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IRIESUMIEN

En esta tesis se presenta el analisis sismico de la presa de almacenamiento “General Ramon Corona
Madrigal (Trigomil)” de concreto compactado con rodillo, localizada en el estado de Jalisco, mediante ¢l
uso del programa de computadora EAGD-84, que se basa en un modelo mateméatico bidimensional del
elemento finito en ¢l dominio de la frecuencia, en donde para establecer dicho modelo se recurre a la
técnica de la subestructuracion. Se establecen tres subestructuras: 2) subestructurz de la presa, b)
subestructura de la cimentacién de roca y c) subestructura del dominio del fluido. Los objetivos de este
programa de computadora son: 1) desarrollar una técnica cficiente para analizar la respuesta sismica de
una presa de concreto a gravedad y 2) evaluar los efectos simulténeos de la interaccién presa-cimentacion
de roca, la interaccién presa-embalse, y la absorcién parcial de las ondas de presién hidrodinadmicas
incidentes por el aluvién y los sedimentos que invariablemente se depositan en ¢l fondo del embalse en la
cara aguas arriba de una presa. La respuesta sismica de la presa Trigomil se evalu6 mediante las historias
de desplazamientos y de esfuerzos generadas por el programa de computadora con la introduccion de los
datos de los acelerogramas sintéticos de periodo de retorno de 160 y 200 afios en la direccion honzontal al
¢je de la presa ante diferentes condiciones. Las propicdades del concreto compactado con rodillo de la
presa que se utilizaron en el programa computadora se basaron en las pruebas de laboratorio realizadas en
nicleos de concreto de seis sondeos procedentes de lz presa a més de un afio de haberse terminado de
construir. Ademé4s, se presenta el procedimiento de andlisis general del programa de computadora
EAGD-84; la descripcion de la presa Trigomil; y brevemente se describe la generacion y obtencion por
parte de investigadores del Instituto de Ingenieria de la UNAM de los acelerogremas de sefiales sintéticas
de periodo de retorno de 100 y 200 afios, que sirvieron como excitacion horizontal en la base de la presa.
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Las presas en el orbe son construidas para cumplir objetivos como la generacién de energia, el control de
avenidas en regiones de gran precipitacion, para abastecer agua potable y zonas de riego, asi como de
recreo; en México, 12 gran mayorfa cumple varias de dichas metas. Como se puede entender, son
inimaginables las cantidades de agua que almacenan, y al queder fuera de control pueden generar
catstrofes que deriven en enormes pérdidas de vidas humanas o dafios al medio ambiente de proporciones
igualmente incalculables.

En el territorio nacional se contabilizan aproximadamente 4 500 presas, de las cuales casi un tercio se
ubican en zonas de mayor peligro sismico, donde ocurren con cierta frecuencia movimientos sismicos de
diferentes magnitudes, sin que por fortuna se hayan registrado incidentes de consideracion hasta la fecha.

No obstante, la Comisién Nacional del Agua (CNA), como una de las instituciones responsables de la
operacién y seguridad de las presas en México, solicit6 a la Seccion de Geotecnia del Instituto de
Ingenieria de la UNAM, llevar a cabo una serie de actividades encaminadas a establecer criterios de
andlisis con los que se puede evaluar el estado de seguridad que guardan las presas administradas por la
propia CNA ante eventos sismicos futuros. Una de estas presas anzlizadas es la Trigomil, la cual da origen
a esta tesis.

El Programa de Seguridad de Presas implementado por la CNA obedece z la inquietud a que hay muchos
embalses que no han sido revisados con criterios avanzados para reconocer los posibles riesgos, sobre
todo en los estados de mayor actividad sismica frente al océano Pacifico, como son Colima, Jalisco,
Michoacdn, Guerrero, y Jaxaca.

Uno de los problemas de importancia que pueden registrarse s el agrietamiento, ya que por lo vigjo de los
disefios de algunas presas no fueron consideradas para suffir grandes concentraciones de esfuerzo, lo que
aunado a vibraciones sismicas puede derivar en grietas que generen problemas.

Asimismo, durante los tltimos afios ha crecido la preocupacién sobre la seguridad de las presas de
concreto, en parte debido a que la poblacién en peligro se ha incrementado notablemente debido a
asentamientos aguas abajo de las presas, y también a causa de que existen evidencias tedricas de que los
disefios basados en procedimientos que no consideran el caracter variable de los sismos pueden ser
inadecuados. Con el propésito de responder a estas inquietudes la Comisién Nacional del Agua
encomendé a la Seccién de Geotecnia del Instituto de Ingenieria de la UNAM, evaluar la seguridad
sismica de la presa de almacenamiento General Ramon Corona Madrigal, también conocida como presa
Trigomil, que es una presa que involucrd el empleo de una tecnologia relativamente nueva, la cual hace
uso del concreto compactado de rodillo (C.C.R.), que es un concreto con revenimiento nulo. El estudio se
plante6 en dos etapas: La primera, consistié en definir con procedimientos simplificados si la presa
presentz, o no, riesgo alguno ante los sismos sintéticos {definidos en un estudio previo) de 100 y 200 afios
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de periodo de retorno. La segunda, la cual da origen a esta tesis, un estudio del comportamiento sismico
con procedimientos mas precisos.

Los estudios realizados en la primera ctapa consistieron en calcular, primeramente, con el método de los
elementos finitos el estado de esfuerzos estaticos en la cortina debido al peso propio mas el empuje
hidrostatico por el llenado del embalse. Posteriormente, se analizaron las respuestas dindmicas con un
método de elementos finitos eldstico lineal para obtener factores de amplificacion producida por la
flexibilidad de la estructura, dichos factores se utilizaron para modificar el método de Westergaard en el
calculo de las presiones hidrodindmicas. Ademas, se evalué la estabilidad de la cimentacién para falla por
deslizamiento y falla por volteo.

Esta segunda ctapa de anlisis sismico de la presa Trigomil tiene como propésito hacer un analisis sismico
mas riguroso consistente en un procedimiento de anélisis bidimensional mediante el empleo de un
programa de computadora, ilamado EAGD-84 desarrollado por Anil K. Chopra, P. Chakrabarti y Gregory
Fenves, este programa de computadora ha sido desarrollado para el anélisis bidimensional de la respuesta
sismica del sistema presa-cimentaci6n de roca-embalse, y es basado en el método de la subestructura. En
este programa la idealizacién del elemento finito es usada para modelar la geometria arbitraria y la
variabilidad de las propiedades del material de la presa. El agua encerrada es tratada como un continuo
para representar eficientemente su gran extension asi como la disipacion de las ondas de la presion
hidrodindmica aguas arriba. Los efectos del limo y aluvién que se acumulan en el fondo del embalse y
sobre la roca aguas arriba son modelados aproximadamente por una frontera que parcialmente absorbe las
ondas de presién hidrodinamicas incidentes. La cimentacién de roca que soporta la presa es idealizada
como un semiespacio viscoelastico, que toma en consideracion los efectos de disipacién de energia de la
interaccion presa-cimentacidon de roca. Con este programa de computadora se realiza un analisis de
interaccién completo que puede evaluar el comportamiento de la respuesta dindmica de una presa a
gravedad para la componente horizontal y vertical de un sismo, con ambas componenies actuando
simultaneamente en la interfaze presa-cimentacidn de roca.

Casos Historicos

El interés sobre la seguridad sismica de presas de concreto ha ido creciendo durante los Gitimos afios en
muchas partes del mundo. Esto se debe principalmente a que el riesgo de un desastre mayor por ¢l colapso
de una presa se ha incrementado con el tiempo, particularmente debido al aumento de la poblacién
localizada aguas abajo y también a la creciente evidencia de que el concepto del disefio sismico utilizado
en las presas fue inadecuado, es decir, la complejidad de las excitaciones sismicas a las que puede ser
sometida una presa, pone en duda Ia confiabilidad de los métodos tradicionales de analisis que se usaron
en el disefio de las presas de concreto como es el caso de la Trigomil. Sin embargo, es importante sefialar
que no sea registrado falla alguna de presas de concreto debida a excitaciones sismicas al punto de tener
que vaciar el embalse; en efecto, Unicamente colapsos completos de presas de concreto han sido debido a

fallas en Ia cimentaciofr de roca: Esto esindicativode la-capacidad-resistiva-de-las-presas de-concreto-ala
carga dindmica cuando fueron bien disefiadas para carga sostenida. Por otro lado, reportes existentes sobre

el comportamiento de presas de concreto ante eventos sismicos, concluyen que, excepto {res casos, de este

tipo de cortinas no han sufrido dafios significativos y nunca se ha reportado el caso de una falla
catastréfica, aunque existen grandes presas de concreto en zonas de alta sismicidad. Dos de las tres presas

de concreto que han sido dafiadas durante sismos ocurrieron en los afios de la década de 1960
Hsinfengkiang en China y Koyna en la India. El dafio fue bastante severo en ambos casos.

La presa Hsinfengkiang fue terminada de construir en 1959 con una altura de 104.85 m y una longitud de
440.13 m y originalmente fue disefiada con 19 bloques de contrafuertes en la parte central y secciones de
gravedad en los extremos. Este original disefio fue calculado para resistir un movimiento del terreno de
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una intensidad 6 en la escala de Mercalli Modificada, pero cuando numerosos sismos fueron
experimentados en las proximidades de la presa y después del primer llenado del embalse, la presa fue
reforzada para resistir sismos hasta de una intensidad de 8. En marzo 19 de 1962 la presa fuc severamente
expuesta a un movimiento del terreno de intensidad considerable, causado por un sismo con epicentro
cercano y 6.1 de magnitud. Instrumentacion sismica no habfa sido instalada al momento de registrarse este
sismo, pero varios sismégrafos fueron instalados en la presa para registrar los efectos después de esta
primera sacudida, y una magnitud de 4.5 después de este primer sismo produjo una aceleracion horizontal
pico de 0.54 g, grabada en la corona de la presa. Durante ¢l movimiento mas intenso la presa desarrollo
agrietamientos horizontales en el cambio de seccion de los bloques laterales al vertedor, pero no
ocurrieron filtraciones de agua.

La presa Koyna es una estructura de gravedad construida de concreto con dimensiones de 103.02 m de
altura y 853.44 m de longitud; con un cambio de pendiente en la cara aguas abajo y cara vertical aguas
arriba. El 11 de diciembre de 1967 un sismo de magnitud de 6.5 ocurrid, con una distancia epicentral de
12.87 km. La instrumentacién de la presa registro una aceleracion horizontal pico de 0.63 gy 0.49 gen la
direccién del rio y en la direccion del eje de la cortina, respectivamente, y causando agrietamientos
horizontales en el cambio de pendiente en la cara aguas abajo y en la misma altura del cambio de
pendiente, pero en la cara aguas arriba. Asimismo, estos dafios no ameritaron que se vaciara el embalse,
incluso pequefias filtraciones fueron observadas. Estos agrietamientos no causaron 1a falla de la presa.

La tercera presa que ha sufrido dafios al ser expuesta a un evento sismico es la llamada Sefidrud y se
localiza en Irén, fue construida a base de contrafuertes, tiene 425 m de longitud y 106 m de altura, Incluye
siete monolitos de gravedad y 23 unidades de contrafuertes. Curante un sismo ocurrido en el afio de 1990
con magnitud de 7.7 y distancia epicentral de aproximadamente 5 km, los monolitos centrales sufrieron
agrictamiento en los contactos de las capas de colado que se extendian en la cara de la cortina y a través de
los contrafuertes. De nuevo, este agrietamiento se present6 cerca del cambio de pendiente contiguo a la
cresta de la cortina. Sin embargo, el dafio causado no puso en peligro la estabilidad de la presa, aunque el
flujo apreciable que se presento a través de las grietas condujo al vaciado parcial del embalse.

Esta excelente marca de seguridad, como quiera que sea, no es suficiente para no revisar la seguridad
sismica de presas de concreto, debido a que tales presas no han sido todavia sometidas a un sismo severo,
cuando estin en las condiciones de embalse lleno. Por esta razon es esencial que todas las presas de
concreto existentes en regiones sismicas, asi como nuevas presas planeadas para tales regiones, sean
revisadas para determinar que ellas se comportaran satisfactoriamente durante grandes movimientos
sismicos a los que podrian ser sometidas en el futuro.

Estos tres casos histéricos y los estudios tebricos correspondientes realizados para entender los
comportamientos observados, mostraron que el procedimiento tradicional, basado en métodos
seudoestaticos, no representan adecuadamente el mecanismo de respuesta de presas de concreto ante carga
sismica.

MAtodes Trediciongles

Hasta hace dos o tres décadas, la tnica consideracién para simular un sismo para el disefio de presas de
concreto fue la aplicacién de una fuerza horizontal estética especificada como una fraccién del peso de la
estructura para representar la carga sismica en el disefio. Después, el uso de esta carga estatica equivalente
en el disefio frecuentemente incluy6 un peso adicional para representar la masa inercial del agua detras de
la presa. En esos analisis las presas a gravedad fueron modeladas como una columna simple en cantiliver
de seccién transversal variable, pero con el desarrollo de las computadoras y el anélisis del método del
elemento finito es posible modelar la configuracién de la geometria de la presa en forma real.
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Subsecuentemente, el procedimiento de analisis fuc extendiéndose para tratar de caracterizar mejor el
movimiento sismico y la interaccion dindmica de la presa con el embalse de agua y la cimentacion de
roca.

Los métodos de anélisis dinamicos de presas de concreto han evolucionado significativamente en las
iltimas tres décadas; desde la simple aplicacion de una fuerza horizontal estatica especificada como una
fraccion del peso de la estructura para representar las fuerzas sismicas, se ha pasado a tratar la carga
dinamica en su forma real considerando las caracteristicas vibratorias de la cortina Yy su interaccién con el
agua del embalse y la cimentacion de roca. Estos métodos de analisis como el utilizado en esta tesis
proporcionan mejores estimaciones de la seguridad de presas de concreto. Sin embargo, atn existen
incertidumbres en casi cada uno de los aspectos de los anélisis, por lo que se requieren investigaciones
adicionales para alcanzar el nivel en el que se tenga total confianza en las predicciones sobre la seguridad
de presas de concreto.

Criterios tradicionales de disefio como los de la Oficina de Reglamentaciones de los Estados Unidos sobre
presas de concreto a gravedad requiere que los esfuerzos de compresion no excedan una cuarta parte de la
resistencia a compresién especificada o aproximadamente los 70.30 kg/cm?. Los esfuerzos de tension
usualmente no son permitidos en presas a gravedad, o si ellos estuvieran presentes deben ser de un valor
pequeiio para que no se presente un posible agrietamiento.

Los efectos sismicos fueron caracterizados, como se menciono en los parrafos anteriores, por una fuerza
estatica equivalente (en la década de 1950), debido a lo poco frecuente y pequeila duracion de un sismo.
En la década de 1960 la respuesta dinidmica de una presa de concreto junto con la interaccién presa-
embalse fue reconocida como un factor importante en la correcta comprension y evaluacion del
comportamiento sismico de las presas de concreto. Este incremento en el conocimiento fue facilitado en
parte por la ocurrencia del sismo en la presa Koyna y asi fue que hasta los primeros afios de la década de
1970 que herramientas analiticas que incluyen métodos para modelar dinimicamente la respuesta e
interaccién del embalse de agua, principalmente con procedimientos del elemento finito llegaron a ser
disponibles para el analisis de Ia estabilidad sismica.

La presa Koyna se disefté por método tradicional de analisis estatico usando un coeficiente sismico de
0.05. El sismo del 11 de diciembre de 1967 causé importantes agrictamientos horizontales en la cara aguas
arriba y cara aguas abajo en un niimero de monolitos no cubiertos por agua (es decir no inundados) cerca
de la elevacién para la que el cambio de talud es abrupto en la cara aguas abajo. Aunque la presa
sobrevivié al sismo sin necesidad de algun vaciado rapido del embalse, el agrietamiento presentado fue
serio por lo que se decidi6 reforzarla con contrafuertes en la cara aguas abajo.

Para comprender porque ocurrié el dafic en la parte alta de los monolitos no inundados, varios
investigadores se dieron a la tarea de desarrollar procedimientos de analisis de presas de concreto

encaminades-a-tratar de-reproducir o-asemejarse lo.méas.cerca posible a las respuestas sismicas observadas.

Una de estas investigaciones de analisis de la respuesta sismica fue la que dio origen al programa de
computadora EAGD-84, el cual considera un analisis de respuesta lineal, este programa primeramente se
utilizé y probé en esta presa para tratar de simular los esfuerzos de tensién y compresién originados por el
sismo del 11 de diciembre de 1967. Los resultados arrojados por el programa indicaron que se presentaron
grandes esfuerzos de tensién en ambas caras, con grandes valores cerca de la elevacion del cambio de
talud (cara aguas abajo). Estos esfuerzos de tension calculados excedieron los 40.18 kg/cm’ en la cara
aguas arriba y los 63.27 kg/cm’ en la cara aguas abajo, mientras que el méaximo esfuerzo de cormpresion
fue de 77.33 kg/em®.




Goelorazociden Dizsdrice Pocsey Bimeslaoicr 1o Erclatlse

T, INTERACCION DINANMICA PIRIESA,
CIMENTACION Y IEMIBAILSIE

T Métods 4l Klermants Wimitn

Las limitaciones de la mente humana son tales que no puede captar ¢! comportamiento del complejo
mundo que 1a rodea en una sola operacion global. Por ello, una forma naturzl de proceder de ingenieros y
cientificos, consiste en separar los sistemas en sus componentes individuzles, o “clementos”, cuyo
comportamiento pueda conocerse sin dificultad, y a continvacién reconstruir el sistema original para
estudiarlo a partir de dichos componentes.

En muchos casos se obtiene un modelo adecuado utilizando un mimero finito de componentes bien
definidos. A tales problemas los denominaremos discretos. En otros, la subdivisién prosigue
indefinidamente y el problema sélo puede definirse haciendo uso de la ficcion matematica del
infinitésimo. Ello nos conduce a ecuaciones diferenciales o expresiones equivalentes con un numero
infinito de elementos implicados. A tales sistemas los llamaremos continuos.

Con la llegada de las computadoras, los problemas discretos pueden resolverse generalmente sin
dificultad, atin cuando el mimero de elementos sea muy ¢levado. Como la capacidad de las computadoras
es finita, los problemas continuos s6lo se pueden resolver de forma exacta mediante manipulaciones
matematicas. En este aspecto, las técnicas matematicas disponibles suelen limitar las posibilidades a casos
extremadamente simplificados.

Para vencer la infranqueabilidad que supone la solucién de problemas continuos reales, ingenieros y
matemdéticos se han ido proponiendo a través de los afios diversos métodos de discretizacion. Para éstos,
se hace necesario efectuar alguna aproximacion de tal naturaleza que quepa esperar que la misma se
acerque, tan estrechamente como se quiera, a la solucién continua verdadera, a medida que crezca el
niimero de variables discretas.

La discretizacién de problemas continuos ha sido abordada de manera diferente por matemdticos ¢
ingenieros. Los primeros han desarrollado técnicas generales aplicables directamente a las ecuaciones
diferenciales que rigen el problema, tales como aproximaciones por diferencias finitas. Los ingenieros, por
otra parte, suelen enfrentarse al problema mas intuitivamente creando una analogia entre elementos
discretos reales y porciones finitas de un dominio continuo.

Fue de la posicién de la “analogia directa”, adoptada por los ingenieros, de donde nacié la expresion
“Elemento Finito”. Parece que fue Ray W. Clough el primero en usar este nombre que supone el uso
preciso de la metodologia general aplicable a los sistemas discretos. Esto, tanto desde el punto de vistg
conceptual como del numérico. El primero permite una mejor comprensién del problema; ¢l segundo el
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uso de un criterio unificado para abordar una gran variedad de problemas y desarrollar procedimientos
generales de calculo.

Con el transcurso de los afios se han ido desarrollando métodos generales para analizar problemas de
naturaleza discreta. El ingeniero civil, que trabaja con estructuras, calcula primero las relaciones entre
fuerzas y desplazamientos para cada miembro de la estructura y después procede al ensamblaje del
conjunto siguiendo un procedimiento bien definido que consiste en establecer el equilibrio local en cada
“nodo” o punto de unién de la estructura. A partir de tales ecuaciones se pueden obtener los
desplazamientos desconocidos.

La existencia de una manera unica para abordar los problemas discretos nos lleva a la definicién del
Método del Elemento Finito (MEF) como procedimiento de aproximacién de problemas continuos, de tal
forma que:

a) El continuo se divide en un nimero finito de partes (elementos), cuyo comportamiento se
especifica mediante un nimero finito de pardmetros y

b) La solucion del sistema completo como ensamblaje de los elementos sigue precisamente las
mismas reglas que se aplican a los problemas discretos.

1.1.1 Elementos y sistemas estructurales

Para presentar un concepto general del sistema discreto, consideremos una estructura del tipo elastico
lineal.

Sea la figura 1.1.]1 una estructura plana formada por distintos elementos enlazados entre si en los nodos,
numerados del 1 al n. Los enlaces en los nudos son, en este caso, articulaciones de manera que no
fransmiten momentos.

(1 3 Nodos

1
X

Elemento tipico (1)

Figura 1.1.1 Estructura tipica formada por elementos interconectados.
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Para empezar se supondra que mediante calculos efectuados aparte o mediante resultados experimentales,
conocemos exactamente las propiedades de cada elemento. Asi pues, si examinamos un miembro
representativo como el (1) asociado a los puntos nodales 1, 2 y 3, las fuerzas que actiian en los nodos estin
univocamente definidas por los desplazamientos de tales nodos, la carga distribuida que actia sobre el
elemento (p) y su deformacion inicial. Esta iiltima puede ser debida 2 la temperatura, o simplemente a un
desajuste inicial. Las fuerzas y los correspondientes desplazamientos se definen mediante las componentes
apropiadas (U, ¥, y u, v} en un sistema corriente de coordenadas.

Expresemos en forma matricial las fuerzas que actiian en todos los puntos nodales {en este caso 3) del
elemento (1), tenemos que:

g,
1 1 1 Ul
g =14, donde:q, = gl (1.1.1)
i
45

y para los correspondientes desplazamientos de los puntos nodales:

1 1 L
a =4a,; donde: a, ={ },etc. wn(1.1.2)

Vi

suponiendo que el elemento presenta un comportamiento elastico lineal, la relacion caracteristica sera
siempre de la forma:

g =K'a'+f'+f (1.1.3)

en donde: f)

, representa las fuerzas nodales necesarias para equilibrar cualquier carga distribuida que

actué sobre el elemento, y f, representa las fuerzas nodales necesarias para equilibrar cualquier

deformacion inicial como la que puede ocasionar un cambio de temperatura si los nudos tienen impedido
todo desplazamiento. El primer término representa las fuerzas inducidas por los desplazamientos de los
puntos nodales.

Similarmente, mediante un analisis o experimento preliminar se pueden definir univocamente los
esfuerzos o reacciones internas en cualquier punto o puntos especificados del elemento, en funcién de los

desplazamientos de los puntos nodales. Definiendo estos esfuerzos mediante la matriz &' se obtiene una
relacién de la forma:

1 Lt t |
o' =8'a'+o, 40, e (1.14)

donde los dos ultimos términos son simplemente los esfuerzos originados por las cargas distribuidas que
actian sobre el elemento o por esfuerzos iniciales cuando se restringe el desplazamiento en los puntos
nodales.
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La matriz K° se conoce como matriz de rigidez del elemento y la matriz .S° como matriz de esfuerzos
del elemento (e).

Se han ilustrado las relaciones (1.1.3) y (1.1.4) utilizando el ejemplo de un elemento con tres puntos
nodales capaces de transmitir sélo dos componentes de fuerza. Obviamente, los mismos argumentos y las
mismas definiciones se pueden aplicar con toda generalidad. Un elemento como el (2) [ver figura
(1.1.1)]de una estructura hipotética tendra sélo dos puntos de interconexion; otros pueden tener un nimero
muy superior. Analogamente, si los puntos de enlace se consideran rigidos han de tenerse en cuenta tres
componentes de fuerzas generalizadas y tres componentes de desplazamientos generalizados,
correspondiendo ¢l tercero de ellos a un momento v a una rotacién respectivamente. Para una estructura
tridimensional rigidamente articulada, el nimero de componentes por nodo sera de seis. Asi pues, en

general:
q; a,
: a
qe=q_2>y =y (1.1.5)
Im ay

teniendo cada ¢, y &, el mismo nimero de componentes o grados de libertad,
Las matrices de rigidez de los elementos seran, por tanto, siempre cuadradas y de la forma:

e e e
K: K ..K;,

donde: K, son submatrices también cuadradas de dimensiones: /x !, donde ! es el nimero de
componentes de fuerza a considerar en los nodos.

1.1.2 Procedimiento general det Métode del Elemento Finito (MEF)

Son muchas las facetas de la ingenieria en las que se precisa determinar la distribucién de esfuerzos y
deformaciones en un continuo elastico. Los casos particulares de dichos problemas pueden variar desde
problemas bidimensionales de esfuerzo o deformacion plana, sélidos de revolucion y flexién de placas y
laminas, hasta el analisis mas general de solidos tridimensionales. En todos ios casos, el numere de
interconexiones entre un “elemento finito” cualquiera rodeado por fronteras imaginarias y los elementos

“Wrékwﬁﬂﬁnﬂeﬁﬁdiﬁeﬂrpeﬁemﬁguiemﬂmmmpmdm discretizarse

problemas de este tipo de la forma descrita anteriormente para casos de estructuras mas simples. Esta
dificultad puede superarse (y efectuar la aproximacion) de la siguiente manera:

a) El continuo se divide, mediante lineas o superficies imaginarias, en un nimero de “elementos
finitos”, de formas convenientes lineas, tridngulos, cuadrilateros, tetraedros, etc.

b) Se supone que los elementos estin conectados entre si mediante un nimero discreto de puntos,
que llamaremos puntos nodales, situados en sus contornos. Los desplazamientos de estos nodos
seran las incognitas fundamentales del problema, tal como ocurre en el analisis simple de
estructuras.




Fookomezeeidry Dirdoricrr FPoosy Firmerlacidr Gndalse

<)

d)

Se toma un conjunto de funciones que definan de manera tnica el campo de desplazamientos
dentro de cada elemento finito en funcién de los desplazamientos nodales de dicho elemento.

Estas funciones de desplazamientos definiran entonces de manera tnica el estado de deformacion
dentro del elemento en funcidn de los desplazamientos nodales. Estas deformaciones, junto con
las deformaciones iniciales y las propiedades constitutivas del material, definiran el estado de
esfuerzos en todo el elemento y, por consiguiente, también en sus contomos.

Se determinara un sistema de fuerzas concentradas en los puntos nodales, tal que se equilibren los
esfierzos en el contorno y cualesquiera de las cargas repartidas, resultando asi una relacion entre
fuerzas y desplazamientos de la forma {(1.1.3).

< ¢ = - .
103 Mstode Je le SubestrusiTa

El Método de Iz Subestructura es un proceso de anélisis de un modelo del Elemento Finito como una
coleccién de componentes de modelos del Elemento Finito. El Método de la Subestructura se realiza como
se describe a continuacion:

Se divide el modelo de! Elemento Finito en dos o més partes (subestructuras) cortando lineas a lo
largo de los puntos nodales. Preferentemente, se hacen cortes a través de las partes estrechas del
modelo, asi como para reducir el nimero de grados de libertad en las lineas cortantes y la
interaccién en las subestructuras. Por cjemplo, escogemos cortes a lo largo de las lineas
sombreadas en la figura 1.1.2 (a) en lugar de cortes a lo largo de en medio de las alas 0 a lo largo
del fuselaje.

i (a)
|\
1c
' J_\ 3
W

f

II3

[e)[e]le]

v A 1
4
y

Figura 1.1.2 (a) Posibles subestructuras la, 1b, ..., 5 de un avidn hipotético.
(b) Viga, con repeticiones tipicas de la subestructura ABCD.

Crear un modelo del Elemento Finito de cada subestructura y obtener un conjunto de ecuaciones
globales K_D, =R, para cada subestructura. Se empieza a resolver este conjunto de ecuaciones,

por ejemplo por eliminacién de Gauss, hasta que todos los grados de libertad no en lineas
cortantes se han eliminado y unicamente la conexion de los grados de libertad D, en las lineas

cortantes permanezca. D, es un subconjunto de L.

Agrupar el conjunto de ccuaciones reducidas de todas las subestructuras, para obtener las
ecuaciones globales K ,[, =R, donde D, contiene todas las conexiones de los grados de
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libertad de D, de todas las subestructuras. (Este conjunto de ecuaciones es el mismo que

resultaria si todos los grados de libertad de la estructura completa habrian sido agrupados para
formar las ecuaciones globales K D =R, entonces la climinacién de Gauss se aplica hasta que

Unicamente las conexiones de los grados de libertad D , permanezcan).

4. Seresuelven las ecuaciones K ,D, =R, para D,. De este modo las conexiones de los grados de
libertad D, llegan a ser conocidos para todas las subestructuras. Regresando a las ecuaciones
globales de la subestructura K D =R, creada y parcialmente resuelta en el paso 2: ahora

resolviendo para los grados de libertad restantes en D,. Finalmente, se hacen posprocesos para
obtener los esfuerzos en los elementos.

El proceso de agrupar las subestructuras, paso 3, es el mismo que es usado para el agrupamiento de
elementos individuales de un modelo del Elemento Finito normal. Por lo que se puede decir que una
subestructura es un elemento grande que tiene un grado de libertad interno asi como un grado de libertad
en su frontera. De hecho, a veces las subestructuras son llamadas superelementos.

Una aproximacion al Método de la Subestructura llega a ser apropiada cuando ia estructura es grande y
puede ser cortada en subestructuras que no interactiian fuertemente y ademas se presenta la ventaja de que
si el modelo del Elemento Finito contiene repeticiones de la misma geometria [figura 1.1.2 (b)]. Entonces

¢l mismo conjunto de ecuaciones de la subestructura son reducidos por K D =R, aplicadas para cada
una de las subestructuras repetidas. Repetido el agrupamiento de la misma matriz K . ¥ R, ,conun

numero apropiado de nodos, producen la matriz globat X' 4 Y R, de la subestructura agrupada.

El Método de la Subestructura en un analisis de esfuerzos estiticos no introduce ninguna aproximacion
adicional. Ni reduce el esfuerzo computacional en la muy rara situacion de no tener partes repetidas y de
un andlisis no lineal.

L2 Precedimiento de anlisis general y programa de computadora

Procedimientos analiticos eficaces son necesarios para disefiar presas resistentes a sismos, y para evaluar
la seguridad de presas durante sismos futuros. Estos procedimientos deben de proporcionar la capacidad
de evaluar las deformaciones dindmicas y esfuerzos en la presa sujeta a un movimiento sismico. Debe de
prestarse atencion especial a la interaccion de la presa con el agua encerrada y con la cimentacién de roca.

Una aproximacion eficaz para inchuir los efectos hidrodindmicos en el analisis dinamico de presas de
concreto a gravedad es tratar el sistema de presa-agua como un sistema compuesto de dos subestructuras

-presa y dominio del fluido- acoplado a fravés de las Tuerzas hidrodinmamicas y condiciones decomtimuidad——
apropiadas en la cara aguas arriba de la presa. Una serie de estudios llevé a un procedimiento de analisis
general y aun programa de computadora llamado EAGD-84 para el analisis dindmico de presas de
concreto, incluyendo la interaccién de la presa con el agua encerrada. Estos estudios desarrollados por
Anil K. Chopra y P.Chakrabarti y posteriormente por ¢l mismo Chopra y Gregory Fenves en las décadas
de los setentas y ochentas permite modelos mateméticos diferentes para ser usados por la presa y el agua.
La presa puede ser idealizada por el Método del Elemento Finito (MEF) que tiene la capacidad de manejar
sistemas de geometria arbitraria. Si el dominio del fluido puede idealizarse para tener una geometria
simple, este puede ser tratado como un continuo, una aproximacién que es ideal por considerar la gran
extension del agua encerrada aguas arriba de la presa. Si la cara de la presa es inclinada o el fondo del
embalse tiene un talud el dominio del fluido puede ser idealizado por el MEF en conjuncion con una
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frontera de transmision. Cuando el Método de la Subestructura es empleado, junto con la transformacion
de las ecuaciones gobernantes para coordenadas generalizadas asociadas con modos de vibracion de la
presa, el procedimiento de anélisis es eficiente.

Los efectos de interaccién de la presa-roca pueden ser incluidos en el andlisis por el Método de la
Subestructura, donde la presa y la regién de la cimentacién de roca son consideradas como dos
subestructuras del sistema completo. Para representar la geometria y propiedades del material, la presa se
idealiza como se menciond antes como un sistema del elemento finito. La region de la cimentacion de
roca puede idealizarse como un continuo (por ejemplo como un semiespacio viscoelastico), o como un
sistema del elemento finito, el que sea es apropiado parz el sitio. Las ecuaciones gobernantes para las dos
subestructuras, la presa y roca, son combinadas imponiendo el equilibrio y requisitos de compatibilidad en
la intcrfaze de la presa-roca. Estas ecuaciones hacen uso directo del movimiento del terreno de campo
especificado en esta interfaze. Las ecuaciones resultantes son transformadas a coordenadas generalizadas
de Ritz; los desplazamientos son expresados como una combinacién lineal de los primeros modos de
vibracion de un sistema asociado presa-cimentacion de roca.

Adtn cuando la mayoria de los efectos importantes del agua encerrada y de la cimentacién de roca fueron
considerados en el procedimiento anzlitico primeramente desarrollado por Chopra y Chzkrabarti, estos no
incluian los efectos del aluvién y sedimentos presentados invariablemente en el fondo del embalse aguas
arriba. Estos efectos fueron incluidos por Chopra y Fenves modelando un fondo del embalse que
parcialmente absorbe las ondas de presidn hidrodindmicas incidentes y considerando solamente el modo
de vibracion fundamental de la presa, estos efectos fueron incluidos debido a que estos efectos son
significantes en la respuesta de presas para movimientos sismicos armonicos. Por lo que fue concluido que
el fondo del embalse absorbente proporciona un mecanismo de disipacion de energia importante, a través
de la refraccién de las ondas de presion dentro de los materiales del fondo del embalse.

Basado en procedimientos analiticos que se muestran subsecuentemente €n este capitulo, el programa de
computadora EAGD-84 escrito en FCRTRAN IV para evaluar numéricamente la respuesta sismica de una
presa de concreto a gravedad, incluyendo los efectos del agua encerrada y de la cimentacién de roca. Estos
efectos incluyen los efectos surgidos de la interaccién entre la presa y la cimentacion de roca, la presa y el
agua, el agua y la cimentacién de roca, un fondo del embalse absorbente aguas arriba de la presa y la
interaccién entre las tres subestructuras: presa, cimentacién de reca y dominio del fluido.

Los resultados del programa de computadora incluyen las funciones de respuesta de la frecuencia
compleja describiendo la respuesta para el movimiento armobnico del terreno y la historia completa del
tiempo para los desplazamientos y esfuerzos a lo largo de la presa.

220 Sistema y movimienlo el terrens

Steterme, Para amplitudes de vibracién pequefias una presa de concreto a gravedad se comportara ¢omo un
s6lido aunque hay algtin deslizamiento entre los monolitos de la presa. Sin embargo, para movimientos de
amplitudes grandes, el comportamiento de la presa dependera de la magnitud de las fuerzas de inercia que
pueden transmitirse a través de las juntas entre los monolitos.

Si la presa tiene juntas de contraccion rectas, con o sin lechada, las fuerzas de inercia para movimientos de
amplitudes grandes serian mucho mas grandes que las fuerzas de cortante que pueden ser transmitidas por
las juntas. Los monolitos tenderian a deslizarse y a vibrar independientemente, esta suposicion, basada en
observaciones durante pruebas de vibracion forzada en la presa Pine Flat en los Estados Unidos y como
fue el caso del agrictamiento del concreto y de la filtracion del agua a través de las juntas de la presa
Koyna en la India durante el sismo de Koyna del 11 de diciembre de 1967. Por consiguiente, un modelo
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bidimensional de monolitos individuales parece ser apropiado para predecir la respuesta de ciertas presas
para la fase fuerte de un sismo de intensidad considerable.

Por ofro lado, si las juntas de contraccién de la presa se ponen en estado de tension, puede ser inapropiado
asumir que los monolitos vibren independientemente. Por lo que la suposicion de un plano de
deformaciones seria mas apropiado para modelar ciertas presas.

Porque las dimensiones y propiedades dindmicas de varios monolitos se diferencian, los efectos de la
presa en esfuerzos y deformaciones en la cimentacién de roca varian a lo largo de la longitud de la presa.
Un modelo tridimensional para region de roca pareceria ser necesario por esta razén, y porque la roca se
fractura y fisura, a diferencia de un continuo.

Aunque conceptos basicos y bajo condiciones generales son la base del procedimiento de analisis
desarroilado por Chopra, Chakrabarti y Fenves, el procedimiento se desarrolla especificamente para un
sistema bidimensional, asi su aplicacion se restringe para asumir un sistema en el plano de esfuerzos o
plano de deformaciones. La misma suposicién debe escogerse para la presa y la cimentacion de roca. Los
efectos hidrodinamicos del agua encerrada en el embalse se asumen modelados por la ecuacién de onda
bidimensional. En donde la compresibilidad del agua es incluida en el analisis, porque puede afectar
significativamente la respuesta sismica de una presa de concreto a gravedad.

El sistema se considera compuesto de una presa de concreto a gravedad apoyado en una superficie
horizontal de semiespacio viscoelastico y encerrando un embalse de agua (ver figura 1.2.1). El sistema se
analiza bajo la suposicién de un comportamiento lineal del concreto de la presa, de la cimentacién de roca,
y del agua. Asi, la posibilidad de agrietamiento del concreto y cavitacién del agua no es considerada. La
presa s¢ idealiza como un sistema del elemento finito bidimensional, de esta manera hace posible
considerar una geometria arbitraria y una variacién de las propiedades de los materiales. Sin embargo, se
imponen ciertas restricciones en la geometria para permitir soluciones continuas para la cimentacion de
roca, la region del fluido y para la presién hidrodinimica. Con el propésito de determinar los efectos
hidrodinamicos, y sélo para este proposito, la cara aguas arriba de la presa se supone vertical. Con el
proposito de incluir los efectos de interaccion de la presa-roca, se supone que la superficie de la
cimentacion de roca es horizontal, asi la base de la presa y el embalse es supuesta como horizontal. El
agua encerrada en el embalse se idealiza por un dominio del fluido de profundidad constante y longitud
infinita en la direccién aguas arriba de la presa. La cimentacion de roca en la base de la presa y los
materiales del fondo del embaise se idealizan como homogéneos, isotrépicos y un semiespacio
viscoelastico.

El fondo del embalse aguas arriba de Ia presa puede consistir de capas variables de roca basal expuesta,
aluvion, limo y otros materiales sedimentarios. En un periodo largo de tiempo, los sedimentos pueden
depositarse para una profundidad significante en algunos embalses. La profundidad de sedimentos puede
reconocerse en este procedimiento de andlisis en la reduccién correspondiente de la profundidad del
dominio del fluido. Sin embargo, las influencias de los sedimentos en los esfuerzos estaticos en la presa o

en las propiedades de vibracién de la presa no son consideradas en el amalisis porquc ettas som
insignificantes, ya que los sedimentos son muy blandos, sumamente saturados y ejercen fuerzas laterales
Unicamente en la parte baja de la presa.

Movimiento del terreno. La excitacion sismica para el sistema bidimensional de la presa-agua-roca es
definida por las dos componentes de las aceleraciones del terreno de campo libre en el plano que cruza la

seccion de la presa: la componente horizontal (transversal) al eje de la presa a,(t), y la componente

vertical a, (¢). El campo libre de la excitacién sismica se asume idéntica para todos los puntos nodales en
la base horizontal de la presa.
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Figura 1.2.1 Sistema presa-agua-cimentacién de roca.
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Las ecuaciones de movimiento bidimensional del sistema del elemento finito de la presa son:

mF +c i +kr=—mlla()—mIla (;+R) (12,1

en donde: m,_, ¢y k, son las matrices de masa, de amortiguamiento y de rigidez para el sistema del

elemento finito, r, es el vector de desplazamientos relativos del punto nodal para el desplazamiento del
terreno de campo libre (ver figura 1.2.2):

¥

T _ XY Xy x x ¥y
¥ —(P’l I‘l r2 r2 ...r,, 7'” ...rN+Nbr~+Nb>

c
en donde: r” y r; son las componentes de x y y de los desplazamientos del punto nodal n; Nesel
nimero de puntos nodales sobre la base; N, es el nlimero de puntos nodales en la base, y el niimero total
de nodos es N + N, ; y los vectores:

f=o1o...10..10)

c

V=c1o1..01..01)

¢

que contienen el valor de uno en la posicién correspondiente x y y translzcional a los grados de libertad
en la presa, respectivamente.
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El vector de fuerza R_(¢) incluye las fuerzas hidrodinamicas R, (¢) en la cara aguas arriba de la presa y
las fucrzas R, (¢) en la base de la presa debido a la interaccion entre la presa y la cimentacién de roca;

a,()y a ; (#)son las componentes x y y de la aceleracién del terreno especificado en ¢l campo libre;
asumidas para ser idénticas en todos los puntos nodales en la basc de la presa.

Para la accleracion arménica del terreno en la direccidn x (horizontal) o y (vertical): a; ) =€,

I=x0y , los desplazamientos y fuerzas pueden ser expresados en términos de su respuesta de
frecuencias complejas:

r(@)=r (@), R.(t) =R (@)™, R(t) =K (@)™ y R.(t) =R/ (@)e"".
Entonces la ecuacién gobernante, ecuacion (1.2.1), liega a ser:
[—a)zmc +iax, +kC]FC' (@)=—m_1. +R (w); I=x0y ef1.2.2)
Si la estructura tiene constante de amortignamiento histerético, la ecvacién (1.2.2) llega a ser:
Fo'm, ++in )k Jf @) =-m 1! + R/ (@); I=x0y . (1.2.3)

Ahora, separando 7, en: r, el vector de desplazamicntos de los puntos nodales sobre la base, y 7,, en el
vector de desplazamientos en la base (figura 1.2.2), la ecuacion (1.2.3) puede ser expresada como:

[ R PR o8 i B o
-@ +(1+iz) ; _ =- 2 P (1.2.4)
0 m, k)" ky | )17 (@) m,1, | R/ (@)

donde: 77, es la constante de amortiguamiento histerético de la presa de concreto.

Las fuerzas en la base de la presa, I_i;f (@), se expresan mas adelante en términos de los desplazamientos
en la base por ser apropiados en ¢l anélisis de la subestructura de la regién de la cimentacion de roca.
Después, las fuerzas hidrodindmicas R,(@)son expresadas en términos de los desplazamientos o

aceleraciones en la cara aguas arriba de la presa por ser apropiadas para el anélisis de la subestructura del
dominio del fluido.

1.2.2.2 Subestructura de la regién de la cimentacién de roca

Las fuerzas que actiian en la superficie del semiespacio viscoelastico incluyen las fuerzas R ,¢én la base de

la presa debido a la interaccidn entre la presa y la cimentacién de roca y las fuerzas hidrodindmicas Q,en

el fondo del embalse. Mas allda de una cierta distancia aguas arriba de la presa, las presiones
hidrodinamicas son pequefias; en particular sus efectos en la presa son despreciables. Por lo que solamente

las fuerzas significantes son incluidas en Q,. Para la aceleracién arménica del terreno estas fuerzas
pueden expresarse en términos de sus funciones de respuesta de frecuencia compleja:
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Figura 1.2.2 Representacion de la subestructura del sistema presa-agua-cimentacion de roca.

R ()= R / (@)™ y 0, (t) =0, (@)e’" . Los comespondientes desplazamientos relativos del terreno de

campo libre son: r {f) =F (@) y q(t)=¢ (@)e™'. Las fuerzas y desplazamientos pueden ser
relacionados a través de valores complejos, la matriz de rigidez dindmica de la regién de la cimentacion de
roca es:

L@ L,@|(F) (R
( )| [7; A (12.5)

) L, @|7] o

El ij-ésimo elemento de esta matriz, £ {w), se define en la figura 1.2.3, en donde los desplazamientos
mostrados se han impuesto en los puntos nodales contenidos en r, y ¢, y las regiones fuera de estos

puntos nodales son cero.
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Figura 1.2.3 Definicion de £ (@), , el ij-ésimo elemento de la matriz de rigidez dindmica (@) dela

cimentacion.

La segunda ecuacion de la matriz de la ecuacién (1.2.5) puede ser expresada como:

@=Ly @@ -t L (1:2.6)
Sustituyendo esta expresion en la primera ecuacion de la matriz de la ecuacién (1.2.5), nos conduce a:

l£. @~ ¢, @ @ @), (@) - £, @)1 ()0, (@)
0 £, (@)F @) =R, (@)-L, @) @0 .. (12.72)

donde: @)=L (o)L (), (@) (& (1.2.7b)

—4qq

La matriz de rigidez dindmica para la cimentacién que aparece en las ecuaciones (1.2.5), (1.2.7a) y
(1.2.7b) se obtiene por un anilisis separado del de la subestructura que representa la regién de la
cimentacién de roca, idealizada como un semiespacio viscoelastico homogéneo.

1.2.2.3 Sistema presa-roca

El equilibrio de las fuerzas de interaccién entre las dos subestructuras -presa y cimentacién de roca- para
la interfaze presa-roca (o base de la presa) requiere que:

R/ (w)=-R, (®) r(1.2.8)
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De igual manera, la compatibilidad de desplazamientos de la interaccién en la base de la presa en las dos
subestructuras requiere que:

Moy=F @ (1.2.9)
En consecuencia, la ecuacion (1.2.6), se vuelve:

R)(@)=- £ (@) (@) - L, (@) ()G, @) ...(1.2.10)

Asi, las fuerzas R_; (@) en la base de la presa debido a la interaccién entre la presa y la cimentacion de
roca se han expresado en términos de los desplazamientos de la interaccion Fb’(a))y las fuerzas

hidrodindmicas (3, a través de la matriz de rigidez dinimica de la region de la cimentacion de roca.
Sustituyendo la ecuacién (1.2.10) en la ecuacién (1.2.4) nos lleva a:

'm0 [k k7 Jo 0 7 () mi! R/ (w)
-@ +{d+in3| + _! =— e I e {1.2.11)
0 mb kb kbb 0 gf (a)) rb (a)) mblb —grq gqub

0 LFoim +q+ipk, + 7, @) @=-m 1 +R(@ .. (12.12)

~ 0 G
donde: _tff(a))=[0 ¢ ’a))] ..... (1.2.13)
Lry

Las fuerzas hidrodindmicas R, y 5,, son expresadas en términos de 12 aceleracion de la cara aguas arriba
de la presa y del fondo del embalse y por el analisis de la region del fluido, que se describira mas adelante.

A S T e nathe S o T e Fg TE
L2 Redoesiin e lzo grados 22

Para cada frecuencia de la excitacion sismica, la ecuacién (1.2.11) es un conjunto de 2{N+N,) de

ecuaciones algebraicas, tantas como el niimero de grados de libertad de la presa que tipicamente serian
unos cientos de ecuaciones. Un enorme esfuerzo computacional se requiere para las soluciones de estas
ecuaciones para muchos valores de frecuencias de la excitacién sismica y andlisis de Fourier subsecuente
de las respuestas armonicas en cada grado de libertad. Asi, es importante la reduccion de los grados de
libertad en el analisis. Parz esta reduccion de los grados de libertad se han desarrollado dos
procedimientos aproximados.

En la primera aproximacion, los desplazamientos estructurales r'{t) (para algtin instante de tiempo t) de
los grados de libertad sobre la base son separados en dos partes: desplazamientos estaticos debidos a los
desplazamientos de la base rb" {£) mas los desplazamientos dindmicos los cuales son expresados como una

combinacion lineal del primer modo natural de vibracion de la estructura en la base fija. Si los modos de
vibracion J son adccuados para representar la respuesta estructural, el nimero desconocido en la

ecuacion (1.2.11) debe reducirse para J + 2N, , donde 2N, es igual al nimero de grados de libertad para

la base. Mientras esta aproximaci6n es conceptualmente recurrente, el nimero desconocido no puede
reducirse por debajo de 2N, , que en un modelo del elemento finito puede ser igual a 20.
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La segunda aproximacién esta basada en €l concepto de Ritz, que es més efectiva para el sistema utilizado.
Los desplazamientos #, son expresados como una combinacién lineal de los vectores de Ritz, escogidos

como-los modos normales de un sisterna asociado presa-roca. El sistema asociado escogido aqui es uno en
que £,(w) es reemplazado por un valor de frecuencia independiente, digamos el valor estatico: £,(0).

Las frecuencias de vibracion A, y los modos de forma ‘¥, del sistema asociado son solucién del

problema de los eigenvalores:

k.+2,0M,=2m%, (1.2.14)
donde: 7 ,(0) fue definido en la ecuacién (1.2.13),

Si los primeros modos J :'¥,\¥,, ...V, son considerados como los vectores de Ritz, los desplazamientos
estructurales son expresados como:

r:(t)=i2j.(t)‘l’j ..... (1.2.15)

donde: los z; son las coordenadas generalizadas. En términos de las funciones de respuesta de frecuencia
compleja, la ecuacién (1.2.15) es:

J
Pey=Y.Z oY, (12.16)
=l

La ecuacién (1.2.16) contiene Ja siguiente ecuacion para la interaccion de los desplazamientos en la base
de Ia presa:

ﬁ’(w):ifj(a))q’w ..... (1.2.17)

i=l

donde: ‘¥,; es el subvector de ¥ ; correspondiente a 2N, los grados de libertad de la base. Debido a que

r, =r, y ¥, que fue determinada en la ecuacion (1.2.14) involucrando a £ 7(0), la matriz de rigidez
esttica de la regién de la cimentacion de roca, ¢ puede ser expresada en términos de las coordenadas
generalizadas y utilizando @ =0 en la ecuacién (1.2.6) e ignorando las cargas hidrodinamicas Q;

obhtenemas:
CUTCIIC IOy,

q=—£, ¢ ©y, (12.18)

Combinando las ecuaciones (1.2.17) y (1.2.18) obtenemos:

q(w)=i7} (@, (12.19)
J=1
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Si en la ecuacion (1.2.19) se incluyen los efectos de los materiales del fondo del embalse:
—— ._1 —— J _-..,
glo)=L ()3, (@) + ), Z ()R, rn(12.192)
j=1

donde el primer término en el lado derecho de 1a ecuacién relaciona los desplazamientos relativos para las
fuerzas hidrodindmicas en el fondo del embalse, es decir, representa la interaccién entre el dominio del
fluido y la region de la cimentacién de roca debajo del embalse y definiendo:

-1 T
R; = —£, (0, (0, n{1.2.20)

Introduciendo la transformacién de la ecuacion (1.2.16) dentro de la ecuacion (1.2.12) y premultiplicando
por ‘P: y utilizando la propiedad de ortogonalidad de los eigenvectores del sistema asociado presa-roca
con respecto a las matrices de rigidez y de masa de la ecuacién (1.2.14), resulta que:

SHZ' (@)=L (1.2.21)
En la ecuacion (1.2.21), los elementos de la diagonal principal S{w) son:
S (@)=l +@+in) 2l m e, + 2 [ (@3- arin)L, O, . (1.2.22a)
y donde los elementos fuera de la diagonal principal son:

S, @)=¥T[i (@ -a+in)L, O, . (1.2.22b)

y el vector I es:

L= +(¥/V R (@)-VL L (), T @ . (1.2.23)
donde: £ =¥ m 1! ..(1.2.24)

para: n y j=123,..J; Z'(w) es un vector columna de la funcién de respuestz de la frecuencia
compleja para las coordenadas generalizadas Z "+ I es un vector columna con el enésimo elemento; y

‘i",{ es un subvector de ‘¥, que contiene unicamente los elementos correspondientes para los puntos

nodales en la cara aguas arriba de la presa.

Para una frecuencia @ particular de la excitacion, la ecuacion {1.2.21) representa las ecuaciones
algebraicas simultaneas J en las coordenadas generalizadas: Z,’I (w),n=1,2...,J . Estas ecuaciones

necesitan ser resueltas para varios cientos de valores de frecuencias de la excitacion para determinar las
respucstas de frecuencias complejas.

La ecuacién (1.2.21) debe contener 2(N + N,) ecuaciones si todos los modos de vibracion del sistema

asociado presa-roca son incluidos como vectores de Ritz. La solucion de estas ecuaciones debe entonces
ser idéntica a la solucién de la ecuacién {1.2.11) en las coordenadas de Jos puntos nodales. Alli habria, sin
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embargo, una desventaja en escoger resolver la ecuacién (1.2.21) en lugar de la ecuacién (1.2.11) porque
el nimero de ecuaciones no es reducido. Sin embargo, habria ventajas computacionales al trabajar con la
ecuacion (1.2.21) ya que pueden obtenerse resultados suficientemente exactos incluyendo solo algunos
vectores de Ritz. El nimero necesario depende de las propiedades del sistema presa-roca, y el rango de
frecuencias de interés.

1.2.2.5 Subestructura del dominio del fluide

Problema del valor frontera. Las fuerzas hidrodindmicas desconocidas R, () y O,(), cuyas funciones

de respuesta de frecuencia aparecen en la ecuacion (1.2.23), pueden ser expresadas en términos de las
aceleraciones de la cara aguas arriba de Ia presa y del fondo del embalse para el analisis del dominio del
fluido. Asumiendo que el agua es linealmente compresible y omitiendo su viscosidad. El movimiento
irrotacional del agua es gobernado por la ecuacién de onda bidimensional:

o’p &p 1 d*p
+ ST T
a* @yt Ctoor?

(1.2.25)

donde: p(x,y,t) cs la presién hidrodinamica (mas la presién hidrostatica) y C es la velocidad de las
ondas de presion en el agua. Para la aceleracién armoénica del terreno: ai, (t) =€’ , la presion puede ser

expresada como: p(x,y,0)=p'(x,y,@)e™, donde: P'(x,y,®) es la funcién de respuesta de

frecuencias de los valores complejos para las presiones hidrodindmicas. Entonces, la ecuacion (1.2.25)
llega a ser la ecuacién de Helmholtz:

2= 2 — 2
‘Z_f+‘2}f+%§=o ..... (1.2.26)
x }

La presion hidrodinamica en ¢l agua encerrada, gobernada por la ecuacién (1.2.25), es generada por la
aceleraci6n horizontal de la cara vertical aguas arriba de la presa y por la aceleracion vertical del fondo del
embalse horizontal. El movimiento de estas dos fronteras se relaciona para la presién hidrodinimica por
las condiciones frontera en las ecuaciones (1.2.27) y (1.2.28). Para la componente ! de la aceleracion

armonica del terreno: a; () =e', 1a condicién frontera para la cara aguas arriba de la presa es:

d _ 4 z
ap(O,y,w) =-p{5ﬂ +§wj(y)2f(a1)] JA=xy L (1.2.27)

_—-—La%ndiaé&ﬁentemmeuond&deLmbds&pMmmbmmdumMmmM( () para
la aceleracién del fondo del embalse relativo al movimiento del terreno de campo libre, donde g(w) esta
dado en la ecuacion (1.2.19a):

S o
%ﬁ(o,y,w) =—p[§y, - g, (x,®)+ sz(x)ZJ’. (a))], I=x,y .. (1.2.28)

En las ecuaciones (1.2.27) y (1.2.28), o es la densidad del agua; J,, es la funcién delta de Kronecker
(0.=0,,=13,=0,=0y¥v,(Mx () yq,(x,®) son las funciones de continuidad, adoptadas
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Unicamente por conveniencia notacional, anlogamente para los elementos: con grados de libertad en la
direccién x con ;yf , con grados de libertad en la direccién y con g,y con grados de libertad en la

direccion y en el vector £ ;; (@) G, {w) , respectivamente.

Omitiendo los efectos de las ondas de superficie, por ser pequefias, la condicién de frontera para la
superficie libre es:

p(x,H,e)=0 e (1.2.29)
donde: K es la profundidad del agua encerrada.

La funcién de respuesta de la frecuencia P'(x,y,®) para la presion hidrodinimica en el agua encerrada
es obtenida resolviendo la ecuacién (1.2.26) sujeta a las condiciones frontera en las ecuaciones (1.2.27) a
(1.2.29) y la condicién de disipacién en la direccion aguas arriba. Después de resolver para: P {x,y,@),

las funciones de respuesta R, (@) y — O, {®) en la ecuacién (1.2.23) se dan como vectores de las fuerzas
estiticamente equivalentes para la funcién de presion 7'{0, y,w) en la cara aguas arriba de la presa y la

funci6n de presion }_7' {x,0,) en el fondo del embalse, respectivamente.

Tondo dal amba’se ghsorhente, La condicion frontera en la ecuacion (1.2.28) contiene tres términos que
contribuyen & la aceleracion total del fondo del embalse: la aceleracién del terreno de campo libre vertical,
la modificacién del movimiento de campo libre debido a la interaccion entre el agua encerrada y la
cimentacién de roca flexible, y la modificacion del movimiento de campo libre debido a la interaccion
entre la presa y la cimentacion de roca. Agrupandose los términos en la ecuacién (1.2.28} que son
funciones de la presion hidrodinémica en el lado izquierdo de la ecuacitn da una forma més conveniente
para la condicién frontera en el fondo del embelse:

d _ _ z 0
é;p(x,o,a))—pa)zqh(x,a))=— S+ WL, I=xy .. (1.2.30)
il

El lado izquierdo de la ecuacion anterior contiene el término que incluye los efectos de interaccion del
aguz-cimentacién de roca.

La idealizacién de la region de la cimentacién de roca como un semiespacio viscoelastico y los efectos de
interaccidn entre presa-cimentacién de roca que fue presentada en la formulacién analitica no es apropiada
para representar los efectos de interaccion entre el agua encerrada y la cimentacion de roca debido a que
estos efectos deben ser dominados por el aluvién y sedimentos, posiblemente depositados a una
profundidad significante. Estos materiales del fondo del embalse son altamente saturados y tienen un
médulo de cortante bajo. Una onda de presién hidrodindmica que choca en tales materiales se reflejara
parcialmente en el agua y parcialmente se refractara, principalmente como una onda dilatacional dentro de
las capas de materiales del fondo del embalse. Debido a que la disipacion de energia considerable que
resulta del comportamiento histerético y a la turbulencia de las particulas sedimentadas, la onda refractada
seré absorbida probablemente cn la capa blanda, y disipada antes de alcanzar la cimentacion de roca
subyacente.

La absorcién de las ondas de presion hidrodinimicas en el fondo del embalse pueden ser representadas
aproximadamente por un modelo unidimensional, independiente de la coordenada x, que no considera
explicitamente el espesor de la capa de los sedimentos. La funcién de respuesta para la frecuencia
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g,{x,@) correspondiente al desplazamiento vertical del fondo del embalse (es decir la superficie de la

capa del sedimento) debido a la interaccion entre el agua encerrada y los materiales del fondo del embalse
pueden ser expresadas en-términos de la presién hidrodinimica:

g, (x, @) =— (@) p(x,0,®) n(1.2.31)

La funcién aproximada £(e) para los materiales del fondo del embalse absorbente, que reemplazan a la

matriz £ ;‘: en la ecuacion (1.2.19a), se define como el desplazamiento arménico en el fondo del embalse
debido a la presion arménica.

La funcién (@) puede ser encontrada resolviendo la ecuacién unidimensional de Helmboltz que
gobierna la vibracion del estado estacionario del modelo de los materiales del fondo del embalse:

2— 2
%+%§=0 ..... (1.2.32)

donde: V(y', @) es la funcién de respuesta de la frecuencia para el desplazamiento vertical en la capa de

los materiales del fondo del embalse, C, =,/E, / p, ,E, es el modulo de elasticidad y 2, es la densidad
para los materiales del fondo del embalse.

La condicion de equilibrio en la superficie de la capa de los materiales del fondo del embalse ( y'=10) es:
iwt 6 - iat
le =Er Ey—'V(O,ﬁ))E ..... (1233)

La solucién de la ecuacion (1.2.32) sujeta a la ecuacion (1.2.33) y a la condicion de disipacion en la
direccién negativa ' nos da:

v(y', o) =—i[~[%$]expliig— y'} ..... (1.2.34)

ror r

Por definicién, £(@) =v(0,®), de modo que la funcién para los materiales del fondo absorbente esta
dada por:

e =—i( L l] ..... (1.2.33)

(7.C, @)

Puesto que el espesor de la capa de sedimento no se muestra explicitamente, esta funcion se aplica en la
superficie de la cimentacion de roca subyacente (y = 0). La funcién #(@) es de valores imaginarios para

todas las frecuencias de la excitacion sismica, por lo que la onda absorbente del modelo de los materiales
del fondo del embalse introduce un mecanismo adicional de amortiguamiento dentro del sistema.

La sustitucion de las ecuaciones (1.2.31) y (1.2.35) dentro de la ecuacién (1.2.30) da la condicién frontera
para el fondo del embalse absorbente:
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0 S =
[a—iag]ﬁ(x,ﬁa)) = —p|:§y, +> ¥ 0Z; (m)}, I=x,y (1.2.36)

j=l

donde: g=p/p,C,. Esta condicién frontera permite parz la propiedad de reflexion de las ondas de

presion hidrodindmica cualquier angulo de incidencia. Sin embargo, las inicas ondas refractadas en los
materiales de! fondo del embalse son descendentes (es decir se extienden hacia abajo), propagando ondas
de dilatacion verticalmente.

El parmetro fundamental que caracteriza los efectos de absorcion de las ondas de presion hidrodinamicas
en los materiales del fondo del embalse es el coeficiente de amortiguamiento: g. El coeficiente de

reflexion de onda: &, que es la relacién de la amplitud de la onda de presién hidrodinédmica reflejada para
la amplitud de una propagacién vertical de la presion de onda incidente en el fondo del embalse, se
relaciona para el coeficiente de amortiguamiento por:

azl—qC
1+4gC

..... (1.2.37)

El coeficiente de reflexion de onda @ puede oscilar dentro de los valores limite 1y ~1. Para los materiales
del fondo del embalse rigidos, C, =0 y g =0, resultando @ =1. Para materizles blandos en ¢l fondo

del embalse, T tiende a cero y g =, resultando & =~1. Se cree que para valores de a entre 0 y 1
cubrirdn la gama amplia de materizles encontrados al fondo del embalse.

Scizeiz Tars o8 tbrmines fe e presién hidrodinémice. La funcién de respuesta de la frecuencia
p'(x,y,w} para la presién hidrodinimica en el agua encerrada es la solucién de la ecuacién (1.2.26)
sujeta a las condiciones frontera en las ecuaciones (1.2.27), (1.2.30) y {1.2.29) y la condicion de
disipacién. La forma lineal de la ecuacion gobernante y las condiciones frontera permiten que ' {x, y, @)
se exprese como:

J s
P (x, 9,0} =By (x, y,0) + > Z{@}| P! {x,y,@)+ P, {x, y,a))] ..... (1.2.38)
ol

En la ecuacion {1.2.38), ﬁf)(x, y,w) es la funcién de respuesta de la frecuencia para la presion

hidrodinamica debida a la componente / de la aceleracion del terreno con la presa rigida; ﬁf {x,y,w) es

la funcién de respuesta de la frecuencia para la presién hidrodinémica debida a la aceleracidn horizontal
v, (y) de la cara aguas arriba de la presa que corresponde al j —ésimo vector de Ritz, sin incluir el

movimiento en el fondo del embalse; ¥ p?? {x,y,w) es la funcidn de respuesta de la frecuencia para la

presion hidrodindmica debida a la aceleracion vertical (x) del fondo del embalse correspondiente ai

j —ésimo vector de Ritz, sin incluir el movimiento de la presa.

En la ecuacion (1.2.38), la funcion de respuesta de frecuencia: Do {x,y,®) para la presion hidrodindmica

debida a la aceleracion del terreno horizontal de una presa rigida, es la solucion de la ecuacion (1.2.26)
sujeta a las siguientes condiciones frontera:
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p(x,H,a)=0

n's

gyﬁ(x,o, @=0 L (1.2.38a)

w

B
—E(O,y’a))z——
Ox g

S

La funcion de respuesta de frecuencia: py (x, y, @) para la presion hidrodinamica debida a la aceleracién

vertical del terreno de una presa rigida, es la solucién de la ecuacion (1.2.26) sujeta a las siguientes
condiciones frontera:

?(x,H,w)=0

%(x,o, s (1.2.38b)
g

v

P (0,y,0)=0
Ox

La funcioén de respuesta de frecuencia: }_)f (x,y,®) para la presion hidrodinamica debida a la aceleracién

horizontal ,(y) de la cara aguas arriba de la presa que corresponde al J—ésimo vector de Ritz, sin

incluir el movimiento del fondo del embalse, es la solucién de la ecuacion (1.2.26) sujeta a las siguientes
condiciones frontera:

P(x,H,w)=0

%(x,O, ©)=0 . (1.2.38¢)

oD w
Z0,y,0)=—-Zy ()
Ox g J

La funcion de respuesta de frecuencia: f)? (x,y,®) para la presion hidrodinamica debida a la aceleracién

vertical y.(x)_del fondo del embalse que corresponde al j—ésimo vector de Ritz, sin incluir el

movimiento de la presa, es la solucién de la ecuacién (1.2.26) sujeta a la siguiente condicion frontera:

p(x,H,w)=0
&
oy

2 (0,y,0)=0
ox

xO@)=-Zg,@t (1.2.38d)
g
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Las funciones de respuesta de frecuencia de valores complejos Py (0,y, @) v ﬁf (0, y,@) pueden ser

obtenidas usando un método de solucién normal para problemas de valores frontera. Especialmente para la
cara aguas arriba de la presa (x = 0}, dadas por:

— w 2(6’)) I
D0, y,0)y=—2pH £ dn (@) (1.2.39a)
" ) @ oy T e Jia ot

B2 (0,y,w) =25 : senZH-y (1.2.39)

@ cos{wH /| CY+iqCsen(wH / C) C

B0, y,0) =—20H Y AC) I, (@)

: M4 ) 1.2.39¢)
n=1 H[ﬂn (aJ)—(mq) ]+1(m) J[ﬂj(m)—wzlcz]}, y a)) ( c

dondc:
On F[ . n 5 y ..... ks
}Jn @ F[ & ¢ j\ Jn 5w d ..... 240b

Las funciones de respuesta de la frecuencia para la presion hidrodindmica debida al movimiento
horizontal de la cara aguas arriba de la presa, dada por las ecuaciones (1.2.39a) y (1.2.39¢), son suma dela
contribucién de un nimero infinito de modos de vibracion natural del agua encerrada. Los eigenvalores:

A, (@), que son valores complejos y que dependen de la frecuencia de la excitacion sismica, satisfacen la

ecuacion (1.2.41) y las eigenfunciones: 7, (y,®) son definidas por la ecuacion (1 2.42):

pmen __A@zeg (1.2.41)
H, (@) + ayg
7. (y,@) = 1 {4, (@) + ag)e™” + [y, (@) - wgle™ @) L (1.2.42)
24, (@)

Las ondas de presién no son propagadas en las aguas arriba si el movimiento sismico es vertical,
resultando una funcion de respuesta de frecuencia mucho mds simple [ecuacidn {1.2.39b)] que es
independe de la coordenada x .

Si el fondo del embalse es rigido {g=0 y @=1), los eigenvalores 4, {@) y las cigenfunciones

7, (y,@) son valores reales e independientes de las frecuencias de la excitacion sismica.

La solucién para la funcién de respuesta de la frecuencia }_Jf: (x, v,@) puede ser obtenida empleando la

transformada de Fourier con respecto a la coordenada espacial x . Tal solucion general no es necesaria, sin
embargo, debido a que la presion hidrodindmica resultante tiene un efecto pequefio en la respuesta de la
presa.
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Vectores de fuerza hidrodinAmicos. Las funciones de respuesta en frecuencia para R,(t), el vector de

fuerzas hidrodinamicas en la cara aguas arriba de la presa, y O, (1), el vector de fuerzas hidrodinimicas
en el fondo del embalse, son, de la ecuacién (1.2.38): -

R, (@) =R, (®) +i§ J@R/(@+R @) . (1.2.43a)
0, () =Q, (@) + ZE @0 (@+0 @ L (1.2.43b)

en donde los elementos con grados de libertad en x de los vectores K, s (@), TZ— (@) y E (@) son las

fuerzas nodales estaticamente equwalentes para las funciones de presién correspondientes en la cara aguas
arriba de la presa: 7, (0, y, @), p’ Y 7(0,y,0) y P; ®(0, y,@), respectivamente; los elementos con grados

de libertad de la coordenada y de los vectores — Q0 (w),— Q () y - Q (@) son las fuerzas nodales
estatlcamente eqmva]entes para las funciones de presién cormrespondientes en el fondo del embalse:
Da(x,0,m), P ; 7 (x,0,w) y p° ; *(x,0,@), respectivamente. Los elementos de R » () que corresponden para
los grados de libertad en la direccién y en la cara aguas arriba de la presa son cero, como son los
elementos de (0, (f) que corresponden a los grados de libertad en la direccién x en el fondo del embalse.

1.2.2.6 Sistema presa-embalse-cimentacién de roca

Las fuerzas hidrodinamicas en la cara aguas arriba de la presa y en el fondo del embalse se han expresado

en términos de la aceleracion de las coordenadas generalizadas: Z j (). La substitucion dc la ecuacion

(1243)y 7 (@) =— 0’ Z (@) dentro de la ecuacién (1.2.21), (1.2.22) y (1.2.23) nos conduce a:
S@HZ'() =l (1.2.44)

donde, después de la reestructuracién, los elementos de la matriz S y el vector L son dados por:

$,@ =0 v+ )R], + ¥ [E, @) -a+in)T, O,  ..(245
+a* {¥/} T[R-Jf (@)+ R} (a))]
0 {7, L, (@), (|0 (@) + D ()]

L==¥im  + () R(@)~ () L, (@)L, (@D (@) ... (1.2.455)

—qq
Las ecuaciones (1.2.44) y (1.2.45) contienen los efectos de interaccién presa-agua, de interaccion

presa-cimentacién de roca y de interaccién presa-agua-cimentacién de roca. Los efectos del fondo del
embalse absorbente son contenidos en los términos hidrodinamicos:

Ry(@),R! (@),R} (w), Q, (@), O/ (@) y 0" ().

26




Lok idive Derdirniva Pocoas Bizncoleeid: 12 drnedbadoc

Puede demostrarse a través de ejemplos numéricos que algunos términos de la ecuacion (1.2.45) son
relativamente pequefios. Despreciando éstos términos de las expresiones (1.2.45) nos lleva a la forma final

para los elementos de S yL:
5, (@)=t +(+in) 216, +¥I[L (@) - U +in)L O, + & (¥ Rf (@) ...(12460)

Las ecuaciones (1.2.44) y (1.2.46) representan las ecuaciones de las funciones de respuesta de frecuencia
compleja: Z; (@), j=1,2,...,.J , para las coordenadas generalizadas que corresponden a los vectores de

Ritz incluidos en el an4lisis. La matriz S (@) y el vector L {w) son determinados conforme a la ecuacion
(1.2.46) para cada frecuencia @ de la excitacién sismica y la ecuacion (1.2.44) se resuelve para dar:
Z ; {®). La solucién para cada una de las frecuencias de la excitacion que cubren el rango del sismo dala
respuestz estructural completa para las coordenadas generalizadas.

. o For o pn ==y " wem ety dea A a” T L. L P -
A Simglertiades Je respueste gl mmovimlentc del terrene noviunlel

Elementos de la matriz § {w) y el vector de carga I (@) son computados para una frecuencia @ usando

la ecuacién (1.2.46) junto con las funciones de presiones: ,5{, yp; de las ecuaciones (1.2.39). Las
funciones de presién y de las fuerzas nodales correspondientes: R yR ;» son ilimitadas en: @ =a,,
donde: @, =(2m—1)#C/2H , es la m—ésima frecuencia de resonancia del dominio del fluido. Por

consiguiente, los elementos de S{@) y L*(@) son ilimitados en estas frecuencias.

Cuando J =1, es decir cuando sélo un modo de vibracién de la presa es considerado en el analisis, las
ecuaciones J de la ecuacién (1.2.46) se reducen a una ecuacidn y la respuesta a: @ =@, puede ser
obtenida a través de un proceso limitado. Sin embargo, cuendo J > I, es decir cuando més de un modo es
considerado en el anilisis, el proceso limitado produce un sistema de ecuaciones tal que § {w) es singular
para @ =@/, . En particular, todas las ecuaciones de m llegan a ser idénticas y ninguna solucién puede
obtenerse.

Esta degeneracion de las ecuaciones puede ser considerada como una limitacién del método de andlisis de
la subestructura. Sin embargo, esta limitacion no es de consecuencia practica en la obtencion de la
respuesta sismica. Pueden obtenerse valores numéricos para las respuestas de frecuencia para valores de

@ arbitrariamente cerca de @, . Las singularidades de @;, constituyen un conjunto discreto y por lo

tanto no afecta los valores de las integrales de Fourier que nos conducen a la respuesta sismica del
sistema.

7.2.3 Respuesia arditrarie al movimlenic del terrene

Una vez que las funciones de respuesta de frecuencia compleja ZH (o) y Z’(w), n=12,..,J, hansido

determinadas para resolver la ecuacién (1.2.44) para un rango apropiado de la frecuencia de excitacion @,
las respuestas para un movimiento del terreno arbitrario pueden ser obtenidas como la superposicion de las
respuestas para las componentes arménicas individuales de la excitacion a través de la integral de Fourier:
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] m— .
Z(t)=— f Z (A, () “dw; l=x,y . (1.2.47)
27+
en donde: A; (@) es la transformada de Fourier de a; (1):

A; (w)= Jja; Oe ™dt;l=xy (1.2.48)

en donde: d es la duracién del movimiento del terreno.

Las integrales de Fourier de las ecuaciones (1.2.47) y (1.2.48) son computadas en su forma discreta
usando el algoritmo de la transformada rapida de Fourier.

La respuesta combinada Z, (f) para las componentes horizontal y vertical del movimiento del terreno que
actuan simultineamente son:

Z,0=2,0)+Z; 1)

Repitiendo este procedimiento para todos los valores necesarios de », la respuesta de los desplazamientos
son obtenidas por la transformacion de las coordenadas generalizadas para los puntos nodales de acuerdo a
la ecuacion:

A (t)=iZ,, oY, . (1.2.50)
n=l

Los esfuerzos o, (¢) en el elemento finito p para cualquier instante de tiempo son relacionados para los

desplazamientos de los puntos nodales r,(¢) por:
o,®=Tr (1.2.51)

donde: T, es la matriz de transformacion de esfuerzos para el elemento finito p . Para cualquier instante

de tiempo, los esfuerzos a lo largo de la presa son determinados por el desplazamiento de los puntos
nodales por la aplicacion de la transformacion de la ecuacion (1.2.51) para cada elemento finito.

1.2.4 Analisis de esfuerzos estiticos

Las ecuaciones de equilibric para una presa Sujeta umicamente—a presiones—hidrostaticas—y—fuerzas —

asociadas con su propio peso pueden ser obtenidas como un caso especial de las ecuaciones dinimicas
[ecuacién (1.2.11D)}:

4 . ( . )

El vector de cargas estiticas es denotado por R y la flexibilidad de ia cimentacién roca es representada
por la matriz de rigidez de la cimentacion para frecuencias cero.
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En principio, la ecuacién (1.2.52) puede resolverse directamente para los desplazamientos de los puntos
nodales deseados que son el resultado de las cargas de gravedad. En la prictica, esta aproximacion directa

puede ser poco satisfactoria porque los desplazamientos 7 y r, incluyen componentes de cuerpos rigidos
grandes que no tienen efecto en los esfuerzos de la presa. Para evitar esta dificultad, los desplazamientos

totales se expresan como la suma de los desplazamientos del cuerpo rigido mas un incremento debido a la
deformacion, es decir:

Ansnd
L O L (1.2.53)
Ty Tos Ty

en donde el subindice O se reficre a los desplazamientos del cuerpo rigido, y la tilde identifica a las
componentes de los desplazamientos relativos. El cuerpo rigido y los desplazamientos relativos para la
base de la presa son mostrados en la figura 1.2.4.

¢
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reiative
Figura 1.2.4 Cuerpo rigido y desplazamientos relativos en la base de Ia presa.
Introduciendo la ecuacién (1.2.53) en la ecuacién (1.2.52) obtenemos:

k k, r] [k ke 71 (R
r +,, e (1.2.54)
(k)T ki + 2,0 | ] )T Ry £, O[]0

Pero debido a que los desplazamientos del cuerpo rigido no producen fuerzas en la estructura, esto puede
ser escrito como:

o Lol , N Tl 1.2.55
0 ﬁf(o) rOb + (kb)T kbb+£f(0) ;..'b - ol ( . )
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Designando las fuerzas de la cimentacion (para la superficie de la cimentacién de roca) asociado con los
desplazamientos del cuerpo rigido por: R, , donde:

Ry =L, O)re, (1.2.56)

la ecuacion (1.2.55) puede ser escrita como sigue:

ket {?}_{R } (1.2.57)
ky ky, +£,(0) |7, -Ryy) 7 -

La ecuacion (1.2.57) proporciona un medio para resolver directamente para los desplazamientos relativos;
los desplazamientos del cuerpo rigido (inicamente entran en la evaluacién de las fuerzas de 1a cimentacién

del cuerpo rigido R, . Para evaluar estas fuerzas, es conveniente expresar los desplazamientos del cuerpo

rigido 7, en términos de:

=

g

rcg=

Veg
e,
las tres componentes del desplazamiento del centro de gravedad (c.g.) de la base (figura 1.2.5):

tw=Dr, (1.2.58)

donde la matriz de transformacién D involucra sélo Ia geometria de la localizacién de los puntos nodales
de la base y el c.g. de la base.

Semejantemente, la resultante de las fuerzas de la base R, cormrespondientes con los desplazamientos .

pueden ser expresados en términos de las fuerzas nodales R,, como sigue:

R, =D'R, (1.2.59)
U
donde: R, =V
M
en donde: U = fuerza horizontal resultante

V' = fuerza vertical resultante
M = momento resultante sobre el centro de gravedad

Introduciendo las ecuaciones (1.2.56) y (1.2.58) dentro de la ecuacién (1.2.59):

R, =D'R,, =D"¢ O, =D"2¢ A0)Dr,,
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del que R, = £ rolee e (1.2.60)
sielsimbolo:  £,=5"¢, (000 e (1.2.61)

se usz para representar la matriz de rigidez de la cimentacién del cuerpo rigido.

Resolviendo la ecuacidn (1.2.60) para los desplazamientos del cuerpo rigido:

-1
r;:g zngch

y haciendo uso de las ecuaciones (1.2.58) y (1.2.56), las fuerzas nodales R,, asociadas con los

desplazamientos del cuerpo rigido son expresados en términos de ch , siendo las fuerzas resultantes para

la base debido a todas las cargas aplicadas R :
Ry=, L, e (1.2.62)

Con este resultado el lado derecho de la ecuacion (1.2.57) es conocido. Esta ecuacion puede resolverse
para los desplazamientos nodales relativos, por lo que todos los esfuerzos deseados en la presa pueden ser
encontrados.

T R A Y
Bq:pnac;_ °

L] Mo DS
- UG S el P

F3

=
1 ~r—adTiEr
C'\- e, e'\qj

Figura 1.2.5 Desplazamientos del cuerpo rigido en el centro de gravedad de la base de la presa.
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72 DESCRIPCION DIE LA PRESA TRICOMIL

T

%I Infermacién general

£) Lozelizacisn geopré T, La Presa General Ramon Corona Madrigal (Trigomil), se localiza sobre el rio
Ayuquila, aproximadamente 15 km aguas abajo de la presa Tacotan, encontrandose al oeste del poblado
Unién de Tula, Jalisco. Geograficamente se ubica en la intercepcion del paralelo 19°58’ latitud norte y el
meridiano 104°22° longitud oeste (ver figura 2.1). La zona elegida para la construccidn, estd entre la
también Presa de Almacenamiento “Tacotdn” y la Derivadora “El Corcovado™

= Végs &2 eomuzienchiSn. El acceso desde Guadalajara es a traves de la carretera federal nimero 80, en
su tramo Guadalajara-Barra de Navidad, de la cual se recorren 166 km para cortar al lado derecho por un
camino de terraceria de aproximadamente 14 km hasta donde se localiza la presa.

¢} Finglidad y breve deseripeidn de iz ¢bra. El objetivo principal de la presa Trigomil es consolidar y
ampliar el istrito de Riego “El Grullo-Autlén” y, adicionalmente, controlar las avenidas del rio Ayuquila,
en el tramo Tacotan-Trigomil.

La obra aprovecha los escurrimientos de los rios Ayuquila, San Antonio y Ayutla, tiene una capacidad
total de almacenamiento de 324 millones de metros cubicos y su cortina es de gravedad, de concreto
compactado con rodillo (CCR), tiene una altura de 107 m y 250 m de longitud, ademas de un vertedor de
demasias con perfil en cimacio tipo Creager, ubicado al centro de la seccion de gravedad, con capacidad
de 3 655 m’/s, para riego y futuro uso en generacién eléctrica.

2.2 Cuaneg fol rio Armerie y subeuense del Ayzgull

Localizada en la vertiente del Ceéano Pacifico, 1a cuenca del rio Armeria abarca una extension territorial
aproximada de 9 795 km? dentro de los estados de Jalisco y Colima, pero principalmente Jalisco.

La porcién alta de la cuenca, ubicada en el estado de Jalisco, comprende dos subcuencas principales. La
primera corresponde 2 la cuenca del rio Ayuquila, que se forma de varios tributarios pequefios; en un
primer tramo recibe el nombre de Atenango, y se desarrolla en direccién sur-suroeste, para adoptar el
nombre de Ayutla, antes de la presa Tacotin. Mds adelante, a la altura de la presa derivadora El
Corcovado, toma el nombre de Ayuquila, después de un recorrido de 130 km, a lo largo del cual recibe
aportaciones de distintos tributarios.

La segunda subcuenta corresponde a la del rio Tuxcacuesco, el cual se origina, por el norte, en sus
tributarios Ferreria y San Miguel. Después de la confluencia de cstos, aguas arriba de la presa Basilio

Badillo, se desarrolla 2 lo largo de 30 km en direccion sur, hasta recibir por la margen izquierda las
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aportaciones de los rios Tonaya y Jiquilpan; después de recorrer 20 km en ia misma direccion, confluye
con el rio Ayuquila para formar lo que es propiamente el rio Armeria.

El Armeria, a'partir de este sitio y en la porcién baja de su cuenca, completa su recorrido en direccion sur
para sumar 100 km mas, hasta su desembocadura en Boca Pascuales, localizada a 40 km del puerto de
Manzanilio, Colima.

En la porcién alta de la cuenca del rio Armeria, dentro del estado de Jalisco, se localizan las obras de
almacenamiento y regulacién existentes, asi como una parte de la demanda de agua para riego. En la
cuenca baja, dentro del estado de Colima, se concentra aparentemente la mayor parte de la demanda de
agua, pero no s¢ cuenta con obras de regulacién, ain cuando se capta una parte sustancial de las
aportaciones por cuenca propia.

El volumen medio anual de escurrimientos en la cuenca del rio Armeria es de 1 119 millones de m’,
aforado en la estacién Coliman, a quince km de su desembocadura. A este volumen se agregan las
extracciones de agua para riego de mas de 45 mil hectareas abiertas al cultivo en toda la cuenca, que
asciende a mas de 800 millones de m® anuales, menos sus retornos respectivos.

Los volimenes de agua que llegan al mar son consecuencia de la concentracion temporal de los
escurrimientos en la época de lluvias, aunado a la baja capacidad de regulacion mediante infraestructura.
Antes de la presa Trigomil la capacidad de almacenamiento era del orden de 325 millones de m’, en la
porcion alta de la cuenca, la cual resulta insuficiente para lograr la regulacion necesaria. En la subcuenca
del rio Ayuquila existen actualmente alrededor de 11 350 hectireas con riego. Aguas abajo de la presa
derivadora El Corcovado, se localizan las cerca de 9 000 hectareas que habran de beneficiarse con las
aguas reguladas por la presa Trigomil.
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Figura 2.1 Localizacién de Ja presa de almacenamiento General Ram6n Corona (Trigomil) en el mapa de
regionalizacidn sismica de la Repiiblica Mexicana. El peligro sismico aumenta de la zona A hacia la D.
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Corresponde a la Region 16 Armeria-Coahuayana

Area de Ia cuenca Trigomil 997.80 km’
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Minimo: 47.3 millones de m’
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Periodo de retorno: 10 600 afios
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La capacidad de la presa Trigomil se determiné a partir de una serie de simulaciones hidrolégicas que
consideraron los diferentes aprovechamientos existentes y el potencial de tierras para la agricultura de
riego. De esta manera, junto con las dimensiones de la presa, fue posible definir la nueva superficie de
riego que podia dominarse con la presa Trigomil, asi como los voliimenes regulados que permitirian
apoyar el riego en la porcion baja de la cuenca.

Con la simulacién hidrolégica se pudo apreciar que los escurrimientos durante el estiaje son de suma
importancia para completar las demandas de agua, no solamente en las areas de riego de Colima, sino
también en la zona de Autlan. En estas condiciones, se hace evidente la necesidad de reglamentar el
aprovechamiento de la cuenca aita, a fin de garantizar un flujo base en los rios y sus afluentes para el
aprovechamiento adecuado de la zona de riego en la cuenca baja.
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Los analisis hidrol6gicos mostraron que, una vez puesta en operacion la presa Trigomil, existira todavia
un excedente anual promedio de 712 millones de m® no aprovechados; es decir, mas del 50 % del
escurrimiento anual total, frente a un déficit global promedio de 119 millones de m’. De ahi, la
recomendacion de realizar los estudios correspondientes que permitan identificar ¥ construir, en su caso,
obras de regulacion adicionales.

2.4 Geologia

2) Regional. En la region afloran principalmente rocas igneas extrusivas y pluténicas representadas las
primeras por brechas y tobas de composicién 4cida a béasica con predominancia de rocas andesiticas y las
segundas son rocas graniticas en la parte inferior, siendo éstas ltimas las que afloran en la zona donde se
localizé la boquilla, cuya edad varia del Oligoceno al Plioceno.

b) Del vaso. En el 4rea del vaso, unos 400 m aguas arriba de la boquilla y sobre la derecha aparecen tobas
y brechas andesiticas que se prolongan 1.50 km en una zona encafionada, aflorando enseguida andesitas
masivas, gris y café rojizo que tienden a desaparecer casi al final del vaso.

Sobre el lado derecho y en la confluencia con el arroyo San Antonio existen una serie de exposiciones de
andesita gris; del lado izquierdo del arroyo, dicha roca es cubierta por tobas y brechas andesiticas en unos
700 m. En la parte media del vaso, las andesitas vuelven a ser cubiertas por las brechas y tobas.

¢) De la boquilla. La boquilla topograficamente es ligeramente asimétrica, en vista de que la ladera
derecha es casi vertical y la opuesta tiene menos pendiente. Fue labrada por el rio Ayuquila en rocas
pluténicas (pérfido granitico) con fenocristales de feldespato y cuarzo. Estas rocas se encucntran
intrusionadas por pequefios diques de diorita gris verdosa mineralizada con pirita y calcopirita en la parte
superior de la ladera izquierda. En la parte superior de la ladera derecha (cota |1 230) aflora un
microgranito, color rosado, de grano fino.

Descendiendo hacia el cauce, en las cotas 1 150 y en ambas laderas se observa un sistema de fracturas con
rumbo NE 60° SW las principales, cortadas transversalmente (NE-SE) formando pequefios bloques. Estas
fracturas se pierden superficialmente hacia aguas abajo y arriba y tienden a cerrarse a profundidad.

En la zona del cauce y sobre la margen izquierda aflora el p6rfido granitico café rojizo y del lado derecho
esta expuesto el microgranito color rosado. En la parte central del cauce se encontraron boleos de 0.95 m y
bloques de porfido granitico hasta de ! m de didmetro, asi como marmitas labradas en el pérfido granitico.

Fueron excavadas seis galerias en las laderas o empotramientos de la cortina, tres en cada margen,
concretamente en las elevaciones 1 140 msnm, 1 180 msnm y 1 212.30 msnm. Las cuatro mas bajas son
de 50 m de longitud cada una. Con respecto a las de 1 212.30 msnm, elevacién de corona, en la margen
derecha la primera y en la margen izquierda la segunda, sus medidas son de 30 y 15 m, respectivamente.

La seccidn transversal de esta galeria es de tipo “Medio Punto”, con dimensiones de 320 dealtura yde
3.10 m de ancho; tiene pendientes de 0.001 del fondo de la galeria hacia la cortina. Estas galerias de
exploracion geotécnica permitieron efectuar una serie de ensayos geomecanicos para determinar las
propiedades de esfuerzo-deformacion de la roca en la ladera. Para ello, fue necesario llevar a cabo
excavaciones de detalle, las que se denominan “nichos”. También se efectuaron sondeos geomecanicos
con gato Goodman para determinar las propiedades esfuerzo-deformacion de la roca.

Las galerias en las mérgenes izquierda y derecha quedaron comunicadas por otra que atraviesa la cortina,

Cuyo acceso es por aguas abajo. Las galerias servirdn para extraer los pequefios gastos de filtraciones que
pudieran existir.
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@) Stsmelegfe. De acuerdo con el mapa de regionalizacion sismica de la Republica Mexicana, que se
muestra en la figura 2.1, la presa Trigomil se ubica en la zona D, la cual corresponde a la de mas alto
riesgo sismico en México, por lo que se considerd un factor por sismos de 0.17; de esta manera, la obra
queda comprendida entre las que tienen un buen sistema de seguridad al respecto. Ademés, no s¢ han
registrado sismos importantes en la regién durante los ltimos afios. Siendo, el ultimo sismo registrado
cerca de la zona de ubicacién de la presa Trigomil, hasta antes de la terminacidn de esta tesis, el 6 de
Marzo del afio 2000 y cuyos parametros epicentrales reportados por el Servicio Sismol6gico Nacional
fueron:

Hora: 22:32:18 (GMT)
Latitud N: 19.240
Longitud W: 104.090
Magnitud (M): 5.3
Profundidad (km}: 6

Ubicacidén: costa de Jalisco-Colima.

7.5 Chre de desvie

&) Teserizeidz. La obra de desvio consistié en tres ductos: dos de 4.75 m de didmetro y el restante de 4.50
por 8 m de altura; con cllo fue posible encauzar el rfo en época de lluvias, asi como facilitar las
operaciones de colocacion de tuberia y de valvulas en la toma provisional.

7.6 Corting

La construccién de la presa de almacenamiento Trigomil involucro el empleo de una tecnologia
relativamente nueva, la cual hace uso del concreto compactado con rodillo (CTR).

El CCR se comenzd a emplear en la década de los setenta: fue dado a conocer en encuentros de la
Comunidad de Constructores de Presas de los Estados Unidos, dictadas en las conferencias en Asilomar,
California, entre los afios 1970 y 1572.

Fue durante la segunda conferencia, titulada “Construccién Econdémica de Presas de Concreto”, cuando
Rober W. Cannon presentd la ponencia “Construccién de Presas de Toncreto Usando Meétodos de
Compactacién de Tierra”. Posteriormente -en el afio de 1972-, en el simposio “Nuevos Métodos de
Mezclado y Colocacion de Concreto”, celebrado en Dallas, Texas, Cannon mostro los resultados positivos
de pruebas aplicadas a concreto transportado por camiones, extendido por un cargador frontal y
compactado con rodillo vibratorio.

Asimismo, el Cuerpo de Ingenieros del ejército de los Estados Unidos realizd extensos estudios de
factibilidad sobre este material, el cual también fue probado en Japén. Pero no fue hasta 1982, que se dio
fin a la presa Willow Creek en Hepper, Oregén, E.U., que fue donde se construyd una presa de 52 m de
altura hecha exclusivamente con CCR en 5 meses, con lo cual se generalizo su uso en todo el mundo y
siendo la presa Shimajigawa, en Japon (1978-1981), la primera que se construyé en el mundo con el
método de CCR.
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a) Caracteristicas de la cortina. La presa consta de una cortina de seccién de gravedad de concreto
compactado con rodillo (CCR), la segunda construida en el pais con este procedimiento (la primera
construida con CCR fue la presa La Manzanilla ubicada sobre el arroyo de Ibarrilla, a unos 14 km al
noreste de la ciudad de Leén, Guanajuato), con una altura desde el desplante (lecho del rio} de 107 m; una
longitud de 250 m y un ancho de corona de 5.80 m. El paramento aguas arriba es vertical de la elevacién
1 165 msnm a la elevacién de la corona 1 212.30 msnm y de la elevacién 1 165 msnm hasta su desplante
cambia a un talud de 0.24:1. El paramento de aguas abajo es vertical de la elevacién 1 202.15 msnm a la
elevacion de la corona y de la elevacion 1 202.15 msnm hasta su desplante tiene un talud de 0.8:1.

Las galerias en los niveles inferiores en las laderas izquierda y derecha quedaron comunicadas por otras
que atraviesan la cortina, cuyos accesos son por aguas abajo. Estas galerias permiten extraer los gastos de
filtraciones y para inspeccion. Una vez terminada la limpia y el amacice de la roca en la zona del cauce, se
colocaron monolitos de concreto masivo de f'c = 150 kg/cm® hasta Ia elevacién 1 125.60 msnm,
colocando CCR desde esa elevacion hasta la 1 212 msnm, 30 ¢cm debajo de la corona, para terminar con
un colado de concreto convencional y colocar finalmente un barandal de tubo galvanizado de 10 cm de
didmetro en ambos lados de la corona (ver figura 2.2.).

El elemento impermeable de la cortina se localiza en e} paramento aguas arriba, formado por una pantalla
de concreto convencional f'c = 150 kg/em’ entre el CCR y formas prefabricadas autosoportables de
concreto de 0.6 x 0.9 m, que sirvieron como cimbra y forman la cara de aguas arriba; la pantalla tiene un
espesor minimo de 1.50 m entre las elevaciones 1 125.60 y 1 151 msnm, | m entre esta titima ylal 176
msnm y 0.50 m de la anterior hasta la corona (ver figura 2.3). Entre las laderas y el CCR, se coloco
concreto convencional con un ancho minimo de 0.5 m y la misma resistencia que en la pantalla
impermeable. Con objeto de disponer de un acceso entre ambas laderas durante la construccion, se
construy6 una banqueta de CCR con un ancho de 5 m a la elevacién 1 202.15 msnm sobre el talud de
aguas abajo en la seccion no vertedora.

Figura 2.2 Detalle del proceso de colocacién de capas de concreto compactado con rodillo.
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Figura 2.3 Espesor de membrana impermeable.

b) Cergeterfstiens €el conereto eempastato cox rodilo (CTXR). El CCR es un material de concreto
seco que ha sido compactado por vibracién externa mediante rodilios vibratorios.

Difiere del concreto convencional principalmente por su consistencia. Tiene que ser lo suficientemente
seco y z la vez hiimedo para soportar el peso del equipo vibratorio, en el primer caso, y para permitir una
distribucién adecuada del cementante a lo largo de la masa durante el mezclado y el proceso de vibracidn,
en el segundo caso. La consistencia requerida tiene un efecto directo en la proporcion de la mezcla.

En estedo de descompactacién, la zpariencia del concreto adecuado para la compactacion con rodillos
difiere significativamente de la del concreto convencional y, ademés, tiene un hundimiento medible.
Todas las mezclas granulares de este tipo se pueden compactar totalmente a la méxima densidad accesible
mediante vibracion suficiente; sin embargo, el esfuerzo vibratorio requerido para esto es mucho mayor
que el requerido para e! concreto de revenimiento medible. El tiempo de compactacion se puede utilizar
como una medida de la consistencia del concreto y la eficacia del equipo de compactacion; la méaxima
densidad accesible para una mezcla dada varia con ¢l contenido de vacios de los agregados y el mortero
usado.

La seleccién y control de la granulometria de los agregados son factores importantes que influyen en la
calidad y propiedades del CCR, aunque los requerimientos de calidad de los agregados utilizados en el
concreto no se ven influidos directamente por los requerimientos de resistencia del concreto. La
variabilidad del agregado si afecta significativamente los requerimientos de cemento y agua de 1a mezcla
que, a su vez, alteran la resistencia y la fluidez. La granulometria ideal para cubrir los requerimientos
minimos de la pasta ser4 la que produzca la méxima densidad variable en seco, con la minima area de
superficie, pero zdemds, tomando en cuenta los resultados de estudios efectuados por la Comisidn
Nacional del Agua, la granulometria seleccionada debe estar complementada con porcentaje de finos no
plasticos que pueden ser cenizas volantes o limos; la proporcion tentativa de estos materiales fluctia entre
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5y 6% en peso. La inclusion de estos agregados es requerida para desalojar la mayor cantidad de vacios
que pudiera ayudar a contrarrestar la permeabilidad del concreto.

El concreto adecuado para compactacion con rodillos puede ser fabricado con cualquiera de los tipos de
cemento Portland basicos y con cualguier clase de puzolana, pero con un bajo contenido de alcalis, con el
objeto de bajar ¢l calor de hidratacién producido por los mismos: la seleccion del tipo de cemento se basa
en los requisitos estructurales y no en el método de colado y compactacién del concreto. Aunque se deben
observar las especificaciones estandar para puzolanas, a fin de determinar la conveniencia ¥, €n su caso, ¢l
tipo de puzolana que pueda utilizarse; la eleccién definitiva de ésta debe basarse en su comportarniento y
en el concreto requerido para la obra, de acuerdo con las pruebas pertinentes. La diferencia fundamental
en la seleccion y el proporcionamiento de los cementos y la puzolana que se emplean en el CCR y los
utilizados en concretos para fines estructurales normales radica en el empleo de mayores volumenes de
puzolanas y en la menor importancia de éstas en la trabajabilidad.

El proporcionamiento utilizado para un metro ciibico fue de 148 kg de cemento tipo 11, 127 litros de agua,
47 kg de ceniza volante sin propiedades cementantes y 2 091 kg de grava con arena con tamafio maximo
de agregado de 72.2 mm (3”), cuya distribucion por tamarios se muestra en la figura 2.4. Para obtener una
buena uni6n entre las capas del CCR cuando se producia una junta fria (mas de 6 horas), se colocé en toda
la superficie, una capa de 8 cm de CCR de liga, que es el mismo CCR sin grava de 38.1 mm (1 '4”) a 76.2
mm (3”). Los agregados fueron obtenidos mediante trituracién del porfido granitico. La granulometria de
agregados controlada que se elabor6 en una mezcladora de produccién continua (pugmill), se transport6
por medio de bandas y tuberias de acero, se coloc6 y compacté con una maquinaria para terracerias,

EI CCR se debe colocar en capas lo suficientemente delgadas que permitan una compactacion completa
mediante el equipo de construccion disponible. Los espesores de capa optimos, mismos que varian desde
20 hasta 30 cm se colocan y se consolidan con equipos convencionales de movimiento de tierras o de
pavimentacién (conformadoras, aplanadoras, y demas). En los proyectos donde se necesitan capas
multiples, es esencial la adopcion de un procedimiento de construccion que asegure una adherencia
correcta entre las capas. El método que se use para tender el CCR constituira un factor fundamental para
controlar la produccién.
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Figura 2.4 Granulometria de agregados del concreto compacto con rodillos (CCR).
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e Trateients de la ehmentecién, Una vez concluidas las excavaciones de limpia, que consistieron en la
remocién del suelo vegetal y del material alterado, se inicié la perforacion de barrenos para llevar a cabo
un tratamiento de inyectado para mejorar las condiciones de impermeabilidad y capacidad de carga bajo la
cortina.

Se requirid la ejecuciéon de un tapete de consolidacién con mezclas agua-cemento-bentonita en el
desplante de la cortina, desde la estacién 0+0C0 hasta la estacion 0+260 a partir de la superficie de
desplante. Las perforaciones se localizaron en forma de cuadricula de 10 m por lado para inyectarse en
primera etapa; en segunda etapa sc¢ perforaron barrenos localizados en el centro de la cuadricula primaria,
en aquellas zonas donde los consumos de cemento fueron mayores de 50 kg/m.

De la estacion 0+000 2 la estacién 0+100 la profundided dc los barrenos fue de 15 m inclinados 20° hacia
la izquierda, de la estacién 0+100 2 la estacién 0+180 la profundidad fue de 10 m y los barrenos fueron
verticales y de la estacion 0+180 a la estacién 0+260 los barrenos tuvieron una profundidad de 10 m con
inclinacién de 20° hacia la derecha. En las estaciones donde los barrenos cambiaron de direccién se
ejecutaron dos perforaciones, es decir tanto el inclinado a 20° como el vertical.

Adicionalmente, para impermeabilizar una zona con fracturamiento y alta permeabilidad existente en el
empotramiento derecho, se realizaron en la estacién 0+260, sobre el eje de la cortina, cuatro barrenos de
30 m de profundidad en forma de abanico, el primero vertical y los otros tres a 15, 30 y 45° respecto al
primero, todos ellos en un plano vertical.

El inyectado de los barrenos se efectud con el procedimiento de progresiones ascendentes de 5.00 m de
longitud cada una.

Tapete de consolidacion en cortina:

Estacion Inclinacion respecto a la vertical | Direccion
0+000 a 0+100 20° Izquierda
0+100 a 0+180 Vertical = ] @ meee-
0+180a 0+260 | 200 derecha

¢) Imstrumentesiér. La corting cuenta con un sistema de instrumentacion para realizar un registro
acertado y oportuno de los movimientos y desplazamientos que podria suftir la estructura. Para ello,
cuenta con 6 cuerdas vibrantes (deformimetros) colocados dentro del cuerpo de la cortina y a diferentes
elevaciones y que se agrupan en dos cajas de regisiro en la parte superior de la corona, debidamente
identificados.

Para determinar si existe desplazamiento en la cortina, se cuenta con un eje de colimacidn con 22 testigos
a lo largo de la corona, 11 en cada lado, un monumento de centraje forzoso en la ladera izquierda y una
mira en la ladera derecha, asi como 2 bancos de nivel, el del lado izquierdo a la elevacion 1 213.573 msnm
en color rojo y el de la derecha a la elevacion 1 212.036 msnm en color blanco.

Para el registro de movimientos sismicos s¢ cuenta con dos casetas ubicadas una sobre la corona junto al
vertedor, elevacion 1 121.30 msnm y la otra sobre el macizo rocoso en la ladera izquierda a 50 m aguas
arriba sobre el camino de acceso a la cortina, elevacion 1 213.00 msnm. Las dos estaciones estan
equipadas con una celda solar ubicada sobre el techo para la generacion de energia, debidamente protegida
con malla de alambre y en el interior de las mismas cuentan con un indicador de corriente, una bateria
(acumulador) de carga, un reloj, una lampara y un acelerégrafo que registra los eventos o movimientos
sismicos en la zona. Todos estos aparatos trabzjan con la energiz que genera la celda solar.
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e) Electrificacién. La electrificacion de la presa la conforman: una subestacién en el empotramiento
izquierdo de la cortina, elevacién 1 212.30 msnm, y los circuitos siguientes: alumbrado de la corona;
alumbrado del vertedor; alumbrado de las galerias de inspeccién y drenaje; alumbrado de la glorieta y la
subestacion; alumbrado y contactos en la caseta de operacion; alumbrado de las cimaras de las valvulas de
mantenimiento; alumbrado de la camara de la valvula de emergencia; alumbrado exterior de las banquetas,
elevaciones 1 160.00 y 1 139.50 msnm, accesos a la obra de toma; alumbrado de la escalera aguas abajo; y
alumbrado de la glorieta de retorno junto al monumento.

2.7 Obras de toma

a) Obra de toma provisional. La presa contd, con una obra de toma provisional (ver figura 2.5), alojada
en la margen derecha, con umbral en la elevacién 1 119.00 msnm, Ia cual sirvié tanto para la construccion
y cierre de la obra de desvio, como para proporcionar el gasto de 15 m’/s para riego, (gasto de disefio de la
estructura) comprometido en operacion dentro del area Autlan-El Grullo.

Fue equipada con una estructura de rejas en su acceso, tuberia spiroforme de 1.54 m (61”) de didmetro,
colocando en la salida una vélvula de mariposa de 1.67 m (66”) de didmetro, con la cual se suministraba el
gasto requerido.

b) Obra de toma definitiva. Tiene un gasto de disefio de 30 m’/s al nivel minimo de operacion (elevacion
1 164.20 msnm), se encuentra alojada en el lado izquierdo de la cortina (ver figura 2.5), con umbral en la
elevacién de 1 151.50 msnm; consta de una estructura de rejas en su acceso y de las siguientes partes:

Para la conduccién se empled tuberia de acero de 2.13 m (84”) de didmetro, con una longitud en tramos
rectos de 61.49 m, mas dos codos de 51° 21° 25, embebidos en concreto convencional.

Hacia abajo, la tuberfa conecta a una valvula de mariposa de 2.29 m (90 de diametro para emergencia
acctonada con dos brazos unidos a su eje a través de dos gatos hidraulicos operados con la unidad
oleodinidmica ubicada dentro de la caseta de operacién localizada en la elevacién 1 139.50 msnm al igual
que el tablero general de encrgia eléctrica; esta valvula esta ubicada en la elevacion 1 136.00 msnm y
queda alojada dentro de una cimara de concreto armado y anclada en un dado de concreto reforzado. La
valvula cuenta con un by-pass, que lo integran un tubo de rodeo, dos codos de 90° y 2 valvulas de 0.30 m
(127) de diametro, la primera de compuerta de operacién manual y la segunda de mariposa con un
actuador para operacidn eléctrica y manual. Asimismo, se tiene instalada en ese lugar una vélvula de
admision y expulsién de aire auxiliado para su mantenimiento con una valvula de compuerta de 0.30 m
(12”) de didmetro y finalmente integran el conjunto una valvula de 0.05 m (27) de diametro para toma de
agua y una mas de 0.10 m (4”) de diametro para drenaje.

La valvula de emergencia conecta a una bifurcacién de tuberia de acero, ahogada en concreto masivo yen

los extrémos de Ia bifurcacion se conectaron 2 valvutas-de mart ; =

mantenimiento, una en cada extremo; cada véalvula cuenta con un by-pass con 2 valvulas de 0.15 m (6”) de
didgmetro, una de compuerta y la otra de mariposa de operacién manual, una valvula de 0.05 m (2”) de
diametro para toma de agua, una valvula de 0.10 m (4”) de didmetro para drenaje, una valvula de admisién
y expulsidn de aire ubicada sobre ésta y un actuador para operar la valvula eléctrica y manualmente.

Las valvulas de mantenimiento se localizan abajo del piso de operacién en dos cimaras separadas y se
conectan mas adelante con 2 valvulas de servicio de chorro divergente de 1.22 m (48”) de didmetro para
suministrar a través de cada una de ellas un gasto de 30 m’/s. Las valvulas de mantenimiento se
encuentran ancladas en la pared de la cAmara colindante a la descarga hacia el rio Ayuquila, una del lado
derecho y la otra del lado izquierdo de dicho muro. Las vélvulas de chorro divergente se localizan a
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continuacién de las de mantenimiento y descargan a dos camaras de concreto reforzado para disipacion de
energia.

o) Croete 2o opergeién, La caseta de operacion aloja: la unidad oleodindmica de la valvula de mariposa
de 2.29 m (80™) de didmetro; el tablero general de control eléctrico de las 5 valvulas; los dos actuadores de
operacidn manual-eléctrica de las dos valvulas de chorro divergente; y una planta diesel de emergencia de
58 HP y generador de 30 kW/37.5 kVA con su tanque de combustible.

£) Deriveeién pere C.F.Z. Se dejo una derivacion a la izquierda de la tuberia principal, antes de la
vélvula de emergencia para la Comision Federal de Electricidad (C.F.E.) en la elevacion 1 140.80 msnm;
en ella quedd instalado lo siguiente: una vélvula de mariposa de 2.29 m {90™) de dismetro operada con dos
gatos hidraulicos a través de dos brazos unidos a su ¢je; una unidad oleodingmica, para accionar 0s gatos
hidréulicos de dicha valvula; 2 tramos adyacentes de tuberia de acero, el primero une la valvula con la
tuberia de presion proveniente de la presa, el segundo quedd colocado delante de la védlvula con una tapa
ciega, ya que la valvula no se encuentra actualmente en operacidn; un by-pass, con 2 valvulas de 0.30 m
(12”) de dimetro, la primera es de compuerta y la segunda de mariposa, a ésta le falta el actuador para su
operacién eléctrica y un tablero de control eléctrico. Todo este equipo se encuentra dentro de una caseta
de concreto reforzado para su proteccidn.

Bsti alojado al centro de seccion de gravedad; consiste en un cimacio o cresta vertedora a la elevacion
1 201.40 msnm, una rapida a base de losa corrida de concreto reforzado de 1.00 m de espesor apoyada y
anclada en lz cortina, 2 muros de encauce de concreto reforzado de seccién trapecial con 0.50 m en la
parte superior 1.00 m en la base y una longitud de 100.00 m cada uno con altura variable; estd rematado
en una estructura disipadora de energia del tipo salto de esqui.

A la elevacién 1 160.00 msnm de la ripida, se construy6 un aereador transversal para reducir el riesgo de
cavitacion. Este tipo de dispositivo es el primero que se disefla y construye en el pais.

Para el disefio de la cortina y del vertedor se considerd una avenida de diez mil afios de periodo de retorno,

con un gasto de 4 000 m’/s y el vertedor tiene una longitud de 75.00 m, que le permite descargar 3 633
m’/s, con una carga de 7.96 m.
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Figura 2.5 Seccion vertedora, obra de toma provisional y definitiva.
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2.8 Comgtroegiém

N o e
) Pericdo Ce construesién,

Iniciacion del camino de acceso 1983
Iniciacién Presa de Almacenamiento 1986
Colocacion del concreto compactado con rodillo febrero de 1991 a febrero de 1992
Terminacion de la Presa de Almacenamiento 1993
T Prosedimients de somstrzeeida son CCX erioneifn y eoloeesidnl,

El suministro de los agregados de almacenamiento sc efectud por medio de una banda transportadora de
48 pulgadas y un tinel de recuperacion a las tolvas de planta.

El concreto compactado con rodillo se elabor6 en una planta para fabricacién de concreto convencional
que contaba con una capacidad tedrica de produccion 220 m’/hora, ubicada en la ladera izquierda a la
elevacién de la corona. La caracteristica principal de la planta fue la de incluir dos revolvedoras que hizo
que la generacién del concreto fuera casi continta. La mezcla se transportd inicialmente por medio de una
tuberia de acero de 61 cm (24”) de didmetro, colocada sobre la ladera, que con frecuencia se obstruyo, por
lo que se modifico a un sistema de tubos verticales de 40 pulgadzs de didmetro con tolvas de descarga y
bandas transportadoras horizontzles; de la descarga de este sistema al sitio final de colocacion, se
utilizaron camiones de volteo para concreto seco de 10 m’ de capacidad, los cuales transportaban el
material a lo largo y ancho de la cortina, mediante un recorrido maximo de 200 m, para vaciar al volteo en
el sitio de colocacion. Se extendié con cargadores frontales articulados de neumaticos, en capas de 30 cm
y se compacté con seis pasadas de rodillo liso vibratorio de 10 toneladas de peso. Cuando fue necesario,
se curd superficialmente con aspersion de agua 4 horas después de compactado. El control de la
compactacion se realizé por medio de calas, aceptando pesos volumétricos himedos mayores a 2 380
kg/m’, obteniendo un promedio general de 2 393 kg/m’ con un contenido de agua de 5.9 %. La planta ya
mencionada producia, asimismo, e concreto de liga y de la capa intermedia, que se colocaba utilizando el
mismo sistemna antes descrito. Por su parte, mediante un soplete de aire-agua se efectud la preparacion de
juntas frias. Fue necesario tender concreto convencional, de un espesor de unos 8 cm y que sirve de ligas
entre capas, con el fin de obtener una ptima compacidad y eliminar zonas de filtraciones en el concreto,
antes de colocar la capa siguiente.

Las galerias para inspeccién y drenaje se formaron rellenando la seccién con grava que se compacto
simultdneamente con el CCR y después se retiré por excavecion. Una vez terminada la cortina, se
perforaron drenes verticales de 10 ¢cm (4”) de disdmetro con separacién de 10.00 m desde la corona y
cimacio hasta la galeria a la elevacién 1180.00 msnm, de ésta a la galeria inferior (elevacion 1 140.00
msnm) y de esta Gltima hasta penetrar en la roca de cimentacion, con una longitud total de 1 845 m.

¢) Cexntidzd de material

Concreto compactado con rodillo: 361 500 m’
Concreto simple: 43 400 m’
Concreto reforzado: 10 500 m’
Losas prefabricadas: 280 000 piezas
Acero de refuerzo: 146 toneladas
Excavaciones para limpia y desplante: 34000 m’
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2.10 Caracteristicas de la presa Trigomil

La presa Trigomil ha sido disefiada para tener una capacidad de almacenamiento de 324 millones de

metros c31'1bicos de agua, extraida del rio Ayuquila y para dar paso, por su cresta vertedora, a un gasto de
3655m/s.

A continuacién se enlistan las caracteristicas principales de la obra:

Capacidades

Capacidad total 324 000 000 m’
Capacidad de conservacién 250 000 000 m*
Capacidad de superalmacenamiento 74 000 000 m’
Capacidad para azolves 25 000 000 m’
Elevaciones

Elevacion de la corona 121230 m
Elevacién del NAME 1208.36 m
Elevacion de la cresta vertedora 120140 m
Elevacion del nivel minimo de operacién 1164.20 m
Elevacion del umbral de la toma definitiva 1151.50m

Datos generales

Longitud de la cresta vertedora 75.00 m
Gasto méaximo de entrada 4 000.00 m%/s
Gasto de disefio del vertedor 3 655.00 m’/s
Gasto de disefio de 1a obra de toma definitiva 30.00 m’/s
Gasto de disefio de la obra de toma provisional 15.00 m’/s
Area de la cuenca Trigomil 997.90 km*
Trigomil-Tacotan 2 164.90 km?

2.11 Beneficios

Con la presa de almacenamiento Trigomil se abriran al riego 8 636 hectareas, lo que beneficia
directamente a 2 521 productores de los poblados Autlén, El Grullo y El Limén, en el municipio Unién de
Tula, en el estado de Jalisco. El empleo de CCR, para la construccin de esta presa representa un avance
en ¢l uso de nuevas tecnologias para la construccidn de presas en nuestro pais, que por otro lado hizo
posible abatir costos de construccion al utilizar menores volimenes de materiales y reducir los tiempos de

ejecucion,
La presa coadyuvara al aprovechamiento eficiente det agua de la zona y a la posibilidad de reglamentar el

aprovechamiento del vital recurso en la cuenca alta, para satisfacer, de igual manera, las demandas de
agua en las areas de riego que se hallan en el estado de Colima.
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2.7 Cempertamiento g Iz e

£} Asertzriertes. No han ocurrido.

rs

=) Movimiaztes e gires Ziraccizzes. No se han registrado.

¢} Fracturas y grietas. No han ocurrido hasta la fecha.

4y Fergaiszes. Se observan filtraciones constantes en inspecciones realizadas en las galerias del cuerpo
de la cortina, mismas que se acentiian al subir el nivel del embalse, considerdndose éstas como normales,
por las caracteristicas del material utilizado en la construccion. Los gastos de filtracién maximos
observados se presentaron cuando se lleno la presa en construccion (enero de 1992), con un valor
estimado mayor a 100 I/s. Las filtraciones disminuyeron hasta 10 I/s con un nivel medio en el vaso.

8 Comuememiants fe los messnismmes Je oreree’fz. El comportamiento de los mecanismos ha sido
normal hasta la fecha.

2.23 Crereciin

£} Feere <2 '=ioic, En el mes de enero de 1992, se presentd el fenomeno climatolégico denominado
“El nifio”, con lo que se tuvieron avenidas extraordinarias, llendndose las Presas “Tacotin” y “Trigomil”
hasta su maxima capacidad estando ésta iltima a un 92% de su construccion total, a 1a elevacién 1 198.51
msnm en la zona del vertedor, descargando un caudal méaximo de! orden de 1 100 m’/s.

E!l volumen desfogado por la presa Trigomil mas los escurrimientos en las vertientes aguas abajo de la
misma, alcanzaron un escurrimiento méximo en el Rio Ayuquila hasta de 1 350 m°/s a las 10.00 horas del
dia 26 de enero de 1992.

Curante la construccion, se permitié el paso del agua para riego procedente de la presa “Tacotan” a traves
del desvio y posteriormente por la obra de toma provisional. La obra de toma definitiva entr6 en operacion
formal el dia 18 de agosto de 1992.

« Y P r Tt ey 3
2,04 Reszltesos fe engayes Te mhelzes de eongrels
A ~— Tt
&) Antesadleriss,

Como se menciono anteriormente ¢l CCR es un concreto pobre, de revenimiento nulo, casi seco, que se
compacta en el lugar por medio de equipo con rodillos vibratorios. Se trata de una mezcla de agregado,
cemento y agua, también se han utilizado materiales cementantes suplementarios tales como la ceniza
volante. Los contenidos de cemento varian desde 60 hasta 360 kg por metro cibico. El mezclado se realiza
por medio de mezcladores convencionales, o en ciertas ocasiones en camiones mezcladores de tambor
basculante.

El CCR se ha seguido desarrollando como un método rapido y econdmico para construir grandes presas de
gravedad, y también en proyectos de pavimentos no carreteros. Se¢ han obtenido resistencias a la
compresion axial desde los 70 kg/cm? hasta los 316 kg/cm’® en niicleos de CCR ensayados en laboratorio,
que han sido obtenidos de muestras de campo de CCR en los sitios de construccion de las presas.
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Con la finalidad de conocer las caracteristicas del concreto colocado en la presa de almacenamiento
Trigomil, personal de la Comisién Nacional del Agua (CNA) solicité a la Gerencia de Ingenieria
Experimental y Control (GIEC) de la Comisién Federal de Electridad (CFE) la ejecucion de los siguientes
ensayes: densidad y absorcidn, resistencia a compresién, médulo de elasticidad, relacién de Poisson y
permeabilidad del concreto,

Para ello, 1a CNA envi6 al laboratorio de concreto de la GIEC, 70 cajas de madera que contenian micleos
de concreto de 15 cm de didmetro y diversas longitudes, y en aigunos casos fragmentos de concreto y
gravas sueltas.

b) Identificacién de los especimenes.

Para efectos de control interno el personal del laboratorio de materiales de la GIEC identificéd los micleos
de concreto tomando en consideracion el nimero de caja a la que pertenecia, el nimero de sondeo
indicado en la caja, y la colocacién del niclec dentro de la caja; por ejemplo el nicleo identificado como:
C1-81-3 pertenece a la caja 1, sondeo 1 y ocupa la tercera posicion dentro de la caja. Para asignar este
tltimo numero se consideré el sentido de extraccion del nicleo indicado en la caja mediante una flecha.

¢) Levantamiento fotografico.

Previo al ensaye de los micleos se realizo un levantamiento fotografico de todas las cajas que se
recibieron, posteriormente se seleccionaron 83 micleos de diversas longitudes para realizar los ensayes
solicitados.

d) Informacién analizada.

Se ensayaron nicleos de CCR procedentes de seis sondeos, cuyo diametro efectivo estuvo comprendido

entre 14.1 y 15 cm. A estos niicleos se les efectuaron los ensayes que a continuacion se indican con sus
correspondientes métodos de prueba:

Absorcion ASTM C 642
Densidad ASTM C 642
Resistencia a compresiéon | ASTM C 39
Médulo de elasticidad ASTM C 469
Relacion de Poisson ASTM C 469
Permeabilidad SIA-162
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El nimero de datos y los valores caracteristicos obtenidos en cada prueba, fue como sigue:

Prucba Numero de datos Valores caracteristicos
Minimo Maximo Z?romedio
Absorcion (%) 38 5.1 8.9 7.2
Densidad 38 2.539 2.697 2.602
Resistencia 83 94 465 214
compresion.
(kg/cm’)
Mddulo elasticidad 13 56503 218763 131789
(kg/om®)
Relacion de 11 0.101 0.215 0.161
Poisson
Permeabilidad 2 En dos pruebas realizadas, el concreto se
manifestd permeable a presiones menores
de 4 kg/em®

Se considera que en las pruebas de resistencia y modulo de elasticidad los nicleos se ensayaron en estado
saturado y que el tamafio méximo de agregado en el concreto fue de 75 mm, con lo cual el didmetro de los
niicleos correspondié aproximadamente al doble de este tamafio, que es lo minimo requerido segtn el
método aplicable (ASTM C 42).

2 Resulitedes obteridos,

Los resultados obtenidos de los ensayes practicados se presentan agrupados por sondeo en ¢l Anexo A:
tablas de la No. 1 a la No. 6. En la parte inferior de cada tebla, se presenta un andlisis estadistico de los
resultados obtenidos del ensaye a compresién axial de los micleos de concreto (resistencia a compresion
minima, maxima, promedio y desviacion estandar). Cebido a que no se disponia de informacion confiable,
en estas tablas no se indica la profundad de extraccion a la que corresponde cada nticleo (CFE, 1996).

0 Eva.zaciln Le resu lades.

Como primera observacion, procede sefialar una notable dispersion en los resultados de las pruebas,
excepto tal vez en la permeabilidad, donde los unicos dos especimenes ensayados mostraron
consistentemente ser permeables bajo presiones hidraulicas inferiores a 4 kg/em?, lo cual indujo al
laboratorio a considerar que todos 10s niicleos de este concreto serian permeables en estas condiciones de
prueba, dado que la presion méxima aplicable es de 25 kg/cm?’.

Lz dispersién de resultados, en casos como este, puede ser relacionado con tres factores principalmente:
1) La variabilidad propia de cada prueba y del laboratorio de prueba de ensaye,

2) La heterogeneidad inherente al concreto como se encuenira en la estructura, y
3) El hecho de tratarse de micleos y de ser especimenes individuales.
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A modo de factor compensatorio cabe sefialar que los especimenes de prueba se definieron por un proceso
selectivo, ya que solamente se ensayaron los nicleos que presentaron mejores condiciones, es decir, que
no aparentaron tener defectos, desechando los restantes especimenes.

Se estima que esto titimo debi6 compensar en buena medida los efectos del tercer factor de variacion, por
lo cual es de suponer que estos resultados representen la variabilidad del concreto en la estructura, con un
grado de certidumbre similar al que podria esperarse en la ejecucion de cada una de estas pruebas
mediante el ensaye de especimenes convencionales, en el mismo laboratorio.

g) Densidad de absorcién.

En los 38 nicleos de concreto que se sometieron a estas pruebas, los resultados de densidad fluctuaron
entre 2.54 y 2.70, y los de absorcién entre 5 y 9 %, aproximadamente; cuyos datos se consideran
demasiado variables por tratarse de un mismo concreto.

En lo que corresponde a la variabilidad del concreto como resulta colocado en la estructura, las
condiciones con mayor influencia en los cambios de densidad y absorcién, suelen ser:

1} El grado de compresion logrado en el concreto,

2) Laproporcion relativa de agregados y pasta de cemento,

3} Las proporciones de los distintos tamafios de particulas en el agregado grueso,
4) Larelacién agua/cemento de la pasta y su grado de hidratacién, y

5) La eventual presencia de fisuras y otras discontinuidades en el concreto.

Al considerar que tanto la densidad como la absorcién del concreto se manifestaron muy variables,
procede suponer que las condiciones mencionadas también lo fueron, aunque cada una de ellas en diversa
medida y con distinto grado de influencia. Es pertinente hacer notar que estas condiciones son también los
principales factores cuyas variaciones determinan la dispersion en las propiedades mecanicas del concreto
colocado en la estructura.

h) Resistencia a la compresién.
Las resistencias a compresion obtenidas de 83 niicleos de CCR dieron valores comprendidos entre 94

kg/em’® y 465 kg/cm?, es decir, dentro de un amplio intervalo de variacién. Al procesar estos datos de
resistencia, se obtuvieron los siguientes resultados:

Resistencia promedio obtenida (} ) =214 kg/cm?
Desviacion estandar (¢) = 67 kg/cm?

Para estimar el valor de la resistencia de proyecto (f'c) que podria corresponder al nivel representado por

———————este-conjunto-de-dates;-puede-aplicarse la.expresién:

X =fc+to

en donde: a la constante t, se le puede asignar el valor de 0.84, ya que para este tipo de estructuras es
comun admitir el riesgo de que hasta 20 % de las resistencias puedan resultar inferiores a (f'c) con un
valor minimo permisible f,,;,=f'c - 50 kg/cm®
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Ce este modo resulta:
fc=214 - (0.84 x 67) = 158 kg/cm?

Es decir, si a los niicleos se les considera validez para representar directamente la resistencia del concreto
en la estructura, el nivel medio de sus resistencias seria equiparable al de un concreto con resistencia de
proyecto f'c = 158 kg/cm® y una desviacién estandar ¢ = 67 kg/cm’. Sin embargo, aunque la experiencia
en este aspecto para el CCR no es concluyente, en el caso del concreto convencional es usual suponer que
la resistencia obtenida en micleos resuita aceptable si equivale a 85 % de f'c. Por consiguiente, si se
quisiera referir dicha resistencia de proyecto (f ¢ = 158 kg/cm?) a la que corresponderia ser especificada y
verificada en especimenes estandar, procederia dividirla entre 0.85, con lo cual se obtiene:

f'c =158/0.85 = 186 kg/em”.

Por otra parte, el CCR ensayado posee actualmente una edad superior a un aflo, en tanto que la resistencia
de proyecto para esta estructura se especifico a 90 dias de edad. De esta manera, si se supone un
incremento de resistencia del orden de 20 % entre ambas edades, la resistencia de proyecto equiparable,
referida a los 90 dias, seria: 186 x 0.8 = 149 kg/cm’,

Se tiene conocimiento de que efectivamente este CCR se proporciond para cumplir con una
f'c = 150 kg/cm’ a los 90 dias de edad, por lo que el conjunto de resistencias determinadas en los niicleos
tiene un nivel medio aparentemente justo, pero una dispersidn que excede considerablemente la que es
comun de obtener en ¢l concreto convencional.

~ e P ARt
D MAdols de elosticlded.

En las pruebas de médulo de elasticidad estatico a compresién (E.), se obtuvieron resultados con una
dispersion comparable a los de resistencia a compresion, lo cual es logico dada la relacién que existe entre
ambas propiedades. Segiin se indico zl principio, los velores caracteristicos de E. para 13 resultados
fueron:

Valor minimo = 56 503 kg/cm®
Valor méximo = 218 763 kg/cm’
Valor promedio = 131 789 kg/em®

Para juzgar estos valores, procede referirse nuevamente al informe ACI 207.5R relativo al CCR de
construcciones masivas, en donde se aportan datos de E, para diversas presas construidas de CCR, con
valores que aun afio de edad se hallan comprendidos entre 112 600 y 231 GO0 kg/cm’; pero donde también
se menciona que hay casos de CCR con mezclas pobres y de baja resistencia que pueden dar valores de E,
tan bajos como 70 000 kg/cm’?, e incluso menores.

En el caso que se examina, 5 de los 13 resultados obtenidos de E. (38 %) fueron inferiores a 112 000
kg/cmz, lo cual los ubica por debajo del intervalo citado, esto es, en la posicién de mas bajo médulo de
elasticidad. Ademas, procede sefialar que el intervalo de variaciones de los valores obtenidos de E. en ¢l
solo caso de esta presa, resulta mas amplio que el intervalo reportado para varios casos correspondientes a
diferentes presas.

A fin de verificar la relacién entre los modulos de elasticidad obtenidos y las correspondientes resistencias
a compresidn, se correlacionaron graficamente los resultados de ambas determinaciones en los 13 ensayes
realizados, segin se muestra en la figura 2.6. Conforme en ésta se indica, si se excluyen los puntos que
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corresponden a los valores extremos (maximo y minimo) del médulo de elasticidad, quedan 11 puntos
convenientemente alineados seglin una recta de ajuste, con un coeficiente de correlacién: r = 0.97, y cuya
expresion en el intervalo determinado es:

E.=591fc-6 141
en donde;

f'c en kg/cm’
E. en kg/cm®

Se considera que la adecuada correspondencia observada entre la resistencia a compresion y €l modulo de
elasticidad, tiende a favorecer la confiabilidad de los resultados obtenidos en estas determinaciones, lo
cual fortalece la credibilidad en el caricter representativo de los micleos ensayados. En la figura 2.6 se
muestra la correlacién obtenida entre las resistencias a la compresién y los médulos de elasticidad.

j) Relacién de Poisson.

Esta relacion (v), que se determina simultineamente con el médulo de elasticidad, exhibié valores que
fluctuaron entre 0.101 y 0.215, con un valor promedio de 0.161 en 11 ensayes realizados. En este aspecto,
el informe ACI 207.5R admite que hay poca informacién disponible, pero considera que los valores de v
para el CCR suelen ser similares a los del concreto convencional, con datos que a edades avanzadas {un
afio) se hallan entre los valores de 0.17 y 022.

Cabe scfialar que en este caso, 6 de los 11 valores obtenidos de v resultaron por debajo de ese intervalo, es
decir, aproximadamente en la mitad de los ensayes la relacién de Poisson fue menor de 0. 17; sin embargo,
estos valores bajos de v no correspondieron al concreto de menor resistencia, como deberia ocurrir.

Se estima que esta tendencia del concreto a manifestar una reducida relacion de Poisson puede ser sélo
aparcnte, ya que posiblemente se deba a las dimensiones de los nucleos, cuyo didmetro apenas alcanzé a
duplicar el tamafio maximo del agregado. De esta manera, como la deformacion transversal se mide en un
solo plano a media altura del espécimen, su magnitud pudo ser restringida cuando hubo presencia de
grandes gravas en esta zona de los micleos.
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3,0 Agelersgrames Ce sismmos ertifisisles

Desde el punto de vista ingenieril el aspecto mas importante del movimiento del terreno durante un sismo
es el efecto dinamico que éste tiene sobre las estructuras, originando esfuerzos y deformaciones, pudiendo
dafiarlas e incluso llevarlas al colapso causando pérdidas materiales y en casos extremos pérdidas
humanas.

Al estudiar estadisticamente el comportamiento de estructuras sometidas a la accién sismica, resulta
adecuado disponer de un conjunto de acelerogramas de sismos con propiedades estadisticas analogas.
Cuando se utilizan sismos reales para estudiar la respuesta de estructuras, resulta dificil interpretar los
resultados obtenidos. Los sismos registrados poseen duraciones, aceleraciones méximas, intensidades,
etc., que varian fuertemente y resulta poco apropiado considerar los acelerogramas de sismos obtenidos
hasta la fecha como muestras de una misma poblacién.

El acervo de resultados tedricos y de registros de campo, permite considerar la posibilidad de utilizar de
manera directa la informacién disponible en cada sitio o 12 que pueda obtenerse para el anélisis y disefio
de estructuras.

Por otra parte, a las incertidumbres propias de la variabilidad estadistica de las intensidades y de las
caracteristicas detalladas de los movimientos que puedan esperarse en diversos sitios, hay que afiadir las
gue resultan de lo reducido de las muestras de datos disponibles o en ocasiones se llega a carecer de datos
en algiin sitio en donde se desee realizar un anélisis de respuesta sismica.

En general, este problema se puede atacar utilizando acelerogramas registrados que representen sismos
futuros, o por medio de modelos estocésticos del movimiento del terreno con cierta intensidad, contenido
de frecuencias y otras propiedades dindmicas. Debido al mimero limitado de acelerogramas registrados y a
las incertidumbres mencionadas, el utilizar la informacion registrada no basta para integrar las muestras
estadisticas requeridas; por lo que es necesario utilizar un modelo estocastico no estacionario con densidad
espectral evolutiva en el que la intensidad y el contenido de frecuencias cambian durante el sismo.

Al usar sismos generados artificialmente como excitacién sismica para las estructuras, resulta posible
hacer estudios estadisticos mas significativos de la respuesta sismica, dado que por ejemplo, los sismos
artificiales pueden generarse con duracidn ¢ intensidad dadas.

Varios investigadores en el mundo han generado acelerogramas de sismos mediante ruidos blancos y otros
modelos analogos, a pesar de que fisicamente un ruido blanco resulta imposible de existir.
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Bogdanoff, Goldberg y Bemard modelaron acelerogramas de sismos superponiendo sinusoides
amortiguadas cuyos angulos de desfase son variables estocasticas uniformemente distribuidas sobre el
intervalo: 0~ 27x.

Goldberg, Bogdanoff y Sharpe también usaron procesos estocasticos no estacionarios en la generacion de
sismos artificiales, pero tanto las frecuencias como los angulos de desfase eran variables estocasticas
independientes.

Housner y Jennings en 1964, propusieron un modelo estadistico simple para los acelerogramas de sismos
Y generaron sismos artificiales mediante el uso de la computadora. El proceso de generacion comenzé con
un ruido blanco aproximado, o sea, un proceso con una densidad espectral de potencia constante en el
rango de interés. El ruido blanco fue originado mediante el uso de la computadora, a partir de una serie de
numeros al azar, con media nula y varianza unitaria. El ruido blanco fue pasado por un filtro lineal de
segundo orden, obteniéndose sismos artificiales que son parte de un proceso estocistico gaussiano
estacionario. Las propiedades del filtro lineal fueron determinadas a partir de los espectros promedios de
velocidad para amortignamiento nulo.

Rascon, simulo registros de sismos en terreno firme con una superposicion de ondas estocasticas
generadas en un foco movil,

Arias y Petit-Laurent en 1965, estudiaron el proceso producido en la superficie de la tierra por un tren de
ondas transversales que se propaga segiin la vertical, pasando a través de una capa de suclo. Las ondas
transversales se produjeron mediante un ruido blanco en la roca. Proponen un modelo teérico de
acelerograma consistente en filtrar un segmento de ruido blanco de duracién finita a través de un oscilador
simple en que el amortiguador y el resorte estan dispuestos en serie.

Varios autores utilizan ya sea un ruido blanco estacionario o no estacionario filtrado y lo multiplican por
una funcién deforma tal que el registro obtenido corresponda al tipo de sismo que se simula.

Ruiz y Penzien en 1971, proponen un modelo para los acelerogramas que consiste en un proceso
estocastico no estacionario, obtenido al filtrar un ruido blanco no estacionario a través de un filtro lineal
de segundo orden. Tanto el filtro como el ruido blanco no estacionario fueron elegidos de modo que, en
promedio, los sismos artificiales generados con este modelo reprodujeran las caracteristicas mas
importantes de sismos fuertes registrados en suelo firme y a distancias epicentrales moderadas. El filtro
lineal de segundo orden representa un oscilador amortiguado de un grado de libertad con un resorte y
amortiguador en paralelo. La aceleracién en la roca es usada como la aceleracién en el soporte del
oscilador, y la aceleracion absoluta de la masa simula la aceleracién en la superficie de la tierra.

3.2 Movimiento del terreno y procesos estocisticos

3.2.1 Antecedentes

De acelerogramas registrados se puede observar lo impredecible que resulta el movimiento del terreno
durante sismos. Desde mediados del siglo XX, con el surgimiento de las computadoras, muchos
investigadores han tratado de modelarlo como procesos aleatorios. Una clase de tales modelos es el
proceso modulado uniformemente, que se define como el producto de una funcién determinista, que es
funcién del tiempo, y un proceso estacionario. Modelos como ¢l de Bolotin, 1960; Aming y Ang, 1968;
Shinozuka y Sato, 1967, pertenecen a esta clase.

Este tipo de modelo es un caso especial del modelo evolutivo de Priestley, 1965, definido por:
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£ = (1,0 dZ(@) )

-0

donde: I(t,@) es una funcién de modulacién evaluada en el campo complejo y dZ{@) es un proceso de

incrementos ortogonales. El modelo representado por un proceso modulade uniformemente resulta cuando
la funcién I{f,w} es inicamente funcion del tiempo.

La media cuadratica del proceso definido por la ecuacién es de la forma:
2 " 2
Elg )= o) stydo e (3.2)

donde: S{w) es la funcién de densidad espectral del proceso. Esto permite dar la definicion de densidad

espectral evolutiva, como el producto: |I {t,a))|2 S{(w), que es funcién del tiempo y de la frecuencia. Sin

embargo, estos modelos no son del todo satisfactorios, debido a que la funcion: I{¢, @), definida en la

ecuacion (3.1), inicamente describe el cambio de intensidad de las aceleraciones del terreno, sin tomar en
cuenta el cambio del contenido de frecuencias en el tiempo que se nota en los acelerogramas registrados.

Recientemente se han desarrollado modelos en los que se ha tratado de representar la no estacionariedad
en el contenido de frecuencias del movimiento del terreno; algunos de estos modelos se describen a
continuacién. El de Saragoni y Hart, 1970, donde €l movimiento del terreno se descompone en varios
segmentos a lo largo del eje del tiempo, con lo que se obtiene asi una densidad espectral para cada
segmento. En el modelo de Cer Kiureghian y Crempien, 1988, el movimiento del terreno es integrado por
componentes de procesos estacionarios individuzles, donde cada componente representa la energia del
proceso en una banda de frecuencias. En el modelo de Grigoriu, Ruiz y Rosenblueth, 1988, el movimiento
del terreno se divide en segmentos a lo largo del tiempo y la variacién del contenido de frecuencias se
toma en cuenta por un proceso de modulacién de frecuencias mediante una funcion determinista. En éste
ultimo modelo, como en el de Saragoni y Hart, 1970, el uso de tres procesos estacionarios en tres
intervalos consecutivos de tiempo causa cambios abruptos en ¢l contenido de frecuencias, lo que es dificil
de justificar fisicamente,

Yeh y Wen, 1989, desarrollan el modelo en el que el movimiento del terreno se modela por una densidad
espectral evolutiva; es decir, la intensidad y el contenido de frecuencias cambian con el tiempo.

3.2.2 Retdo Wames Ttrede

De los analisis de Fourier de acelerogramas registrados se ha observado en los espectros de amplitudes
que la amplitud de las ondas sismicas que constituyen el movimiento del terreno durante sismos depende
de 1a frecuencia. Los espectros pueden tener uno o mas picos principales en ciertas frecuencias y decrecen
para frecuencias grandes y chicas. La ocurrencia de frecuencias dominantes sugicre representar los
acelerogramas sismicos mediante un ruido blanco filtrado de duracién limitada, en donde las
caracteristicas dindmicas esenciales del movimiento del terreno son provistas por el filtro. A continuacién
se describen dos filtros empleados con frecuencia para representar espectros de potencia unimodales de
acelerogramas sismicos.
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3.2.2.1 Filtro de Kanai-Tajimi

Kanai, 1957, y Tajimi, 1960, basados en un estudio de contenido de frecuencias de acelerogramas
registrados idealizaron las aceleraciones del movimiento del terreno como un proceso aleatorio
estacionario, con la siguiente densidad espectral:

4 2. .2 2
wg+4g"gwgm

S (@) =8,
o ((o; -a)z)z +4{g2a);w2

Este modelo corresponde a las aceleraciones de una masa soportada por un resorte y un amortiguador,
cuya base esta sujeta a un ruido blanco con densidad espectral constante, §, . La frecuencia natural, @y Yy

el amortiguamiento critico, ¢ ¢» controlan Ia forma del espectro, y representan las propiedades dindmicas

del suelo.
3.2.2.2 Filtro de Clough-Penzien

Debido a que el filiro de Kanai-Tajimi atenta las componentes de alta frecuencia y amplifica las
frecuencias en la cercania de @ =@, , pero no tiene ninguna influencia sobre las componentes de baja

frecuencia. Como resultado se presentan fuertes singularidades para @ =0; es decir, las variancias del
desplazamiento y velocidad del suelo no estan definidas.

Para eliminar las singularidades, el proceso se pasa nuevamente por una funcion de transferencia, definida
cn la ecuacién (3.4), de lo que resulta el filtro de Clough-Penzicn, que se define en la ecuacién (3.5).

4

@

e T s 3.
H(e) (@] -0*) +45 010’ (34)
Sep(@)=S;(@He@ (3.5)

Los parametros que definen la funcién de transferencia de la ecuacién (3.4) son la frecuencia, @ ra Y el

amortiguamiento, ¢, que definen la forma del filtro de Clough-Penzien sobre las componentes de baja
frecuencia.

3.3 Procesos aleatorios

3.3.1 Proceso aleatorio modulado uniformemente

Debido a que las amplitudes y el contenido de frecuencias del movimiento del terreno varian
considerablemente durante un sismo, no es adecuado representar el movimiento como un proceso
estocastico estacionario. Esta variacion causa que los pardmetros estadisticos de la excitacidn sean
dependientes del tiempo, es decir, que ¢l movimiento del terreno sea no estacionario.

En un modelo simplificado, la no estacionariedad del movimiento debida a la variacion de la amplitud
durante un sismo puede representarse por medio de un proceso aleatorio modulado en amplitud, 5,0,
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dado por la ecuacién (3.6), que es el producto de una funcién envolvente determinista dependiente del
tiempo [{t),y un proceso aleatorio estacionario Y {¢).

s (D=1)Y(t) 3.6

De esta forma, la intensidad del movimiento del terreno s controlada por I(r) tnicamente. Este
procedimiento tiene la ventaja de separar la intensidad de! contenido de frecuencias de la excitacion.

De acuerdo con el concepto de evolucionariedad de Priestley, 1965, la densidad espectral de la excitacion
¢, (t) se presenta por: [ (1) S(w), funcién que describe la distribucion de la energia local disipada por el
proceso sobre un intervalo de frecuencias. S{@) es la densidad espectral de potencia del proceso
estacionario Y{f).

. . .t s .
3.3.9 Procesc glegteric meduleds ez frecuenel

Para describir las propiedades no estacionarias del movimiento del terreno, es decir, la evolucién de la
intensidad y del contenido de frecuencias durante el tiempo en que ocurre el sismo, las variaciones de la
intensidad se toman en cuenta mediante un proceso aleatorio modulado uniformemente, dado por la
ecuacién (3.6), mientras que los cambios del contenido de frecuencias en el tiempo se representan
mediante un proceso aleatorio modulado en frecuencia, lo que se logra cambiando la escala del tiempo de
un proceso aleatorio estacionario.

De acuerdo con Cramer y Leadbetter, 1967, un proceso aleatorio estacionario Y{(g) se representa
espectralmente de acuerdo con la ecuacién siguiente:

Y{g) = j"e""’*’ ze (3.7)

L=}

donde: Z{@) es un proceso ortogonal, en el sentido que los incrementos dZ(®,}, dZ{w,), de dos
puntos distintos {@, # @, ), son variablcs alcatorias no correlzcionadas, es decir:

Eldz(w)dZ(@)]=0 (3.8)

El operador E [] indica la esperanza. Fisicamente la funcién de densidad espectral de un proceso
estacionario Y{@), que se escribe en la forma de la ecuacién (3.9}, que es el promedio del contenido de
energia de cada frecuencia sobre todas las realizaciones posibles.

sy (@do=Elezey . 3.9)

Por definicién, la funcién de autocorrelacion R,, (#;,4,} de un proceso aleatorio es la esperanza de
Y{(#,)Y"(#), donde * indica que se trata del conjugado complejo. Aplicando las ccuaciones (3.7) y
(3.9), y haciendo 7 =g, — ¢, la funcién de autocorrelacién adopta la forma:
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o o

Ry = [ [e™# % Elaz(w,)dZ(w,)]

Ry = J-einyy (w)da

Ry, es la transformada de Fourier de la funcién de densidad espectral. La ecuacién (3.10) es una de las

relaciones conocidas como las ecuaciones de Wiener-Kinchin, que describen cémo la funcién de densidad
espectral puede determinarse a partir de la funcién de autocorrelacién y, viceversa, la funcion de
autocorrelacion a partir de la funcion de densidad espectral.

Ahorra, sea ¢ una funcion lineal estrictamente creciente en t y X(£) =Y(&(t)). Si #(t) =a,t +c,,

donde a, >0 y ¢, es una constante, la funcién de autocorrelacion de X(¢) es:

R, (7)= ]' gj[efwzﬁ(fz)—fﬂ)\#(fl)E[dZ(a)l YdZ(w, )]

-0 —a
od

Ry (r)= J.emuery (w)dw

-

Ry (r)= [e'™ s e L 3.11)
a, a4y

-m

donde: 7=t, ~1, y @ =a,w. La densidad espectral del proceso aleatorio estacionario X(¢) adopta la
forma siguiente;

S o (@) =aiS,,, (aﬁ) ..... (3.12)

1] 0

Ahora, si @ es una funcién no lineal de ¢, la funcién de autocorrelacion de X' (¢) para un tiempo dado es:

Rot,0)= | [ P Elaz(w)dz(0,)]

- -0

[#(! ) #(f-—)]

R, (t,7)= I Syl@deo . (3.13)
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Si @ es una funcion continua en ¢, es posible desarrollarla en series de Taylor, y despreciando los

términos de orden superior, la funcién de autocorrelacion de la ecuacion (3.13) se puede aproximar por
medio de la primera derivada de ¢ como:

g
r L 4l
Ry .0y~ 'e# S, (0)do

=0

w 1
Ry {t,7) :_:e‘"" PIOR (ﬁ)dm ..... (3.14)

donde: @ = ¢'(t)@. La ecuacion (3.14) corresponde a las relaciones de Wiener-Kinchin de un proceso
aleatorio no estacionario; la densidad espectral de X(f) se expresa en la forma:

Sy (—)

(315
70 G5

Sxx(tsa))z

L
#)

3.4 Acelerogrames Je sefteles sintétics willnndas em el amdlisls

Empleando la metodologia desarrollada por Alamilla en 1997, que se presenta mas adelante, los doctores
Jaime Garcia y Crlando Ciaz del Instituto de Ingenieria de la UNAM generaron cinco acelerogramas de
sefiales sintéticas o artificiales para un periodo de retorno de 100 afios y otras cinco para un periodo de
retorno de 200 afios. Dichas sefiales, se muestran en las figuras 3.1 a 3.20 con sus respectivos espectros de
respuesta. Estas sefiales son las que se emplean para el andlisis sismico que se realiza en la presa Trigomil.

En la tabla que se muestra a continuacién se presentan algunas caracteristicas de las sefiales sintéticas
emplcadas en el analisis:

Parizis ls Sefel Zrresiéc Mfze Mo Imstemtadetlamis
Teiorno gimtéticn {5} a:eierz;;ié:: geslareién méxime ceslereeitn
Eics) =T & &,
100 Trigo.001 22.78 332.5998 0.3390 9.28
100 Trigo.002 24.52 352.1335 0.3589 11.00
100 Trigo.003 24.44 291.7393 0.2973 4,72
100 Trigo.004 15.68 495.6534 0.5052 7.62
160 Trigo.005 15.46 387.7670 0.3952 6.62
200 2Trigo.C01 | 40.94 577.7228 0.5889 3.92
200 2Trigo.002 | 29.88 365.1117 0.3721 3.58
200 2Trigo.003 | 22.64 378.3895 0.3857 4.50
200 2Trigo.004 | 46.84 696.5905 0.7100 3.02
| 200 2Trigo.005 [ 24.72 548.7249 (0.5593 8.84
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3.5 Obtencién de acelerogramas de sefiales sintéticas

El movimiento del terreno durante sismos puede representarse mediante procesos aleatorios no
estacionarios cuya intensidad y contenido de frecuencias varian durante cada evento. Para representar
estas variaciones los doctores Jaime Garcia y Orlando Diaz adoptaron un modelo desarrollado por
Alamilla, con base en un estudio publicado por Yeh y Wen en 1989, para generar las sefiales sintéticas
empleadas en el andlisis de la presa Trigomil.

3.5.1 Modelo probabilista de! movimiento del terreno

Al analizar las caracteristicas del movimiento del terreno durante sismos se observa que dicho movimiento
puede representarse mediante procesos estocasticos no estacionarios cuya intensidad y contenido de
frecuencias varian durante cada evento. Para representar estas variaciones, se adopto un proceso aleatorio
modulado en frecuencia y en amplitud que tiene la siguiente forma:

sO=1Wg@Y (3.16)
en donde:

() es una funcion determinista que constituye la envolvente de la intensidad que controla la amplitud de
g(t); £(#¢)) es un ruido bianco filtrado en @; #(¢) es la funcién de modulacién de frecuencias que
determina la tasa de cambios de las frecuencias dominantes de £(¢). Los parametros requeridos para el
modelo incluyen el filtro y las dos funciones de modulacién, 1(f) y #(¢). Para obtener estos parametros

con base en un acelerograma registrado se realiza un ajuste de acuerdo con el procedimiento que se
describe a continuacién:

1. Se estima la funcién dc intensidad mediante un procedimiento de minimos cuadrados no lineal,
ajustando la curva de energia del acelerograma registrado.

2. Mediante un procedimiento de minimos cuadrados no lineal se estima la funcién 4,(1), definida
en la ecuacion (3.20), que caracteriza el cambio del contenido de frecuencias con el tiempo.

3. Debido a la no estacionariedad en amplitud del registro, este se transforma a estacionario,
dividiéndolo entre la funcién de intensidad.

4. Mediante un proceso de modulacién de frecuencia, el acclerograma modificado del paso anterior
se expresa en términos de una variable @(t), lo que equivale a transformar la escala del tiempo; la

historia que resulta es funcion de @ y se designa con el nombre de acelerograma reducido.

5. Se calcula el espectro de amplitudes de Fourier del acelerograma reducido a través del algoritmo
de la transformada rapida de Fourier, y se obtiene la funcién de densidad espectral. Para ello se
estima por medio de un procedimiento de minimos cuadrados no lineal la energia del
acelerograma reducido en el dominio de la frecuencia y se obtienen los parametros del filtro de
Clough-Penzien, que define la contribucién en amplitud de cada frecuencia.

Para obtener registros simulados de! movimiento del terreno se simula un ruido blanco filtrado en el
dominio de las ¢, aplicando el filtro de Clough-Penzien. Finalmente, ¢l acelerograma simulado se obtiene

volviendo a la escala real del tiempo y multiplicando el resultado por la funcién de intensidad.
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3.6 Estimecidn de pardrmetros y funclones modulzderas
3.8.0 Funeldz emvelverte de lg Inteneldad
La esperanza de la funcién de energia del movimiento del terreno esta dada por:
E ()= Elf*(]ar e (317)
De acuerdo con ¢l modelo de la ecuacion (3.16),
EW()= P @) Elg*(gop)de
Si el filtro se elige de manera que £ [é' 2 r))] =1, y sustituyendo en la ecuacién anterior, obtenemos:
E[7i)= I’ (odr {318

Teniendo en cuenta la aproximacién de Saragoni y Hart, 1974, los parémetros requeridos de la funcién
envolvente de intensidad se estiman a través de la esperanza de la funcidén de energia de acelerogramas
registrados. El ajuste de los parametros de esta funcién se realiza por un procedimiento no lineal de
minimos cuadrados, de acuerdo con el método de Gauss, {Bard, 1974).

La funcién envolvente de intensidad utilizada es dada por la ecuacion (3.19), propuesta por Yeh y Wen,
1989, 12 cual provee buena aproximacién al problema. Los parametros a determinar son: 4,B8,C,D y E.

B
4 e—Cr

JPp=4—— ¢
© D+tf

3,6.7 Tuncits de moduleelén e frecuencia

Para caracterizar el cambio del contenido de frecuencias con el tiempo, se obtiene la forma en que varia la
mediz del nimero de veces que el acelerograma pasa por cero sobre la escala del tiempo.

La no estacionariedad en frecuencia del proceso se toma en cuenta trabajando con un proceso estacionario
referido a un tiempo ficticio, ¢, que se relaciona con el real, ¢, mediante una transformacion adecuada de

escala.

La esperanza del mimero de cruces por cero hasta el instante ¢, £ [N 0 (t)], es una medida estadistica del

correspondiente proceso de conteo y se representa por medio de la funcion z, (1), definida en la ecuacion
(3.20), que es continua, diferenciable y no decreciente en el tiempo.

W =EN,®] (3.20)

La intensidad del nimero de cruces por cero por unidad de ¢ se evalua por medio de la funcion de

intensidad v,{¢@) que se representa en la forma siguiente:
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dpy (1)
e

Vo (¢) =

Si el movimiento del terreno referido al tiempo transformado, @, se considera como un proceso

estacionario en contenido de frecuencias, la funcién (3.21) es una constante que se denotar por V,, que
satisface la siguiente igualdad:

Vedt) =46 (3.22)

Tomando como densidad espectral del proceso en ¢ la misma que tiene el proceso en f para el instante
1, entonces para este instante el nimero de cruces por unidad de ¢ esta dado por;

0 =t

vy =20 |
dt

e =to(t) (3.24)

en donde la prima indica la primera derivada con respecto al tiempo. Despejando #(t) de la ecuacion

(3.22) y sustituyendo el valor de v, dado por la ecuacién (3.24), se obtiene la funcién que transforma la
escala del tiempo:

_ My (1)
0

En donde se supone que fa funcion 4, (¢) tiene la forma de un polinomio de tercer grado dado por la
ecuacion (3.26); sus pardmetros se estiman por un procedimiento no lineal de minimos cuadrados, de
acuerdo con €l método de Gauss (Bard, 1974).

Wy =rt+nt> v (3.26)

donde: r,,r,, y r;, son los parametros por determinar.

3.6.3 Pardametros del filtro

La funcién de.densidad espectral del acelerograma reducido se calcula mediante la transformada rapida de

Fourier. El filtro utilizado es el de Clough-Penzien, cuya funcion de transferencia se presenta en la
ecuacion (3.27). Dicha funcién depende de los parametros: @,,4, g,a)f,g" Yy S,, obtenidos tomando la

energia del acelerograma reducido en el dominio de la frecuencia, de acuerdo con el método de Gauss
(Bard, 1974). Aqui, S, es un factor de intensidad y los demas definen la forma del filtro.

2, .2 .2

S (@)=5 w, +44 wlw @’ 627

e\ B) =2y 7 _ 22+4;2 22 (2__ 2)2+4g"2a)2a)2 N N
(0, —@”) o @r— @ 1@
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3.6.4 §iruleeibn Zol rrids Blares Flirads

La funcién £(#) que se emplea en la ecuacion (3.16) es un ruido blanco filtrado con densidad espectral
bilateral S{@}, — o < @ < © ; que puede expresarse como sigue:

409 =§40,- (a,cosm,g+b senw,p) (3.28)

De acuerdo con Parzen, 1962, a; y b , son variables aleatorias independientes, con media cero y

desviacion estandar unitaria. Si N es grande, como consecuencia de la ley de los grandes numeros la
distribucién de la suma sera Gaussiana, independiente de las formas de las densidades de probabilidades

de a, y b,. Y o, depende de la forma del filtro; es decir, de S(w).
3.6.5 Deseommrosicién Je g exellecifs en Dandes e Drecuencie

El proceso aleatorio de modulacién de amplitud y frecuencias tiene una funcién de densidad espectral
suave, que cambia continuamente con el tiempo, y que se representa por medio del filtro de Clough-
Penzien; sin embargo, ¢l cspectro de potencia del acelerograma rcducido posee una forma bastante
iregular, y ademaés el acelerograma reducido no es un proceso estacionario estrictamente hablando. Asi, el
espectro de Clough-Penzien representa el contenido de frecuencias promedio de dicho acelerograma, sin
olvidar que los cambios de intensidad y de frecuencias dominantes se toman en cuenta con las funciones
de modulzcién de intensidad It} y frecuencia @{¢).

Con la finalidad de incorporar esta itregularidad en el modelo, el acelerograma se divide en varias
componentes con bandas de frecuencias diferentes. Esto se realiza basicamente en dos pasos: primero se
calcula el espectro de Fourier del acelerograma original mediante el algoritmo de la transformada rapida
de Fourier y como segundo paso, se divide el espectro de Fourier en varias regiones contiguas y se regresa
cada regién al dominio del tiempo utilizando la transformada inversa rapida de Fourier.

Después de dividir el acelerograma original en varias componentes, cada una de estas se genera en forma
separada. El movimiento resultante se obtiene al sumar estas componentes en el dominio del tiempo.
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£ BSTUDIO® PARANMIZTIRICO

4,0 Ldeslzaciin Jol glisterme y troplisdades

Con el procedimiento de analisis implicito en el programa de computadora EAGD-84, descrito
anteriormente, se evalia el comportamiento sismico de la presa Trigomil, haciendo uso de acelerogramas
de sefiales sintéticas de periodo de retomno de 100 y 200 afios (debido a que hasta el momento no se
dispone de registros medidos en la presa ya que los equipos instalados en la presa estan descompuestos).
Ahora bien, para evaluar el comportamiento de la cortina se escogicron las siguientes caracteristicas de
respuesta:

a) Contornos deformados para la presa con el embalse lleno y vacio, en andlisis estatico.

b) Historias de desplazamientos y sus correspondientes espectros de respuesta de desplazamientos,
en algunos puntos de la malla de elementos finitos, que representa la idealizacion de la presa
Trigomil.

¢) Contornos de esfuerzos principales maximos (mayores) y minimos (menores) para diferentes
tiempos, en analisis dindmicos.

Los monolitos de la presa se idealizan como un conjunto de elementos finitos rectangulares conectados
por cuatro puntos nodales cada uno (ver figura 4.1).

Los puntos nodales en el sistema del elemento finito son localizados con referencia a un sistema
coordenado x,y. El eje y vertical con la direccién positiva hacia arriba; el eje x horizontal con la
direccién positiva hacia aguas abajo. Cada punto nodal es identificado por un nimero y sus
correspondiente coordenadas X y y . Si los efectos de la interaccion entre la presa y la cimentacion de
roca son incluidos, los puntos nodales de la base de la presa deben estar equiespaciados en una linea
horizontal.

La idealizacién bidimensional del Elemento Finito (en el plano generalizado de esfuerzos o en ¢l plano de
deformaciones) que se presenta en la figura 4.1, consiste de 128 elementos finitos cuadrilateros con 153
puntos nodales. Los nueve puntos nodales en la base de la presa estan equiespaciados para satisfacer la
condicién de interaccién entre la cortina y la cimentacioén, como se requiere para desarrollar la matriz de
rigidez dinamica de la cimentacién. Este sistema del clemento finito tiene 238 grados de libertad para el
analisis con cimentacién rigida y de 256 grados de libertad para considerar la cimentacion flexible.

El concreto de la presa se supone homogéneo, is6tropo y que s€ comporta como un material elastico con
las siguientes propiedades: modulo de elasticidad (E) con cuatro valores a utilizar en los andlisis, peso
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volumétrico (¥.)=2400 kg/m’, relacién de Poisson ()= 0.2. La disipacién de energia en la presa de

concreto es representada por la constante de amortiguamiento histerético con un factor de
amortiguamiento (77,)=0.1, que corresponde al 5 % del factor de amortiguamiento en todos los modos de
vibracion de la presa. El valor del médulo de elasticidad fue variable debido a que los valores obtenidos
experimentalmente en los cilindros de concreto presentaron variaciones entre 56 503 kg/em® (valor

minimo) y 218 763 kg /cm* (valor méaximo).
8

580m
— alev. 1212,30 msnm
alev. 1208.97 msnm

e

Malla de 128 elementos y
153 puntos nodzles

f AN
AT I I T N N N N

8@ 12225m=07.80m

Figura 4.1 Malla de elementos finitos de la presa Trigomil empleada en el analisis.

El agua que constituye el embalse es idealizada como se menciono en el capitulo 1 como un dominio del
fluido de profundidad constante y longitud infinita en la direccion aguas arriba de la presa. La elevacién
de la superficie es unicamente un parametro especificado para el agua encerrada. El programa de
computadora usa las siguientes propiedades para el agua encerrada: velocidad de las ondas de presién

(C)=1438.656 m/s y peso volumétrico(,)= 1 000 kg/m’. El fondo del embalse se supone
horizontal.

La absorcion de los materiales del fondo del embalse son caracterizados por el coeficiente de reflexién de
onda (@), que se define como la relacion de la amplitud de la onda de presién hidrodindmica reflejada
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entre la amplitud de una propagacion vertical de una onda de presién incidente en el fondo dei embalse.
Un coeficiente de reflexion de onda igual a la unidad indica que las ondas de presién son reflejadas por el
fondo del embalse sin atenuacion; un coeficiente de reflexion de onda igual a cero indica que la
propagacién vertical de las ondas de presién son totalmente absorbidas dentro de los materiales del fondo
del embalse sin reflexion. Los materiales en el fondo del embalse determinan el valor del coeficiente de
reflexién de onda de acuerdo con la siguiente ecuacion:

donde: k= pC/p,C,, C es la velocidad de las ondas de presion y o es la densidad del agua,

C. =.JE./p, ,y E, es el modulo de elasticidad y o, es la densidad de los materiales del fondo del
embalse.

Debido a que los datos de los materiales del fondo del embalse de la presa son desconocidos se selecciond
un coeficiente de reflexion de onda igual a 0.5 para todos los casos analizados, que se considera como un
valor que parcialmente absorbe las ondas de presion hidrodinémicas.

La cimentacién de roca se idealiza como homogénea, isétropica, semiespacio viscoelastico, (en el plano
de esfuerzos) con las siguientes propiedades: médulo de elasticidad (E)= 2 284 977 614.16 kg/m*=1228
497.761 kg /cm®, relacion de Poisson (V)= 1/3, peso volumétrico (3} =2 643 kg /m?, y coeficiente de
amortiguamiento histerético (77, )= 0.10. La velocidad de onda P paralaroca= 1438656 m/s.

La excitacion sismica utilizada en el programa sélo considera la componente horizontal aunque el
programa admite trabajar con ambas componentes (vertical y horizontal), pero, debido a que como se
menciono con anterioridad no se cuenta con registros de acelerogramas reales en el sitio de ubicacién de la
presa Trigomil por lo que fueron utilizados los diez acelerogramas sintéticos (que se muestran en el
capitulo 2) en los analisis dinamicos.

En el siguiente diagrama se muestran los tipos de anélisis que se realizan:
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4.2 Andlisis estticos para médulos de elasticidad diferentes en la cortina

Se utilizaron cuatro casos con variaciones del médulo de elasticidad en la cortina. Los dos primeros
uniformes a lo largo de la cortina y los dos restantes variando linealmente a lo largo de la cortina. Los
valores del médulo de elasticidad se muestran en la siguiente tabla:

Modulo de elasticidad (E) Resistencia {f'¢)

en kg/cm’ en kg/cm’
228 491.76 522
114 248.88 130.53

100 000.05 a 141 294.47 100 a 200
100 000.05 a 223 606.91 100 a 500

La resistencia fue calculada con la expresion: E= 10 000 ./ f ¢

Ademas, tnicamente se considero la cimentacién flexible en todos los analisis, debido a que esta
considera la interaccion entre la cortina y la cimentacién de roca.

4.2.1 Primer caso médulo de elasticidad uniforme (228 497.76 kg/cm’)

En la figura 4.2.1 se observa el contorno deformado para la cortina para un médulo de elasticidad de 228
497.76 kg/em’. En ella se comparan los contornos inicial y deformado cuando se tiene el embalse vacio y
lleno, observandose que el desplazamiento méaximo en la idealizacion bidimensional del Elemento Finito
es en el punto nodal 1 (en la corona) cuando se presenta ¢l caso de embalse vacio con un desplazamiento
de 0.461 cm en la direccién horizontal (hacia aguas arriba) y de 0.526 cm en la direccién vertical (hacia
abajo). Cuando se presenta el embalse lleno se tiene un desplazamiento méaximo de 0.694 ¢m en la
direccidn horizontal (hacia aguas abajo) y dc 0.348 cm en la direccién vertical (hacia abajo), ¢l primero en
el punto nodal 9 y el segundo en el nodo 72 de la malla de elementos finitos.
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Figura 4.2.1 Comparacién entre contorno inicial y deformado para el embalse vacio y tleno.

En las figuras 4.2.2, 4.2.3. 4.2.4 y 4.2.5 se observan los contornos de esfuerzos principales minimos y
maximos para el embalse vacio y lleno. Para este médulo de elasticidad del concreto predominan las zonas
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de compresién a lo largo de la cortina, siendo mayores en la parte inferior de la cara aguas arriba cuando
el embalse esta vacio (- 23.313 kg/cm® en esfuerzos principales maximos) y mayores en la parte inferior
de la cara o paramento aguas abajo cuando el embalse esta lleno para los esfuerzos principales maximos
estaticos (- 23.771 kgfem®).

Figura 4.2.2 Contorno de esfuerzos principales minimos estéticos para el embalse vaci6 (kg/cm?).
Valores negativos indican compresiones.

Figura 4.2.3 Contorno de esfuerzos principales maximos estaticos para el embalse vacié (kg/cm?).
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Figura 4.2.5 Contorno de esfuerzos principales maximos estaticos para el embalse lleno (kg/cm?).
4.2.2 Segundo caso médule de elasticidad uniforme (114 248.88 kg/cm?)

En la figura 4.2.6 se observa el contomo deformado para la cortina para un médulo de elasticidad de 114
248.88 kg/cm’. En ella se comparan los contornos inicial y deformado cuando se tiene el embalse vacio y
lleno, observandose que el desplazamiento maximo cuando se presenta el embalse vacio es de 0.969 cm
en la direccidn borizontal (hacia aguas arriba) y de 1.02 cm en la direccion vertical (hacia abajo), ambos
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desplazamientos en el punto nodal 1. Cuando se presenta ¢l embalse lleno se tiene un desplazamiento
méximo de 1.30 cm en la direccion horizontal (hacia aguas abajo) y de 0.646 cm en la direccion vertical
(hacia abajo), el primero en el punto nodal 9 y el segundo en el nodo 72.
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Figura 4.2.6 Comparacién entre contorno inicial y deformado para el embalse vacio y llero.

En las figuras 4.2.7, 4.2.8, 4.2.9 y 4.2.10 sc observan los contornos de esfuerzos principales minimos y
méaximos para el embalse vacio y lleno. También para este médulo unicamente se presentan compresiones,
observandose las mayores compresiones para ¢l caso de embalse vacio en la parte inferior de 1a cara aguas
arriba para los esfuerzos principales maximos (- 20.424 kg/cm?) y para el caso de embalse lleno en la parte
inferior de la cara aguas abajo para los esfuerzos principales méximos (- 18.849 kg/em?).

Figura 4.2.7 Contorno de esfuerzos principales minimos estaticos para el embalse vacid (kg/cm®),
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Figura 4.2.9 Contorno de esfuerzos principales minimos estéticos para el embalse lleno (kg/cm?).
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Figura 4.2.10 Contorno de esfuerzos principales méximos estaticos para el embalse lleno (kg/cm®).
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En la figura 4.2.11 se observa el contorno deformado para un médulo de elasticidad varizble linealmente a
lo largo de la cortina de 100 000.05 a 141 294.47 kg/cm’ (de la parte superior “corona” a la parte inferior
“base de la presa™. En ella se comparan los contornos inicial y deformado cuando se tiene el embalse
vacio y lleno, observandose que el desplazamiento méximo cuando se presenta el embalse vacio es de
0.861 cm en la direccién horizontal (hacia aguas arriba) y de 0.906 cm en la direccion vertical (hacia
abajo), ambos desplazamientos en el punto nodal 1. Cuando se presenta el embalse lleno se tiene un
desplazamiento maximo de 1.14 cm en la direccién horizontal {hacia aguas abajo) y de 0.557 cmen la
direccion vertical (hacia abajo), ¢l primero en el punto nodal 9 y el segundo en el punto nodal 72.
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Figura 4.2.11 Comparacién entre contorno inicial y deformado para el embalse vacio y lleno.
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En las figuras 4.2.12,4.2.13,4.2.14 y 4.2.15 se observan los contornos de esfuerzos principales minimos y
maximos para el embalse vacio y lleno. Con este médulo también se presentan zonas de compresiones a lo
largo de la cortina, observandose las mayores compresiones para el caso de embalse vacio en la parte
inferior de la cara aguas arriba para los esfuerzos principales méaximos (- 21.176 kg/cm®) y para ¢l caso de
embal;se lleno en la parte inferior de la cara aguas abajo para los esfuerzos principales maximos (- 20.094
kg/cm®).

Figura 4.2.13 Contorno de esfuerzos principales méximos estaticos para el embalse vacio (kg/cm?).
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4.2.4 Cuarto caso médule de elasticidad variable (100 000.05 a 223 606.91 kg/cm?)

En la figura 4.2.16 se observa el contorno deformado para un médulo de clasticidad variable linealmente a
lo largo de la cortina de 100 000.05 a 223 606.91 kg/cm’ (de la parte superior “corona” a la parte inferior
“base de la presa”). En ella se comparan los contornos inicial y deformado cuando se tiene el embalse
vacio y lleno, observandose que el desplazamiento maximo cuando se presenta el embalse vacio es de
0.579 cm en la direccién horizontal (hacia aguas arriba) y de 0.624 c¢m en la direccién vertical (hacia
abajo}, ambos desplazamientos en el punto nodal 1. Cuando se presenta el embalse lleno se tiene un
desplazamiento méximo de 0.793 cm en la direccién horizontal (hacia aguas abajo) yde 0.38]l cmen la
direcci6n vertical (hacia abajo), el primero en el punto nodal 9 y ¢l segundo en el nodo 72 de la malla de
elementos finitos que representa la idealizacion bidimensional de la presa Trigomil.
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Figura 4.2.16 Comparacién entre contorno inicial y deformado para ¢l embalse vacio y lleno.

En las figuras 4.2.17, 4.2.18, 4.2.19 y 4.2.20 se observan los contornos de esfuerzos principales minimos y
maximos estaticos para el embalse vacio y lleno. Con este médulo variable linealmente a lo largo de la
cortina también se presentan unicamente zonas o regiones de compresién, observandose las mayores
compresiones para el caso de embalse vacio en la parte inferior de la cara aguas arriba (- 23.109 kg/cm?) y
para el caso de embalse lleno en la parte inferior de la cara aguas abajo (- 23.418 kg/cm?) ambas
compresiones mayores para ¢l caso de los contornos de esfuerzos principales maximos estaticos.
Asimismo, para los contornos de esfuerzos principales minimos estaticos se¢ observa que para el embalse
lleno las compresiones méximas se presentan en la parte inferior de la cara aguas arriba (- 8.769 kg/cm®) y
para el embalse vacié los esfuerzos principales minimos se presentan en la parte inferior central de la

cortina cerca de la interfaze presa-cimentacion (- 3.061 kg/cm?). Siendo csta Gltima aseveracién acerca de
los esfuerzos principales minimos estaticos para embalse lleno y vacio semejante en los cuatro médulos de
elasticidad propuestos como parametros variables en los analisis estaticos.

85






Bsludio Faramétrice

Figura 4.2.20 Contorno de esfuerzos principales maximos estaticos para el embalse lleno (kg/cm?).

4.3 Analisis dinamicos

En los anélisis dinamicos que se presentan a continuacién se muestran tinicamente los anélisis con las
seflales sintéticas de mayor severidad en el comportamiento de la presa para un sismo en la direccién
horizontal con periodo de retorno de 100 (sefial trigo.001) y 200 (sefial 2trigo.002) afios, considerando la

87




cimentacion flexible, un fondo del embalse semiabsorbente de las ondas de presion hidrodinimicas, y los
cuatro casos del médulo de elasticidad del concreto de la cortina utilizados en el analisis estatico para asi
poder compararlos entre si. Asimismo, se presentaran el comportamiento de la presa con cuatro casos que
son: 1) embalse lleno con efectos estaticos, 2)embalse lleno sin efectos estaticos, 3) embalse vacio con
efectos estiticos y 4) embalse vacio sin efectos estaticos. Los cuales serviran para determinar la influencia
del factor dindmico, del nivel del agua y del periodo de retorno.

4.3.0 Anélisis dindmices pare [ sefal de perfedo de retorme de 100 2%cs g, SR I

Se obtuvieron las historias de desplazamientos de los puntos nodales: 1, 5, 9, 28, 32, 36, 55, 59, 63, 82, 86,
90, 109, 113, 117, 127, 131, y 135 de la malla de elementos finitos y sus correspondienies espectros de
respuesta de los desplazamiento. En donde se observé que los desplazamientos aumentan o se amplifican
con la altura de la presa, es decir a mayor altura del punto nodal en la presa mayor es el desplazamiento
que se obtiene. Ademds, se obtuvieron las historias de esfuerzos principales maximos y minimos de la
presa, para diferentes instantes de tiempo de la sefial sintética.
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En la figura 4.3.1.1 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en ¢l punto nodal 1
(corona de la presa) de la malla de elementos finitos. En la direccidn hacia aguas abajo el desplazamiento
méximo es de 3.10 cm para el instante de tiempo t = 8.64 s y en la direccion hacia aguas arriba el
desplazamiento maximo es de 2.15 cm en el instante de tiempo t = 9.38 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.2
se presenta el espectro de respuesta de desplazamientos del punto nodal 1, en donde el pico maximo es de
10.46 cm para una frecuencia de 2.10 Hertz.
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Figura 4.3.1.1 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.2 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.1.3. y .4.3.1.4 se muestran los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinimicos para el embalse lleno considerando los efectos estaticos en ¢l instante de tiempo t =10 s, que es
donde se presentan las compresiones mayores durante la ocurrencia de la sefial sintética en la presa, siendo
el valor maximo de compresion de — 22.411 kg/cm’. Para la historia de esfuerzos principales maximos
Yinicamente se presentaron compresiones con valores desde — 0.039 kg/cm’® (corona) hasta los ~ 22.411
kg/cm” a lo largo de la presa, los esfuerzos mayores de compresi6n se presentan en la parte inferior de la
presa en la cara aguas abajo. De la historia de esfuerzos principales minimos se puede decir que el valor
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maximo de tensién se presenta en la corona con un valor de 0.535 kg/cm’ y el de compresion es de
—7.529 kg/cm?, presentandose este tiltimo valor en la parte inferior de la cara aguas arriba.

Figura 4.3.1.4 Contorno de esfuerzos principales maximos dinamicos parat=10s.
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En la figura 4.3.1.5 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse Ileno sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en ¢l punto nodal 1
de 1a malla de elementos finitos. En la direccion hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 2.40
cm para el instante de tiempo t = 8.64 s y en la direccién hacia aguas arriba ¢l desplazamiento méximo es
de 2.85 cm en el instante de tiempo t = 9.38 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.6 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del punto nodal 1, en donde el pico méximo se presenta a los 2.29 Hertz y su
amplitud es de 10.73 cm.
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Figura 4.3.1.5 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.6 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazemientos para el punto nodal 1.

Figura 4.3.1.7 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos parat=38s.
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Figura 4.3.1.8 Contorno de esfuerzos principales maximos dinamicos parat=3§s,

En las figuras 4.3.1.7 y 4.3.1.8 se presentan los contornos de esfuerzos minimos y maximos dinamicos.
Para los esfuerzos minimos se presentan tensiones y compresiones, estas tiltimas de pequefia magnitud, las
primeras en la cara aguas abajo con un valor de 9.370 kg/cm® y las segundas en la cara aguas arriba con un
valor de — 0.599 kg/cm’. Mientras que para los esfuerzos maximos inicamente se presentan compresiones
en la cortina, presentandose el mayor valor de compresién de — 9.406 kg/cm’ en la parte inferior de la
cortina cara aguas arriba.

4.3.1.1.3 Embalse vacio con efectos estiticos

En la figura 4.3.1.9 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méaximo horizontal se presenta en el punto nodat 1
de la malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 1.86
¢m para el instante de tiempo t = 8.56 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es
de 2.47 cm en el instante de ticmpo t = 9.36 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.10 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del punto nodal 1, en donde el pico maximo es de 7.64 cm para una
frecuencia de 3.63 Hertz.
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Figura 4.3.1.9 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.10 Espectro de respuesta de
para el punto nodal | (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.
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Figura 4.3.1.11 Contorno de esfuerzos principales minimos dinzmicos parat=8s.

Figura 4.3.1.12 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos parat=8s.

En las figuras 4.3.1.11 y 4.3.1.12 se muestran los esfuerzos minimos y méaximos para el tiempot=8s, que
es en donde se presentan las mayores tensiones y compresiones al presentarse la sefial sintética en la presa.
Para Iz historia de esfuerzos principales minimos dindmicos se presentan valores pequefios de tensiones y
compresiones. En la figura 4.3.1.11 se presentan los esfuerzos minimos para el tiempo t = 8, en donde el
valor maximo de tension es de 1.791 kg/cm’ y el de compresion de — 2.977 kg/cm’. Para los esfuerzos
méximos al igual que para los minimos se presentan tensiones y compresiones, pero las compresiones son
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de mayor magnitud y las tensiones al igual que para los minimos dinamicos son de valores pequefios. Los
valores mayores se presentan para el tiempo t = 8 s, como se observa en la figura 4.3.1.12, siendo el valor
mayor de compresién de — 25.444 kg/cm’, presentdndose en la parte inferior de la cara aguas arriba de la
presa, y el valor mayor de tensién de 0.001 kg/cm?, presentandose en la cara aguas abajo.

4.3.1.1.4 Embalse vacio sin efectos estiticos

En la figura 4.3.1.13 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malia de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 2.32 cm
para el instante de tiempo t=8.56 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de 2
cm en el instante de tiempo t = 9.36 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.14 se presenta el espectro de respuesta

de desplazamientos del punto nodal 1, en donde el pico maximo es de 7.81 ¢m para una frecuencia de 5,75
Hertz.
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Figura 4.3.1.13 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.14 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para ¢l punto nodal 1.

Figura 4.3.1.15 Contorno de esfuerzos principales minimos dinimicos para t = 8 s.
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Figura 4.3.1.16 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos parat=§ s.

En las figuras 4.3.1.15 y 4.3.1.16 se presentan los esfuerzos minimos y méximos para el tiempo t = 8 s,
que es cuando se presentan los mayores esfuerzos. Para los esfuerzos minimos las tensiones méximas se
presentan en la parte inferior de la cara aguas abajo (5.766 kg/em?) y para los esfuerzos méximos las
compresiones maximas se presentan en la parte inferior de la cara aguas arriba (- 6.432 kg/cm®)

4.3.1.2 Sepundo caso mbduis de elasticldad uriforme (114 248.88 Z{g/c.’-’::z)
43.20.0 Trebelse mermo eon efectos estfticss

En la figura 4.3.1.17 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embzlse lleno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en ¢l nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 6.93 cm
para el instante de tiempo t = 9.74 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento méximo es de
5.01 cm en el instante de tiempo t = 5.42 5. Asimismo, en la figura 4.3.1.18 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méaximo es de 30.63 cm para una frecuencia de
2.10 Hertz.
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Figura 4.3.1.17 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.18 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.
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En las figuras 4.3.1.19 y 4.3.1.20 se presentan los esfuerzos principales minimos y méaximos dinimicos,
respectivamente, en donde se observa que para los esfuerzos minimos se presentan esfuerzos de tensién y
de compresion, los primeros en la parte superior de la cara aguas abajo (5.480 kg/cm?) y los segundos en
la parte inferior de la cara aguas arriba (- 8.627 kg/cm?). Mientras que para los esfuerzos principales
maximos predominan las zonas de compresién con un valor maximo de — 19.426 kg/cm® en la parte
inferior de la cara aguas arriba para el tiempo de t = 8 s, que es ¢l instante de tiempo de la historia de
esfuerzos en donde se presentan las mayores compresiones en la presa.

Figura 4.3.1.20 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos para t =8 s.
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£,3.0.2.2 Thelse ere sin efentos estftices

En la figura 4.3.1.21 sc muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccidn hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 5.64 cm
para el instante de tiempo t = 9.74 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
6.31 cm en el instante de tiempo t = 9.42 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.22 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méaximo es de 29.89 cm para 2.09 Hertz.
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Figura 4.3.1.21 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.22 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En la figura 4.3.1.23 se presenta el contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos para ¢l tiempo
de t = 8 s, que es donde se registran los mayores esfuerzos cuando la excitacién sintética horizontal se
presenta en la presa, siendo los esfuerzos de tension los predominantes con un valor maximo de 10.269
kg/cm” en la cara agua abajo de la presa.

Figura 4.3.1.23 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos parat=8s.
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En la figura 4.3.1.24 se presentan el contomo de esfuerzos principales maximos dinamicos que ocurren en
la presa ante la presencia de la sefial sintética, siendo el mayor esfuerzo de compresién de — 11.917 kg/em?

en la parte inferior de la cara aguas arriba. En la historia de esfuerzos principales maximos dinimicos
predominan los esfuerzos de compresion.

Figura 4.3.1.24 Contorno de esfuerzos principales maximos dinimicos parat=8§ s.

4.3.1.2.3 Embalse vacio con efectos estiticos

En la figura 4.3.1.25 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de Ia
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 3.55 cm
para el instante de tiempo t = 8.62 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
4.74 cm en el instante de tiempo t = 8.88 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.26 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde ¢l pico maximo es de 14.57 cm para una frecuencia de

2.51 Hertz.
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Figura 4.3.1.25 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.26 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.
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En las figuras 4.3.1.27 y 4.3.1.28 se presentan los esfuerzos principales minimos y maximos dindmicos
para t = 8 s. En donde para los esfuerzos principales minimos dindmicos se registran zonas de tension y
compresion, los esfuerzos de tensién mayores se presentan en la parte superior de la cara aguas abajo
(5.854 kg/cmz) y los esfuerzos de compresién mayores se presentan en la base de la presa (- 3.542
keg/cm?). Para los esfuerzos principales méximos dindmicos se registran Gnicamente zonas de compresion
con un valor maximo de — 25.816 kg/cm” en 1a parte inferior de la cara aguas arriba.

Figura 4.3.1.28 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos parat=8s.
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4.3.1.2.4 Embalse vacio sin efectos estdticos

En la figura 4.3.1.29 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccidn hacia aguas abajo ¢l desplazamiento maximo es de 4.52 cm
para ¢l instante de tiempo t = 8.62 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
3.77 cm en el instante de tiempo t = 8.88 5. Asimismo, en la figura 4.3.1.30 se presenta ¢l espectro de
desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 13.82 cm para una frecuencia de 2.51 Hertz.
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Figura 4.3.1.29 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.30 Espectro de respuesta de
para ¢l punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

Figura 4.3.1.31 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos para t =8 s.

En las figuras 4.3.1.31 y 4.3.1.32 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dindmicos y al igual que para los demas contornos presentados con anterioridad para este médulo de
elasticidad uniforme en la presa los mayores esfuerzos se presentan a los 8 segundos de haber empezado la
excitacién sismica simulada a través del programa de computadora, en donde para los esfuerzos minimos
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se presentan zonas de tensién con un valor mayor en la cara aguas abajo de 6.196 kg/cm’ y para los

esfuerzos méximos se presentan zonas de compresion siendo la mayor en la cara aguas arriba con un valor
de — 5.437 kg/cm’.
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Figura 4.3.1.32 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos para t = 8 s.
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En la figura 4.3.1.33 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en elnodo 1 dela
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 5.57 cm
para el instante de tiempot=98.72syenla direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
4.65 cm en el instante de tiempo t = 9.42 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.34 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 26.37 ¢m para 2.09 Hertz.
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Figura 4.3.1.33 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.34 Espectro de respuesta de
para ¢l punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.
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Para este caso de médulo de elasticidad variable linealmente a lo largo de la cortina los esfuerzos mayores
de tension y de compresidn se presentan a los 8 segundos de haberse simulado la excitacién horizontal en
la presa. En las dos figuras siguientes se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y
méaximos dindmicos, en donde para los primeros se presentan zonas de tensién y de compresion, las
tensiones en la parte superior de la cara aguas abajo (4.019 kg/cm?) y las compresiones en la parte inferior
de la cara aguas arriba (- 8.678 kg/cm®). Asimismo, para los esfuerzos principales maximos las
compresiones mayores se presentan en la parte inferior de la cara aguas arriba (- 19.397 kg/em?).

Figura 4.3.1.36 Contorno de esfuerzos principales maximos dinAmicos parat= 8 s.
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4,3.2.3.2 Tmbaise ero sin efectos esidticos

En la figura 4.3.1.37 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
mallz de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 4.43 cm
para el instante de tiempo t = 9.72 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento méximo es de
5.79 cm en el instante de tiempo t = 9.42 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.38 s¢ presenta el espectro de
desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méximo es de 25.46 cm para una frecuencia de 2.09 Hertz.
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Figura 4.3.1.37 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.38 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las dos figuras siguientes se presentan los esfuerzos principales minimos y maximos dinidmicos. En la
primera figura predominan las zonas de tension, siendo las mayores tensiones en la cara aguas abajo
(9.604 kg/cm®) y en la segunda figura predominan las zonas de compresion, pero se registra una pequefia
zona de tension. La zona de tensi6n se presenta en la parte inferior de la cara aguas abajo (0.565 kg/em®) y
la zona de compresién mayor se presentan en la parte inferior de la cara aguas arriba (- 11.354 kg/em?).

Figura 4.3.1.39 Contomo de esfuerzos principales minimos dindmicos parat =38 s.
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Figura 4.3.1.40 Contorno de esfuerzos principales maximos dinimicos para t=8 s.
4.3.1.3.3 Embalse vacio con efectos estaticos

En la figura 4.3.1.41 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que ¢l desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 3.40 c¢m
para el instante de tiempo t = 8.62 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
3.97 cm en el instante de tiempo t = 8.48 5. Asimismo, en la figura 4.3.1.42 se presenta el espectro de
desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 11.60 cm para una frecuencia de 2.51 Hertz,
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Figura 4.3.1.41 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.42 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.1.43 y 4.3.1.44 que se presentan a continuacién se muestran los contornos de esfuerzos
principales minimos y méaximos dinimicos para el embalse vacio considerando los efectos estaticos, en
donde para la primera figura se registran zonas de tensién y de compresién con un rango de esfuerzos de
5.304 a — 3.632 kg/cm’. Los esfuerzos de tensién mayores se presentan aproximadamente en la parte
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media de la cara aguas abajo y los esfuerzos de compresion mayores se presentan en la base de la presa
(interfaze presa-cimentacion). En el contorno de esfuerzos principales méaximos dindmicos se registran
zonas de compresion y una pequefia zona de tensién, el rango de esfuerzos va de 0.145 a - 26.639 kg/cm’,
presentandose las mayores compresiones en la parte inferior de la cara aguas arriba de la presa y la zona
de tensidn en la cara aguas abajo.

Figura 4.3.1.44 Contorno de esfuerzos principales méaximos dindmicos parat=8 s.
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4.3.1.3.4 Embalse vacio sin efectos estéticos

En la figura 4.3.1.45 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méaximo es de 4.27 cm
para el instante de tiempo t = 8.62 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento méaximo es de
3.11 cm en el instante de tiempo t = 8.48 5. Asimismo, en la figura 4.3.1.46 se presenta el espectro de

respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde €l pico maximo es de 11.80 cm para 5.75 Hertz.
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Figura 4.3.1.45 Historia de desplazamientos
para ¢l punto nodal 1 (corona).

Figura 4.3.1.46 Espectro de respuesta de
desplazamientos para €l punto nodal 1.

-En las figuras siguientes se presentan los dos contornos para ¢l embalse vacio sin considerar los efectos
estaticos. Para los esfuerzos principales minimos dindmicos el rango de esfuerzos va de 6.025 a — 0.468
kg/cm?, presentandose las mayores tensiones en la cara aguas abajo y para los esfuerzos principales
maximos dinamicos el rango de esfuerzos va de 0.358 a — 5.719 kg/cm?®, presentandose las mayores

compresiones en la cara aguas arriba.

Figura 4.3.1.47 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos parat=8 s.
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Figura 4.3.1.48 Contorno de esfuerzos principales méximos din&micos para t =8 s.
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4.3.0.4.0 Tmhelse Dene con efectss estéticos

En la figura 4.3.1.49 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en elnodo 1 de la
mallz de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 3.93 cm
para el instante de tiempo t = 8.64 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
2.84 cm en el instante de tiempo t = 9.38 5. Asimismo, en la figura 4.3.1.50 sc presenta el espectro de
desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 13.76 cm para una frecuencia de 2.09 Hertz,
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Figura 4.3.1.49 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.50 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las dos figuras que se muestran en la siguiente pagina se muestran los contornos de esfuerzos
principales minimos y méximos dinamicos, y al igual que para el tercer caso de modulo de elasticidad
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variable linealmente a lo largo de la presa, los esfuerzos mayores ya sean de tension o de compresion se
presentan a los 8 segundos de simularse el movimiento del terreno en la direccién horizontal. Tanto en los
esfuerzos minimos y maximos dinimicos predominan las zonas de compresion y en ambos las
compresiones mayores se presentan en la parte inferior de la cara aguas arriba de la presa, en esfuerzos

principales minimos la compresién mayor es de ~8.842 kg/cm® y en esfuerzos principales maximos la
compresion mayor es de — 20.396 kg/cm?.

Figura 4.3.1.52 Contorno de esfuerzos principales maximos dinamicos parat= 8 s.
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En la figura 4.3.1.53 se muestra la historia de desplazamientos para ¢l caso de embalse lleno sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 3.14 cm
para el instante de tiempo t = 8,64 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento méximo es de
3.63 cm en el instante de tiempo t = 9.38 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.54 se presenta su espectro de
respuesta correspondiente, en donde el pico maximo es de 14.09 ¢m para una frecuencia de 2.29 Hertz.
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Figura 4.3.1.53 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.54 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.1.55 y 4.3.1.56 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinimicos. En la primera figura las tensiones mayores se presentan en la cara aguas abajo (9.220 kg/cm?).
Ademas, se presentan compresiones en la parte inferior de la cara aguas arriba (- 1.027 kg/cmz). En la
segunda figura las compresiones mayores se presentan en la parte inferior de la cara aguas arriba de la
presa (- 10.503 kg/em®) y al igual que para los esfuerzos minimos se presentan tensiones, pero de menor
magnitud en la parte inferior de la cara aguas abajo {0.395 kg/em?).

Figura 4.3.1.55 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos parat=8s.
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Figura 4.3.1.56 Contomno de esfuerzos principales maximos dinimicos parat=§s.

4.3.1.4.3 Embalse vacio con efectos estiticos

En la figura 4.3.1.57 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo ¢l desplazamiento méaximo es de 2.77 cm
para el instante de tiempo t = 8.58 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
3.10 cm en el instante de tiempo t = 8.46 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.58 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del punto nodal 1, en donde el pico maximo es de 10.01 cm para una

frecuencia de 5.75 Hertz.
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Figura 4.3.1.57 Historia de desplazamientos
para el punto nodal 1 (corona).

Figura 4.3.1.58 Espectro de respuesta de

desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.1.59 y 4.3.1.60 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinamicos para el embalse vacio considerando los efectos estaticos. En el contorno de esfuerzos
principales minimos dindmicos el rango de esfuerzos va de 4.406 a — 3,777 kg/cm’, las tensiones mayores
presentandose en la cara aguas abajo de la presa y las compresiones mayores en la parte central de la base
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de la presa (interfaze presa-cimentacién). En el contorno de esfuerzos principales maximos dinamicos el
rango de esfuerzos va de 0.081 a — 30.308 kg/em?, siendo este tltimo valor la méxima compresion
alcanzada en todas las historias de esfuerzos obtenidos en los casos analizados con la sefial sintética de
periodo de retorno de 100 afios. Este valor de — 30.308 kg/cm’ se presenta en la parte inferior de la cara
aguas arriba de la presa.

Figura 4.3.1.60 Contorno de esfuerzos principales maximos dinamicos parat=8s.
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4.3.1.4.4 Embalse vacio sin efectos estiticos

En la figura 4.3.1.61 se muestra la historia de desplazamientos para ¢l caso de embalse vacio sin efectos
estaticos, en la cual sc observa que el desplazamiento méaximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 3.35 cm
para ¢l instante de tiempo t = 8.58 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
2.52 cm en el instante de tiempo t = 8.46 s. Asimismo, en la figura 4.3.1.62 se presenta el espectro de

respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méaximo es de 10.42 ¢m para una frecuencia de
5.75 Hertz.
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Figura 4.3.1.61 Historia de desplazamientos Figura 4.3.1.62 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodat 1.

En las dos figuras siguientes se muestran los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinamicos para el embalse vacio sin considerar los efectos estaticos, en la primera figura las tensiones
mayores se presentan en la cara aguas abajo (5.994 kg/cm®) y en la segunda figura las compresiones
mayores se¢ presentan en la parte inferior de la cara aguas arriba de la presa (- 7.205 kg/cm®).

Figura 4.3.1.63 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos parat= 8 s.
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Figura 4.3.1.64 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos parat=8s.
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4.3.2 Anélisis dindmicos para 1a sefial de periodo de retorno de 200 afios (2trigo.002)

Al igual que para la sefial sintética de periodo de retorno de 100 afios se obtuvieron las historias de
desplazamientos de los puntos nodales: 1, 5, 9, 28, 32, 36, 55, 59, 63, 82, 86, 90, 109, 113, 117, 127, 131,
y 135 de la malla de elementos finitos y sus correspondientes espectros de respuesta de los
desplazamientos para la seiial sintética de periodo de retorno de 200 afios. En donde se observa al igual
que para ¢l periodo de retorno de 100 afios que los desplazamientos aumentan con la altura de la presa, €s
decir se amplifican los desplazamientos con la altura siendo mayores los desplazamientos en la corona de
la presa. Ademas, se obtuvieron las historias de esfuerzos principales maximos y minimos de la presa para
diferentes instantes de tiempo de la sefial sintética de periodo de retorno de 200 afios.

4.3.2.1 Primer caso médulo de elasticidad uniforme (228 497.76 kg/em?)

4.3.2.1.1 Embaise lleno con efectos estiticos

En la figura 4.3.2.1 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en e! nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 6.85 cm
para el instante de tiempo t = 3.86 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
4.48 c¢m en el instante de tiempo t = 5.60 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.2 se presenta el espectro de

respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méximo es de 25.86 cm para una frecucicia de
2.51 Hertz.
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Figura 4.3.2.1 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.2 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.2.3 y 4.3.2.4 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y méximos

—— ———dindmicospara-el tiempo-de t = 4 s, que es donde se presentan las mayores tensiones y compresiones

durante la ocurrencia de la sefial sintética de 200 afios. En donde para los esfuerzos principales minimos se
presenta una tensidn de 12,275 kg/cm’ en la parte superior de la cara aguas abajo, mientras que para los

esfuerzos principales maximos se presenta un valor de compresion de — 32.323 kg/cm? en la parte inferior
de la cara aguas arriba.
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Figura 4.3.2.4 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos para t = 4s.
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4.3.2.1.2 Embalse lleno sin efectos estiticos

En la figura 4.3.2.5 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno sin efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en ¢l nodo 1 de Ia
malla de elementos finitos, En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 6.15 cm
para el instante de tiempo t = 3.86 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento méximo es de
5.18 cm en el instante de tiempo t = 5.60 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.6 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 30.26 ¢m para 2.51 Hertz.
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Figura 4.3.2.5 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.6 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.2.7 y 4.3.2.8 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos Y maximos
dindmicos para el tiempo de t = 4 s, que es donde se presentan los mayores esfuerzos de tensién y
compresion al presentarse la sefial sintética en la base de la presa en la direccién horizontal. En estas
figuras se observa que para los esfuerzos principales minimos se presenta una tensién de 21.702 kg/cm’ en

Figura 4.3.2.7 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos parat=4s.
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Figura 4.3.2.8 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos para t=4s.

la parte baja de la presa de la cara aguas abajo, mientras que para los esfuerzos principales méximos se
presenta una compresion de — 21.128 kg/cm? en la parte inferior de la cara aguas arriba.
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En la figura 4.3.2.9 se muestra Ia historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en ¢l nodo 1 de la
malla de clementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 3.61 cm
para ¢l instante de tiempo t = 3.80 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento méximo es de
1.48 cm en el instante de ticmpo t = 3.62 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.10 sc presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méximo es de 13.33 cm parz una frecuencia de
3.31 Zertz.
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Figura 4.3.2.9 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.10 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazzmientos para el punto nodal 1.
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En las figuras 4.3.2.11 y 4.3.2.12 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dindmicos para el tiempo de t = 4 s, que es donde se presentan los mayores esfuerzos de tensién y
compresion. Para los esfuerzos principales minimos se presenta una tensién méxima con un valor de
10.612 kg/cm® en la parte alta de la cara aguas abajo, mientras que para los esfuerzos principales maximos
se presenta una compresion maxima de — 39.765 kg/cm’ en la parte inferior de la cara aguas arriba.

Figura 4.3.2.11 Contorno de esfuerzos principales minimos dinamicos parat=4s.

Figura 4.3.2.12 Contorno de esfuerzos principales maximos dinamicos para t = 4 s.
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En la figura 4.3.2.13 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio sin efectos
estéticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccion hacia aguas abajo ¢l desplazamiento méaximo es de 4.08 cm
para el instante de tiempo t = 3.82 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
2.91 cm en el instante de tiempo t = 3.66 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.14 se presenta ¢l espectro de

respuesta de desplazamientos del punto nodal 1, en donde el pico méximo es de 13.38 cm para una
frecuencia de 3.31 Hertz.
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Figura 4.3.2.13 Historia de desplazamientos Tigura 4.3.2.14 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras siguientes se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinamicos y al igual que los demés casos para este médulo de elasticidad uniforme en toda la cortina de
C.C.R., los mayores esfuerzos de tensién y de compresion se presentan a los 4 segundos de haber iniciado

Figura 4.3.2.15 Contorno de esfuerzos principales minimos dinamicos parat=4s.
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Figura 4.3.2.16 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos parat=4 s,

la excitacién sismica sintética. Para los esfuerzos minimos se presenta una tensién maxima de 14.496
kg/cm’ en la parte inferior de la cara aguas abajo, mlentras que para los esfuerzos principales maximos se

presenta una compresién maxima de — 16.451 kg/cm? en la parte inferior de la cara aguas arriba.

4.3.2.2 Segunde caso mbdulo de elasticidad uniforme (114 248.88 kg/cm?)

4.3.2.2.1 Embalse lleno con efectos estaticos

En la figura 4.3.2.17 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direcci6n hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 15.16 cm
para el instante de tiempo t = 3.92 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
10.96 cm en el tiempo de t = 4.14 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.18 se presenta su correspondiente

espectro de respuesta, en donde el pico maximo es de 67.87 cm para una frecuencia de 2.09 Hertz.
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Figura 4.3.2.17 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.18 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para ¢l punto nodal 1.
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En las figuras 4.3.2.19 y 4.3.2.20 se muestran los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinamicos para el tiempo de t = 4 s, que es donde se presentan los mayores esfuerzos de tension y de
compresion. Para los esfuerzos principales minimos se presenta una tension de 10.096 kg/cm? en la parte
inferior de la presa en la cara aguas arriba y para los esfuerzos principales méximos sc presenta una
compresion de — 29.565 kg/cm? en la parte inferior de la presa en la cara aguas abajo.

g’_\?\\\\

Figura 4.3.2.19 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos para t = 4s.

() N
)

Figura 4.3.2.20 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos parat=4s.
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4.3.2.2.2 Embalse lleno sin efectos estaticos

En la figura 4.3.2.21 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse Ileno sin efectos
estaticos, en la cual sc observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 14.37 cm
para el instante de tiempo t = 3.90 s y en la direccion hacia aguas arriba ¢l desplazamiento maximo es de
12.26 cm en el instante de tiempo t = 4.14 5. Asimismo, en la figura 4.3.2.22 se presenta el espectro de

respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méximo es de 68.14 cm para una frecuencia de
2.09 Hertz.
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Figura 4.3.2.21 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.22 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras siguientes se muestran los contornos de esfuerzos principales minimos Yy maximos
dindmicos, en donde para los esfuerzos minimos se presenta una tensién méxima de 15.214 kg/cm® en la
parte inferior de la cara aguas arriba, mientras que para los esfuerzos principales maximos la compresién
maxima es de - 11.695 kg/cm® en la parte media de la cara aguas abajo.

Figura 4.3.2.23 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos parat=4s.
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Figura 4.3.2.24 Contorno de esfuerzos principales méximos dinamicos para t = 4.
£.3.2.2.3 Bmbelse vagie son 2lestos estéiticcs

En la figura 4.3.2.25 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1dela
malia de clementos finitos. En la direccion hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 6.49 cm
para el instante de tiempo t = 3.86 s y en la direccidn hacia aguas arriba el desplazamiento méximo es de
8.64 cm en el instante de tiempo t = 5.60 s. Asimismo, en la figura £.3.2.26 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo s de 46.95 cm para 2.51 Hertz.
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Figura 4.3.2.25 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.26 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 {corona). desplazamientos para el punto nodal 1,

En las figuras 4.3.2.27 y 4.3.2.28 se muestran los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dindmicos para el tiempo de t = 4 s, que es donde se presentan los mayores esfuerzos de tension y de
compresién durante 1a historia de esfuerzos. Para los esfuerzos principales minimos se presenta una
tensién maxima de 15.571 kg/cm?® en la parte superior de la presa en la cara aguas abajo, mientras que para
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los esfuerzos principales maximos se presenta una compresion méxima de ~ 35.710 kg/cm® en parte
inferior de la presa en la cara aguas arriba,

Figura 4.3.2.28 Contorno de esfuerzos principales maximos dinamicos parat =4 s.
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En la figura 4.3.2.29 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio sin cfectos
estéticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccioén hacia aguas abajo el desplazemiento maximo es de 7.46 cm
para el instante de tiempo t = 3.86 5 y en la direccion hacia aguas arriba ¢l desplazamiento maximo s de
7.67 cm en el instante de tiempo t = 5.60 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.30 se presenta el espectro de

respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 46.44 ¢m para una frecuencia de
2.51 Hertz.
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Figura 4.3.2.29 Historia de desplazamientos

Figura 4.3.2.30 Espectro de respuesta de

para el punto nodal 1 {corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.2.31 y 4.3.2.32 se muestran los contornos de esfuerzos principales minimos y méximos
dinamicos para el tiempo de t = 4 s, que es donde se registran las mayores zonas de tension y de
compresién al presentarse la sefial sintética. Para los esfuerzos principales minimos dindmicos la tension

Figura 4.3.2.31 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos para t=4s.
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es de 15.674 kg/cm’ en la cara aguas abajo de la presa, mientras que para los esfuerzos principales
maximos ¢l esfuerzo de compresion es de — 16,411 kg/em” en la parte inferior de la cara aguas arriba,

- = =

Figura 4.3.2.32 Contorno de esfuerzos principales maximos dinimicos parat=4 s.
4.3.2.3 Tercer caso médulo de elasticidad variable (100 000.05 a 141 294.47 kg/em?)

4.3.2.3.1 Embalse lleno con efectos estaticas

En la figura 4.3.2.33 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méaximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direcci6n hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 14.21 cm
para el instante de tiempo t = 3.88 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento méaximo es de
10.08 cm en el instante de tiempo t = 4.12 5. Asimismo, en la figura 4.3.2.34 se presenta ¢l espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 59.76 cm para una frecuencia de

2.09 Hertz.
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Figura 4.3.2.33 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.34 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.
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En las figuras siguientes se observan los contornos de esfuerzos principales minimos y mAaximos
dinamicos para el tiempo t = 8 s, que es donde se registran los mayores esfuerzos de tension y de
compresion para este caso de embalse lleno con efectos estaticos. Para los esfuerzos principales minimos
se registra una tensién de 9.155 kg/cm’ en la parte superior de la presa en la cara aguas abajo, mientras
que para los esfuerzos principales méximos se registra una compresién de — 26.472 kg/cm™ en la parte
inferior de la presa en la cara aguas arriba.

Figura 4.3.2.35 Contomo de esfuerzos principales minimos dindmicos para t = 8s.
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Figura 4.3.2.36 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos parat = 8 s.
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4.3.2.3.2 Embalse lNero sin efectos estéticos

En la figura 4.3.2.37 se muestra la historia de desplazamicntos para el caso de embalse lleno sin efectos
estaticos, en la cual se obscrva que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 12.68 cm
para el instante de tiempo t = 3.90 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
11.22 cm en ¢l instante de tiempo t = 4.12 5. Asimismo, en la figura 4.3.2.38 se presenta el espectro de

respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méximo es de 59.41 cm para una frecuencia de
2.09 Hertz,
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Figura 4.3.2.37 Historia de desplazamientos

Figura 4.3.2.38 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona).

desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.2.39 y 4.3.2.40 se observan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinamicos para el tiempo t = 8 s, que es donde se registran las mayores zonas de esfuerzos de tensién y de
compresion en la presa durante la historia de esfuerzos para el caso de embalse lleno sin efectos estaticos.
Para los esfuerzos principales minimos dinamicos se registra una tension mayor de 16.912 kg/cm® en la

[ ]

Figura 4.3.2.39 Contorno de esfuerzos principales minimos dinamicos parat =8 s.
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Figura 4.3.2.40 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos para t = 8s.

cara aguas abajo de la presa, mientras que para los esfuerzos principales maximos dindmicos se presenta
una compresion de — 17.294 kg/cm? en la cara aguas artiba de la presa.
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En Iz figura 4.3.2.41 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccion hacia aguas abajo el desplezamiento méximo es de 5.78 cm
para el instante dc tiempo t = 3.86 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento méximo es de
6.65 cm en el instante de tiempo t = 5.14 5. Asimismo, en la figura 4.3.2.42 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méximo es de 36.75 cm para una frecuencia de
2.51 Hertz.
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Figura 4.3.2.41 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.42 Espectro de respuesta de
para ¢l punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.
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En las figuras siguientes se observan los contornos de esfuerzos principales minimos y méximos
dinimicos para el tiempo t = 4 s, que es donde se registran los mayores esfuerzos de tension y de
compresion. Para los esfuerzos principales minimos dinamicos se registra una tension de 16.894 kg/cm’ en
la parte superior dc la cara aguas abajo de la presa, mientras que para los esfuerzos principales maximos
dinamicos se registra una compresion de — 38.300 kg/cm’ en la parte inferior de la cara aguas arriba de la
presa.

Figura 4.3.2.44 Contorno de esfuerzos principales méximos dinamicos parat=4 s,

129




Silerdio Surazodilotos

G330 A neles vaglis ' afagtios 2atétic

En la figura 4.3.2.45 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio sin efectos
estaticos, en 1z cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 6.64 cm
para el instante de tiempo t = 3.86 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
5.79 cm en el instante de tiempo t = 5.14 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.46 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico méximo es de 36.30 cm para una frecuencia de

2.51 Hertz.
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Figura 4.3.2.45 Historia de desplazamientos
para el punto nodal 1 (corona).

Figura 4.3.2.46 Espectro de respuesta de
desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.2.47 y 4.3.2.48 se observan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dindmicos para el tiempo t = 4 s, Para los esfuerzos principales minimos se registra una tension de 16.948
kg/cm® en la cara aguas abajo de la presa, mientras que para los esfuerzos maximos se registra una
compresion de — 17,985 kg/cm? en la cara aguas arriba de la presa.

Figura 4.3.2.47 Contorno de esfuerzos principales minimos dindmicos para t = 4s.
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Figura 4.3.2.48 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos parat=4s.

4.3.2.4 Cuarto caso médulo de elasticidad variable (100 000.05 a 223 606.91 kg/cm?)

4.3.2.4.1 Embalse lleno con efectos estaticos

En la figura 4.3.2.49 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lieno con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en ¢l nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 8.96 cm
para el instante de tiempo t = 3.86 s y en la direccién hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
6.02 cm en el instante de tiempo t = 5.62 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.50 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 37.91 cm para una frecuencia de

2.51 Hertz.
9.25 38
T 1.5 - 34.2 -
] __304
. 5'7: £ 26.6
- b 3]
c =228
2 225 - B 49
g 2152
= -1.25 - “' E11.4 N
g 3 76 -
S 475 38 1
8.5 0 ' ' ' ' ' ' ' ) '
0 5 10 15 20 o 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
tiempeo (s) frecuencia (Hz)
Figura 4.3.2.49 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.50 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.
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En las figuras 4.3.2.51 y 4.3.2.52 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinamicos para el tiempo de t = 4 s, que es donde se presentan los esfuerzos mayores de tension y de
compresién para todos los casos de este médulo de elasticided variable linealmente a lo largo de la
cortina. Para los esfuerzos principales minimos se presenta una tensién de 12.703 kg/cm® en la parte
superior de la cara aguas abajo de la presa, mientras que para los esfuerzos principales maximos se
presenta compresion de — 29.668 kg/cm’ en la parte inferior de la cara aguas arriba.

Figura 4.3.2.52 Contorno de esfuerzos principales méximos dindmicos para t = 4s.
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4.3.2.4.2 Embalse lleno sin efectos estéticos

En la figura 4.3.2.53 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse lleno sin efectos
estaticos, en la cual se obscrva que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méximo es de 8.17 cm
para el instante de tiempo t = 3.86 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
6.81 cm en el instante de tiempo t = 5.62 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.54 se presenta el espectro de

respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 38.33 cm para una frecuencia de
2.51 Hertz,

39
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Figura 4.3.2.53 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.54 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.2.55 y 4.3.2.56 se presentan los esfuerzos principales minimos y méximos dinamicos.
Para los esfuerzos minimos se presenta una tension de 19.327 kg/cm? en la cara aguas abajo de la presa,

mientras que para los esfuerzos méximos se presenta una compresién de — 18.750 kg/em® en la parte
inferior de la cara aguas arriba de la presa.

Figura 4.3.2.55 Contorno de esfuerzos principales minimos dinamicos parat =4 s,
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Figura 4.3.2.56 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos parat=4s.
4.3.2.4.3 Embelse vaclo son efzelos estdtiess

En la figura 4.3.2.57 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio con efectos
estaticos, en la cual se observa que el desplazamiento maximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
malla de elementos finitos. En la direccién hacia aguas abajo el desplazamiento méaximo es de 4.35 cm
para el instante de tiempo t = 3.82 s y en la direccion hacia aguas arriba el desplazamiento maximo es de
4.25 cm en el instante de tiempo t = 3.66 s, Asimismo, ¢n la figura 4.3.2.58 sc presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 18.18 ¢cm para una frecuencia de
2.75 Hertz.
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Figura 4.3.2.57 Historia de desplazamientos Figura 4.3.2.58 Espectro de respuesta de
para el punto nodal 1 (corona). desplazamientos para el punto nodal 1.

En las figuras 4.3.2.59 y 4.3.2.60 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos y maximos
dinamicos. Para los esfuerzos principales minimos dindmicos se presenta un esfuerzo de tension de 14.107
kg/cm2 en la cara aguas abajo de la presa, mientras que para los esfuerzos principales méximos dinamicos
se presenta un esfuerzo de compresién de ~ 35.742 kg/cm’ en la parte inferior de la cara aguas arriba.
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Figura 4.3.2.60 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos para t=4s.

135




Esledio Srarmdlodcr

4.3.2.4.4 Emhelse veeie o'm afendtog e5tdttons

En la figura 4.3.2.61 se muestra la historia de desplazamientos para el caso de embalse vacio sin efectos
estaticos, en Ja cual se observa que el desplazamiento méximo horizontal se presenta en el nodo 1 de la
mallz de elementos finitos. En la direccidn hacia aguas abajo el desplazamiento maximo es de 4.75 cm
para el instante de tiempo t = 3.84 s y en la direccion haciz aguas arriba el desplazamiento méximo es de
3.67 cm en el instante de tiempo t = 3.66 s. Asimismo, en la figura 4.3.2.62 se presenta el espectro de
respuesta de desplazamientos del nodo 1, en donde el pico maximo es de 18.20 cm para una frecuencia de

3.31 Hz.
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Figura 4.3.2.61 Historia de desplazamientos
para el punto nodal 1 {corona).

Figura 4.3.2.62 Espectro de respuesta de
desplazamientos para el punto nodal 1.

Finalmente, en las figuras 4.3.2.63 y 4.3.2.64 se presentan los contornos de esfuerzos principales minimos
y méximos dinamicos, en donde para los esfuerzos principzles minimos se presenta una tensién de 16.407
kg/cm” en la parte inferior de la cara aguas abajo, mientras que para los esfuerzos principales méaximos s¢
presenta una compresion de — 18.210 kg/cm® en Iz parte inferior de la cara aguas arriba de la presa.

Figura 4.3.2.63 Contomno de esfuerzos principales minimos dinamicos para t = 4s.
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Figura 4.3.2.64 Contorno de esfuerzos principales maximos dindmicos parat=4s.

4.4 Efecto de los parimetros utilizados en los anélisis

Con los analisis mostrados se¢ pueden ver los efectos del cambio del médulo de elasticidad del concreto de
la cortina (dos mé6dulos uniformes en toda la cortina y dos médulos variables linealmente a lo largo de la
cortina), donde estas consideraciones se hacen con base en las variaciones de los valores obtenidos
experimentalmente en los cilindros de concreto obtenidos de la cortina; el efecto dinamico originado por
los acelerogramas sintéticos de periodo de recurrencia de 100 y 200 afios, respectivamente, al
sobreponerlos a los efectos estaticos y también sin incluir dichos efectos en los anélisis dindmicos.
Asimismo, a estos efectos mencionados se les puede afiadir el efecto del agua al realizar los analisis con el
embalse lleno y embalse vacio.

Estos efectos se pucden observar con las historias de desplazamientos y sus correspondientes espectros de
respuesta de desplazamientos, y la distribucion de esfuerzos principales minimos (menores) y maximos
(mayores) en la cortina de concreto, obtenidos con los programas de computadora EAGD-84 {para
desplazamientos y esfuerzos principales) y SHAKE (para los espectros de respuesta de los
desplazamientos con un 5 % de amortiguamiento).

a) Efectos del médulo de elasticidad en anslisis estaticos

Al comparar los contornos deformados de la presa en analisis estaticos con embalse vacio y embalse lleno
se observa que los mayores desplazamientos ocurren para €l caso del segundo médulo de elasticidad que
es uniforme en toda la cortina y es el de valor més bajo de los cuatro utilizados analizados (ver figura
4.2.6). Mientras que para las distribuciones de esfuerzos en la cortina se observa que los esfuerzos
principales mayores para los cuatro casos del moédulo de elasticidad del concreto en la cortina se
encuentran en un rango de esfuerzos de compresién de entre los - 18 y - 24 kg/cm?.
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Al comparar las graficas de historias de desplazamientos y de los espectros de respuesta de
desplazamientos para los cuatro modulos de elasticidad se observa que los desplazamientos y amplitudes
son mayores en el segundo médulo de elasticidad (ver figuras 4.3.1.17 para el periodo de retorno de 100
afios y figura 4.3.2.17 para ¢l periodo de retorno de 200 afios) y que para las distribuciones de esfuerzos en
la cortina estas varian ligeramente en su magnitud de esfuerzos, ya sean esfilerzos de tension o de
compresion al cambiar el modulo de elasticidad en la cortina.

¢) Efecics Cal agus

Al comparar las graficas de historias de desplazamientos y sus correspondientes de espectros de respuesta
para los cuatro médulos de elasticidad con efectos estdticos y sin efectos estéticos se observa que los
desplazamientos y amplitudes mayores se presentan cuando el embalse esta lleno (ver figuras 43117y
4.3.1.25 de historias de desplazamientos en el punto nodal 1 con embalse lleno y vacio, respectivamente; y
figuras 4.3.1.18 y 4.3.1.26 de espectro de respuesta de desplazamientos para el punto nodal 1 con embalse
lleno y vacio, respectivamente. Las cuatro graficas mencionadas son para la sefial sintética de periodo de
retorno de 100 afios ¢ incluyendo los efectos estéticos en el analisis dindmico). Mientras que para las
distribuciones de esfuerzos en la cortina se presentan variaciones en los esfuerzos de tensién y de
compresién obtenidas en los cuatro médulos de clasticidad propuestos en los analisis.

@ Tfectos gl dnelnir ol gréllsis egtétlenen @

Aqui se observa que: a) cuando se incluye el efecto estatico en el dindmico para el embalse lleno en
historias de desplazamientos, el desplazamiento hacia aguas abajo es mayor que cuando no se incluye el
efecto estatico y b) cuando no sc incluye el efecto estatico el desplazamiento hacia aguas arriba es mayor
que cuando se incluye el efecto estatico en el dindmico.

¢) Tlecto cel periodo de relorno

Con el periodo de retorno de 200 aflos los desplazamientos aumentan mas del doble de los
desplazamientos de periodo de retorno de 100 afios (ver figuras 4.3.1.17 y 4.3.2.17, para 100 y 200 afios
de periocdo de retorno, respectivamente, ambas para el caso de embzlse lleno con efectos estaticos).
Mientres que para los esfuerzos de tensién y de compresion son mayores para la sefizl sintética de periodo
de retorno de 200 afios que para la de 100 afios (ver figuras 4.3.1.60 y 4.3.2.12,la primera figura para el
caso de embalse vacio con efectos estaticos, cuarte modulo de elasticidad y sefial sintética de 100 afios de
periodo de retorno y la segunda figura para el caso de embalse vacio con efectos estaticos, primer médulo
de elasticidad y sefial sintética de 200 afios de periodo de retorno, ambas figuras son las que presentan et
mayor esfuerzo de compresién para la sefial sintética de 100 y 2C0 afios de periodo de retomo,
respectivamente).
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durante un sismo, se han obtenido resistencias a la tensign dindmicas con un incremento de 3] z 83 % més
grandes que las resistenciag a Ia tensidn obtenidag mediante pruebas tipicas. Basados en estos resultados
experimentales, entonces un incremento del 50 % por arribe de la resistencia a la tensidn estatica pareceria

construccion de presas, se tiene que la resistencia a la tensi¢n sea aproximadamente 10 % de Ia resistencia
a la compresidn estatica. Ahora, cuando el incremento del 50 % para condiciones de carga rapida de |5
resistencia del concreto a Jg tension sean aproximadamente iguales al 15 % de Ia resistencia a |g
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Por lo tanto con base en los resultados analiticos que s presentan en esta tesis se concluye que la presa
Trigomil es estable ante las condiciones sismicas correspondientes a los acelerogramas sintéticos 100 y

200 afios de periodo de retorno.

Ademas, de los casos analizados se puede concluir que:

a) El efecto del médulo de elasticidad del concreto €8 tal que al reducirse, casi no cambia el estado

de esfuerzos, aunque hay una ligera variacién en ellos, pero los desplazamientos si aumentan.

b) Se observa un incremento en el campo de desplazamientos al adicionarse los efectos dinamicos 2

los estaticos.

¢) Los efectos dindmicos generan un cambio en la distribucion de esfuerzos tanto en magnitud y

ubicacién en la cortina al sobreponerse a los estaticos.

d) La influencia del periodo de retorno del acelerograma sintético en los desplazamientos Y
esfuerzos, s¢ manifiesta al observar la mayor severidad del sismo en 200 afios de periodo de

retorno, en comparacion con los resultados para el sismo de periodo de retorno de 100 afios.

En la actualidad, la capacidad para evaluar los efectos de un sismo en una presa de concreto son
importantes para determinar la seguridad sismica de presas existentes, para decidir las modificaciones para
mejorar presas antiguas, y para evaluar disefios de nuevas presas. Asimismo, la prediccion del
comportamiento de presas de concreto durante un sismo es uno de los problemas mas complejos

encontrados en el campo de la dinamica estructural, debido a los siguientes factores:

1. La presa y el embalse retenido por ella son de formas complicadas, debido a la topografia del

sitio.

2. La respuesta de la presa s influenciada por la interaccion del movimiento de 1a presa con el agua

encerrada y la cimentacion de roca. Asi, que debe considerarse, la deformacién de 1a cimentacién

y la respuesta inducida por el sismo al interactuar la cortina con el embalse.

3. Larespuesta de la presa puede ser afectada por la variacion en la intensidad y caracteristicas de las

frecuencias del sismo sobre el ancho y altura del cafion.

Finalmente, los resultados de un analisis lineal sirven para mostrar el caracter general de la respuest
dinamica. En el caso de un sismo originado por una gran liberacion de energia es probable que la
deformaciones calculadas mediante un analisis lineal excedan la capacidad eldstica de 1a presa de concret

Snidicando que puede OCUITIr dano; en gste cas 1Si
la estructura.
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