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RESUMEN

Las presas de tierra y enrocamiento son una de las estructuras mas antiguas
construidas por el hombre las cuales han resistido el paso del tiempo y de los
sismos. En la actualidad la tendencia mundial tiene por objeto mejorar el
conocimiento que hasta el momento se tiene sobre presas, su comportamiento
estructural ante eventos que ponen en riesgo su seguridad y las posibles

consecuencias que pudieran derivar su mal comportamiento o su falla.

La presente tesis se presenta un analisis de estabilidad de taludes en la seccion
de la presa Ing. Manuel Moreno Torres “Chicoasén” al término de la construccion y
una vez establecido el flujo de agua, asi mismo se realiza un analisis de

deformacion al término de la construccion y una vez establecido el flujo de agua.

Se presenta una revision por sismo de la seccion de la presa de tierra y enrocado,
en primer lugar se presenta el método pseudoestatico el cual incorpora la accién
sismica mediante una fuerza horizontal y una vertical que se aplica en la seccion
de la cortina. Después se ilustra el método del bloque deslizante desarrollado por
Newmark y finalmente se describe el analisis de estabilidad dindmico con el
método de Newmark, el cual calcula el Factor de Seguridad (FS) para cada

intervalo de tiempo.

Cabe mencionar que para los diversos analisis se utilizan el software Geostudio
2007 y Slide este ultimo perteneciente a Rocscience los cuales utilizan el método
del elemento finito.



ABSTRACT

The earth and rockfill dams are one of the oldest manmade structures which have
stood the test of time and earthquakes built. At present, the global trend is to
improve the knowledge that so far has on dams, structural behavior to events that
put their safety and the possible consequences that may arise from their bad
behavior or risk failure.

This thesis is an analysis of slope stability is presented in the section of the Ing
dam. Manuel Moreno Torres "Chicoasén" at the end of the construction and once
established the flow of water, also an analysis of deformation is performed at the
end of construction and once established water flow.

A review is presented by earthquake section of earth and rockfill dam, first the
pseudostatic method which incorporates the seismic action by a horizontal and a
vertical force is applied in the section of the curtain is presented. After the method
developed by Newmark sliding block illustrated and finally the dynamic stability
analysis method Newmark, which calculates the safety factor (SF) for each time
interval described.

It is noteworthy that for the various analyzes the GeoStudio 2007 Slide software
and the latter belonging to Rocscience which use the finite element method are

used.
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Capitulo 1 Introduccion

Una presa es una construccion que tiene por objeto contener el agua de un cauce
natural con dos fines alternativos o simultaneos, segun los casos: a) elevar el nivel
para que pueda derivarse por una conduccion (creacion de altura), b) formar un
deposito que, al retener los excedentes, permita suministrar el liquido en los
momentos de escasez (creacidbn de embalse) o para amortiguar (laminar) las

puntas de las crecidas.

En la actualidad la tendencia mundial tiene por objeto mejorar el conocimiento que
hasta el momento se tienen sobre las presas, su comportamiento estructural ante
eventos que ponen en riesgo su seguridad y las posibles consecuencias que
pudieran derivar de su mal comportamiento o su falla. Esta tendencia ha permitido
disminuir las fallas de dichas estructuras y a la vez elevar los estandares de
seguridad exigidos tanto para presas existentes como en los proyectos en

desarrollo o futuros.

En México se tienen aproximadamente 8000 presas, de las cuales estan
registradas 5400, de éstas 667 estan clasificadas como grandes presas, de
acuerdo con la definicién de la Comision Internacional de Grandes Presas (ICOLD,
por sus siglas en ingles). Sin embargo, varias de estas presas se encuentran
abandonadas o0 sus sistemas de monitoreo ya no funcionan o cuentan con un
mantenimiento deficiente por parte de las dependencias encargadas de su

supervisiéon y mantenimiento.

Se reconoce que una tercera parte de las presas construidas en el mundo se
encuentran en zonas sismicas. Aun las presas localizadas fuera de las zonas
sismicas también pueden ser afectadas por la sismicidad inducida por el llenado
del embalse; se ha presentado este fendmeno en un 17% de las presas cuyas
alturas son mayores de 100 m, o cuyos almacenamientos son mayores de 1000

millones de m3.



El aparente grado de seguridad sismica en presas se debe principalmente a que
existen escasas presas que han sido sujetas a sismos intensos. Hasta la fecha
casi no existen presas expuestas a las dos condiciones extremas de disefio: que

el sismo en el sitio sea el maximo probable y que el embalse esté lleno.

De las presas construidas en México, una gran parte de ellas se encuentra en
regiones de alta o mediana sismicidad. Es por ello, que la ingenieria sismica en
México aplicada al disefio de presas ha tenido logros significativos en los ultimos
afos, de lo cual dan testimonio los estudios avanzados en la revision de la

seguridad de las presas de gran altura.

1.1 Antecedentes
Se sabe que los ingenieros Egipcios, por medio de un dispositivo llamado

nilbmetro, observaban las elevaciones de los rios. Si el nivel o lecturas
representaban un peligro elevado para la poblacion, enviaban equipos de remeros
aguas abajo para avisar a los residentes que desocuparan las areas que se

encontraban a un nivel mas bajo del nivel del rio.

Los Asirios y Egipcios levantaron grandes presas de mamposteria hace 6000 afios
para almacenar agua para riego. Luego 2000 afos a. c. se construyé en Arabia

una presa de mamposteria mayor que cualquiera conocida.

Las presas de tierra y enrocamiento, es posible que sean una de las estructuras
mas antiguas construidas por el hombre que han resistido el paso del tiempo y de
los sismos. Los chinos antes de la guerra cristiana, ya tenian bordos de gran
longitud y compactaban la tierra con varas de carrizo manejadas por verdaderos

ejércitos humanos.

Los hindues desarrollaron este tipo de obra desde el afio 500 a. c. y construyeron
la presa Madduk-Masur, de 33 m de altura, hace 45 décadas, se destruyd por
carencia de vertedor. Los mexicas, bajo el gobierno de Netzahualcoyotl en 1450,
construyeron estructuras de este tipo para proteccién contra inundaciones, como

albarradon que dividia los lagos de Texcoco y Xaltocan, (Benasssini, 1975).



Las presas de tierra para el almacenamiento de agua para riego, como lo
atestigua la historia y los restos que sobreviven de las antiguas estructuras, se han
usado desde los primeros dias de la civilizacion. Algunas de las estructuras
construidas en la antigliedad eran de enorme tamafio. En Ceilan, en el afio 504 a.
c. se termind una presa de tierra de 11 m de largo y 70 pies de alto, contenia,
aproximadamente, 17 millones de yardas cubicas de terraplén. En nuestros dias,
como en el pasado, la presa de tierra continta siendo el tipo mas comun de presa
pequefia, principalmente porque en su construccion se utilizan materiales en su

estado natural con un minimo de tratamiento.

Hasta en los tiempos modernos todas las presas de tierra se proyectaban por
procedimientos empiricos, y la literatura técnica esta repleta de relatos de las
fallas de estas obras. Estas fallas revelaron que los métodos empiricos debian
reemplazarse por procedimientos racionales de ingenieria, tanto en el proyecto

como en la construccion.

Las presas mas antiguas de que se tiene referencia en México y quiza en
América, es la Xolotl, construida sobre el rio Texcoco con fines de riego,

probablemente por el afio 1100 de nuestra era.

Esta presa, cuya cortina era seguramente de tierra, fue destruida por los enemigos
de Xolotl con objeto de matarlo y dafiarlo en sus propiedades.

Durante la época colonial abunda la construccién de presas con cortinas tipo
gravedad, de mamposteria y muchas con machones o contrafuertes, con técnica

constructiva de antecedentes romanos y seguramente intuitivos.

En nuestro pais, entre los siglos XVII y XIX, se construyeron un gran nimero de
presas, la mayoria de mamposteria, en Aguascalientes y Querétaro, destinadas
fundamentalmente a riego. Casi todas de trazo recto, con algunos contrafuertes y
con dimensiones en su seccion que ahora pueden considerarse como atrevidas,

desde el punto de vista de su estabilidad.



Entre las mas importantes obras de almacenamiento que subsisten se pueden
mencionar: la de Saucillo, de 11 m de altura, de 1730; San Blas de 1755; Natillas,
de 12 m de 1760; Pabellbn, de 1770, todas éstas en Aguascalientes. En
Guanajuato, El Aguacate, de 12 m, de 1780; y la de Nad6 con 26 m de altura de
1800, en el Estado de México. Digna de mencién, por su importancia en la época,
esta la presa La Boquilla terminada en 1916 en el rio Conchos, Chihuahua. Su
cortina es de tipo gravedad, de concreto y mamposteria, de 70 m, y fue construida

por la Compafia Eléctrica del Rio Conchos.

Otras obras mas, incluyendo pequefias presas derivadoras, fueron realizadas
entonces por compafias particulares autorizadas por convenios, por contratos o
concesiones del gobierno para riego de tierras como las de Lombardia y Nueva
Italia en Michoacan.

En cuanto a los efectos sismicos sobre la seguridad de presas empezaron a ser
tomados en cuenta por la profesion a partir de mediados de los afios veinte del
siglo pasado. El clasico trabajo de Westergaard titulado “Presion hidrodinamica
sobre presas durante sismos” fue publicado en 1933. Existen indicios de que
muchos proyectistas de esa época ya realizaban algunos estudios analiticos o
incorporaban algunas medidas defensivas simples para incrementar la seguridad

de presas contra efectos sismicos.

Durante el periodo comprendido entre 1930 y 1970, en la préactica de disefio se
tomaban en cuenta los efectos sismicos por incorporar simplemente una fuerza
lateral estatica en el andlisis de estabilidad, para representar fuerzas de inercia
inducidas por el sismo. La fuerza lateral ha sido representada por una fraccién de
5 a 10% de la fuerza vertical inducida por el peso propio de la cortina. Esta
practica ha sido demostrada satisfactoriamente por experiencias registradas en
muchos sismos fuertes, entre ellos el de San Francisco (M=8.3 es la magnitud en
la escala de Richter) en 1906 y el del lago Hebgen (M=7.1) en 1959. Sin embargo,
en los afios sesenta y e inicios de los setenta, ocurrieron varios eventos sismicos
gue llevaron a los ingenieros a reevaluar sus criterios de disefio sismico; el sismo
de Alaska (M=8.3) en 1964 y el de San Fernando (M=6.6) en 1971, son de

4



particular importancia. También se han registrado sismos con aceleracion mayor
que 0.3 g, un nivel de aceleracién substancialmente més alto que el considerado
en esa época en los andlisis tradicionales, entre 0.05 a 0.1 de la aceleracion de

gravedad.

El primer modelo utilizado en el andlisis bidimensional de presas de tierra y
enrocamiento se debe a Ishizaki y Hatakeyama (1962), quienes consideran que la
presa se puede representar como un estado de deformaciones planas y utilizan el
método de diferencias finitas para resolver las ecuaciones de equilibrio dinamico.

Actualmente se ha logrado un progreso notable en el entendimiento del
comportamiento de las presas de tierra y enrocamiento sometidas a la accion
sismica. Se tienen disponibles métodos analiticos y numéricos para calcular la
respuesta dinamica de estructuras de tierra y enrocamiento, se realizan ensayos
estaticos y dinamicos para determinar las propiedades del suelo bajo cargas
estaticas y dindmicas y se disponen de métodos de disefio para evaluar la
estabilidad sismica y el potencial de deformacién de estas. Sin embargo, todavia
guedan problemas no resueltos acerca de la precisién del calculo numérico y de

las propiedades dindmicas de los materiales utilizados.

1.2 Objetivos
Realizar un analisis de estabilidad de taludes utilizando los métodos de equilibrio

limite en la seccibn maxima de la presa Ing. Manuel Moreno Torres “Chicoasén” al

término de la construccion y una vez establecido el flujo de agua.

Realizar un analisis de deformaciones de la presa al término de la construccion,

con flujo establecido.

Realizar un analisis sismico utilizando el método pseudoestatico y el método del
bloque deslizante de Newmark en la seccibn maxima de la presa al final de la

construccion y con flujo establecido.



1.3 Alcances
Se plantean realizar un analisis de estabilidad del talud aguas arriba y abajo de la

seccion transversal maxima de la presa, recién construida y una vez establecido el

flujo de agua.

Se realiza un analisis de flujo de agua en condiciones de flujo establecido para
determinar el gasto que pasa a través de la cortina y la posicion de la linea de
corriente superior para el nivel de aguas méaximas extraordinarias (NAME) vy el

nivel de aguas maximas ordinarias (NAMO).

Realizar un andlisis de asentamientos para la seccion maxima de la presa con el
nivel de aguas maximas ordinarias (NAMO) y realizar una comparacion con los

asentamientos obtenidos con el modelo numérico y las medidas en campo.

Finalmente se realizara un andlisis dinamico de la seccién utilizando el método
pseudoestatico y le método de deslizamiento de Newmark.



Capitulo 2. Clasificacién de presas

Existen diversas formas de clasificar una presa; en algunos casos se clasifican por
los materiales que las constituyen, en otras ocasiones las agrupan segun su
desempeiio estructural, de esta manera se podrian adoptar diferentes
clasificaciones que se han usado a lo largo del tiempo. Sin embargo, en este
apartado se presenta una clasificacibn que engloba las caracteristicas mas

importantes a tomar en cuenta.

2.1 Segun su proceso constructivo
En términos muy generales se pueden clasificar en dos grupos, los cuales son

descritos de forma breve a continuacion.

2.1.1 Presas de relleno hidraulico
Su caracteristica fundamental es que los materiales integrantes de la seccion,

incluyendo los finos del corazon y los granulares relativamente gruesos de los
respaldos permeables, son obtenidos en la cantera, conducidos a la cortina y
colocados en ella por medios hidraulicos. Con la creacion de un estanque al centro
del terraplén y canales de distribucion que parten del talud exterior; se logra una
disposicion adecuada del material explotado en cantera. Manteniendo un control
estricto de las pendientes en los canales de distribucion, los fragmentos mas
gruesos se depositan en la vecindad de los taludes exteriores, la fraccion arcillosa
o limos se sedimenta en las partes centrales, y entre esta y la masa granular
gueda una zona de traccion (figura 1). Tedricamente la solucion es atractiva. En la
practica, son varios los factores que influyen en la construccion de la estructura,
algunos de ellos de dificil vigilancia. A principios de siglo, ingenieros ingleses
introdujeron en México este tipo de presa (Laguna, Los Reyes Nexapa, Tenango y

Necaxa del sistema Necaxa, CLF).

La cantera debe presentarse a un tanque hidraulico con chiflones o monitores,
tener composicion granulométrica aceptable y homogénea. La conduccién de los
materiales es también por medios hidraulicos por lo que se requiere contar con un

desnivel importante entre la cantera y la cortina para que el flujo mantenga una



velocidad alta. En caso contrario puede explotarse la cantera y transportar el
material con camiones a la cortina, donde se coloca y se ataca por medio de
chiflones para que sedimente segun el disefio, desde los taludes exteriores hasta

el centro de la seccion.

Figura 1. Presa de relleno hidraulico

Debido al proceso constructivo, las fronteras entre los distintos tamafios de
materiales son variables, y mas bien cuenta con una seccion en la cual se pasa de
las particulas mayores hasta las finas de forma gradual. Para verificar la
estabilidad de la cortina se requiere determinar el limite entre los materiales
granulares y los cohesivos, lo cual se puede lograr a partir de la composicién
granulométrica media del material utilizado. Sin embargo, una variacion importante
en el material de cantera o un control deficiente de la colocacién del material en la
cortina produciria fronteras irregulares entre sus componentes, efecto indeseable

para una presa.

Las consecuencias de una variacion importante en la cantera, o bien de un control
deficiente de la distribucion de los materiales en la cortina, se muestra en la figura
2.
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Figura 2. Defectos de una presa de relleno hidraulico



A pesar de lo accesible que resulta este método constructivo en términos de costo,
cuenta con algunas desventajas que han provocado que su uso se haya reducido.
Lo méas importante es que los materiales son colocados en estado suelto, con lo
gue se disminuye su resistencia al corte y aumenta su compresibilidad, ademas de
gque son mas susceptibles a licuacion que aquellos que se compactan. El
desarrollo de los equipos y métodos de compactaciéon mas eficientes, asi como los
buenos resultados que con ellos se obtienen, han contribuido al desuso de este

tipo de presas.

Sin embargo, es importante mencionar que en el ramo minero han tenido auge,
para la retencion de solidos sueltos y liqguidos de desecho, producto de la

explotacion minera, conocidas como presas de jales o de relaves.

2.1.2 Presas de materiales compactados
Diversos estudios durante varias décadas y el desarrollo de equipos y métodos de

compactacion eficientes tuvieron un efecto muy importante en el avance de la
ingenieria de presas. La compactacion fue aplicada en Europa a principios del
siglo XIX. En Inglaterra, hacia 1820, se usaron rebafios de ovejas; posteriormente,
rodillos pesados de concreto o fierro. Dicha practica fue llevada a California, EUA,
por ingenieros europeos y aplicada en 1860. En ese mismo estado de California
se desarrollé el rodillo pata de cabra (1950, con clavos de durmiente de unos 15
cm de longitud). Los resultados fueron satisfactorios y en 1970 se compacto la

presa Drum, utilizando este tipo de rodillo.

En esa época el desconocimiento de la influencia del contenido de agua del suelo
en la compactacién llevaron a la falla varias presas construidas en los Estados
Unidos; este problema fue estudiando durante un buen tiempo hasta que Proctor
publicé en 1933 los resultados de sus estudios sobre compactacion, los ingenieros
comprendieron la importancia de ciertos parametros como la humedad optima y la
energia de compactacion en las propiedades mecanicas de los suelos. En México
desde la creacién de la Ingenieria Experimental, Comision Nacional de Irrigacién
(1936), se impone el requisito de la compactacion para construir la terraceria de

obras hidraulicas.



Pronto se comprendié que no habia razon para colocar los filtros y las transiciones
sin compactar, y se desarrollaron rodillos vibratorios que permiten compactar
desde materiales granulares finos hasta enrocamientos. Asi mismo, los estudios
de laboratorio y de campo han permitido ampliar el conocimiento acerca del
comportamiento de los materiales compactados, incluyendo los suelos finos
cohesivos, los suelos granulares, las gravas y enrocamientos. Todo esto ha
permitido disminuir los costos de las obras, asi como el lapso de la construccion

de los terraplenes.

Lo descrito anteriormente da una idea de la evolucion que se ha tenido en la

construccion de las presas de materiales compactados.

Las caracteristicas de la seccidbn en una presa de materiales compactados
dependen de la disponibilidad de suelos y rocas, de las propiedades mecanicas,

de la topografia del lugar y de las condiciones geoldgicas.

2.2 Segun sus materiales
Es la clasificacibn mas comun, se usa en la seleccion de los procedimientos de

construccion y se basa en los materiales que forman la estructura.

2.2.1 Presas de tierra
Constituyen el tipo de presas mas comun, principalmente por su construccion ya

gue intervienen materiales en su estado natural que requieren el minimo
tratamiento. Ademas, los requisitos para sus cimentaciones son menos exigentes

que para los otros tipos.

Es probable que las presas de tierra continien prevaleciendo sobre los demés
tipos para fines de almacenamiento, parcialmente, debido a que el niumero de
emplazamientos favorables para las estructuras de concreto esta disminuyendo
como resultado de los numerosos sistemas de almacenamiento de agua que se
han emprendido, especialmente en las regiones aridas y semiaridas en las que la

conservacion del agua para riego es una necesidad fundamental.

Aunque dentro de la clasificacion de las presas de tierra estan comprendidos

varios tipos, los adelantos obtenidos en los equipos de excavacion, acarreo y
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compactacion de materiales térreos, ha hecho que el tipo de presas de tierra
compactada sea tan econdmico que virtualmente ha reemplazado los tipos de
terraplenes hidraulicos y semihidraulicos.

Las presas de tierra compactada se subdividen en presas de un solo material, 0

de varios, o con diafragmas.

Las presas de tierra requieren estructuras complementarias que sirvan de
vertederos de demasias. La principal desventaja de una presa de tierra es que, Si
no tiene suficiente capacidad, el vertedor de demasias puede dafarse y aun
destruirse por el efecto erosivo del agua que llegue a rebasarlo. También estan
Sujetas a sufrir serios dafios y aun a fallar debido a las perforaciones echas por

animales cavadores, a menos que se tomen precauciones especiales.

A menos que el emplazamiento de la presa quede fuera del cauce de la corriente,
se deben de tomar medidas para desviar la corriente durante la construccién a
través del emplazamiento por medio de un conducto, o alrededor del mismo por
medio de un tanel. De otra manera, se deben incorporar en el proyecto medidas
especiales que permitan que el agua pase sobre el terraplén durante la
construccion. Este tipo de derivacion solamente “debe usarse cuando se disponga

de personal experimentado en este trabajo”.

2.2.1.1. Presas homogéneas
Construidas casi exclusivamente con tierra compactada, tiene por lo menos una

proteccion contra el oleaje en el talud de aguas arriba. Fue el tipo usual de
estructura en el siglo pasado. Por condiciones propias de la cimentacion y de los
materiales disponibles no se construyen cortinas importantes de este tipo en la
actualidad, pero con algunas modificaciones como las que se indican en las

figuras 3y 4 es factible la construccién.

11



M“%J “fﬁ‘:?/ﬂ///////////‘//ff% F"Ed;.ﬂplen

) /
%.
£ 'mlh

Figura 3. Presa homogénea

2.2.1.2 Presas homogéneas con filtros
Con objeto de que el flujo de agua a través de la masa de tierra no intercepte el

talud de aguas abajo, la version moderna de la presa homogénea es la que se
muestra a continuacion (figura 4). Tiene en la base del terraplén un filtro formado
con arena bien graduada; el espesor y longitud de este elemento son susceptibles

de disefio mediante estudios de flujo en la masa de tierra.

MAME W _..ﬂ,;"""_‘ Linea de Saturacion
050 2457 777 __,.x .

Figura 4. Presa homogénea con filtro horizontal

Cuando los materiales que se usan en la cortina son sensibles al agrietamiento y
la presa se apoya sobre suelos compresibles o existen otras razones susceptibles
a la formacion de grietas en el terraplén, se han incluido en el cuerpo de este un
dren vertical o chimenea, que se conecta con un filtro horizontal, o bien a un
sistema de drenes alojados en la cimentacion. Se interceptan asi las grietas
transversales a la cortina, y en el agua que pueda circular por ellas se conducen

por los drenes aguas abajo, sin correr el riesgo de una peligrosa tubificacién en la

masa de tierra (figura 5)
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Figura 5. Presa homogénea con filtro vertical y horizontal

Una condicion de trabajo importante en las presas homogéneas es el “vaciado
rapido”. La accion tiene lugar en el talud de aguas arriba; al tratar el problema se
estudiaran métodos para determinar su efecto en la estabilidad. En época reciente
se ha recurrido a la colocacion de filtros en el interior de la masa proxima al

paramento mojado, para reducir las fuerzas de filtracion en dicho talud (figura 6).

prgrggfcw_ /ﬁ}//////////////ﬁ%

Figura 6. Presa homogénea con filtro aguas arriba y aguas abajo

2.2.1.3 Presas de materiales graduados

Se ha dado este nombre a las presas en que los materiales se distribuyen en

forma gradual, desde los suelos finos en el corazén, pasando por los filtros y

transiciones en el enrocamiento, en los que también se trate de colocar el material

respetando la misma idea. Esto no siempre puede lograrse, pues depende de que

se tenga en el sitio los materiales antes descritos. Este tipo de presas ha sido el

preferido por los ingenieros mexicanos, y en general la seccion es simétrica (figura

7).
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Figura 7. Presa de materiales graduados

Ha sido frecuente que en la construccion de este tipo de estructuras se incluya a
las ataguias dentro del cuerpo de la cortina, para lo cual deben ser disefiadas
como estructuras permanentes y acordes con las caracteristicas y zonificacion de

la seccion.

El flujo de agua se impide o minimiza por medio de la zona impermeable
localizada en la parte central o hacia aguas arriba de la cortina. El espesor de
dicha zona depende de la cantidad de materiales disponibles para su
construccion, y debe ser tal que se eviten altos gradientes hidraulicos y que se
prevenga su arqueo sobre las transiciones y la formacién de grietas horizontales.

En ocasiones en el cauce del rio existen depdsitos aluviales permeables en la
zona de cimentacién de la presa. Cuando el espesor de los mismos es tal que
retirarlos resultaria en un alto costo para la obra, una alternativa es llevar el
corazén impermeable hasta la roca mediante una trinchera, de cuando mucho 20
m de profundidad. Si el estrato de aluvion es de una mayor profundidad o alta
permeabilidad (alrededor de 1071 ¢™/.) se puede colocar un delantal de arcilla
compactada (prolongacién horizontal del nacleo hacia aguas arriba) o una pantalla
impermeable formada por inyecciones o pilotes 0 muros de concreto colado in situ.

Es posible también utilizar una combinacién de las opciones anteriores.

Las presas de tierra se han construido en casi cualquier tipo de topografia, pero
generalmente no se utilizan en sitios con laderas muy verticales. Las boquillas

amplias son mas propicias para la construccion de presas de corazon central. Las
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condiciones que favorecen la seleccion de una cortina de tierra para un sitio

especifico son:

1. Espesor significativo de los depdsitos de suelo que subyace a la roca.

2. Roca de cimentacién débil o blanda, con lo que los esfuerzos impuestos por
otro tipo de presas serian excesivos.
Laderas formadas por depdsitos de suelos o roca blanda.

4. Disponibilidad de suelos para el terraplén en zonas cercanas y en las

cantidades requeridas.

Las boquillas donde las laderas sean muy verticales, especialmente cuando
tengan fuertes cambios de pendiente, contribuyen a la aparicibn de grietas
transversales en el terraplén. Las grietas transversales se desarrollan como
resultados de tensiones en el terraplén, causada por asentamiento. Por tanto, las
zonas de transicion, particularmente la de aguas arriba, deben construirse con
rellenos no cohesivos y bien graduados que permitan el relleno de las grietas
transversales que puedan presentarse. Para minimizar el agrietamiento, el
corazén impermeable debe compactarse con humedad poco mayor que la 6ptima
para lograr un comportamiento plastico que permita mayores deformaciones. Las
grietas longitudinales ocurren cuando el ndcleo es menos compresible que las
transiciones y enrocamientos, al ajustarse éstos a su peso propio o con el primer
llenado. Las grietas horizontales del ndcleo pueden presentarse si este fue
compactado en su rama seca y muy alejado de su humedad optima; al saturarse
con el llenado del embalse se asienta y si las transiciones son menos

compresibles se presenta arqueo, el cual resulta en agrietamiento horizontal.

Los taludes exteriores del terraplén se determinan de acuerdo con la resistencia
de los materiales que lo componen y de la cimentacién. Las condiciones que se
consideran para la estabilidad son durante y al final de la construccion, primer
llenado, vaciado rapido del embalse y sismo. En ocasiones se colocan bermas en

los taludes para favorecer la estabilidad.
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El talud y las bermas de aguas abajo deben estar protegidos contra la lluvia, el de
aguas arriba debe protegerse ademas contra erosion por las olas del embalse, lo
cual se logra con la colocacion de enrocamiento de gran tamafio o “rip rap”. Sus
dimensiones se determinan con base en la altura esperada de las olas que a su
vez depende de la velocidad maxima y duracién del viento, asi como de la

configuracion del embalse.

En la altura de la presa deben considerarse futuros asentamientos del terraplén y
la cimentacion, de manera que las olas que se formen en el embalse en condicion
de llenado no sobrepasen la cortina. También deben tomarse previsiones respecto
de los asentamientos producidos por la accién de sismos que se traducen en
pérdida de bordo libre, al igual que si existe la posibilidad de deslizamientos de
masas de tierra hacia el embalse que produzcan olas de grandes dimensiones.

La magnitud de los sismos a que puede estar sujeta la estructura determina en
gran medida la zonificacién de la presa y las proporciones de cada uno de sus

materiales componentes.

Las presas con corazones delgados han sido utilizadas para superar las
dificultades impuestas en el proceso constructivo cuando el clima es lluvioso. Sin
embargo, en el proyecto de este tipo de estructuras deben tomarse en cuenta las
condiciones climaticas, ya que el programa de construccién dependera de que la
temperatura y humedad ambientales sean adecuadas para el manejo y colocacion

de los materiales finos, especialmente, segun lo marque el disefio.

2.2.2Presas de enrocamiento
Los enrocamientos han servido como materiales para las estructuras de retencion

de agua desde las primeras presas construidas por el hombre. La presa mas
antigua de que se tiene conocimiento (Kerisel, 1985), fechada alrededor de 4000
A.C., fue construida de tierra con caras de mamposteria. Algunas de las primeras
presas construidas mayormente de enrocamiento, en California a mitad del siglo
XIX, tenian barreras impermeables formadas por tablones de madera colocados
en la cara de aguas arriba. Mas tarde la madera fue sustituida por concreto

reforzado, sin embargo, las deformaciones de la cara de aguas arriba se
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convirtieron en un serio problema. Bajo la carga impuesta por el llenado del
embalse, la losa de concreto se flexionaba e incluso se agrietaba, o las juntas en
el perimetro se abrian, permitiendo el flujo de agua a través de la cortina.
Inmediatamente se presentaban asentamientos importantes que conducian a

mayores filtraciones.

El escaso conocimiento acerca del comportamiento de los enrocamientos hacia
creer que los asentamientos se debian a la utilizacién de rocas blandas que se
rompian en sus contactos. Se pensaba también que los finos en la masa no
permitian contactos eficientes en las particulas mayores y al ser lavados por el
agua de filtraciones, los asentamientos se incrementaban. Por ello se
especificaba, de forma errénea, el uso de enrocamientos uniformes, sin finos,
compuestos por rocas competentes. En 1934 se constatd, por efecto de la lluvia
durante la construccion de la presa Cogswell, que la inyeccion de agua aun con
particulas sin finos produce asentamientos importantes. Para esta época el

material se colocaba a volteo.

Los estudios realizados por diversos investigadores con objetos de evaluar el
comportamiento de los enrocamientos para la construccion de nuevas presas
durante la segunda mitad del siglo XX, asi como las experiencias acumuladas,
condujeron al reconocimiento de que un material bien graduado producia menores
asentamientos, ademas de que la aplicacion de agua durante la colocacion del
material favorecia que estos sucedieran durante la construccion y no después, con
lo que el mismo proceso constructivo los subsanaba. Paralelamente, el desarrollo
del proceso y los equipos para la compactacion de los suelos, asi como el ensaye
en terraplenes de prueba ha permitido obtener mejores resultados (menor

deformabilidad y mayor resistencia) de los enrocamientos compactados.

Actualmente en las presas de enrocamiento se utilizan rocas de todos los tamafios
para dar estabilidad a una membrana impermeable. La membrana puede ser una
capa de material impermeable del lado del talud mojado, una losa de concreto, un
recubrimiento de concreto asfaltico, placas de acero o cualquier otro dispositivo

semejante; o puede ser un nucleo interior delgado de tierra impermeable.
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Como los terraplenes de tierra, los de roca estan sujetos a dafos y destruccion si
los rebasa el agua y, por lo tanto, deben de tener un vertedor de demasias de la
capacidad adecuada para evitar que esto suceda. Una excepcion la constituyen
las presas derivadoras extremadamente bajas en las que el enrocamiento esta

especialmente proyectado para soportar los derrames.

Las presas de enrocamiento requieren cimentaciones que no estén sujetas a
asentamientos de magnitudes tales que provoquen el agrietamiento de la
membrana impermeable. El material de apoyo adecuado es, por lo general, la roca

las arenas o las gravas compactadas.

Las masas de roca en estas presas son voluminosas comparadas con el ndcleo
impermeable. Pueden ocupar la parte central, o bien ser inclinadas hacia aguas
abajo. Se prefiere dicha forma por su factibilidad de construccién, pues disminuye
las interferencias del equipo de construccién dentro de la cortina, y en algunos
casos el programa se adapta mejor a las condiciones climéticas del lugar. Debe
tenerse presente que la roca puede colocarse en época de lluvia o nieve, mientras
que ese trabajo es practicamente imposible de realizar cuando se trata del
corazon impermeable de una presa a menos que el proyecto de la cortina tolere
fuerte discrepancias en la humedad del suelo o se adopten precauciones

especiales.

2.2.2.1Presas de enrocamiento con corazdn impermeable
Tienen un nucleo formado por material arcilloso el cual estd protegido en sus

costados por filtros de arena. Lo pueden tener de forma vertical en la parte central,
o inclinado hacia aguas arriba (figura 8 y 9). Al igual que en las presas de
materiales graduados, los materiales adyacentes deben cumplir con las

condiciones granulométricas de retencion y permeabilidad.
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Figura 9. Presa de enrocamiento, corazon inclinado

2.2.2.2 Presas de enrocamiento con pantalla impermeable
Estan formadas en su totalidad por enrocamiento y cuentan con una pantalla

impermeable (losa) de concreto o asfalto en el talud aguas arriba, como aparece
en la figura 10. Estas presas presentan algunas dificultades respecto de otras
alternativas, como lo es la junta entre la pantalla y la cimentacion o los
empotramientos debidos a la ocurrencia de asentamientos diferenciales que
producen la rotura de la union y consecuentemente se presentan filtraciones que

pueden llegar a ser importantes.
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Figura 10. Presa de enrocamiento con losa de concreto o asfalto (cimentacién rigida)

El disefio basico de una presa de enrocamiento con cara de concreto (CFRD por

sus siglas en inglés) es muy similar para todas las presas. Son tres sus

componentes principales:

1.

El plinto es el elemento de apoyo no erosionable. Si el material de
cimentacion es roca sana no erosionable, el tratamiento es menor. Si se
cimenta sobre roca erosionable o con discontinuidades importantes debe
tenerse especial atencibn al proceso de inyecciones y sellos de
impermeabilizacion, asi como a los filtros aguas abajo del plinto.

El terraplén de enrocamiento es el elemento estructural. La seccion se
disefia con distintas zonas, de manera que pueda soportar la carga del
agua en el embalse con asentamientos minimos, y para contar con una
cortina segura ante el flujo a través del cuerpo en caso de que la cara de
concreto sufra agrietamiento. Este tipo de disefio es capaz de soportar de
manera segura casi cualquier filtracion que pueda ocurrir.

La cara de concreto es el elemento impermeable, sin embargo su
agrietamiento no compromete la seguridad de la obra, debido a lo
mencionado en el punto anterior. Las grietas pueden ser subsanadas
inyectandoles material fino. Requiere especial atencion el disefio de los
tratamientos y la seleccion de los materiales de las juntas losa-losa y losa-
plinto, ya que son estas quienes estaran sujetas a esfuerzos que pueden

causar ruptura debido a los asentamientos diferenciales.
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Este tipo de presa ha permitido que los volumenes de material utilizado se
reduzcan, ya que la resistencia al corte y el peso de los enrocamientos
generalmente permiten que los taludes exteriores tengan mayor pendiente y
conserven su estabilidad. Asi mismo, los procedimientos constructivos favorecen
la reduccion de los tiempos de construccion. Tienen la ventaja de que pueden ser
construidas bajo casi cualesquiera que sean las condiciones climaticas, algunas
de las cuales para las de otro tipo resultan adversas, como en climas frios, secos
o muy humedos. Como consecuencia de los puntos anteriores, el costo esperado

de la obra también se ve disminuido.

Las presas con pantalla impermeable tienen varias ventajas sobre las de otro tipo.
Proveen mayor seguridad contra deslizamiento que las presas de nudcleo central,
las inyecciones de impermeabilizacion pueden realizarse al mismo tiempo que se
construye el pedraplen, y la pantalla puede construirse durante o después de la
colocacién de los enrocamientos; ademas, si el uso de la presa lo permite, puede
ser vaciada para inspeccionar el diafragma. Ademas pueden disefiarse para que

algunas avenidas fluyan sobre o a través de la estructura parcialmente construida.

La cimentacién de una presa de enrocamiento debe ser capaz de soportar
asentamientos y deformaciones. Adicionalmente, el costo de la obra se ve
disminuido si se cimenta en una topografia en la que la roca sana se encuentre

cerca de la superficie.

Los terraplenes de prueba y pruebas de resistencia sirven para determinar si los
materiales disponibles son aptos para ser utilizados en la cortina. Generalmente
las obras alternas, como el vertedor, los tineles de desvi6 y obras subterraneas

proveen gran parte del enrocamiento para el cuerpo de la cortina.

También se han construido estructuras con un muro de concreto o de

mamposteria, lleno o celular, al centro (figura 11).
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Figura 11. Presa de enrocamiento con muro celular (cimentacién rigida)

2.2.2.3 Presas con delantal o con pantalla
Es frecuente encontrar depdsitos de aluvion permeables en el cauce del rio.

Cuando su espesor es menor de 20 m, se prefiere llevar el corazén impermeable
hasta la roca mediantes una trinchera, como es el caso de la presa Alvaro

Obregon, Sonora y el infiernillo sobre el rio Balsas (figura 12).

Figura 12. Presa de tierra y enrocamiento con trinchera (Hc<20 m)

Entonces, hay dos tipos de solucién:

1. El uso de un delantal de arcilla compactada, prolongacion horizontal del
corazon hacia aguas arriba (figura 13).

2. La construccion de una pantalla impermeable formada a base de
inyecciones (Serre Poncon, Francia), o bien con pilotes o muros de
concreto simple colados in situ, o por dltimo, sustituyendo la grava y arena
del rio por lodo en una trinchera de 3 m de ancho excavada a travées del
cauce (figuras 14, 15y 16).
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Figura 14. Pantalla de inyecciones
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Figura 15. Pantalla de pilotes o muros, de concreto simple
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Figura 16. Trincherarellena con lodo

2.2.3 Presas de concreto compactado rodillado (CCR)
Son un desarrollo relativamente reciente, y surgen como la evolucién de dos

tecnologias: la de “relleno estabilizado” y la tradicional de presa de concreto

masivo. Su seccion transversal es similar a aquella de concreto tipo gravedad,

como aparece en la figura 17, los conceptos iniciales del uso de concreto rodillado

compactado se originaron a partir de los rellenos estabilizados. Sin embargo, los

criterios de disefo y técnicas de analisis utilizados en gran cantidad de proyectos

son los de una presa de gravedad convencional.
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Figura 17. Seccion transversal de la presa de CCR

El concreto compactado rodillado recién mezclado tiene la apariencia de una

grava bien graduada y humeda. Es una mezcla que frecuentemente contiene
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bajas cantidades de cemento en comparacion con una de concreto convencional.
Puede ser transportado en camiones o bandas, esparcido con bulldozer, y
compactado con un rodillo vibratorio. El tamafio maximo de agregado para su uso
masivo fluctia entre 38 y 152 mm. Generalmente se le coloca y compacta en
capas de 23 a 46 cm. Después de la compactacion, el material se endurece y se
convierte en un concreto aspero en su superficie, la cual no estd compactada y es

uniforme; no obstante, en su interior es muy similar a un concreto convencional.

Como cualquier concreto, el CCR puede tener diversas calidades, contenidos de
cemento, y propiedades de materiales. También puede contener una gran
variedad de agregados, incluso aquellos que por su composicion mineralégica o
granulométrica se consideran no aptos para un concreto convencional. De hecho,
la adicion de una cantidad sustancial de finos no plasticos permite mejorar la
compactacion, la resistencia y el manejo del concreto. La granulometria tipica del
concreto CCR contiene una cantidad significativa de particulas mas pequefas que
las usadas para el concreto convencional, incluso la cantidad de particulas
menores que la malla 200 es sustancialmente mayor. El limite méximo
recomendado de contenido de finos es 10%, ya que se ha observado que una
cantidad mayor reduce la calidad y resistencia de la mezcla. Si lo que se busca es
una mezcla de alta resistencia, se sugiere un contenido de finos entre 1 0 2%. La
figura 18 muestra las curvas granulométricas tipicas para ambos tipos de

concreto.

Adicionalmente, su bajo contenido de cemento reduce la cantidad de alcali
disponible, con lo que es posible el uso de algun agregado potencialmente
reactivo, cuidando Unicamente que la reaccion que se produzca no ocasione
expansiones excesivas. Aungque es necesario mencionar que cada proyecto es
independiente y en cada uno deben analizarse de forma particular las

caracteristicas del concreto que resulten mas adecuadas.
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Figura 18. Curvas granulométricas tipicas del concreto convencional y el CCR

A diferencia de una presa de concreto masivo convencional, el CCR se coloca a lo
largo de grandes areas en cada capa, generalmente de un margen a otro y de la
cara de aguas arriba a la de aguas abajo. En consecuencia, la planeacion y
programacioén, previas y detalladas del proceso constructivo, son cruciales.
Ademas, sera necesario contar con la cantidad suficiente de agregados para el
concreto y un sistema de transporte y colocacién eficiente. Se deben tomar las
previsiones necesarias en cuanto a equipos disponibles, tiempo y costo. Es comun
que este tipo de estructuras se construya en boquillas angostas para que la
colocaciéon del material sea de manera continua. Aunque generalmente este tipo
de presas no se utilizaban para proyectos de gran altura, en los ultimos afios se ha

venido haciendo de una manera exitosa.

Debido al proceso constructivo, tanto la preparaciéon de la mezcla, como el
transporte, colocacion y compactacion del concreto son etapas cruciales que
requieren especial atencion. En cuanto a la mezcla de los agregados, debe
contarse con el equipo adecuado que alimente el cemento de manera uniforme,
especialmente cuando el contenido de cemento es muy bajo. Como regla, el

acarreo debe completarse a los diez minutos del mezclado, el concreto debe
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extenderse en diez minutos después de la colocacion, y debe compactarse en los
diez minutos siguientes. El tiempo total de construccién de cada capa debe ser
alrededor de 40 minutos, con el fin de que no se desarrollen juntas frias entre
capas con la resultante perdida de estabilidad. Una vez colocado, el CCR, como
cualquier concreto, requiere un procedimiento de curado, sin embargo entre capas
sucesivas no se recomienda utilizar componentes de curado y aunque se pueden
romper la liga entre ellas, unicamente deben mantenerse humedas las capas

previas a la colocacion de la siguiente.

Son estructuras de dimensiones tales que por su peso propio resisten las fuerzas
gue actuan sobre ellas. Estan ampliamente difundidas en todo el mundo gracias a
la sencillez de su esquema constructivo y método de ejecucion, a la seguridad
para cualquier altura de presa y para diferentes condiciones naturales de su

emplazamiento.

2.3 Segun su estructura

2.3.1 Presas de gravedad

Su estabilidad frente al empuje del agua y otras fuerzas actuantes externas se
debe fundamentalmente a su peso propio. Figura 19. Las cortinas de gravedad se
utilizan ampliamente por su alta estabilidad, gran resistencia a diferentes agentes
externos tales como filtracion, desbordamiento, sismo e intemperie. Su disefio y
construccion son relativamente sencillos; la construccion puede ser de forma
continua y se puede adaptar a una gran gama de condiciones geoldgicas y
geotécnicas, en boquillas de practicamente cualquier geometria. Dentro del cuerpo
de la cortina se pueden construir obras de toma, de excedencias, desagies, casas
de maquinas para generar electricidad, asi como desvios; sin embargo, el
esfuerzo promedio generado en la cortina es bajo, por lo que no se aprovecha
bien la resistencia del material disponible, el cuerpo es voluminoso y el uso de
cemento es cuantioso. Los esfuerzos generados por la temperatura y contraccion
durante la construccidon son altos y la temperatura debe ser controlada de manera

rigurosa.
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Figura 19. Presa a gravedad

El eje de la cortina generalmente es recto, aunque existen casos con quiebres o
curvas por adaptarse a las condiciones particulares del sitio. La cara de aguas
arriba es esencialmente vertical. La cara aguas abajo tiene generalmente una
pendiente entre 0.6 (H): 1(V) y 0.8:1. La base de la cortina representa 0.7 a 0.9 de
la altura total de éstas. El disefio debe considerar en primer lugar la ubicacién de
las obras de excedencias y desagies, las cuales deben cumplir con los requisitos
de control de avenidas extraordinarias y evitar problemas de socavacion en la

cimentacion de la cortina y otras estructuras aledafias.

Las cortinas de gravedad pueden ser masivas o aligeradas. Las cortinas masivas
presentan dos tipos de juntas (figura 20) de construccion y de contraccion. Las
primeras sirven para facilitar el trabajo del colado de concreto y la disipacion de
calor, las juntas en la direccion longitudinal pueden ser verticales o inclinadas,
ranuradas e inyectadas y tienen un espaciamiento de 15 a 30 m. las juntas de
contraccién pueden ser con 0 sin ranuras y con o sin inyeccion. Si la cortina es del
tipo cantiliver, las juntas no son ranuradas ni inyectadas; si es articulada, las juntas
son ranuradas sin inyeccion; finalmente cuando la cortina es integral, las juntas

son ranuradas e inyectadas.
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Figura 20. Diferentes juntas en presas de gravedad

2.3.2 Presas de contrafuertes
Formada por una serie de placas inclinadas sostenidas por contrafuertes, las

placas reciben directamente las cargas que provienen de aguas arriba tales como
empuje hidrostatico y de azolves. Las placas y contrafuertes pueden formarse con
un conjunto integral. Segun las forma de la placa, se pueden clasificar en tres
grupos: losa plana (Ambursen) apoyada simplemente sobre los contrafuertes
(Figura 21). Las losas y los contrafuertes son de concreto reforzado; b) arco
multiple, que forma la cara aguas arriba por medio de arcos semicirculares, los
cuales se integran a los contrafuertes, c) machones (cabeza redonda, cabeza
diamante, cabeza en T tipo marcélo), aqui las secciones se amplian formando
cabezas separadas entre éstos por medio de juntas de contraccion; las cabezas
son estructuras de gran volumen de concreto aunque, si la altura de la cortina no

es alta, puede ser edificada de mamposteria.

Las cortinas de contrafuertes se caracterizan por su gran estabilidad. A fin de
contrarrestar posible filtracion se requiere de un cuidadoso tratamiento en el

contacto entre los contrafuertes y el terreno de cimentacion, asi como las pantallas
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de impermeabilizacion. Como las placas y los contrafuertes tienen espesores

pequefios, los esfuerzos estan mas concentrados, pero son mejor aprovechados.

Si en las cortinas de placa plana y de cabeza se disponen juntas de contraccion,
ellas son capaces de adaptarse a la deformacion de terrenos poco competentes;
sin embargo, las cortinas de arco mdultiple, por ser estructuras integrales, son
sensibles a las condiciones de terreno y requiere una cimentacion rocosa y
adecuada, por otro lado el cuerpo de la cortina, por ser de volumen reducido, no
estan influenciado por el cambio de temperatura ambiental, particularmente las de
arco multiple; por lo que son adecuadas en un clima extremoso. Las cortinas
pueden tener vertedores o disponer desaglies o tuberias de conduccion en su

cuerpo.

Cortina de machones de cabeza redonda
Cortina de losas planas o tipo Ambursen
Cortinas de arcos multiples

Cortina de bévedas

ola

SECCION NOMBRE
1 Cabeza redonda
Contrafuerte
Losa plana
Atiezadores
Roca de cimentacion
Arco
Bovedas
Eje del arco

RVINIoO|OWslwN

Figura 21. Presa de contrafuertes

2.2.3 Presas de arco
Se construyen esencialmente de concreto y tienen por objeto transmitir a las

laderas el empuje del agua y otras fuerzas que reciben en la cara aguas arriba por
la accién del arco (figura 22). Existen dos clasificaciones comunes, una
atendiendo a la del trabajo de la presa y otra, que considera el radio de curvatura

para el trazo de la cortina. La primera clasificacion es la siguiente:

1. Arco de gravedad, siendo el peso de la cortina una importante fuerza
estabilizadora.

2. Arco delgado, siendo el propio peso despreciable.
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3. Arco-béveda o bdveda de doble curvatura que pretende un efecto de

cascaron mediante la inclusion de doble curvatura.

La segunda se refiere a dos tipos de Bbvedas: a) presas de radio de curvatura o
centro constante que tienen el parametro aguas arriba vertical, aunque a veces se
han construido con cierto talud cerca de la base. Las curvas del extrados
generalmente son conceéntricas con respecto al intradds y preferibles en cafiones
en forma de U por poder transmitir cargas a la base de la boquilla; b) presas de
angulo constante que tienen un radio del extrados decreciente desde la corona
hasta el fondo, en forma tal que el angulo es casi constante para asegurar una
maxima eficiencia de arco en todas las elevaciones y estas son preferibles en los

cafones en forma de V.

Apertura del arco
ista en planta

. U o Junta perimetral

Cantiliver Wista aguss sbajo

Zocako

Figura 22. Presa de arco
2.4 Por su riesgo potencial
Clasificar las presas en funcién del riesgo potencial derivado de su posible rotura o
funcionamiento incorrecto en tres categorias, en funciébn de las posibles
afectaciones a la poblacion, servicios esenciales y bienes materiales vy

medioambientales, dicha clasificacion se describe en los siguientes apartados:

1. Categoria A: corresponde a las presas cuya falla o funcionamiento
incorrecto pueden afectar gravemente a nudcleos urbanos (mas de 5
viviendas habitadas y representa un riesgo para las vidas de los habitantes)

0 servicios esenciales (abastecimiento y saneamiento, suministro de
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energia, sistema sanitario, sistema de comunicaciones y sistemas de
transporte), o producir dafios materiales (dafios a industrias y poligonos
industriales, dafos a las propiedades rusticas, dafos a cultivos y dafios de
consideracion al medioambiente (aquellos que tengan asimismo el caracter
de irreversibles en el patrimonio histérico-artistico).

2. Categoria B: corresponde a las presas cuya falla o funcionamiento
incorrecto puede ocasionar dafios materiales o al medio ambiente
importantes o afectar a un reducido niumero de viviendas.

3. Categoria C: corresponde a las presas cuya falla o funcionamiento
incorrecto puede producir dafios materiales de moderada importancia y solo
incidentalmente pérdida de vidas humanas. En todo caso a esta categoria

perteneceran todas las presas no incluidas en las categorias A o B.

2.5 Por su tamafio
Para clasificacién de las presas segun su tamafio se ha tomado la clasificacion

utilizada por ICOLD (International Comission on Large Dams) que se muestran en

el siguiente tabla (tabla 1).

Tabla 1. Clasificacion de las presas por su tamafio

Pequefia Mediana Grande
Altura de la cortina <10m 10-15 M >15m
Longitud de corona <1.000 m <500 m >500 m
Capacidad de embalse | < 0.5 Millon m3 | < 1 Millén m3 | >1 Millbn m3

Se consideran pequefias aquellas estructuras con menos de medio millbn de
metros cubicos de embalse, con una longitud menor a un kilbmetro y cuya altura

de corona es menor a 10 metros.

Se denominan presas medianas a las que embalsan menos de un millon de
metros cubicos, con una longitud maxima de 500 m y cuya altura de corona se

encuentra entre 10 a 15 metros.

Las grandes presas embalsan un millon de metros cubicos o0 mas, cuya longitud

de corona es mayor a 500 metros y su altura mayor a 15 metros.
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2.6 Por su uso

Las presas pueden clasificarse de acuerdo con la funcion mas comun que van a

desempeiniar: almacenamiento, derivacion o regulacion:

1. Presas de almacenamiento: embalsan el agua en los periodos en que

sobra, para utilizarla cuando se escasea. Estos periodos pueden ser
estacionales, anuales, o méas largos. Las presas de almacenamiento se
pueden a su vez clasificar de acuerdo con el propésito de su
almacenamiento. Para abastecimiento de agua, para recreo, para la cria de
peces y animales salvajes, para la generacion de energia eléctrica,
irrigacion, etc.

Presas de derivacion hidraulica: su funcion fundamental es proporcionar
carga hidraulica necesaria para derivar el agua hacia las zanjas, canales u
otros sistemas de conduccion al lugar en que se van a usar. Suelen
denominarse barreras.

Presas reguladoras: su funcién principal es retardar el escurrimiento de las
crecidas normales y disminuir el efecto de las mayores. Pueden cumplir
otras funciones, tales como recargar acuiferos, atrapar sedimentos, etc. Las
presas reguladoras se dividen en dos tipos: de almacenamiento temporal y
de almacenamiento por periodos de tiempo fijo. Las presas reguladoras

también se construyen para detener los sedimentos. A menudo a estas se

les conoce como presa para arrastres.

En la tabla 2 se presentan los usos de las 536 grandes presas en México.

Tabla 2. Uso de las grandes presas en México

Finalidad Uso Unico | Uso mdltiple | Total de usos | Porcentaje usos
Irrigacion 387 60 447 83
Control de avenidas 20 61 81 15
Hidroeléctricas 34 18 52 10
Suministro de agua 12 13 25 5
Recreacion 2 1 3 0.5

Total 455 153 608 114

>100, algunas presas cumplen varias finalidades al mismo tiempo.
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Capitulo 3. Generalidades basicas de un sismo

3.1 Los sismos y sus causas

Se llama temblor o sismo a cualquier movimiento o estremecimiento de la corteza
terrestre. La tierra puede temblar por razones muy diversas, entre las que se
tienen: explosiones, colapsos del subsuelo o cualquier otro tipo de deslizamiento o
acomodamiento que se produzca por debajo de la superficie terrestre. Los sismos
producidos por las explosiones volcanicas pueden ser bastantes fuertes. Sin
embargo, la mayor parte de los temblores, sobre todo los més fuertes, tiene origen
tectonico.

Hay dudas en cuanto a los mecanismos que producen movimientos tectonicos. La
teoria mas favorecida sostiene que los sismos tectonicos son causados por
deslizamientos a lo largo de fallas geoldgicas. En los sismos mayores tendria lugar
una reaccion en cadena a lo largo de toda la longitud del deslizamiento, pero en
cualquier instante dado, el origen del sismo quedaria en un pequefio volumen de

la corteza.

3.1.1 Constitucidn interna de la tierra

El conocimiento actual acerca del interior de la Tierra es resultado de numerosos
estudios cientificos, en su mayoria basados en la propagacion de las ondas
sismicas a través del propio material terrestre. De esta manera ha sido posible
determinar su composicion y dividirla en varias capas concéntricas; del exterior al

interior, son Corteza, manto, nucleo externo y nucleo interno (figura 23).

Para el estudio de la actividad sismica, es de particular importancia la cubierta
rigida de nuestro planeta, constituida por la corteza y la parte superior del manto.

A esta cubierta se le denomina litosfera; el promedio de su espesor es de 100 km.
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Figura 23.Corte de la tierra en el que se muestra su estructura interna

3.1.2 Tectonica de placas

La teoria de tectdnica de placas postula que la corteza esta divida en placas y
estas a su vez en subplacas, que estan en movimiento relativo, generandose en
los encuentros de ellas, zonas de abduccion o separacion, donde existe
afloramiento de magma y creacion de nueva corteza, zonas de subduccion o
incursion de una placa bajo la otra (destruccion de placa), y en zonas de fractura o
deslizamiento transcurrente de una placa al lado de otra, en la figura 24 se

muestran los tres tipos de movimientos relativos de las placas.
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Figura 24. Movimiento relativo de las placas

El planeta esta cubierto por 6 grandes placas, las cuales son: América, Eurasia,

Africa, India-Australia, del pacifico y antartica, con subplacas como las de Nazca y

del Caribe, pertenecientes a las placas del pacifico y América respectivamente

(figura 25).
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Figura 25. Placas tectdnicas, epicentro y volcanes

La sismicidad de México se encuentra concentrada en las costas del pacifico de
nuestro pais. La actividad sismica esta dominada fundamentalmente por la
interaccidn entre las placas oceanicas de Rivera y de Cocos en el océano pacifico

y la placa de Norteamérica, sobre la cual se encuentra México (figura 26).

Los sismos que ocurren a lo largo de la costa del Pacifico mexicano son producto
del movimiento relativo entre las placas oceanicas de Cocos y Rivera y la de
Norteamérica. Donde las placas oceéanicas se introducen por debajo del continente
(subduccién). La velocidad relativa entre estas placas tectonicas es de
aproximadamente 6 centimetros al afio y en una direccion casi perpendicular a la

costa.
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Figura 26. Placas tecténicas que afectan a México

3.1.3 Clasificacion de los sismos

Los sismos se pueden caracterizar como un proceso de ruptura y deformacion
elastica del material de la litosfera, y bajo esas condiciones todos los sismos son
iguales, sin embargo, se ha visto que dependiendo del tipo de falla 0 mecanismo
causal, asi como del medio de propagacion, los sismos puede tener
consecuencias diferentes en la superficie. Es por eso que se pueden clasificar a

los sismos segun su zona de generacion, y su profundidad.
De acuerdo a lo anterior tenemos la siguiente clasificacion:

1. Sismos de subducciéon someros, aquellos que se generan en las fronteras
de este tipo y que ocurren a profundidades que no exceden los 40 km.

2. Sismos de subduccion profundo, aquellos que ocurren debido a la
interaccién de subduccion y en la zona de friccion (interplaca), pero a
profundidades mayores a los 40 km.

3. Sismos intraplaca de profundidad intermedia, sismos que se presentan en

la placa subducida, pero no ocasionados por la friccién entre las placas sino
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por fractura de la placa que ha penetrado, sus profundidades son mayores
a los 80 km y generalmente menores de 500 km en México.

4. Sismos de zonas de acrecion; sismos que se presentan en este tipo de
fronteras, por lo general con profundidades que no exceden los 20 km.

5. Sismos de fallas de transcurrencia; los que se presentan en este tipo de
frontera, cuyas profundidades nos exceden los 30 km por lo comun.

6. Sismos corticales intracontinentales, sismos que no se presentan en fallas
directamente relacionadas con los procesos de interaccion entre las placas,
sino al interior de una placa. Sus profundidades no exceden el grosor de la

placa.

Adicionalmente, se pueden considerar los sismos volcanicos, los cuales tienen
una clasificacion propia. Entre estos, los llamados sismos volcano-tectonicos
serian equivalentes a los sismos corticales. Otros sismos de este tipo pueden
deberse al transporte de fluidos (Magma o agua) en cavidades y fracturas,

ocasionando la emision de bajas vibraciones por lo que se llaman tremores.

Se ha visto que los mayores sismos son, por lo general, del tipo 1. Sin embargo,

los sismos de tipo 2, 3, 5 0 6 pueden llegar a tener consecuencias graves.

3.2 Ondas sismicas

El movimiento sismico de la corteza terrestre se propaga a través de ondas desde
el foco del temblor. Hay dos tipos principales de ondas: las ondas de cuerpo u
ondas internas (P y S) que son las que viajan por el interior de la tierra y las ondas
superficiales que lo hacen por la superficie terrestre (Love y Reyleigh), las cuales
son mas lentas y por sus caracteristicas son las mas destructivas (figura 27).
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Figura 27. Generacion de las ondas internas y superficiales, ilustrando los diferentes trayectos y
tiempos de arribo al sismografo

En términos generales se definen como:

1. Ondas P, son ondas de compresion; son las que tienen mayor velocidad
respecto a las demas y a su vez pueden atravesar materiales solidos o
liguidos. Su movimiento produce la compresion y dilatacién temporal de las
rocas en la misma direccion que la propagacion de la onda (figura 28).

2. Ondas S, son ondas de corte o cizalla; mas lentas que las ondas P, viajan
solamente por roca sélida. Producen una deformacion temporal
perpendicular a la direccién en que se desplaza la onda (figura 29). Las
ondas S no atraviesan el nucleo externo por ser liquido.

3. Ondas Rayleigh; Denominadas asi en honor al fisico y matematico inglés
Lord Rayleigh (John William Strutt), que en 1885 demostrd teGricamente su
existencia. Estas ondas resultan de una combinacion particular entre los
desplazamientos de las particulas debido a las ondas P y S. las particulas
se mueven en forma eliptica en el plano vertical que pasa por la direccion
de propagacion (figura 30).

4. Ondas Love, son ondas de cizalla; donde las particulas oscilan solo en la
direccidon perpendicular al plano de propagacion, el movimiento se produce
s6lo en forma horizontal. Estas ondas toman el nombre del matematico

britanico A. E. H. Love que en 1911 logr6 crear un modelo matematico de
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las mismas. La velocidad de las ondas Love es ligeramente superior a la

velocidad de las ondas Rayleigh (figura 31).

Direccion de la onda P

Figura 28. Deformacion que provocan las Ondas P
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S e e
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Direccién de laonda S

L ee——

Figura 29. Deformacién que provocan las Ondas S

Direccion de la onda Rayleigh

—

Figura 30. Deformacidn que provocan las Ondas Rayleigh.
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Figura 31. Deformaciéon que provocan las Ondas Love

Las velocidades de las ondas internas y superficiales estan relacionadas de la

siguiente manera:

Vp>Vs>VLove>Vrayleigh

Mientras que las amplitudes (A) de las ondas, en muchos casos corresponde el

orden inverso:
Arayleigh>Alove>As>Ap

3.3 Caracteristicas de la fuente sismica

Para tener una idea de la dimension de un sismo es necesario medir la energia

liberada para lo cual podemos emplear diferentes procedimientos. En la figura 32

se muestra un resumen de las formas mas usuales empleando sismogramas.

:Coémo se miden el “tamafio” de un sismo?
2. Cuantificacion de la energia sismica (Magnitud)

Amplitud de las ondas a cierto periodo y a y 8 ) H 4 5
cierta distancia = \’T’f&’ -
Bl i o
g el s
o /sa —T0D . _ 150 200
,/7/7

Duracién de la “coda” a distancia conocida

Calculo del Momento Sismico—
(Estimacién puntual de la Energia liberada — =2 __
en forma de ondas elasticas) o

Amphtad ()

.................

Figura 32. Formas més usuales de medir un sismo
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3.3.1 Energia

Para los sismologos resulta necesario cada terremoto segln su energia intrinseca,
es decir la energia liberada por el sismo. Esta clasificacion debe ser un numero
Gnico para cada evento, y este numero no debe verse afectado por las

consecuencias de los terremotos que varia mucho de un lugar a otro.

3.3.1.1 Magnitud

La magnitud de un sismo se determina con base en la amplitud de las ondas
sismicas registradas con un sismoégrafo. A partir de los sismogramas, se conocen
los tiempos de llegada de las ondas P, S y superficiales, ya que tienen diferentes

amplitudes y periodo dominantes.

La escala de magnitud Richter se usa universalmente (Richter, 1958). La
definicion original de magnitud Richter M es el logaritmo base 10 de la amplitud de
la traza, en micras, de un sismografo estandar Wood-Anderson con amplificacién
de 2800, periodo natural de 0.8 s, con una fraccién del amortiguamiento critico de

80 %, colocado en terreno firme a 100 km del epicentro.

La magnitud Richter M esté relacionada con la energia E (en ergios) del sismo

mediante la ecuacion:
log,oE =118+ 1.5.M (Gutemberg y Richter) (3.1)

También se define una magnitud local ML, que es la mads comUnmente escuchada.
M, = log4 2
L = log /Ao (3.2)

Donde A es la amplitud del sismograma a la misma distancia que la amplitud base
AO.

La magnitud y la profundidad del epicentro en forma conjunta determinan la
intensidad del sismo y la activacion de deslizamientos. A mayor magnitud y menor

profundidad del sismo, los deslizamiento son méas probables y de mayor tamafio.
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3.3.1.2 Intensidad

Esta basada en la observacién y cuantificacion de los dafios causados por un
sismo en un determinado sitio. Por tanto, la intensidad de un sismo se refiere a un
lugar especifico o sitio; es una medida de los efectos causados en el hombre, en

sus construcciones y en general en el sitio.

La intensidad es una medida de la capacidad de destruccion sismica local, por
tanto, a un sismo se asocia una sola magnitud, mientras que su intensidad varia
de sitio a sitio. Las escalas de intensidad como la de Mercalli modificada (tabla 3)
son subjetivas, sin embargo, en pocas ocasiones constituyen un elemento
importante de juicio en areas donde no se tienen instalados instrumentos para
sismos intensos y suministra el Gnico medio para interpretar la informacion

histérica.

Tabla 3. Escala de Mercalli modificada

G Di=cripcion
|1 Moes satide por las personas, repistrado por los instrumenios sismo Faficos |
II Senfido solo por poCa s peTONAS &N ap0aD, expacizlme nie on los pizos supariores, objeme
suspendidos puedenoscilar
II | Senide 2n 2l interior de laz edificaciones especizlmenta on pisos supefiores, pero
muches pueden no retonocerl como temblor, vibracion semejene 2 b producids por 2l
paso de vn whiuo liviano, ohistos suspendidos oecilan
IV | Obje s suspend idos oacilen visiblemene, vibdacion semsjane 2 b producida porelpeso
dz vnwehiulo pesado, whitules esmcionsdos s2 bambolean, cristaleris ¥ vidrios suenan,
plertss ¥ parades de madsrs oEen
% | S2nddo atn 2n 2l exerier d2 los edificios, permits astimer b dirsccion de laz ondas, |
parsonas dormidas 32 despisrtn ol comfanido lguido de recipientss v otangues e
perturbado ¥ =2 pueds derramar, objetos inestables son desplazados, laz pusrtss girsn v
2 3bren o cizmen, r2lojes de padulo s paran
V1 | Sentido por todss las parsonss, muchos sufren panico ¥ corren hach ol axerior, @ tisne
dificultad 2n caminer sseblements, vidrios ¥ vajillas 22 quishran libros ¥ objstos son
lznzados de los amaqueles ¥ estzne s, los mueb les son desplazsdos o wo loados, 2l =vogque
v enlucido g mosero oo beja calidsd v omampestsri tipe Do fisuran campanss
paguefias tafien,
VII | 5 tiene dificuksd en menenerse parsdo, percibido por los conducores de vehiculos an
marcha, mmebles = rompen, dafios ¥ colepso de mampostars tipo D, alzonas gristas =n
mamposErs tipo C, las chimensas 32 facowan 3 nivel de techo, caida del revogque de
morErD, Ejas, cofmisEs v pErEpotos sin anclijez. alTonss grisks en mampotsri da
calided medis. campanas srandss tafien, ondss 2n embalses v depdsims de s,
VI |La conduccion da whicsles == dificults, dafios da consideracion v colapso parcizl de
mamposens tipe C, alzin dafio s mampostana tipo B, ningin dafo an mamposers tipo
A, caida del revogue de moreso ¥ g2 alzonas parsdes de mmoposterd, capda de
chimeress do fibricas monumenios v tenques slevados, algnes ramss de arboks =2
quisbran, cambio 2n 21 flujo o emperzwee dz pozos, gristss an erreno himedo ¥ 2o
talucdizs inc linados.
|IX | Panico pensral construccionss de mamposterts tipo D Elmente destroides, dafio severo v |
#in colpeo de maEnpostari dpo C, dafio de consideracion en mampostsri dpo B, dafio 2
fondaciones, dafice v oolepss de esfructurss aporticads:s, defice de embabes v depisitos da
aFus, uptes de nubert enlermda, srisms siznificatha s vistles en ol eoreno,
X |La mevors de s constricoiones de mamposria v A bam de porticos destruidas, alzonas
constnociones de maders de buena calided dafiadss, prenies deskuides, dafin severo a
repress, digues v termplenes, prandes declizemisnios die tisrra, 2lame = =baza on los bosdes
dariog, ey erbales rislesde Srrocamil deformedes limomens,
M |Los risles de ferocari deformedos ssveraments, rupira de wheriss enterradas que
quaden fuers de rvicio
| HII |Destruccion tot] srandes masas de roca desplazades, lex lmeas de vision optica |
distorsionadss, objstos lanzados sl aie.
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3.3.2 Duracion
Las placas terrestres estan en continuo movimiento, sin embargo, bajo ciertas
velocidades no se pueden percibir e incluso registrar sus efectos, que es lo que

ocurre la gran parte del tiempo.

La duracion de un evento sismico es el tiempo en el que se concentra la gran

mayoria de la energia liberada o del potencial destructivo.

Una expresion aceptablemente valida para rangos de 4.7<M<7.6 y 0.1 km<R<130

km del foco, en la costa oeste de USA es:
loglotd = 04‘3ML _— 183 (33)
Donde Td es la duracién del evento.

3.4 Sismicidad
Relaciona la actividad sismica, su distribucion espacial y temporal, con las

caracteristicas fisiograficas y geologicas de cada region.

Los efectos que representan la peligrosidad sismica de una zona pueden ser:
aceleracion, velocidad, desplazamiento del terreno, o bien, mediante la intensidad

macro-sismica.

3.4.1 Eventos principales

A las caracteristicas de ocurrencia de sismos en una regiéon dada se le conoce
como sismicidad. Las sismicidad de una zona dependen de su situacion tectonica.
En general de las regiones del planeta con mayor frecuencia de ocurrencia de
sismos y mayor energia liberada corresponden a las zonas de subduccién. En
México dicha zona corresponde a la margen occidental, desde Jalisco hasta
Chiapas (figura 33). Sin embargo, las otras zonas no dejan de ser peligrosas ya
gue, en ocasiones, la zona de generacién se puede encontrar muy cercana a un
centro de poblacion, como en el caso de las fallas continentales. Se conocen
como eventos principales a los sismos de magnitud moderada a grande que

desencadenan una secuencia posterior de eventos menores.

45



-8300

Figura 33. Sismicidad en México y la zona del Caribe de 1900 a la fecha. Cada punto representa un
sismo. Los colores indican la profundidad

3.4.2 Replicas

Son los eventos menores posteriores a un evento principal que ocurren en una
vecindad pequefia en tiempo y en espacio. Se ha determinado una relacion
empirica (a la que posteriormente se ha validado con algunas teorias y que se
conoce como ley de Omori-Utsu), entre el nimero de réplicas y el tiempo

transcurrido, la cual se ha visto decrece de forma exponencial:

— K 4
n(t) = (t+—C)p (3.4)

Donde N es el numero de réplicas en el tiempo t. K, c y p son constantes.

Otra observaciéon comun es que la magnitud de la réplica mayor es generalmente
un grado o mas, menor a la magnitud del evento principal. El tiempo en el que se
pueden observar las réplicas depende de la magnitud del evento principal, pero en
general va de las pocas horas hasta los meses, e incluso afios (para sismos
mayores a 7.0 grados). La mayor replica, sin embargo, ocurre (por lo general)

unas horas a unos pocos dias después del evento principal.
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3.4.3 Sismicidad umbral

Para poder cuantificar el peligro sismico en una zona es necesario conocer las
caracteristicas de ocurrencia en tiempo y magnitud de los sismos que la pueden
afectar. La sismicidad umbral es la actividad “normal” de la zona, es decir, sin
considerar replicas y enjambre (agrupacion de sismos andémalas). Se ha visto que

dicha actividad sigue una relacion del tipo:
logN = a— bM (3.5)

Donde N es el numero acumulado de sismos con magnitud mayor o igual a M por
unidad de tiempo (se puede considerar un afio o un mes), a 'y b son las constantes
conocidas como valores a y b. A dicha relacién se le conoce como ley de
Gutenberg-Richter o de Ishimoto-lda, en honor a los sismélogos que la
propusieron originalmente. De relaciones de este tipo se pueden inferir tasas de
excedencia, es decir, el nUmero de veces que se puede exceder una cierta

magnitud en un tiempo dado.

3.4.4 Sismicidad estadistica

En algunas ocasiones no es posible conocer con detalle la sismicidad de una zona
debido a la falta de datos, en particular de registro de sismo pequefios. Esto se
puede subsanar por medio de inferencias estadisticas, basada en relaciones como
la anterior. Adicionalmente, es necesario tomar en cuenta las posibles ocurrencias
de eventos aislados de magnitud considerable, las cuales no se apegan a la forma
de la relacibn mencionada. Dichos eventos se conocen como eventos

caracteristicos.
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Capitulo 4. Analisis de esfuerzo y deformacion

En el andlisis y disefio de las presas se deben evaluar los estados de esfuerzo y
deformacion, junto con las condiciones del flujo de agua y estabilidad de taludes.

La estimacion de la magnitud del asentamiento en la corona es fundamental para
estimar la pérdida del bordo libre que se espera a corto y largo plazo y para

disefiar consecuentemente el bordo libre y/o contraflecha.

Las deformaciones que ocurren en la cortina no son uniformes y varian tanto en la
direccién transversal (sentido de la corriente del rio) como longitudinal (sentido del
eje de la cortina). Estos asentamientos diferenciales son la causa principal de
agrietamientos transversales y longitudinales. El andlisis de deformacion arroja

indicadores directos sobre el potencial de agrietamiento.

4.1 Causas de asentamientos
Algunas de las principales causas de asentamientos son las siguientes:

Compresibilidad del terreno de cimentacion.

Compresibilidad del material constituyente del cuerpo de la cortina.
Peso propio de la cortina.

Llenado del embalse.

Vaciado del embalse.

Sismo, explosion u otras fuentes vibratorias.

Lluvias.

© N o g A~ WD PRE

Sobre elevacion.

Tanto la cortina como el terreno que la soporta sufren deformaciones por la
construccion de la primera, asi como por el cambio en las condiciones hidraulicas
y geotécnicas. Si la cortina se construye sobre un terreno compresible, el
asentamiento debido al peso propio de la cortina es de poca importancia al
compararlo con el que ocurre en el terreno de cimentacion. En términos generales
el asentamiento tiene tres componentes: 1) la instantanea, 2) la consolidaciéon

primaria y 3) la compresion secundaria. El asentamiento instantaneo se debe a la
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distorsion elastica del terreno de cimentacion bajo efectos de esfuerzos cortantes.
Como la dimension de la base de la cortina es generalmente grande en
comparacién con el espesor del terreno de cimentacion, el asentamiento

instantaneo es despreciable en la presas.

4.3 Asentamientos
En el terreno de cimentacién. El calculo de asentamientos en el terreno de

cimentacion es muy similar al procedimiento empleado en la ingenieria de

cimentacion de edificios. Se procede a los siguientes pasos:

1. Subdividir el estrato compresible del terreno de cimentacién en varios
subestratos.

2. Estimar, con base en el peso volumétrico y el nivel del agua freatica, el
esfuerzo vertical efectivo inicial para la altura media de cada subestrato.
Este esfuerzo inicial se supone uniforme en todo el ancho de la cortina.

3. Estimar el incremento de esfuerzos en cada subestrato, con base en el
ancho de la corona, talud y altura de la cortina y el peso volumétrico del

material de la cortina.

En el terraplén. La forma como ocurren los asentamiento dentro del terraplén es
distinta a como suceden en el terreno de cimentacion; esto se debe a que el
asentamiento en el terraplén puede generarse durante la etapa de construcciéon o
formacion del mismo. Por lo tanto se pueden distinguir dos categorias entre los
asentamiento del terraplén. El primer tipo sucede en cortinas de seccién
homogénea, con un material tan impermeable que dificiimente se disipa el exceso
en presion de poro durante la construccion. Si se supone que la cortina se
construye rapidamente y el material estd totalmente saturado, no ocurre
asentamiento alguno al finalizar su construccion. El asentamiento toma lugar solo
cuando el material esta sometido a un proceso de consolidacion. Bajo estas
circunstancias dicho asentamiento debe empezar a producirse a partir del
momento en que la cortina ya estd construida; en otras palabras, este
asentamiento corresponde al caso en que la cortina se construye en una sola

etapa.
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El segundo tipo de asentamiento ocurre en cortinas de enrocamientos. En estas
cortinas, si se ignora la influencia del corazén impermeable, el enrocamiento tiene
tan alta permeabilidad que no permite la acumulacion de exceso en presion de
poro de manera que el asentamiento se presenta inmediatamente después de
haber colocado el material. EI asentamiento en un determinado punto puede
observarse solamente a partir del momento en que la parte subyacente de ese

punto es construida.

4.4 Consolidacion
La consolidacion en el terreno de cimentacion puede evaluarse dentro del contexto

de la teoria de consolidacion unidimensional, cuyos detalles pueden consultarse
en cualquier libro de texto de mecéanica de suelos.

Si la cortina es de seccibn homogénea o de enrocamiento con corazon
impermeable, es importante considerar la consolidacion dentro del terraplén. Este
es un problema bidimensional cuya solucién requiere de alguna técnica numérica,

tal como el método del elemento finito o de diferencias finitas.

4.5 Modelos constitutivos utilizados en Geotecnia
Wulfsohn y Adams (2002), refieren que para simular el comportamiento fisico de

un material es necesario tener modelos o relaciones entre esfuerzos vy
deformaciones que incorporen las propiedades del material en cuestion. Por otra
parte, Desai (2005), considera que las leyes o0 modelos constitutivos representan
una definicion matematica para el comportamiento de un material basado en
ensayos de laboratorio o de campo, que incluye factores significativos que afectan

el comportamiento de éste.

Los modelos constitutivos son ecuaciones matematicas que expresan la relaciéon
esfuerzo deformacion de un material. Todos los aspectos que influyen en la
respuesta mecanica del suelo bajo condiciones determinadas de carga no es
posible tomarlas en cuenta, por lo tanto se necesitan idealizaciones, tanto del
material como de las condiciones de carga, para simplificar la expresion
matematica. Estas idealizaciones incorporan las principales propiedades del

material, excluyéndose los aspectos considerados de menor importancia
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(Wulfsohn y Adams). EI modelo constitutivo debe aplicarse soélo para las

condiciones en las cuales estos fueron desarrollados o validados.

Un modelo ideal para los suelos seria aquel que estuviera basado en las
caracteristicas tanto mecanicas como fisicoquimicas de las particulas, en el cual
pudieran considerarse los giros, deslizamientos y deformaciones de cada particula
gue conforman al material. Un modelo con estas caracteristicas podria representar
el comportamiento de cualquier material como arcillas, arenas, limos, rocas y aun
plasticos o metales. Sin embargo, es claro que el estado actual de conocimientos
no permite aun enfrentar algunos de los retos que exigen dichos modelos, es por
esta razon que actualmente la mayor parte de los modelos estudiados se basan
en el comportamiento macroscépico de los materiales y, por tanto, generalmente
son vélidos unicamente para el tipo de material estudiado y para cierto tipo de

solicitaciones.

Los modelos constitutivos se pueden dividir en dos grandes grupos, empiricos y
analiticos. Los modelos empiricos se desarrollan a partir de datos experimentales
de un material bajo condiciones especificas de carga y luego estadisticamente, se
determinan las ecuaciones que con mayor exactitud se ajustan a las
observaciones. Los modelos analiticos aplican las leyes fisicas para describir la
respuesta esfuerzo-deformacién del material. Estos modelos estan basados en
pardmetros a escala microscopica 0 macroscopica. Los modelos microscépicos
consideran cada particula en una masa sélida como una entidad distinta y luego
predicen la respuesta esfuerzo-deformacioén basada en la distribucion de fuerzas
interparticulas. Los modelos macroscopicos tratan la masa sélida como un medio
continuo o interaccidbn continua y describen las caracteristicas esfuerzo-

deformacion del material como un todo.

Actualmente con los avances significativos de la computacion a nivel global, se
han implementado una serie de modelos constitutivos a diversas plataformas
numéricas de analisis de problemas geotécnicos. Tienen propuestas de solucién
con diversos métodos numéricos, como elementos finitos, diferencias finitas o

elementos discretos. Esta evolucibn de diversos programas de computo,

51



acompafnados de poderosas herramientas de célculo, han optimizado tiempos y
magnificado el &area de investigacion en lo que respecta a los modelos
constitutivos. Sin embargo, con el desarrollo de modelos cada vez mas
generalizados, se tiene el inconveniente de estar siempre al pendiente de la

cantidad y uso de parametros involucrados en los modelos.

Los modelos constitutivos del suelo pueden clasificarse de acuerdo a criterios
como (Shen y Kushwaha, 1988):

1. Modelos lineales o no lineales; en dependencia de la linealidad de la
ecuacion.

2. Modelos elasticos, plasticos y elastoplasticos; en dependencia de si se
considera en el modelo sélo la deformacion elastica, plastica o ambas.

3. Modelos estaticos o dinamicos (reoldgicos); en dependencia de si el tiempo

se tiene en cuenta en el modelos.

4.5.1 Modelos elasticos lineales
Un material es elastico cuando recupera totalmente, en el proceso de descarga, la

deformacion experimentada durante la carga. El material ademas es lineal cuando
se conserva durante la carga y descarga la linealidad de la relacion esfuerzo-
deformacion. El comportamiento del material elastico lineal esta representado por
una serie de constantes elasticas. En su forma mas general, se requieren de 21
constantes para describir completamente su comportamiento. EI nimero de
constantes se reduce considerablemente cuando se toman en cuenta planos o
ejes de isotropia. En un material totalmente isotrépico se requieren solamente dos
constantes: modulo de elasticidad y relacion de Poisson. Existen otras definiciones

de constantes elasticas pero son funcion de las constantes primarias.

El modelo elastico lineal no es adecuado para calcular la deformacion pero en
muchas ocasiones proporciona resultados satisfactorios en la estimacion de
esfuerzos. El modelo se utiliza también para poder representar la estratigrafia del
suelo y la presencia de estructuras de concreto. En la practica, es casi

indispensable realizar el analisis elastico lineal antes de emplear cualquier otro
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modelo mas complejo en el afan de detectar algunas anomalias en la inclusién de

datos geométricos, cargas y zonificacion de materiales.

4.5.2 Modelos elasticos no lineales
Un material se considera elastico si las fuerzas externas aplicadas provocan

deformaciones que no exceden ciertos limites; y al retirar las cargas actuantes
todas las deformaciones desaparecen, recuperando completamente su estado
inicial; bajo el supuesto de que es homogéneo e isotropico.

Las principales limitaciones de los modelos elésticos no lineales se refieren a que
el estado de esfuerzos en el instante considerado; no es posible predecir con
precision la respuesta del volumen del suelo bajo carga y descarga (excepto el
modelo hiperbdlico) y no deben ser empleados en altas cargas. Dentro de estos, el
modelo mas empleado ha sido el hiperbdlico; Liu (1995), refiere que el éxito del
modelo se debe a su generalidad y la factibilidad en la determinacion de los

pardmetros incluidos, a través de ensayos triaxiales.

4.5.3 Modelos elastoplasticos
La deformacion es elastica cuando al retirar la carga aplicada al suelo recupera su

estado inicial y plastica cuando la deformacion es permanente e irreversible.

El suelo se deforma considerablemente bajo carga, por lo cual, es necesaria una
ley que tenga en cuenta esta cualidad. Los modelos plasticos pueden resolver la
limitacion de la deformacion permanente del suelo bajo carga. La teoria de la
plasticidad fue desarrollada originalmente para predecir la respuesta mecéanica de
metales sujetos a esfuerzos superiores a sus limites elasticos. A partir de estos se
desarrollaron los modelos para calcular las deformacion irreversibles en concreto,

materiales geotécnicos y polimeros.

La mas simple forma del modelo plastico es el rigido-plastico perfecto (figura 34a);
en el cual se supone que el suelo no se deforma hasta que el esfuerzo alcanza el
punto de fluencia (no hay deformacion elastica) y que posteriormente ocurre
deformacion plastica pura. Una aproximacion mas cercana a la respuesta

mecanica del suelo se describe con el modelo elastico-plastico perfecto (figura
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34b),

ya que toma en cuenta tanto la deformacion elastica en bajas cargas como

la deformacion permanente.

g, kPa

450
150
350 350
250 g 250
a =4 b
150 = 150
50 50
-50 ¢ 0.1 0.2 -50 ¢ 0;1 0.2
Deformacion axial, & Deformacion axial, §

Figura 34. Modelos perfectamente plasticos: a) rigido perfectamente plasticos, b) elastico
perfectamente plastico

En base a criterios elastoplasticos se han fundamentado muchos de los modelos

constitutivos empleados para representar la compactacion del suelo. Estos

modelos asumen al suelo como un material elastico lineal mientras esta sometido

a bajas cargas, y a partir de puntos de fluencia lo representan mediante un

comportamiento plastico.

Wulfsonh y Adams establecen cinco invariantes que son empleadas para describir

la relacion esfuerzo-deformacion para un material elastoplastico sometido a

condiciones generales de carga:

1.

Comportamiento elastico que describe la deformacion recuperable del
suelo.

Existencia de una superficie de fluencia que define la frontera del dominio
elastico, determinado cuando ocurre deformacion plastica.

Una ley de endurecimiento que establece la magnitud a la cual la superficie
de fluencia se expande o contrae.

Una superficie de potencial plastico en el espacio de esfuerzos, que detalla
el modo de deformacion plastica en este punto, especificado la extension
relativa de la deformacion plastica incremental cuando el material esta
fluyendo.

Una regla de flujo que relaciona el incremento de deformacion plastica al

incremento de esfuerzos.
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Capitulo 5. Métodos de analisis tradicionales en el disefio sismico
de cortinas de tierray enrocamiento

5.1 Método pseudoestatico
En este tipo de analisis la influencia del sismo se incorpora mediante fuerzas de

cuerpo horizontales. La fuerza horizontal pseudoestatica disminuye el factor de
seguridad (aumenta la fuerza actuante). La fuerza vertical pseudoestatica, puede
incrementar o disminuir la magnitud de las fuerzas actuantes y resistentes
dependiendo de su sentido positivo 0 negativo. Por lo tanto, al emplear un analisis
pseudoestatico, se asume que la aceleracién del movimiento del terreno se aplica
en un periodo de tiempo suficientemente largo como para que los esfuerzos
inducidos se puedan considerar constantes. La localizacion de la fuerza es un
punto importante a tener en cuenta en este analisis. Terzaghi (1950) sugirié que la
fuerza debia aplicarse sobre el centro de gravedad de la superficie de falla

potencialmente deslizante. Este es un criterio razonable y conservador.

El aspecto mas importante en un analisis de estabilidad de taludes pseudoestatico
es la seleccion apropiada del coeficiente sismico ya que los resultados son
fuertemente dependientes de su magnitud. Este controla la fuerza pseudoestatica
actuando sobre el talud. Por lo tanto, su valor puede ser relacionado con alguna
medida de la amplitud de la fuerza inercial inducida en el material potencialmente
inestable. Si el material del talud fuese rigido, la fuerza inercial inducida podria ser
igual al producto de la aceleracion real horizontal y la masa del material inestable.
Esta fuerza inercial podria alcanzar su valor maximo cuando la aceleracion sea
maxima. Considerando que los taludes reales no son rigidos y que la aceleraciéon
maxima se presenta en un tiempo infinitesimal, los coeficientes pseudoestaticos
usados en la practica corresponden a aceleraciones diferentes a la aceleracion

maxima en la base del talud.

La representacion a través de una aceleracion pseudoestatica constante
unidireccional de los efectos dindmicos de los movimientos sismicos es

evidentemente limitada y alejada de la fisica real del problema, particularmente si
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se desarrollan altas presiones de poro en el suelo o se presenta mas del 15%

degradacion en la resistencia al esfuerzo cortante del suelo ante carga ciclica.

5.1.1 Coeficientes para el andlisis pseudoestatico
La cuantificacion de un valor de aceleracion maxima para la estabilidad de taludes

debe tener en cuenta los siguientes criterios empiricos:

1. Si la masa considerada para el deslizamiento es rigida, la aceleracion
inducida sobre la masa debe ser igual a la aceleracion maxima esperada
con sus respectivas amplificaciones por sitio y topografia.

2. Si la masa de suelo no es rigida, como es el caso de la mayoria de
situaciones y si se tiene en cuenta que la aceleracion pico solo se presenta
en periodos de tiempos muy pequefios, no suficientes para producir una
falla, se pueden utilizar valores entre 0.1 y 0.2g, dependiendo de la

intensidad del sismo esperado.

Generalmente, el coeficiente sismico pseudoestédtico corresponde a una
aceleracion horizontal y usualmente no se tienen en cuenta las aceleraciones
verticales. Se recomienda utilizar valores entre 30 y 50% de la aceleracién maxima
esperada con las respectivas amplificaciones. En la tabla 4 se muestran los

coeficientes sismicos mas utilizados en la practica.

Tabla 4. Valores del coeficiente recomendados para el analisis pseudoestatico

ky, F.S. Observaciones
Sismo importante. Cuerpo de ingenieros (USACE),
0.10g >1.0
1982.
Sismo de gran magnitud, Cuerpo de ingenieros
0.15¢g >1.0
(USACE), 1982.
0.15g a 0.25¢g >1.0 Japon
0.15g >1.15 | Seed, 1979. Con una reduccion de resistencia del 20%
% de la aceleracion 10 Hynes-Griffin y Franklin, 1984, y una reduccién de
>1.
maxima resistencia del 20%.

* k. Coeficiente pseudoestatico horizontal
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La razon para utilizar el valor inferior a la aceleracion pico, es que las fuerzas
sismicas son de corta duracién y cambian de direccion muchas veces en un
segundo. Aunque el factor de seguridad puede estar por debajo de la unidad en un
periodo corto de tiempo, mientras la fuerza cambia de sentido, este tiempo no es

suficiente para producir la falla.

Debido a que los sismos ocurren en periodos cortos de tiempo, es razonable
asumir que con excepcion de materiales muy permeables, el suelo no cambia de
volumen durante el sismo. Por lo tanto, en la mayoria de los casos deben utilizarse

resistencias no drenadas para el andlisis pseudoestatico.

5.1.2 Procedimiento de analisis pseudoestatico de un talud infinito
Aungue ningun talud cumple con las suposiciones del talud infinito, la mayoria de

los movimientos sub-superficiales tienden a ser de traslacion. La idealizacion del
talud infinito no es confiable como herramienta de disefio, pero puede ayudar a
identificar las variables mas importantes del fendmeno estudiado a un nivel
preliminar de reconocimiento. En una falla plana, las fuerzas pseudoestaticas

actuantes son:

ap*W

Fh=—=K,*xW (5.1)
a,* W

szTsz*W (5.2)

Donde:

Fh, E,: Fuerzas pseudoestéticas actuantes

ay, a,: Aceleraciones maximas horizontal y vertical

K,, K,: Coeficientes pseudoestéaticos horizontal y vertical
El factor de seguridad para este tipo de falla es:

a,*xcx*xLx|(W —E,)*cosa — Fj, sina| * tan
o (W —F) + hsina] « tan ¢ 53
(W —E,) *sina + F, cosa
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Donde:

c: Cohesion

L: Longitud del plano de falla

o: Angulo de inclinacion del plano de falla
¢: Angulo de friccion

W: Peso de la masa deslizante

5.1.3 Limitacion del método pseudoestatico
Este método presenta algunas inconsistencias para modelar el efecto real de un

sismo sobre un talud. Algunas de estas limitaciones son las siguientes:

1. No es confiable en los suelos que generan presiones de poros altas
durante el evento sismico.
2. No tiene en cuenta que algunos suelos presentan degradacion de la

resistencia hasta en un 15% debido a carga sismica.

5.2 Método de Newmark
En la quinta conferencia Rankine, Nathan Newmark (1965) presento un modelo

sencillo de comportamiento de presas y terraplenes sometidos a acciones

sismicas.

El modelo expuesto suponia un blogue de presa o terraplén apoyado sobre un
plano horizontal, sometido a un sismo en una sola direccion, en el que el blogue
deslizaba, si la aceleracion superaba al rozamiento entre el plano y el bloque.
Newmark considero dos hipétesis:

1. El bloque es libre de deslizar en cualquier direccion.

2. El bloque esta obligado a deslizar en una direccion.
Esta ultima hipotesis es la que se ha utilizado en la mayoria de aplicaciones.

Newmark propuso su método para la determinacion del deslizamiento permanente

de un terraplén producido por la accion de un sismo, para lo que simulo el
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terraplén que se mueve como un bloque rigido-plastico deslizando sobre un plano

inclinado (Figura 35).

Masa de suelo deslizante

+_ Bloque
deslizante

>

Superficie de falla

<~@—> >

Plano inclinado

Figura 35. Analogia de Newmark. Método del bloque deslizante

Se define como aceleracion de falla, aquella aceleracién limite, que una vez
rebasada se producira el deslizamiento del bloque, o en otras palabras, la minima
aceleracion del suelo requerida para superar la maxima resistencia del bloque

deslizante.

En el método de Newmark, se calcula la aceleracién de falla en funcion de un
factor de seguridad estatico y la geometria del talud. Cuando las aceleraciones de
la onda sismica exceden el valor, el bloque se mueve; el resto del tiempo el bloque
permanece en reposo. De esta forma, se calcula la deformacion acumulada

durante el sismo.

Mediante la integracibn de las aceleraciones que sobrepasan la aceleracion
critica se determinan en primer lugar las velocidades, y con la doble integracion,

los desplazamientos.

5.2.1 Consideraciones generales del método
1. Se considera que en el talud existen planos de debilidad bien definidos y el

movimiento ocurrira a lo largo de superficies especificas o planos, de
manera similar a los supuestos en el analisis estatico usual de estabilidad

de taludes.
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2. Existiran deformaciones permanentes solo si el esfuerzo dinamico supera la
resistencia al cortante del talud.

3. Los deslizamientos ocurren “cuesta abajo”. La resistencia “cuesta arriba” se
considera infinita y el bloque no se movera aunque la aceleracion critica se
exceda en la direccion contraria.

4. La aceleracion critica se calcula mediante el método de equilibrio limite.

5.2.2 Resistencia al deslizamiento del blogue
La resistencia al deslizamiento de un bloque de suelo o roca es funcién de su

resistencia al corte bajo condiciones aplicables en un sismo. La magnitud de dicha
resistencia depende de la cantidad de desplazamiento que se produzca, sin
embargo, para movilizar la resistencia al corte media en un talud no es necesario

un gran desplazamiento.

En el método de Newmark se establece esta resistencia en términos de un
coeficiente N multiplicado por el peso de la masa deslizante. La cantidad N.g
donde g es la aceleracion de la gravedad, corresponde a la aceleracion constante,
actuando en la direccibn apropiada, la cual sobrepasa la resistencia al
deslizamiento del elemento en la direccion en la cual la resistencia tiene su menor

valor.

5.2.3 Célculo de la aceleracion critica
En la figura 36 se muestra la superficie de deslizamiento circular.

Figura 36. Superficie de deslizamiento circular
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Se considera un elemento que desliza sobre una superficie circular de radio R. El
peso del elemento W tiene un brazo de palanca b, alrededor del centro de rotacién
0 (figura 36). Se considera una fuerza NW la cual corresponde a una aceleracion
constante N veces la de la gravedad, actuando a lo largo de la linea que forma un
angulo a con la horizontal, el cual puede ser diferente del angulo que forma la
superficie del talud con la horizontal (8). Para los valores de aceleraciones
constantes menores a Ng, no ocurre deslizamiento, pero para valores mayores, se
producird el desplazamiento del elemento. Para cualquier aceleracion arbitraria
N’'g, podemos definir un factor dinamico de seguridad FS’, que se convierte en
unidad si N'=N.

Ahora bien, cuando N’ se toma cero, el factor de seguridad dindmico FS’ para esta
definicion se convierte a FS, definida como la relaciéon de momentos de las fuerzas
resistentes en la superficie deslizante al momento perturbador Wb. Este factor
dindmico de seguridad se define de forma diferente al factor de seguridad estatico
habitual.

Los esfuerzos cortantes 7 para condiciones estéticas son hasta cierto punto
indeterminados, pero su valor total, o su valor medio puede determinarse a partir
de la relacién entre el momento perturbador Wb y el momento motor RXtds,

cuando N’=0.
Wb = RXtds (5.4)

El momento de las fuerzas resistentes sobre el arco es RIs,ds. Por lo tanto, el

factor dinamico de seguridad es:

FS = RY¥s,ds/RXtds = Ls,ds/Ztds (5.5)

Estableciendo el equilibrio de momentos respecto al centro de rotacion y la fuerza

NW se obtiene la siguiente expresion:

Wb + NWh = R.Zs,ds (5.6)
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Por lo tanto, sustituyendo la ecuaciéon 5.4 en 5.6 se obtiene:
NWh =R - Zsqds — RX - 1ds (5.7)
El factor de seguridad esta definido por:

Fs = & Sads S vds (5.8)

Operando la ecuacion 5.7 se obtiene que:
b
N = (FS — Dﬁ (5.9)

Ya que el maximo valor de h para una superficie de deslizamiento dada ocurre
cuando h iguala a d, la distancia desde 0 al centro de gravedad del elemento, el

valor minimo de N ocurre para un talud perpendicular a d, y se obtiene para esto:
N = (FS—1)sinfB (5.10)

Donde B es el angulo entre d y la vertical. Se considera que el suelo tiene una

resistencia estatica y dinamica similar, situacion que es alejada de la realidad.

Para el bloque deslizante (figura 37)

-l

y 1Jﬁ v
o

p'

Figura 37. Bloque deslizante

De acuerdo al método de Newmark, para deslizamiento en bloque de toda la presa
a lo largo de una superficie horizontal entre dos fisuras o superficies de taludes,
las relaciones a ser usadas involucran la suma de fuerzas en lugar de la suma de

momentos. Para la condicion estatica de equilibrio puede ser asumido, sin cometer
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un error significativo, que el esfuerzo de corte medio estatico a lo largo de la
superficie es cero y la Unica fuerza perturbadora, es el efecto de la aceleracién
constante. La fuerza de corte maxima que puede ser movilizada por condiciones

sismicas es la fuerza de corte no drenada Sq-

Ya que la suma de las fuerzas perturbadoras por unidad de ancho de la presa
debe ser igual a la suma de la resistencia por esfuerzo cortante por unidad de

ancho.

NW = Z 5gds (5.11)

Donde ds es la longitud del elemento donde la resistencia actia. Por lo tanto N es

la relacién entre la resistencia horizontal total y el peso de la presa.

El esfuerzo de sobrecarga efectivo p’ es igual al peso del elemento y u, es la

presion de poro.
Por lo tanto
p'=vh—u, (5.12)

Donde vy es la densidad aparente del suelo, h la altura del elemento y u, es la

presion de poro.

Sin embargo

W= z vhds (5.13)

En general, la resistencia al corte no drenada es funcién del esfuerzo de
sobrecarga efectivo. Para el caso especial de un suelo normalmente consolidado,

la razon entre s, y p’ es constante.

De las ecuaciones anteriores, para un suelo normalmente consolidado se puede

determinar N como:
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N=221—r) (5.14)
_p/ u )

Dénde:

B Y uyds

=S hds (5.15)

ny

La cantidad n, en general no es constante y debe ser determinada en cada caso
como un valor medio. Debe ser tomado como un valor conservador proporcionado

para el aumento de la presion de poro en un sismo.

En la figura 38 se muestra la superficie de deslizamiento plana.
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Figura 38. Superficie de deslizamiento plana

Para materiales sin cohesién y libres de filtraciones, con superficies de
deslizamiento planas, se ha encontrado que el plano de deslizamiento mas
peligroso es el talud superior, formando un angulo 6 con la horizontal. Bajo estas
condiciones, para un material con un angulo de friccion interna ¢ donde el
deslizamiento toma lugar, el valor del factor de seguridad contra el deslizamiento

es:

(5.16)

Bajo estas condiciones se puede determinar que el valor minimo de N es:
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N = (FS—1)sin6 (5.17)
5.2.4 Deslizamiento de un sélido-rigido—plastico
El calculo de los desplazamientos de Newmark esta basado en los supuestos de

que toda la masa se mueve como un solo cuerpo rigido con resistencia movilizada

a lo largo de la superficie de deslizamiento.

Se considera que el cuerpo rigido tiene un peso W y una masa M y un
desplazamiento x. el movimiento del suelo en el cual la masa reposa se designa
como Yy(t), donde y es funcion del tiempo t. El movimiento relativo de la masa

comparado con el del suelo es designado por u, donde:
u=x-—y (5.18)

La resistencia al movimiento esta representada por una resistencia al corte, que se
puede expresar como proporcional al peso W, de magnitud NW. Esto corresponde
a una aceleracion basal de magnitud Ng que puede causar el movimiento relativo

de la masa con respecto al suelo.

La aceleracién considerada es un unico pulso de magnitud Ag, que dura un

intervalo de tiempo ¢,.

Es posible considerar un pulso sinusoidal, pero complica innecesariamente la

expresion.

Acceleration

Mg/

Timea, t

Figura 39. Bloque rectangular de un pulso de aceleracion
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En la figura 39 la aceleracion resistente Ng se muestra con una linea punteada. La
fuerza de aceleracion dura solamente el corto intervalo de tiempo t,, pero la fuerza

de desaceleracion se prolonga hasta el cambio de direccion del movimiento.

A
V=AglD -
> “ o
O M
®
>
" 1 |
tn m
Time, t

Figura 40. Velocidad de respuesta a un bloque de aceleracién rectangular

En la figura 40 se muestran las velocidades como funcion del tiempo para la
fuerza de aceleracion y la fuerza resistente. La velocidad maxima para la fuerza de

aceleracion tiene una magnitud V dada por la expresion:

Luego de que se alcanza el tiempo t,, la velocidad debida a la fuerza de
aceleracion permanece constante. La velocidad debida a la aceleracion resistente
tiene una magnitud Ngt. Al tiempo t,,, las dos velocidades son iguales y la
velocidad neta se vuelve cero o el cuerpo queda en reposo respecto del suelo. La
férmula para t,, se obtiene igualando la velocidad V a la cantidad Ngt, dando

como resultado la expresion:

ty = — (5.20)

El desplazamiento maximo de la masa con respecto al suelo u,,, se obtiene

calculando el area triangular de la figura 40:

66



—VZ (1 N) 5.21

El valor del desplazamiento relativo dado por la ecuacion anterior generalmente
esta sobreestimado porque no toma en cuenta los pulsos en direcciones opuestas.
Sin embargo, da un orden razonable de la magnitud del desplazamiento relativo.
Indica que el desplazamiento es proporcional al cuadrado de la velocidad maxima

del suelo.

M=W/g

NW [

Figura 41. Masa deslizando bajo una fuerza constante

El resultado obtenido anteriormente también es aplicable para una serie de
pulsaciones cuando la resistencia en cada direccion de potencial movimiento es
igual. Para una situacién en la cual el cuerpo tenga una resistencia mayor al
movimiento en una direccion que en la otra, se debe tener en cuenta el efecto

acumulativo de los desplazamientos.

5.3 Método de Richards y EIms
Richards y EIms (1979) extendieron el trabajo hecho por Newmark (1965) y otros

investigadores como Seed y Whitman (1970) y Franklin y Chang (1977), dando
como resultado un método deterministico de disefio de muros de gravedad ante
cargas sismicas basado en corrimientos admisibles. Para su aplicacion, se
requiere conocer el coeficiente de aceleracion critica horizontal ky del conjunto
suelo-muro. Considerando un muro de peso W, con un parametro inclinado un

angulo 6, un angulo de friccién en la base ¢b y una friccion entre suelo y muro 6.Y

67



al plantear el equilibrio en la condicidon activa (despreciando la componente

sismica vertical) se consigue:

Pug cos(6 + 0) — Pyg sin(§ + 6) tan ¢,
W

k, = tan ¢, — (5.22)

Richards y EIms proponen calcular P,z por medio del método de Monobe-Okabe.
Por lo tanto, la ecuacion anterior debe resolverse de forma iterativa, puesto que el

empuje P,; depende a su vez del valor de ky.

Utilizando los resultados obtenidos por Franklin y Chang (1977), quienes siguieron
el método de Newmark analizando una vasta gama de registros sismicos en
diferentes tipos de suelo, Richards y Elms (1979) plantearon una envolvente
conservadora de los desplazamientos obtenidos, segun la ecuacion:

VZ /Ny 4
d= 0.087—(—) (5.23)

Ag \A
A partir de la expresion anterior, el disefiador puede seleccionar un
desplazamiento admisible para un sismo con valores conocidos de aceleracion
méaxima y velocidad méaxima del suelo y con ello calcular el coeficiente de
aceleracion horizontal critico que debe ser capaz de resistir la estructura de

contencién de modo de no superar el desplazamiento previamente elegido.

5.4 Método de Whitman y Liao
Whitman y Liao (1985) pusieron de manifiesto algunos errores encontrados en el

trabajo de Richards y Elms (1979), derivados principalmente de las hipétesis
simplificadoras inherentes al método del bloque deslizante de Newmark.
Identificaron como principales fuentes de error despreciar la deformabilidad del
relleno e ignorar la falla por giro. En menor medida, se encuentran la incertidumbre
derivada de la eleccion de los registros sismicos y los parametros de resistencia al
corte del suelo. A partir de lo anterior, formularon un método probabilistico para

calcular los desplazamientos sismicos de un muro de gravedad.

68



Utilizando los resultados obtenidos por Wong (1982), quien aplicé el método del
blogue deslizante de Newmark a 14 registros sismicos, Whitman y Liao hallaron
que los desplazamientos permanentes se distribuyen en forma lognormal con

media dada por la expresion:

dD:

37V (94N
) (5.24)

Ag exp( A

Al incluir los efectos de las fuentes de erros mencionadas con anterioridad, los
desplazamientos permanentes fueron presentados como una distribucion de

variable aleatoria mediante la expresion:

37V?

dD = Ag

exp (_91;14]\/) oM (5.25)

Donde N, Q y M son variables aleatorias que representan la incertidumbre en las
propiedades del suelo, los registros sismicos y los errores asociados a la
modelacién, respectivamente. Utilizando los valores medios de estas variables,

Whitman y Liao propusieron la envolvente de desplazamiento siguiente:

— 130V2 —9.4N)

dp = g exp( y (5.26)

Al igual que el caso del método de Richards y Elms (1979), utilizando la ecuacién
anterior se puede calcular el coeficiente de aceleracion horizontal critico que debe
ser capaz de resistir la estructura de contencion de modo tal que no se supere un

desplazamiento admisible previamente elegido.

5.5 Método del elemento finito
Para el analisis de la respuesta de sitio en dos dimensiones es muy Uutil la técnica

del elemento finito. Se considera el medio continuo como un conjunto de
elementos discretos cuyas fronteras estan definidas por puntos nodales, y supone
que la respuesta del continuo puede ser descrita como una combinacion de

respuestas de los puntos nodales.

69



El campo de desplazamientos del suelo en cualquier punto dentro del elemento,
{V}T ={u-V}, se expresa en términos de los desplazamientos de los puntos
nodales {q}" = {u; *u, - uz -V, -V, - V5 - V,} (en el caso de elementos cuadrilateros),

por medio de:

{V} = [NT-{q} (5.27)

Donde [N] es la matriz de funciones de forma. La matriz deformacion-
desplazamiento [B] permite determinar las deformaciones a partir de los

desplazamientos de los puntos nodales, como sigue:

{e} = [B] - {q} (5.28)

Y la matriz esfuerzo-deformacion [D] relaciona los esfuerzos con las

deformaciones:

{o} = [D] - {¢} (5.29)

La ecuacién de movimiento de un elemento, el, se puede escribir como:

[mleifa} + [Cledq} + [kle{q} = {Q(O)} (5.30)

Donde {Q(t)} es el vector de fuerzas en el elemento. Una vez que se obtienen las
ecuaciones de movimiento de cada elemento, se combinan de tal forma que se
cumpla con la compatibilidad de desplazamiento para obtener la ecuacién global

de movimiento, como sigue:

[M]{u} + [C1{u} + [K]{u} = {P(D)} (5-31)

Donde [M] es la matriz global de masa, [C] la matriz global de amortiguamiento,
[K] la matriz global de rigidez, {u} es el vector global de desplazamiento de los

puntos nodales, y {P(t)} el vector de carga dinamica.

En el caso de que la carga sea inducida por una historia de aceleraciones, la

ecuacién de movimiento queda en la siguiente forma:
[MI{u} + [CHu} + [K]{u} = —[M][1]u, (8) (5.32)
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Donde u,(t) es la historia de aceleracion en la base. Para sistemas lineales esta

ecuacion puede resolverse por superposicion modal, entre otros.

Para realizar este tipo de andlisis con mayor facilidad, debido al gran volumen de
informacion que puede llegar a manejarse, se han desarrollado diversos
programas de cémputo de uso comercial. Dentro del campo de la Geotecnia y con

orientacion al andlisis estatico y dinamico de problemas de interaccion suelo-
estructura, merecen citarse: PLAXIS139 LusHU25! FLUsH!126] FLAC/FLAC?®,
SASSI?71 etc.

Estos programas comerciales no dan acceso al codigo fuente, mientras que otros,
desarrollados al amparo de licencias gubernamentales como LUSH!125]
FLUSH!126] expresamente preparados para problemas de interacciéon suelo-
estructura, ofrecen su codigo abierto y permiten introducir modificaciones o nuevas

subrutinas de calculo.

5.6 Método de diferencias finitas
Los métodos de diferencias finitas fueron ampliamente utilizados tanto en

problemas de Fisica como de Ingenieria, desde la aparicion de la computadora

hasta la utilizacibn masiva del Método de los Elementos Finitos por su versatilidad.

Los primeros programas de diferencias finitas tenian limitaciones,
fundamentalmente de tipo geométrico, pero los que se han desarrollado

Gltimamente tienen una gran versatilidad (FLAC/FLAC3P).

En los problemas de Fisica y de Ingenieria aparecen numerosos célculos relativos
al medio continuo. La computadora no es capaz de manejar los calculos
requeridos directamente, pero si se discretiza el continuo en una serie de puntos,
puede determinar los valores en ellos con la condicion de que la diferencia de
resultados entre dos puntos contiguos sea inferior a un valor prefijado de
antemano. Este es el concepto de diferencias finitas que fue ampliamente utilizado
en programas de cémputo antes de la apariciéon del Método de los Elementos
Finitos y que por supuesto fue aplicado en problemas de interaccion suelo-
estructura. Hoy en dia se han desarrollado potentes programas mediante el

71



Método de Diferencias Finitas como FLAC/FLAC?P que permiten resolver

problemas dindmicos con la consideracion de la variable temporal.

Se desarrollaron tres tipos de diferencias finitas, indicando en qué sentido se

determinaba la diferencia:

1. “Backward differences” (diferencias hacia atras).
2. “Forward differences” (diferencias hacia adelante).

3. “Central differences” (diferencias centrales).

La idea del Método de Diferencias Finitas consiste en aproximar las derivadas que
aparece en las ecuaciones diferenciales ordinarias o en derivadas parciales
(ecuacion de Laplace, ecuacién de ondas, ecuacién del calor, etc.) mediante
desarrollos en serie de Taylor truncados a los primeros términos, de forma que se

reduzcan a un sistema lineal.

El método numérico de diferencias finitas al igual que el del elemento finito,
permite resolver ecuaciones diferenciales, con la diferencia de que en dicho
método, se sustituyen las derivadas por diferencias de cantidades (pendientes).
Asi en la figura 42 la pendiente en el punto 1 estd dada exactamente por la

ecuacion siguiente:

my = ( y) 5.33
1 l ) ( ' )
La cual puede ser aproximada por la siguiente ecuacion:

Ay Y2 — V1
=(=) =22 5.34
™ (Ax)l Ax ( )

El problema presentado en la figura 42, en la formulacion general de problemas,
los cuales puede contener variables en el tiempo y en el espacio, se debe tomar

en consideracion:

1. Que el tamafo del espaciamiento de la malla determina el niumero de

ecuaciones que deben ser resueltas, y
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2. El decremento del espaciamiento de la malla seleccionada aumenta la
aproximacion de la solucién obtenida a la exacta. Sin embargo, aumenta el

namero de ecuaciones y por lo tanto la complejidad del andlisis.

I
%
"H-..._._‘_‘_h_' % F
© , X
®
@ h-zj“—\—_._,_‘_;i_‘l_“—‘_-—_ ___._.-F"'"HFF‘-
€ 0 ® l_ .
¥
Ax AX Ax AX Ax

Figura 42. Modelo de diferencias finitas

La aproximacion para la segunda derivada, d?y/dx? es obtenida de la siguiente

forma:

() Loy by, oo

(YZ —Y1) _ (371 —3/0)
Ax Ax

= A (5.36)
:}’2—23’1"‘3’0 (5.37)
(Ax)? '
Y en general para los puntos (n-1), (n) y (n+1) esta dad por:
d? —2Y) + Yn-
y _ Y(n+1) Ymn) T Yn-1) (5.38)
dx? (Ax)?

Las relaciones anteriores son especificamente para la malla de la figura 42. Sin
embargo, la forma por la cual fueron obtenidas corresponde al procedimiento a

seguir para un caso cualquiera de ecuaciones diferenciales parciales u ordinarias.

73



Capitulo 6. Analisis sismico en presas

Debido a la magnitud de la obra y a las diversas condiciones de disefio, la
seguridad sismica de presas debe demostrarse en términos de la capacidad
estructural por estabilidad (estatica y dinamica), esfuerzos y deformaciones.
Segun las NTCDS-RCDF, las presas se clasifican como estructuras importantes
del grupo A. Para la revision sismica de este tipo de estructuras, los movimientos

del terreno deben especificarse para:

1. El sismo base de operaciéon (TBO), definido como el mayor sismo esperado
en un periodo de retorno de 125 afos.

2. El sismo méaximo probable (TMP), definido como el sismo con una
probabilidad baja de excedencia (10%) durante la vida util de la estructura
(50 afios).

El periodo de recurrencia para la accién sismica que tiene una probabilidad de

excedencia p en un tiempo de exposicién t es:

t
Ty =53 (6.1)

De acuerdo a las recomendaciones del ICOLD, las presas se verifican bajo dos
escenarios: el sismo de operacién normal y el terremoto de seguridad, que
generalmente coincide con el maximo creible para el emplazamiento de la presa.
Sometida al terremoto de operacién normal, se espera que la presa sea capaz de
resistir la accién sismica con dafios menores, tales que no impliquen una
interrupcion de su operacién. Por otra parte, la verificacion con el sismo de
seguridad tiene el objetivo de comprobar que la presa no ponga en riesgo vidas
humanas y bienes situados aguas abajo de la misma. Bajo este sismo, se espera
que la estructura no colapse ni alcance una situacibn de fuga de agua
incontrolada, aunque si se admite que ocurran dafios importantes e incluso que la

prese quede fuera de servicio y que sea necesario vaciarle el embalse.
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Se estima que una tercera parte de las presas construidas en el mundo se
encuentran en zonas sismicas. Aun las presas localizadas fuera de las zonas
sismicas también pueden ser afectadas por la sismicidad inducida por el llenado
del embalse; se ha presentado este fendmeno en un 17% de las presas cuyas
alturas son mayores de 100 m, o cuyos almacenamientos son mayores de 1000
millones de m3. Sin embargo, en el mundo solamente se han presentado una
docena de fallas totales de presas debidas, exclusivamente, a eventos sismicos.
Esto implica, aparentemente, que el sismo no es una causa importante para la

falla y que estas han funcionado satisfactoriamente durante eventos sismicos.

El aparente alto grado de seguridad sismica se debe principalmente a que existen
escasas presas que han sido sujetas a sismos intensos. Se puede decir que no
existen presas expuestas a las dos condiciones extremas de disefio: que el sismo
en el sitio sea el maximo probable y que el embalse este lleno. Por lo tanto,
considerando las consecuencias catastréficas de la falla de una presa, la forma
repentina sin aviso previo de las fallas por sismo y las incertidumbres sobre el
comportamiento sismico de este tipo de estructuras, su disefio debe ser

suficientemente conservador sin menospreciar los aspectos econémicos.

De las presas construidas en México, una buena parte se encuentra en regiones
de alta o mediana sismicidad. La ingenieria sismica aplicada a presas ha
alcanzado logros significativos en el pais, de los cuales dan testimonio los
estudios vanguardistas en la revision de la seguridad de las presas El Infiernillo y
La Villita. También se han hecho esfuerzos para implementar programas de

revision de seguridad para presas de mediana y baja altura.

6.2 Comportamiento sismico
Las cortinas de enrocamiento, en términos generales, tienen un comportamiento

sismico bastante bueno. Esto se debe a que las cortinas de este tipo, por lo
general, se construyen empleando maquinarias modernas de compactacion dando
como resultado una alta resistencia al corte en los materiales de enrocamiento; la

alta permeabilidad de este tipo de materiales también contribuye a que su buena
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resistencia al corte se mantiene durante eventos sismicos sin que se presenten

problemas de licuacién.

Sherard (1967) ha presentado una lista de causas probables que pudieran llevar a
las presas de tierra y enrocamiento a la falla bajo cargas sismicas. Estas son:

Ruptura de la cortina por gran movimiento de falla en la cimentacion.
Pérdida de bordo libre a movimientos tectonicos diferenciales en el terreno.
Fallas de talud inducidas por movimientos sismicos del terreno.

Perdida de bordo libre debida a fallas de talud o compactacion del suelo.

S A

Deslizamiento de la cortina debido a la mala condicion del terreno de

cimentacion.

6. Falla de tubificacion a través de grietas inducidas por movimientos sismicos
del terreno.

7. Desbordamiento de la cortina debida al oleaje en el embalse.

Desbordamiento de la cortina debido a deslizamiento o caidas de roca

hacia el embalse.

9. Falla del vertedor u obra de toma.

Esta lista, elaborada hace casi 35 afios, sigue siendo una buena guia para
entender el riesgo sismico que se puede esperar en un sitio de presa. Con
respecto al cuerpo de la cortina, los principales dafios que se pueden presentar
son los agrietamientos longitudinal y transversal, deslizamiento, asentamiento y

dafos en estructuras de concreto.

6.2 Tipos de fallas
Los tipos de falla que pueden presentarse en una presa afectada por un

movimiento sismico, son de diferentes tipos y en diversos lugares de la presa,
algunos pueden ocasionan la falla instantanea de la misma y otros pueden

ocasionar severos deterioros que a la larga se traducen en una falla de la misma

6.2.1 Agrietamiento longitudinal
Se localiza principalmente en el area de la corona; cuando las grietas se

presentan en taludes tienden a aparecer en la parte aguas arriba, probablemente
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por el alto nivel de filtracion en este lado del talud. Si el drenaje es inadecuado
también pueden formarse grietas en el talud aguas abajo. Asimismo, las grietas
pueden producirse por grandes asentamientos del corazén impermeable o de la
cimentacion. Asentamientos inusuales ocurren cuando la resistencia de la
cimentacion no es uniforme o cuando los depdésitos sueltos del rio no han sido
removidos. Muchas veces las grietas longitudinales estan escondidas a cierta
profundidad, por lo que es necesario llevar a cabo investigaciones cuidadosas si el
dafio no esta a la vista. Los agrietamientos longitudinales se presentan en cortinas
de enrocamiento debido a la diferencia de rigidez entre el respaldo y el corazén

impermeable.

6.2.2 Agrietamiento transversal
Existen cuatro tipos: el primero, formado por la intensa vibracion en la direccién

paralela al eje de la cortina; el segundo, formado cerca de ambos extremos del eje
de la cortina por la diferencia de las caracteristicas dinamicas de la cortina y los
empotramientos; el tercero, formado por la consolidacion no uniforme en
diferentes zonas de la cortina; y el cuarto y ultimo, debido a asentamientos
excesivos de la cimentacion. Se observan en la practica pocas grietas trasversales
si se comparan con las longitudinales, pero aquellas pueden formar canales de
agua que pudieran causar la rotura de la cortina. Es necesario la oportuna

reparacion de estos dafos.

6.2.3 Deslizamiento
Ocurren cuando se moviliza una masa a lo largo de una superficie deslizante

dentro de la cortina, debido a la perdida de estabilidad por el incremento en
esfuerzos dinamicos o la disminuciéon en la resistencia al corte que es, a su vez,
causada por el aumento en presion de poro. Los deslizamientos ocurren con
frecuencia en la parte aguas arriba y movimientos laterales, en aguas abajo. Si el
lado aguas arriba esta saturado y la vibracion es excesiva, esta parte puede
licuarse. La licuacion se presenta con mas facilidad en taludes tendidos; pero una
vez iniciado el fenbmeno, la estabilidad ya no mantiene una relacion estrecha con

la pendiente del terraplén. El deslizamiento superficial ocurre acompafado por
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movimiento de enrocamientos que estan colocados en la parte superior de la

cortina para proteger las caras aguas arriba y aguas abajo. (Figura 43)

o ——

Figura 43. Deslizamiento

6.2.4 Tubificacién interna

Los movimientos diferenciales ocasionados por asentamientos

ylo

desplazamientos del terraplén, originan grietas (figura 44) a través de las cuales y

debido a la fuerza de arrastre del gradiente hidraulico, se genera un conducto, que

facilita la erosion interna del material que migra hacia el exterior hasta producir el

colapso de la presa.

Figura 44. Tubificacion (erosion interna)
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6.2.5 Asentamientos
Las causas de los asentamientos son el deslizamiento, movimiento lateral y

compactacion dinamica, siendo la primera la mas frecuente. El asentamiento es el
principal dafio que se observa en cortinas de enrocamiento. El asentamiento se
debe esencialmente a la compactacién dinAmica de los materiales constituyentes
de la cortina, particularmente los enrocamientos, asi mismo, la saturacion del
enrocamiento provoca la rotura de las particulas las cuales dan como
consecuencia deformaciones. El asentamiento, si es excesivo o acompafnado por
el oleaje generado por sismo, puede causar la pérdida del bordo libre. El
movimiento lateral ocurre simultdneamente con el asentamiento. La magnitud del
movimiento lateral es similar a la del asentamiento, por lo que gran parte del
movimiento lateral se debe a la compactaciéon dindmica. Como las cortinas de
enrocamientos son mas esbeltas que otras cortinas de tierra, el movimiento lateral
también se atribuye a los empujes laterales que incluyen el estatico, el

hidrodindmico y el de inercia. (Figura 45)
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Figura 45. Asentamientos de la cortina

6.2.6 Rotura de la presa
Un movimiento sismico puede provocar desplazamiento tanto en sentido vertical,

como en sentido horizontal de alguna falla existente, lo cual a su vez puede
provocar la rotura del terraplén de la presa ocasionando su colapso. Estos

movimientos se pueden observar en elevacion y en planta en la figura 46.
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Figura 46. Desplazamiento de fallas, vertical y horizontal (elevacion y planta)

6.2.7 Deslizamiento en el vaso de almacenamiento
Las laderas circundantes al vaso de almacenamiento se saturan, disminuyendo su

estabilidad al producirse un sismo. Estas superficies pueden ceder y caer al
interior del embalse (figura 47) provocando el ascenso del nivel del agua y oleajes

gue pueden sobrepasar la cortina.

Figura 47. Deslizamiento en el vaso de almacenamiento
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Capitulo 7. Aspectos generales de la presa Ing. Manuel Moreno
Torres “Chicoasén”

7.1 Ubicacién
La presa Manuel Moreno Torres (Chicoasén), se denomina asi en honor a un

ilustre ingeniero, quien fue director general de la Comision Federal de Electricidad
(CFE) durante el sexenio de (1958-1964). Se construy6é entre los afios 1977 vy
1980 en el estado de Chiapas sobre el rio Grijalva, a 104 km aguas abajo de la
presa La Angostura y 81 km aguas arriba de la presa Malpaso (ver figura 48). Sus
coordenadas geograficas son: 16°56’ 29” de latitud norte y 93°06’ 03” de latitud
oeste, a 42 km al NW de la Ciudad de Tuxtla Gutiérrez, Chiapas (figura 49). La
cuenca propia de Chicoasén comprende un area aproximada de 7,191 km?, area
comprendida aguas abajo de la Presa La Angostura hasta la Presa Chicoasén.

Cabe mencionar, que la presa Chicoasén se encuentra dentro del area natural
protegida, Parque Nacional Cafon del Sumidero, siendo el Cafidén un punto

detonante del turismo a nivel mundial.

FRESA DR BELIZARIO DOMINGUEZ

LA ANGOSTURA"

FPRESA ING. MANUEL MORENC TORRES
'"CHICOASEN"

PRESA NETZAHUALCOYOTL
"MALPASO"

PRESA ANGEL ALBING CORZO
"PENITAS"

104 Km B1km 72 km

Figura 48. Perfil del sistema del rio Grijalva
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Figura 49. Localizacion Geografica de la Presa Chicoasén
7.2 Hidrologia
La presa Chicoasén se encuentra en la regiéon hidrolégica numero 30 (RH30),
Grijalva-Usumacinta, y se localiza en el sureste de la Republica Mexicana (figura
50). Dicha regidn hidrolégica abarca los estados de Chiapas con el 85.53% de su
superficie estatal y Tabasco con 75.22%, y pequefias porciones de Campeche con
33.04%, Oaxaca con 1.02% y Veracruz con 0.10% de su superficie estatal. Por
tanto la Region hidroldgica N. 30 posee una extension continental de 102,641 km?2
(figura 51). La region Hidrologica N. 30 es la mas humeda del pais y aloja a los
rios mas caudalosos; el Rio Usumacinta y el Rio Grijalva, ambos desembocan en

el Golfo de México.
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Figura 51. Region Hidroldgica N. 30

El rio Grijalva nace cerca del volcan Tacana en la Republica de Guatemala, entra
a México recorriendo la depresion central de Chiapas hasta llegar a la presa La
Angostura, aguas abajo de la presa el Rio Grijalva recorre la Ciudad de Tuxtla

Gutiérrez, Capital del estado de Chiapas, aguas abajo de la capital se ubica la
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presa Chicoasén, siguiendo su paso el Rio Grijalva cuenta con las aportaciones
por margen izquierda del Rio La Venta y por margen derecha de los rios
Chicoasén y Yamonho, cerca de donde se ubica la presa Malpaso (figura 52).

Posteriormente aguas abajo de la presa Peiitas recibe las aportaciones de los rios
Platanar y Camoapa, que dan origen al Rio Mezcalapa, después bifurca en los rios
Samaria por su margen izquierda y el rio Carrizal por su margen derecha, este
altimo cruza la Ciudad de Villahermosa, Capital del estado de Tabasco, donde
recibe las aportaciones del Rio Pichucalco y La Sierra que nacen en las montafias
del Bajo Grijalva. Después de Villahermosa continua el Rio Grijalva hasta confluir

con el rio Usumacinta para desembocar al Golfo de México (figura 52).

COLFO DE MEXICO

2OCA OL. CLRRQ

Figura 52. Sistema del Rio Grijalva

La invasion de masas de aire frio del norte y humedos tropicales del Atlantico y el
Pacifico provocan la mayoria de las precipitaciones anuales en la region. En el
verano las lluvias son muy intensas. Entre el otofio y el invierno soplan los nortes,

con lluvias prolongadas y torrenciales. Los rios y lagunas alcanzan sus maximos
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niveles entre septiembre y noviembre, lo que vuelve a la planicie un espejo de
agua. Es en la época de las inundaciones cuando suelen ocurrir desastres en la

agricultura y las poblaciones asentadas en la llanura costera del norte.

7.3 Sistema hidroeléctrico del Rio Grijalva
En el afio de 1937, la extinta Comisién Nacional de Irrigacion fue la responsable

de instalar las primeras estaciones hidrométricas, con el objetivo de conocer el
comportamiento de los rios principales de Chiapas y Tabasco. Para 1947 la extinta
Secretaria de Recursos Hidraulicos realizo un reconocimiento del Rio Grijalva
desde su nacimiento hasta la desembocadura en el Golfo de México, con el
objetivo de localizar los probables sitios para la construccion de presas
reguladoras y de generacion de energia eléctrica. Este reconocimiento fijé6 como

sitios probables los siguientes:

1. Aguas arriba del sitio de Chiapa de Corzo, se ubicaria la presa La
angostura.

2. Cercana a la poblacién de Chicoasén, quedaria ubicada la presa Ing.
Manuel Moreno Torres.

3. La boquilla de Malpaso, quedaria a 2.5 km aguas abajo de la confluencia
del rio La Venta, principal afluente del Rio Grijalva.

4. La boquilla de la presa Pefiitas, al final del curso montafioso del Grijalva,
inmediatamente aguas abajo de la desembocadura del Rio Sayula.

Para propiciar y acelerar el desarrollo de la cuenca del rio Grijalva se creé la
Comision del Grijalva en 1951, con el fin de estudiar, planear y ejecutar las obras

necesarias para el desarrollo integral de la cuenca del rio Grijalva.

Como resultado de los reconocimientos generales y de los resultados
topograficos, geoldgicos, hidrologicos, agroecondémicos, Yy antropoldgicos
realizados por la comision del Grijalva, fue posible establecer que el mejor
aprovechamiento del Rio Grijalva deberia comprender la construccion de diversas
obras. Las funciones especificas se definieron mediante el Plan Integral del

Grijalva:
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1. Obras para el control de avenidas, generacion de energia eléctrica, riego y
mejoramiento de la navegacion.

2. Obras de defensa contra inundaciones, que incluyen bordos de proteccion,
encauzamiento de corrientes y rectificaciones de causes en la planicie
costera del Estado de Tabasco y en una pequefia porcion del Estado de
Chiapas.

Canales de riego y drenaje en los terrenos agricolas.
Obras de abastecimiento de agua potable y alcantarillado de las

poblaciones de la cuenca del Rio Grijalva.
En la tabla 5 se muestran las diferentes caracteristicas de este sistema.

Tabla 5. Energia Hidroeléctrica en las Presas del Rio Grijalva

SISTEMA HIDROELECTRICO DE LA CUENCA DEL RiO GRIJALVA
Generacion
Capacidad . Factor % de la % de
: No. De efectiva ¢ de capacidad Generacion
Central Tecnologia Estado energia
Unidades instalada | Planta | hidroeléctrica | hidroeléctrica
anual
M %) * nacional nacional
(Mw) (GWh) (%)
La Angostura ) . )
T . Hidroelectrica | Chiapas 5 900 2299 29.16
(Belisario Dominguez)
Chicoasén ) L )
Hidroeléctrica | Chiapas 8 2400 4725 22.47
{Manuel Moreno Torres)
Malpaso ) L )
. Hidroelectrica | Chiapas 6 1080 3107 32.84
(Netzahualcdyotl)
Pefiitas i
. _ Hidroeléctrica | Chiapas 4 420 1493 40.58
(Angel Albino Corzo)
Total del Sistema Grijalva 4800 11625 27.57 4217 43.96
Hidroeléctrica Nacional 11383 26445
Capacidad Total Nacional 51686 235107

Calculado con base en su operacion continua durante los 365 dias del afio, datos

actualizados al afio 2009.

Tuvieron que pasar 50 afos para lograr que el sistema Grijalva funcionara como
se habia planeado, desde la instalacion de las primeras estaciones hidrométricas

en 1937 hasta la culminacion de la ultima presa hidroeléctrica “Pefitas” en 1987.
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La tabla 6 contiene los datos de las 4 presas con sus respectivos nombres
oficiales, ubicacion y la fecha de construccion. La figura 53 esquematiza de forma
general el arreglo de las presas del Rio Grijalva en planta y en la figura 48 se

puede observar en perfil.

Tabla 6. Presas del Rio Grijalva

Porcion Presa Ubicacion Inicio de la Fin de la Entrada en
construccion | construccion | operacion

Belisario Dominguez {Angostura) V. Carranza, Chiapas 1969 1974 14-Jul-76

Alto Grijalva | Manuel Moreno Torres (Chicoazén) | Chicoasén, Chiapas 1974 1930 29-May-81
Netzahualeoyot! (Malpaso) Tecpatan, Chiapas 1960 1965 20-Ene-60

Bajo Grijalva | Angel Albino Corzo (Pefiitas) Ostuacan, Chiapas 1979 1987 15-5ep-87

Figura 53. Presas del Rio Grijalva alojadas en la cuenca del Rio Grijalva

La Presa Chicoaseén es la tercera en construirse del Plan Integral del Rio Grijalva.
Las caracteristicas hidroldgicas, topograficas, geolégicas y econdmicas del sitio
hacen que esta central hidroeléctrica se convierta en la mas poderosa para
generar energia eléctrica anual en México.
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En la cuenca propia de Chicoasén, el régimen pluviométrico establece dos
periodos bien definidos: el primer periodo se presenta con precipitaciones
méaximas, se registra en los meses de julio a noviembre; es producto de las
perturbaciones ciclonicas que se generan en el Golfo de México y el Mar Caribe, a
las cuales se le agregan ocasionalmente las del Océano Pacifico. EI segundo

periodo corresponde al de estiaje, que comprende los meses de diciembre a junio.

7.4 Descripcion general de las obras
Para el disefio de la cortina se analizaron dos alternativas. En la primera se

proponia una presa de concreto tipo arco-béveda, y en la segunda un terraplén de
materiales graduados. Finalmente se opt6é por la segunda alternativa debido a la
presencia de una falla geolégica proxima a la cortina de Chicoasén (falla

Chicoasén).

7.4.1 Cortina
La seccion de la cortina de la presa, fue finalmente del tipo de tierra y enrocado,

con una altura de 202 m sobre el fondo del rio y una altura méaxima sobre la roca
basal de 261 m y taludes exteriores de 2.1H:1V y 2:1 las secciones transversal y
longitudinal méximas. Se definié con un ndcleo central flexible, impermeable, se
construy6 con un material clasificado como arena arcillosa (SC) con alto contenido
de grava, obtenido de bancos de préstamo identificados como Tejeria y la Costilla;
la fraccion fina de ambos suelos esta formada por arcillas (CL) de baja plasticidad
(Tejeria: w;, = 37%, IP = 20; La Costilla: w;, = 33%, IP = 12, en promedio). Estos
materiales fueron tratados para obtener la granulometria y el contenido de agua
requerido y después colocados con la humedad optima en capas de 25 cm de
espesor compactadas con rodillo vibratorio de almohadillas de 7 ton. Con objeto
de aumentar la produccion del banco de la Costilla, se agregd grava cuando la
cantidad de finos excedia el porcentaje especificado. El nlcleo se encuentra
protegido por filtros en los cuales se utilizo arena bien graduada (SW), proveniente
de depdsitos aluviales para el de aguas arriba y producto de trituracion y cribado
para el de aguas abajo; en ambos casos se colocaron en capas de 40 cm de
espesor, mezcladas con motoconformadora y compactadas con rodillo liso

vibratorio de 10 ton. En las transiciones se utilizaron gravas producto de trituracion
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y cribado, y en menor proporcion gravas de depdsitos aluviales, ambas con
tamafio maximo de 15 cm (GW y GP); fueron colocadas en capas de 40 cm de
espesor y compactadas con rodillo vibratorio de 10 ton. Los respaldos amplios de
proteccion que estan formados por masas de enrocado se construyeron con roca
caliza de buena calidad proveniente de canteras; para las zonas de enrocamiento
compactado se utilizaron tamafios maximos entre 40 y 50 cm, colocados en capas
de 60 cm densificadas con rodillo vibratorio de 12 ton; las zonas a volteo se
extendieron con tractor en capas de 1 m de espesor y los fragmentos mas grandes
se arrastraron a los taludes exteriores. Chicoasén tiene incorporada al cuerpo de
la cortina dos ataguias para el desvio del rio, con alturas de 58 m la de aguas
arriba y 29 m la de aguas abajo (figura 54). Para permitir abatir el nivel del agua

entre ataguias y construir en seco el desplante de la cortina.

El volumen del vaso es de 1680 x 10°m3 y la capacidad de descarga del vertedor
es de 17,000 m3/s

En la tabla 7 se muestran algunas de las caracteristicas mas importantes de la

cortina de la Presa Chicoasén.

Tabla 7. Caracteristicas de la cortina de la presa Chicoasén

CORTINA
Tipo Enrocamiento
Altura maxima 261 m
Elevacion de la corona 402 msnm
Ancho de la corona 25 m
Longitud de la corona 584 m

Volumen total de la cortina 14.51 x 10° m2

EMBALSE
NAME 395 msnm
NAMO 388 msnm
NAMINO 380 msnm
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Figura 54. Seccion maxima de la presa Chicoasén

7.4.2 Obras de desvio
El desvi6 se realiz6 en condiciones muy favorables, ya que se tuvo que cerrar el

embalse de La Angostura. Dado un reducido caudal del rio después del cierre, fue
posible desviarlo para librar la zona de construccion de la ataguia aguas arriba
mediante la excavacion de un tunel auxiliar de 343m de longitud de seccién portal

sin revestir, de 7 m de ancho y 6 m de altura, excavado en la margen izquierda.

La obra de desvio, consta de dos tuneles excavados en la margen derecha, de
seccion portal sin revestir, de 13 m de ancho y 13 m de altura. Las ataguias de
materiales graduados forman parte de la cortina, la de aguas arriba con 58 m de

alturay de 29 m la de aguas abajo (figura 54 y 57).

7.4.3 Obras de excedencias
Esta formada por tres vertedores en tunel alojados en la margen izquierda,

controlados por compuertas radiales (figura 57). El acceso del agua a los
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vertedores es mediante un canal excavado a cielo abierto, de ancho variable. En
cada uno de los vertedores se tiene tres compuertas radiales de 8.40 m de ancho
por 19 m de altura. La cresta del cimacio, tipo Creager, se fij6 a una elevacion de
373 m y permite evacuar un gasto de 17,000 m3/s (5666.7 m3/s por tunel), bajo una

carga maxima de 22 m (figura 55).

Los tuneles de descarga se excavaron a 17 m de didmetro y se revistieron de
concreto para quedar con diametro de 15 m; la longitud aproximada de cada uno
es de 900 m con una pendiente de 0.0322. La estructura terminal, localizada en el
portal de salida de cada tunel, esta constituida por una cubeta de lanzamiento

(salto de esqui) (figura 55).
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Figura 55. Perfil del vertedor

7.4.4 Obras de generacion
Se localiza en la margen derecha, consta de obra de toma, conduccién a presion y

casa de maquinas. La obra de toma consiste en un canal de acceso y 8 tomas
independientes. Esta disefiada con 8 estructuras de toma, una para cada grupo
generador, provistas de rejillas y de una compuerta automatica de accionamiento
hidraulico rapido de 6.70x6.70 m (figura 57). La casa de maquinas es subterranea,
tiene dimensiones de 199 m de longitud, 20.5 m de ancho y 43 m de altura. Esta
disefiada para alojar 8 unidades, cada una constituida por una turbina tipo Francis,
con capacidad de 300 MW cada una (figura 56).
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Figura 57. Vista en planta de la presa Chicoasén
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7.5 Geologia
El cafion de Chicoasén se formd por erosion en el flanco NE del anticlinal de

Chicoasén. La topografia en la que se encuentra el vaso es muy abrupta, ya que
gran parte se ubica dentro del cafién del Sumidero. Este anticlinal de rumbo NW
esta delimitado y cortado hacia el norte por la falla Chicoasén-Malpaso, sin
embargo, al SE el anticlinal de Chicoasén desaparece, justo al norte del rio Hondo

donde se une este al ultimo con el rio Grijalva.
En el cafion de Chicoasén se ha definido las siguientes unidades estratigraficas:

En la parte mas alta afloran lutitas, areniscas y brechas calcareas del Terciario,
subyaciéndolo se encuentra la unidad | (Ul), la cual consiste de calizas
estratificadas de espesores variables conteniendo capas de arcilla y lutita U1. Bajo
la Ul se encuentra la unidad 2 (U2) que consiste basicamente de una caliza
masiva sin estratificaciones de color blanco. Subyaciendo a la unidad 2 se
encuentra la unidad 3 (U3) que consiste en calizas estratificadas de color gris

oscuro, separadas por capas de arcillas carbonosas (figura 58).

250

150

a0

1J-1 U-3 Caliza Interestratificada con hutits (T) Elevacin enm bl Margen lzouierds
-2 Caliza masiva ) Corona de lapresa MD Margen Derecha
B Depdsitos aluvisles con grandes boleos &) Fallaz 7

S Lutitas

Figura 58. Perfil Geoldgico alo largo del eje de la presa Chicoasén
A lo largo de 2.5 km del Cafién de Chicoasén, las margenes han sido afectadas
por diferentes tipos de fallas denominadas: alpha, beta y gamma (figura 59).
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Figura 59. Fallas a, B, y
Alpha: Tienen rumbo general NE-SW con una inclinacion al SE a la vertical
variable de 70 ° y muy alabeadas tanto en el sentido horizontal como vertical.
Producen desplazamientos de 3 a 50 m en las diferentes unidades y se produjeron
por arrastre de la falla Chicoasén, argueandose el cafibn y provocando el

hundimiento del bloque hacia el sur (figura 60).
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Figura 60. Efecto de arqueamiento por la falla Chicoasén

Este mismo arrastre produjo varias flexuras o cambio brusco en la inclinacion de
las capas. Estos cambios de inclinacibn brusca produjeron las flexuras,
arqueamientos muy apretados que dan lugar a zonas de concentracion de
esfuerzos, donde se produjo fracturamiento muy fino denominado

microfracturamiento.

Debido a que estos plegamientos son muy apretados y a la diferencia en su
capacidad para deformarse en relacion con las rocas estratificadas de las
unidades Ul y U3 y de las rocas masivas de la unidad U2, se han producido los

siguientes efectos:

1. Las rocas estratificadas intercaladas con capas de arcilla pueden arquearse
acomodando su forma, deslizando unas capas sobre otras debido a que la
estratificacion representa planos de debilidad y a la misma plasticidad de
las capas arcillosas, por este efecto y por la diferencia de propiedades
mecanicas que existe en el paquete de rocas estratificadas da lugar a que
el fracturamiento se engrose.

2. En las rocas competentes de la unidad U2 por su caracter masivo el

fallamiento es limpio, es decir sin halo de fracturamiento importante.

Estas fallas afectan severamente a la unidad Ul. Donde es posible reconocer
cufias y zonas quebradas a los lados de las fallas en la unidad Ul estratificada,
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mientras que en la unidad U2 masiva el corte es limpio sin zonas fracturadas a los

lados.

Beta: forman esencialmente una X, con las fallas alfa, son menos frecuentes y

presentan los mismos efectos sobre las unidades que el sistema Alfa.

Gamma: constituyen una zona de debilidad paralela a gran parte del cafién. A
través de estas fallas se ha efectuado la descompresion de las laderas al
erosionarse el cafion; y su efecto en las unidades de roca es similar al de las fallas
Alfa.

Las exploraciones mediante socavones, excavados en diferentes sitios de las
paredes del cafon, han probado que no ha formado ninguna carsticidad de
importancia a traves de los sistemas de fallas y fracturas.

Es importante mencionar, que las fallas Chicoasén-Malpaso y Mufiiz se hunden en
capas de cenizas muy delgadas no disturbada (rotas por las falla) y que datan del
Pleistoceno Medio (5x10° afios por el método Potasio-Argon). Por lo que se
estima que las fallas han estado inactivas por lo menos todo este periodo y

concluyentemente inactivas para la obra.

En la falla Cafiada de Mufiiz se construy6 el dique 2 de Malpaso aproximadamente
en 1961 y fue instrumentado de tal manera que se pudiera determinar tanto
movimiento horizontales como verticales de esta falla; hasta la fecha y a pesar de
haberse llenado el embalse y haberse vaciado parcialmente varias veces no ha

tenido ningn movimiento.

7.6 Instrumentacién en la cortina
Para observar el comportamiento de la presa se instrumentd con 380 aparatos y

varias lineas de mojoneras, localizados en las secciones maximas longitudinal y
transversal (figura 61 a 63). La mayoria de las celdas y extensOmetros se
instalaron en grupos con el fin de evaluar esfuerzos y deformaciones en lugares
especificos de la presa y compararlos con los valores calculados mediante analisis

de elementos finitos.
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Figura 62. Instrumentacion transversal maxima

Se instalaron 20 inclin6metros para medir deformaciones horizontales en el

sentido del eje del rio (eje A) y el eje de la cortina (eje B), asi como deformaciones
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verticales localizados de la siguiente manera: 5 en la ataguia de aguas arriba (A1,
A2, A3, C1, y C2), 3 en el eje del rio, aguas arriba (A4, A5 y A6), 8 en la corona
(AB, B1, B2, B3, B5, B4 bis, B5 y B6), y 4 mas localizados sobre el eje del rio
aguas abajo (A7, A8, A9y A10).

Para medir asentamientos se instalaron 9 deformimetros, 3 se localizan en el
material de transicion aguas arriba, otros 3 en el filtro aguas arriba y los 3

restantes en el filtro aguas abajo.

Se instalaron niveles hidraulicos a la elevacién 248, 308, 358 m a partir de la
margen derecha, a la elevacion 247, 305, 360 m a partir de la margen izquierda.
Se colocaron vertedores en la cercania de la margen derecha a la elevacién 355

m.

En los 18 grupos de instrumentos que se instalaron se colocaron celdas de
presion para medir esfuerzos (las celdas se pueden colocar en cualquier direccion
X, Y, Z Yy combinaciones de estas), piezdmetros neumaticos que miden la presién
hidrostatica de flujos por estratos permeables y presién de poro en el material del
nacleo, también se colocaron celdas de presién aisladas localizadas en el fondo a

la elevacion 152 my en las laderas a las elevaciones 194, 312 y 355.

Los extensémetros miden la deformacion longitudinal en el sentido que se
orienten, en los 18 grupos instrumentados se instalaron 94 extensémetros en
diferentes direcciones alrededor de un punto dado, ademdas se instalaron
instrumentos en series a las elevaciones 355, 396 m en la seccién longitudinal y
de una ladera a otra, 24 y 40 extensémetros, respectivamente, localizados en el

nacleo de la presa.

98



L4002 Central L0z A fbaio

L4071 A Ariba V1042 0
MARGEN IZ0UIERDA . 1 TEAD0ED 7o
=895 e i M
=537 /_,_,-—'— . Pa-G5 =1106.0
] L BA ¥=TADD
- o | ¥=100C .0
=i i T i
| Di_ FEEH = ¥=12410  Y=1350.0
I t 1I-B=I‘r' i linea Transwersal L ! qﬁ'\
e f=" f T s 1
S ses 1 | f WELEW. 220
| b B - . .
E L E -I:l |:2L tnga_ﬂ‘? " If& Linea TrAnswversal L-C | ]
YR o (o I-ﬁﬁ:'. Il-.Eﬁ ‘Ha ] II-FG
. - DShE. = ! linea Transwarzal _L-0 H
ELEW. 228.0 { 1-BG 09+ SAHSETA 352
P LT s i L-
N T LelL 3!55 EFMI Fr - L4
s ek R ALY
L4 L ¥=1000.0L7 lineas de Referencias Superficiales
bR GEN DERECHA . ELEW. 402 .0, + coonenagas

&  Reaistro (Estacion de Medician)
Poelerografos
Estacidn de Medizidn

m  Piezdmetro Abiarto

+  Inclindmetros
Defdrmometros

*  Bevaciones msnm

Figura 63. Instrumentacion en planta

La instrumentacion sismica consta de 5 acelerografos digitales instalados en
diferentes niveles de la cortina y otro en el poblado, sobre roca. Cada registro
cuenta con sensores triaxial ortogonales, uno vertical y dos horizontales, estos
altimos orientados uno paralelo al eje de la cortina (longitudinal) y el otro paralelo

al eje del rio, es decir perpendicular al eje de la cortina (transversal).

Se construyeron 17 lineas de mojoneras de las cuales s6lo se observan 9, el resto

de las lineas dejo de observarse por encontrarse dentro del embalse.

7.7 Sismicidad
La presa Ing. Manuel Moreno Torres (Chicoasén) esta construida en una zona de

gran actividad sismica asociada a la subduccién de la placa de Cocos bajo la de
Norteamericana, en la que los sismos se presentan a profundidades focales
mayores de los 60 km. Es importante indicar que en esta zona han ocurrido los
sismos mas importantes del pais. Sin embargo, se han generado sismos con
epicentros muy cercanos a la presa cuyo origen obedece a la falla normal o

inversa de la fraccion de la placa de Cocos ubicada por debajo de la placa de
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Norteamérica, como es el caso del sismo de 1975 (temblor de Chiapa de Corzo,

Ms=4.3) con epicentro a 35 km y con profundidad focal menor de 5 km.

Los andlisis estadisticos de datos de sismologia instrumental existentes desde
1900 a la fecha, efectuados en el Instituto de Ingenieria de la Universidad Nacional
Autonoma de México (UNAM), establecen para la region la probabilidad solo de

una aceleracién maxima de 0.15g con una recurrencia de 500 afios.

El cafion del Sumidero se encuentra en una zona de alta sismicidad en donde la
mayor parte de la actividad sismica se ha generado a profundidades de 100 km o
mayores. Sin embargo, existe informacion instrumental que atestigua la ocurrencia
de temblores superficiales de magnitudes moderadas a poca distancia del sitio de

la cortina, justificandose con ello la evaluacién detallada del riesgo sismico.

Las caracteristicas tectonicas de la zona hacen dificil de pensar en magnitudes
mayores que 6.5 en la vecindad de El Sumidero, aunque es perfectamente valido
suponer temblores superficiales con magnitudes superiores a 8 a lo largo de la
costa, a 150 km del sitio de la cortina.

Los resultados de riesgo sismico nos indican que la mayor parte de los sismos
superficiales de magnitud moderada y grande que han ocurrido en Chiapas o en
su vecindad han tenido su epicentro en la costa o en el mar, mientras que la
actividad correspondiente a temblores intermedios y profundos es casi uniforme en

la plataforma marina y en la zona continental.

7.7.1 Sismicidad histdrica
México se encuentra en una zona de alta sismicidad debido a la interaccion de 5

placas tecténicas: La placa de Norteamérica, la de Cocos, la del Pacifico, la de
Rivera y la placa del Caribe. Por esta razén no es rara la ocurrencia de sismos
(figura 64).
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Figura 64. Placas tectonicas que interactlan en territorio mexicano

Chiapas es uno de los estados con mayor sismicidad en la Republica Mexicana. El
origen de esta sismicidad se debe al contacto convergente entre tres importantes
placas tectonicas: La placa de Cocos, la placa de Norteamérica y la Placa del
Caribe. Esta ultima se desplaza en direccion contraria a las otras. Como
consecuencia del contacto y de los movimientos entre estas placas se tienen dos
limites: uno de subduccion entre la placa de Cocos y la placa de Norteamericana;
y el otro transcurrente entre la placa del Caribe y la placa Norteamericana, donde
se desarrollaron varios sistemas de fallas. Es en la zona de limites tectonicos

donde se libera la energia y se presenta la mayoria de los sismos en esta entidad.

Con respecto a esta zona, iniciando el siglo XX se produjeron 3 grandes sismos
superficiales con magnitudes mayores a 7 grados en las costas de Chiapas y
Guatemala. El primero ocurrié cercano a la frontera México-Guatemala, el 19 de
Abril de 1902 (M 7.5); el segundo el 23 de septiembre de 1902 (M 7.7) en la costa
norte de Chiapas y el tercero el 14 de enero de 1903 (M 7.6) en la costa sur de
Chiapas.

Desde entonces se han producido dos sismos superficiales, el 29 de Abril de 1970
(M 7.3) y el 10 de Septiembre de 1993 (M 7.2). Ambos ocurrieron en la parte sur
de Chiapas, probablemente con la zona de ruptura en la misma regién del sismo
de 1903.

Los temblores de Enero 2002 y noviembre 2001 se localizaron a una profundidad
entre 60 y 70 km, dentro de la placa de Cocos que se encuentra en subduccion.
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Capitulo 8. Analisis y resultados de la Presa Ing. Manuel Moreno
Torres “Chicoasén”

8.1 Analisis de estabilidad de taludes
El analisis de estabilidad es un método esencial para el disefio de presas,

considera los estados ultimos de falla en los suelos sin tomar en cuenta las

deformaciones que estos experimentan durante el proceso de carga.

El analisis de estabilidad no ha dejado de ser importante aun en la actualidad por
varias razones. La mayoria de las fallas registradas en taludes térreos son
movimientos masivos siguiendo una superficie de falla mas o menos definida. Este
patrén de falla difiere mucho de la concepcién de deformaciones continuas que
generalmente se toma en cuenta en un analisis de esfuerzo y deformacion. Para
quien disefia una obra le resulta siempre imprescindible conocer cuéal es el estado
de falla dltimo y bajo qué circunstancias se presentara. Por ello, se ha acumulado
en el pasado vasta experiencia en la determinacion de los parametros de suelo,
definicion de mecanismo de falla, realizacién de métodos de analisis y seleccion

de factores de seguridad.

Los procedimientos del andlisis de estabilidad, por lo general, requieren de los
siguientes datos:

Geometria y zonificacion de la cortina.

Estratigrafia y propiedades del terreno de cimentacion.
Condiciones geohidroldgicas.

Peso volumétrico para el calculo de cargas por peso propio.

Condiciones de carga externa: nivel del agua, sismo, etc.

S

Parametros de resistencia: cohesion y angulo de friccion.

Con base en estos datos de entrada se determinan los factores de seguridad
utilizando alguno o algunos de los métodos de andlisis. Dichos factores se
comparan con los valores requeridos que garanticen la estabilidad. Si los factores

de seguridad son mayores que los requeridos, los taludes seran seguros.
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La estabilidad del talud se evalia mediante el calculo de factores de seguridad por
lo que la definicién de estos puede ser de primordial importancia. En los primeros
analisis, como en el método sueco, el factor de seguridad se define como el
cociente entre el momento resistente y el momento actuante. Esto es posible
porque la superficie de falla circular y las condiciones de equilibrio se logran por
momentos alrededor del centro de giro del circulo considerado. Cuando se
considera un plano de falla en lugar de un circulo, se ha definido el factor de
seguridad como el cociente entre la fuerza resistente total y la fuerza actuante,
ambas a lo largo del plano. Estas maneras de definir factores de seguridad
dependen de la forma de la superficie de falla y condiciones de equilibrio
generando, por lo tanto, confusiones e inconsistencia cuando la superficie de falla
es no circular; los factores de seguridad calculados pueden ser diferentes

dependiendo de qué tipo de equilibrio se considera: momento o fuerza.

La seleccion de factores de seguridad es un proceso de toma de decisiones.
Mayores factores de seguridad se adoptan cuando se tienen mayores
incertidumbres sobre los parametros del suelo, condiciones hidraulicas del sitio o
estratigrafia. Se utilizan mayores factores de seguridad cuando la calidad de
exploracién geotécnica no se encuentra en un nivel deseado en cuanto al niumero
y calidad de sondeos y muestreos. Asimismo, cuando las caracteristicas de los
materiales son poco conocidas, el factor de seguridad debe absorber tal

incertidumbre.

Por medio de los andlisis de estabilidad de taludes, no se pueden estimar
directamente sus deformaciones; sin embargo, existe una relacién directa, aunque
en forma cualitativa, en que un talud con mayor factor de seguridad sufre menor
deformacion. En consecuencia, otro papel que juega el factor de seguridad es
limitar las deformaciones en el talud a un limite de tolerancia o al nivel esperado

de desempefio estructural.

En la tabla 8 se presentan los tipicos valores de factor de seguridad bajo
diferentes condiciones de carga que comunmente se consideran en problemas de

bordos y presas (Flores R. y Hristov V., et al. 2001).
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Tabla 8. Factores de Seguridad

Condicién Andlisis Prueba | Factor de seguridad
Final d(_e construccion, . Esfuerzo total uu 1.25
Aguas arriba y aguas abajo
Flujo establecido con llenado parcial, aguas arriba Esfuerzo efectivo CD 15
Flujo establecido, aguas abajo, Vaciado rapido, aguas arriba Esfuerzo EfPTCt'VO CD 1.5
' ' ' Esfuerzo efectivo/total | CD o CU 1.25

Para el analisis de estabilidad de taludes, se utilizd el modulo denominado
SLOPE/W que forma parte del software GeoStudio, el cual esta orientado al
andlisis de estabilidad de taludes en diferentes condiciones, sean éstas en
presencia de un sismo, mediante un analisis pseudoestatico, nivel freatico

presente en la masa del suelo, anclajes, etc.

Este modulo del programa tiene a su disposicion los siguientes métodos de

calculo:

Ordinario (Fellenius).

Bishop Simplificado.

Jambu Simplificado.

Spencer.

Morgentern-Price.

Lowe-Karafiath.

Sarma.

Método de Equilibrio Limite Generalizado (MGEL).

© 0o N o g b~ W DR

Método de los elementos finitos.

El médulo SLOPE/W, maneja diferentes modelos de comportamiento vy

propiedades del suelo, esto es:

1. Criterio de Rotura de Mohr-Coulomb (¢, c).

2. Modelo espacial Mohr-Coulomb (funciones de y,¢ y ¢ con respecto a “x” e
Y).
Resistencia no Drenada (c£0, $=0).

4. Impenetrable, Bedrock (Lechos rocosos).
Criterio de Rotura Bilineal (c, $1, $2 y on).
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6. Cohesion variable con la profundidad (funcion lineal de c).

7. Resistencia al Corte Anisotropia (cx, cy, ¢X, ¢y).

Funcion de Resistencia al Corte ({ = f(0)) “Modelo de Hoek y Brown para

taludes rocosos”.
9. Modelo combinado friccionaste-no drenado.

10.Resistencia al corte en funcion de la sobrecarga.

En la figura 65 se muestra la seccion maxima de la presa Chicoasén en estado

seco, antes de ser analizada en el médulo SLOPE/W.
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Figura 65. Seccidn transversal maxima de la presa Chicoasén

En la figura 66 se muestra la seccidbn maxima de la presa dibujada en SLOPE/W

para realizar el analisis de estabilidad de taludes aguas arriba de la presa.
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Figura 66. Seccion transversal maxima de la presa Chicoasén

En la tabla 9 se muestran los parametros de suelo correspondientes cada uno de

los niUmeros que se muestran en la figura 66.

Tabla 9. Parametros del suelo correspondientes a la seccion transversal maxima de
la presa

Numero Material P. vol. (y en ton/m?) | Angulo de friccién (¢)
1 Enrocamiento compactado 1.7 39
2 Enrocamiento suelto 1.7 39
3 Transicion 1.7 43
4 Filtro 1.7 43
5 corazon 1.9 34
6 Aluvion 2.0 35

Para este andlisis se utiliza el modelo constitutivo de Mohr-Coulomb, las lineas
tangentes de color verde que se encuentran dentro de la seccion de la presa
(figura 66) es el radio de la superficie de deslizamiento y la malla que se observa

en la esquina superior izquierda en esa se encontrara el centro del circulo de falla .

En la figura 67 se muestra el circulo de falla, asi como el factor de seguridad

obtenido en el talud aguas arriba de la presa Chicoasén.
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Figura 67. Circulo de falla en el talud aguas arriba de la presa Chicoasén

El punto del centro del circulo nos muestra el Factor de Seguridad (FS) del talud,
dicho Factor es obtenido con el método de Morgenstern-Price y como se puede
observar en el FS el talud es estable de acuerdo a los Factores de Seguridad

mostrados en la tabla 10.

Tabla 10. Resultados del FS con diferentes método de andalisis

Método | Morgenstern-Price | Ordinario | Bishop | Jambu
FS 2.985 2.603 2.982 | 2.613

Asi mismo, se procedié a realizar un analisis de estabilidad de talud aguas abajo
en la seccion de la presa (figura 68) para poder observar si se comporta de la

forma correcta.

Figura 68. Seccion maxima de la presa Chicoasén
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Al igual que el analisis anterior se utilizé el modelo constitutivo de Mohr-Coulomb y

para la obtencion del factor de seguridad (FS) el método de Morgenstern-Price.

En la figura 69 se muestra el circulo de falla del talud aguas abajo de la seccion
méaxima de la presa, asi mismo el factor de seguridad obtenido.

Figura 69. Circulo de falla en el talud aguas debajo de la presa Chicoasén

En la tabla 11 se muestra los diferentes FS obtenidos con diferentes métodos de

analisis.

Tabla 11. Factores de Seguridad con diferentes métodos de analisis

Método | Morgenstern-Price | Ordinario | Bishop | Jambu
FS 2.975 2.665 2.970 | 2.665

Como se observa en las tablas 10 y 11 los resultados obtenidos en el analisis de
estabilidad en los taludes aguas arriba y aguas debajo de la seccion maxima de la

presa Chicoasén indican que ambos taludes son estables y seguros.

8.2 Andlisis de flujo de agua
Existen tres causas importantes relacionas con las fallas producidas en presas de

tierra y bordes debido al flujo del agua. La principal de ellas se debe al fendmeno
de tubificacion, el cual ha originado la tercera parte de las fallas que han ocurrido
en las presas de tierra construidas en todo el mundo; este fendmeno se debe a la

remocion y arrastre de particulas del suelo a través de conductos que se forman
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dentro del cuerpo de la cortina o su cimentacion, como consecuencia de las
fuerzas originadas por el flujo del agua. La segunda causa se refiere a la
subpresion que el agua ejerce sobre la cimentacién de una cortina o bordo, y la
inestabilidad de taludes debido a las fuerzas de flujo. Finalmente, la tercer causa

de falla se puede deber al exceso de fuga de agua.

Los método mas comunes para resolver estos problemas del flujo del agua son: a)
seleccion adecuada de los materiales de construccion, b) reduccion del flujo del
agua mediante un disefio 6ptimo que tome en cuenta las condiciones geoldgicas
del sitio de la cortina y la permeabilidad de los materiales de la cimentacion, c)
control estricto de la compactacion y demas especificaciones de disefio durante el
proceso constructivo, a manera de tener secciones homogeéneas, d) utilizacion de
zonas de transicion entre materiales de diferentes granulometrias, en combinacion
con el disefio y construccion de filtros graduados, e€) empleo de drenes de alivio
gue permitan la disminucion y control de las presiones del agua. Generalmente se

utiliza en la préctica la aplicacion de una combinacion de todos estos métodos.

Cabe mencionar que existen diferentes métodos para el calculo de las redes de
flujo en presas como también para el célculo de la linea de corriente superior pero

esos métodos no serén abordados en este capitulo.

El analisis de flujo de agua se realiz6 en el programa Slide perteneciente a
Rocscience, es un programa de equilibrio limite 2D para el andlisis de estabilidad
de taludes y el andlisis de las aguas subterraneas utiliza el método del elemento

finito para condiciones de flujo de estado estable o transitorio.

El andlisis de flujo de agua mediante elementos finitos en Slide permite definir y
analizar un problema de agua subterranea, utilizando el mismo modelo que el
utilizado en el problema de estabilidad de taludes. Solo necesita que se definan
los limites del problema una vez, y sean utilizados en ambos analisis de agua

subterranea y en el andlisis de estabilidad de taludes.
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El programa Slide puede considerarse un programa completo de analisis de agua
subterrdnea y puede ser utilizado de forma independiente de los andlisis de

estabilidad de taludes.

El andlisis de flujo de agua se realizo utilizando el NAME de la presa Chicoasén
que estad a 254 m de altura como se indica en la figura 70, donde se muestra

ademas la discretizacion de elementos de la cortina antes de ser analizada.

Figura 70. Seccion transversal méaxima de la presa
La malla de elementos finitos cuenta con aproximadamente 1500 elementos

triangulares, en la figura 71 se muestra la seccion de la presa analizada, asi como

la linea de corriente superior (LCS) obtenida.

Figura 71. Analisis de flujo de agua en la seccion maxima de la presay laLCS

El andlisis de flujo de agua para el NAMO, localizado a 247 m de altura, se realiz6
en el programa SEEP/W 2007. En la figura 72 se puede observar la seccion

maxima de la presa asi como el tirante de agua correspondiente al NAMO.
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Figura 72. Seccion transversal maxima de la presa con el NAMO

En la figura 73 se muestra el flujo de agua en la seccion maxima de la cortina asi
como la linea de corriente superior (LCS), asi como el gasto perteneciente al
NAMO.

LCS

NAMO

095/, W 920¥L000°0

Figura 73. Andlisis de flujo de agua del NAMO en la seccion méxima de lapresaylaLCS

En la tabla 12 se muestran los gastos obtenidos en el analisis de flujo de agua
considerando el NAME y el NAMO.
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Tabla 12. Gastos obtenidos en la seccion méxima de la presa considerando el

NAME y NAMO
Seccion Gasto al NAME (m?/s) | Gasto al NAMO (m3/s)
maxima 1.6E-4 1.41E-4
Totales 1.6E-4 1.41E-4
Gastos totales (m3/dia) 13.824 12.182

8.3 Analisis de estabilidad de taludes con flujo establecido
Al igual que en la seccion de la presa en estado seco, se hara un analisis de

estabilidad de taludes en estado humedo, haciendo uso del programa Slide y

considerando la posicion del NAME.

Los analisis de estabilidad de taludes, se haran aguas arriba y aguas abajo de la

secciébn maxima de la presa, tomando en consideracién el NAME.

En la figura 74, podemos observar el analisis de estabilidad de taludes aguas
arriba de la presa, asi como el Factor de Seguridad perteneciente al método de
andlisis de Bishop simplificado, la barra de colores en la parte izquierda de la

presa nos muestra los factores de seguridad existentes calculados en el andlisis.

Figura 74. Circulo de falla del talud aguas arriba considerando el NAME

En la tabla 13 se muestran los Factores de Seguridad obtenidos con otros

métodos de andlisis.
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Tabla 13. Factores de Seguridad obtenidos del programa Slide en el talud de aguas
arriba

Método | Bishop simplificado | ordinario | Jambu simplificado | Spencer
FS 5.912 4.970 6.335 5.891

En la figura 75 se muestra el circulo de falla obtenido en el andlisis de estabilidad
de talud aguas abajo de la presa, asi mismo el factor de seguridad obtenido con el

meétodo de Bishop simplificado.

Figura 75. Circulo de falla en el talud aguas abajo considerando el NAME

En la tabla 14 se muestras los factores de Seguridad obtenidos tomando en

cuenta otros métodos de analisis.

Tabla 14. Factores de Seguridad obtenidos en el analisis de estabilidad de talud
aguas abajo

Método | Bishop simplificado | ordinario | Jambu simplificado | Spencer
FS 1.901 1.815 1.671 1.955

Para el caso del NAMO el analisis de estabilidad de taludes agua arriba y abajo se
realizé en el programa SLOPE/W 2007, en la figura 76 se muestra la seccién
maxima de la presa asi como el circulo de falla del talud aguas arriba y el factor de

seguridad.
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Figura 76. Circulo de falla del talud aguas arriba considerando el NAMO

En la tabla 15 se muestras los factores de Seguridad obtenidos tomando en

cuenta otros métodos de analisis.

Tabla 15.Factores de Seguridad obtenidos en el andlisis de estabilidad de talud
aguas arriba

Método | Morgenstern-Price | Ordinario | Bishop | Jambu
FS 3.237 2.011 3.234 | 3.041

En la figura 77 se muestra el circulo de falla asi como el factor de seguridad
calculado con el método de Morgenstern-Price en el talud agua abajo de la

seccion maxima de la presa considerando el nivel del NAMO.

Figura 77. Circulo de falla del talud aguas abajo considerando el NAMO
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En la tabla 16 se muestras los factores de Seguridad obtenidos tomando en

cuenta otros métodos de analisis.

Tabla 16.Factores de Seguridad obtenidos en el andlisis de estabilidad de talud
aguas abajo

Método | Morgenstern-Price | Ordinario | Bishop | Janbu
FS 3.006 2.409 2.995 | 2.506

8.4 Analisis de asentamientos en la presa Chicoasén
Para los analisis de asentamientos de la seccion maxima de la presa Chicoasén

se utiliz6 el modulo denominado SIGMA/W que forma parte del software
Geostudio 2007.

Sigma/W permite realizar calculos esfuerzo-deformacion de las siguientes

naturalezas:

Analisis de deformaciones.
Simulacion de fases de construccion y por lo tanto de carga del terreno.
Calculo de exceso de presion de poro.

Interaccién suelo estructura.

o bk~ 0N PE

Anélisis de consolidacion.

Con objeto de modelar el comportamiento de los suelos el programa dispone de

varios tipos de modelos constitutivos del suelo, entre ellos:

Modelo lineal eléstico.

Modelo elastico anisétropo.

Modelo elastico no lineal (hiperbdlico).
Modelo elastoplastico.

Modelo de endurecimiento progresivo.

Modelo Cam-Clay.

N o gk~ wbd e

Modelo Cam-Clay Modificado.
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Para el estudio del comportamiento del modelo ademas de la parametrizacion del
terreno es necesario definir las propiedades de los contornos del modelo, para ello
el programa dispone de las siguientes opciones.

En cuanto a modelacién de cargas:

1. Fuerza/desplazamientos.

2. Fuerzas de Volumen.
En lo que respecta a colocacion en dominios:

1. Condiciones de contorno nodales (restricciones de movimientos puntuales o
cargas puntuales).
2. Condiciones de contorno en caras de dominio (restricciones de

movimientos o cargas sobre un contorno determinado).

Se realizé el analisis de la seccibn maxima de la presa suponiendo un
comportamiento eléstico lineal de los materiales de la presa. La figura 78 muestra
la zonificacién de la seccidn transversal que se us6 en los calculos; estos se

desarrollaron con una secuencia de 13 capas.

\

Figura 78. Zonificacion de los materiales

En la tabla 17 se muestran las propiedades mecéanicas de los materiales utilizados

en la seccidn transversal de la presa.
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Tabla 17. Propiedades de los materiales utilizados en la seccion maxima de la presa

N. Material vy (Ton/m?) | K n v | C(kg/cm?) | &

1 Enrocamiento suelto 1.7 1250 (0.2 | 0.3 0 39°
2 | Enrocamiento compacto 1.7 1248 | 0.2 | 0.3 0 39°
3 Transiciones vy filtros 1.7 800 | 0.7 ]0.35 0 43°
4 Ndcleo 1.9 980 |04 | 0.4 3.5 34°

¥: peso volumétrico del material, K: constante de médulo para el comportamiento en carga primaria
y en descarga-recarga, respectivamente, n: exponente en la ecuacién del médulo elastico, v:

Relacion de Poisson, C: cohesion, ®: Angulo de friccion.

Con los datos de la tabla anterior y la geometria de la seccién trasversal que se
muestra en la figura 78 se procedio a dibujar la seccién de la presa en el programa
SIGMA/W, el trazado de la seccidon de la presa obedecidé a 13 etapas previstas
para el andlisis en el programa de elemento finito con sus respectivos materiales y
sus propiedades, la seccién cuenta con 540 nodos y 521 elementos triangulares y
cuadrangulares, con frontera restringida en desplazamientos tanto vertical como
horizontal en toda la linea inferior de la presa hasta el inicio de cada ataguia

(figura 79). Cabe mencionar que este andlisis es para la seccion recién

construida.
4
3 4 o 1
e T3 4 b3 AN 1w
D N N R R WA
e D [ 3] 4 % 3§ 2 ™1™~
T 2 s 4 § 31 2 ™1 ™
- i 2 [ 24 4 \ 3\ 2 N 1w
el 2 J 3] 4+ 1 3 | 2 .
el 2 [s] a 1 3§ 2 ~. 1~
2 [ 3] 4 ERY 2 .
2 N 4 } 3 1 2 ™
2 [ 3] 4 13 3 2 |

Figura 79. Seccién Transversal maxima de la presa dibujada en SIGMA/W

En la figura 80 se observan los resultados obtenidos para los asentamientos
acumulados en la etapa de construccion de la presa Ing. Manuel Moreno torres

“Chicoasén”, analizada con el modelo Elastico Lineal.
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02

Figura 80. Seccion transversal madxima deformada

En las figuras 81 a la 83 se muestran las deformaciones obtenidas en el analisis

de elementos finitos realizado en la seccidbn maxima de la presa recién construida,

los puntos mostrados en cada una de las curvas muestran la deformacién

acumulada en cada capa.
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=
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Y¥-Displacement (m)

Figura 81. Curvas Deformaciones vs elevaciones obtenidas en el centro de la seccion méaxima de la

presa
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Figura 82. Curvas Deformaciones vs elevaciones obtenidas en el talud aguas arriba de la seccion
maxima de la presa
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Figura 83. Curvas Deformaciones vs elevaciones obtenidas en el talud aguas abajo de la seccién
maxima de la presa

Y¥-Displacement (m)

En la tabla 18 se muestran las deformaciones obtenidas en el andlisis de elemento

finito junto con las deformaciones medidas en campo.
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Tabla 18. Comparacion de resultados de asentamientos obtenidos con los modelos
y la medicién en campo

. Asentamiento max. Calculado | Asentamiento max. medido diferencia
Inclinbmetro
(E. L.) (m) en campo(m) %
I-AB 2.23 2.11 5.69
I-A5 1.71 1.47 16.33
I-A8 1.82 1.52 19.74

Una vez concluido los analisis de asentamientos de la presa recién construida se
proceden a realizar los calculos de asentamientos debido a fuerzas externas
(llenado de la presa), para lo cual, se propone el mismo nimero de capas que en
la seccidn recién construida. En la figura 84 se muestra la seccion de la presa

junto con el tirante de agua en el NAMO y la linea de corriente superior.

NAMO

LCS

iy

Figura 84. Seccidn transversal méaxima de la presa considerando el NAMO en SIGMA/W

En la figura 85 se muestra la seccion de la presa deformada considerando el
NAMO.
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Figura 85. Seccidén transversal maxima deformada considerando el NAMO

En la figura 86 se muestran las curvas de deformaciones obtenidas en el talud

aguas arriba de la presa.

250
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Y-Displacement (m)

Figura 86. Curvas de asentamientos vs elevaciones en el talud aguas arriba de la presa considerando
el NAMO

En la tabla 19 se muestran las deformaciones obtenidas con el modelo numérico y

las medidas en campo.
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Tabla 19. Comparacion de resultados de asentamientos obtenidos con los modelos
y la medicién en campo para el NAMO

_ Asentamiento max. Asentamiento max. Medido en | diferencia
Inclinometro
Calculado (E. L.) (m) Campo (m) %
[-A5 1.62 1.62 0

8.5 Analisis sismico

8.5.1 Analisis pseudoestatico bajo condiciones de flujo establecido

Para este analisis se tomaron en cuenta lo sismos mas intensos que han ocurrido
en el estado Chiapas, entonces se tiene un espectro de diseiio definido por el
sismo maximo creible, relacionado al sismo del 23 de septiembre de 1902 y los
espectros de los sismos de menor intensidad. Los espectros de respuesta y el de

disefio se muestran en la figura 87.

Es importante mencionar, que los espectros de respuesta fueron calculados
utilizando el método B de Newmark a partir de los acelerogramas (ver anexo 1),
asi mismo, el espectro de respuesta del sismo del 23 de septiembre de 1902 que
es el maximo creible; corresponde al sismo simulado reportado en la convocatoria
a la licitacion del proyecto hidroeléctrico Chicoasén II, seccion 7, informacién
técnica del proyecto, motivo por el cual no se muestra el espectro de respuesta en

la figura 87.

Las ecuaciones que definen el espectro de disefio son:

3015T + 1105 0=T=01s (8.1)
412.5 01=<=T=<045s (3.2:]
1
165 (F) 04=-T=15 (5.3:]
165
TH T=1s=s (54]
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\ = Espectro de disefio
> \
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Figura 87. Espectros de repuesta y disefio propuesto

Para este analisis de estabilidad por volteo y deslizamiento, se consideraron las
cargas sismicas horizontales y verticales segun el manual de disefio de obras
civiles (disefio por sismo) de la CFE (2008), el coeficiente sismico horizontal kj

estara dado por:

(8.5)

Dénde:

a,. es la aceleracion maxima del terreno en roca para el nivel de disefio en

cuestion, normalizada con respecto a la aceleracion de la gravedad.

El coeficiente sismico vertical k,, se calculé de acuerdo con:

ko = Shn (8.6)

123



El andlisis sismico se realiz6 en el programa SLOPE/W 2007, utilizando la seccion
méxima transversal de la presa recién construida y el programa Slide
considerando el nivel del NAME en la misma seccion, utilizando las ecuaciones
anteriores para calcular la fuerza horizontal y la vertical que se le aplicaron a la

seccion. (Ver figura 88 a 91)

W 018
¥ 0.12

Figura 88. Estabilidad del talud aguas arriba considerando la accién sismica

w019
¥ 012

Figura 89. Estabilidad del talud aguas abajo considerando la accién sismica
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5.500
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Figura 91. Estabilidad de talud aguas abajo considerando el NAME y acciones sismicas

Para el caso del NAMO los andlisis sismicos se realizaron en el programa
SLOPE/W 2007, el circulo de falla asi como el factor de seguridad obtenido se

muestra en la figuras 92 y 93.
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Figura 93. Estabilidad de talud aguas abajo considerando el NAMO y acciones sismicas

8.5.2 Método del bloque deslizante de Newmark bajo condiciones de flujo
establecido

Los métodos para realizar andlisis estaticos de taludes son muy variados y estan
muy bien definidos y se conoce relativamente bien el grado de precision que cada
procedimiento de calculo tiene. Pero en el caso de los andlisis dinamicos los

resultados no son tan precisos.

La propuesta de Newmark que presentd en 1965 cambio totalmente el estudio del
comportamiento de taludes, en la medida de que en lugar de calcular el coeficiente
de seguridad, pretende estimar el desplazamiento irreversible que se producira
como consecuencia de la accion de un terremoto, para que luego, su respuesta
pueda ser calificada como aceptable o no.
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Para este analisis se utilizé la historia sismica del sismo de enero del 2002 (figura
94) debido a que no se tiene la historia del sismo méximo creible (1902) para

poder determinar los movimientos sismicos esperables en el sitio.
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|
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-0.04

-0.05
t (seg)

Figura 94. Acelerograma del sismo de enero del 2002

Para el desarrollo de este analisis se ha hecho uso del programa QUAKE/w 2007,
gue es un médulos que forma parte del software Geostudio, el cual es un software
geotécnico de elementos finitos principalmente usado para el analisis dinAmico de

estructuras de tierra sujetos a eventos sismicos.

Li Liu (2001) sefiala que los criterios de aceptacion para el analisis de los posibles

efectos sismicos en una presa son los siguientes:

1. Limite de falla: Analisis pseudoestatico o post sismico; FS=1.0

2. Limite de servicio: La deformacién permanente en la corona no debe
exceder el bordo libre asignado en el disefio por sismo (generalmente
mayor que 2.0 m sobre el NAME). Ademas pueden evaluarse los
movimientos en el talud a evaluar de acuerdo con los valores propuestos
por Legg et al. (1982, citado por Lin y Huang, 1999), mostrados en la tabla
20.
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Tabla 20. Dafios sismicos en los taludes

Estado de o Movimiento del
Descripcion de los dafios
falla talud d (cm)
Movimiento del terreno insignificante, no indicios del
Leve potencial de falla por deslizamiento, solo efectos de d<0.5
vibracion del terreno
Falla del terreno moderada, pequefias grietas que
Moderado tienden a formarse, efectos similares al fenémeno 0.5=d<5
“sacudida (lurch)”
Falla del terreno mayor, grietas y deslizamiento
Significativo | moderados, efectos similares a fendmenos de licuacion 5=d<50
y desplazamiento lateral
Falla del terreno extrema, grietas grandes y posibles
Severo movimientos de los deslizamientos, efectos similares a 50=d<500
una ruptura de falla de gran escala
Falla total, deslizamientos que se mueven a gran
Catastréfico d=500

distancia arrastrando todo lo que encuentran

8.5.2.1 Andlisis de condiciones iniciales considerando el NAME
En primer lugar es establecer con el programa QUAKE/W 2007 las condiciones de

esfuerzos iniciales o in situ, es decir, se aplicé el peso propio de los materiales

considerando que el embalse se encontraba al NAME, partiendo de los resultados

determinados con el analisis de flujo de agua.

Se consideré un modelo constitutivo elastico lineal para los materiales de la presa

y en la tabla 21 se muestran las propiedades de los materiales.
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Tabla 21. Propiedades de los materiales para el analisis dindmico

. P. vol. (y Relacién de | Amortiguamiento Gmax
Numero Material _
en ton/m?3) poisson (v) (4] (kPa)
Enrocamiento
1 1.7 0.30 0.30 350000
compactado
Enrocamiento
2 1.7 0.30 0.30 350000
suelto
3 Transicion 1.7 0.35 0.30 190000
4 Filtro 1.7 0.35 0.30 150000
5 corazon 19 0.40 0.35 130000
6 Aluvién 2.0 0.40 0.35 130000
En la figura 95 se muestra el modelo de la seccién de la presa a analizar, con una

malla de 893 elementos y 919 nodos.

MNAME

2o

Ty
SRS

SR R S

Figura 95. Modelo de elemento finito de la seccién maxima de la presa

En la figura 96 se muestran los resultados del andlisis inicial estéatico de la seccion

transversal maxima de la presa.
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Figura 96. Resultados del andlisis inicial estatico (Contornos de esfuerzos verticales totales, kPa)

8.5.2.2 Anélisis dinamico elastico lineal considerando el NAME
A partir de los resultados del andlisis de las condiciones iniciales o in situ, se llevo

a cabo un andlisis dinamico de tipo elastico lineal con QUAKE/W 2007 en el que

se aplico el acelerograma del sismo maximo registrado de enero del 2002.
Los resultados del analisis se presentan en la figura 97 a la figura 99.

En la figura 98 y 99 se observa que las aceleraciones horizontales se amplificaron
hasta obtener valores del orden de 0. 045 g en el talud de aguas abajo y base de
la presa en el talud de aguas arriba 0.01 y 0.025 g en la ataguia, mientras que las
aceleraciones verticales se amplificaron hasta llegar a 0.01 g en la corona de la

cortina

Malla deformada
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Figura 97. Malla deformada después del analisis dinamico de tipo elastico lineal
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NAME

Figura 98. Contornos de aceleracion maxima vertical (en g)

NAME

En las figura 100 a la figura 104 se muestran las historias de aceleraciones en la

Figura 99. Contornos de aceleracion maxima horizontal (en g)

corona y base de la presa, asi como los desplazamientos.
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¥-Acceleration ()
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Figura 100. Historia de aceleraciones horizontales en la corona de la cortina
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Figura 101. Historia de aceleraciones verticales en la corona de la cortina
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H-Acceleration (g)

006

0.04+

0.02+

-0.024

-0.04+

-0.06

008 | | | |

Time (sec)

Figura 102. Historia de aceleraciones horizontales en la base

K-Displacement (rm)
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Figura 103. Desplazamiento horizontal en la corona
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Figura 104. Historia de desplazamientos verticales en la corona

8.5.2.3 Analisis de condiciones iniciales considerando el NAMO
En la figura 105 se muestra el modelo de la seccién de la presa a analizar

considerando (NAMO), con una malla de 898 elementos y 924 nodos.

NAMO

ettt ately!
R ks e ——
T

Figura 105. Modelo de elemento finito de la seccion maxima de la presa

En la figura 106 se muestran los resultados del analisis inicial estatico de la

seccion transversal maxima de la presa.
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Figura 106. Resultados del andlisis inicial estatico (contornos de esfuerzos verticales totales, kPa

8.5.2.4 Anélisis dindmico elastico lineal considerando el NAMO
En la figura 107 se muestran los resultados obtenidos con el andlisis dinAmico de

tipo elastico lineal con QUAKE/W 2007 aplicando el aceleregroma del sismo
maximo creible registrado en enero del 2002 considerando el nivel de guas

maximo ordinario (NAMO).

Malla deformada

NAMO

e REEGANLN

] I S A
T i arar e ail Tt ||

Figura 107. Malla deformada después del andlisis dindmico de tipo elastico lineal tomando en cuenta el
NAMO

En las figuras 108 y 109 se observan las aceleraciones verticales y horizontales.
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Figura 108. Contornos de aceleracion maxima vertical (en g)
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Figura 109. Contornos de aceleracion méaxima horizontal (en g)

De la figura 110 a la figura 114 se muestran las historias de aceleraciones y

desplazamiento horizontales y verticales en la corona y base de la presa.
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Figura 110. Historia de aceleraciones horizontales en la corona de la cortina
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Figura 111. Historia de aceleraciones verticales en la corona de la cortina
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Figura 112. Historia de aceleraciones horizontales en la base
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Figura 113. Desplazamiento horizontal en la corona
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Figura 114. Historia de desplazamientos verticales en la corona

8.5.2.5 Anaélisis de estabilidad de taludes con el método de Newmark
En base a los resultados del andlisis dinamico, con el programa SLOPE/W 2007

se realiz6 un analisis de estabilidad con el método de Newmark. El programa
calcula el FS para cada intervalo de tiempo, por lo que es posible obtener la
variacion del FS durante el sismo. Con base en esto se determina la aceleracion
de fluencia para cada una de las superficies potenciales de falla y cuando la
aceleracion inducida por el sismo excede la aceleracidén de fluencia, se asume que
los movimientos ocurrirdn a lo largo de la superficie de falla. De este modo,
mediante un procedimiento de doble integracion de aceleraciones excedentes,

SLOPE/W 2007 proporciona los desplazamientos ocurridos durante el sismo.

De acuerdo con el método de Newmark, el talud se idealiza como un bloque rigido
gue se desliza sobre una base rigida inclinada cuyo deslizamiento es posible
solamente cuando la aceleracion sismica excede a la aceleracion de fluencia o

critica, es decir, la aceleracion que desarrolla un FS=1.

El programa SLOPE/W calcula el FS para cada intervalo de tiempo, por lo que es
posible obtener la variacion del FS durante el sismo.
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En la figura 115 se muestra el circulo de falla y el factor de seguridad del talud
aguas arriba y en la figura 116 se muestra la variacion del FS con el tiempo,
determinada a partir del andlisis con el método de Newmark. En este caso el FS

no llego a un valor menor de 1 por lo que no existiran deformaciones
permanentes.

Figura 115. Circulo de falla del talud aguas arriba determinado con el método de Newmark
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Figura 116. Variacién del factor de seguridad en el talud aguas arriba con el tiempo
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En las figura 117 se muestra el circulo de falla en el talud aguas abajo de la presa

y en la figura 118 se muestra la variacion del factor de seguridad con el tiempo.

T 2046
S

NAME

Figura 117. Circulo de falla del talud aguas abajo determinado con el método de Newmark
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Figura 118. Variacion del factor de seguridad en el talud aguas arriba con el tiempo

Cabe mencionar que los resultados mostrados en las figuras 115 a 118

corresponden a la seccion maxima de la presa Chicoasén considerando el NAME.

Los andlisis que se muestran a continuacion son la estabilidad de talud aguas
arriba y abajo considerando el NAMO.
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En la figura 119 se muestra el circulo de falla y el factor de seguridad del talud
aguas arriba y en la figura 120 se muestra la variacion del FS con el tiempo,
determinada a partir del andlisis con el método de Newmark. En este caso el FS
no llego a un valor menor de 1 por lo que no existiran deformaciones

permanentes.

Figura 119. Circulo de falla del talud aguas arriba determinado con el método de Newmark
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Figura 120. Variacion del factor de seguridad en el talud aguas arriba con el tiempo

En la figura 121 se muestra el circulo de falla del talud aguas abajo de la seccion

maxima transversal de la presa, asi como su factor de seguridad obtenido del
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analisis. Asi mismo en la figura 122 se muestra la variacion del factor de seguridad
con el tiempo.

NAMD o R D

Figura 121. Circulo de falla del talud aguas abajo determinado con el método de Newmark
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Figura 122. Variacién del factor de seguridad en el talud aguas arriba con el tiempo
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Capitulo 9. Conclusiones
Un buen disefio de presas debe garantizar la estabilidad, y la seguridad de esta,

contra todo tipos de falla. La estabilidad de las presas depende principalmente de
los taludes generalmente de las caracteristicas de los materiales de construccion,
de las condiciones de la fundacién y de la altura de la presa, es por eso que una
buena informacion relativa de las caracteristicas geotécnicas del sitio es también

un elemento indispensable para la estabilidad de la presa.

Los resultados obtenidos en el andlisis numérico de asentamientos de la seccion
maxima de la presa se compararon con los medidos en campo, si bien no hay una
concordancia total son muy cercanos. Esta informacién es importante para el
estudio y monitoreo del comportamiento de la presa tanto a corto como a largo

plazo.

Debido a las limitaciones que presenta el andlisis pseudoestatico no es suficiente
para una revisién por sismo para presas de tierra y enrocado de gran altura, no
obstante sigue vigente por su sencillez y rapidez en el disefio sismico de presas
pequefias y de mediana altura. Por otra parte, puede proporcionar ciertos
parametros para las presas de gran altura que pueden ser de utilidad para un

andlisis sismico preliminar.

La evaluacion de la estabilidad sismica en el caso de presas de tierra y enrocado
esta referida a su capacidad para soportar las solicitaciones dinamicas,
manteniendo su integridad y operatividad durante y después de la ocurrencia del

evento sismico, particularmente sus deformaciones permanentes.

La presa Chicoasén esta localizada en una zona altamente sismica. Hasta la
fecha los sismos que ha soportado son de magnitud reducida, el analisis sismico
se realizé utilizando el sismo maximo creible ocurrido en la zona el cual nos
proporciona resultados favorables, sin embargo, la estructura no ha sido sometida
a otro sismo de dicha magnitud por lo que es necesario proseguir con las
observaciones y mediciones de esfuerzos y deformaciones para observar

cuidadosamente las modificaciones que sufra bajo el efecto de los sismos futuros.
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Anexo 1

clc
clear
%

disp( 'PROGRAMA BETA DE NEWMARK')
disp(” ")
%

E=1nput(’coeficiente de amoritiguamiento: °);
DT=1nput (' incremento de periodos (seg) ")
NP=input('numero de periodos (seg): H
dt=input('valor de delta t apropiado (seg) b

Y= x1sqead( enero2002. x1sx", "enero2002’, 'GB:G19409");

for i=0:DT:NP
P=1%DT;
%if i==
% w=0;
%else
% w={[2%pi) /i
%end
%P=[0:DT:NP];
AAM=0;
ARM=0;
PEM=0;
A=0;
w=0;
D=0;
vI=0;
DI=0;
w=2*pi () /P;
DE=1+E*w*dt+((wh2*(dth2/4})};
for j—l Tength(y)
z=Y(J);
VI—V+(A*(dt/2))
DI=| D+V*dt+(A“(dtﬂ2f4}};
A=-(Z+2*E*W*VI+WAZ2*DI) /DE;
V=VI+{A* (dt/2));
D=DI+{A* (dtr2,/4));
AARS=A+Z;
AREL=A;
PSAC=[D*wA2];
if (abs(AABS)>AAM)
AAaM=[abs (AABS)];
end
if (abs(AREL)>ARM)
ARM=[abs (AREL)];
end
it (abs({PsSAC)>PsM)
psM=[abs(P5AC)];
end
end
ﬁ1?E(P,AAM,'b—','1ﬁnew1dth',2,'markersize',6,'markeredgec010r','b','markerfacecoWor','b')
(a] an
set(gcf, color™,'c’)
title( Espectro de respuesta’)
xlabel('Te (5e 3D
ylabel(’a

plot(P,ARM, ro", 'markersize’,4, 'markeredgecolor’,'r', 'markerfacecolor’, 'r’)
E10t(P,PSM,‘Y*',‘markersize‘,4,‘markeredgecoWor‘,'y',‘markerfacecoWor','y‘)
egend ("AaM","ARM",'PSM")
disp([ P AAM PSM ARMT)

end

pause
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