkiewicz y
otros, 1983; Fenves y Vargas-Loli, 1988). Aunque tal efecto hace que la magnitud y la
distribucion de la presién hidrodindmica cambien significativamente con respecto a
las obtenidas sin considerar la cavitacién, las respuestas de las cortinas varfan muy
poco. Ademas, la inclusion de este fendmeno no lineal complica considerablemente el
analisis, Por tanto, en esta tesis, el efecto de cavitaciéon no se toma en cuenta y la
ec. (4.5) se considera apropiada para representar el comportamiento del fluido.

Ahora bien, para resolver el problema es necesario seleccionar las variables
basicas o bien aquellas variables para las cuales se resuelve finalmente el sistema
de ecuaciones. Como es sabido, para los solidos las variables bdsicas pueden ser
solamente desplazamientos o fuerzas o una combinacién de ellos. En camblo para
fluidos existen mas alternativas para seleccionar las variables bdsicas, entre las
cuales se pueden mencionar desplazamiento, velocidad, presién, potencial de
desplazamiento, potencial de velocidad y alguna combinacion de ellos. El criterio
para determinar cudl de ellas es la mejor candidata depende fundamentalmente del
dominio de andlisis (tiempo o frecuencia), la forma final de ecuacicnes discretizadas
dentro del método de elementos finitos (simétrica o no simétrica) y la disponibilidad
computacional. En este trabajo se selecciona el potencial de velocidad con el fin de
que el namero de grados de libertad sea pequefio y las matrices de rigidez del fluido
y del elemento de interfaz sélido-fluido sean simétricas.

Debe notarse que tal seleccion se basa en la hipétesis de que el andlisis se
realizara en el dominio de la frecuencia. En el dominio del tiempo, el andlisis del
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problema hidrodindmico encuentra algunas dificultades (Olson y Bathe, 1985) y una de
ellas es que las matrices de rigidez en el fluido y en la interfaz fluido-sélido  son
siempre no simétricas, excepto cuando se utilizan velocidades como variables basicas.
Pero la formulacién de velocidades en el fluido es sumamente costosa y casl’
prohibitiva. Por tanto, el problema hidrodindmico se resuelve siempre mucho més
eficientemente en el dominio de la frecuencia que en el del tiempo.

El potencial de velocidad ¥ se define como
W=yv . (4.6)
Substituyendo la ec. (4.6) en la ec. (4.2) se tiene

Vp + pOV!Il =0 ' | (4.7)

de la cual se obtiene una relacién entre el potencial de velocidad y la presién como

p = —pow (4.8)

Combinando (4.3) a (4.5) y (4.8) para eliminar las variables p, py v, se tiene la
ecuacién gobernante final:

g-cy=0 . | - (4.9)

Con el fin de transformar la ec. (4.9), que estd en el dominio del tiempo, a una
en el dominio de la frecuencia, se supone que el potencial de velocidad esta
expresado por un movimiento armoénico, esto es, Y = Yy expliwt), siendo y la amplitud

del potencial, w la frecuencia e i = / -1 . Omitiendo la barra del §, la nueva
ecuacién gobernante queda como '

, |
Vi + ..—‘iz- w=0 | (4.10)
C .

que es la ecuacion del movimiento que finalmente interesa. Para poder resolver este
problema se requiere todavia especificar las condiciones de frontera,

Condiciones de frontera

Para el problema hidrodindmico de presas existen tres tipos de condiciones de
frontera (ver f‘ig 3.1): la superficie libre, la interfaz sélido-fluido y Ila
frontera lejana.

Para una condicion general, la superficie libre de un fluido obedece a una
ecuacién no linear. Sin embargo, tal condicién es importante s6lo cuando el dominio
del agua es pequefio. Un caso tipico de esta situacion ocurre en un tanque que
contiene agua y estd sujetc a la vibracién. Como el dominio del embalse generalmente
es muy grande, en este trabajo se omite el efecto no lineal de superficie de agua. En
consecuencia, utilizando el potencial de velocidad, la condicién en la superficie
libre se expresa como

Y = 0 (4.11)
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Por otro lado, una de las condiciones de frontera que deben satisfacerse en la

interfaz s6lido-fluido es que el fluido no debe penetrar en el sélido si éste es

impermeable. Matematicamente esto requiere que la componente de la velocidad relativa
del fluido, normal a la superficie del sélido, sea nula. La otra condicién entre el
s6lido y el fluido es de no deslizamiento, es decir, la componente tangencial de la
velocidad del fluldo y la del sélido deben ser iguales. Tal condicién de no
deslizamiento ha sido ampliamente comprobada, tanto por estudios tedricos como por
pruebas experimentales en varios campos de la Ciencia y de la Ingenierfa relacionado
con la Mecdnica de Fluidos y de Sélidos (Fung, 1969). Resumiendo los dos requisitos,
la condicién de la interfaz establece que . |

v=u | (4.12)

donde u es el desplazamiento del sélido y u su velocidad correspondiente. En términos
del andlisis en el dominio de la frecuencia, con la ayuda de la ec. (4.6), la
ecuacién anterior queda como

W= (wlu | (4.13)

donde u ahora es la amplitud de Fourier de desplazamiento. Independiente de que la
ec. (4.12) se cumpla o no, es posible expresar la presién ejercida sobre la
superficie del sélido en términos del potencial de velocidad, esto se puede lograr
transformando la ec. (4.8) en la sigulente:

p = -{iw) P | (4.14)

y p es la amp_litﬁd de Fourier de la presién. Las ecs. (4.13) y (4.14) constituyen
finalmente la condicién de acoplamiento entre el fluido y el sélido.

La ultima condicién de frontera por mencionar es la llamada “frontera lejana".
Esta condiciéon proviene de una Idealizacion infinita del embalse, como la descrita en

-la seccién 3.1. La frontera imaginaria se conoce como frontera lejana y se localiza

generalmente al final de la regiéon Iirregular del embalse. Se impone clertas
condiciones de frontera - para considerar la pérdida de energfa debida al
amortiguamiento de radiaciép de ondas ~n la regién infinita,

- La condiciéon de frontera lejana debe ser no reflejante: las ondas de presién que

llegan a esta frontera desde el dominio Finito del embalse ya no pueden regresarse o
reflejarse, Igual al tratamiento de condiciones absorbentes del sélido, para el
fluido existen varias alternativas de realizarlo, entre ellas, se pueden mencionar
aqui la condicién de Sommerfeld, elemento infinito (Saini y otros), elementos de
ecuaciones integrales (Tsai y Lee, 1987; Humar y Jablonski, 1988; Jablonski y Humar,
1999). La condicion de Sommerfeld es la mas antigua y la mas usada; la ecuacion

correspondiente es

Wen = -y - (4.15)

_iw ‘ |
y &= | (4.16)

donde n es la normal hacia afuera en la frontera (desde la regién finita hacia la
infinita). Obviamente esta es una condicién dependiente de la frecuencia que no se
puede usar para el fin de andlisis en dominio del tiempo. Una de las desventajas de
la condicién de Sommerfeld es que no es adecuada para frecuencias de excitacién
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menores que la frecuencia natural del embalse w, expresada en la ec. (4.1), ya que

las presiones hidrodindmicas calculadas con dicha condicién pueden ser subestimadas
dentro de este intervalo de frecuencias. A fin de obtener upa mejor condicién de
frontera lejana, Sharan (1987) ha propuesto modificar el coeficiente involucrado en
la ec, {4.15) como

o | 2 2
Ry SR (@)

donde H es la profundidad del embalse en la frontera lejana. Se observa que cuando se
omite el primer término dentro de la rafz cuadrada, se vuelve a encontrar la
condicién de Sommerfeld. Aunque la condicion de Sharan puede proporcionar una
aproximacién bastante buena en el intervalo de frecuencias menores que la segunda
frecuencia caracteristica del embalse, Swl. para frecuencias mayores que ésta, las

presiones también pueden ser subestimadas. Sin embargo, dentro de este intervalo de
frecuencias altas, las respuestas de las cortinas ya son pequefias y consecuentemente
la condicién de Sharan es adecuada para fines de andlisis de presas.

Otra condicién de frontera lejana fue desarrollada por Hall y Chopra (1982). Su
derivacién se basa en un andlisis unidimensional de elementos finitos si la regién
finita se idealiza bidimensionalmente, y requiere la solucién de problemas de valeres
caracteristicos. Una condicién semejante también fue estudiada por Lofti y otros
(1987), aunque con la formulacién de Waas (1972). Estos métodos tienen la ventaja de
poder incluir la flexibilidad de la cimentacién de manera rigurosa, pero a cambio de
un mayor trabajo computacional. Con base en estas consideraciones, en esta tesis se
optdé por la solucién de Sharan para modelar la condicién de frontera lejana.

4.3 Formulacién con el método de elementos finitos

Empleando el principio variacional, a continuacién se desarrollan las matrices
de rigidez para los tres tipos de elementos: fluidos, sélidos, e interfaz entre
ellos.

Elementos fluidos

Si se multiplica la ec. (4.10} por el variacional poalp y se integra en el
dominio bidimensional 2 para cada elemento, se tiene

2
poI () (V3 + —i"—é Y )dR =0 (4.18)

Q C

Usando primero la integracion por partes y aplicando luego el primer teorema de
Green, la ec. (4.18) queda

2
HPOJ‘VT(S'\”) Vw daa + po__&;,.é J‘(SW)I,[JC]Q = -poI(5W)(VW)'IldF (4.19)
Q r

Q

donde I' es la frontera interna del dominioc © y n la normal hacia afuera en la
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frontera T,

Si se denotan l"l y I‘z las fronteras de la interfaz solido-fluido y la frontera

le jana, respectivamente, de acuerdo con las ecs. (4.13) y (4.15), la ec, (4.19) queda

. 2
—pOI VT (ay) W da + p L J (Syhyda - pOCI (3y)ydr
Q ¢ q r

‘ 1
= -pou_w)J' (8y) (u-n) dr (4.20)
r

2

Suponiendo que

Sy = Nl para i = 1,...,NEN (4.21)
NEN

=% NV | (4.22)
e

donde NEN es el nimero de los puntos nodales por elemento y N] es la funcién de

forma. La ec. (4;20) se convierte en

NEN , | .
) k” wj =f, parai=l,.., NEN (4.23)
j:l ' . . .
T wz |
Ky = P, J' VNN, 42+ ot I NN - p g I N,N dr (4.24)
0 Q r
. 2
r = -p,(iw) JN,N}‘“’ (u-n), (4.25)
I

i

donde finalmente se obtiene la matriz de rigidez k]J y el vector de carga fl para
cada elemento fluido. Nétese que el vector de carga f‘ proviene del efecto del
sOlido. Si el elemento no estd en contacto con el sélido, dicho vector no se
presenta.

Elementos sélidos

Aunque los elementos sélidos son bien conocidos, por la facilidad de desarrollar
los elementos de interfaz solido-fluido, los comentamos muy brevemente en lo
siguiente.

Por conveniencia, se supone que se hace la misma interpolaciéon para los
elementos sélidos y los fluidos, de tal manera que el nimero de nudos por elemento es
siempre igual a NEN. Por otro lado, también se supone que en el dominio del sélldo,
no existe otra frontera con cargas externas mas que la de presiones hidrodindmicas,
denotada por !‘l. Siguiendo el mismo procedimiento arriba expuesto para los elementos

fluidos, la ecuaciéon final en forma discretizada para un elemento sélido es
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(Zienkiewlcz, 1977)

NEN |
) (KIJ - szu) u, = Rl, para | = 1,...,NEN | (4,26)
J=1 '
= [ gT 2
KIJ . BlDBj dV (4.27)
\
- [ N'R
MIJ = | Nle dv (4.28)
-V
R = ﬁTnp dr (4.29)
rn
donde V es el dominio del sélido, NI = Nll e I es la matriz unitaria, p es la

densidad de masa del sdélido. Notese también que la direccién del vector n es hacia
afuera desde el dominio del fluido y es al mismo tiempo hacla el interior del dominlo
del solido. El vector u es la amplitud de desplazamientos en el nudo I. Las matrices

Bl y D estdn relacionadas con la geometrfa y las propledades de los materiales
s6lidos:

N o0
bLx
B =10 N (4.30)
- Nl.x Nl.y J
D D 0]
2
_ _2(1-v) _2v
D=Gl D, D O], D= “1 D, = — 5 (4.31)
0 0 1

donde v es la relacion de Poisson y G la rigidez cortante el material, la cual si se
considera compleja incluye el amortiguamiento histerético. Notamos tamblén que los
coeficientes Dl y D‘2 son especificamente para problemas de deformacién plana.

Substituyendo la ec. (4.14) en la ec. (4.29), se tiene
R = -(lulp, fr‘\'l': n y dr (4.32)
r
|
De esta manera tenemos las matrices de rigidez, las de masa y el vector de carga

para cada elemento soélido. De nuevo, si el elemento soélido no tiene contacto con el
agua el vector de carga Ri se omite.

Elementos de interfaz sétido-fluido

Para obtener la ecs. (4.25) y (4,26), el vector de desplazamiento del sdlido u
se ha expresado en forma discretizada como
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NEN
u=Y)YNu | - | (4.33)
o 4

Combinando las ecs. (4.22), (4.25), (4.29) y (4.32), y pasando todos los términos de
la ecuacién a su lado derecho, se tiene finalmente la ecuacién para la interfaz

NEN u 0
ZI ) = , para = 1,...,,NEN (4.34)
=1 My 0

)
0 h”n '
Z = (iwp (4.35)
4 0 h n 0
!
b, = IN.NJ dr (4.36)
r

1

l.a matriz ZU se puede interpretar como una especie de matriz de rigidez para la

interfaz. Una vez teniéndose las matrices hU' KIJ Mu y .‘ZIJ de las ecs. (4.24),

(4.27), (4.28) y (4.35) para cada elemento, ya sea del fluido, sélido o interfaz, se
procede a ensamblar, de manera convencional, para finalmente obtener la matriz
global, Todas las matrices de rigidez asf obtenidas son simétricas, hecho que
contribuye a la eficiencia de la solucién del problema desde el punto de vista
numérico, '

4.4 Presiones hidrodindmicas sobre presas rigidas

En esta seccién se comparan, en primer lugar, las soluciones analfticas
disponibles con los resultados numéricos para una presa rigida con cara vertical, con
el fin de validar el modelo del MEF para la solucién del problema hidrodinamico.
Desplies se estudia la influencia de la geometria del paramento sobre las presiones
hidrodindmicas y por ultimo, la influencia del cambio de la pendiente del fondo del
embalse. ' : :

Verificacion del método de elementos finitos

Considérese una presa rigida con paramento vertical con embalse de profundidad

constante y extension infinita. Las presiones hidrodindmicas horizontal, Py ¥

vertical, Py estan dadas por (Chopra, 1967)

P (z.0) a3, g g =17 ! cost2n-ln = (4.37)
¥H g 2.5 20l 2 : 2 H |
n= V (zn-1? - q
p (z,w) a © - |
g 82 ; 12 : Cos(znzl)n z (4.38)
¥ g i n:](2n""l) - Q
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debido a wuna aceleracién de excitacion horizontal y vertical, denotada por a, ¥y a,
respectivamente, ¥ es el peso volumétrico del agua, H el tirante del agua y Q = le’
donde w e define en la ec. (4.1). El origen del sistema de coordenadas se localiza

en el fon_do del embalse y z es positiva a lo largo del embalse, l.as fuerzas
hidrodindmicas totales F‘H y Pv en ambos casos son '

Pylo) 8, g = !
F— "% " 2 (4.39)
EST n” n=1 (2n-1) »/(211-—1)2 Q2
F'v("’) _ % 32 o (-1 1 ' ' (4.40)
P T g 3 ) 2n-1 2 2 '
EST T n=l (2n-1)" - Q
donde PE:ST = 7}-12/2 es la presién hidrostatica total.

Para confirmar la validez del MEF, asi como investigar las condiciones de
frontera necesarias y la dimensién de los elementos del fluido, se analizaron tres
casos y se compararon con la solucion analftica expresada en las ecs. (4.36) a
(4.39). Para los tres casos analizados (fig. 4.1), los elementos son cuadrados.  Par=

el caso 1, la dimensién del elemento es AH = H/5, o bien el nimero de elementos en
una direccién es N = 5 y la extensién horizontal B = H; para el caso 2, N = 10 y B/H
= 1; y para el caso 3, N = 10 y B/H = 0.3, Se consideraron las excitaciones

horizontales y verticales por separado. Se calcularon las distribuciones de las
presiones hidrodinamicas P, /wll y P, /yH para una frecuencia normalizada Q = 1.2, y las

presiones totales PH/P y PV/PEST en un intervalo de f‘recuencaas normalizadas 2 de

EST
0 a 6.0. Los resultados se muestran en las fligs. 4.2 a 4.7,

En las figs. 4.2 a 4.4, la abscisa es. Q y la ordenada, ¢l valor absoluto de la
parte real o Imaginaria de la presién total_normalizada, esto es, lreal(P /PEST)l

(fig. 4.2), |imag(PH/PEST)| (fig. 4.3) y ]real(Pv/PESTH (fig. 4.4). Como el agua se

considera compresible, en las figura: se muestra que las presiones varfan con la
frecuencia, hecho que no se presenta para el agua incompresible. Para este ultimo
caso, las partes imaginarias de las presiones siempre son nulas y las partes reales
se mantienen invariables con la frecuencia y son iguales a los valores marcados en
las figuras para la frecuencia nula. De esto se observa que, si se considera el agua
incompresible, las partes reales de las presiones estimadas son mayores que aquellas
del agua compresible para las frecuencias menores que W, pero las presiones son

menores para las frecuencias mayores que W,

Para la excitacion horizonial. las presiones tienen partes reales e Imaginarias.
Para las frecuencias menores que w, la parte imaginaria es nula implicando un efecto

de amortiguamiento nulo. Para las frecuencias caracteristicas W, Bwl. Swl. ceeey

tanto las partes reales como las imaginarias se extienden al Infinito, Se observa
también que excepto en las frecuencias caracteristicas, la parte real es
significativa sélo para las frecuencias menores que W mientras el valor de la parte

imaginaria es grande en la cercania de woy disminuye conforme se incrementa la
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frecuencia.

Para la excitaclén vertical (fig. 4.4) la presién tunicamente tlene parte real.
Esto es cierto para cualquier configuracién de la presa y del embalse siempre y
cuando éstos sean rigidos. Se observa que las frecuencias caracter(sticas en este
caso son las mismas que en el caso de la excitacién horizontal. En cuanto a sus
amplitudes, las presiones Inducidas por la excitacién vertical son significativas
s6lo para las frecuencias menores que w.

Con respecto a la precisién numérica, se aprecia consistentemente en las tres
figuras (fig. 4.2 a 4.4) una anomalfa de presiones para las frecuencias mayores que
4wl para el caso de N = 5 y B/H = 1. Su causa es que la dimensién del elemento es

demasiado grande para este Intervalo de alta frecuencia. En realidad, la dimensién de
un elemento fluido debe estar limitada a

c

BH <~ (4,41
MAX :

donde I‘MAX es la frecuencia maxima que se va a calcular. Por ejemplo, para los
cdlculos considerados aquf, fMAx = 6(wl/2n). por tanto AH < 2H/I5. Tomando AH = H/10,

en los dos casos con N = 10 de las figs. 4.2 a 4.4, los resultados calculadus
- numéricamente son casi indistinguibles de los analiticos, comprobando asf{ el criwerio
establecido en la ec. (4.41) para la dimensién de un elemento fluido. Ahora,
recordando que para un elemento s6lido la dimensién estda limitada a

v

AH < _5‘?‘3“‘“‘“" : (4.42)
MAX

donde v es la velocidad cortante del sélido. Si la velocidad v, es' menor que la del

agua { = 1440 m/seg), la malla de los elementos fluidos debe ser mas gruesa que la de
los elementos sblidos.

Por otro lado, entre los dos casrcs de N = 10, casi no se aprecia una diferencia
aunque la extensién horizontal en cada caso es muy diferente ( B/H = 0.3 vs B/H = 1).
Consecuentemente, se concluye que la extensiéon horizontal B/H no es muy importante
para lograr una buena precisién numérica y con s6lo B/H = 0.3 es suficiente para
obtener resultados bastante buenos. '

En las figs. 4.5 a 4.7 se presentan las distribuciones de las presiones
normalizadas pH(z,w)/ﬂl y pv(z,w)/wH. Aunque se observan excelentes resultados

numéricos, se aprecia la sensitividad de la malla para la parte real con la
excitacion horizontal (fig. 4.5). Esta sensibilidad puede traer la consecuencla de
que se introducen errores numéricos por un inadecuado disefio de mallas. Sin embargo,
como los valores absolutos de la parte real son pequefios comparados con los de la
parte. imaginaria, los errores introducidos en la parte real afectan poco a las
presiones resultantes en términos de valores absolutos.

Conviene notar que en los calculos mostrados en las figs, 4.2 a 4.7, las
fronteras lejanas tienen la condicion de Sharan para la excitacién horizontal y la
condicion rigida (Vy.n = Q) para la excitacidén vertical. Los resultados muestran que
ambas condiciones son suficientemente buenas para la excitacién respectiva ain para
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frecuencias tan altas como 6wl y con una extensién horizontal muy limitada B/H =

0.3. Sin embargo, en principio, la condicibn de Sharan no es valida para una
excitaciéon vertical ni la condicién rigida lo es ante la excitaci6bn horizontal. Si se
presenta una combinacién de excitaclones horizontal y vertical, se debe utllizar una
condicién combinada entre la de Sharan y la rigida. Combinando la ec. (4.15) y Wn =
0, la condicién resultante es la misma expresada por la ec. (4,15), es decir, la
condicién de Sharan. En otras patabras, la condicién rigida es vdlida sélo cuando la
presa y el fondo del embalse sean rigidos y la excitacién sea inicamente vertical. En
cualquier otra situacién diferente, se emplea la condicién de Sharan.

Influencia de la geometrfa del paramento

Con la finalidad de reducir el efecto hidrodinamico .que resulta generalmente
negativo para el comportamiento de la cortina, se busca a veces durante la etapa del
disefio una forma geométrica adecuada del paramento. Para evaluar la influencia de la
geometrfa del paramento sobre Ja presién hidrodindmica, se consideraron los tres
casos listados en la tabla 4.1 (fig. 4.8), Con estos tres casos se pretende evaluar
el efecto de dos tipos de cambio geométrico: la altura del quiebre Hx/H nara una

pendiente dada y la pendiente del talud Bl/l‘-ll para una altura del quiebre dada. En

todos los casos el fondo del embalse se considera plano.

Tabla 4.1 Diferentes condiciones del paramento

Tipo HI/H Bx/Hl
1 0. 1
2 . 25 l
3 0.5 0.5

En las figs 4.9 a 4.1l se muestran las presiones totales absolutas normalizadas
con respecto a las presiones hidrostaticas totales, en un intervalo de frecuencia
normalizada Q de 0.0 a 6.0, para lo cual la frecuencia se normalizé con respecto a la
primera frecuencia caracteristica W expresada en la ec. (4.1). Para la excitacién

horizontal se observa que Jas frecuencias caracteristicas no varfan con el cambio de
la geometria del paramento. Las variaciones de las presiones con la frecuencia siguen
la misma tendencia descrita para un paramento vertical. Comparando los tres tipos del
paramento analizados, se puede afirmar que el efecto del camblo geométrico del
paramento en la presion hidrodinamica, depende mucho del intervalo de la frecuencia.
Cualitativamente hablando, el cambio de la altura del quiebre HI/H tiene mas efecto

que el cambio de la ipendiente B!/Hl sobre la parte real de la presién, y menor efecto
para la parte imaginaria. Con el aumento de Ha/H' la parte real disminuye para
frecuencias menores que W pero se incrementa para frecuencias mayores que W, En

cambio, la parte imaginaria se incrementa con el aumento de IBI/Hl para frecuencias
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menores que Swl y disminuye para otros intervalos de frecuencias. Para Ilas
frecuencias mayores que 4wl, tanto la parte real como la imaginaria se mantienen

practicamente invariables con respecto al cambio geométrico del paramento.

Para la excitacién vertical, la situacién se vuelve mds complicada. En este
caso, la parte imaginaria de las presiones sigue siendo nula, al mismo tiempo Ila
parte real se modifica considerablemente con respecto al caso de! paramento vertical.
El cambio de la pendiente BI/H1 no altera el contenido de la primera frecuencla

caracteristica, la cual, sin embargo, es modificada ligeramente por el cambio de la
altura del quiebre Hl/H. Cuando se incrementa la altura Hl/l'l, el valor de W aumenta,

Para el intervalo de frecuencias mayores que w, en todos los casos se observan mds

discontinuidades de las presiones que en el caso del paramento vertical, sugiriendo
un mayor nuimero de frecuencias caracter{sticas. Por ejemplo, en la cercanfa de 3wl.

la segunda frecuencia caracteristica para un paramento vertical, se observan dos
frecuencias caracteristicas que son 2.8(0l y 3.2wl aproximadamente. Esto se debe a que

la presencia del cambio geométrico del paramento disminuye el tirante de! agun Hl en

la vecindad de la pared de la presa y en consecuencia proporciona otras frecuencias
de resonancia que son adicionales a aquellas correspondientes .al tirante H lejos del
paramento. :

Finalmente en las figs. 4.12 a 4.14 se presentan las distribuciones de las
presiones normalizadas a lo largo de la altura del paramento para la frecuencia
normalizada @@ = 1.5. Respecto a la parte real de la presién debido a la excitacién
horizontal (fig. 4.12), el cambio de la altura HI/H y la pendiente BI/H1 modifican

considerablemente la presion, perc a lo largo del talud el cambio de la altura afecta
en menor medida a la presion. Por otro lado, la parte imaginaria (fig. 4.13) es
insensible al cambic de la pendiente. Esta misma tendencia también. se puede observar
en la parte real de la presiéon debida a la excitacién vertical (fig. 4.14). En este
ultimo caso tampoco se aprecia una modificacién significativa en la parte vertical
del paramento. Sin embargo, donde se presenta un cambio geométrico con respecto al
vertical si se nota un efecto significativo.

Influencia de la geometria del fondo del embalse

En muchas ocasiones la superficie del sitio en donde se localiza la presa no es
totalmente plana, incluso puede ser muy irregular. Por tanto, en e! disefio de una
presa existe la necesidad de evaluar la influencia de la irregularidad geométrica del
fondo del embalse scobre la presion hidrodindmica. Para este fin, se analizaron los
tres casos listados en la tabla 4.2 (fig. 4.15). En estos tres casos se incluyen dos
cambios geométricos del fondo: el levantamiento del fondo HZ/H para una pendiente del

talud dada y la pendiente B?/H? para un levantamiento dado. En todos los casos
analizados se supone el paramento vertical.

En las figs. 4.16 a 4.18 se muestran las presiones totales absolutas
normalizadas con respecto a las presiones hidrostaticas totales, en un intervalo de

frecuencias normalizadas, §, de 0.0 a 6.0, para lo cual la frecuencia se normalizé
con respecto a la primera frecuencia caracteristica W expresada en la ec. (4.1).

Para la excitacién horizontal, se observa en las dos figuras (figs. 4.16 y 4.17) un
incremento consistente de las frecuencias caracterfsticas con respecto a aquellas
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correspondientes a la de un fondo plano. La razén de tal incremento puede expresarse
como

w. = ——-]:l——— wn , =1 2,... : (4.43)

donde w es la frecuencia caracterf{stica modificada y w es la original con paramento

vertical y fondo del embalse plano. Se observa que el camblo del levantamiento tiene
mas efecto sobre la presién hidrodinamica que el cambio de la pendiente, Con respecto
a la parte real, la presién se incrementa con la disminucion del levantamiento H /H

para frecuencias menores que wl pero disminuye para frevuenmas mayores. En cambxo.

la parte imaginaria se mantiene practicamente invariable .en todo el intervalo de

frecuencias excepto en la cercanfa de las frecuencias caracteristicas modificadas.

Por otro lado, con el aumento de la pendiente Bz/Hz’ la parte real de la presién

disminuye en todo el intervalo de frecuencias analizado y a su vez la parte
imaginaria disminuye también pero sélo para las frecuencias menores que la segunda
frecuencia caracteristica modificada. '

Tabla 4.2 Deferentes condiciones del fondo

Tipo H /H B /H
2 2 2
1 0.25 1
0.25 2
0.10 ]

Para la excitacidn vertical (fig. 4.18), el efecto mas significativo del cambio
de la geometria del fondo del embalse sobre las presiones es que se genera un nimero
mayor de frecuencias caracteristicas., Esto puede explicarse como sigue. Las
frecuencias caracteristicas dependen del tirante .de agua. Como existe en. estos casos
un cambio continuo del tirante de agua, pueden surgir mas frecuencias caracter{sticas

que en el caso de un sélo tirante de agua, que corresponde a un fondo plano. Sin.

embargo, este fendmeno, que es aparentemente razonable, no se presenta curiosamente
para la excitacion horizontal. Esto probablemente se debe a que bajo la excitacién
horizontal existe un efecto de amortiguamiento que no se presenta para la excitacién
vertical, El efecto de amortiguamiento atenta muchas discontinuidades. de las
presiones por lo que no aparecen frecuencias adicionales comparado con el caso del
fondo plano, |

Finalmente en las figs. 4.19 a 4.21 se presentan las distribuciones de las
presiones normalizadas a lo targo de la altura del paramento para la frecuencia
normalizada Q = 1.5. Se observa que el cambio del levantamiento HZ/H afecta mas a la

distribucién de la presion ante la excitacién horizontal que el cambio de la

pendiente. Sin embargo, la misma tendencia no se aprecia para la excitacién vertical.
Para este A(Gltimo caso, tanto el cambio de la pendiente como el cambio del
levantamiento del fondo afectan en practicamente igual medida la distribucién de la
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presion.
4.5 Interaccién embalse-cortina

En la seccién anterior se calcularon las presiones hidrodindmicas sobre una
presa rfgida. Obviamente la hipétesis adoptada fue demasiado idealista ya que si
generalmente Ja compresibilidad de presas, sobre todo de las de tierra vy
enrocamiento, no puede ser ignorada. El objetivo de esta seccién, por lo tanto, es
extender el andlisis al caso de una presa flexible.

De acuerdo con la metodologia del andlisis de respuesta compleja descrita en el
capftulo 3, la presa se puede modelar con el MEF. Mas aln, la presa puede tener
médulos complejos para incluir el efecto de amortiguamiento histerético y tamblén
puede ser inhomogénea. Sin embargo, con el propésito de evaluar el efecto
hidrodindmlco sobre la respuesta de la presa, ésta se supone homogénea con las
caracterf{sticas mecdnlcas del concreto y en la mayor{a de los casos analizados, la
presa tiene una geometria idealizada como la mostrada en la fig. 4.22. Para el caso
de una cortina flexible resulta mas significativo evaluar el efecto de las presiones
hidrodindmicas en su respuesta dindamica, que calcular las preslones en sf{. Por tal
motivo, en este apartado se evalia ei efecto de la interaccién embalse-cortina en
términos de la respuesta de la presa. Por otro lado, se sabe que la respuest
dindmica de una cortina flexible varfa de punto a punto dentro de su cuerpo, lo rual
implica 'que para evaluar el efecto de la interaccién cortina-embalse debe
considerarse la variacién espacial de los movimientos en la presa. Sin embargo, por
facilidad y claridad en la presentacion de los resultados se optd por considerar como
caracteristica la respuesta en la cresta de la cortina. Debe tenerse presente que el
efecto de la interaccién reflejado en este punto no necesariamente es idéntico en
otros puntos del cuerpo de la cortina. Sin embargo, para fines comparativos y de
llustracién es suficiente.

" La seccion transversal de la presa de gravedad hipotética que se analiza a
continuacién se ilustra en la fig. 4.22. Los datos geométricos de la presa son: la
altura H = 50 m y el ancho de la base B0 = 40 m. La extensiéon horizontal del embalse

B = I5 m. Las propiedades de ta press son: el moédulo de elasticidad Ep = 27500 MPa,

la relacién de Poisson vp = (.2, la densidad de masa pp = 2.48 Mg/ma y el coeficiente

de amortiguamiento Bp = 0,05, La discretizacién de la presa y del embalse resulta en

un numero total de 29 elementos sélidos y 30 elementos fluldos.

Efecto del tirante de agua

Primero, con la finalidad de identificar el efecto hidrodindmico sobre las
respuestas de la presa, se presentan los resultados del calculo para diferentes
tirantes de agua, Hr' Se hicieron los calculos para los valores de Hr/H : 0, 0.5,

0.8, y 1. El caso de Hr/H = 0y el de Hr/H = 1 corresponden a la presa vacfa y llena,

respectivamente. En las figs. 4,23 a 4.26 se presentan las respuestas absolutas
horizontales y verticales debidas a la aplicacion separada de la excitacién
horizontal y vertical. La excitacién se aplica uniformemente en la base de la presa y
del embalse.
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La ordenada de las figs. 4.23 a 4.26 es la respuesta absoluta (valor absoluto de
la amplificacién de aceleracion) en la cresta y la abscisa es la frecuencia
normalizada con respecto a la primera frecuencia caracteristica de la presa sin
ningin efecto del agua, Esta frecuencia, para la geometrfa y - las propiedades de la
presa considerada, es aproximadamente 10 Hz. Debe notarse tamblén que la ordenada en
las figuras es la respuesta total, La ventaja de utilizar la formulacién total en
lugar de la relativa es que cuando la excitacion es asincrona los resultados se
pueden interpretar directamente.

Las curvas de respuesta para la presa sin agua (H‘_/H = 0) son representativas de

un sistema de multiples grados de llbertad con parametros constantes de rigidez, de
masa y de amortiguamiento. En las cuatro figuras (figs. 4.23 a 4.26) las frecuencias
caracterfsticas fundamentales son las mismas perc las segundas frecuencias
caracter(sticas son diferentes para cada caso. Por ejemplo, para la excitacién
vertical, en la componente horizontal se aprecia una segunda frecuencia
caracteristica mayor que en la componente vertical para la misma excitacién. Por otro
lado, bajo la’ excitacién horizontal, los picos de la respuesta horizontal disminuyen
con la frecuencia pero los de la respuesta vertical muestran un aumento en }» segunda
frecuencia caracterfstica, con respecto a los de la respuesta en la primera
frecuencla caracterfstica.. En cambio, bajo la excitacién vertical, la respuesta tanto
horizontal como vertical muestra sus picos siempre en la segunda frecuencia
caracteristica. :

La amplitud y el contenido de la frecuencia de las curvas de respuesta de la
presa se alteran por la presencia del agua ya que el efecto de la interaccién
agua-presa induce una carga sobre la cara de la presa que es dependiente de la
frecuencia. La forma de las curvas de respuesta en los casos de Hr/H > 0 es mdas

complicada que la del caso Hr/H = (. Es oportuno seflalar en este momento que en un

sistema de agua-presa, las respuestas estan determinadas por dos tiros de frecuencias
caracterfsticas: las de la presa vacia y las del embalse. Para el. sistema analizado,
la frecuencia fundamental del embalse es igual a t‘E = ¢/4H = 1440/4*30 = 7.2 Hz, que

es diferente de la de la presa vacia l'P = |0 Hz. Como resultado de ello, las
respuestas manifiestan su irregularidad en el intervalo entre las frecuencias t‘E y
f‘P. En la fig. 4.23 se observa un .loble pico entre las frecuencias fE y f‘P, y la
respuesta maxima se presenta en la cercania de f‘E mas que en la de fP. En términos

generales, la presencia del agua disminuye las frecuencias donde se presentan los
plcos de las respuestas. Esto es cierto para ambas excitaciones y para ambas
direcciones de las respuestas con la Unica excepcién del segundo pico en la fig.
4.26. Esta tendencia general se debe a que la masa del agua al interactuar con la
presa hace que la rigidez global del sistema disminuya y la masa total se incremente,
lo cual redunda en una disminucién en las frecuencias caracteristicas del sistema
embalse-cortina, Mds aun, con el mismo efecto de la masa agregada, la presencia del
agua hace que el ancho de la banda de los picos se reduzca considerablemente
mostrando que el sistema tiene un amortiguamiento histerético menor. La amplitud del
primer pico de las respuestas es mayor que la correspondiente a la presa vacfa. Sin
embargo, conforme se incrementa la frecuencia, las amplitudes de las respuestas son
menores que las de la presa vacfa. Este ultimo fenémeno se debe al otro efecto del
embalse, que es el amortiguamiento geométrico. La presencia del agua permite que
parte de la energia se disipe, lo cual se manifiesta con un decremento en las
amplitudes de respuestas no solamente en los picos sino en casi todo el intervalo de
frecuencias analizado. En conclusiéon, la presencia del agua proporciona efectos de
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masa y amortiguamiento al sistema. Cuando la frecuencia se incrementa, el efecto de
masa disminuye y el efecto de amortiguamiento aumenta, en forma significativa..

En cuanto al efecto de tirante de agua sobre las amplitudes de la respuesta, en
las figs 4.23 a 4,26 se observa lo siguiente. Para la excitacién horizontal, una
reduccién de 807% del tirante afecta muy poco a las respuestas tanto horizontales como
verticales. Sin embargo, si se presenta una reducciéon de 507% del tirante del agua, el
comportamiento de la cortina es mds semejante al de la presa seca que el de la presa
llena en la vecindad de la primera frecuencia caracter{stica. Conforme se incrementa
la frecuencia tal tendencia se Invierte., Para la excitacién vertical, sobre todo para
la componente horizontal, la respuesta en el caso de 507 de la reduccién del tirante
es similar a la de la presa seca para todo el Intervalo de frecuencias analizado. De
esto se puede concluir que si el tirante se reduce a menos que 20% de la altura del
embalse, el comportamiento del sistema puede considerarse como el de embalse lleno;
en cambio si el tirante baja a la mitad de la altura del embalse, el comportamiento
del sistema puede considerarse como aquel sin agua. De las observaciones en las
respuestas en la cresta, aparentemente se puede afirmar que el efecto hidrodindmico
es positivo en reducir las respuestas, particularmente en el intervalo de frecuenclas
altas, Sin embargo, hay que tener en cuenta que esta conclusién es obtenida
refiriendo a la respuesta de un punto y en realidad, la distribucién de esfuerzos
producidos por el efecto del agua es mucho mds complicada y la influencia del agua no
es tan directa. Por tanto, un comportamiento sismico satisfactorio de la presa
parcialmente llena no asegura bajo cualquiera condicién un comportamiento igualmente
satisfactorio si la presa esta llena.

Estos resultados muestran un efecto no lineal del tirante de agua sobre la
respuesta de la cortina: el agua que se encuentra entre la altura 80%Z y 50%H tiene
influencias hidrodindmicas mdas significativas. Para entender esto, tenemos que tener
presente- el fendémeno de interaccién embalse-cortina. En términos generales, las
presiones hidrodinamicas se incrementan en forma aproximadamente lineal con la
profundidad del agua y las respuestas de la cortina con embalse vacfo, por lo
contrario disminuyen a partir de la cresta en forma también mas o menos lineal. En la
cercanfa de la cresta, la presencia del agua tiene poca influencia sobre la respuesta
por tener una baja presion hidrodindmica. A mayor profundidad, aunque las presiones
hidrodinamicas son relativamente altas, las respuestas de la cortlna tienen pequefias
amplificaciones y como resultado, el agua tampoco afecta mucho a la respuesta en la
cresta. Existe por tanto un intervalo ntermedio del tirante de agua en que el efecto
combinado de las presiones hidrodindmicas y las amplificaciones hace que la presencia
del agua modifique notablemente las respuestas de la cortina. Para el caso estudiado,
este intervalo se encuentra entre el 807 y el 50% de la altura H.

Efecto de acoplamiento fluido-sélido

Al principio de este capitulo, se comentdé la importancia de la consideracién del
efecto de acoplamiento fluido-sélido para el andlisis de sistemas cortina-embalse.
Para demostrarlo, considérense aqui{ los tres casos siguientes: Iinclusiéon del efecto
de acoplamiento, exclusién del efecto considerando el agua compresible y exclusién
del efecto considerande el agua incompresible. Para el caso de la exclusién del
efecto de acoplamiento, primero se calculan las presiones hidrodindmicas considerando
las caracter{sticas geométricas reales de la presa y las excitaciones reales,
suponiendo que la presa es rigida; luego se aplican las presiones asf calculadas como
cargas externas sobre la presa con sus caracteristicas mecdnicas reales y se obtienen
las respuestas de la presa. Si la presa tiene el paramento vertical, fondo plano y
cimentacion rigida, que es el caso en consideracién, las expresiones en las ecs,
(4.35) a (4.36) pueden usarse directamente para la primera etapa del calculo. Aunque
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en dichas expresiones el agua se considera compresible, es muy facil extenderlas al
caso del agua incompresible con sélo suponer que 2 = O.

Los resultados de las figs. 4.27 a 4.30 muestran que la exclusién del efecto de
acoplamiento no estima con exactitud las frecuencias caracteristicas y sobreestima
exageradamente las respuestas. Primero, las frecuencias caracter{sticas estimadas sin
el acoplamlento son mayores para todos los casos y para todo el intervalo de
frecuencias analizado, significando que el efecto de masa no estd representado
apropiadamente. Segundo, las amplitudes de las respuestas son mucho mayores en casi
todo el intervalo de frecuencia analizado, implicando que el efecto de
amortiguamiento no estd considerado adecuadamente, Se observa también que si el
efecto de compresibilidad del agua se desprecla en el modelo de no acoplamiento, las
diferencias en el modelo acoplado son menores.

De lo anterior se desprende que es importante incluir el efecto de acoplamiento
agua-cortina en el andlisis de presas, El esfuerzo computacional adicional por la
inclusién del efecto de acoplamiento no es mucho mayor. De hecho si se excluye el
acoplamiento, la resolucién del problema requlere, como se mencioné arriba, dos
etapas de andlisis en lugar de una sola en el modelo acoplado. Si la geometirfa del
problema es irregular, que es el caso comuin, no exlsten soluciones analiticas para la
primera etapa de la resoluciéon y un andlisis numérico es necesarlo. Como
consecuencia, el tiempo total de la resolucién del problema posiblemente resulte
mayor para el modelo no acoplado que el acoplado.

Efecto de la comprésibilidad del agua

Al principlo de este capitulo también se mencioné otro tema de controversia del
problema hidrodindmico en las presas: la compresibilidad del agua. Con el fin de
evaluar su efecto, se han calculado las respuestas. absolutas en el caso del agua
compresible y el del agua incompresible, cuyos resultados se presentan en las figs.
4.31 a 4.34, Se observa que la compresibilidad del agua tiene muy poca influencia
sobre las respuestas ante la excitacién vertical (figs. 4.33 y 4.34). Por otro lado,
el efecto de la compresibllidad del agua en la respuesta del sistema embalse-cortina
es mas significativo cuando la excitacién es horizontal, como se observa en las figs.
4.31 y 4.32, Cuando el agua se supone incompresible las amplitudes son mayores en el
intervalo de las frecuencias caracteristicas superiores a la natural. Esto Indica que
el sistema tiene menor amortiguamientc cuando se considera al agua incompresible.

Aunque otros resultados indican que es convenienté considerar la compresibilidad
del agua en los andlisis, el esfuerzo computacional es sustancialmente mayor que si
se supone al agua incompresible. De hecho, la hipétesis de incompresibilidad es fdcil
de adaptar en el método de los elementos de frontera; en cambio, al considerar la
compresibilidad del agua hay que usar una formulacién con elementos finitos para todo
el sistema embalse-cortina., Ademds el efecto se manifiesta basicamente en los
intervalos de las frecuencias caracteristicas de los modos superiores y en las
cortinas masivas estos tienen poca influencia en su respuesta global., Por estas
causas se decidié adoptar en este estudio la hipdtesis de incompresibilidad.

Efecto del talud de la presa

En los andlisis anteriores la presa se idealiza con paramento vertical. Esto es
cierto para las presas de gravedad y en buena medida para las presas de arco. Sin
embargo, las presas de tierra y enrocamiento slempre tienen cierto talud para
garantizar la estabilidad de la cortina. Por tanto, es importante evaluar el efecto
del cambio del talud de la cortina.
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Se calcularon las respuestas para tres taludes: 1V:0.0H, 1V:1.LOH y 1V:1L.5H (fig.
4,35), y para el caso de presa totalmente llena y totalmente vacfa. El primer caso

-corresponde a la presa que viene siendo analizada a lo largo. de esta seccién y el

ultimo, .a una seccién tipica de la presa de enrocamiento con cara de concreto la cual
se analizard con mds detalle en los capftulos 6 y 7. En las figs. 4.36 a 4.47 se
presentan las respuestas de las tres cortinas para ambas condiciones. Las frecuencias
se normalizaron con respecto a la frecuencia f{undamental de la cortina con talud
vertical. '

Comparando las respuestas horizontales bajo la excitacién horizontal para la
condicién de embalse vacfo (figs 4.36, 4.40 y 4.44) se observa que las frecuencias
caracterfsticas del sistema se modifican con el cambio del talud. La frecuencia
fundamental para el talud 1:1 y 1:1.5 se incrementa 407% con respecto a la del talud
1:0, Lo interesante es que el cambio del talud de 1:1 a 1:1.5 précticamente no altera
la frecuencla fundamental pero modifica ligeramente la segunda frecuencia
caracter{stica. Aparentemente, la tendencia mostrada en estos cdlculos no concuerda
con la teorfa de viga cortante ya que segin ésta las frecuencias de resonancla no
dependen del talud. Sin embargo, la seccidon con el talud 1:0 no es simétiica y la
deformacién no es horizontalmente uniforme para una altura dada, por lo que la teorfa
no es apllcable para este caso. Con el hecho de que el cambio de! talud de 1:1 a
1:1.5 no altera las frecuencias caracteristicas del sistema se puede confirmar que la
teorfa de viga cortante en principio sigue siendo una buena  aproximaciéon para el
cdalculo de las frecuencias caracteristicas si la presa es simétrica. De acuerdo con
esta teorfa, la frecuencia fundamenta! se puede estimar con la siguiente relacién:

v

. . 2.4 5 | - ' :
f'1 T 2n H ' (4.43)

Con las propiedades de la presa considerada, el médulo de elasticidad Ep = 27500 MPa,

la relaciéon de Poisson vp = 0.2y la densidad de masa pp = 2.48 Mg/ma, se calcula la
velocidad de onda cortante v, o= 2150 m/seg. Si H = 50 m, se tiene f‘l = 16,4 Hz. En

cambio las frecuencias fundamentales mostradas en las figs. 4.40 y 4.44 muestran un
valor de 15 Hz, que es ligeramente menor que aquel estimado con la teoria de viga de
cortante. |

Continuando la discusion sobre las respuestas horizontales bajo la excitacién
horizontal, se observa que la amplitud de las respuestas maximas depende muy poco
del talud. Las mdximas respuestas son aproximadamente 20, 19 y 18 para el talud 1:0,
1:1 'y L:1.5 respectivamente. No obstante el cambio del talud influye
significativamente en el efecto de amortiguamiento: entre mas tendido sea el talud,
mas notable sera el amortiguamiento.

Revisando las respuestas verticales bajo la excitacion horizontal y las
respuestas horizontales ante la excitacién vertical (figs. 4.37 y 4.38, figs. 4.41 y
4.42, y figs. 4.45 y 4.46), se observa que el cambio del talud modifica drasticamente
la amplitud de las respuestas. Para la cortina con el talud 1:0, las respuestas son
comparables con las de la respuesta horizontal y ‘excitacién horizontal.
Contrariamente para las cortinas con talud I:1 y 1:1.5, las respuestas son
despreciables. Aparentemente esto implica que la hipétesis de que la ‘excitacion
horizontal sélo induce respuestas horizontales, adoptada en la teoria de viga de
cortante, proporciona buena aproximacion. Sin embargo, hay que tomar en cuenta que
las cortinas con talud l:1 y I:1.5 son simétricas y homogéneas y el punto donde se
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| 4.6 Resumen

calculan las respuestas estd sobre el eje de simetrfa. Rigurosamente, las respuestas
verticales en los puntos que caen en el eje de simetria de estas cortinas deben ser
nulas, Pero si se calcula la respuesta en puntos fuera del eje de simetria, se
obtendrd que la amplitud crece al alejarse del eje hasta tener valores maximos en (o
cerca del) talud. Esto demuestra que la viga de cortante es adecuada para el célculo
de frecuenclas naturales y aceleraciones {(en el eje de simetria), pero no para
evaluar esfuerzos, coeficientes sismicos, etc. en el cuerpo de la cortina. Para sacar
conclusiones mas precisas respecto al efecto del talud de la cortina, hay que
caleular las respuestas en todo el cuerpo de la cortina, lo cual estd fuera del
alcance de esta seccion. Por \ultimo, comparando las respuestas vertlcales bajo la
excitacion vertical, se observa que el cambio del talud afecta muy poco tanto al
contenido de frecuenclas como a las respuestas maximas. Dentro de la poca alteracién
de las respuestas se puede apreciar un ligero aumento cuando el talud cambia de 1:0 a
I:1 6 a 1:1.5, hecho que es contrario al ocurrido para las respuestas horizontales
con la excitacién horizontal. |

Ahora, de las mismas figuras descritas arriba se puede identificar el efecto de
la presencia del agua. Para la cortina con el talud 1:0, se aprecia un notable efecto
del agua, lo cual ha sido discutido ampliamente en otras partes de esta seccién.
Para las cortinas con el talud 1:1 y 1:1.5 (fig. 4.40 y fig. 4.44), con la presencia-
del agua, la frecuencia fundamental disminuye y la segunda frecuencia caractaerfstica
aumenta pero ligeramente. A su vez las amplitudes de las respuestas maximas para
estas cortinas se alteran muy poco por el efecto del agua. '

. Revisando las respuestas verticales bajo la excitacibn horizontal y las
respuestas horizontales ante la excitaciéon vertical (figs. 4.41 y 4.42 y, figs. 4.45

oy 4..46). se observa que las respuestas se incrementan en gran medida por la presencia

del agua. Sin embargo, debido al pequefio valor de las respuestas sin la presencia del
agua, las respuestas ya incrementadas por el efecto del agua son relativamente
pequefias comparadas con -otras componentes de las respuestas. Para las respuestas
verticales con la excitacion  vertical, se observa que la presencia del agua tlene

-influencia para todos los taludes desde 1:0 hasta 1:1.5, esto es, con el efecto del
_agua, las frecuencias caracteristicas y las respuestas disminuyen. La magnitud de tal

influencia disminuye cuando el talud cambia de 1:0 a I: o a Ll:1.5 de una manera no
despreciable, - ‘

Cuando una presa estd expuesta a una sacudida sismica, el embalse genera
presiones hidrodindamicas sobre la presa. El problema hidrodindmico del embalse se
puede modelar por medio de las ecuaciones gobernantes de un fluido Inviscido,
irrotacional y con pequefia amplitud de movimiento. El agua se puede considerar
incompresible o compresible con una superficie libre. La solucién de dicho problema
puede lograrse con el MEF en el dominio de la frecuencia en que los fendmenos no
lineales tales como el movimiento superficial y la cavitacién son insignificantes. '

Con objeto de obtener resultados numéricos satisfactorios, dos condiciones de
frontera deben considerarse debidamente. La primera de ellas es la de frontera lejana
en que un embalse horizontalmente semi-infinito con una profundidad constante esta
representado por cierta condicién no reflejante. Con base en cdlculos numéricos, se
encontré que la condicion de Sharan es suficientemente buena para el problema del
embalse. Dicha condicién, que depende de la frecuencia de excitacion, ofrece muy
buena aproximacién numérica para frecuencias menores que la segunda caracteristica,
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lo cual incluye el intervalo t{pico de frecuencias contenidas en los sismos. La otra
condicién de frontera se refiere a la de interfaz sélido-fluido. Esta condicién es el
requisito Indispensable para incluir efectos de acoplamiento entre el embalse y la
presa en el andlisis. Se ha formulado una clase de elemento de interfaz sélido-fluido
con el que la simetrfa de las matrices de rigidez no se altera.

El MEF es eficaz para resolver el problema hidrodindmico de embalse ya que este
podria acotarse a una distancia tan corta como una tercera parte de la profundidad
del embalse en la frontera lejana, conduciendo a una malla de tamafio reducido. La

malla es suficientemente fina si la maxima dimensién no excede 280/!‘MM en metros,

siendo fmx la frecuencia maxima de andlisis. Por ejemplo, si se toma la frecuencia

maxima como 20 Hz que ya es muy grande para un sismo, la dimensién méxima es de 14 m,
Y si la presa tiene una altura de 150 m, diez elementos ‘'en una direccién ya son
suficientes.

Cuando el agua se considera incompresible, las presiones hidrodinamicas sobre
una presa rfgida sbélo tienen parte real y son independientes de la frecuencia. La
presion  hidrodindmica total bajo “una excitacién horizontal o verucal es
aproximadamente una décima parte de la presién hidrostatica. Si el agua se censldera
compresible, las presiones tienen partes real e imaginaria y sus valores absolutos
pueden ser menores o mayores que las de agua incompresible dependiendo del intervalo
de frecuencia. La parte i{maginaria de las presiones representa el efecto de
amortiguamiento del agua.

Los andalisis con una presa rigida indican que la geometria del paramento de la
presa y la configuraciéon del fondo del embalse tienen influencla significativa en la
distribucién de las presiones hidrodindmicas que actian sobre la pared de la presa.
En el estudio, el paramento tiene una porcién vertical desde la cresta y a partir de
cierta profundidad tiene una inclinacion. Los resultados indican que la profundidad a
la que se encuentra el quiebre tiene mds efecto que el cambio de la pendiente de la
parte inclinada. Ante una excitacidon horizontal, aunque las distribuciones de las
presiones se modifican por un cambio de la geometria del paramento, las presiones
totales varfan poco. Esto, sin embargo, no es totalmente cierto para una excitacién
vertical en que tanto las distribuciones como los valores totales cambian de manera
no despreciable. Pero en todo caso, la modificacién de la geometria del paramento no
tiene influencia muy importante .obre las presiones. Por el contrario, las
configuraciones del fondo del embalse afectan de manera mucho mas significativa a las
presiones. las frecuencias caracteristicas se reducen si el embalse tiene un fondo
~menos profundo y con la modificacién del contenido de frecuencia las amplitudes de
las presiones pueden ser mayores © menores que aquellas calculadas con un fondo
plano. La geometrfa del fondo tiene efectos mas pronunciados ante una excitacién
vertical que horizontal ya que en aquel caso podria inclusive meodificar el nimero de
modos de vibraciéon. Para un fondo inclinado se presenta mayor nimero de frecuencias
caracteristicas que en el caso del fondo plano, puesto que las refracciones vy
reflexiones de las ondas toman una forma muy complicada cuando se presenta una
interfaz inclinada en el medio.

Cuando la rigidez de la presa no es tan alta que puede ser considerada como
rigida, las presiones hidrodinamicas y las deformaciones de la presa se acoplan en el
sentido. de que las presiones aumentan las deformaciones y éstas al mismo tiempo
atentian las presiones. Las respuestas de las presas se modifican por la presencia del
agua. Las frecuencias caracteristicas disminuyen y las amplitudes de las respuestas
se reducen con la excepcidén de la primera frecuencia caracter{stica en que aparece un
alto pico de ancho muy reducido. Estas observaciones sugieren que el agua proporciona
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efectos de masa y de amortiguamiento al sistema global embalse-cortina. Los dos
subsistemas, cortina y embalse, interaccionan entre s{ conduciendo a respuestas
globales complicadas.

Los cdlculos indican que si el tirante de agua es menor que 507 de la altura
maxima de la cortina, el efecto hidrodindmico ya no es importante, o bien, el
comportamiento de la presa es muy similar al de la presa con un embalse vacio. Coino
resultado, aun cuando una presa con un embalse parcialmente lleno, que es el caso
comin, se comporta satisfactoriamente en un sismo, dicha estructura puede tener
caracter{sticas vibratorias muy diferentes si el embalse estd lleno, vy
consecuentemente, su respuesta ante el mismo sismo debe ser revisada debidamente,

En el pasado, por simplicidad, el efecto hidrodindmico se ha inclufdo en el
analisis utilizando el modelo de masas agregadas de Westergdard, el cual no considera
el efecto de acoplamiento embalse-cortina, Sin embargo, los calculos claramente
indican que dicho modelo sobrestima en gran medida las presicnes hidrodindmlicas y
modifica también el contenido de frecuencias, hecho que podria distorsionar los
cdlculos de las respuestas. Por consiguiente el modelo de Westergaard debe usarse
precavidamente y se recomienda usar modelos que tomen en cuenta el ceiecto de
acoplamiento, Cabe seilalar que los modelos acoplados no requieren excesivos trabajos
computacionales adicionales y estan al alcance de computadoras comunes.

La compresibilidad del agua también tiene influencia sobre la respuesta de la
presa. Los modelos con agua incompresible sobre-estiman las respuestas en la cercanfa
de las frecuencias caracteristicas, Pero comparado con el efecto de acoplamiento, el
de la compresibilidad del agua no es muy significativo. Es decir, es aceptable la
hipétesis de la incompresibilidad del agua.

Las conclusiones anteriores fueron alcanzadas con base en los andlisis de una
presa de gravedad con paramento vertical, Cuando la presa tiene cierto talud, el
efecto hidrodinamico sobre las respuestas de la presa disminuye significativamente.
El efecto de masa del agua es insignificante, implicando que el contenido de
frecuencias casi no se modifica por la presencia de agua, A su vez, las respuestas de
la presa se atentian por el amortiguamiento proporcionado por el agua. Esto es
especialmente importante cuando la excitacion es vertical,

Es importante indicar finalmente que, por simplicidad de comparacién y claridad
de presentacién, los estudios de este capitulo se limitaron a calcular las respuestas
en la cresta de la presa para apreciar la influencia del agua. No obstante, se debe
tener en cuenta que las presiones hidrodinamicas no solamente modifican las
respuestas en la cresta sino también la distribuciéon de las respuestas en toda la
cortina, por lo que inducen cambios de esfuerzos, Los esfuerzos inducidos por el agua
podrfan ser mdas criticos que las propias respuestas de desplazamientos. Por ejemplo,
los esfuerzos de tension en las presas de concreto y los cortantes en aquellas de
tierra y enrocamiento son muy importantes para su funcionamiento. Por tanto, las
conclusiones generales expuestas arriba deben ser evaluadas debidamente para cada
presa especifica.
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5. ANALISIS DE SISTEMAS EMBALSE-CIMENTACION-CORTINA

En el capitulo anterior se discutieron ampliamente los efectos hidrodindmicos
sobre la respuesta de la cortina, considerando el conjunto de agua y estructura como
un sistema acoplado. Por simplicidad, se adopté la hipotesis de que la cimentacidn
del sistema agua-estructura fuera totalmente rigida. Sin embargo, cuando la rigidez
de la roca de la cimentacién es relativamente baja, comparada con la de la cortina,
la hipdtesis de la cimentacién rigida debe ser modificada o removida. En este caso,
los efectos de interaccién cimentacién-estructura deben incluirse en el analisis y el
slstema completo en consideracién debe ampliarse al embalse-cimentacién-estructura.
Aqui la cimentacién del sistema agua-estructura se refiere tanto a la cimentacién de
la cortina, como a la del fondo y de las laderas del embalse. La metodologia empleada
en este capitulo para tomar en cuenta la interaccién entre la estructura y la
cimentacién ya se ha expuesto en el capitulo 3. En este capitulo, se presentan los
resultados del analisis, Pero antes de presentarlos, conviene hacer algunos
comentarios acerca del método de analisis empleado. Es importante indicar que, aunque
el método empleado se establecié para un sistema cortina-embalse-cimentacién, su uso
es totalmente general para cualquier analisis de interaccién suelo-estructura. Como
existen en la literatura una variedad de métodos de andlisis enfocados a la
Interaccién suelo-estructura, es provechoso seflalar qué aspectos especlales tiene el
procedimiento de calculo utilizado en esta tesis comparado con los otros, Este es el
objetivo de las siguientes notas introductorias.

Basicamente, la cimentacidn proporciona efectos de flexibilidad y
amortiguamiento sobre las respuestas de la cortina y las del embalse-—las presiones
hidrodindmicas sobre la cortina. E! efecto de la flexibilidad hace que Ilas
frecuencias caracteristicas del sistema agua-estructura disminuyan, ya que el sistema
completo se comporta en forma mdas flexible; a su vez, el efecto de amortiguamiento
proporcionado por la cimentacién hace que las amplitudes de las respuestas de
agua-cortina disminuyan. Debe reconocerse que tal efecto de amortiguamiento proviene
fundamentalmente de dos fuentes: el material y la geometria. El amortiguamiento del
material esta relacionado con las propiedades histeréticas de los materiales rocosos,
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y la geometria, con la extensién espacial de las masas de roca. Mientras para
depésitos de suelos estratificados (como los depésitos lacustres de la ciudad de
México), es razonable suponer que el suelo de la cimentacién tiene extensién finita,
la hipétesis mds obvia para rocas en un sitio de presa, debe ser extensién no
acotada, o blen, semi~infinita.

Desde el punto de vista numérico, el efecto del amortiguamiento geométrico
constituye una de las grandes dificultades para el andlisis de interacciéon dindmica
cimentacién-estructura. Generalmente, la cimentacién estd compuesta por materiales no
homogéneos e inclusive no lineales, y su geometria es Iirregular. En consecuencia, su
andlisis debe realizarse por alglin método numérico. El método de elementos finitos,
sin duda, es un buen candidato para llevar a cabo tal trabajo. Sin embargo, por la
naturaleza de este método como Indica su mismo nombre, el medio analizado tiene que
estar discretizado y limitade a una extensién finita, por lo que se producen unas
fronteras artificiales. Estas fronteras dividen el medio analizado en dos partes:
campo lejano y campo cercano. El campo cercano se analiza con el MEF y el campo
lejano se representa solamente por algunas condiciones que rigen los movimientos o
las fuerzas a lo largo de las fronteras divisoras entre ambos campos. Como estas
fronteras artificiales no existen en la realldad fisica, ellas pueden piovocar
efectos no realistas durante la modelacién. Por ejemplo, las ondas que llegan a estas
fronteras desde el campo cercanc pueden regresarse o reflejarse hacia el mismo medio,
hecho que no ocurre en la realidad. Para evitar esto, se deben imponer ciertas
condiciones especiales de frontera para garantizar la disipaciéon completa de energia
o la absorcién total de las ondas en las fronteras artificiales. Situaciones
similares se han mencionado para el fluido en el capftulo anterior,

Existen numerosas propuestas para especificar las condiciones de frontera
especiales en la interfaz entre el campo cercano y el campo lejano. Se pueden
mencionar aqui, entre otras, el amortiguador viscoso (Lysmer y Kuhlemeyer, 1969),
aproximacién paraxial (Clayton y Engquist, 1977), algoritmo de extrapolacién (Liao y
Wong, 1984) y frontera de superposicion (Smith, 1974}, Estas condiciones de frontera,
aparentemente muy variadas, en realidad son matematicamente equivalentes (Kausel,
1988) y en general tienen de una u otra manera ciertas limitaciones., Por ejemplo,
algunas de las condiciones incluyen el efecto de amortiguamiento geométrico pero
excluyen efectos de masa y/o de rigidez. Por lo general las condiciones mencionadas
arriba no son validas para todos los tipos de ondas (S, P, Rayleigh, Love), o para
todos los dngulos de incidencia de 'as ondas, o para todas las variaciones de la
geometria del medio y para todas las propiedades de los materiales (rigidez vy
relacion de Poisson) , por lo que ellas sdlo representan una condicién de frontera
aproximada. Ademds, para utilizarlas se requiere que la interfaz entre el campo
cercano y el lejano se localice suficientemente lejos de la estructura analizada, y
consecuentemente un cuvantioso trabajo computacional vuelve a ser indispensable para
el campo cercano.

Una nueva alternativa es el uso del método de elementos de frontera para
representar la interfaz entre el campo cercano y el campo lejano en forma
numéericamente aproximada pero matematicamente exacta. La eficiencia del empleo de
este método es obvia ya que la extensién infinita del suelo puede incluirse
naturalmente en el modelo y la interfaz puede estar tan cercana hasta que coincida
con la interfaz suelo-estructura, De esta manera, el trabajo computacional requerido
dentro del campo cercano se reduce considerablemente. Tomando en cuenta las numerosas
ventajas del MEFr, en este trabajo se considera apropiado su uso para Iincluir el
efecto de la interaccién cimentacion-estructura.
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En la siguiente secciéon se analizard la presa hipotética de gravedad que fue
considerada en el capitulo anterior con cimentacién rigida (fig. 4.22) y
posteriormente, una seccién tipica transversal de la presa de enrocamiento con cara
de concreto (fig. 4.35), En ambos casos, el material del cuerpo de la cortina y de la
cimentacién se considera eldstico, homogéneo con densidad de masa p = 2.48 Mg/m” y
coeficiente de amortiguamiento histerético B = 0.,05. La excitaciébn es uniforme vy
unitaria (lg) a lo largo de la frontera de la cimentacion. Si el embalse no estd
vacio, el agua toma las mismas propiedades que en los cdlculos anteriores asociados

con las presiones hidrodinamicas, esto es, la densidad de masa p, = 1 M;_:J;/ma y la
velocidad de agua v, = 1440 m/s. El efecto de la cimentacién se introduce por la
relacién entre el médulo de elasticidad de la cimentacién Ec con respecto al de la
presa EP. Ec/Ep. Para las dos presas, de gravedad y de fierra, las frecuencias en

todas las graficas se normalizan con respecto a la frecuencia fundamental de la presa
respectiva con el embalse vacfo y la cimentacién rigida. Esta frecuencia fundamental
se obtiene de la curva de respuesta horizontal para una excitacién horizontal.

5.1 Andlisis de presas de gravedad

En la seccién 4.3, después de analizar las respuestas de las presas de gravedad
se concluyd que las componentes que son distintas de la direccion de la excitacion
(esto es, la componente vertical para una excitacién horizontal y la componente

“horizontal para wuna excitacién vertical) son importantes. Esto implica que las

teorias simples como la de viga de cortante no son aplicables para presas de gravedad
ain cuando éstas sean de materiales homogéneos, ya que dichas teorfas consideran que
la excitacion en una direccién sélo induce respuestas en la misma. Para el caso de
presas de gravedad las respuestas en diferentes direcciones interaccionan de una
manera complicada, las cuales pueden analizarse solo con un método completo como el
de elementos finitos. Por estas razones, se analizan a continuacidn todas las
componentes de las respuestas en forma separada.

: En las figs. 5.1 a 54 se presentan los resultados de las respuestas
horizontales ante una excitacion horivantal, En la fig. 5.1, en que se ilustran las
respuestas en la cresta con el ambalse vacio, se observa que las frecuencias
caracteristicas y las amplitudes caorrespondientes disminuyen cuando la flexibilidad
de la cimentacidn aumenta. El ancho de ta banda en los picos generalmente se
incrementa con la flexibilidad de la cimentacién, excepto en las frecuencias
fundamentales en donde el ancho de la banda se mantiene practicamente invariable,
Estas observaciones concuerdan con la tendencia del efecto de la cimentacion: la
rigidez del sistema disminuye y el amortiguamiento aumenta con la flexibilidad de la
cimentacion. Para obtener algunas estimmaciones cuantitativas sobre el efecto de la
flexibilidad de la cimentacion se enlistan en la tabla 5.1 las frecuencias
caracteristicas estimadas de la misma fig. 5.1

Las frecuencias de la tabla 5.1 , f/f ,f/f y f./f , son frecuencias
" 10" 2 10 a 10

normalizadas con respecto a la frecuencia fundamental para una cimentacién rigida,
f:o' Los valores entre los paréntesis corresponden a los modos 2 y 3, f‘z/f‘20 y

fa/fao’ relativas a las frecuencias para una cimentacién rigida fzo y f:io' Para el

modo n la relacién entre la frecuencia normalizada [ /f 0 Y Ja flexibilidad relativa
n n
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Er = E /Flp puede ajustarse a una regla hiperboélica:

c

fn E

f = a :_ E ] n = l, 2. 3 Y (5.1)
no n r

donde a  es una constante por determinar, Entre mas bajo es el valor de a, menos

notable es el efecto de la cimentacién; al evaluar tal constante se puede definir una
tendencia cuantitativa del efecto de la cimentacién. Segin los datos en la tabla
anterior con a = 0.35, a, = 0.20 y a, = 0.18, la ec. (5.1) reproduce mejor los datos

de la tabla 5.1. Se observa, por tanto, un decremento de los valores de la constante
a_ para los modos altos de vibracion, indicando que el efecto de la cimentacién sobre

la rigidez del sistema es menos importante para los modos altos. La expresién en la
ec. (5.1) proporciona una alternativa para predecir el cambio de las frecuencias
caracter{sticas con la flexibilidad de la cimentacién, una vez estimadas las
frecuencias de una presa con la cimentaciéon rigida y la flexibilidad relatlva entre
la presa y la cimentacion. Sin embargo, hay que tener en cuenta que la ec. (5.1) y
sobre todo los valores de a_ son ajustados al cdlculo de una presa con geometrfa y

propledades especificas. Aunque se espera que estas estimaciones puedan servir para
presas de otras geometrias y propiedades, debe tenerse cautela cuando se efectien
tales extrapolaciones, ~

Tabla 5.1 Frecuencias caracteristicas para diferentes
condiciones de la cimentacidén de una presa de gravedad

(embalse vacio, excitacién horizontal y componente horizontal)

E f f f f f

c L I R S22

E f f f '

p 10 10 20 10 ao

1 0.75 1.85(0.84) 3.35(0.85)

2 0.85 1.95(0.89) 3.55(0.91)

4 0.90 2.00{0.91) 3.70{(0.95)
INFINITO 1.00 2.20(1.00) 3.90(1.00)

La disminucién de las amplitudes de pico de las respuestas se atribuyen al
efecto de amortiguamiento viscoso por la radiaciéon de ondas en la cimentacién. Sin
embargo, tal efecto es dificil de cuantificar ya que en los materiales tales como
concreto, roca y suelo interviene de manera acoplada el amortiguamiento histerético
de los materiales. No es féacil, por tanto, distinguir los dos efectos de
amortiguamiento y separar el efecto viscoso provocado por la cimentacién. En la tabla
5.2 se listan las amplitudes de los picos de las respuestas tomadas de la fig. 5.1.
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Los valores entre los paréntesis en la tabla 5.2 se refieren a las amplitudes
normalizadas con respecto a las del caso de la cimentacién rigida y sus respectivos
modos de vibracion. Estas amplitudes normalizadas se denominan amplitudes relativas;
y son indicativas de la importancia del amortiguamiento geométrico (efecto de Ila
cimentacién). El efecto del amortiguamiento viscoso disminuye cuando la rigidez de la
cimentacién se incrementa. Esto se puede observar en los valores entre los paréntesis
de la tabla 5.2. Sin embargo, la disminucién de las amplitudes no es uniforme para
todos los modos. Se observa que el decremento de las amplitudes es mas notable para
el segundo modo y menos para el primero, y tal disminucién es similar para los modos
2 y 3. Esto es un indicio de que los efectos de amortiguamiento viscoso e histerético
se acoplan de tal manera que el efecto global no se manifiesta con una clara
tendencia general. Para el caso estudiado, el efecto del amortiguamiento se hace mas
notable en el intervalo de frecuencias cercanas al segundo modo.

Tabla 5.2 Amplitudes de pico para diferentes condiciones
de Ia cimentacidén para una presa de gravedad

(embalse vacio, excitacién horizontal y componente horizontai)

E A A, A,
Ep A Al0) Al Aw) Al Aao)
1 13.8(0.72) 7.6(0.47) 6.0(0.52)
2 16,8(0.88) 9,0{0.55) 7.7(0.66)
4 19.1(1.00) 10.9(0.67) 9.3(0.80)
INFINITO 19.1(1.00) 16.2(1,00) 11.6(1.00)

Comparando las dos tablas 5.1 y 5.2 se detecta que la flexibilidad de la
cimentacion afecta mas al amortiguamiento que a la rigidez del sistema. Por ejemplo,

para la flexibilidad relativa E‘C/E = 4, con respecto al caso de la cimentacion
P

rigida, las frecuencias caracteristicas relativas son 0.90, 0.91 y 0.95 para los tres
modos pero las amplitudes relativas son 1,0, 0.67 y 0.80 para los respectivos modos.
Esto implica que, cuando la cimentacién es relativamente rigida, aunque su presencia
ya no cambia en forma importante las frecuencias caracteristicas del sistema, las
amplitudes de las respuestas pueden disminuir de manera significativa. Esto es
especialmente cierto para modos altos.

Cabe sefialar que como las curvas de respuesta correspondientes a las
cimentaciones flexibles se desplazan con respecto a la de la cimentacién rigida, las
amplitudes de las respuestas para el primer caso pueden llegar a ser mayores que las
del segundo. Esto implica que la consideracion del efecto de la cimentacién no
siempre predice comportamientos mas favorables que el de la cimentacién rigida ya que
también depende del intervalo de las frecuencias. La exclusiéon del efecto de la
cimentacién es imprecisa mdas que conservadora en cuanto a la prediccién de las
respuestas de las estructuras, que en este caso son presas de gravedad. De aquf se
puede ver la importancia de la consideracién del efecto de la interaccidn
suelo-estructura en un andlisis estructural.
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Cuando el embalse estd lleno (fig. 5.2), la tendencla del efecto de la
cimentaclén es practicamente la misma que en el caso del embalse vacfo (fig. 5.1).
Sin embargo, con la presencia del agua, las frecuencias caracterfsticas se modifican
poco con el cambio en la flexibilidad de la cimentacién. En la tabla 5.3, se listan
las frecuencias caracteristicas obtenidas de la fig. 5.2. Los  valores de las
frecuencias paréntesis estdn normalizadas con respecto a la frecuencia fundamental de
la presa vacfa con la cimentacién rigida f‘mv. Los valores entre paréntesis estan

normalizados con las frecuencias de la presa llena con la cimentacién rigida en cada
modo.

Tabla 5.3 Frecuencias caracterfsticas para diferentes
condiciones de la cimentacién de una presa de gravedad

(embalse lleno, excitacién horizontal y componente horizontal)

Ec fl(fl) fztfz) fs(r'})

Ep rlOv flO fhcw f‘20 i‘mv r:m

1 - 0.55(0.85) 1,75(0.83) 3.10(0.82)

2 0.60(0.92) 1.90(0.90) 3.40(0.89)

4 0.65(1.00) 1.95(0.93) 3.55(0.92)

INFINITO 0.65(1.00) 2,10(1.00) 3.80(1.00)
. Aplicando la ec. (5.1), para este caso se obtienen las contantes a = 0.18, a, =
0.20 y a, = 0.22. Comparando estas constantes con los valores obtenidos para el

embalse vacfo a = 0.35, a, = 0.20 y a, = 0.18, se ve que para el primer modo, la

disminucién de la frecuencia caracte istica en el caso del embalse lleno es mucho
menor que en el caso del embalse vacio. Sin embargo, tal efecto no se presenta para
otros modos mads altos. Esto Implica que en el primer modo de vibracién el efecto de

la cimentacién se compensa en cierta medida por el efecto del agua.

En lo que respecta a las amplitudes de la respuesta, se observa que el efecto
combinado de la cimentacién y del agua hace que el ancho de la banda de los picos
aumente en forma significativa para los modos altos de tal manera que las magnitudes
de los picos son casi comparables con las de los valles, sobre todo para el caso de
Ec/E‘.p l. Esto indica que la presencia del agua amplifica el efecto viscoso de la

cimentacién. Otro aspecto interesante relacionado con la presencia del agua es que se
presenta un pico cerca de la frecuencia fundamental del sistema. Segin se discutid en
el capitulo anterior, esto se debe al efecto combinado del modo de vibracién del
embalse y el de la presa. Con la presencia de la flexibilidad de la cimentacién, este
pico adicional no desaparece aunque tiene una an:plitud menor por el mismo  efecto de
la cimentacién. Finalmente, para tener una idea cuantitativa sobre el cambio de las
amplitudes de los picos, en la tabla 5.4 se presentan sus valores para

las condiciones de la cimentacién considerada.

i
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Tabla 5.4 Amplitudes de pico para diferentes condiciones
de la cimentacidén para una presa de gré.vedad

(embalse lleno, excitacién horizontal y componente horizontal)

EO Al A2 A3
—— A ( ) A_(——) A_( )

Ep : 1 A10 2 Azo 3 Aao

1 15.5(0.69) 5.7(0.59) - 4,0(0.55)

2 20.1(0.89) 6.9(0.71) 7.7(0.68)

4 18.0(0.80) 7.9(0.81) 5.9(0.82)
INFINITO 22.5(1.00) 9.7(1.00) 7.2(1.00)

En la tabla anterior, los valores entre paréntesis son las amplitudes
normalizadas con respecto a las del caso de la cimentacién rigida y con e! embales
lleno de tal manera que son comparables con aquellos mostrados en la tabla 5.2, Se
observa que la disminucién de las amplitudes es similar en ambos casos para los modos
1 y 3. En el segundo modo de vibracién, la disminucién de la amplitud para la misma
flexibilidad relativa es menor si el embalse estd vacio.

En las figs. 5.3 y 5.4, se presentan las amplitudes del movimiento en la base de
la presa (al pie del talud de aguas abajo) para el caso del embalse vacfo y del
lleno, respectivamente. Para las dos condiciones del embalse, si la cimentacién es
rigida, las amplitudes del movimiento son siempre de excitacién que son unitarias en
este caso. Esto, sin embargo, se modifica drasticamente cuando la cimentaciéon es
flexible. '

En la fig. 5.3 se observa que las respuestas en la base se desvian de la
excitacion en una forma mas o menus periddica, esto es, las respuestas pueden ser
mayores o menores que la excitacion segin el valor de frecuencias. Cuanto mas
flexible es la cimentacién, la desviacién maxima es mas notable. Para el caso de
EIG/'EZp = |, tal desviacion es aproximadamente S07% con respecto a la excitacién. Como

las respuestas oscilan alrededor de la amplitud de la excitacion, existen frecuencias
en que las respuestas coinciden con las de la excitacién, Estas frecuencias
corresponden aproximadamente con las caracteristicas, como se puede ver al comparar
la fig. 5.3 con la fig. 5.1. Por otro lado, la forina de desviacién varia con las
frecuencias. En el intervalo de frecuencias bajas, tal variaciéon es aproximadamente
simétrica con respecto a la excitaciéon, y tiende a ser asimétrica para frecuencias
mayores. [Esto se debe al efecto de amortiguamiento geométrico (viscoso) que al ser
proporcional a la frecuencia atenda mdas las amplitudes del movimiento de la base para
frecuencias altas. Si se unen los picos y los valles de las respuestas, se ve
claramente cémo se atenta la amplitud de la oscilacién. La forma en que decrece la
amplitud de los movimientos es semejante a la que se observa en un elemento mecdnico
con un amortiguador viscoso.

En el caso del embalse lleno (fig. 5.4), se presenta un pico maés ﬁronunciado que
en el caso del embalse vacio para la frecuencia fundamental, es decir, la desviacién
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de la excitacién es mayor para el embalse lleno. Sin embargo, para frecuencias mds
altas, las desviaciones de la excitaciéon son menores que en el caso del embalse vacio
ya que el amortiguamiento adicional que impone la presencia del agua aumenta la
capacidad del sistema presa embalse-cimentacién para disipar energla. Estos
resultados Indican que de las respuestas en la base de la presa, se puede evaluar de
manera directa el efecto de la interaccién cimentacidn-estructura. La flexibilidad de
la clmentacién hace que los movimientos en la base desvian de la excitacién, o sea,
pueden ser mayores o menores que ésta dependiendo del intervalo de frecuencia.

En las figs. 5.5 a 5.8 se presentan los resultados de las respuestas verticales
ante una excltaciéon horizontal. Las tendencias del efecto de la cimentacién,
descritas en péarrafos anteriores para las respuestas horizontales, siguen slendo
vigentes para este caso. En la tabla 5.5 se presentan las frecuenclas caracterfsticas
para el caso del embalse vacio.

Tabla 5.5 Frecuencias caracterf{sticas para diferentes
condiciones de la cimentacién para una presa de gravedad

(embalse vacfo, excitacién horizontal y componente vertical)

E" f_.l._ f..?.._.(i?__) f.EL.(EE__

Ep | flﬂ fxo r20 fw 30

1 0.75 1.75(0.80) 3.35(0.86)

2 0.85 1.90(0.86) 3.50(0.90)

4 0.90 | 2.00(0.91) 3.65(0.94)
INFINITO 1.00 2.20(1.00) 3.90(1.00)

Comparando la tabla anterior con la tabla 5.1 se observa que los valores de
frecuenclas son semejantes. Esto implica que las caracteristicas vibratorias del
sistema en esta direccion son semejantes a las de la direccidén horizontal cuando la
excitacion es horizontal. La principal diferencia entre ambas respuestas estriba en
que las amplitudes, para la componente vertical, cerca de {a segunda frecuencia
caracter{stica son mayores que las correspondientes a la primera frecuencia. Lo
opuesto ocurre para la componente horizontal.

Como consecuencia de la similitud de las frecuencias, se tiene que las
constantes a obtenidas para la respuesta horizontal se pueden usar directamente para

la respuesta vertical.

En Ja tabla 5.6 se listan las amplitudes de la respuesta vertical en la corona
de la cortina, con embalse vacio, debida a una excitacién horizontal.

Comparando esta tabla con la tabla 5.2, se observa solamente una pequefia
diferencia entre las frecuencias normalizadas (valores entre paréntesis) para el
primer modo. Esto es, el efecto de amortiguamiento de la cimentacién es el mismo para
este modo de vibracion en ambas direcciones de las respuestas. Sin embargo, para el
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segundo y tercero modo, la reduccién de las amplitudes de las respuestas verticales
es mayor que la de las respuestas horizontales, presentdndose asi un efecto de
amortiguamiento mas notable.

Tabla 5.6 Amplitudes de pico para diferentes condiciones
de la cimentacidén para una presa de gravedad

(embalse vacfo, excitacién horizontal y componente vertical)

Ec Al Az Aa
A (———) A ( ) - A_( )
Ep 1 AIO z-Azo 3 Aao
1 4,2(0.70) 3.9(0.36) 2.1(0.49)
2 5.3(0.88) - 5.4(0,50) 2.7(0.63)
4 6.0(1.00) 7.2(0.66) 3.2(0.74)
INFINITO 6.0(1.00) 10.9(1.00) 4.3(1.00)
Con la presencia del agua (fig. 5.6), la capacidad del sistema

cortina-embalse-cimentacidn para disipar energia por radiacién aumenta
apreciablemente; de hecho, el efecto parece ser mas significativo para la componente
vertical que para la horizontal. En la fig. 5.6 se aprecia que el pico
correspondiente al tercer modo de vibracién desaparece practicamente y en un amplio
intervalo de frecuencias normalizadas (de 2.5 a 3.5) las amplitudes de las respuestas
se mantienen aproximadamente constantes.

En cuanto a los movimientos verticales en la base de la cortina (figs. 5.7 y
5.8) se observa el mismo tipo de vibracién que para la componente horizontal.
Conviene recordar que la excitacion no tiene componente vertical, por tanto los
movimientos verticales que ocurren en la base de la cortina se deben f(nicamente a los
efectos de las Interacciones que se desarrollan entre los diferentes componentes del
sistema. Las figuras muestran que la presencia del agua incrementa el
amortiguamiento global del sistema. También se puede observar que el cardcter
oscilatorio de los movimientos se atenda con la frecuencia, como ocurre en los
sistemas mecdnicos con amortiguamiento viscoso.

En cuanto a las respuestas horizontales (figs. 5.9 a 5.12) y las respuestas
verticales (figs. 5.13 a 5.16), ambas ante una excitacién vertical, se observa que en
estos casos sblo se distinguen dos modos de vibracidon, siendo ademas el segundo modo
mdas significativo. En la tabla 5.7 se listan los valores de las frecuencias
caracteristicas asi como las amplitudes del pico para el segundo modo de vibracidn,

tomados de la fig. 5.13 en que aparecen las respuestas horizontales para el embalse
vacio.

De acuerdo con la ec. (S5.1), una constante a, = 0.3 puede ajustarse a la
variacion de rz/rzo con la flexibilidad relativa EC/EP indicada en la tabla anterior.

En lo que respecta a las amplitudes de la respuesta, se observa que su disminucién es
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muy pronunciada cuando la flexibilidad de la cimentacion se incrementa, Por ejemplo,
para el valor de E /E = 4, la amplitud relativa es 0.56, comparado con el valor 0.67
G P

para el segundo modo de las respuestas horizontales con excitacién horizontal (de la
tabla 5.2). Cuando la amplitud relativa es menor, se nota un efecto viscoso de la
cimentacién mas Importante, en consecuencia, ante upa excitaci6n harizontal, el
efecto de la clmentacién es menos notable. Estas caracteristicas se observan también
para el embalse lleno (Tabla 5.8). Obsérvese que bajo estas mismas condiciones de
comparacién, para el caso de embalse lleno, la amplitud relativa se reduce ahora a
0.53 que es ain menor que 0.56, correspondiente al embalse vacfo. Para el caso de
presa con agua, la constante a, tiene un valor de 0.32, que es comparable con 0.30

del caso del embalse vacfo. Todo esto implica que el efecto de la cimentacion es més
notable para una excitacién vertical.

Tabla 5.7 Frecuencias caracteristicas y amplitudes
de plco para diferentes condiciones de la cimentacién
para una presa de gravedad

(embalse vacfo, excitacién vertical y componente horizontal)

Ed ) "—;E(—;%] Az(;:j")

p 10 20 20

1 2.05(0.79) 5.6{(0.26)

2 2.20(0.85) 8.4(0.39)

4 2.35(0.90) 12.0(0.56)
INFINITO 2.60(1.00) 21.5(1.00)

En las tablas 5.9 y 5.10 se listan las frecuencias caracteristicas y las
amplitudes de pico para el embalse vaclo y lleno respectivamente. Los valores son
tomados de las figs. 5.13 y 5.14. De estos, se pueden obtener las constantes a, =

0.40 y a, = 0.43 para el embalse vacio y lleno, respectivamente. Nétese cue estas

constantes son mayores que las obtenidas para la excitacion horizontal, significando
un mayor efecto de la cimentacion por su flexibilidad. Ademds, las amplitudes
relativas son mayores que las obtenidas para una excitacion horizontal, Esto
comprueba el hecho de que ante una excitacién vertical, el efecto de la cimentacién
es mas importante que para una excitaciéon horizontal.

En las figs. 5.25 y 5.16 se muestran los movimientos verticales en la base de la
cortina. Se puede observar que el cardcter oscilatorio qu» se presenté para la
componente horizontal practicamente desaparece y la respuesta tiene mdas semejanza con
la de un sistema sobreamortiguado. Esto es vdlido para los dos casos, aunque el
efecto es ligeramente superior para la condicién de embalse ileno. Estos resultados
indican que para la componente vertical, el efecto de la interaccién
cimentacién-embalse-cortina se manifiesta en un intervalo de frecuencia mas estrecho
que para la componente horizontal. -
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Tabla 5.8 Frecuencias caracteri{sticas y amplitudes
de pi'cos para diferentes condiciones de la cimentacién
para una presa de gravedad

(embalse 1leno, excitacién vertical y componente hor izontal)

,
E" | -—t;—%(--:i) Az(;—z-—)
P 10 20 20
l | 1.85(0.76) 3.1(0.26)
2 | 2.05(0.84) 4,4(0.38)
4 2.20(0.90) 6.1(0.53)
[_ INFINITO 2.45(1.00) 11.6(1.00)

5.2 Andlisls de presas de tierra y enrocamiento

La presa de.tierra y enrocamiento que se analizara en esta seccién tiene una
geometr{a simétrica y una pendiente del talud 1:1.5 (ViH), que es tipica para presas
de enrocamiento con cara de concreto. Como se discutié en el capitulo anterior, para
las presas de tierra y enrocamiento que estdn sujetas a la excitacién en cierta
direccién, sb6lo son importantes aquellas respuestas en la misma direccién de la
excitacién, En vista de esta observacién, a continuacién se analizan uUnicamente las
respuestas horizontales ante la excitacién horizontal y las respuestas verticales
ante la excitacién vertical. '

En la fig. 5.17 se muestran las respuestas horizontales absolutas en la cresta
de la cortina ante una excitacién horizontal para el caso del embalse vacio. En |la
tabla 5.1l se listan las frecuencias caracteristicas de la presa. -

Las frecuencias se normalizan primero con respecto a la fundamental de la
cortina con cimentacion rigida (valores fuera de los paréntesis), y después con
respecto a la frecuencia caracteristica del modo correspondiente, la cual se calcula
con la hipétesis de cimentacion rigida (valores entre los paréntesis). Si se sigue
aceptando la ec. (5.1) para correlacionar la flexibilidad relativa Er = EO/EP, se

tienen las siguientes constantes a = 0.7 y a, = 0.65. Estos valores son altos

comparados con los obtenidos para la presa de gravedad (que son del orden de 0.3).
Recordando el significado de las constantes a, se puede afirmar que existe un efecto

de la cimentacion muy importante en la cortina en cuanto al cambio de sus frecuencias
caracteristicas,
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Para visualizar el efecto viscoso de la cimentacién en la tabla 5.12 se listan
las amplitudes de pico tomadas de la fig. S5.17. Obsérvese que las amplitudes
relativas son mucho mds bajas que las obtenidas para la presa de gravedad. Para una
relacion entre las flexibilidades l*'.‘.c/EZp = ], la amplitud relativa se reduce hasta

0.25 para el prlmer modo y hasta 0.15 para el segundo modo. Para Ec/Ep = 8, las

amplitudes relativas todavfa son bajas: 0.66 y 0.73. El ancho de la banda para el
segundo modo se incrementa significativamente hasta que el pico desaparece
completamente para el caso de Ec/Ep = 1. Todo esto indica que exlste una Interaccién

cimentacién-cortina méas fuerte para presas de tierra que para presas de gravedad, la
cula es entendible ya que éstas tienen un &rea de contacto menor con la cimentacién
que las de tlerra y enrocamiento. Sin embargo, la cimentacién de muchas presas de
tierra consiste de rocas sanas de tal manera que-Ec/EIp es del orden de 100 o mayor.

En estos casos la interaccién entre la roca y la cortina puede ser despreciable. Sin
embargo, cuando se tengan cimentaciones relativamente flexibles, la Interaccion debe
tomarse en cuenta en el andlisis. '

Tabla 5.9 Frecuencias caracfertsticas y amplitudes
de pico para diferentes condiciones de la cimentacién
| para una presa de gravedad

(embalse vacfo, excitacién vertical y componente vertical)

E". . -;3(--;?-1 AZ(I—A\—"L)

P . 10 20 "20

1 1.70(0.72) 4.1(0.32)

2 1.95(0.83) 5.9(0.46)

4 2.10(0.89) 8.2(0.64)
| INFINITO 2.35(1.00) 12.8(1.00)

En la fig. 5.18, se ilustran las respuestas en la base, al pie del talud de
aguas abajo de la cortina., Se observa que solo se tienen amplificaciones o
atenuaciones apreciables en la cercanfa de la frecuencia fundamental. Para
frecuenclas mayores las respuestas se atentan en un porcentaje bastante reducido que
es en promedio de 20% de la excitacion. Puesto que la desviacién de la respuesta con
respecto a la excitaclon es un indicio del efecto de la interaccién, los resultados
obtenidos para la esquina de la base muestran un efecto relativamente reducido aun
para el valor EQ/'Ep = ], No obstante, si se observan las respuestas de la misma base

pero en el centro de la cortina (fig. 5.19), se nota una gran desviacién con respecto

a la excltacién. Por ejemplo, para EC/EP = 1, mientras en la esquina las respuestas

atenuadas son 0.8, en el centro son hasta 0.4 en promedio. Esto tiene dos
implicaciones. Uno, los movimientos en la interfaz cimentacién-cortina no son
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Tabla 5.10 Frecuencias caracteristicas y amplitudes"
de pico para diferentes condiciones de la cimentacién
para upa presa de gravedad

{embalse lleno, excitacién vertical y componenté vertical)

: gt )
p 10 20 20
L 1.70(0.69) 3.4(0.,33)
2 1.95(0.80) 4.9(0.48)
4 2.15(0.88) 6.7(0.66)
L INFINITO - 2.,45(1.00) 10.2(1.00)

Tabla 5.11 Frecuencias caracteristicas para diferentes
condiciones de la cimentacién para una presa de tierra

(embalse vacfo, excitacién horizontal y componente vertical)

E f f f
¢ L 2 (%)
E f f
p 10 10 20
1 0.60 1.15(0.66)
4 0.80 1.50(0. 86)
8 0.90 1.60(0.91)
INFINITO .00 1.75(1.00)
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uniformes; dos, el movimiento de la base de la cortina es diferente del de campo
libre debido al efecto de interaccién cimentacién-cortina.

Tabla 5.12 Amplitudes de pico para diferentes condiciones
de la cimentacidén para una presa de tierra

(embalse vacfo, excitaciéon horizontal y componente vertical)

Ec Al AZ'

< A ( ) A )

E.p 1 Ano 2 Azo

1 4.4(0.25) 1.2(0.158)

4 8.7(0.50) 4.4(0.54)

8 11.5(0.66) 6.0(0.73)
INFINITO 1'7..5(1.00) 8.2(1,00)

Con respecto al primer punto, si el movimiento en la base no es uniforme, hay
posibilidad de que. existan otros movimientos de la base tales como rotaciéon o cabeceo
que son capaces de crear condiciones mdas criticas en la estructura. Por tanto, la no
uniformidad del movimiento de base provocada por la cimentacién debe ser un factor
que es importante en muchas ocasiones en el analisis. Es interesante observar que
aunque el movimiento en la base no es uniforme en magnitud, su frecuencia de
oscilacién se mantiene aproximadamente sin variacion. Por otro lado, con respecto al
segundo- punto, generalmente se instalan en el sitio de la presa acelerégrafos para
observar el movimiento tanto del terreno como de la cortina. Los registros obtenidos
en el nivel de la base de la cortlna se consideran por lo general como el de campo
libre, aunque en algunas ocasiones si se reconoce el efecto del valle (Novak y Hall,
1990). Sin embargo, los registros asi obtenidos se aplican a la base de la cortina
como la excitacién para su andlisis sismico. En la fig. 5.19 se observa que si no se
incluye la cimentacién como una parte de la estructura en el andlisis, tal excitacién
puede ser sobre- o subestimada, dependiendo del contenido de frecuencias de la
excitacién,

En la tabla 5.13 se listan. las frecuencias obtenidas de la fig. 5.20 para las
respuestas verticales con excitacién vertical para el embalse vacio. Comparando con
la excitacién horizontal, en este caso, el efecto de la cimentacién es menor en
cuanto a las frecuencias caracterfsticas pero mayor con respecto a las amplitudes.
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Tabla 5.13 Frecuenclas caracteristicas y amplitudes
de pico para diferentes condiciones de la cimentacién
para una presa de tierra

(embalse vacio, excitacién vertical y componente vertical)

Ec rl f~l A 1
{ ) A ()
Ep ' rth f'zo ! Alo
1 | 0.95(0.63) 2.8(0.16)
4 1.30(0.87) 5.7(0.32)
8 1.35(0.90) 8.2(0.47)
INFINITO 1.50(1.00) 17.5(1.00)

En el pie del talud aguas abajo (fig. 5.21) se observa que la desviacion de la
excitacién sélo alcanza un porcentaje de 157 en promedio. Ademas, no se observa una
diferencia = apreciable entre los picos para diferentes. flexibilidades de ia
cimentaciéon. Sin embargo, en . la fig. 5.22 se observan diferencias muy grandes eutre
las respuestas en el centro y en la esquina para diferentes flexibilidades de la
clmentacién. Primero, los movimientos en diferentes puntos de la base ya no siguen la
~misma frecuencia de vibracién. Por ejemplo, para EC/EP = 1, en la frecuencia

normalizada = 1.8, aproximadamente, la respuesta en la esquina alcanza su maximo
nivel, la del centro en cambio se atenla hasta su minimo nivel. Segundo, existe una
diferencia grande de magnitud de respuesta entre diferentes puntos de la base. Para
el mismo caso de EC/EP = 1 y la misma frecuencia normalizada 1.8, la respuesta en la

esquina es 1.2 y al mismo tiempo la del centro es casl cero. Estas caracterfsticas de
las respuestas en la base también se observan para otras flexibilidades de la
cimentacién. De esto se concluye que por la presencia de la cimentacién la no
uniformidad del movimiento vertical de 'a base es muy importante.

También se  calculd la respuesta de un sistema completo
cortina~embalse~-cimentacion. El efecto hidrodindmico no es importante,

5.3 Résumen

La combinacién de los métodos MEF y MEFr ofrece una alternativa eficiente para
tratar los problemas de interaccién dindmica estructura-cimentacién. La cimentacién
con extensiéon semi-infinita se discretiza solamente en su frontera de contacto con la
estructura, reduciendo enormemente la preparacion de los datos de analisis. Quiza la
ventaja mas notable de este procedimiento combinado es su exactitud numérica. Como es
sabido, si se resuelven los problemas asociados con una extensién semi-infinita por
medio del MEF, se deben imponer ciertas condiciones de frontera artificiales con el
objeto de evitar reflexiones de las ondas, para lo cual existen unicamente
procedimientos aproximados que tienen limitaciones, El| algoritmo, establecido por
Waas y utilizado ampliamente, es valido para casos bidimensionales y es muy diffcil
de extender a los casos tridimensionales. Sin embargo, la combinacion de MEF y MEFTr
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permite solucionar el problema bi- o tridimensional de una manera matemdaticamente
exacta. -

La cimentacién de una presa tiene efectos de flexibilidad, masa vy
amortiguamiento sobre sus respuestas. En los andlisis, se distinguieron las presas de
gravedad y de tierra sélo por su geometrfa. Los efectos de flexibilidad y de masa
fueron detectados por los cambios de las frecuencias caracteristicas en las curvas de
respuestas en la cresta. Los resultados Indicaron que la frecuencia caracter{stica
normalizada con respecto a la de la misma presa pero con la cimentacién rfgida
obedece a una relacién parabdlica con la flexibilidad relativa, que se definié ‘como
el cociente entre el médulo de elasticidad de la cimentacién y el de la presa. Dicha
relacién parabdlica podrfa definirse por medio de dos constantes. Comparando las
constantes correspondientes a diferentes casos estudiados, es posible definir la
tendencia  de las influencias de la cimentacién sobre las respuestas de la presa por
efectos de flexibilidad. Por otro lado, el efecto de amortiguamiento de la
cimentacién se estudié mediante la comparacién de las amplitudes de los picos en las
curvas de las respuestas.

Se notd que la flexibilidad relativa es un parametro muy indicativo dcl efecto
de la interaccién: en cuanto menor sea la flexibilidad relativa mayor es el efecto de
interaccién cortina-cimentacién, Cuando el médulo de elasticidad de la cimentacién es
de 15 a 20 veces mayor que el de la cortina, la cimentacién aparentemente tiene poco
efecto sobre las respuestas de la cortina. :

En términos generales, los efectos viscosos de la cimentaciéon son mdas notables
que los efectos de flexibilidad. La cimentacién afecta mds a las vibraciones de modos
bajos. Cuando el embalse estd lleno, la interaccién cimentacién-presa~-embalse
modifica apreciablemente la respuesta de la cortina cerca de su frecuencia natural,
de tal manera que las respuestas absolutas para esta frecuencia son atenuadas
drasticamente y a una frecuencia menor {que la natural de la cortina) las respuestas
se amplifican notablemente (fig. 5.2). El efecto de la disipacién de energfa por la
interaccién cimentacién-embalse-cortina es mas notabie en las frecuencias altas.

Cuando la cimentacién es flexible, los movimientos de la base de la cortina
difieren de [a excitacién, aplicada en su base. E! cambio de los movimientos se
refleja en las amplitudes de las respuestas y en el contenido de frecuencias; dicho
camblo es una funciéon de la geometria de la interfaz y de la flexibilidad relativa
entre la cortina y la cimentacion. En consecuencia, un registro del movimiento del
terreno, obtenido en la cercanfa pero fuera de la base de la cortina (campo cercano)
no debe ser usado, sin ninguna modificaciéon, como excitacién en la base. La
modificacién de registros en el campo cercano, sin embargo, requiere un procedimento
analftico de inversién que es complicado. Si en ‘la préctica no se justifican tales
calculos complejos, hay que tomar en cuenta el efecto de interaccién en la definicién
de la excitacién, Ademas, la flexibilidad de la cimentacién genera efectos de
excitacién asincrona, por los cuales el movimiento de la base no es uniforme.

El efecto de la interaccién cortina-cimentacién es mds notable en presas de
tierra y enrocamiento que en presas de concreto ya que en aquéllas el drea de
contacto entre la cortina y la cimentacién es mucho mayor. El efecto de excitacién
asincrona también es mas ponunciado en las presas de tierra.

De nuevo, se enlatiza que las conclusiones fueron obtenidas al comparar

solamente las respuestas en la cresta, Existe, sin embargo, la posibilidad de que las
respuestas en la cresta en ocasiones no sean sensibles al efecto de interaccién. La
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cimentacién podrfa influir en mayor medida en otras cantidades que quizd son mas
criticas para el diseflo, tales como esfuerzos de tensién en las presas de concreto y
esfuerzos cortantes en las presas de tierra y enrocamiento. Por tanto, la importancia
del efecto interactivo estructura-cimentacién debe evaluarse para una cortina
especifica, revisando las respuestas en términos de desplazamientos, de deformaciones
y de esfuerzos.
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6. RESPUESTAS DE PRESAS DE ENROCAMIENTO CON CARA
DE CONCRETO I: COMPORTAMIENTO GENERAL

En este y el siguiente capitulo, el estudio se concentra en el tema principal de
esta tesis: andlisis de respuestas de presas de enrocamiento con cara de concreto
(PECC). Mientras en el presente capitulo, Cap. 6, se formula el método de andlisis
orientado a la PECC y se obtiene el comportamiemo global de la presa, el capitulo 7
se enfoca esencialmente a la losa de concreto.

6.1 Generalidad del andlisis

En esta seccién se exponen primero algunos detalles del andlisis estatico de
presas, y luego, los del método linea' equivalente, Al final se comentan los datos de
anélisis, tanto geométricos como aquellos asocliados con los materiales.

Andlisis estatico

El comportamiento de presas antes del sismo es muy Iimportante para el
comportamiento de estas durante y después del sismo. Esto se debe a dos razones.
Primero, el daflo que puede sufrir la presa depende del estado de esfuerzo
acumulado-~suma del esfuerzo estatico y el dindmico. Por ejemplo, bajo las cargas
dindmicas se producen generalmente en el concreto esfuerzos de tensién, y el exceso
de tensién puede provocar agrietamientos. Si el concreto estd sujeto a compresion
antes del sismo, el dafio inducido por la tensiéon puede ser leve o nulo. En el caso
contrario, el daflo puede ser grave e inclusive de consecuencias catastréficas. Por
otro lado, las propledades dinamicas de los materiales de tierra y enrocamiento
dependen fuertemente del estado de esfuerzo Inicial o estdtico a que estdn sometidos.
La precisién de la determinacion de las propiedades dindmicas de los materiales,
sobre todo su variacion espacial en el cuerpo de la cortina, depende en gran medida
de la misma estimmacion de los esfuerzos estaticos. Por tanto, el analisis estatico
constituye siempre el primer paso de un andlisis dindmico de presas (Seed, 1979).
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Debido a la complicada geometrfa de la cortina y a la compleja forma de

‘aplicacién de cargas, desde el fin de la década de los 60’'s se encontré que el método

de elementos finitos es una manera confiable para realizar el analisis estdtico de
presas (Clough y Woodward, 1967). Entre los factores que influyen en la precisiéon del
andlisis, se encuentran la formulaclén del modelo constitutivo de los materlales, la
determinacién de los pdrametros requeridos por el mismo modelo y la modelacién del
proceso de construccién y llenado. En lo referente al Gltimo punto, se requieren
considerar los sigulentes pasos para la PECC:

—Ila construéclén del terraplén,
—-la colocacién de la losa, y
—el proceso del llenado.

Por otra parte, como ya se ha mencionado, el andlisis de las PECC resulta menos
complicado que para el caso de las presas de tierra y enrocamiento ya que el agua no
interviene en las propiedades mecdnicas de los materiales. Por tanto, la no
linealidad de los materiales se manifiesta en este caso solamente por

—la influencia del! esfuerzo confinante sobre el médulo de elasticidad, y
—el truncamiento del esfuerzo de tensidn,

El primer aspecto de la no linealidad se puede representar matemdaticamente por el
modelo de Kondner (1963) para el cual el médulo de elasticidad concuerda con una ley
parabélica (Duncan y Chang, 1970):

e o ){l-send)R 2 o n (6.1)
) ( 5 )

a

E=Kp, Il - 2(ccosg + o_seng)

donde K, R y n son constantes adimensionales del material que se determinan

experimentalmente,
P, la presién atmosférica,

¢ la cohesién,
¢ el angulo de friccidn,
o el esfuerzo principal mayor y

o, el esfuerzo principal menor,

Para materiales de enrocado, ¢, cuya variacidon puede expresarse con una ley
logarftmica (Romo, 199!), disminuye con el esfuerzo de confinamiento
o

¢ =9, - Mg log(-=>) (6.2)

a

donde el angulo inicial r,bo y la razén del decremento A¢ se determinan

experimentalmente,

El coeficiente de Poisson también puede expresarse con una ley parabélica como
la de arriba (Kulhawy y otros, 1969), pero la determinacién de los pardmetros
correspondientes a tal representacion es laboriosa y sobre todo poco confiable para
materiales como enrocados. En vista de tal observacion, en este trabajo el
coeficiente de Poisson se considera constante.
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La implementacién computacional del algoritmo no lineal arriba expuesto puede
resumirse como sigue. Para la etapa k y para cierto elemento:

La ini‘ormaéién de entrada es
médulo de elasticidad Ek, para la etapa k,

vector de desplazamientos acumulados (u}*"! de la etapa anterior k-1, y

vector de esfuerzo acumujado {o*}k~l de la etapa anterior k-l.

Los célculos proceden como siguen:
l.a. calcular el incremento de desplazamiento {Au} resolviendo el sistema
de ecuaciones global;
b. calcular el incremento de esfuerzo {AO‘) en el centroide de cada
elemento promediando los valores evaluados en los puntos de |
integracién Gaussiana;

c. calcular el esfuerzo acumulado {0} = (@} + {Ac)“. «
2.a, calcular los valores principales de los esfuerzos acumulados crl y ¢,y
el dngulo de la direccién principal 9
. _k k
b, sioc >0 ' =
\ 'r' evaluar ¢, o
si a*k > o Y crk > ¢, evaluar O‘k = oy n:rk = ¢, siendo ¢_ la
1 T 3 T i T 3 T’ T
resistencia a la tensién;

K . k k '
c. con & y los nuevos valores de o, y/o0 T calcular un nuevo y final

K
vector de esfuerzo acumulado {¢) .

k k k
3.a. calcular o, = | o, Ly ¢ -0 = | ¢ -0, |

b. calcular ¢ de acuerdo con la ec. (6.2);

c. calcular E'! de acuerdo con la ec. (6.1).

La informacién de salida es |
médulo de elasticidad E*'' para la siguiente etapa k+l,
vector de desplazamiento acuinulado (u) de la presente etapa k, y

‘vector de esfuerzo acumulado {a'}k de la etapa k.

Con este proceso de calculo es posible realizar un andlisis no lineal de presas.
Sin embargo, uno debe darse cuenta de que tal procese es aproximado. En realidad
durante cada etapa de construccidon o de carga, el andlisis debe llevarse a cabo
iterativamente para eliminar las fuerzas residuales que no tienen ningin sentido
fisico, Pero si las cargas o espesores de las capas del terraplén se aplican por
incrementos pequefios, el andlisis se puede efectuar sin ninguna iteraclén y el error
Introducido queda dentro del intervalo de tolerancia. En los andlisis realizados en
esta tesis, no se efectda ninguna iteracién.

Método lineal equivalente
En el capitulo 3 se ha establecido la metodologia general de andlisis de

respuesta compleja del sistema cortina-embalse~cimentacién. Una hipétesis fundamental
adoptada allf sobre el material es su comportamiento visco-elastico lineal. A simple
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vista, sin embargo, este modelo es poco 1util para el andlisis de presas ya que el
comportamiento de los materiales constitutivos de éstas es no lineal bajo cargas
sfsmicas. En principio, sélo un andlisis en el dominio del tiempo mediante el
procedimiento de integracién paso a paso, se presta para capturar el comportamiento
no lineal de la cortina. Sin embargo, existen dos dificultades que obstaculizan tal
andlisis en el dominio del tiempo. Uno, el andlisis es prohibitivamente costoso para
una estructura tan complicada como es la presa y bajo una carga tan compleja y de
duracién larga tal como es el sismo. Segundo, y mdas importante, los pardmetros que
demanda un modelo sofisticado no se pueden determinar experimentalmente de manera
confiable; esto es especialmente cierto para los enrocados. Debido a estas
dificultades, surge la necesidad de establecer un modelo simple y econémico y al
mismo tiempo capaz de tomar en cuenta la no lincalidad del material. El método lineal
equivalente es precisamente de esta naturaleza. El objetivo de esta subseccion es
exponer algunos detalles sobre el método lineal equivalente, Para entender mejor
dicho método, en lo que sigue, se describen primero los modelos no lineales
verdaderos de los 1naterlales térreos, de los cuales se pueden visualizar con
facllidad las ventajas y desventajas del método lineal equivalente.

En términos generales existen dos grandes categorfas entre un sinmimero de
modelos dindmicos no lineales verdaderos de los suelos: métodor. elasto-plasticos y
modelos directos no lineales (Finn y Yogendrakumar, 1990}, Los métodos de la primera
categorfa estdn basado en las teorfas matemdticas de elasto-plasticidad por adoptar
hip6tesis sobre conceptos teéricos tales como superficie de fluencia y regla o
endurecimiento. Modelos tfpicos de este método han sido desarrollados por Przvost
(1978), Mroz y otros (i978), Dafalias y Herrmann (1982), y Pastor y otros (1990).
'Estos modelos estan estructurados para describir el comportamiento general del
material bajo cualquier carga y por tanto efectos tales como rotacién de ejes
principales de esfuerzos, anisotropia inducida y colapso del material, entre otros,
pueden tomarse en cuenta. Ademas, por su rigurosa formulacién matemdética, la unicidad
y la convergencia de la solucién siempre estan garantizadas. Sin embargo, por la
misma generalidad de estos modelos, los pardmetros incluidos en ellos son numerosos y
su determinacién es diffcil, lo que introduce incertidumbres en su evaluacién.
Ademas, el andlisis realizado con tales modelos requiere mucho tiempo de ejecucion
hasta tal grado que sélo unos cuantos estudios sobre presas verdaderas con sismos
reales han sido realizados en todo el mundo y los resultados son poco alentadores.

Aunque el uso de las supercomputadoras abre una poslbilidad para hacer analisis
mas detallados en el dominio del tiempo, siempre existird el problema de la
determinacion de los paradmetros de modelos constitutivos complejos, especialmente
para materiales granulares gruesos como los enrocamientos.

Los modelos directos no lineales son de caracter ingenieril en el sentido de que
ellos no estdn basados en ninguna teorfa matemdtica rigurosa, sino simplemente en las
observaciones experimentales tanto del laboratorio como del campo. Tipicos ejemplos
de estos métodos son los originados por Idriss y Seed (1968), Finn (1977), Martin y
Seed (1978) e Idriss y otros (1978). Generalmente los modelos directos no lineales no
estdn orientados a una arbitraria sino bien especifica condicién de carga, que
generalmente es de corte. Bajo una carga cortante, los modelos describen un fendémeno
principal: la relacion histerétlca esfuerzo cortante-deformacién cortante y dos
fenémenos acompailantes: densificacion y licuaciéon. Los modelos describen en forma
objetiva la trayectoria histerética no lineal continuamente durante las cargas y
descargas y usan los médulos tangentes del material para estimar esfuerzos y
deformaciones. Los pardmetros del modelo pueden ser determinados wusando
procedimientos estdndares de ensayes del laboratorio o mediciones directas en el
sitio o derivados de las correlaciones con las propledades f{ndice o con los
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resultados de pruebas de campo como SPT o CPT. Evidencias experimentales indican que
el comportamiento histerético de los materiales térreos tiene las siguientes tres
caracterfsticas principales que se deben Incluir en cualquier modelo no lineal
verdadero (Hashiguchi, 1989):

a) Efecto de Masing: la longitud de la trayectoria de esfuerzo (desde la
iniclacién de la carga hacia el estado de fluencia normal) en la rama de recargua es
siempre el doble de la longitud en la rama de carga inicial, por tanto, la pendiente
de la curva esfuerzo-deformacién cambia mas gradualmente en la rama de recarga que en
la de carga Inicial;

b) Ciclo histerético cerrado: la rama de recarga y la de descarga de la curva
esfuerzo-deformacién siempre forman un &rea cerrada, es decir, siempre ocurre una
pérdida de energia durante el ciclo; y

¢) Efecto de endurecimiento ciclico (ratchetting): bajo una carga ciclica
constante el drea cerrada arriba mencionada disminuye cuando el nimero de ciclos de
carga incrementa.

Con un modelo que describe estas caracteristicas se pueden calcular las
deformaciones cortantes permanentes.

Ademds de la curva histerética, un modelo directo no lineal también tiene que
considerar densificacién y licuacién. Mientras la densificacion se refiere a la
reduccién del volumen de material bajo una carga cortante, la licuacién se prescnta
solamente en materiales granulares saturados, los cuales pueden perder su rigidez al
esfuerzo cortante para algin estado de esfuerzo. Sin embargo, para los materiales
constituyentes de la PECC que es de interés en esta tesis, estos dos fenémenos son de
poca relevancia.

Los modelos directos no lineales tienen ventajas sobre aquellos elasto-plasticos
por ser mas econémicos y porque todos sus parametros son fisicamente interpretables y
experimentalmente medibles; por tanto, su uso se ha extendido al cdlculo de la

- respuesta sismica de depédsitos de suelos y de presas. Pero estos modelos, en muchos

casos, todavia son demasiado generales y/o complicados para fines de andlisis de
presas., Con el propésito de simplificar adn més, se pueden hacer las siguientes
hipétesis, (1) la carga ciclica es simétrica o bien la magnitud maxima de la carga en
ambas direcciones es Ja misma, que es tipica de una excitacién sismica, (2) las
deformaciones residuales tanto cortantes como volumétricas no se presentan, (3) el
efecto de endurecimiento ciclico es insignificante, (4) no se presentan problemas
relacionados con la presencia del agua y (S) las primeras dos caracteristicas de la
curva histerética arriba mencionadas siguen siendo validas., Si estas hipdtesis son
aceptadas, el efecto de la curva histerética puede ser representado con suficiente
aproximacién por dos pardmetros: el mdédulo de rigidez al cortante y el
amortiguamiento histerético. Esta observacién da origen al método lineal equivalente,
un modelo propuesto originalmente por Idriss y Seed (1969) para estudiar la
amplificacién de los depdsitos de suelos.

La suposicién fundamental del método lineal equivalente es que la respuesta
dinamica del suelo, un material no lineal histerético, puede ser aproximada

satisfactoriamente por un modelo elastico amortiguado si las propiedades de éste son

estimadas apropiadamente.

En un andlisis de elementos finitos, las propiedades de esfuerzo-deformacién de
los suelos estan definidas en cada elemento por el coeficiente de Poisson, el médulo
cortante y el coeficlente de amortiguamiento viscoso equivalente, siendo estos dos
Gltimos dependientes del nivel de deformacion cortante. El médulo y el coeficiente de
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amortiguamiento equivalente para cualquier nivel de deformaciétn se estima de la
pendiente del eje mayor del ciclo histerético correspondiente a dicha deformacién y
el 4rea del ciclo, respectivamente. Valores inciales del médulo y el coeficiente de
amortiguamiento se seleccionan correspondiendo a un nivel de deformacién por cortante
pequefia (y = 107! por clento) o a un nivel de deformacién que se justifica adecuado
para las cargas cfclicas anticipadas. Después se lleva a cabo el analisis elastico
para toda la duracién del sismo. Para ello, se transforma el sismo de excitacién al
dominio de la frecuencia y el analisis se realiza en este dominio. Se calcula la
deformacién cortante equivalente (que también se denomina medios o efectiva) en cada
elemento finito; se selecciona el médulo y el amortiguamiento compatibles con esta
deformaclén y éstos se usan en una segunda iteracién. Este procedimiento se repite
hasta que el médulo y el coeficiente de amortiguamiento ya no cambien dentro de un
intervalo de tolerancia. La respuesta deterinlnada durante la dltima {teracion se
considera una aproximacién razonable a la respuesta no lineal.’

Como se ve, el método lineal equivalente es un andlisls puramente elastico en el
que las propiedades que se usan son compatibles con la deformacién cortante. Por
tanto, las deformaciones permanentes no se pueden estimar con este procedimiento.
Aunque no se puede esperar que las deformaciones obtenidas a partir de tal anallsis
sean representativas de las del campo, los esfuerzos y por consiguiente las
aceleraciones calculados se aproximan bastante bien a los reales. Comparaciones entre
los resultados del andlisls lineal equivalente, del no lineal verdadero y las
observaciones del campo han Indicado una buena aproximacién del método liner!
equivalente para aceleraciones de excitacibn no muy fuerte, en suelos estables en que
no se presenta un incremento significativo de presion de poro, y cuando no ocurre la
seudo-resonancia dentro del anadlisis (Idriss y Seed, 1969; Martin y Seed, 1982; Finn
y Yogendrakumar, 1990). Debe notarse que tal andllsls aproximado estd basado en el
- concepto de esfuerzos totales, por lo que su extensién al andlisis de esfuerzos
efectivos no es directa. Por ultimo, es importante indicar que en la versién original
del método lineal equivalente, la excitacién definida en el dominio del tiempo se
transforma al dominio de la frecuencia para toda su duracién y la deformacion
equivalente calculada corresponde al contenido de energfa total de¢ la excitacién, Si
el contenido de energia de la excitacion varia con el tiempo, que es el caso para los
sismos, y si esta variacion es muy significativa, la deformacién equivalente obtenida
para toda la duracion ya es poco representativa de la que ocurre realmente. Para
salvar esta limitacion se pueden realizar diferentes andlisis lineales equivalentes
para distintos segmentos de la excita:idon y en la que en cada uno de los tramos la
magnitud de la excitacién sea francamente uniforme. De esta manera se harfan analisis
en el dominio de la frecuencia de forma seccional, lo que permitiria marchar en el
tiempo con incrementos seleccionados de tal modo que se satisfaga mas o menos la
uniformidad de la amplitud de la excitacién en cada segmento. Esto podria mejorar en
gran medida el método {Romo, 1990).

Para los materiales de enrocado, existen evidencias experimentales revelando que
la influencia del numero de ciclos de vibracién o bien del efecto de fatiga no es
notable sobre sus propiedades dindmlcas. Si no se considera el efecto de fatiga, el
uso del método lineal equivalente requiere determinar solamente (1) el médulo de
rigidez cortante inicial, (2) su forma de variacién con el nivel de la deformacion al
cortante, (3) la variaciéon del coeficiente de amortiguamiento y (4) el célculo de la
deformaclén al cortante. Estos cuatro puntos se tratan a continuacion por separado.

MODUL.O CORTANTE INICIAL. E! médulo cortante dindmico inicial de un suelo,

denotado por GMAX' depende de muchos factores. Para fines practicos, el moédulo de un

suelo granular (arenas y gravas) puede expresarse convenientemente por (Seed Yy
Idriss, 1970; Seed y otros, 1986)
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' 1/2 :
= ' 6.
GMAX 1000 (KZ)MAX (o*m) (6.3)

con unidades de psf, donde o' es el promedio del esfuerzo principal efectivo (en
psf), y (Kz)MAx un coeficiente adimensional del modulo cortante que es principalmente
una funcién del tamafo de partfculas del suelo y la densidad relativa del material.
Para gravas (KZ)MAX varfa entre 80 y 180.

CURVA DE DEGRADACION Y DE AMORTIGUAMIENTO. El médulo cortante y el coeficiente
de amortiguamiento viscoso equivalente varfan con el nivel de la llamada deformacién
cortante equivalente. La forma de estas curvas de variacion, llamadas de degradacién
y de amortiguamiento respectivamente, ha sido determinada experimentalmente y luego
expresada en alguna forma matemdtica por muchos autores. Por ejemplo, segin Romo y
Villarraga (1989), la curva de degradacién se define como '

G W/Wr

G =l—a+bTa'/;rr7

(6.4)

donde G es el médulo cortante, ¥ es la deformacién cortante equivalente, a'r e5 la
deformacién de referencia para G/GMAX = 0.5, a, b son dos pardmetros del material.
"a'r. a y b tienen que determinarse experimentalmente. La curva de amortiguamiento se

define como

- * W/VR , :
A=A + (6.5)

MIN o1 -1
My ¥ Pyax T A 777

donde A es el coeficiente de amortiguamiento, A y :\M[N son coei’iclentes .maximo y

MAX
minimo, y 7, ©s la deformacion de referencia para el amortiguamiento, la cual puede

ser igual a o diferente de 7 definida para el moédulo cortante. Estos tres

parametros, AMAX' A ,» también ¢ determinan experimentalmente.

MIN y WR

DEFORMACION CORTANTE EQUIVALENTE. Bajo una excitacion sismica, todas las
componentes de deformacién en cualquier punto de la cortina varfan con el tiempo.
Para un cierto instante, la deformacién cortante maxima se calcula como

2 _ ) 2 .2
7MAX(U = (ex(t) ey(t)) + ;rxy(t) (6.6)

donde £ ey y ¥y son las tres componentes de delormacién, y el t entre parentésis

indica que tales cantidades se definen en el dominio del tiempo. La deformacién
cortante equivalente se calcula como una fraccién del valor extremo a lo largo de la
historia de la deformacién cortante maxima, esto es,

(t) | | (6.7)

y = 0.65 m:;x | Y\inx

donde max toma el valor méximo a lo largo de la historia.
t
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El factor 0.65 en la expresién de arriba, propuesto por Seed e Idriss (1970),
puramente empfrico. Sin embargo, su uso se puede justificar de la siguiente manera,
Considérese que L (t) sigue una variacién senoidal como

s Ax(t) =7, sin{wt) : (6.5)

en un intervalo de tlempo T y y, = max | »,,,(t) |. La rafz del valor medio

MAX
cuadratico de frmx(t), denotado por RMS[WMAx(t)], se calcula como

RMS?(y, (t)] = ---.fo v2, (0 dt | - (6.9)

Sustltuyendo la ec, (6.8) en la ec. (6.9) se tiene

1 sm(ZwT)] | (6.10)
2 4T

RMSIa'MAx(tll =17, {

Si wT es suficientemente grande el segundo término dentro de la rafz cuadrada en la
ec. (6.10) se puede ignorar, y se obtiene as{

RMS[y,  (t)] = 0.707 m?x | 7, | (6.11)

Comparando la ec. (6.11) y la ec. (6.7) se puede afirmar que la deformacion
‘equivalente puede ser aproximada por la rafz del valor medio cuadratico de la
deformacién maxima, esto es

= RMsly, ()] |  (6.12)

Esta ecuacion proporciona una forma directa del cdlculo de la deformacién
equivalente, y como se desprende de la ec. (6.9) involucra el concepto de energia
contenida en el acelerograma,

De acuerdo con la ec. (6.12), para calcular la deformacién de corte equivalente
se requiere pasar de la 'solucién obtenida en el dominio de la frecuencia al del
tiempo. Aunque esto se puede lograr eficientemente aplicando la transformada rapida
inversa de Fourier, la repeticién de este proceso para cada elemento finito
incrementa el costo de los calculos apreciablemente. Para solventar esta limitante se
puede recurrir al teorema de Parseval para definir una expresiéon equivalente a la ec.
(6.12) pero en el dominio de l!a frecuencia. Si A{w) y Bl(w) son las amplitudes
complejas de (cx(t) - cy(t)) y ;yxy(t.) respectivamente, se tiene que

N/2
_(ex(t) - ey(t)) = ¥ A(u_JS) exp(iwst)
a=0
N/2 '
y (t) = ¥ Blw) expliov t) (6.13)
Xy 5 8
s=0
donde w o= 2ns/NT, s = 0, ..., N/2; T es la duraciéon del sismo y N nimero de
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discretizacién del sismo., Empleando las ecs. (6.6) y (6.9), el teorema de adicion y
de Parseval dentro de la teoria de la transformada de Fourier, es facil demostrar que

RMSAy ()] = — " (A%w ) + B%w )i ' (6.14)
7MAX T2 'go ws v B Y . o

De esta manera RMSZIW (t)] puede evaluarse utilizando directamente los resultados

MAX
obtenidos en el dominio de la frecuencia. Concluyendo, las ecs (6.12) y (6.14) forman
la base del cdlculo de la deformaciéon equivalente.

6.2 Algunos datos de anéilisis

En la respuesta s{smica de presas influyen muchos [actores o parametros del
sistema, entre los cuales se pueden mencionar las geometrias de la cortina y la
boquilla, las caracterfsticas mecdnicas de los materiales, la =zonificacién de la
cortina y las solicitaciones. Sin embargo, en las presas de enrocamiento con cara de
concreto dadas sus caracteristicas de alta rigidez y significativa resistencia al
corte de los enrocamientos compactados, el elemento critico resulta la losa de
concreto. Ante la accién de un sismo, la respuesta de este elemento dependera
basicamente de la variacién espacial y temporal de la respuesta de la parte aguss
arriba de la cortlna. Estos movimientos son influidos principalmente por la severidad
y caracteristicas del medlo ambiente s{smico y de la esbeltez de la cortina. En
consecuencia, los andlisis que se realizaron en este trabajo tlenen por objeto
evaluar el efecto de dos parametros: aceleracién méxima del terreno y pendiente del
talud de la cortina. A continuacién, se describen por separado las caracterfsticas de
la cortina, de la losa y de la excitacién que se definen en el andlisis.

CORTINA. La cortina es homogénea y simétrica, La altura, H, es igual a 150 m, E]
‘ancho de la base es 2B y el de la cresta es nulo. La razéon B/H es 1.3, 1.6 y 1.9, El
espesor de la cortina es unitario en la direccién perpendicular al plano. Las

propiedades estdticas y dindmicas del material se presentan en la tabla 6.1, donde EC
es el modulo de elasticidad inicial y otros simbolos fueron explicados en las ecs.
(6.1), (6.2), {6.4) y (6.5). Las propi.dades estaticas son estimadas de acuerdo con
los experimentos realizados en las imezclas de gravas y arenas y las observaciones
sobre los enrocados de la presa El Infiernillo (Romo, 1991). Al mismo tlempo las
propiedades dindmicas son tomadas de los retroanalisis de la presa El Infiernillo

(Romo y Villarraga, 1989). El valor de {KZ)MA){ se ha justificado también por los

retroanalisis bidimensionales de las presas La Villita y El Infiernillo (Romo vy
otros, 1980).

LOSA. El espesor de la losa varia con la altura de la cortina de acuerdo con la
siguente regla: :

t = 0.3 + 0.002(H-y) (6.15)

en metros, el espesor de la losa en la cresta es igual a 0.3 m y en la base 0.6 m. El
concreto se considera eldstico lineal. Si el moédulo de elasticidad Ec se calcula con

fa férmula Ec = 8000V f‘c en kg/c:rn2 y se toma en cuenta que la resistencia a la

1]
compresién f'c = 25 MPa, el mdédulo de elasticidad se aproxima a Ec = 14500 MPa. El
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coeficiente de Poisson del concreto es v = 0.30 y su peso volumétrico y es 24 kN/m?.

PROCESO DE CONSTRUCCION. La construccién de la cortina se realiza en 10 etapas.
En las primeras 5, el terraplén se construye a una razén de 0.2H de altura por etapa,
donde H es la altura total de la cortina. En la etapa 6, se coloca la losa y al mismo
tiempo, como una idealizacién, empieza el llenado. Es sabido que el llenado del
embalse se Inicia, en la realidad, cuando se termina de construir toda la cortina
incluyendo la losa. Pero es de esperar que la instalacion de la losa tiene efectos
sobre deformaciones y esfuerzos de la cortina en una zona muy limitada y cercana al
talud y podrfa ser ignorada para un andlisis preliminar como el que se hara aquf, El
llenado termina en la etapa 10, de tal manera que dicho proceso se lleva a cabo
también a una razén de 0.2H de altura por etapa a partir de la sexta.

EXCITACION. Se establecieron dos criterios para definir el sismo para el
analisis. Uno, la excitacién debe ser registrada reaimente en un sitio de presas, y
segundo, que su frecuencia natural se aproxime a la de la cortina. Al principlo se
supusieron que el mdédulo cortante de la cortina G = 500 MPa, el peso volumétrico p =

2 Mg/ma, la altura de la c¢ortina H = 150 m, Tomando en cuenta estos datos y la ec.
(4.43), la frecuencia natural de la cortina es igual a 1.27, Como se muestra mds
adelante esta frecuencia coincide aproximadamente con la calculada usando el andlisis
de elementos finitos. Para esta frecuencia, el sismo del 14 de Marzo de 1979
registrado en el sitio de la presa El Infiernillo es lo mas adecuado ya que Ia
energfa de la excitacién se concentra principalmente en un intervalo de frecuencias
de | a 3 Hz. Los datos mds relevantes de este sismo se listan en la tabla 6.2.

" El sismo se registré en la margen derecha del sitio, en la roca., Para el analisis
se toma la componente transversal, de orientacidn S68W. En la fig, 6.1 se muestra el
registro de aceleracién normalizada con respecto a la maxima y en la fig. 62 la
aceleracion espectral normalizada de igual manera. Para el analisis el registro del
sismo se escala para que tenga aceleraciones maximas de O.lg, 0.3g y 0.6g; a estos
sismos les llamamos de aqui en adelante Sismo I, Sismo 2 y Sismo 3. Como se observa
en la fig. 6.2, a partir de la frecuencia 6 Hz el contenido de energfa ya es pequeiio.
Por tanto, para economizar en los andlisis el intervalo de la frecuencia se trunca a
6 Hz. Por ultimo, los puntos de digitalizacién se toman a 0.0978 Hz de incremento.

6.3 Comportamiento estatico

Siguiendo el procedimiento de calculo descrito en la seccién 6.1, se llevaron a
cabo tres analisis estdticos para las tres secciones de la cortina con los taludes
1:1.3, 1I:11.6 y 1:1.9, respectivamente, cuyos resultados se discutirdn a continuacién.

Al final de la construccién

Debido a que la cortina es homogénea y simétrica, los esfuerzos y desplazamientos
al final de la construccion deben ser simétricos con respecto al eje vertical central
de la cortina. Esto se observa en los resultados mostrados en las figs. 6.3 a 6.7,
que corresponden a la presa con el talud 1:1.3. Como se ilustra en la fig. 6.3, los
desplazamientos horizontales son nulos a lo largo del eje central y se incrementan
acercidndose a ambos taludes, indicando asi un movimiento hacia afuera.de las dos
caras de la cortina. Los desplazamientos horizontales mdaximos se observan a la altura
0.4H sobre la base, siendo H la altura total de la cortina. El valor maximo del
movimiento horizontal es 16.0 cm correspondiendo aproximadamente a 0.1% de la altura
H.
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Tabla 6.1 Propiedades Estdticas y Dindmicas del Enrocado

PROPIEDAD CANTIDAD UNIDAD
E° 100000, kPa
K 1000, —
n 0.48 ——
¢0 0.80 radian
A¢ 0.10 radian
c 10, kPa
R 0.80 —
v 0.30 —
Y 24, kN/m3
P, 103.0 kPa
Rt 20. kPa
v, 0.018 %
a 0.950 —
b 1.050 ——
qR 0.018 7
AMIN 0,065 —
AMAX 0.250 —
(Kz)mx 100. —
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Tabla 6.2 Datos de la Excitacién (Romo y Villarraga, 1989)

Magnitud de Richter 7.6
Locallizacién del epicentro Latitud 17.301 0N
Longitud 101.350 00
Profundidad focal 60 km
Distancia 134 'km'
Aceleraciétn madxima 0.1196 g
RMS de la aceleracion 0.0377 g
Duracién 9.86 segundos

* Valor dudoso ya que para el mecanismo de subducclon es

demaslado alto

Con respecto a la altura donde ocurre el desplazamiento horizontal maximo, es
interesante Indicar que el valor 0.4H calculado para la PECC es mas bajo que el de

" las presas de enrocamientos con corazén impermeable (PECI), ya que en éstas tanto el

calculado como el medido son del orden de 0.6H (Reséndiz y Romo, 1972; Romo, 1983).
Esta diferencia podrfa marcar un comportamiento distinto entre ambos tipos de presas
en cuanto a su estabilidad estatica y dinamica. Con el desplazamiento maximo
localizado a una altura menor en la PECC, se espera que si ocurriera alguna falla de
talud en la presa, esta serfa mas probablemente de fondo que superficial. Sin
embargo, debido a que la resistencia nl esfuerzo cortante en posiciones mds cercanas
a la base de la cortina es grande por un mayor confinamiento, la estabilidad estatica
es mayor en este caso que en las PECI donde una falla superficial podria ocurrir. De
hecho, resultados de simulaciones numéricas también han demostrado que el
comportamiento estdtico de terraplenes construidos con materiales granulares
homogéneos es muy distinto de aquellas obras de suelos finos. Utilizando el recién
establecido método de elementos discretos, Williams (1988) demostrd, en un terraplén
de granos, que los planos de falla resultaron invertidos puesto que se presentaron en
la direccién desde la cara del talud hacia el centro de la base del terraplén. Esto
indicarfa que un talud de este tipo sélo fallaria por el fondo. Por otro lado, bajo
las solicitaciones dindmicas, los esfuerzos cortantes adicionales siempre se
concentran a una altura mayor. Por consiguiente, con el hecho de que los esfuerzos
cortantes estiticos mayores se encuentran solamente a la altura menor, los esfuerzos
resultantes de ambas acciones pueden ser pequefios en toda la seccién de la cortina, y
de esta manera se logra una estabilidad dindmica mayor en la PECC.

Los desplazamientos verticales se muestran en la fig. 6.4. Un Interesante
fenobmeno es que el desplazamiento maximo no se encuentra en la cresta sino a una
altura 0.6H en el eje central. Los asentamientos en la cresta y en la base son nulos.
Esto es entendible si se toma en cuenta el efecto de la construccién (Clough y
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Woodward, 1967). Si se supone que la cortina se construye de la base a la cresta en
una sola etapa, el desplazamiento maximo debe presentarse en la cresta,
independientemente del tipo de materiales. En este caso no se nota el efecto de la
construccién. Ahora, sl la cortina se completa en dos etapas, la parte superior de la
cortina se interactia con la parte inferior por la compresibilidad que tiene ésta de
tal modo se disminuyen los esfuerzos en la parte superior y el asentamiento en la
cresta es menor que el del caso una sola etapa de construccién. Por consiguiente, el
asentamiento maximo se desplaza a cierta profundidad desde la cresta hacia la base,
Matemdticamente, la variacién de asentamiento en el eje central puede expresarse con
una variacién parabélica con los asentamientos nulos en la cresta y la base y los
valores maximos a la mitad de la altura de la cortina,

La estimaclén y la observacién de los desplazamientos verticales durante la
construccién de la cortina son muy importantes por dos razones. Primero, de ellos se
puede estimar la rigidez de la cortina la cual sirve para predecir el comportamiento
de la cortina durante el proceso posterior del llenado que siempre es una etapa
crftica para la estabilidad y la deformacion de la cortina. Segundo, las
constructoras también tienen interés en saber la cantidad de los materiales
adicionales necesarias para completar la cortina a la altura especificada. En el caso
analizado el mé&ximo asentamiento es de 53 cm que representa un 3.35% de la altura
total. En la presa Cethana, una PECC con altura total de 110 m, se ha registrado un
asentamiento 45 cm, o 0.41% de H a la altura 0.6H antes del llenado (Fitzpatrick y
otros, 1973). Este valor, aunque no se sabe si es el maximo asentamiento en toda la
cortina, es comparable con el calculado aqui, 0.35% de H. Como se menciona arriua,

otro parametro que se puede obtener durante la etapa de la construcciéon es el médulo

de deformacién del material. Se sabe que este médulo varia espacialmente dentro de la
seccién de la cortina, sobre todo en la direccién vertical, ya que a menor elevacién
la deformabilidad del material decrece debidoc a un mayor confinamiento. Por
simplicidad, aqui se supone que un solo médulo es representativo. Considerando que el

~ peso volumétrico ¥ = 20.0 kN/ma, la altura H = 150 m y el asentamiento mdaximo & =
0,53 m, el médulo se calcula como (0.4} 0.6H)/8 = 20%60*90/0.53 = 204 MPa
(Fitzpatrick y otros, . 1985). Este valor es comparable con los reportados en Alto
Achicaya, de 100 MPa a 170 MPa, y en Cettana, de 112 MPa a 185 MPa. Estas
comparaciones entre los resultados calculados y las observaciones en el campo
constatan la validez del modelo analftico adoptado y la adecuada seleccién de los
parametros.

Los esfuerzos horizontales, verticales y cortantes inducidos durante Ila
contruccién en la cortina se ilustran en las figs. 6.5 a 6.7. Se observa que tanto
los esfuerzos verticales como horizontales se incrementan con la profundidad y que
los contornos de igual esfuerzo vertical siguen la configuracién de la cortina, lo
cual es caracteristico en secciones homogéneas donde no se presentan fendémenos de
arqueo. La distribucion de esfuerzos cortantes mostrada en la fig, 6.7 es simétrica
respecto al eje central, con valores nulos a lo largo del eje y mdximos alineados a
lo largo de rectas trazadas a partir de la cresta con un dangulo de aproximadamente
35° respecto a la vertical. Esta configuracién de esfuerzos también es tipica en
secciones homogéneas.

En las figs. 6.8 a 6.10 se presentan las distribuciones de los esfuerzos
principales rmayores ¢y menores o, asi como la relacién entre ellos o~3/o‘l. Se
observa que la configuracion de las curvas de ¢y o, es similar. La relacion 0‘3/0*l
indica el estado de esfuerzos desviadores. Para un estado isotrépico, 0‘3/3‘l = | y

cuando sea menor 03/0‘1 serda mas cercano el material al estado de falla. Se observa
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que los valores mdas bajos de la relacién o'a/o*l se encuentran a una altura 0.5H y en

toda la extensién horizontal.

Es siempre provechoso comparar los resultados teéricos con las observaciones de
campo. Desafortunadamente, las mediciones de los esfuerzos en las PECC son muy
escasas, Ademds, los pocos resultados de las mediciones de esfuerzos (Hacelas v
Ramfrez, 1987) han sido cuestionados en cuanto a su exactitud (Imaizumi y Sardinha,
1987). Por tanto, no podemos hacer ninguna comparacién en este sentido,

Al final del llenado

En las PECI, con el llenado, el agua penetra en los poros de los materiales de
enrocado produciendo deformaciones volumétricas, disminuciones de las rigideces y de
las resistencias del material, y una presién de levantamiento. Ademds, la penetracién
del agua Incrementa la posibilidad de erosiéon, tubificacion y fracturamiento
hidraulico. Estos procesos podrian producir condiciones criticas de establlidad y
hasta podrfan ser responsables de fallas de la cortina. Debido a la cara de concreto,
es poco probable que estos problemas se presenten en las PECC. Sin emb-rgo, el
llenado genera distorsiones en la membrana de concreto y produce agrietamientos en
ella y en las juntas por lo que el llenado también es una condicion critica para las
PECC. '

En la fig. 6.11 se muestran los desplazamientos horizontales inducidos
unlcamente por el efecto del llenado. Se observa que todo el cuerpo de la cortina se
mueve hacia aguas abajo. Los movimientos en la cara aguas arriba son casi el doble de
los de aguas abajo. En la cara aguas arriba, el maximo movimiento, 22 cm o 0.15% de
H, se presenta a la altura 0.7H. En la parte superior de la cara aguas arriba también
se observa que el movimiento es mas o menos uniforme. Los desplazamientos verticales
incrementales se i{lustran en la fig. 6.12. Como era de esperarse, los asentamientos
se concentran solamente en la parte de aguas arriba, y la mayor part: de aguas abajo
no sufre asentamientos apreciables. El asentamiento maximo, 10 cm, 0.07% de H, ocurre
a la altura -0.SH y en la cara del talud, No obstante, en la parte aguas abajo y en la
parte superior, los movimientos.son de levantamiento en vez de asentamiento, Esto
indica que la cortina sufre clerta flexién con la curvatura convexa hacia aguas
aba jo.

Hacelas y otros (1985) han reporiado las mediciones de asentamientos durante el
llenado en la presa Salvajina, de 148 m de altura. La tendencia de asentamientos
registrados alli no concuerda exactamente con la predicha aqui. El asentamiento
maximo era 6.0cm, o 0.047Z de H que es menor que el calculado 0.07% de H. Ademdas el
asentamlento maximo se encontrd a una elevacién 0.4H, que es ligeramente menor que la
elevacion de méaximo asentamiento calculada 0.SH. Pero las diferencias entre la
realidad y el calculo son todavia mas destacadas en la tendencia del movimiento del
talud aguas abajo. En muchas PECC, durante el proceso de llenado, se ha observado que
el talud de aguas abajo tiende a tener asentamientos mds que mover hacia aguas abajo
(Fitzpatrick y otros, 1973; Imaizumi y Sardinha, 1985). Por el contrario, en nuestra
estimaciébn tedérica, los movimientos en estas partes son hacia aguas abajo y casi no
se presentan asentamientos. La discrepancia entre las observaciones y las
estimaciones fueron motivos de algunas investigaciones (Imaizumi y Sardinha, 1985;
Khalid y otros, 1990). Los primeros autores lograron producir estimaciones mas
cercanas a las observaciones suponiendo un coeficlente de Poisson nulo y al mismo
tiempo descartaron la influencia de la anisotropia de los enrocados y de la
interaccién membrana-enrocado sobre la desviacién de la estimacién teérica. Khalid y
otros (1990) atribuyeron la contradiccién al efecto de tiempo aunque no presentaron
calculos explicitos. De todas maneras, los calculos mejorados no explican
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cuantitativamente bien las observaciones y la discrepancia sigue siendo tema de
investigacién. Desde nuestro punto de vista, para lograr una mejor estimacién, se
requlere un modelo constitutivo mds refinado que el de Kondner que hasta ahora se
utilizé en todos los trabajos. La razén de hacerlo es que este modelo no cuenta con
el cambio ‘de volumen inducido por los esfuerzos cortantes que podria ser determinante
para el caso considerado. Para materiales granulares, el cambio de volumen inducido
puede ser contraccién o dilatancia dependiendo del nivel de esfuerzos desviadores.
Para un nivel de esfuerzos desviadores bajo, como lo que ocurre en las PECC, el
cambio de volumen es esencialmente contractante. Por tanto, al generar deformaciones
volumétricas contractantes, los esfuerzos desviadores producidos por el llenado en
las PECC tienden a generar asentamientos.

Otro factor importante de influencia en la discrepancia entre las observaciones
de campo y los resultados tedricos es el agua, Obviamente en las PECC el agua del
embalse no penetra en el cuerpo de la cortina, Sin embargo, el agua de lluvia puede
infiltrar en la parte de aguas abajo ocasionando asentamientos en esta parte. Esto es
muy probable en muchas presas cuando el llenado coincide con la época de lluvia.

Los valores acumulados de los esfuerzos horizontales, verticalss y cortantes al
final del llenado se presentan en las figs., 6.13 a 6.15. Los euwfuerzos principales
mayores ¢, menores 0‘3. y la realacién entre ellos o‘a/frl se encuentran en las figs,

6.16 a 6.18.

Es interesante también estimar los médulos de deformacién durante el llenado. De
acuerdo con la férmula proporcicnada por Fritzpatrick y otros {(1985) y los resultados
obtenidos en el presente trabajo, se calcula que el médulo es igual a 376 MPa ( =
10*35*%145/0.135). Este valor es 857 mayor que el calculado durante la construccién.
Los valores observados en el campo también revelan que el médulo horizontal por el
llenado es, hasta 2 o 3 veces, mayor que el vertical por la construccién (Cooke,
1991). Segin estas observaciones muchos autores postulan que el material posee cierta
anisotropfa. E! hecho de que los moédulos de deformacién sean diferentes en las dos
direcciones se puede atribuir, por un lado, a la forma en que se calculan estos
médulos y a la no linealidad del material, El esfuerzo desviador en el etapa de
llenado es menor que el de la etapa de construccién. Por tanto, el médulo de rigidez
de! material es mayor durante el llenado y por ende es de esperarse que, ain para un
material isotrdpico, el mdédulo qu: se estima a partir de mediciones de
desplazamientos resulta mayor en la direccién horizontal que en la vertical, Por otro
lado, debido al proceso de compactaciéon se induce anisotropia en los enrocados, ya
que se desarrollan arreglos inicroestructurales con orientacidon  preferencial
horizontal.

Los resultados presentados arriba corresponden a una seccién con taludes 1:1.3.
Se han realizado también andlisis para las otras dos secciones con taludes 1:1.6 y
1:1.9. Los comportamientos de las dos secciones son muy similares al de la seccién
~del talud 1:1.3.

Hasta aquf llegamos a finalizar los analisls estdticos., Los resultados
presentados indican que las estimaciones teoéricas concuerdan en buena parte con las
observaciones. Sin embargo, existen aspectos en los que hay discrepancia. Todo ello
requiere mdas investigaciones en el futuro, Como la tesis esta enfocada en cuestiones
dinamicas, aquil no se abundara mas sobre este aspecto.
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. como GMAX_ = 22000 .(KZ)MAX (a'r;‘)

6.4 Comportamiento dindmico

El estado de esfuerzos calculado al final del llenado se toma como el inicial
para el andlisis dindmico. Esta hip6tesis no necesariamente se Jjustifica ya que,

~ excepto casos muy raros, entre el final del llenado y la ocurrencia de un sismo
pueden pasar muchos aflos, E! estado de esfuerzos al final del llenado, por

consigulente, puede diferir del existente cuando el sismo ocurre. Casi todas las
mediciones de campo sobre los asentamientos y deformaciones laterales de las cortinas
indican que la cortina sigue deformandose después de haber conclufdo el llenado y,
por tanto, sufre un efecto de tiempo que conduce a redistribuciones de esfuerzos. Sin
embargo, tomar en cuenta los efectos de tlempo serfa muy dificil debido a las
dificultades de obtener en forma conflable las propiedades
esfuerzo-deformacién-tiempo de los materiales de enrocados. Ademds, comparada con.los
altos esfuerzos existentes dentro de la cortina, la variacién de los esfuerzos por
efecto de redistribucién con el tiempo en general es pequefia y no ufecta notablemente
a los resultados finales del calculo. Por estas razones se tomardn los esfuerzos
finales del llenado como los iniclales ante un sismo. Para ello, el esfuerzo promedio
o de la ec.(6.3) se calcula para un estado de deformacién plana como o=

(l+v)(o'x+0‘y)/3 siendo‘(rx y e esfuerzos horizontales y verticales y v coeficiente de

Polsson. El médulo cortante inicial se calcula de acuerdo con la ec. (6.3) modificada

1/2

donde las unidades de G son kPa, Se asigna

y o
MAX m ,
ademas a (K‘Z)MAX un valor de 100. En las figs. 6.19 a 6.21 se presentan los contornos
de los médulos Iniciales asi evaluados para las tres secclones respectivamente. Se

observa en las tres secciones una distribucién similar: los médulos cortantes ' son
mayores en la parte de aguas arriba y disminuyen hacia la cara de aguas abajo. Esto

- podria provocar en esta zona una menor estabilidad dinamica.

Descripcién general

En los siguientes parrafos analizamos las respuestas si{smicas de la presa con el
talud 1:1.3 ante el sismo 2 con la aceleracién méxima 0.3g ya que tal seccién es
tipica en el disefio actual de PECC y se cree que dicho sismo es el limite inferior
que podrfa provocar daflos a la presa. El nimero de iteraciones requerido para lograr
la convergencla en los valores de las rigideces y amortiguamientos fue tres,

En la fig. 6.22 se presenta la amplitud absoluta de respuestas horizontales en
la cresta. En la grédfica se aprecian dos picos: el primero tiene una amplitud 7 en la
frecuencia 0.8 Hz y el segundo, una amplitud 4 en la frecuencia 1.2 Hz. En el
intervalo de frecuencias estudiado, los otros picos desaparecen por el efecto de
amortiguamjento. A partir de la frecuencia 1.8 Hz, las respuestas resultan atenuadas,
mas que amplificadas. Se observa que la frecuencia natural calculada difiere de la
estimada (1.27 Hz) con la teoria de viga de cortante suponiendo un médulo cortante
constante de 500 MPa (ver la seccién 6.2). Esto se debe a la no linealidad del

“material ya que la degradacién de los materiales no esta considerada en aquella

estimacién.

Aunque la excitacién se aplica en la base sélo en la direccion horizontal, las
respuestas en la cresta también tienen una componente vertical (fig. 6.23). Un
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fen6meno que llama la atencién es que las amplitudes verticales se incrementan con la
frecuencia, en contraste con aquellas horizontales que se atendan rdpidamente en el
rango de altas frecuencias. Se observa de todos modos que las respuestas verticales
ante una excitacién horizontal son pequeilas, hecho que valida’ en cierta medida la
simplista teorfa de viga de cortante en que la presa se supone que vibra solo en la
direccién horizontal. Con esta observacién podr(amos confirmar que las respuestas
verticales no son importantes y por ende concentramos de aqul{ en adelante las
discusiones sobre las respuestas horizontales,

Para apreciar la distribucién de los factores de amplificacién en todo . el cuerpo
de la -cortina, se dibujan las respuestas en algunos puntos especfficos de la cortina.
En la flg, 6.24 se presentan las amplitudes en tres puntos diferentes pero todos

‘estdn a una misma altura 0,5H. De estos tres puntos, uno se localiza en el eje
central, y los otros dos, en las dos caras del talud. En el intervalo de frecuencias

menores que 1.0 Hz, las amplitudes en los tres puntos son semejantes excepto que en
el punto de aguas abajo el pico es menor que el de los otros dos puntos, Pero a
mayores frecuencias las respuestas difleren en gran medida. La amplitud en el talud
aguas abajo es casl siempre mayor que en los otros dos puntos, en el cual . ademés,
tiene dos picos con cierta magnitud que no se aprecian en los otras puntos. Uno de
los dos picos estd en la frecuencia 1.5 Hz y el otro, 2,9 Hz. Tamlién se observa que
en este Intervalo de frecuencias, las amplitudes se atenuan tanto en el centro como

en la cara aguas arriba y se amplifican en la cara aguas abajo. Todo esto indica que

las respuestas en la zona aguas abajo son mayores. Los resultados mostrados en la
fig. 6.24 también revelan que la hipétesis de movimientos uniformes en plaiios

‘horizontales que se hace en la teorfa de viga de cortante no se satisface plenamente

aun para secciones homogéneas como la considerada. Cuando hay =zoniflcacién la
variacién de ‘los movimientos en planos horizontales es todavia mayor (Romo ¥y
Villarraga, 1990).

En la fig. 6.25 se presentan las amplitudes en tres puntos sobre el eje central
pero a tres alturas diferentes: 1/3, 2/3 y IH, respectivamente. Para f{recuencias
menores que 1.0 Hz, las respuestas se amplifican con la altura, lo cual es totalmente
congruente con otros resultados. Sin embargo, a mayores frecuencias la amplificacién
no se incrementa con la altura. Por ejemplo, en los puntos de la cresta y a la altura
1/3H se observa un segundo pico casi en la misma frecuencia de 1.2 Hz, mientras en el

-punto a una altura 2/3H, el segundo pico desaparece practicamente, En este intervalo

de frecuencias, las amplitudes a mayor altura no son necesariamente mayores que
aquellas a una menor altura, como indica la teoria de viga de cortante. Esta
variacién en las respuestas es consecuencia directa de la distribucién espacial de

. las propiedades dinamicas.  Si recordaramos que la seccién idealizada de la cortina

estd compuesta por un sdélo material y que la inhomogeneidad del material proviene
unicamente de la distribuciéon de los esfuerzos iniciales, podrfamos confirmar que si
la seccién tiene cierta =zonificacién como suele ser en la practica, la distorsién de
la distribucién de las respuestas puede ser mucho mayor. Esto quizd nos da una idea
de por qué la teorfia de viga de cortante es poco util para resolver problemas reales

.y debe ser sustituida por el MEF.

En las figs. 6.26 a 6.28 se dibuja la distribucién de aceleraciones méximas en
la cortina. La distribuciéon conserva en cierta medida una simetrfa con respecto al

eje central, cuando la intensidad de la excitacién no es alta. Sin embargo, para
‘sismos severos (fig. 6.29) los efectos no lineales del comportamiento del

enrocamiento causan fuertes asimetrfas en la distribuciéon espacial de las
aceleraciones mdaximas. Los resultados muestran que las aceleraciones méximas crecen,
en general, de la =zona central hacia los taludes. Ademds, los valores de las

aceleraciones crecen mas réapidamente en la parte superior de la cortina, Esto se
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aprecia claramente en la fig 6.30. Aqul se muestra que en el eje central, las
aceleraciones varian poco (30%) desde la base hasta la semi-altura de la corting Yy
después se incrementan hasta la cresta en forma casi lineal. En la cresta, se aprecia
una amplicifacién de aceleracién maxima por un factor de hasta 2.6. Es decir, un
sismo con la aceleracién maxima 0.3g produciria una aceleraciéon méxima 0.8g en la
cresta.

Dentro de! métode lineal equivalente, como se indicé en la seccion 6,1, los
esfuerzos o aceleraciones calculados son mas confiables que las deformaciones. Sin
embargo, la informacion acerca de la distribucion de las deformaciones, aunque éstas
no son las que ocurren realmente, nos podria dar una idea acerca del patrén de la
deformacion arménica y permanente en la cortina. Por tanto, en las figs. 6.31 a 6.33
se ilustran los contornos de las deformaciones cortantes méximas equivalentes a las
que fueron calculadas con la ec. (6.12). Las deformaciones mayores se presentan en la
parte aguas abajo y a la altura 0., 7H. El! valor maximo para el sismo 2 (0.3g) es
aproxlmadamente O0.1%. Esta deformacién, hace aproximadamente que la degradacion
llegue a un valor del 20% y el amortiguamiento a 177%. Estos valores son razonables
para un sismo con una aceleracién maxima de 0.3g.

Por otra parte, si comparamos la distribucién de las deformaciones de la flg.
6.32 con una tipica distribucién en una PECI (fig. 6.46, tomada del trabajo de Romo y
Villarraga, 1989), podemos apreciar una gran diferencia en la respuesta sismica de
ambos tipos de presas. En la PECI, por la presencia del corazdén impermeable, las
deformaciones mayores se presentan en la parte cercana a la cresta y en el corazén.
Las curvas de igual deformacion dentro del corazén tienen una forma acorde con la
conflguracién del corazén. Las deformaciones en el respaldo son mas o menos
homogéneas en la extensién horizontal. A lo largo de la interfaz entre el corazén y
el respaldo las curvas tienen discontinuidades. Por otro lado, si se desarrollan las
cufias rfgldas, las deformaciones deben ser mds o menos iguales a lo largo de las
superficies de deslizamiento. Es decir, las cufias deben deslizar siguiendo las curvas
de igual deformacién. Como consecuencia de estas observaciones, es posible que se
movllicen cufias deslizantes siguiendo las curvas de igual deformacién en la parte
superior de la presa y sobre todo a lo largo de las interfaces entre el respaldo y el
corazén, generandose de esta manera deformaciones permanentes.

Por el contrario, en la PECC, las mayores deformaciones no se presentan en la
cresta sino en el talud aguas abajo, y en nuestro caso (fig. 6.32) el valor maximo se
localiza a una altura 0.7H. A partir de este punto las curvas de igual deformacién se
extienden en la direcccién desde el talud de aguas abajo hacia la base. Sin embargo,
las curvas en la zona de aguas abajo y a la semi-altura indican que no existe un
mecanismo cinemdticamente posible para la generacion de cufizs deslizantes. Por tanto,
las deformaciones permanentes inducidas en esta zona son continuas y difusas mas que
discontinuas y no tienen superficies de deslizamiento bien definidas. Sin embargo, en
la parte muy cercana a la cresta se forma un pirdmide de altura 0O.IH en que las
curvas de igual deformacion son aproximadamente horizontales. Siguiendo los mismos
razonamientos que para la PECI, en esta zona existe posibilidad de haber
deslizamientos por bloques.

En resumen, en las PECC la mayor parte de las deforimnacicnes permanentes estén
asociadas con un mecanismo continuo mdas que discontinuo. Estas observaciones,
aparentemente sencillas, estan apoyadas totalmente por estudlos anteriores. Los
andlisis verdaderamente no lineales de Bureau y otros (1985) bhan sefialado que en las
PECC las deformaciones permanentes se distribuyen continuamente y no se deben a un
mecanismo discontinuo. Seed y otros (1985) también indicaron la posibilidad del
desarrollo de deformaciones permanentes continuas, A su vez, Han y otros (1988,




citado por Gazetas y Dakoulas, 1991) observaron en un modelo de laboratorio que las
cufias deslizantes se desarrollaron solamente en la superficie cercana a la cresta,

Finalmente, es interesante indicar que las deformaciones cortantes maximas
pueden ser consideradas al evaluar la resistencia de materiales durante un evento
s{smico. Sherard (1987) razoné lo siguiente al respecto. SI la deformacién rebasa la
correspondiente al pico en una curva esfuerzo-deformacion, la resistencia al esfuerzo
cortante entra en la etapa de ablandamiento, significando wuna disminucién de
resistencias, De ser asi, la estabilldad del terraplén debe ser re-evaluada con las
resistenclas residuales que son menores que los valores de pico. Como en esta etapa
de trabajo no tenemos informacién  disponible acerca de las curvas
esfuerzo-deformacién de los enrocados compactados, dejamos la tarea de su evaluacién
de la estabilidad del terraplén para un futuro estudio.

Efectos de la severidad del sismo

El mismo sismo de El Infiernillo, 19 de marzo de 1979, se ha escalado para que
tenga aceleraclones miximas de O.g, 0.3g y 0.6g. Los resultados presentados en la
subseccién anterior correspondieron al slsmo 2 con 0.3g. A continuacién se presentan
algunos de los resultados obtenidos para la presa | (talud 1:1.3) referentes al
efecto de la intensidad del sismo en la respuesta, En la fig. 6.22 se presentan las
funciones de amplificacién para las tres excitaciones. Se observa que al aumentar la
severidad del sismo, tanto las frecuencias caracterf{sticas como las amplitudcs
correspondientes disminuyen debido al efecto del comportamiento no lineal del
material. SI el material fuera eldstico lineal, las tres curvas en la fig. 6.22
deberfan coincidir. Sin embargo, al considerar que los materiales tienen un
comportamlento no lineal, cuando la intensidad del sismo se incrementa las
deformaciones inducidas aumentan, lo cual ocasiona un decremento en la rigidez de los
materiales (y por tanto, en las frecuencias caracteristicas de la cortina) y un
aumento en su capacidad para disipar energfa (y consecuentemente, una atenuacién en
las amplitudes de la respuesta). Esta tendencia es observada en la figura en casi
todo el iIntervalo de frecuenclas excepto en un pequefio intervalo (de 3.5 Hz a 4.0
Hz). El cambio de las frecuencias caracteristicas y las amplitudes no es totalmente
proporcional al cambio de las excitaciones. Del sismo 1 (0.1g) al 2 (0.3g) y del
. sismo 2 (0.3g) al 3 (0.6g), hay un incremento de aceleraciéon maxima de excitacién de
0.2g y de 0.3g respectivamente. Pero para el primer caso se nota una mayor
disminucién de frecuencias caracteristicas y amplitudes que en el segundo. Esto
implica que el comportamiento de la presa tiende a tener un estado I{mite conforme
aumenta la excitacion.

~Cuando comparamos las componentes verticales (fig. 6.23), la diferencia entre
las amplitudes para diferentes sismos es menos notable para frecuencias pequefias que
para las grandes, aunque también existe un corrimiento de las funciones de
amplificacién - haclia frecuencias menores, denotando el efecto del comportamiento no
lineal de los materiales.

Una forma de observar el efecto global de la intensidad del sismo en la
respuesta de las presas es graficar los contornos de aceleraciones maximas para cada
excitacién, En las figs. 6.26 a 6.28 se muestra esta informacién. Se puede ver que
ademds del cambio en las magnitudes, las distribuciones se modifican apreciablemente.

Por otro lado, la amplificacién de las aceleraciones mdaximas decrece con la
intensidad del sismo. En las figs. 6.29 y 6.30 se muestran las amplificaciones para
las tres excitaciones. Se observa que los factores de amplificacion en el plano
horizontal de la semi-altura de la excitacion crecen al disminuir la intensidad de la
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excitacién (fig 6.30). De hecho, pueden ocurrir atenuaciones significativas cuando
la .
excitacléon es severa, como se muestra claramente en la fig 5.24,- Estos resultados
remarcan la Importancia que tiene la consideracién del comportamiento no lineal de
los materiales en el disefio sfsmico de presas.

- Las deformaciones dindmicas méximas para los sismos 1 y 3 se muestran en las
figs. 6,31 y 6.33, La forma de la distribucion de deformaciones es semejante a la
ocasionada por el sismo 2 (fig, 6.32), pero con valores sustanclalemente menores 'y
- mayores, respectivamente, Para el sismo 1, el valor médximo de la deformacién es 0.03%
y para el sismo 3, 0.2%, comparado con el 0.17% del sismo 2. De esto se desprende que
las deformaciones permanentes (o los dafios Inducidos) por sismo se incrementan
significativamente con la severidad de la excitacién. '

Efecto de taludes

La influencia de la pendiente de los taludes se observa en la fig. 6.34, donde
las respuestas calculadas corresponden al sismo 2 con una aceleracién mdaxiima 0.3g.
Para frecuencias antes de la segunda caracteristica, las amplitudes para los tres
taludes son las milsmas. Esto es congruente con la teorfa de viga de cortante segin la
cual los cambios de talud no Influyen en las respuestas. Sin embargo, a partir de la
segunda frecuencla caracteristica, las amplitudes y el contenido de frecuencias
empiezan a cambiar. Para empezar, las segundas frecuenclas caracter{sticas ya no son
iguales: es menor para un talud con menor pendiente, aunque el cambio es pequefio. A
- mayores. frecuenclas, las amplitudes son mayores para un talud con mayor pendiente. La
disminucién de las aceleraciones para taludes mas tendidos se debe principaimente a
un mayor efecto de amortiguamiento geométrico, ya que en estos casos la cortina tiene
una seccién de mayor volumen. :

| De las figs. 6.27, 6.35 y 6.36 se observa que la distribucién de aceleraciones
maximas no se modifica prdcticamente por el cambio de taludes pero los valores
absolutos sf{ varfan. En la fig. 6.37 se aprecla un cambio de las aceleraclones
maximas con el talud en la direccién horizontal. En la parte central de la cortina,
las aceleraciones maximas tienen un aumento muy ligero con la pendiente de los
taludes y en las dos caras del talud, un significativo decremento. Es decir, conforme
los taludes son mdas tendidos, las aceleraciones maximas se concentran mas en las dos
. partes cercanas al talud. En cuanto a la variacion de las aceleraciones maximas con
la altura (fig. 6.38), se detecta poco cambio de las variaciones con el cambio de los
taludes, aunque en la cresta si se observa un consistente incremento de aceleraciones
maximas con la pendiente del talud.

El cambio del talud no modifica practicamente la distribucién de deformaciones
méximas como se observa al comparar las figs. 6.32, 6.39 y 6.40. Sin embargo, con un
talud de menor pendiente, se observa que el valor maximo de la deformacién ya no se
encuentra sobre la cara del talud sino adentro de la cortina. De acuerdo con lo que
se discutié anteriormente, esto podria significar menores deformaciones permanentes
en la cara del talud. :

Efectos del embalse y la cimentacion
Segun las conclusiones alcanzadas en los capftulos 3 y 4, la presencia del
embalse y de la cimentacion no debe influir mucho en las respuestas de las PECC. Sin

‘embargo, en esa etapa la cortina se supuso elastica lineal. Ahora, vamos a evaluar la
‘importancia de ambos efectos combinados con un material no lineal en la cortina.
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En el calculo, para la cimentacién se supuso un médulo de elasticidad E = 29000

MPa, el doble del médulo del concreto; una densidad de masa p = 2.4 Mg/ma, el
coeficlente de Poisson v = 0.2 y el coeficiente de amortiguamiento 8 = 0.05. El
embalse se supuso lleno. El cdalculo se llevé a cabo solamente para la presa 1 (1:1.3)
y el sismo 2 (0.3g). '

En la fig. 6.41 se presentan los factores de amplificacién en la cresta para dos
casos: uno, con embalse vacio y cimentacién rigida y el otro, con embalse lleno y
cimentacién rigida. Se observa que el cambio de la condicién ambiental de embalse y
cimentacién tlene efectos sobre las respuestas. El contenido de frecuencias casl no
se modifica pero las amplitudes de las respuestas reducen por el efecto de agua y de
clmentacién. Aparentemente, la disminucién de las amplitudes por la presencia del
agua y de la cimentaclén es poca. Sin embargo, si revisamos las aceleraclones
maximas, la conclusi6on podrfa ser muy diferente.

Al comparar los contornos de aceleraciones maximas (figs. 6.27 y 6.42), casi no
se notan cambios de distribuciones espaclales de las aceleraciones maximas, pero los
valores absolutos estdn alterados. Se observa (fig. 6.43) que las aceleraciones
disminuyen 40% en toda la extensién horizontal comparadas con las <del embalse vacio y

“de la cimentaclén rigida. El mismo porcentaje de disminucién de las acelersciones

maximas también se observa a lo largo de la altura de la cortina (fig. 6.44). En la
cresta, se tiene una aceleraclén maxima de 0.84g y 0.66g respectivamente,

‘representando un 307 de disminucién por la presencia del agua y de la cimentacién.

Por_ﬁltimb ni la distribucién ni los valores absolutos de deformaciones mdaximas
se alteran por el cambio de condiciones ambientales (Figs. 6.32 y 6.45).

6.5 Evaluaci.én de resultados

El comportamiento de las PECC tiene ciertas peculiaridades al compararlo con el

- de las PECI comunmente reportado y estudiado. En primer lugar, los médulos cortantes

iniciales son muy altos. l.as velocidades de ondas cortantes iniciales son, en nuestro
caso, tan altas como 500 m/s. Esto se debe a la condicién seca de la cortina. Los
esfuerzos inducidos tanto por pesc propio como por el llenado se convierten
completamente en esfuerzos efectivos que conducen a altos mddulos iniciales, por lo
cual la cortina se comporta mds rigidamente y mdas linealmente que lo comin en las
PECI. Un comportamiento mds rigido hace que las frecuencias caracteri{sticas de la
cortina se incrementen. Una cortina con caracteristicas no lineales menos notables
produciria amplificaciones mas importantes ya que la respuesta no lineal de los
materiales térreos introduce en la cortina un mecanismo disipador de energfa que
reduce las amplificaciones de los movimientos dinamicos e incluso, puede atenuarlos.

Los factores de amplificacién de aceleraciones maximas calculados para los tres
sismos son 4.5, 2.7 y 1.2 correspondientes a 0.1, 0.3 y 0.6g de la aceleracién maxima
del terreno. En términos generales estos factores son mayores que los reportados en
la literatura. En la fig. 6.47 se dibujan los datos recopilados en la literatura y
los calculados en el presente trabajo. La abscisa es la aceleracién méxima del
terreno y la ordenada, el factor de amplificacién en la cresta. Como la amplitud de
las respuestas depende mayormente del amortiguamiento o bien de la degradacién del
material, 'la altura de la cortina no interviene en su evaluacién y por tanto podemos
hacer una comparacién tal como la mostrada en la figura. Se observa claramente que
los factores. calculados son mayores que los otros, indicando que las PECC tienen un
comportamiento no lineal menos importante. Esto nos lleva a concluir que la
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amplificacién en las PECC puede ser mayor que en las PECI.

Los mayores factores de amplificacién en las PECC tienen implicaciones en su
diseflo, particularmente debe prestarse especial atencién a la parte superior de la
cortina. Debe cuidarse que la compactacién de los materiales sea efectiva para
garantizar un comportamiento dilatante del enrocamiento, y as{ disminuir su
deformabilidad y aumentar su resistencia a la falla. Por otro lado, las instalaciones
cercanas a la cresta podrfan ser excitadas con mayor severidad que lo que se
- Inferirfa a partir de la experiencia que se tiene con las PECI.

Otra particularidad del comportamiento sismico de las PECC, comparada con la de
PECI, se debe a su relativa homogeneidad de la seccién. transversal en que se
distinguen tres zonas diferentes: corazén, transicién y respaldo. La presencia del
corazén entre los materiales granulares hace que ante una vibracién horizontal y
transversal, el corazén y el respaldo interaccionen entre sf, lo que introduce una
"discontinuidad" entre los movimientos sismicos del respaldo de aguas arriba y aguas
abajo y una concentracién de esfuerzos dindmicos en el corazén impermeable. Ton base
.en esto, se puede postular que el corazén en la PECI representa una zona "débil", lo
cual la hace potencialmente mds vulnerable a la accibn de los sismos que las PECC.
Por otro lado, debido a la interaccién corazén-respaldos se generan esfuerzos
cortantes dinamicos en el plano de contacto entre estos materiales, lo que favorece
el desarrollo de movimientos relativos en la interfaz, aspecto que no se presenta en
las PECC.

El mecanismo de deformaciones permanentes en las PECC ha sido observado en el
laboratorio, confirmado en las simulaciones numéricas y verificado en el presente
trabajo. Ante un sismo, en una pequefia cufla de la cresta, podria haber movilizacién
de bloques rfgidos; en la mayor porcién de la cortina y especialmente en la parte
aguas abajo, se desarrollarfan deformaciones pldsticas continuas y -distribuidas. Esta
tesis no contempla calcular las deformaciones permanentes pero vale la pena hacer
algunos comentarios al respeto en lo que sigue,

~ En términos generales, existen dos mecanismos de generacién de deformaciones
permanentes: (1) el que esta relacionado con la movilizacién de una cufia que desliza
a lo largo de una superficie definica, y (2) el producido por las deformaciones
plasticas en todo el cuerpo de la presa. Ambos mecanismos se han observado en el
campo (aunque dific{lmente se presenta el primero en cortinas donde los materiales
granulares fueron compactados) y en el laboratorio (Kutter, 1984; Kutter y James,
1989). En la actualidad,. el problema esencial sobre este tema quizd no es cémo
calcularlos sino cémo distinguir los dos mecanismos a partir de las observaciones y
como poder predecir qué contribucion podria tener cada uno de ellos en un futuro
sismo. Algunos autores proponen que una observacién de la aceleracién de fluencia
indicarfa un mecanismo discontinuo. Pero en realidad, aunque las deformaciones sean
distribuidas se puede observar también una aceleracion de fluencia. Otra alternativa
se puede derivar de las caracterfsticas de los registros que se obtienen en las
cortinas. Por ejemplo, si el acelerograma no presenta asimetrias significativas
(respecto al eje del tiempo) o pilcos conspicuos, la deformacién permanente se debe
esencialmente al segundo mecanismo. Contrariamente, si se observan asimetrfas y picos
muy altos en una direcciéon, la deformacién remanente se debe basicamente al primer
mecanismo. |

‘Ademas de que las deformaciones permanentes que pudieran ocurrir en PECC son de

forma continua, ellas se presentan principalmente en la parte de aguas abajo de la
cortina. Con respecto a esto, es conveniente indicar que el disefio actual de PECC ha
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puesto poca atenciébn a los materiales en esta 2zona, De hecho, los materiales
colocados en esta 2zona, denominados 3C, son generalmente de relativa pobre calidad
(menos estricta la seleccién de materiales, mayor espesor de estratos y menor
esfuerzos de compactacién) para redundar en un bajo costo de la obra (ver sec. 2.1).
Segin los resultados de este trabajo, con la practica actual, es posible que la parte
de aguas abajo sufra deformaciones permanentes importantes durante los sismoz y
perjudica el funclonamiento de la obra, Por tanto, es convenlente revisar la
necesidad de aumentar la calidad de los materiales 3C en futuros disefios.

Como se mencioné al principio de esta tesis, los estudios aquf reportados estdn
limitados al caso bidimensional, pero es interesante hacer algunos comentarios sobre
el efecto tridimensional con base de los resultados obtenidos. Cuando el valle, donde
estd situada la presa, es relativamente angosto, el comportamiento real de la cortina
es mads rigido que el calculado suponiendo tuna deformacién plana. De acuerdo con las
discusiones anteriores en esta seccidén, si la cortina es mds rigida por el efecto
tridimensional, las frecuencias caracteri{sticas aumentan y las amplitudes de
respuestas tlenden a incrementarse debido al decremento en el amortiguamiento del
material por el mayor confinamiento existente., De hecho, algunos resultados teéricos
indican que la aceleraciéon mdxima en la cresta de una presa de tieira y enrocamiento
puede ser de hasta el doble en el caso tridimensional con respecto al caso
bidimensional (Gazetas y Dakoulas, 1991}, Por tanto, las aceleraciones calculadas en
este trabajo, que en s{ son muy altas, podrfan ser aln mayores si el cafion es
angosto. Aparté de las modificaciones a las respuestas y frecuencias, el efecto
tridimensional puede producir agrietamientos longitudinales. El agrietamiento en la
direccién longitudinal durante un sismo se observa en muchas presas de tlerra y
enrocamlento siln que éstas sean dafiadas. Sin embargo, un agrietamiento longitudinal
en la PECC significa que la membrana podrfa sufrir severos dafios. Este efecto deberfa
ser evaluado en el disefio de las PECC.

Con base en los calculos realizados en este trabajo, las condiciones ambientales
tales como el embalse y la cimentacién, influyen de manera apreciable en las
respuestas de la cortina. Con la presencia del embalse y la cimentacién, la
amplificacién de aceleraciones mdximas en la cresta puede ser reducida hasta en un
307%. Tal conclusién, sin embargo, depende fuertemente del contenido de frecuencias de
la excitacién. Pero en todo caso los efectos ambientales influyen de manera
contundente a las respuestas de las PECC y deben incluirse en el andlisis.

En PECC, el embalse y la cimentacién no cambian practicamente el contenido de
frecuencias sino las amplitudes de las respuestas y por tanto, tienen efectos
beneficiarios a la obra. Pero, en relacion a esto se queda otro aspecto por comentar.
Es la practica comin realizar retroandlisis para obtener las propiedades dindmicas de
los materiales de enrocado. A grandes rasgos, la rigidez del material se ajusta con
las frecuencias caracterfsticas observadas y el amortiguamiento, con las amplitudes
registradas. Por tanto, al no considerar efectos ambientales, el amortiguamiento de
los materiales puede ser seriamente sobreestimado, lo cual hace que un analisis
lineal equivalente dista mucho de ser equivalente a un estudio no lineal verdadero.
Se recomienda entonces incluir las condiciones ambientales en los futuros
retroandlisis de las presas. :
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7. RESPUESTAS DE PRESAS DE ENROCAMIENTO CON CARA
DE CONCRETO II: COMPORTAMIENTO DE LA MEMBRANA

El buen comportamiento de la membrana de concreto es lo crucial para un adecuado
funcionamiento de la presa de enrocamiento con cara de concreto (PECC). En este
capf{tulo, nos concentramos en estudiar cémo se comporta la membrana durante el
llenado y la accién de un sismo. Para modelar numéricamente la membrana se utilizan,
dentro del contexto del método de elementos finitos (MEF), los elementos viga
Isoparamétricos. Estos elementos tlenen, entre otras ventajas, la facllidad de
- Incorporar las cargas distribuidas en el andlisis que son las presiones hidrostéaticas
en nuestro caso. Los detalles de este tipo de elementos se describen en el Apéndice

BO
7.1 Comportamiento estatico

En nuestro anilisis, suponemos que la membrana de concreto no estd sometida a
ninguna carga antes del llenado. Esto es so6lo una ldealizaciébn puesto que la
membrana siempre sufre cierta deformacién antes del llenado. En la practica, por la
programacién de secuencias de construcciéon y la limitacién de equipos, la cara de
concreto se coloca generalmente en mas de una etapa, Esto es, se construye el
terraplén hasta cierta altura y se coloca la cara; se construye otra parte del
terraplén 'y se extiende la cara; luego se continda as{ hasta terminar Ila
construccién. En la parte de la membrana construfda durante la etapa anterfor se
generan deformaciones de tensién Importantes por la construccién del terraplén en la
etapa subsecuente. Como consecuencia de ello, los sellos y juntas perimetrales pueden
romperse. Sin embargo, para legrar un bajo costo, es preferible a veces reparar los
dafios sufridos por miltiples etapas de construccién que colocar la membrana en una
etapa después de concluir todo el terraplén. Otra fuente de deformacién en la
membrana antes del  llenado es el curado del concreto. Este efecto de temperatura
produce deformaciones de contraccién en el plano de la membrana. Para lograr un
entendimiento completo del comportamiento de la membrana, es necesario Inclulr los
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efectos inducidos por multiple etapas de construccién y temperatura. Sin embargo, el
siguiente estudlo estd confinado unicamente al cdlculo de las deformaciones y
esfuerzos incrementales causados por las cargas de agua.

| Durante el proceso del llenado, la membrana se mueve hacia aguas. abajo, La
deflexién de la membrana se puede descomponer en dos partes: la del talud y la
normal. La primera es el movimiento en el plano del talud, y la segunda, en la
direcci6n perpendicular al plano. En las flgs. 7.1 y 7.2 se muestran laT deflexiones
en ambas direcciones para las tres secciones de- la cortina con taludes 1:1.3, 11,6 ¥y
- 1:1.9, respectivamente, Como se observa en la fig. 7.1, la deflexion del talud es
siempre positiva Indicando un alargamiento o un movimlento hacla la cresta. El
movimiento en la base de la membrana es nulo pues se supone fija. Hasta una altura
0.6H, aproximadamente, la deflexién se incrementa con la altura en forma mds o ‘menos
lineal, y luego la deflexién se mantlene practicamente invariable con el camblo” de la
altura. Por consiguiente, la deformacién de la membrana en la direccién del talud es
aproximadamente constante en su mayor porcién y es practicamente nula en la parte
superior de la membrana, -

Por otro lado, refiriéndose a la fig. 7.2, la deflexién normal de la membrana,
que también suele Illamérsele la eldstica de la membrana, es siempre negativa
significando un movimiento hacia la cortina. La deflexién normal es nula en Ja base y
se incrementa en forma aproximadamente lineal con la altura hasta 0.75H. Después de
alcanzar un valor maximo a la altura 0.78H, la deflexién normal decrece con el cambio
de la altura hasta la cresta., Comparado con el incremento de la deflexién normal en
funcién del cambio de la altura en la porcién inferior de la membrana, el decremento
en la parte superior es mucho mas fuerte pues éste es casi el doble de aquél.

Para la secci6n del talud 1:1.3, la deflexién del talud alcanza un valor maximo
de 6 cm y la normal, 13.5 cm. Esto implica que la membrana se deforma en mayor
porciéon fuera del plano que en el plano.

Como la membrana se considera originalmente como una viga en el andlisis, se
producen en ella tres elementos mecanicos: esfuerzo normal, momento flexionante y
esfuerzo cortante, los cuales se dibujan en las figs. 7.3 a 7.5, Los esfuerzos
normales actian en la direccién normal de la seccléon transversal de la membrana y son
positivos cuando estdn en tensién. En la fig. 7.3, se observa que los esfuerzos
normales siempre son de tensidén, decrecen rapidamente con la altura a partir de un
valor maximo en la base y llegan a un valor practicamente nulo en la cresta. El
-rdpido decremento de los esfuerzos con la altura sigue una variaclén casi
exponencial. Los momentos flexionantes (fig. 7.4} también tienen un valor méximo en
la base y disminuyen con la altura. La curva de la variaclén de los momentos no es
suave sino periédica mostrando valores positivos y negativos alternamente. Los picos
observados podr{an ser producto de errores introducidos por la solucién numérica (ver
el Apéndice B) y no deberfan considerarse como reales. En todo caso los momentos
flexionantes positivos predominan, significando que la curvatura de la membrana
deformada es convexa hacia el agua. En camblo, los esfuerzos cortantes (fig. 7.5),
que son nulos en la base, se mantienen practicamente invariables con la altura. Se
observa una pequefia ‘variacién alterna y simétrica con respecto al valor nulo
cambiando los valores de negativo a positivo. El valor maximo se alcanza a una altura
de 0.55H, aproximadamente,

Es interesante revisar los valores absolutos mdximos de los elementos mecdnicos.
Para el talud 1:1.3, los valores del esfuerzo normal, momento flexionante y esfuerzo
cortante son 20 MPa, Il kN-m y 7 kPa, respectivamente. Esto indica que la cara de
concreto funciona como una membrana mas que una losa, ya que la tensién en la cara es
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predominante y los momentos flexionantes y las cargas cortantes son despreciables.
Esto da la razén por qué la cara de concreto en las PECC se ha venido siendo
denominado como membrana en lugar de losa. Segin estos calculos, la tension generada
en la.membrana en la cercanfia de la base es sumamente alta. De acuerdo con el
reglamento de construccién (DDF, 1987), el valor nominal de la resistencia a la
tensién del concreto simple es 0.75*1.4*‘fc = 0,75%1,4*250 = 1.66 MPa, el cual es muy

inferior al calculado, 20 MPa. De hecho, comparando el valor de la resistencia con
los esfuerzos calculados en la fig. 7.3, se podria decir que toda la membrana estd
sometida a un esfuerzo mayor que la resistencia y por ende estd en un estado
potencial de falla. ySerf{a posible esto?

Es importante sefialar que en los andlisis se consideré que la membrana y el talud
sobre el que se apoya estan perfectamente ligados o sea en una condiciéon de
soldadura. Esta hipotésis no es realista, ya que pueden ocurrir desplazamientos
relativos entre la membrana y la cortina que, por pequefios que sean, permiten que las
tensiones generadas en la membrana se disipen, al menos parcialmente, eliminando la
posibilidad de falla por tensién. Para complementar este comentario en la fig. 7.6 se
presentan los esfuerzos normales en la membrana para el caso en que se permite
movimiento relativo (tangencial) entre ella y el cuerpo de la cortina. En este
céalculo se utilizé el elemento de contacto desarrollade por Goodman y otros (1968)
suponiendo que las rigideces de contacto tangencial y normal son iguales a 10 kPa,
las cuales son practicamente nulas comparadas con las rigideces de la cortina y la
losa. Se aprecia que la tensién generada en la cercanfa de la base para un contacto
deslizante se reduce hasta 107 de la del contacto adhesivo. La tensién as{ calculada
se reduce gradualmente al incrementar la altura de la cortina y tlende a ser nula en
la cresta. Ademds, en la misma figura se demuestra que las condiciones de la base de
la losa también influyen en el cdlculo de los esfuerzos normales. Los valores de
tensidn obtenidos para una condicién libre de la base son mucho menores que para una
base fija. Obviamente, todos estos cdalculos corresponden a condiciones extremas vy,
por tanto, los esfuerzos generados en un caso real deben caer dentro del rango
marcado por estos resultados, Aunque al no saber en esta etapa las propiedades reales
del contacto entre la losa y el material de soporte, no podemos determinar con
exactitud las magnitudes de los esfuerzos normales que ocurren realmente, podemos
confirmar que los esfuerzos calculados con un contacto adhesivo son definitivamente
excesivos y consecuentemente la conclusion alcanzada previamente sobre la falla de la
membrana debe ser rectificada.

7.2 Comportamiento dinamico

Los resultados relacionados con la membrana de concreto fueron obtenidos junto
con aquellos presentados en el capitulo anterior en los mismos analisis, pero para
tener mayor claridad en la presentacién, se exponen separadamente en lo que sigue.

Respecto a la membrana, el interés se centra en aspectos diferentes a los del
cuerpo de la cortina. En ésta, nos interesan las respuestas de aceleraciéon y en menor
medida las deformaciones mdximas, las cuales se pueden obtener en el dominio de la
frecuencia, Contrariamente, en la membrana es importante conocer la historia de sus
movimientos y las de sus elementos mecdnicos; por tanto, es necesario transformar,
mediante la transformada de Fourier, las respuestas calculadas en el dominio de la
frecuencia al dominio del tiempo. Para realizar tal proceso de transformacion, se
utilizé6 la transformada de Fourier rapida usando 256+2 puntos de discretizacién en el
dominio de la frecuencia, resultando 512 puntos en el dominio del tiempo con una
duracién total de 10.2 segundos.
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Descripcion general

En las figs 7.7 a 7.1 se presentan las historias de deflexién del talud,
deflexlén normal, esfuerzo normal, momento flexionante y esfuerzo cortante de la
membrana en el punto a la mitad de la altura de la presa. Estos resultados
corresponden a la presa con el talud 1:1.3 y ante un sismo con 0.3g de aceleracién
maxima. '

'En todas las figuras se observa.un cierto grado de asimetrfa con respecto al eje
del - tlempo, lo cual indica que el movimiento hacia afuera de la cortina es mas
intenso. Las hlstorias de la deflexién del talud y la normal (figs' 7.7 y 7.8) son
simllares, Ellas muestran una amplia gama de frecuencla con pulsos muy irregulares,
es decir, pulsos muy diferentes de los arménicos. Los valores maximos se presentan a
los 4.5 seg. Después de ese Instante y hasta el final de la historla, las deflexiones
no muestran una clara tendencia de atenuacién, impilicando. que 1a historia de
deflexiones podrfa tener una duracién mayor que la de la excitacién, 10,2 seg.
Analizando las fases de las historias, se puede confirmar que un punto de la membrana
vibra casl en el sentido horizontal desde la parte de aguas arriba hacia la de aguas
abajo o viceversa. Esto es totalmente entendible puesto que el movimiento de la
membrana estd gobernado por el de la cortina, que a su vez estd sujeta
predominantemente a fuerzas cortantes en el sentido horizontal.

La historia de esfuerzo normal es més regular comparada con las de deflexiones y
ademds tlene claramente un perfodo predominante de 0.8 seg aproximadamente (fig.
7.9)., El valor maximo se presenta en el instante 5.0 seg, el cual no coincide con
aquél en el que ocurre el valor médximo de las deflexiones (4.5 seg). Esto Indica que
hay un corrimlento en el tiempo entre los desplazamientos y los esfuerzos normales en
la membrana. Al final de la historia, el esfuerzo normal decrece apreciablemente,
aunque parece que la historia del esfuerzo normal tiene una duracién mas larga que
10.2 seg. ' ‘

Al comparar las figs 7.10 y 7.11, se detecta que la forma de las historias de
momento y de esfuerzo cortante son casi. idénticas y al mismo tiempo apreciablemente
diferentes de las demds historias. En las historias de momento flexionante y esfuerzo
cortante se aprecia un perfodo de vibracién predominante de 0.3 seg que es muy
inferior que el de esfuerzo normal (0.8 seg). Se distingue también un intervalo de
tiempo, de 3 a 7 seg, en que los momentos y esfuerzos son mucho mayores que en el
resto de la historia.  Ademds, los momentos y esfuerzos cortantes se atenGan
rapldamente con el tiempo y sus valores se vuelven practicamente nulos a partir del
instante 7 seg. Esto, no obstante, no se observa en las otras historias.

Las descripciones anteriores se refieren a las respuestas calculadas en el punto
localizado a la mitad de la altura de la cortina, sobre la membrana. Para tener una
visidon de conjunto del comportamiento espacial de la membrana, se dibujan en las
figs. 7.12" a 7.16 las historias de deflexién del talud, deflexién normal, esfuerzo
normal,, momento y esfuerzo cortante en toda la cara. En todas las figuras la
distancia entre las dos curvas extremas (cerca a la cresta y a la base) es 140 m. En
las figuras se observa casi el mismo numero de picos en toda la membrana pero con
tlempos de llegada ligeramente diferentes, hecho que representa la propagacién de los
movimientos en la direccién desde la base hasta la cresta.
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Ei‘écto de la severidad del sismo

Con el objeto de mostrar el efecto de la intensidad del sismo en la respuesta de
la membrana, se tomaron los valores absolutos de las méximas respuestas a diferentes
elevaciones y se dibujaron variaciones con la altura para diferentes sismos. En las
figs. 7.17 y 7.18 se presentan las variaciones de las deflexiones méximas a lo largo
de toda la membrana. Se observa que la forma de las curvas es muy similar. Las
deflexiones son nulas en la base y se incrementan linealmente hasta una altura O.1H.
Entre el intervalo de altura O.1H y 0.6H, las deflexiones se mantienen pricticamente
constantes, A partir de la altura 0.6H las deflexiones de nueva cuenta se incrementan
con la altura y tienden a un valor asintético en la cresta. :

En contraste con el caso estitico en que la deflexiébn normal es el doble de la
del talud, en el caso dindmico, la deflexién normal es casi igual o inclusive
ligeramente menor que la del talud. Esto se debe a que los mecanismos de deformacién
de la cortina en ambos casos son diferentes, En el caso estdtico, la cara aguas
arriba de la cortina, bajo carga hidrostatica, tiene movimlentos verticales y
laterales; mientras que en el caso dindmico, la cortina se deforma casi en una sola
direccién horizontal por lo que la descomposicién de este movimiento puramente
horizontal produce deflexiones de magnitud similar en ambas direcciones: del talud y
normal, :

Para el sismo 2 (0.3g) y la presa 1| (1:1.3), la deflexién dindmica méxima del
talud aparece en la cresta .y es 9 cm que es similar a la estdatica (7 cm). La
deflexién normal méxima dindmica, que también ocurre en la cresta, es 8 cm la cual es
similar a la estatica en el mismo punto pero inferior que la maxima (12 cm),
recordando que en el caso estatico la deflexién normal maxima no ocurre en la cresta
sino a una altura de 0.78 H. '

Los esfuerzos normales inducidos por el sismo se presentan en la fig. 7.19. Se
observa que el nivel del esfuerzo es extremadamente alto en la zona cercana a la
base. Los estudios que se reportan mds adelante revelan que estos valores
anormalmente altos se deben a la hipétesis de una cimentacién rigida. Excepto en la
zona muy cercana a la base, el esfuerzo varfa en un rango muy limitado a lo largo de
gran porcién central de la membrana y tiende a ser nulo en la cresta; esto es
diferente del caso estatico en que la variacién del esfuerzo con la altura es
monétona y casi lineal. El nivel mdximo del esfuerzo normal alcanzado en la parte
central de la losa para el sismo |, 2 y 3 es 2, 5 y 7 MPa, respectivamente.

Durante el transcurso de los andlisis estaticos, notamos que la condicién de
contacto entre la losa y el material de soporte de la cortina es muy importante para
obtener los esfuerzos normales realistas. Una condiciéon de contacto deslizante es mas
apegada a la realidad que la de contacto adhesivo, o sea de soldadura. Sin embargo,
estas conclusiones no son necesariamente ciertas para el caso dindmico. Bajo cargas
transitorias, el comportamiento del contacto es muy complicado. Primero, las
rigideces contra el movimiento relativo bajo cargas transitorias son mayores que las
estdticas. Segundo, como la excitacidon si{smica es ciclica, se requlere que la
excitacién tenga cierta duracién en una direccién para que el contacto se pudiera
movilizar lo suficiente, y esto depende en gran medida de la caracter{stica de la
historia de la excitacién. Se espera que bajo cargas dindmicas el deslizamiento -
relativo en el contacto sea mucho menor que aquél ante cargas sostenidas. Por tanto,
antes de que se obtengan las propiedades dinamicas realistas de la interfaz, la
condiclén de soldadura para el contacto puede considerarse aceptable.
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Los momentos flexionantes méximos varfan gradualmente con la altura (fig. 7.20),
El maximo valor (27 kN-m) aparece en la base y es el doble del valor méximo calculado
para la condicién de carga estdtica (12 kN-m), pero sigue slendo un valor muy
pequefio, '

En la flg. 7.2l se presenta la variacién de esfuerzos cortantes mdximos con la
altura. Debe sefialarse que el esfuerzo cortante maximo es extremadamente grande (no
puede ser dibujado en la figura) y ocurre en el pie de la membrana. Para la presa | y
sismo 2, el esfuerzo cortante alcanza un valor de 8500 kPa. Este valor no es

representativo, ya que la membrana se considera fija al plinto, lo cual no modela

adecuadamente la condicién de frontera en este punto ya que segin criterios de
disefios actuales, siempre se coloca una junta que permite el movimiento relativo
entre la membrana y el plinto. Mas adelante se muestra cémo decrece el esfuerzo
cortante al considerar esta condicién. Excepto en este punto, el esfuerzo cortante se
incrementa monétonamente desde la base hasta la cresta llegandoe a un valor
asintético. El valor mdéximo del esfuerzo para el sismo 2 y la presa | es igual a 50
kPa, que es 6 veces mayor. que el del caso estatico (7 kPa).

Efectos de taludes

En las figs. 7.22 a 7.26 se comparan los valores absolutos de las maximas

‘respuestas a diferentes elevaciones para las tres secciones consideradas y el sismo 2

como excitaclén. Se observa que el cambio de taludes tiene poco efecto sobre la
magnitud de deflexién del talud (fig. 7.22). En cambio, la deflexién normal se
incrementa considerablemente con el incremento de la pendiente del talud,
especialmente en la parte superior de la cortina (fig. 7.23). Los taludes casi no
afectan a los esfuerzos normales (fig. 7.24). No obstante, la magnitud de los
momentos flexionantes y esfuerzos cortantes esta relacionada f{ntimamente con la
pendiente del talud. Se observa (fig. 7.25 y 7.26) que, comparados con los valores
del talud 1:1.3, los momentos y esfuerzos son casi nulos para los taludes de :1.6 y
1:1.9. Esto indica que existe una pendiente del talud que por efectos de interaccién
modifica drdsticamente el comportamiento de la membrana. Este talud estd entre 1:1.3
y L:1.6 para las condiciones supuestas en este estudio.

Efectos del embalse y de la cimentacion

En las figs. 7.27 a 7.31 se comparan los resultados que corresponden a dos casos,
El primero es del embalse vacfo y la cimentaciéon rigida y el segundo, del embalse
lleno y la clmentacién flexible. Las propiedades de la cimentacién son las mismas que
las mencionadas en la sec. 6.4. Las condiciones ambientales de la cortina influyen en
gran medida al comportamiento de la losa y sobre todo en la cercania de la base.

Con el efecto de agua y cimentacién, las deflexiones en ambas direcciones se
incrementan hasta el doble cerca de la base (figs. 7.27 y 7.28) y se mantlenen casi
invariables en el resto de la membrana. Los esfuerzos normales (fig. 7.29) son mucho
menores por la presencia de agua reduciéndose desde 17 MPa a 2 MPa en la zona cercana
a la base, manteniéndose invariables en el resto de la membrana. Los momentos
flexionantes (fig. 7.30) son insensibles al cambio de las condiclones ambientales, En
cambio, los esfuerzos cortantes son los mds afectados por el cambio de las
condiciones del embalse y de la cimentacién (fig. 7.31). En primer lugar, el esfuerzo
cortante grande cerca de la base desaparece, pues el nuevo valor se reduce desde 8500
kPa a | kPa. Segundo, los esfuerzos en toda la membrana son diez veces menores que
los obtenidos anteriormente.
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7.3 Discusién

La formulacién planteada en este trabajo nos permite evaluar el comportamiento
de la membrana de manera realista porque los movimientos de la membrana estan
‘acoplados con los de la cortina y ademds, se pueden obtener directamente todos los
~elementos mecdnicos de la membrana. En lo que sigue discutimos los resultados
anteriormente expuestos sobre el comportamiento de la membrana, tanto estdticos como
dindmicos.

Los cdlculos tedricos indican que, durante el llenado, la membrana estd sujeta
esencialmente a tensién en el plano y también a flexién y a cortante pero de manera
despreciable. Esto es congruente con las observaciones de campo. Notamos también que
la hipétesis sobre las condiciones del contacto entre la losa y la cortina es
- fundamental para lograr una prediccién realista sobre los esfuerzos normales en la
losa, El contacto debe ser deslizable permitiendo cierto movimiento relativo entre la
losa y la cortina. Los esfuerzos de tensién as{ calculados son pequefios y comparables
con las mediciones de campo. En la presa Cethana con una altura de I00Om y el talud de
1:1.3 (Fitzpatrick y otros, 1973), se registré una tensién de 2 MPa en la cercania de
la base, que es practicamente la misma que la calculada. .

Aunque existe una clara congruencia entre la medicién y la estimacién del
esfuerzo de tensién en la zona cercana a la base, se detecta, sin embargo, que en la
medicién se observa que la parte central de la membrana generalmente estd en
compresién, lo cual es contrario a los resultados tedricos segun los cuales toda la
membrana estd en tensién. Aunque los resultados tedéricos estdn del lado conservador,
con el fin de evaluar los resultados obtenidos es preciso preguntarse cudles son los
mecanismos ffsicos que contribuyen a la discrepancia.

Desde nuestro punto de vista, el modelo de materiales de enrocado que se utlliza
tiene defectos y puede ser la principal fuente de la discrepancia. Esto habfa sido
Indicado en la secclén 6.3 cuando analizamos los desplazamientos de la cortina. Allf
detectamos que los valores calculados de los desplazamientos en la cara de aguas
abajo durante el llenado son menores que los medidos y atribuimos la diferencia a que
el modelo de materiales de enrocado no tomé en cuenta el cambio volumétrico inducido
por los esfuerzos desviadores. Ademds, el agua de lluvia también atribuye en cierta
medida la discrepancia. Lo que ocurre en la parte de aguas abajo estd fntimamente
relacionada con la de la membrana. En el cdlculo se nota que durante el llenado, los
desplazamientos en toda la cortina ocurren principalmente en la direccién horizontal.
Esto no se .observa, sin embargo, en la realidad porque se han reportado
desplazamientos de magnitud similar en ambas direcciones. La estimacion de que la
parte central de la losa sufre tensiones se debe precisamente a que la cara de aguas
arriba se mueve principalmente en la direccién horizontal. Si suponemos que la cara
del talud se aslenta en vez de que se mueva lateralmente, la membrana debe acortarse
en vez de alargarse y los esfuerzos generados en el plano de la losa podrfan ser de
compresién, Situaciones de este tipo tienen lugar en la parte central de la losa. En
la fig. 6.18 se presenta la distribucién de la relacién entre esfuerzos principales
menores y los mayores para la presa 1 al final del llenado. Esta relacidn es un
indicio del desarroilo de la distorsion del material. Los esfuerzos desviadores
también causan cambios de volumen y hacen que la cara del talud tenga asentamientos.
Por tanto, un mejoramiento de las estimaciones tedéricas puede orientar en coémo
incluir efectos de cambio de volumen inducido por esfuerzos cortantes.
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Con base en los resultados del andlisis dinamico, concluimos ‘que el efecto de la
cimentacién y del embalse tienen influencias muy significativas sobre las respuestas
de la membrana. Sin tomarlo en cuenta, los esfuerzos normales y cortantes son
fuertemente sobrestimados, y especialmente en la zona cercana a la base.

Durante un evento sismico se generan los esfuerzos normales de tensién a tode lo
largo de la membrana. Los esfuerzos maximos calculados son del orden de 2, S y 7 MPa
para sismos con 0.1, 0.3 y 0.6g de aceleracibn maxima del terreno, respectivamente.
Comparando con la resistencia a la tensién del concreto que es 2 MPa ({(considerando
que la resistencia dindmica es mayor que la estética), la membrana sin refuerzos
podria estar libre de agrietamlentos solamente para un sismo con una aceleracién
méxima menor que O0.lg. Esta conclusién se alcanzé sin conslderar el estado de
esfuerzos antes del sismo. En términos generales, la membrana estd sometida ‘a tensién
sostenida en la parte cercana a la cresta y a la base y, en compresién en la parte
central, En consecuencia, la parte superior e Inferior de la membrana debe ser
revisada criticamente en el disefio sfsmico.

Cabe seflalar que, igual al caso estatico, la cara de concreto se comporta bajo
excitaclones sf{smicas como una membrana en que la flexién y la fuerza cortante no
son importantes. Por tanto, aunque la cortina suele modelarse como una viga de
- cortante, la membrana no puede considerarse asf{. En el transcurso de este trabajo,
notamos que Jla membrana y la cortina tienen un efecto de interaccién, pero su
acoplamiento no es significativo., Esto implica que el andlisis puede simplificarse de
la sigulente manera. Como primer paso, las respuestas de la cortina pueden analizarse
sin considerar la presencia de la membrana; después, una vez obtenido el movimiento
de la cara de aguas arriba de la cortina, se puede estudiar la membrana en forma
separada. Como los movimientos de la membrana ya son conocidos, los elementos
mecénicos pueden obtenerse directamente integrando las ecuaciones gobernantes de la
viga. Esto podr{a economizar el andlisis,
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8. CONCLUSIONES

'Uho de los -objetivos de esta tesis es establecer e implementar un método de
anadllsis de respuesta compleja con el que nos permite resolver una gran gama de
problemas geodindmicos, En respecto a esto, se concluye lo siguiente.

I, El método de elementos de frontera (MEFr) es una herramienta analitica que
permite resolver una amplia gama de problemas geotécnicos. El MEFr es especialmente
eficiente sl las solicitaciones son dindmicas y la extensiéon espacial del problema es
muy grande. Dentro del contexto del MEFr, la discretizacién se efectia sélo en las
fronteras por lo que la preparacién de datos es muy simple. Su implementacién
requiere tratamientos especiales en los cdlculos de las Integrales de soluciones
fundamentales y con los elementos diagonales de las matrices de influencia. El mayor
tiempo consumido en su ejecucion se concentra en el calculo de las soluciones
fundamentales y sus integrales, asi que si se establece un esquema numérico o
preferiblemente analitico mas simple para dicho calculo, la eficiencia del método
podria todavia elevarse significativamente.

2 La combinacién del MEFr con el método de elementos finitos (MEF) ofrece un
procedimiento numérico Gnico de gran eficiencia y utilidad. Para un andlisis dindmico
de presas, el dominio de la cimentacién y el embalse pueden tratarse con el MEFr
porque su extensiéon es muy grande y sus propiedades son esencialmente lineales; por
otro lado, el dominio de la cortina se discretiza con el MEF ya que éste tlene una
enorme flexibilidad para analizar problemas no lineales. Adn mds, tal esquema
combinado puede superar dificultades asocladas con las fronteras truncadas que suelen
encontrarse en los andlisis .bi~ y tridimensionales del MEF; el patrén de ondas puede -
definirse de una manera mds general y mas realista y finalmente la formulacién ofrece
una alternativa para incluir excitaciones asincronas de manera simple.

Con el procedimiento analitico establecido, se hizo una serie‘ de estudios

paramétricos para apreciar la influencia de las condiciones del embalse y de la
cimentaciéon de los cuales se descubre lo siguiente.
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3. E! embalse afecta las respuestas de la cortina y debe modelarse
apropiadamente E! problema hidredindmico es del tipo acoplado por lo que los modelos
no acoplados deben usarse con cautela. Con el objeto de lograr una solucién econémica
sin perder los aspectos esenciales del problema, el agua puede considerarse
incompresible, El embalse ofrece efectos de masa y de amortiguamiento a la cortina.
Por el efecto de masa, las frecuencias caracterfsticas de la cortina disminuyen y por
el de amortiguamiento, las amplitudes decrecen, especialmente en el rango de altas
frecuencias. Sin embargo, en la frecuencia natural las amplitudes se incrementan por
la presencia del embalse. Un buen comportamiento de la presa con el embalse parcial
no necesariamente implica las mismas cualidades cuando el embalse estd lleno. El
efecto hidrodinidmcio es despreciable para un embalse parcial con menos de 507 de la
altura del agua. Un cambio de la geometria del paramento, y del fondo del embalse
tiene poco efecto sobre la respuesta de la cortina, El efecto hidrodindmico es mds
importante para las presas de concreto que las de tierra y enrocamiento.

4, La Interaccién entre la cimentacién y la cortina-embalse es importante y
debe Incluirse en los andlisis de presas. La cimentacién ofrece efectos de masa,
flexibilidad y amortiguamiento a las respuestas de la cortina. El efecte de masa y
flexibilidad hace que la presa se comporte mds flexiblemente, tenléndose frecuenclas
caracteristicas menores., La rigidez relativa de la cimentacién, que se define cowno la
relacién del médulo de elasticidad de la cimentacién sobre el de la cortina, es un
buen (ndice de] grado de influencia de la cimentacién sobre el comportamiento de la
cortina, Cuanto mayor sea la rigidez relatlva, mayor serd la Iinfluencia. Los efectos
de amortiguamiento de la cimentacién provienen del material y de la geometrfa. Los
efectos de amortiguamiento hacen que las amplitudes de las respuestas disminuyan.

E! tema central de la tesis es estudiar el comportamiento de presas de
enrocamiento con cara de concreto (PECC). Las conclusiones principales se resumen en
lo que sigue, :

5. El comportamiento de la cortina de las PECC se puede analizar con el MEF
" incorporando efectos no lineales del tipo Kondner y simulando el proceso de
construccién y del llenado, Comparadas con las presas de enrocamiento con corazén
impermeable (PECI), las PECC tienen, ademds de mayor estabilidad, menos
asentamientos, menos movimientos laterales y menos efectos de arqueo debido a la
ausencia del corazén impermeable. Los materiales de enrocados compactados poseen
cierta anisotropfa: la . rigidez horizontal es mayor que la vertical, la estimacién
teérica puede predecir con buena aproximacién los movimientos y los médulos de
deformacion durante la construccién y los moédulos en el llenado, pero desvia de la
realidlad en cuanto a los movimientos de la cortina durante el llenado. La
discrepancia entre la teorfa y la medicién podria atribuirse al uso de los modelos no
realistas de los materiales y a la ignorancia del efecto del agua de lluvia.

6. La cara de concreto se comporta como una membrana mas que una losa ya que
estd sometida principalmente a la tensiéon en el plano durante el lienado. Los
esfuerzos de tension se concentran en la zona cercana a la base., Los cdlculos pueden
predecir bien las deflexiones normales. lLas altas tensiones y deflexiones del talud
estimadas no concuerdan con las medidas. Esto también podria deberse al inadecuado
modelado de los materiales. La. membrana interactia con el cuerpo de la cortina pero
puede analizarse en forma no acoplada.

1. El comportamiento dindmico de las PECC se puede estudiar mediante el método

lineal equivalente. Comparando con las PECI, los moédulos cortantes iniciales de las
PECC son mayores y por consiguiente las frecuencias caracteristicas son mayores y las
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amplificaciones también lo son. En las PECC, se concentran altas aceleraciones en la
parte superior de la cortina adin ante una excitaciéon pequefia, Las instalaciones en la
cresta tales como el muro parapeto pueden ser seriamente dafladas durante los sismos y
es recomendable revisar su estabilidad sfsmica. Las deformaciones permanentes son

principalmente continuas y distribuidas en la parte aguas abajo. En el disefio

tradicional, los materiales cercanos al talud de aguas abajo son de relativa pobre
calidad, lo cual puede perjudicar el comportamiento dindmico global de la presa., Los
bloques r{gldos pueden movilizarse en la parte muy cercana a la cresta. Las
condiciones ambientales de la cimentacibn y del embalse pueden reducir las
amplificaciones de las respuestas y deben incluirse en el analisis.

8, Durante los sismos la cara de concreto sufre principalmente esfuerzos en el
plano, Las tensiones mdaximas pueden llegar a ser mayores que la resistencia a la
tensiébn del concreto si la aceleracion méxima del terreno es mayor que 0.1g. El
cambio de taludes influye poco en los esfuerzos de la membrana. Los efectos de la
cimentacién y del embalse influyen de manera significativa en la respuesta de la
membrana, y si no se toman en cuenta, los esfuerzos pueden ser seriamente
sobre-estimados. ‘

En el transcurso de este estudio, se han visto varios aspectos que no estan al
alcance de esta tesis pero merecen investigaciones futuras y a contlnuacidn se
mencionan dos de ellos.

9. Las deformaciones permanentes pueden ser continuas y discontinuas. En el
pasado, los estudios se han centrado en el segundo tipo de deformaclones utilizando
el método de Newmark, combinado con el modelo lineal equivalente o un andlisis no
lineal. En cambio, las deformaciones permanentes continuas han sido estimadas
solamente siguiendo los modelos no lineales verdaderos, los cuales son sumamente
costosos. Por tanto, es necesario desarrollar métodos no sofisticados y econdmicos
para predecir las deformaciones continuas en las PECC.

10. El comportamiento dindmico de la interfaz entre la cara de concreto y el
material de soporte asf como la junta en la base de la cara es altamente no lineal.
Es Importante determinar los parametros relacionados experimentales y estudiar el
comportamiento de la cara en el dominio del tiempo. Esto puede reducir en gran medida
Incertidumbres sobre el comportamiente real de la cara de concreto que se prevalecen
actualemnete,
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APENDICE A .
SOLUCION FUNDAMENTAL DEL PROBLEMA ELASTICO
DINAMICO ESTACIONARIO PLANO

~ El objetivo de este apéndice es exponer las expresiones de la soluclén
fundamental del problema de elasticidad dindmica estacionaria. Aunque la forma
analftica de la solucién fundamental puede encontrarse en muchos articulos y libros
sobre el método de elementos de frontera, lo expuesto aquf no es repetitivo ya que
proporciona un proceso de cédlculo mds eficiente respecto al encontrado en la
literatura,

Como es sablido, las soluciones fundamentales para el problema considerado—plano
y dindmico—son funciones de funciones de Bessel cuyo cdlculo se puede efectuar sbélo
evaluando series cuyos términos son princilaes polinomiales. Por tanto, el cdlculo de
la solucién fundamental consume el mayor tiempo en el método de elementos de
frontera. Quizd avances para reducir el tiempo de calculo de las soluciones
fundamentales serdn contribuciones mas significativas para elevar la eficlencia del
método de elementos de frontera. Con el fin de reducir el nimero de operaciones por
cada cdlculo de la solucién fundamental, en lo que sigue, se hacen dos manipulaciones:
matemdticas especiales., Primero, se agrupan los términos adecuadamente a no repetir
muchas operaciones; segundo, cuando el argumento se aproxima a cero, la solucién
dindmica se puede aproximar con una serie mas sencilla cuyo nimero de términos es
menor hasta con la solucidn estdatica, Estas dos caracter{sticas de la implementacién
reducen considerablemente el tiempo del cdlculo.

Las soluciones fundamentales para un problema eldstico dindmico estacionario de
deformaci6én plana estan expresadas como

ol s _ge
UU = —2}?6- [A(s” Bl"'lI"J] (B.l)

|
Tu = Zar

[Cr 8 +Drrr +Ern +Cr
0 1) J )

Sl ) on

n ) (B.2)
J1
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donde

cry . Sz oo %2 O -
A=K(E-)+ —K (=) - K (=) (B.3)
o'c, pr tc, cf pr e,
o2 _
- pr, 2 pr A
B = Kz(c ) - Kz(c ) (B.4)
2 c, 1
C=rA -B ' (B.S)
D = 2(2B - rBr) (B.6)
o
E=(=-2{rA -rB -B) -2B (B.7)
CZ N W ‘ ,
2

y G es el médolo cortante. e,y c, son velocidad longitudinal y cortante
respectivamente, r es la distancia entre el punto de campo y el de colocacién; p =
w, | = -1, w la frecuencia circular; y )'r = 8 )ar, ( )’n = 8( Vén, y ete.
Ko’ Kl y K2 son funciones modificadas de Bessel del primer, segundo y tercer orden,
respectivamente,

LLas expresiones de recurrencia de la funcién de Bessel que son ttiles para el
fin de este trabajo son '

Kz(z) = Ko(z) + (2/z)Kl(z) . (B.8)
K (2) = - K () | (B.9)
K (2) = - K (2) - K (2)/2 | (B.10)
K (2) = - K (2) - (2/2) K (2) (B.11)

donde ( ) = a( )/dz, Utilizando (B.8) a (B.1l), (B.5) a (B.7) se reescriben como

2
c _
=~ P g (BN - ok (BE 2.k (B
C=-=KI()-2K (=) +2 — K (=) (B.12)
2 2 2 €, 1
c? c?
= Py _ g 2 g (BF P x (Bfy - o .2 BT g (B
= 8K(=) -8 - K (=) + 2 = K(=) -2 — = KI(=) (B.13)
2 C 1 2 2 ¢, 1 1
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2 2
: c. C
- 2 _ ., pr pry, _ pr 2 pr,
E = (2 ——--cz 1) -—-Cl Kx(_cl) 2K2(c2) + 2 — Kz(_—c ) (B.14)
1 1

El siguiente paso a seguir es desarrollar expresiones de las funciones KO. Kl y
Kz' Para ellos, las férmulas (9.6.10) a (9.6.13) listadas en el manual de Abramowitz

¥y Stegun (1972) fueron recordadas. Combinando estas férmulas, se tienen

- (z2/4)"
K (z) = ~ [In(z72) + 9] + ¥ ¢ (2} ————— (B.15)
Q n 2 .
n=1 (n!) '
- @ (z%/4)"
Kl(z) = 1/2 + (2/4)[2In(z/2) ~ 1 + 2y] + (2/4} } d (z) — 5 (B.16)
nzl n (n!)”
2 - (z%/4)"
K(z) =2/2° - 172 + § e (2) ——"— (B.17)
1 n 2
n=1 (n!)
donde
n ‘
a =Y (1/k) (B.18)
n v
k=1
n-1 n
b =T (1/k) - T (I/K) (B.19)
k=1 k=1
cn(z) =a - In(z/2) - ¥ , (B.20)
dn(z) = 2In(z/2) - bn (B.21)
en(z) = an(n+1) - y(n+l) - bn/z ~ nin{z/2) (B.22)
y ¥ = 0.5772156649 es la constante de Euler.
Sustituyendo (B.15) a (B.17) en (B.3), (B.4), (B.12) a (B.14) se tiene
1 4] .
=0, +0 + L@n | | (B.23)
n=l
y © representa uno de A, B, C, D y E. Ademas,
2
I .
AEST == = (1 + K )Inr : (B.24)
. |
? ¢’
R | P,y 2 Py _ 1-2y 1
Ao = 5 ln(ZC) — = ln(ZC) ¥ ( - 1) (B.25)
2 ¢ 1 c,
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EST

EST

(22/4)“ | cg (zf/4)"
e (z) S+t . d (zll 5
" (nl) ¢ " (n!)
o2
1 2
= - "—2-“*(1 = > )
1
0
(22/4) (z2/4)"
e (z) —— - € (zl) >
n (nt) " {n!)
2
<
= - (1 + —*é—-)
c

c, = - z: [(1/2)in(z,/2) + 1/4 = /2] - 2, linlz,/2) - 1/2 + 7]

. | (z2/4)" ;. (z8/4)"
C = =[z(z+2)74) d (z ) - +2 —— e (z)
n 272 no2 2 2 a1 2
| (n!) ¢ {n!)
2
c,
Degp = - 2 - —3)
c
1
D = -2° (Inz - Inz )
0 2 2 1 ) , ”
, (z°/4)" c, , (21/4)“
D =(8e(z)+2dI(z)] - (8e (2 ) + 2°d (z2.)]
n n 2 2 2 2 2 n 1 1 2
{n!) ¢l (n!)
E =
EST
2
2 2
E‘.0 = (2 - - 1) (21/4”2]“(21/2) -1 + 2y}
1
| cz ) c? (2%/4)" (z:'/e;)“
E =[((2 - INz°/4)d (z) + 2 e (z)] - 4e (z )
n 2 M S U n o 2 no2 2
c ¢ {n!) (n!)
z = Pr_
1 c
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(B.26)

(B.27)
(B.28)

(B.29)

(B.30)

(B.31)

(B.32)

(B.33)

(B.34)

(B.35)

(B.36)

(B.37)

(B.38)

(B.39)




(B.40)

En (B.23), el primer término con subindice EST corresponde al coeficiente del

caso estatico, Dependiendo del orden de magnitud de los términos =z

coeficientes de alto orden con subindice n pueden ignorarse.
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APENDICE B
ELEMENTO VIGA (MARCO PLANO)

~ En este apéndice se exponen los aspectos principales de elementos de marco plano
que se usan en la modelacién numérica de la losa de concreto, la cual forma una parte
importante de la estructura de presas de enrocamiento con cara de concreto. Debido a
que estos elementos no son muy conocldos para ingenleros geotécnicos, a continuacién
se presentan primero con cierto detalle los elementos viga que son de caricter
unidimensional y después se les reformula para el caso bidimensional en que los
elementos viga se transforman en los de marco plano.

B.l1 Elementos viga

Los elementos viga que se consideran aqui son Isoparamétricos con dos nudos.
Estos elementos son diferentes de aquellos normalmente utilizados para modelar las
vigas en dos aspectos: (1) se pueden analizar efectos de deformacién por cortante que
son significantes cuando el peralte de la viga es relativamente grande comparado con

su longitud; (2) las cargas externas, sli son normales (laterales) y distribufdas,

pueden discretizarse en el analisis como cargas nodales y no se requiere convertirlas
en momentos nodales como se hace con los elementos viga convencionales. Esta ultima
caracterfstica de los elementos viga Isoparamétricos es especialmente atractiva para
el fin de esta tesis porque su uso no solamente facilita la preparacién de datos sino
también hace que las cargas externas (como presiones de agua) sean consistentes tanto
para elementos no estructurales (enrocados) como para los estructurales (cara de
concreto). Las siguientes formulaciones siguen esencialmente las expuestas por Hinton
y Owen (1977).

Hipétesis de trabajo

Segin la teoria de vigas, en una viga deformada se presentan desplazamientos
normales (deflexién normal) y axiales (deflexién axial) pero todos ellos en un solo
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plano. Convencionalmente se considera que la normai al eje neutro se mantiene como
una lfnea recta después de que la viga se deforme. Sin embargo esto ya no- es cierto
cuando el espesor de la viga es relativamente grande y la normal se desvia de la
Ilnea recta, Si la deformacién es pequefla, el angulo de rotacién puede aproximarse
COomo

aw :
0= B + ¢ (B.1)

‘es la pendiente de la normal al eje neutro y ¢ una rotacién extra debida a

aw
donde 3%

efectos cortantes transversales, y w denota la deflexién normal. Nétese que el eje
neutro coincide con el eje de coordenada x. Considerando que la viga también estd
sujeta a una carga axlal qué produce deformacion axial denotada por u, la energfa
potencial total de la viga puede expresarse como

2 8u

2
ax) dx

1 a0 1 2 I
n"-’-—z"-JlEi("—a‘;c—) dx+~é—IS¢ dX'i'TJ.EA(

-Iqwdx-ﬁPu-'ZMe-2VW (B.2)
\
donde EI, § y EA son rigidez al momento flexionante, a la fuerza cortante y ala

fuerza axial respectivamnete. E es el moédulo de elasticidad, I, el momento .de
inercia, A, el 4rea de la seccién transversal, y S = GA/a, donde G es el médulo

“cortante y a el factor de forma que toma en cuenta el efecto de alabeo de la seccién

(warping). P, M y V son carga axial, momento flexionante y carga lateral
respectivamente y todos ellos son de cardcter externo y concentrado.Ademas q es la
carga normal (lateral) distribufda externa. La sumatoria § es sobre todos los nudos
del sistema. Con la expresién para la energfa potencial (B.2) es muy fécil obtener
las matrices de rigidez y el vector de carga siguiendo los pasos convencionales en el
tratamiento con los elementos no estructurales y sin requerer ninguna manipulacién
matemética orientada especialmente a las vigas.

Formulacién de elementos finitos

Primero, se supone que cada elemento tiene dos nudos, consecuentemente el vector
de desplazamiento nodal, el de deformacién y el de esfuerzo para cada elemento estad

definido respectivamente como 5

| . ,
{6} = (ul'_ wl' 913 ul’ WZ' 92) . (B-S)
_ ¢ 8u ae,r
{e} = ('—8*); v &, —“5;). : (B.4)
y oy =™, v, MM (B.5)

donde PINT. Mlm, " son fuerza axial, momento flexionante y fuerza cortante

respectivamente, y todos ellos son fuerzas internas o elementos mecdnicos como suelen
denominarse en la teorfa de vigas. La deformacién y el esfuerzo estd relacionado por
la sigulente ecuacién constitutiva:

INT

()= DI 4} | | | (B.6)
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y IDl= | 0o s o o (B.7)

Empleando el concepto de elementos Isoparamétricos, u, ¢ y © pueden expresarse
como una funcién lineal en términos de sus correspondientes cantidades nodales:

u=J]Nu (B,8)
¢ =L N¢ | . (B.9)
o=y N6, (B.10)

‘donde Nl es la funcién de forma y la sumatoria } es sobre todos los nudus en un

elemento. De tal manera que el vector de deformacién {e} puede correlacionar al
vector de desplazamlento nodal {8) mediante la matriz (B} como

{e} = [B] (8} . | (B.11}
donde |
i 1
aNl 0] 0 6N2 0 0
ax ox
N dN
_ _ 1 o _ 2 (B.12)
[B) = | 0 3% Nl | realll N2
0 aNl N
L 0 ax 0 0 ax -J

y en su derlvacién de (B.12) han sido usado las ecs. (B.1), (B.3) y (B.4). Finalmente
la ecuacién de equilibrio es

[K] {3} = {f} - (B.13)
donde la matriz de rigidez [K] estd expresada como

[m=fmfmum¢c (B.14)

que toma la forma estandar de la matriz de rigidez.
El vector de carga {f} aparecido en la ec. (B.13) tlene la sigulente forma

_ T
{f} = { Pl’ Vl’ Ml’ Pza vzl Mz} (B-ls)

donde PI, Mr y VI son cargas o momentos concentrados en el nudo 1. Si se presenta una

carga distribufda q, se la transforma a la carga concentrada mediante
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'Vl = I qu dx, 1 =1, 2 (B.16)

Tal tratamiento con la carga distribufda es distinto de lo convencional ya que en
éste la carga distribufda tiene que convertirse en momentos nodales en el lugar de
cargas nodales,

Después de obtener la solucidén de la ecuaclén de equillbrio ensamblada
globalmente, o bien el vector de desplazamientos nodales {8} se calcula, para cada
elemento, el vector de deformaciéon {e} con la ec, (B.ll1) y luego el vector de
esfuerzo {¢)} con

(@ = K] [B] (3) | (B.17)

de la cual se obtienen directamente los elementos mecanicos de la viga que son
esenciales para el fin de disefio.

Integracién de Gauss reducida

En el calculo de la matriz de rigidez (B.14) se requiere efectuar la integracién
mediante el esquema de integracién de Gauss. Para elementos estructurales como vigas
y placas, es importante emplear un esquema de integracién reducida con el fin de
eliminar un efecto llamado "locking" por el cual el elemento tiene una riglde»
irracionalmente grande. Por ejemplo, para un elemento lineal, se utiliza un punto de
integracién en lugar de dos que son normalmente utilizados para los elementos no
estructurales. Existen dos tipos de intergracién reducida, uniforme y selectiva, En
la primera, se evalian todas las componentes de la matriz de rigidez reduciendo un
orden de integracién y en la segunda, la reduccién se efectia solamente para aquellas
componentes asociadas con la deformacién por cortante. Cdlculos numéricos indican que
es muy importante seleccionar un 6ptimo esquema de integracién reducida para lograr
resultados buenos.

B.2 Elementos marco planc

Cuando el eje neutro de la viga ya no coincide con uno de los ejes del sistema
de coordenada de referencia, los elementos de viga se convierten en los de marco
plano. Los resultados obtenidos arriba con los elementos de viga pueden utilizarse
directamente para los elementos marco plano con sélo realizar una transformacién de
coordenada, que transforma las cantidades en el sistema local a las del sistema
global.

Se define la matriz de transformacion [T) como

(] = | A 10 (B.18)
(01 (A]

donde [0} define una matriz nula de 3x3 y [A] estd expresada como
cos 8 senf3 O
[Al =| -sen 8 cos 8 O | . | (B.19)
0 0 l

donde B es el dngulo que forma el eje neutro y el eje de coordenada x. Nétese que el

17



eje neutro también tiene direccién: el eje toma direccién positiva cuando va desde el
punto nodal local | hacia el punto 2. Una caracter{stica Importante de la matriz de
transformacién es que

[TIIT) = (1] (B.20)

donde [I] es la matriz unidad de 6x6.

 Consecuentemente la matriz de rigidez global [K] puede calcularse como
[R] = [T)T(K]IT) | . (B.21)
y el vector de carga global {f} como

(fy = (TN} (B.22)

S1 las cargas se suministran al problama en el sistema de ccordenada global, la
solucién del problema también proporciona como resultado el vector de desplazamientos
global (8} y éste puede transformarse al sistema local como

(8} = [T] (&) (B.23)
Con este vector de desplazamiento nodal en el sistema local se pueden empiear

directamente las ecs. (B.l1) y (B.17) para obtener deformaciones y esfuerzos en el

. sistema local que son de interés para el disefio. 1
'
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Fig. 21 Tiplca seccién de presa de enrocamiento con cara de concreto
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Frontera
Lejana

e

CORTINA

Superlicie
Libre | INTERI'AZ

CIMENTACION
SEMI-INFINITA

Fig. 3.1 Esquema llustrativo del sistema cortina-embalse-cimentacion

P

Frontera S

IR

Q punto de campo
P punto de colocacion
r distancia

Fig. 3.2 Esquema explicativo del método de elementos de frontera
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Fig. 3.3 Problema de flexibllidad dinamica de zapatas corridas
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2.8

3.4 Flextibilidad (parte real) de una zapata bajo vibracién vertical
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Fig. 3.5 Flexibilidad ( parte imagtnaria) de una zapata bajo vibracién vertlcal
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Fig. 3.6 Flexlibilidad de una zapata bajo vibracidn horizontal
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Fig. 3.7 Flexibilidad de una zapata bajo vibracién rotacional
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MALLA DE ELEMENTOS FINITOS

MALLA DE ELEMENTOS DE FRONTERA

! Fig. 3.8 Discretizacion de una cortina por medio del MEF y MEFr
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Fig. 3.9 Comparacién de respuestas obtenldas con el MEF el MEFr

Rayleigh
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SUPERFICIE CONSIDERADA

7% | A 7
/4 //////////// /,////,, / #‘{,;/// T A _

Semiespacio elastico lineal

Onda P y S

{

Fig. 3.10 Ilustracién del problema de patrén de ondas
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Fig. 4.1 Malla ulllizada para verificar el modelo de MEF
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PRESION TOTAL ABS. NORM,
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© N= 10, B/H = 1
+ Nm= 5 B/H = |
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4 <]
FRECUENCIA NORMALIZADA

- Flg. 4.2 Presiones hidrodindmicas totales (parte real)
sobre una presa rigida ante una excitacién horizontal
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EXCITACION X, PARTE IMAGINARIA

A N =10, 8/H = 03
O N = 10, B/H = 1

+ No 5 8/H=t

0 ANALITICA

Q-L——,_ - Y ;

()

FRECUENCIA NORMAL!ZNSA

Fig. 4.3 Presiones hidrodindmicas totales ( parte imaginaria)
sobre una presa rigida ante una excitacion horizontal
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ALTURA NORMALIZADA

PRESION TOTAL ABS. NORM.

ANALITICO VS. NUMERICO

EXCITACION Y, PARTE REAL

0.8
0.5 ? A N= 10, B/H = 0.3
© N = 10, B/H = |
0.4 - + N= 5,8/H = |
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0.1
.
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FRECUENCIA NORMALIZADA
Flg. 4.4 Presiones hidrodindmicas totales (parte real)
sobre una presa rigida ante una excitacién vertical
ANALITICO VS, NUMERICO

. EXCITACION X, PARTE REAL
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0.7 @ N = 10, B/H = 1
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0.1 "

0 1 ¥ — =Y Y T

-0.014 ~0.01 ~-0.008 ~0.002 0.002 0.006 D.0!

~ PRESION NORMALIZADA

Fig. 4.5 Distribucién de presiones hidrodindmicas (parte real)

sobre una presa rigida ante nna exct_tacién horizontal
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Fig. 4.6 Distribucién de presiones hidrodinamicas
(parte imaginaria) sobre una presa rigida
anle una excitacioéon horizontal
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Fig. 4.7 Distribuciéon de presiones hidroldinamicis (parte real)

sobre una presa rigida ante una excitacion veriical
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PRESION TOTAL ABS. N

PRESION TCOTAL ABS., NORM.

EFECTO DEL PARAMENTC

EXCITACION X, PARTE REAL

0.5 T —_— __1
0.4 - [ 0O TPO 1
+ TIPOQ 2
0.3 - < TIPO 3
0.2
g
0.1 —
0 T -t
0 2

FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig. 4.9 Presiones hidrodinamicas (parte real)
sobre una presa rigida anle una excitacién horizonlal
con diferentes paramentos
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0 5 24 1 e A = e it mepgtrer - ke

0.4 - D TIPO 1
+ TIPQ !
0.3 - < TIPO 3

FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig, 4.10 Presiones hidrodinamicas (parte lmaginaria)
sobre una presa rigida ante una excitacion horizontal
con diferentes paramentos
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PRESION TOTAL ABS. NORM.

ALTURA NORMALIZADA
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Q
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FRECUENCIA NORMALIZADA
Fig. 4.11 Presiones hidrodinami:as (parte real)
sohre una presa rigida ante una excitacion vertical
con diferentes paran-entos
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horizontal con diferentes paramentos
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Figz. 4.12 Distribuclén de presiones hidrodinamicas
(parte real) sobre una presa rigida ante una excitacién




i B
i
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~ ALTURA NORMALIZADA
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Fig. 4.13 Distribucién de presiones hldrodinamicas
(parte imaginaria) sobre una presa rigida ante una excitacién
horizontal con diferentes paramentos
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Fig. 4.14 Distribucién de presiones hldrodindmicas
(parte real) sobre una presa r{gida ante una excitacién
vertlcal con diferentes paramentos
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Fig. 4.15 Conflguracién de fondos del embalse
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Fig. 4.16 Presiones hidrodindmicas (parte real)
sobre una presa rigida ante una excitacion horizontal
con diferentes fondos
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Fig. 4.17 Presiones hidrodinamicas (parte imaginaria)
sobre una presa rigida ante una excitacién horizontal
con diferentes fondos
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PRESION TOTAL ABS. NORM.
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EFECTO DEL FONDO

EXCITACION Y, PARTE REAL

0.5 >
[n
0.4 - € TIPO 1
+ TIPO 2
p
0.3 - o TIPO 3
0.2 -
0.1
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Fig. 4.18 Presiones hidrodindmicas (parte real)
sobre una presa rigida ante una excltacién vertical
con diferentes fondos
EFECTO DEL FONDO
EXCITACION X, PARTE REAL
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Ftg. 4.19 Distribucién de presiones hildrodindmicas
(parte real) sobre una presa rigida ante una excitacién
hortzontal con diferentes fondos
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ALTURA NORMALIZADA
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EFECTO DEL FONDO

EXCITACION X, PARTE IMAGINARIA
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Y Q.02 0.04 0.06 Q.08 0.1

~ PRESION NORMALIZADA

_ Fig. 4.20 Distribucién de preslones hidrodindmicas
(parte imagtnaria) sobre una presa rigida ante una excitaclén
horizontal con diferentes fondos
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Fig. 4.21 Distribuctén de presiones hldrodinamicas
(parte real) sobre una presa rigida ante una excitaclon
vertical con diferentes fondos
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Fig. 4.22 Geometr{ia de una presa flexible
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- Fig. 4.23 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excitaclén horizontal con diferentes tirantes de agua
INFLUENCIA DEL TIRANTE DEL AGUA
EXCITACION X, COMPONENTE ¥
- ' e Hf/H = 1
- + Hf/H = 0.9
- © Hf/H = 0.5
- A Hf/H = O

FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig. 4.24 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacién horizontal con diferentes tirantes de agua
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Fig. 425 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
-ante una excitacién vertical con diferentes tirantes de agua
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~ — Hf/H = |
: + Hf/H = 0.8
: © Hf/H = 0.8
: A HI/H = Q
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Fig. 4.26 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacion vertical con diferentes tirantes de agua
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Fig. 4.27 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
anle una excitacion horizontal ron/sin acoplamiento
ACOPLAMIENTO VS, NO ACOPLAMIENTO
EXCITACION X, COMPONENTE Y
= O ACOFLADO
- I
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ol ey ot 0y o Y
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Fig. 4.28 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacién horizontal con/sin acoplamiento
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Fig. 4.29 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excitaclén vertical con/sin acoplamiento
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EXCITACION Y, COMPCNENTE Y

+
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+ NO ATOPLA, COMFRE.
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FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig. 4.30 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacién vertical con/sin acoplamiento
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FRECUENCIA NORMALIZADA.

| Fig. 4.31 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excitaclén horizontal con/stn compresibilidad de agta
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Fig. 4.32 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacidén horizontal con/stn compresibilidad de agua
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28

O COMPRESIBLE

+ INCOMPRESIBLE
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Fig. 4.33 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excitacién vertical con/sin compresibilidad de agua
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Fig. 4.34 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacion vertical con/sin compresibilidad de agua
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Fig., 4.36 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excitacidén horizontal con el talud 1.0
EFECTO DEL AGUA PARA EL TALUD 1:0
EXCITACION X, COMPONENTE Y
- O CON AGUA
] + SIN AGUA

FRECUENCIA NORMALIZADA

I'ig. 4.37 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacién horizontal con el talud 1.0

156




RESPUESTA ABSOLUTA

RESPUESTA ABSOLUTA

EFECTO DEL AGUA PARA EL TALUD 1:0

EXCITACION Y, COMPONENTE X
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24 — 00 CON AGUA
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FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig, 4.38 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excitacién vertical con el talud 1.0
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Fig. 4.39 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitaclon vertical con el talud 1.0
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EFECTO DEL AGUA PARA EL TALUD 1:1

EXCITACION X, COMPONENTE X
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22 ~
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FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig. 4.40 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excltactén hortzontal con el talud 1:1
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Fig. 4.41 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitacién horizontal con el talud 1:1
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Fig. 4.42 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
ante una excitactén vertical con el talud 11
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22
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FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig. 4.43 Respuestas absolutas verticales en la cresta
ante una excitaciéon vertical con el talud I:1
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FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig, 4.44 Respuestas absolutas horizontales en la cresta
anle una excitaclén horizontal con el talud 1:1.5
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EXCITACION X, COMPONENTE Y

-] 0O CON AGULA

- + SIN AGUA

FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig. 4.45 Respuestas absolutlas verticales en la cresta
ante una excitacién horizontal con el talud 1:1.5
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Flg, 4.46 Respuestas absolutas horizontales en la cresta

0O CON AGUA

+ SIN AGUA

ante una excitaciéon vertical con el talud L:1.5
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EXCITACION Y, COMPONENTE Y
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Fig. 4.47 Respuestas absolutas verticales en la cresta

ante una excitacion vertical con el talud 115
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Fig. 5.1 Respuestas absolutas horizontales en la cresta de
una presa de gravedad, sin agua, ante una excitaciéon horizontal
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Fig. 5.2 Respuestas absolutas horizontales en la cresta de
una presa de gravedad, con agua, ante una excitacién horizontal
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Fig. 5.3 Respuestas absolutas horizontales en la base de
una presa de gravedad, sin agua, ante una excitacion horizontal
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Fig. 5.4 Respuestas absolutas horizontales en la base de
una presa de gravedad, con agua, ante una excitacion horizontal

163
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Fig, 5.5 Respuestas absolutas verticales en la cresta de
una presa de gravedad, sin agua, anlte una excitacién horizontal
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Fig. 5.6 Respuestas absolutas verticales en la cresta de
una presa de gravedad, con agua, ante una excitaciéon horizontal
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Fig. 5.7 Respuestas absolutas verticales en la base de
una presa de gravedad, sin agua, ante una excitaclén horizontal
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Fig. 5.8 Respuestas absolutas verticales en la base de
una presa de gravedad, con agua, ante una excitacion horizontal
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Fig. 5.9 Respuestas absolutas horizonlales en la cresta de
una presa de gravedad, sin agua, ante una excitacién vertical
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Fig. 5.10 Respuestas absolutas horizontales en la cresta de

una presa de gravedad, con agua, anle una excltacion vertical
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Fig. 5.11 Respuestas absolutas horizontales en la base de
una presa de gravedad, sin agua, ante una excltacién vertical
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Fig. 5.12 Respuestas absolutas horizontales en la base de
una presa de gravedad, con agua, ante una excitacion vertical

167




RESPUESTA ABSOLUTA

RESPUESTA ABSOLUTA

26
24
22
20
18

16

28
24
22
20
s
18
i4

12

CRESTA, SIN AGUA (PG)

EXCITYACION Y, COMPONENTE Y

-— RIGIDA
+ Eos/Ep = 1
< Ee/Ep = 2
A Eo/Ep = 4

FRECUENCIA NORMALIZADA

Fig, 5,13 Respuestas absolutas verticales en la cresta de
‘una presa de gravedad, sin agua, ante una excitacioén vertical
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Fig. 5.14 Respuestas absolutas verticales en la cresta de
una presa de gravedad, con agua, ante una excitacion vertical
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Fig. 5.15 Respuestas absolutas verticales en la base de
una presa de gravedad, sin agua, ante una excitacién vertical
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Fig. 5.16 Respuestas absolutas verticales en la base de
una presa de gravedad, ccn agua, ante una excitacion vertical
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Fig. 5.17 Respuestas absolutas horizontales en la cresta de
una presa de tierra, sin agua, ante una excitacion horizontal
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Fig. 5.18 Respuestas absolutas horizontales en la base de
una presa de tierra, sin agua, ante una excitacion horizontal
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Fig. 519 Comparacién de las respuestas absolutas horizontales

en diferentes puntos de la base de una presa de tierra,
sin agua, ante una excitacién horizontal
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Fig. 5.20 Respuestas absolutas verticales en la cresta de
una presa de tierra, stn agua, ante una excitaciéon vertical
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Fitg. 5.21 Respuestas absolutas vertlcales en la base de
una presa de tlerra, sin agua, ante una excitacion vertical
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Fig. 522 Comparacién de las respuestas absolutas verticales
en diferentes puntos de la base de una presa de tierra,
sin agua, ante una excitacion vertical
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Fig. 6.2 Espectro de Fourier de aceleracion normalizada
registrada en El Infiernillo, 14 de Marzo de 1979
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DESPLAZAMIENTO HORIZONTAL (M) PRESA 1

Fig 6.3 Distribucién de desplazamientos horizontales
al final de la construccion de la presa 1 (1:1.3)

DESPLAZAMIENTO VERTICAL (M) PRESA

Fig 6.4 Distribucion de desplazamientos verticales
al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)
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Esf. Horizontales (kPa)
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Flg 6.5 Distribucion de esfuerzos horizontales
al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)

Eaf. Verticales (kPa)

Fig 6.6 Distribuciéon de esfuerzos verticales
al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)
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Esf. Cortuntes (kPa)
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Fig 6.7 Distribucion de esfuerzos cortantes
al final de la construcciéon de la presa 1 (1:1.3)

Esf. Princpl. Mayores (kPa)

Fig 6.8 Distribucién de esfuerzos principales mayores
al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)
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Esf. Prinepl. Menores (kPa)
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Fig 6.9 Distribucion de esfuerzos principales menores
al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)
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0.3200 0.3200 ———"

§

Fig 6.10 Distribucién de relaiones entre los esfuerzos principales menores
y mayores al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)
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DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES INCREMENTALES (m)

Fig 6.11 Distribucién de desplazamientos horizontales
incrementales al final del llenado de la presa 1 (1:1.3)

DESPLAZAMIENTOS VERTICALES INCREMENTALES (m)

Fig 6.12 Distribuctdén de desplazamientos verticales
incrementales al final del llenado de la presa 1 (1:1.3)
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Esf. Horizontales (kPa)
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Fig 6.13 Distribucion de esfuerzos horizontales
acumulados al final del llenado de la presa 1 (1:1.3)

Esf. Verticales (kPa)

Fig 6.14 Distribucién de esfuerzos verlicales
acumulados al final del llenado de la presa 1 (1:1.3)
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Esf. Cortantes (kPa)

n Fig 6.15 Distribucion de esfuerzos cortantes
‘ acumulados al final del llenado de la presa 1 (1:1.3)

Esf. Prinopl. Mayores (kPa)
\
| Fig 6.16 Distribucién de esfuerzos principales mayores acumulados
‘ al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)
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Esf. Princpl. Menores (kPa)

e

Fig 6.17 Distribucién de esfuerzos principales menores acumulados
al final de la construccién de la presa 1 (1:1.3)

Esf. Princpl. Menores/Mayores

Fig 6.18 Distribucién de relalones enlre los esfuerzos principales menores
y mayores acumulados al final de la construccion de la presa ! (1:1.3)
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MODULOS CORTANTES INICIALES (MPu)

Fig. 6.19 Distribucién de médulos cortantes tnclales
% de la presa 1 (1:1.3)
MODULOS CORTANTES INICIALES (MPa)
—~ /- T~ 2N
"i Fig. 6,20 Distribucién de médulos cortantes inciales
de la presa 2 (1:1.6)
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MODULOS CORTANTES INICIALES (MPuw)

Flg. 6.21 Distribucién de médulos cortantes inclales
de la presa 3 (1:1.9)
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AMPUTUDES ABSOLUTAS EN LA CRESTA
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Fig. 6.22 Factores de ampllficaclén (horizontal) en la cresta
~ de la presa 1 (I:1.3) para diferentes sismos
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Flg. 6.23 Factores de amplificacién (vertical) en la cresta
de la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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AMPLITUDES ABSOLUTAS EN LA ALTURA (.5H

AMPLITUDES ABSOLUTAS EN EL EJE CENTRAL
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Fig. 6.24 Factores de amplificacion en la cresta
de la presa 1 (1:1.3) y stsmo 2 (0.3g)
para diferentes puntos a la altura 0.5H
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FRECUENCIAS (Hertz)
Fig. 6.25 Factores de amplificacion en la cresta

de la presa 1 (1:1.3) y sismo 2 (0.3g)
para diferentes alturas sobre el eje central
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ACELERACION MAXIMA (g)

Fig. 6.26 Distribuclion de aceleraciones miximas
de la presa 1 (1:1.3) y sismo 1 (0.1g)
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Fig. 6.27 Distribucion de aceleraciones maximas
de la presa 1 (1:1.3) y sismo 2 (0.3g)
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ACELERACION MAXIMA (g)

Fig., 6,28 Distribucién de aceleraclones maximas
de la presa 1 (1:1.3) y sismo 3 (0.6g)
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ACEL. MAX, NORM. A LA ALTURA MEDIA
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Flg, 6.29 Amplificaciones de las aceleraciones maximas
a la altura 0.5H de la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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Fig. 6.30 Aceleraciones maximas en el eje central
de la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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DEFORM. CORTANTE MAXIMA (E—-3 POR CIENTO)

Fig. 6.31 Distribucién de deformaclones cortantes maximas
de la presa 1(1:1.3) y sismo 1 (0.1g)

DEFORM. CORTANTE NAXINA (E-3 POR CIENTO)

Fig. 6.32 Distribucién de deformaciones cortantes maximas
de la presa 1(1:1.3) y sismo 2 (0.3g)
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AMPUTUDES ABSCOLUTAS EN LA CRESTA

DEFORN. CORTANTE MAXIMA (E-3 POR CIENTOQ)

N

Fig. 6.33 Distribucién de deformaclones cortantes maximas
de la presa 1 (1:1.3) y sismo 3 (0.6g)
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Fig. 6.34 Factores de amplificacién en la cresta
del sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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ACELERACION MAXIMA (g)

Fig. 6.35 Distribuclén de aceleraciones maximas
de la presa 2 (1:16) y sismo 2 (0.3g)

ACELERACION MAXIMA (g)

Fig. 6,36 Distribuctdén de aceleraciones maximas
de la presa 3 (1:1.9) y sismo 2 (0.3g)
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ACEL. MAX. NORM. A LA ALTURA MEDA

ALTURA NORMALIZADA

2.8

%)
o

2.4
2.2

1.8
1.6
1.4
1.2

c.8
0.6

0.4

0.9

0.8

0.7

0.6

0.5

0.4

0.3

0.2

0.1

._s/ N
4}///:_:8

(] <

PRESA 1, 1:1.3 PRESA |2, 1:1.6

- £ .
A T

PRESA 3, 1:1.9

ACEL. MAX, NORM. EN EL EJE CENTRAL

Fig. 6.38 Aceleraciones maximas en el eje central
del sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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Fig. 6,37 Aceleraciones maximas a la altura 0.5H
del sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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DEFORN. CORTANTE MAXIMA (E~3 POR CIENTO)

Flg. 6,39 Distribuciéon de deformaciones cortantes maximas
| de la presa 2 (1:1.6) y sismo 2 (0.3g)

DEFORM. CORTANTE MAXIMA (E~3 POR CIENTO)

Fig. 6,40 Distribuciétn de deformaciones cortantes maximas
de la presa 3 (1:1.9) y sismo 2 (0.3g)
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AMPLUTUDES ABSOLUTAS EN LA CRESTA
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Flg. 6.41 Factores de amplificacidn en la cresta
de la presa 1 (1:1.3) y stsmo 2 (0.3g) para dilferentes amblentes

ACELERACION MAXIMA

Fig. 6.42 Distribucton de aceleraciones maximas
de la presa 1 (1:1.3) y stsmo 2 (0.3g) con agua y cimentacién
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ACEL. MAX. NORM. A LA ALTURA MEDIA
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Fig. 6.43 Aceleraciones maximas a la altura 0.5H
de la presa 1 (I:1.3) y sismo 2 (0.3g) para diferentes amblentes
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Fig. 6,44 Aceleraciones maximas en el eje ceniral

de la presa 1 (1:1.3) y sismo 2 (0.3g) para diferentes ambientes
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DEFORN. CORTANTE MAXIMA (E~3 POR CIENTO)

Fig. 6.45 Distribucion de deformaciones cortantes méaximas
de la presa 1 (1:1.3) y sismo 2 (0.3g) con agua y cimentacion
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Fig. 6.46 Distribucién de deformaciones cortantes maximas
de EL Inf ternillo, sismo de marzo 14 , 1979
(Tomada de Romo y Villaraga, 1989)
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FACTOR DE AMPUFICACION EN A CRESTA
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ACELERACION PICO DEL TERRENO (g)
1 Kuzuryu, 4 El Infiernillo, 1964
2 Oroville, 1968 5 La Villita, 1967
3 Tarumizu, 1976 6 Leroy Anderson, 1950

(Datos tomados de Bereau y otros,1985)

Fig. 6,47 Relacidon entre factor de amplificacién
en la cresta y la aceleracién maxima del terreno
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Fig. 7.1 Deflexiones del talud estiticas
para diferentes presas
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Fig. 7.2 Deflexiones normales estiticas
para diferentes presas
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Fig. 7.3 Esfuerzos normales estaticos
para diferentes presas
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Flg. 7.4 Momentos flexionantes estliticos
para diferentes presas
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Fig. 7.5 Esfuerzos cortantes estaticos
para diferentes presas
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Fig., 7.6 Comparaciéon de esfuerzos normales en la losa
para diferentes condiciones de contacto y de base
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DEFLEXION DEL TALUD {m)

DEFLEXION NORMAL (m)
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Fig. 7.7 Historia de deflexion del talud a la altura 0.5H
de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)

0.04 -
0.03 -

M’J\_/\/\uﬂv AM A\\/ :

~-0.02 T T I ¥ T
0 2 4 6 8 10

-
—l
—

TIEMPQ (SEGUNDOS)

Fig. 7.8 Historia de deflexién normal a la altura O.5H
de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)
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Fig. 7.9 Historia de esfuerzo normal a la altura 0.5H
de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)
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Fig., 7.10 Historia de momento flexionante a la altura 0.5H
de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)
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Fig. 7.1 Historia de esfuerzo cortante a la altura 0.5H
de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)
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DEFLEXITONES DEL TALUD

CRESTA

| I I l | ! I I | |
0 2 4 6 8 10
TIEMPO (SEGUNDOS)

Fig. 7.12 Distribucién espactlal de historias de dcflexion del talud
de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)
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DEF_&XIONES NORMALES

CRESTA

TIEMPO (SEGUNDOS)

Fig. 7.13 Distribucion espacial de historias de deflexiéon normal

de la presa 1 (:1.3) y sismo (0.3g)
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ESFUERZOS NORMALES
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)
AN
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TIEMPO (SEGUNDOS)

Fig. 7.14 Distribucién espacial de historias de momentos flexionantes
de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)
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Fig. 7.15 Distribucion espaclal de historias de esfuerzos'normales

de la presa 1 (1:1.3) y sismo (0.3g)
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Fig. 7.16 Distribucion espacial de histcrias de esfueizos cortantes
de la presa 1 (1:13) y sismo (0.3g)
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DEFLEXION DEL TALUD MAXiMA {m)
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Fig. 717 Deflexiones del talud maximas de
la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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Fig. 7.18 Deflextones normales maximas de
la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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Filg. 7.19 FEsfuerzos normales maxtmos de
la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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Fig. 7.20 Momentos flexionantes maximos de
la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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Fig. 721 Esfuerzos cortantes maximos de
la presa 1 (1:1.3) para diferentes sismos
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Fig. 7.22 Deflexiones del talud maximas del
sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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Fig, 7.23 Deflexiones normales méaximas del
sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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Fig. 7.24 Esfuerzos normales maximos del
sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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Fig. 7.25 Momentos flexionantes maximos del
sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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Fig. 7.26 Esfuerzos corlantes maximos del
sismo 2 (0.3g) para diferentes presas
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Fig. 727 Deflexiones del talud maximas de la presa 1
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Fig. 7.28 Deflexiones normales maximas de la presa 1
(1:1.3) y sismo 2 (0.3g) para diferentes ambientes
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Fig. 7.29 Esfuerzos normales méxfimos de la presa 1
(1:1.3) y sismo 2 (0.3g) para diferentes ambientes
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Fig. 7.30 Momentos flexionantes maximos de la presa 1

(1:1.3) y sismo 2 (0.3g) para diferentes ambientes
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Fig. 7.31 Esfuerzos cortantes méximos de la presa
(1:1.3) y sismo 2 (0.3g) para diferentes amblentes
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