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Antecedentes

ANTECEDENTES

Las presas, al mismo tiempo que benefician a la humanidad en sus actividades
de riego, control de avenidas y generacion de energia, representan una amenaza
potencial debido a que sus fallas causan pérdidas de vidas humanas y propiedades
o deterioro del medio ambiente. De ahi la importancia primordial de la seguridad de
estas estructuras.

Las presas son las obras donde, sin duda, el papel de la geotecnia es mas relevante
y trascendental. Debe haber una sincronizaciéon y coordinacion practicamente
perfecta entre la geologia, la topografia, la hidraulica, la geotecnia y la ingenieria
estructural, asi como la ingenieria sismica cuando se trate de una presa localizada
en una zona de temblores.

Debido a multiples razones, hoy dia la construccién de presas nuevas ha dejado
lugar a la conservacion de las estructuras existentes, tarea que no es menos
importante. En los ultimos afios, se han involucrado cada vez mas ingenieros en las
actividades relacionadas con el manejo de seguridad de presas. Entender los
principios de analisis y disefio es fundamental para poder revisar el estado de
seguridad de las presas construidas dando diagnésticos acertados a los sintomas
de mal funcionamiento y proponiendo soluciones ingenieriles eficientes (Flores et
al, 2001)



Objetivo

OBJETIVO

Esta investigacion se ha realizado dada la importancia de las presas de
mamposteria en México. Construidas desde el siglo XVII a la fecha. Dicha
importancia radica en el numero tan elevado de ellas. Ademas, muchas muy
antiguas siguen en uso. Por ello, es importante revisar su comportamiento y en su
caso, elevar su nivel de seguridad.

Por lo tanto, es necesario investigar los métodos y enfoques empleados del siglo
XVII al XX, para el disefio de presas de mamposteria con y sin contrafuertes. Con
el fin de realizar la evaluacion de su seguridad resolviendo ejemplos, y al comparar
el estado actual de una presa real con el comportamiento teorico, usando los
métodos de analisis tradicionales y mediante el uso de modelos numéricos.

Para ello se hicieron andlisis de una presa de mamposteria existente y se comparo
con los resultados obtenidos por el método de elementos finitos tridimensionales.
Asi se determinaron los esfuerzos actuantes en la cortina a través de un andlisis

estatico y pseudoestatico.



1. Claves histdricas en el disefio de presas de mamposteria

1. CLAVES HISTORICAS EN EL DISENO DE PRESAS DE
MAMPOSTERIA.

Naturalmente, las primeras presas construidas fueron de tierra ya que era el
material mas abundante y accesible. Estas presas podrian ser consideradas una
obra artesanal ya que dependian Unicamente de la experiencia; sin embargo, el arte
lentamente dej6 paso a la ciencia.

Las primeras presas de mamposteria, al igual que sus antecesoras, construidas con
tierra, carecian de consideraciones cientificas, pero al ser construidas con
materiales mas firmes, se volvieron un tipo utilizado con frecuencia.

Wegmann (1927) menciona que este método de construccién parecia haber sido
adoptado en un inicio al sur de Espafia donde, alrededor del siglo XVI, se
construyeron grandes vasos para irrigacion. Muchas de estas presas impresionan
por su dimension y apariencia solida; sus proporciones demuestran que sus
disefiadores no tenian una concepcion correcta de las fuerzas que debian resistir.
La presa Almanza (Fig 1.1a) esta registrada como la presa de mamposteria mas
vieja existente, probablemente construida a inicios del siglo XVI, con mamposteria
irregular en su interior y revestimiento de roca tallada. La presa Alicante (Fig 1.1b)
es de mayores proporciones; fue construida a finales del siglo XVIy de acuerdo con
Wegmann es la mas alta de las presas espafiolas antiguas.

A pesar de la falta de conocimiento cientifico, los primeros constructores de presas
espafioles tuvieron mayores avances que sus contemporaneos en otras partes del

mundo; estos constructores trajeron sus técnicas a la Nueva Espafa.
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Figura 1.1 Primeras presas de mamposteria en Espafia. (a) Presa Almanzay (b) Presa
Alicante. (Wegmann, 1927)

1.1 ENFOQUES CIENTIFICOS

Las presas francesas comenzaron a mostrar un incremento en la tendencia hacia la
economia de materiales y a mediados del siglo XIX los ingenieros franceses

comenzaron la investigacion de enfoques racionales para su disefio.

1.1.1 Primer enfoque cientifico.

“El primero que investigd el disefio de presas de gravedad de una manera
satisfactoria fue M. de Sazilly”. (Wegmann, 1927), cuyo primer documento aparecio
en 1853. Sazilly introdujo las ideas de que si la presion se mantiene en limites
seguros, se imposibilita el deslizamiento, ademas, que las presiones deben ser
consideradas para el vaso lleno, asi como para el vaso vacio; sin embargo, no tuvo
exito para encontrar ecuaciones matematicas que contemplaran las ideas anteriores

para obtener ambas caras de la presa, por lo que se vio forzado a realizar un disefio
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paso a paso que resultara en las caras poligonales. Debido a que los angulos
concavos no eran de su agrado, recomendd un disefio escalonado. Su perfil

escalonado para una presa de 50 m de altura se muestra en la Fig 1.2.

Nota:
Dimensiones en
metros.

_____________

226

Figura 1.2. Perfil tipo Sazillly. (Wegmann, 1927)

El siguiente enfoque cientifico fue hecho por Delocre, otro ingeniero francés, quien
empezd con los supuestos basicos de Sazilly, pero descartando el perfil poligonal.
De la misma forma que Sazilly buscé una seccion matematicamente compatible
para la presa y produjo férmulas para este propdsito. Su perfil estandar para una

presa de 50 m se muestra en la Fig 1.3
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Nota: Dimensiones =T 1 p—
on metros. S
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Figura 1.3 Perfil tipo Declore. (Wegmann, 1927)

Sazilly y Declore no reconocieron la “ley del tercio medio” ni prestaron atencién a la
tension en las caras. Ademas, no reconocieron que las presiones calculadas en
planos horizontales eran menores que los esfuerzos reales normales a la cortina.

Este tema fue abordado por W.J.M. Rankine antes de 1881. El no llegd a una
relacion matematica entre las presiones sobre planos horizontales y normales, pero
propuso que este problema podia resolverse suponiendo diferentes presiones
unitarias permisibles para las caras aguas arriba y aguas abajo. Escogié curvas
logaritmicas en la busqueda de caras mateméaticamente compatibles, produciendo

la seccidon mostrada en la Fig 1.4.
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Nota: Dimensiones en metros.
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Figura 1.4. Perfil tipo Rankine. (Bretas, 2012).

1.2.2 Enfoque con seccion definida.

L.W. Atcherly (1904), inspirado por el trabajo de investigadores contemporaneos,
contemplo la existencia de tension a través de planos verticales o casi verticales,
particularmente cerca del pie aguas abajo. Esta teoria condujo a una serie de
interesantes experimentos sobre distribucion de esfuerzos en presas por Atcherly,
Pearson, Sir John Ottley, Arthur W. Brightmore, John S. Wilson y William Gore,
todos a principios del siglo XX. Este trabajo experimental llevé a las conclusiones
siguientes:

1. Los esfuerzos de tension, que podrian tener una gran magnitud local, ocurren en
la cara aguas arriba.

2. Los esfuerzos de tensidn no ocurren en otra parte de la presa.

3. Debido a la uniformidad de la base y al cambio de presién de agua en ella, los

esfuerzos en la cimentacion estan distribuidos casi uniformemente.
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4. Para juntas sobre la cimentacion, el supuesto usual para la distribucion lineal de
los esfuerzos normales sobre planos horizontales es aproximadamente correcta,
esto sobrestima la intensidad méaxima de esfuerzos.

5. Los esfuerzos maximos de compresion en la cara aguas abajo ocurren sobre
planos normales a dicha cara.

6. Cerca de la base de la presa, los esfuerzos maximos de compresion sobre planos
horizontales no exceden aquellos calculados sobre el supuesto de distribucion lineal
de esfuerzos normales.

A pesar de que estas conclusiones no estaban completas y que de alguna manera
no concordaban totalmente con descubrimientos posteriores, representaron un gran
adelanto en los métodos de disefio de presas.

Cabe resaltar que, a través del tiempo fueron construidos distintos tipos de presas
de mamposteria. Debido al gran nimero existente, uno de los mas importantes eran
las que se apoyaban en contrafuertes. Este tipo tomé popularidad ya que
representaba un ahorro considerable de material. Lo anterior se considera de suma
relevancia para el presente trabajo, por lo que es necesario brindar un panorama
histérico de los métodos de disefio de contrafuertes, y asi, poder desarrollar un
andlisis donde se evalla la seguridad geotécnica estructural de una presa de
mamposteria con contrafuertes (capitulo 6), partiendo de las reglas de disefio que

tuvieron origen en los enfogues que se presentaran a continuacion.



2. Claves histéricas en el disefio de presas de mamposteria con contrafuertes

2. CLAVES HISTORICAS EN EL DISENO DE PRESAS DE
MAMPOSTERIA CON CONTRAFUERTES.

Antes de que la ciencia de la estatica se desarrollara lo suficiente (finales del siglo
XVII), el anico enfoque posible era el uso de reglas estructurales empiricas. Las
reglas codifican los tamafios de los principales elementos estructurales, las
profundidades de contrafuertes, los espesores de arcos, el espesor de las paredes,
etc. Un antecedente que dio origen a posteriores enfoques cientificos para el disefio
de contrafuertes se dio al momento que los maestros constructores disefiaban la
forma y el tamafio de los contrafuertes para bévedas o sistemas de bévedas.

Las reglas eran especificas para cada tipo estructural: las normas para el disefio de
los contrafuertes de bovedas goticas ligeras no se podrian aplicar a las pesadas
bévedas de cafion del Renacimiento de los siglos posteriores. Para comprender la
naturaleza de las reglas de disefio, dos reglas, una gética y otra derivada del

Renacimiento, se consideran ahora.

2.1 ENFOQUES EMPIRICOS

2.1.1 Regla gética

Las reglas de disefio géticas eran de dos tipos: geométricas y aritméticas. En ambos
casos, el objetivo era decidir la profundidad del contrafuerte como una fraccion del
tramo. En los manuales del final del gotico aleman, a principios del siglo XV,
fracciones simples se utilizaban para decidir los elementos principales (paredes,
contrafuertes y bOvedas de cruceria) para posteriormente usar procedimientos
geomeétricos para definir las formas (impostas, molduras, etc.). En Alemania, Francia
y Espafa existe evidencia documental indirecta del uso de varias reglas
geométricas. Estas reglas sobrevivieron en los dltimos manuales de canteria
Renacentistas y Barroca que siguieron la tradicion de los canteros medievales.

La regla geométrica mas citada se representa en la Fig 2.1. Aparecid por primera
vez en el manual perdido de Baccojani, Alemania, c. 1550 (Mdller, 1990), en el

manuscrito de Martinez de Aranda, Espafia (c. 1590) y el tratado de Derand que en
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1643 fue publicado por primera vez en Francia. Se public6 entonces en muchos
manuales arquitectonicos y de canteria hasta el siglo XX. La norma aborda el
problema de disefiar el contrafuerte de una boveda de cruceria gotica. El perfil del
arco transversal se utiliza para generar la forma y el tamafio de la béveda. Sin
embargo, la altura del contrafuerte no estaba considerada. A partir del siglo XVII,
esta regla fue mal interpretada como una regla para obtener las dimensiones del
contrafuerte para un arco o béveda de barril cuyo intradds fue el arco de un circulo,
pero Derand es explicito acerca de su origen gético y, ademas, las proporciones de
los contrafuertes obtenidos por la regla son de estilo gotico. Por supuesto, la regla
sélo era una guia aproximada del disefiador para ser interpretada solamente por un

maestro, no debia aplicarse a ciegas.

Figura 2.1. Regla gética geométrica, para disefio de contrafuertes. El arco transverso de
la boveda es dividido en tres partes y luego CD se hace igual a DF. Derand, 1643; citado
por Huerta, 2004.

10



2. Claves histéricas en el disefio de presas de mamposteria con contrafuertes

2.1.2 Regla Renacentista

Figura 2.2 Aplicacién de la regla Renacentista del tercio del tramo de la iglesia del

Redentor Il, Venecia, por Palladio. Huerta, 2004.

Las bovedas renacentistas solian ser bovedas de cafion. El empuje hacia el exterior
de la béveda de cafion es mucho mayor que una boveda gética (por lo general, su
peso puede ser el doble de una bdéveda gaética). Las reglas goticas eran inutiles y se
desarrollaron nuevas reglas de disefio, basadas principalmente en la observacion
de las ruinas romanas y también, quizas, en la inspeccién de las iglesias romanicas.
Como el perfil de la béveda siempre fue semicircular no era necesario tener en
cuenta la forma de la bdéveda; se utiliz6 una fraccion simple del tramo. La regla
declaraba que el contrafuerte debe tener una longitud de entre un tercio y la mitad
de la envergadura, como se cita en muchos manuales de arquitectura (Fig 2.2).

Las normas italianas de disefio Renacentista, sefialaban que el panel compuesto
por la pared mas el contrafuerte, debe tener una longitud de un tercio del
espaciamiento. La regla gética dio una relacion longitud/espaciamiento de un cuarto
0 menos. Esta discrepancia es enorme, ya que se debe considerar la diferencia
entre ambos tipos estructurales. Por supuesto, la transicion entre los dos tipos llevo
a algunos desastres. Los constructores renacentistas, educados en la tradicion
medieval, habrian considerado la estereotomia de las "modernas" bévedas triviales
Renacentistas, pero no habrian sabido como determinar el tamafio exacto del

contrafuerte.

11
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2.2 PRIMEROS DISENOS CIENTIFICOS DE CONTRAFUERTES

2.2.1 La escuela francesa

Philippe de La Hire (La Hire, 1712, citado por Heyman, 1998) fue el primero en
intentar disefar contrafuertes utilizando célculos estéaticos (Fig 2.3a). Para ello
necesitaba estimar el empuje de la bdveda, aunque su objetivo principal era obtener
el ancho del contrafuerte. La Hire supuso que la boveda falla en un cierto punto (la
junta de ruptura) donde el empuje de la parte superior de la béveda actia en un

angulo inclinado, aproximadamente tangencial a la curva del intradds (Fig 2.3b).

AN
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Ja} . it

i Ta5 A

Figura 2.3 Procedimiento de La Hire para disefiar el contrafuerte de una béveda simple:

(a) dibujo original; (b) la interpretacién de Heyman (Heyman, 1998)

La Hire no fijé la posicion de la junta de ruptura, ni de manera explicita, la direccion
de la fuerza. Esto hizo el procedimiento inadecuado para su uso practico, ya que
implicaba varias pruebas para encontrar la peor posicion. Fue Bélidor (Bélidor,
1729) quien transformo la idea de La Hire en un procedimiento de disefio ingenieril.
Bélidor encuentra la junta de ruptura (L) en el intradds equidistante del impuesto (E)
y la corona (D); el empuje actia a traves del centro de la junta y es normal al plano
de esta. Asi, el calculo del empuje debido al arco se puede hacer usando un

paralelogramo de fuerzas (Fig 2.4a).

12
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Bélidor era consciente de la utilidad de su método y lo aplicé a muchas situaciones
practicas, incluso en edificios complejos (Fig 2.4b). Como siempre ocurre cuando
los centros de gravedad estan involucrados, las expresiones algebraicas resultan
bastante extensas, pero como cualquier ingeniero francés, esto no fue un problema.
La Hire y Bélidor consideraron el contrafuerte tan solido, como un monolito. Esto
puede parecer sorprendente, ya que sabian que los contrafuertes se construyeron
con rocas discontinuas, pero el estudio del equilibrio general era basicamente
correcto. Consideraron el equilibrio en el limite del contrafuerte, con el momento de
volteo del empuje de la boveda equilibrada por el momento debido al peso del
contrafuerte. El contrafuerte asi obtenido estaba en perfecto balance, equilibrado
con la béveda y era, por tanto, critico y poco seguro. Bélidor aseguré que los
resultados de sus calculos de disefio estarian seguros al recomendar que los
contrafuertes se construyeran unos centimetros mas anchos. El hecho es que los
resultados basados en calculos de equilibrio estatico coincidieron bien con los
resultados obtenidos utilizando reglas de disefio tradicionales y la observacion de
las construcciones existentes. Ahora sabemos que esto es debido a que el empuje
calculado de la boveda no era el empuje real en la situacién de colapso, sino un
empuje mucho mas desfavorable (principalmente a causa de la inclinacion): el
calculo "equivocado" incorpora un margen de seguridad.

Bélidor también estudié el caso de contrafuertes compuestos: un muro reforzado
con contrafuertes. El continu6 tratando el sistema de pared-contrafuerte como un

monolito, tomando momentos respecto de la frontera exterior del contrafuerte.

13
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Figura 2.4 Ejemplos de los célculos de Bélidor de disefio de contrafuerte: (a) el caso
tipico; (b) un edificio complejo (Bélidor, 1729)

Posteriormente, Audoy, fue el primero en disefiar contrafuertes utilizando el empuje
correcto de la boveda (Audoy, 1820). Redescubri6 la teoria de Coulomb de 1773,
que habia permanecido en el olvido durante 50 afos, y la aplicé al calculo de los
empujes de la boveda. En la segunda parte de sus Memorias (Mémoire), se enfoco
a la cuestion del disefio de contrafuertes. Las profundidades obtenidas fueron esta
vez claramente criticas (Fig 2.5) y Audoy se vio obligado a estudiar el problema de
la seguridad. Consideré que una forma de atacar el problema era multiplicar el
empuje de la boveda (el empuje horizontal en la corona) por un factor.

Audoy sabia que el factor de seguridad debe tener en cuenta muchos aspectos
diferentes que serian casi imposibles de expresar en términos matematicos.
Entonces decidié ser pragmaético: la teoria errénea de La Hire / Bélidor habia estado
en uso durante un siglo, dando buenos resultados practicos. Por lo que el factor
debia ser elegido de tal manera que el ancho del contrafuerte seria el mismo que el
obtenida usando el método de La Hire. El utilizé una teoria incorrecta para calibrar
los resultados de una teoria correcta. De esta manera llego a un valor numeérico de
1.9 para el factor de seguridad.

Este fue el enfoque francés para el disefio de contrafuertes durante todo el siglo

XIX: los momentos de volteo, multiplicado por un factor conocido como el coeficiente

14
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de estabilidad, se hicieron igual al momento de estabilizacion producido por el peso
de todo el contrafuerte. Una vez mas, la consideracion de los contrafuertes como

un monolito esta implicita.

| |

Figura 2.5. Contrafuertes criticos calculados por Audoy (1820)

2.2.2 Laescuelainglesa

La teoria francesa considera al arco en un estado de colapso (imaginario a los ojos
de La Hire y Bélidor, real después de Coulomb y Audoy) y luego multiplica el empuje
horizontal calculado por un factor de seguridad para disefiar el contrafuerte. Las
fuerzas internas en la mamposteria, tanto de la béveda como de los contrafuertes
no se consideraron. El analisis inglés de arcos y bovedas se inicié con Robert Hooke
quien, en 1675, afirmé que: "Del mismo modo que cuelga un hilo flexible, pero de
manera invertida, se sostendra el arco rigido” (Figura 2.6). Esta fue la solucién de
Hooke para el problema de encontrar la "verdadera...forma de todo tipo de arcos
para la construccion, con los contrafuertes verdaderos necesarios para cada uno de
ellos", que incluyd en una nota de su Descripcion de Helioscopios (Hooke, 1676).
No hubo ninguna explicacion, pero hay evidencia indirecta de que Hooke considero

qgue el arco invertido podria prolongarse en el interior del contrafuerte, como se

15
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muestra en uno de los disefios preliminares realizados en colaboracion con
Christopher Wren para la ctpula de la catedral de St. Paul (Heyman, 2003; Huerta,
2006).

Figura 2.6. (a) Idea de Hooke sobre la analogia entre arco y catenaria; (b) Modelo

colgante de Poleni para demostrar la estabilidad de la cupula de San Pedro de Roma.
Poleni, 1748.

La afirmacion de Hooke fue completada por Gregory unos afios mas tarde en 1697
"... nada sino la catenaria es la figura de un verdadero arco legitimo... y cuando se
apoya un arco de cualquier otra figura, es porque en su espesor se incluye una
catenaria” (Heyman, 1998).

No fue hasta que Thomas Young (1817) liberé a la "curva de equilibrio" de la camisa
de fuerza de tener que seguir la forma del intradds para que un avance fuera posible.
Young define el concepto de "linea de empuje” como aquello que "... representa,
cada parte de un sistema de cuerpos apoyados mutuamente con la direccién
general de su presion mutua". Cualquier desviacion del intradds del arco se hace
posible por el efecto de la friccion, como Young indica explicitamente. Esta

contribucion crucial de Young fue ignorada por sus contemporaneos.

16
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A Moseley se le atribuye la invencion del concepto de linea de empuje y, de hecho,
él también presenté una teoria matematica completa de arcos y contrafuertes. En
un principio considero el problema del contrafuerte de una manera muy abstracta.
Sin embargo, en Mechanical Principles of Engineering and Architecture (Moseley,
1843) se presto gran atencidn a los problemas de disefio de contrafuerte, con miras
a la solucién de problemas practicos de disefio y estudié a detalle la transmision de
fuerzas dentro de la propia mamposteria (Fig 2.7a). Al hacerlo, mejoré el enfoque
francés, que sélo garantizaba la estabilidad del contrafuerte con respecto a su base

e ignoraba la posibilidad de falla en cualquier otra articulacion en el arco (que puede

ser el caso en un contrafuerte de seccion variable).
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Figura 2.7 Los primeros dibujos de lineas de empuje dentro de contrafuertes: (a) la

explicacion gréfica del concepto; (b) de la linea de empuje en contrafuertes rectangulares

(Moseley, 1843)

Moseley estudié la forma de la linea de empuje a través de un contrafuerte

rectangular y se dio cuenta de que un contrafuerte de altura infinita puede tener un

17
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espesor finito. Representd una columna de dimensiones uniformes mediante el
poligono ABEF (Fig 2.7b), posteriormente considerd PS como la direccion de una
presion cualquiera P sostenida por la columna, intersectando al eje medio en 0.
Dibuj6é una seccion horizontal IK y tom6 ON para representar el peso de la porcion
AKIB de la columna y consider6 0S en la misma escala para representar la presion
P, asi completd el paralelogramo ONRS. Evidentemente OR representaria en
direccion y magnitud, la resultante de las presiones sobre la porcién AKIB, y ese
punto donde intersecta Q con IK representara un punto en la linea de resistencia.
Moseley también estudio la seguridad de los arcos y su enfoque era completamente
diferente del enfoque francés. Siendo conscientes de que la seguridad de todas las
articulaciones dependia principalmente de la posicién de la linea de empuje (centro
de la resistencia) defini6 su "moédulo de la estabilidad" como "la distancia mas
cercana que la linea de la resistencia (linea de empuje) se acerca el trasdos
(Moseley, 1843). Moseley esta aqui considerando la seguridad como una cuestion
de geometria.

W.J.M. Rankine explot6 todas las consecuencias de la contribucion de Moseley y
propuso una teoria completa de contrafuertes de mamposteria (Rankine, 1858).
Rankine declar6 las dos condiciones de estabilidad de una junta plana de la

siguiente manera:

“La oblicuidad de la presion no debe exceder el angulo de reposo. La
relacion que la desviacion del centro de la presion desde el centro de la
figura de las juntas de soporte hasta la longitud del diametro de la junta
atravesando esos dos centros, no debe exceder de una cierta fraccion,

cuyo valor varia, segun las circunstancias, de un octavo a tres octavos”.

Llamé a la primera “estabilidad de friccion” y a la segunda "estabilidad de posicién”.
Rankine entonces adoptd el mismo enfoque geomeétrico de seguridad que Moseley,
pero definiendo la posicién de la linea de empuje con relacién a las dimensiones de
la junta, la fijacion de la desviacion maxima desde el centro a la junta es gqt, donde

t es la longitud de la junta. El parametro g sirve como el medio para la definicion de

18
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la seguridad requerida. Rankine indico que esta relacion debe ser obtenida a traves

de considerar la resistencia de los materiales, pero luego afiadio:

“Sin embargo, una aproximacion a esa posicion se puede deducir a partir
de examinar los ejemplos que se producen en la préactica, sin tener que
recurrir a una investigacion basada en la teoria de la resistencia de

materiales”.

Luego discutieron posibles valores de g y establecid, como limite inferior, el valor
general adoptado para muros de contencién: para ingenieros britdnicos q = 3/8 =
0.375 y para los ingenieros franceses q = 3/10 = 0.3. Rankine pas6 a la

observacion:

“En los pilares de arcos, en muelles, contrafuertes individuales, torres 'y
chimeneas expuestas a la presion del viento, es aconsejable limitar la
desviacion de la linea de presion desde el centro de la figura. La intensidad
maxima de presion, suponiendo que sea una presion que varia de manera

uniforme, no superara el doble de la intensidad media”.

Esto significa que el punto de aplicacion del empuje debe estar dentro del nicleo de
la seccion transversal, de modo que todos los esfuerzos deben ser a compresion, y
Rankine dio una tabla que relaciona la forma de la seccion al parametro g, que
define el tamafo limitante de la base que garantiza la seguridad, como se explicé
anteriormente.

La regla del tercio medio para secciones rectangulares es popular porque parece
ser una condicion de resistencia, compatible con el enfoque “elastico”; de hecho, la
consideracion de no esfuerzo de tension conduce a una estricta condicion
geomeétrica. Es esta condicion geométrica que garantiza la seguridad, si el ingeniero
0 arquitecto es consciente de ello o0 no, es discutible.

Rankine también estaba interesado en las propiedades geométricas intrinsecas de

contrafuertes relacionados con la estabilidad. Para esto, inventé el momento de
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estabilidad (Fig 2.8a) como una propiedad geométrica del contrafuerte,

independiente de la fuerza o fuerzas que resiste, que define de este modo:

“El momento de estabilidad de un cuerpo o estructura soportada en un
plano dado, es el momento de la pareja de fuerzas que deben aplicarse en
un plano vertical dado a que el cuerpo o estructura ademas de su propio
peso, a fin de transferir el centro de la resistencia de la articulacion a la

posicion de limitacion compatible con la estabilidad”.

La expresion matematica para una junta horizontal es M, = W(q + q)t, q’'t es la
distancia desde la linea vertical que pasa por el centro de gravedad de la
mamposteria encima de la junta hasta el centro de la junta C. El valor de la
propiedad denotada por + depende de la posicion de esta linea vertical, a la derecha
(+) o hacia la izquierda (-) de C (Fig 2.8b). Rankine continta explicando que el

momento de la estabilidad es de hecho (Fig 2.8b):

“En el momento de la pareja, que, al ser combinada con una sola fuerza
igual al peso de la estructura, transfiere la linea de accion de esa fuerza
paralela a si misma a través de una distancia igual a la distancia horizontal

dada del centro de resistencia del centro de gravedad de la estructura’.
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2. Claves histéricas en el disefio de presas de mamposteria con contrafuertes

(@)

Figura 2.8 (a) Momento de estabilidad de un contrafuerte (Rankine, 1858); (b) par

equivalente

Si bien todo esto es simple estatica, el enfoque de Rankine permite al ingeniero
considerar los beneficios relativos de ciertas formas de contrafuerte desde el punto
de vista de la estabilidad.

En cuanto a los contrafuertes compuestos, tanto Rankine como Audoy consideraron
(implicitamente) el contrafuerte “dividido” en dos partes: el "muro contrafuerte” que
considera el espesor de los contrafuertes y la pared entre los contrafuertes. Se
calcula el momento de estabilidad como la suma de los momentos de estabilidad de
las dos partes. A continuacion, se calcula el espesor de la pared uniforme
equivalente (es decir, una pared continua que tiene la misma estabilidad) y se
compara el volumen de mamposteria en ambos casos. Llegé a la conclusion de que

"es un ahorro de mamposteria el uso de contrafuertes”.
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3. METODOS DE DISENO DE PRESAS EN EL SIGLO XX

El método del tercio medio de Rankine, para encontrar las dimensiones que
proporcionen seguridad a las presas de gravedad, fue el Unico criterio utilizado hasta
finales del siglo XIX y principios del XX, este método contemplaba la ausencia de
tensién en la mamposteria cercana a la cara aguas abajo con el vaso vacio y
cercano a la cara aguas arriba con el vaso lleno. Se asumi6 un factor de seguridad
de tres contra volteo, considerando cargas de agua y azolve.

Ademas, factores como la subpresién fueron tomados en cuenta desde el momento
en que se notd que las fallas en presas de gravedad, generalmente se
acompafaban de un movimiento de la presa en direccion aguas abajo y que esto
era facilitado por la penetracion de presion hidrostatica en la base de la presa o en
la cimentacion.

A continuacién, se presentan los métodos empleados a principios del siglo XX en el
calculo de acciones y esfuerzos considerados para el disefio y analisis de la
estabilidad de presas. Estos métodos han servido de guia en la elaboracion de
manuales y normas vigentes para el disefio y evaluacién de seguridad en presas,
tales como las Normas Técnicas Complementarias para el disefio y Ejecuciéon de
Obras e Instalaciones Hidraulicas del Reglamento de Construcciones del Distrito
Federal (NTC-DEOIH-RCDF, 2004), el manual de disefio de presas de mamposteria
de la Secretaria de Agricultura, Ganaderia, Desarrollo Rural, Pesca y Alimentacion
(SAGARPA, 2009) y el Manual de Disefio de Obras Civiles en el capitulo de Disefio
por Sismo (CFE, 2008)

3.1 PRESION DEL AGUA EXTERNA

Para el disefio de presas se utilizan valores de densidad y peso volumétrico de agua
a una temperatura de 4°C, es decir, yw = 10 kN/m3. En la Fig 3.1 se muestra una
seccion triangular homogénea con la cara aguas arriba vertical y de espesor

unitario.
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Superficiedelagua 1
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Figura 3.1. Presion triangular del agua sobre un plano vertical.

La presion hidrostatica total se obtiene con la siguiente ecuacion:

1 2
R, = EYWHW (3.1)

Donde y,, es el peso volumétrico del agua y H,, es la distancia vertical desde la
superficie del agua hasta la base de la cortina. La presion P, es una fuerza normal
a la superficie y tiene una distribucién lineal. En el disefio de presas, esta fuerza
también se resuelve para su componente horizontal en caso de que se tenga una
inclinacién en el paramento aguas arriba.

La distribucién de P se representa por el triangulo recto 1-2-3. La longitud del tramo
2-3 es proporcional a y, H,. Su punto de aplicacion se ubica en el centro de
gravedad del triangulo, el cual se encuentra por encima de la base de la cara aguas

arriba, a una distancia:
1
X = §HW (32)

El momento generado por P sobre el talén de la presa es:
1

Rox = =Yy Hy’ (33)
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Si se remueve el tramo 1-5 de la cara 1-2, tal como se indica en la Fig 3.2, se dejaré
una cara sumergida 5-2 de altura h, con el borde superior por debajo de la superficie

de agua a una profundidad h; .

Superficie del agua

3

Figura 3.2. Presion trapezoidal del agua sobre un plano vertical.

La presion total sobre la superficie (tramo 2-5) sera:

1
B, = E)/W(HWZ - hlz) (3-4)

El resultado seria el mismo si el area del triangulo 1-5-7 fuera sustraida del triangulo
1-2-3.El punto de aplicacién pasa a través del centro de gravedad del trapezoide 5-
2-3-7, dicho punto puede ser encontrado graficamente o por la ecuacion:

1 H,+2h

—_pw
=30 v hy

(3.5)

El momento debido a la fuerza P, sobre el talén de la presa puede ser encontrado

mediante la multiplicacion de las ecuaciones 3.4 y 3.5, obteniendo lo siguiente:
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1 1
Pyt = Syuh? (h1 + §h) (3.6)

3.2 SUBPRESION

La subpresion es la presion ascendente provocada por el flujo de agua a través de
la presa o su cimentacién. Causa una reduccion en el peso efectivo de la estructura.
El agua entra a través de los poros o imperfecciones en la cimentacion o de la
estructura.

Levy a principios del siglo XX, propuso que la intensidad de subpresion varia
uniformemente, desde la cara aguas arriba hasta el pie de la presa en la cara aguas
abajo, aplicada al area total de la base. No existia certidumbre en que la distribucién
de la intensidad de subpresion se ejerciera en toda la base (Leliavsky, 1963).
Henny (1934), concluyo que el area donde se desarrollaba subpresion varia con el
esfuerzo en la mamposteria (una compresion alta reduce parcialmente los vacios)
y recomendd valores en el rango de 25% a 40% del &rea total de la base. A pesar
de lo mencionado por Henny, la practica comun era la de considerar un area de
subpresién desde un tercio hasta dos tercios del area de la base.

La fuerza total de subpresién se obtiene de aplicar el diagrama mostrado en la
Fig 3.3. Para una seccién de espesor unitario la subpresion se obtiene de la

ecuacion:
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Superficie de agua

I
/

Remanente

3

g I >

Figura 3.3. Distribucion de subpresion
1
W, = ¥y |ha +30(Hy — hy)| A (3.7)

Donde [ es la longitud de |la base; A es el area de la base (A = [ x 1 para una seccién
unitaria); ¢ es la porcion del area sobre la cual actia la subpresion; y ¢ es un
coeficiente de intensidad de subpresion que caracteriza las condiciones en las que
la filtracién toma lugar en mamposteria dafiada. El punto de aplicacion pasa a través
del centro de gravedad del trapezoide 1-4-3-2.

Los disefios modernos se basan en el supuesto de un valor de uno para { y de un

tercio o dos tercios para c.

3.3 PRESION DE AZOLVE

La determinacion de la presion de azolves involucra factores como la inclinacion de
la superficie del terreno donde esta desplantada la presa, la inclinacion de las caras
(cara aguas arriba principalmente) de la cortina, la rigidez de la estructura, el angulo
de friccién entre la cortina y el azolve, el grado de saturacion del azolve, la edad del
azolve, el angulo de friccion interna.

La formula de Rankine para el calculo de la presion de tierra es:
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Yoz N? (1 —sen a)
P, = .
az 2 \1l+sena (3.8)

Donde y,, es el peso volumétrico del azolve; h es la profundidad; y a es el angulo
de friccion interna. La fuerza P,, se localiza a 2/3 h debajo de la superficie del

azolve. Siy,, esta sumergido, la ecuacion a utilizar sera la siguiente:

Yaz = Yaz, - YW(]- - k) (3.9)

Donde y,,” es el peso volumétrico seco del azolve; y,, es el peso volumétrico del
aguay k es el porcentaje de vacios en una muestra unitaria de azolve. Actualmente
se considera apropiado restar el peso volumétrico del agua al peso volumétrico de

azolve sumergido.

3.4 EFECTOS DINAMICOS Y SUBATMOSFERICOS

3.4.1 Vertedor de cresta aguda.

El movimiento del agua que pasa sobre una presa vertedora, genera una fuerza.
Para comprender la influencia de dicho movimiento se considera el vertedor de

cresta aguda, cara vertical y aireado de la Fig. 3.4.

Se asume cero o casi cero la velocidad de aproximacién del agua, y se considera
que el diagrama 3-5-2 representa la presién total que existiria si el espacio 1-3
estuviera cerrado. Es normal suponer que, con este espacio abierto, permitiendo el
desbordamiento, la presion contra la cara 1-2 estaria representada por el diagrama
1-4-5-2.

Sila carga correspondiente a la velocidad de aproximacion es sobresaliente, existira
un aumento de presién en algunas partes de la cortina. En la Fig. 3.4 se observa
que, h, = 3-6, representa la magnitud de la carga de velocidad de aproximacion, y
se deja 6-8 paralelo a 3-5. La fuerza total contra la cara 1-2 se asume generalmente

para ser representada por el diagrama 1-7-8-2.
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2 | 4 +—
J Pi= EHW le J ! ? P; (Reaccidn)
,I, . Y X
), | 8:”,5 + 2
|a l— Hy—>
[— (Hy+h,)y,, —»

Figura 3.4. Vertedor de cresta aguda y aireado.

La presion unitaria en el punto 1 es cero, por lo que la curva 1-14-8 representaria
con mayor exactitud las presiones verdaderas.

La reaccion horizontal real entre la cortina y el agua puede ser determinada
considerando un cambio en el momento horizontal entre dos secciones, tales como

a—ayb—b.Larelacion de cambio de momento entre estas secciones es:

(3.10)

Donde AM es el cambio en el momento por segundo, V, y V, son las velocidades
horizontales en a —a y b — b, respectivamente; y q es la descarga. El andlisis se
aplica a un espesor de cresta unitario.

Es necesario un balance entre AM y las fuerzas que actian en el agua.
Despreciando la friccion, las Unicas fuerzas actuantes, paralelas a la linea de flujo
son P;, la presion hidrostatica conocida en la seccion a —a; P,, la reaccion
desconocida de la cortina del vertedor que actia aguas arriba en el embalse; y P,,
la presion hidrostatica (si existiera) en la seccion transversal b — b, que actia aguas
arriba. Si a — a esta por encima del efecto de reduccion del vertedor y b — b esta

mas alla de la influencia de contraccién de la cresta, es decir, donde la componente
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horizontal de la velocidad es constante y P, es cero, la ecuacion 3.7 se convierte

en:

q
P —P, =§Vw(Vb_Va) (3.11)

Donde P, = 1/2 vwH,*; q es la descarga por metro de vertedor, V, = q/H,,, YV, =

K\/2gh,, K es una constante experimental. Sustituyendo y transponiendo, la

ecuacion 3.11, queda de la siguiente manera:

1 q q
P, = E)/WHWZ — EVW (K 2ghy — H_w) (3.12)

El valor de q esta dado por la ecuacion 3.13.
Q = ql, = Cly[(he + hy)'® — h, "] (3.13)

Donde Q es el gasto total; g es el gasto por metro lineal; [,, es la longitud efectiva
de cresta; h. es la carga real sobre la cresta tomada en un punto lo suficientemente

alejado de la presa como para evitar la curva de reduccion; h,, es la carga debida a
. . ., , Vg2 . .
la velocidad de aproximacién y esta dada por h,, = i ; 'y C es un coeficiente que

depende de la forma de la cresta y de la carga actuante sobre esta.

Para un vertedor de cresta aguda, pared vertical y aireado con velocidad de
aproximacion despreciable, K es aproximadamente 0.83. Para las mismas
condiciones, pero con un talud 1:1 en la cara aguas arriba, este valor es de

aproximadamente 0.81.

3.4.2 Vertedor de cresta aguda. No aireado.

Si se desprecia la presion atmosférica en el area debajo de la lamina de agua que

desborda sobre la cortina, dicha agua llevara una porcion del aire atrapado en el
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espacio 1-12-13, Fig 3.5, produciendo un vacio parcial. La presion del aire externo
desviara la lamina de agua de su curso normal (lineas punteadas), al curso
mostrado en lineas continuas. El agua se levantard en el espacio sujeto a vacio
hasta cierto nivel 13-12, con una altura hs, por encima del nivel de tirante de agua.
Entonces la presion en la cresta se volverd negativa (subatmosférica) en una
cantidad igual a y,,h;. El incremento total en la reaccion horizontal a lo largo del
vertedor aireado de la Fig 3.4 es representado por el poligono 1-11-10-9 de la Fig
3.5. Eligiendo un valor de K correspondiente a V}, justo encima del nivel de tirante
de agua, la reaccion total representada por 1-14-8-2-11-10-9 en la Fig 3.5, se

encuentra por la ecuacion 3.12.

1 de agua
¥

Figura 3.5. Vertedor de cresta aguda no aireado

3.4.3 Cresta de presas vertedoras.

Una presa vertedora, que tiene exactamente la forma de la lamina de agua que
desborda la cortina, como se muestra en la Fig 3.4, es sustituida por una presa con
un vertedor de cresta aguda que se ilustra en la Fig 3.6, la lamina de agua que cae
no ejercera ninguna fuerza sobre la cara aguas debajo de la presa ya que sigue el

curso normal del agua.
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Figura 3.6 Presa de desbordamiento

Un ajuste exacto entre la caida de agua y el perfil de la presa es posible para una
sola profundidad de desbordamiento. Para flujos mas pequefios, la caida libre del
agua es interferida y una parte del peso del agua descansa en la mamposteria.
Este peso normalmente es despreciable. También, P; asume un valor positivo
pequefio, el cual puede ser ignorado en medida que la estabilidad de la presa
concierne.

Si la carga se aumenta mas alla del valor para el que la cresta esta disefiada, el
agua tendera a seguir un camino mas amplio, dejando la presa. Si esto es impedido
por la falta de aireacién, se produce un area de presién subatmosférica (cavitacion)
a lo largo de la cara aguas abajo. Tal presion se suma al efecto de volteo en la
presa. Si la seccion de la presa es de forma irregular, puede haber areas locales
donde realmente se aproxime a un vacio total, pero en condiciones normales esto
no puede ocurrir en una gran superficie.

Si h; es menor o mayor que la carga de disefio, se estima la componente horizontal
de la velocidad en algun punto como la seccion 9-13, Fig 3.6, posteriormente, se
calcula el valor de K. Aun si K se asume como cero (correspondiente a una cara
posterior vertical), la presion calculada para cualquier caso probable sera mucho
menor que la presion atmosférica completa en la cara entera.

La disminucién de la presion resultante de cualquier condicion que causa un vacio

parcial, también tiene un componente vertical, que por lo general se ignora.
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El propdsito principal de la ecuacion 3.12 es permitir determinar los casos que
involucren un posible vacio si la fuerza total excede apreciablemente el area 7-16-
17-2 de la Fig 3.6. Si esto ocurre, seria recomendable encontrar la ubicacion de P,
experimentalmente.

Para crestas con un mal disefio, la reduccion de la presion atmosférica (cavitacion)
puede llegar a ser intermitente; es decir, un vacio parcial acumula hasta una cierta
cantidad de presion, entonces se produce una ruptura, admitiendo aire, con retorno
repentino a la presion normal. Esto se repite periddicamente. Tales periodos,
generalmente son de una duracién muy corta, causando una vibracion fuerte, que

puede dafar la presa.

3.4.4 Fuerza dinamica de la corriente aguas abajo.

Generalmente, la cara aguas abajo en una presa de desbordamiento es curva en la
base, como se ilustra en la Fig 3.6, para reducir el efecto de erosion provocado por
el agua que cae sobre ella. Al pasar por una curva tal, el agua ejerce una reaccion
sobre la presa. Al determinar el valor de K con la ecuacién 3.12, al final de la cubeta,
como en la seccién 11-15 de la Fig 3.6, esta reaccion puede ser incluida en P,. Sin
embargo, a menos que se ignore, deberia calcularse por separado.

Las siguientes, son ecuaciones aproximadas para su calculo, obtenidas de la teoria

de momentos:
q

Py = ngV(l — sen @) (3.14)
q

W3 = ngVcosqo (3.15)

Donde P; es la fuerza horizontal; W5 la fuerza vertical; V es el promedio de velocidad
a lo largo de la cara curveada; ¢ la inclinacién con respecto de la vertical en el punto

de analisis, y los otros simbolos ya han sido previamente establecidos. Si la
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profundidad del tirante de agua h,, es apreciable, la fuerza horizontal debera

incrementar por la presion hidrostatica en la seccion 11-15, Fig 3.6, asi:
.9 1 2
Py = ngV(l —sen @) + z}’whz (3.16)

Como aproximacion, V puede ser tomado igual a m. Los puntos de aplicacion
de P; y W5 pasan por los puntos medios de 11-14 y 14-9, respectivamente.

La Fig. 3.6 muestra que el tirante de agua se mantiene a cierta distancia de la presa
por el salto hidraulico y la presion posterior debida a la profundidad h;, no actla en

contra de la presa.

3.5 PESO DE LA PRESA

El peso volumétrico de la presa varia, dependiendo de los materiales que conforman
la mamposteria. En la Tabla 3.1 se observan los valores promedio de pesos

volumétricos para diferentes tipos de mamposteria:

Tabla 3.1 Peso volumétrico de algunos tipos de mamposteria. Merrriman, 1892.

Tipo de mamposteria Peso volumétrico (kN/m?3)
Silleria:

Granito 26.40

Caliza 25.60

Arenisca 22.40

Mamposteria irregular con mortero:

Granito 24.80
Caliza 24.00
Arenisca 21.00

Para obtener la fuerza vertical provocada por el peso propio de una presa, se

multiplica el peso volumétrico de la mamposteria y,, por el area de la seccién
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transversal Am y por el espesor t considerado para dicha seccién, como se observa

en la ecuacion 3.14.

Wiy = YmAmt (3.17)

3.6 PRESION HIDRODINAMICA

Para visualizar la accion dinamica del agua contra la presa generada por un sismo,
Westergaard (1933) establecié que el incremento de presion de agua puede ser
representado por la Fig 3.7. La ecuacién 3.18 es una solucion aproximada para la

distribucién parabdlica de la presion hidrodinamica:
7 2
Pyg = gkhyw YwHy, (3.18)

Donde k;es el coeficiente sismico horizontal; y,, es el peso volumétrico del agua;

Y, es el tirante de agua; y H,, es la profundidad total del embalse.

«—p —>

‘e Pwd »

Figura 3.7. Distribucion de presion hidrodinamica sobre una presa
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3.7 REACCION VERTICAL DE LA CIMENTACION

3.7.1 Requisitos estéticos

Se considera a X(W) (Fig 3.8) como la resultante de todas las fuerzas verticales
actuantes en la presa sobre la cimentacion y a X(P) como la resultante de todas las
fuerzas horizontales. La resultante R, de X(W) y X (P) representara la resultante de
todas las fuerzas.

Para que la presa se encuentre en equilibrio estéatico, la resultante R, debe ser
equilibrada por una reaccion opuesta y de igual magnitud provocada por la
cimentacion, que consiste en la reaccion vertical total, igual a *(W), y a la fuerza

cortante o friccionante horizontal igual a X' (P).

—

Tt
r——
—

Figura 3.8. Reaccion de la cimentacion para un presa de gravedad

3.7.2 Efectos de elasticidad

Tanto la mamposteria como la cimentacion son elasticas. Una idea elemental
simplificada es presentada en la Fig 3.9 en la cual se asume a el perfil 1-2-3 como

un corte perfectamente rigido, de espesor unitario, apoyado sobre una cimentacion
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elastica. Se considera que la relacion de X (P) y X(W) sea tal que R intersecte en la
base en el punto 4. La reaccion vertical unitaria varia linealmente de 1 a 2
asumiendo que la cimentacion corta a lo largo de los planos 1-5y 2-6, y Unicamente
considerando la reaccion vertical. El diagrama de reacciones tendra la forma 2-6-5-
1. El &rea del trapecio debera ser igual a la fuerza X (W), y su centro de gravedad

se encontrara verticalmente por debajo del punto 4.

11

Figura 3.9. Posibilidades de distribucién de esfuerzos en la cimentacion

En realidad, la presa no es rigida como se ha asumido, pero si es elastica; por lo

tanto, la reaccidon causara que cambie su forma. En igualdad de condiciones, el
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rendimiento es mayor cuando el esfuerzo es mas grande; en consecuencia, el
rendimiento maximo ocurrira en la esquina 1. Esto podria esperarse que resultara
en una apreciable reduccion de la ordenada 8-11 y una pequefia reduccion de 7-9,
con pequefos incrementos internos para preservar el equilibrio, pero desplazaria el
centro de gravedad del diagrama de reacciones. En consecuencia, la presa rota
hasta que se establece el equilibrio. El resultado es una modificacion de la curva 9-
10-11, haciéndose cercana a la linea recta 12-13.

El problema se complica por la reaccion horizontal X' (P), la presion directa del agua
contra la presa y la cimentacion, las relaciones de tensidon interna, y otras
consideraciones tedricas. Se han propuesto soluciones para el relativamente simple
caso de una presa elastica homogénea sobre una base similar de extension infinita.
Practicamente, la cimentacion no es homogénea. Las resistencias al corte en
grietas y fisuras pueden sensiblemente alterar el resultado de los calculos tedricos
y pruebas de laboratorio.

La mejor evidencia disponible hasta la fecha indica que un diagrama de reaccion
trapezoidal se puede utilizar sin error apreciable para las cimentaciones de roca, y
para los perfiles de presas con seccion homogénea. Se considera la condicién
extrema que se ilustra en la Figura 3.10. Suponiendo que la distribucion de las
presiones verticales resulta en una linea recta, el voladizo 1-2-3 se somete a la
carga debida al peso 1-4-5-3, y la tensién se indica en un plano vertical en el
punto 1. Los esfuerzos cortantes horizontales en 1-3 tienden a reducir o anular esta
tensiéon. Independientemente de la magnitud de esta reduccion la deformacion
elastica de la porcidén 1-2-3 de la presa es relativamente grande, lo que reduce la
presion en la parte de abajo de la cimentacion, alterando la distribucién en linea
recta. Los perfiles tendientes a la condicién ilustrada en la Fig 3.10 deben ser

evitados.
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Figura 3.10. Detalle del pie de la presa

3.7.3 Ecuaciones para la distribucion de presiones verticales.

Considerando la teoria de la distribucion lineal, las presiones unitarias verticales en
cualquier punto, se calculan de la manera siguiente:
w,

v

le

I
!
I
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Figura 3.11. Elementos de ecuaciones de distribucion de presiones en la cimentacion

Considerando que 1-2 en la Fig 3.11 representa la base de un corte de una presa,

el centro de gravedad del area de la base esta en el punto 3. La presion sobre la
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base puede ser considerada como una combinacion del esfuerzo directo y del

esfuerzo de flexion. Estos componentes se calculan:

. (W)
Esfuerzo directo = 0 (3.19)

Z(Pxy) + 2(Wxy)

Esfuerzo de flexién = ] m (3.20)
0, la alternativa:

o Z(W)e
Esfuerzo de flexion = m (3.20a)

I

Donde A es el &rea de la base; X (W) es la suma de todas las fuerzas verticales,
incluyendo la subpresion y excluyendo la reaccién de la cimentacién; X (Wx,) es el
momento, sobre el centro de gravedad de la base, generado por todas las fuerzas
verticales, incluyendo la subpresion pero excluyendo reaccién de cimentacion;
X(Px,) es el momento generado por las fuerzas horizontales sobre el centro de
gravedad de la base; x, es el brazo del momento al centro de gravedad de la base;
I es el momento de inercia de la base alrededor de su centro de gravedad; m es la
distancia desde el centro de gravedad de la base hasta el punto en el que la presién
es deseada; y e es la excentricidad de la carga, o la distancia desde el centro de
gravedad de la base a la interseccion de la resultante con la base.

Silos momentos se toman sobre un punto arbitrario (punto 9), entonces, la posicién
de la resultante y su distancia desde el centro de gravedad de la base se calculan

como sigue:

_ 2(Pxo) + 2(Wxy)
B (W)

(3.21)

e=z—(y+m"”) (3.22)
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3. Métodos de disefio de presas en el siglo XX

Donde x4 es el brazo del momento alrededor del punto 9, y y , m”, z tienen el
significado indicado en la Fig 3.11.
El total de presiones verticales en la cimentacion se encuentra mediante la

combinacion de las ecuaciones 3.19 y 3.20, 0 3.19 y 3.20a, por lo tanto:

_ x(w) + Y(Pxg) + Z(Wxy) m

3.23

A i (3.23)
o0, alternativamente
(W Y(W)e

= ( )+ ) m (3.23a)

A — 1

En la Fig 3.11, el esfuerzo directo esta representado por el rectangulo 1-4-5-2, y el
esfuerzo de flexion por el triangulo 7-4-6 negativo y el positivo 6-5-8. Las presiones
combinadas estan representadas por el trapezoide 1-7-8-2.

Las ecuaciones 3.19 a 3.23 son generales y son independientes de la forma de la
base del corte elemental de la presa que se analiza. Se aplican por igual a una base
rectangular de espesor unitario de una presa de gravedad recta que a la base cénica
de una porcion entre planos radiales de una presa de arco, o la base irregular del
contrafuerte de una presa.

Para una seccidn de espesor unitario, la base es un rectangulo y la longitud es [. El
centro de gravedad esta en el punto medio, y m” = m” = 0.51. También, I = [3/12y
A = [. Sustituyendo estos valores en la ecuacion 3.23 aplicados para la cara aguas
arriba y aguas abajo, se obtiene:

Para vaso lleno y base rectangular

=2 (1+9) @21
=2 (=) @25)
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Para el célculo considerando el vaso vacio y base rectangular, ademas, de

despreciar el valor negativo de e:

p = @ (1 - %) (3.24a)
p’ = @ (1 + 61—8) (3.25q)

3.7.4 Reacciones combinadas de subpresion y cimentacién.

Cuando existe subpresion, la reaccidon ascendente total en la base de la presa es
asumida a ser dividida en dos partes, como se ilustra en la Fig 3.13. El diagrama de
reaccion total 1-5-6-2 se divide en la subpresion 3-4-5-6 y la reaccién de cimentacién
neta X(W), 1-2-3-4. Ya que la subpresion estd incluida en X(W) y Y(Wx), p’
(ecuacion 3.22a aplicada a la cara aguas abajo) se representa por 2-3 y p”’
(ecuacion 3.22a aplicada a la cara aguas arriba) por 1-4. Estos valores se designan
como p’, y p”» en la Fig 3.13. El total de fuerzas unitarias verticales pueden

encontrarse asi:

Pv=P7r+Pu (3.26)
P r=p"r+p"u (3.27)
Donde se utilizan simbolos como en la Fig 3.13. Suponiendo que la subpresion se
distribuye de acuerdo con la linea 4-3 de la Fig 3.12, los términos de subpresion se

calculan:

Pu = cYwH,y, (3.28)
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3. Métodos de disefio de presas en el siglo XX

P"u = cYwlhy + {(Hy — hy)] (3.29)

Figura 3.12. Diagramas de intensidad de la presién de subpresion practica

3.7.5 Requisitos para la estabilidad.

Las presas de mamposteria de finales del siglo XIX 'y principios del XX consideraban
como regla general asegurar la ausencia de tensién en la cortina. Esto requiere que

ni p’ nip”, (Fig 3.13), sean negativos.

2
> -
\ P .
‘o
.3
Pu’ g

Figura 3.13. Presiones combinadas de subpresion y cimentacion
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También era necesario limitar los esfuerzos de compresion dentro de la
mamposteria y en la cimentacion de presas de gran altura. Estos esfuerzos se
determinan a partir de las presiones verticales. Es probable que la presién del agua
contra la mamposteria totalmente sumergida no sea perjudicial; por lo tanto, si la
subpresién actuara siempre como se asume su distribucion sobre la base de la
presa, los esfuerzos en el talén y el pie de las presas de gravedad de seccion
homogénea podrian ser calculados a partir de p”,. nip”,.. Sin embargo, la subpresion
es incierta.

Si el valor de e en la ecuacion 3.24 es mayor que /6, p”’es negativo, es decir, existe
tension. Del mismo modo, p’se convierte en negativo para e si es mayor que /6 de
la ecuacion 3.24a.

Esto lleva a la conocida ley del tercio medio, esta exige que en un plano horizontal
de una presa con base rectangular, la resultante de todas las condiciones de carga
debera estar dentro del tercio medio de la base.

Esta ley no es mas que un medio para determinar que ni p° ni p”” son negativos,

bajo condiciones habituales de una presa de gravedad con una base rectangular.
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4. REQUISITOS PARA LA ESTABILIDAD Y ECUACIONES
GENERALES EN EL DISENO DE PRESAS DE GRAVEDAD

Con base en las condiciones del terreno, Creager (1917) menciona que el ancho de
la base se calcula mediante un proceso iterativo siguiendo seis reglas basicas para
garantiza la estabilidad estructural de la cortina. Dichas reglas derivan de los siete
requisitos a tomar en cuenta para la estabilidad de una presa de gravedad. Los
requisitos y reglas son los siguientes:

4.1 CAUSAS DE FALLA.

Hay dos formas directas en las cuales una presa de gravedad puede fallar:

1. Por deslizamiento (a) sobre una junta horizontal o casi horizontal sobre la
cimentacion, (b) en la cimentacién, o (c) en una grieta horizontal o casi
horizontal en la cimentacion.

2. Por volteo en una junta horizontal (a) dentro de la presa, (b) en la base, o (c)

en un plano debajo de la base.

La causa directa de deslizamiento es la presencia de fuerzas horizontales mayores
gue la resistencia al cortante combinado de la articulacion o la base y la friccion
estatica inducida por las fuerzas verticales.

La causa directa de la falla por volteo, no precedido de algun otro tipo de falla, y sin
tomar en cuenta la tension, es la presencia de fuerzas horizontales suficientemente
grandes en comparacion con las fuerzas verticales para hacer que la resultante de
todas las fuerzas que actuan sobre la presa, incluyendo la subpresion, encima de
cualquier plano horizontal, pase fuera del tercio medio.

Como la resultante se aproxima a la cara aguas abajo, el esfuerzo de compresién
se incrementa rapidamente, de ahi que el volteo seria precedido y acelerado por
una falla a compresion.

Una presa empezara a fallar por volteo, pero finalmente fallara por deslizamiento,

ademas, si la resultante pasa fuera del tercio medio (o kern, si la base es de forma
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irregular), pueden ocasionarse gritas horizontales debido a la tension en la cara
aguas arriba. También, la intrusidén de agua en las grietas incrementa la subpresion,
reduciendo la reaccién neta y la resistencia friccionante del movimiento horizontal.

Adicionalmente, se han presentado fallas en la cimentacion debidas a la erosion por
derramamiento del agua sobre la cresta. Se puede presentar que la socavacion
provoque eventualmente la falla por vuelco, o la exposicidén de grietas horizontales
rellenas con arcilla o algun otro material practicamente sin friccion, que origine la

falla por deslizamiento de la cimentacion.

4.2 UBICACION DE LAS RESULTANTES.

Si la resultante de todas las fuerzas actuantes contra una presa sobre un plano
horizontal, incluyendo la subpresién, pasa por fuera del tercio medio del plano, la
presa volcara a menos que el material de dicha junta se capaz de resistir esfuerzos
de tensidn. Creager consideraba a la mamposteria como un material incapaz de
resistir esfuerzos de tension, aunque sabia que si la resultante se ubicaba fuera del
tercio medio, o cuando cualquiera de p” 0 p”” era negativa, como se determina por
la ecuaciéon 3.23 del apartado 3.7.3, aparecerian esfuerzos de tension. Si la junta
es incapaz de resistir estos esfuerzos de tension, la elasticidad de la mamposteria
causara una ligera apertura en la cara aguas arriba y, bajo la condicién del vaso
lleno, puede admitir una presion de agua, lo cual representa una condicidbn mas
grave que la gue generalmente se supone para la subpresion.

Sin embargo, debido a que usualmente las especificaciones y cddigos para el
disefio de presas prohiben dicha tension, la primera regla de disefio se escribe de

la forma siguiente:

Regla 1, REGULAR LA UBICACION DE LA RESULTANTE

“La tension no debe existir en ningun plano de la presa bajo ninguna condicion de
carga. Para presas con planos horizontales rectangulares este requisito se cumple
si la resultante de todas las fuerzas, considerando el vaso lleno o vacio, intersecta

dentro del tercio medio de la longitud del plano. Para presas con planos irregulares,
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no debe existir ningun esfuerzo p de tension, considerando el vaso lleno o vacio,

utilizando la ecuacién 3.23 del capitulo 3.7.3”.

Para obtener una ecuacién general de la ubicacién de la interseccién de la

resultante R con el plano 1-2, se utiliza la Fig 4.1:
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Figura 4.1. Andlisis de un plano horizontal en una presa de gravedad

Donde:
2 (W) es la suma algebraica de las componentes verticales de todas las fuerzas

que actuan sobre la presa encima de un plano 1-2. Incluyendo el peso de la
mamposteria.

2 (Wx) es la suma algebraica de los momentos con respecto al punto 17

provocados por las fuerzas verticales por encima del plano 1-2.
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2 (P) es la suma algebraica de los componentes horizontales de todas las fuerzas
gue actuan sobre la presa encima del plano 1-2.

2 (Px) es la suma algebraica de los momentos con respecto al punto 17 de las
fuerzas horizontales que actian por encima del plano.

Subindice e representa la condicion de vaso vacio.

Subindice r representa la condicién de vaso lleno.

El momento de todas las fuerzas actuantes sobre la presa, encima de la junta,
alrededor del punto 17, es ¥ (Wx) + X (Px). El momento de las reacciones sobre
el mismo punto es X(W)z, el momento de la fuerza de X(P) es cero. Para el

equilibrio, estos momentos deben ser iguales, como se muestra a continuacion:
I(Wx) 4+ Z(Px) = 2(W)z (4.1)
Resolviendo para z, resulta:

_ Y(Wx) + 2(Px)
B Z(W)

(4.2)

De acuerdo con la Regla 1, la distancia z — y debe ser inferior a 2/3 1 para vaso

lleno y mayor que /3 para vaso vacio.
Para el analisis considerando vaso lleno se puede sustituir y+§l para z en la
ecuacion 4.2. Afadiendo el subindice r resulta:
2. IWx)p+ Z(Px)p

3! Z(W)y

(4.3)

, . 1 ., ~ .
Para vaso vacio, se sustituye y+§l para z en la ecuacion 4.1. Aiadiendo el

subindice e resulta:
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L Y(Wx)g +2(Px)g
+ 3= B) (4.4)

Se sustituyen los valores de las distintas fuerzas y momentos en términos de y y [

para obtener ecuaciones exactas y resolver directamente los valores de L y y.

4.3 RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO.

Regla 2a. RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO DESPRECIANDO EL CORTANTE:
“La tangente de 6 debera ser menor que el coeficiente de friccion f* admisible en

ese plano’.

La resultante X (P) de todas las fuerzas horizontales que actian en la presa sobre
cualquier plano horizontal, tienden a provocar un deslizamiento.

Si f representa el coeficiente de friccion estatica del material por encima y debajo
del plano analizado, entonces f X(W)sera la resistencia friccionante al
deslizamiento.

Por equilibrio f (W) debera ser igual o mayor que X (P). Esto puede ser expresado

de la siguiente manera:

FEW)=>2(P) (4.5)
I(P) 3
m =tanf < f (46)

Donde 6 es el angulo de la resultante con respecto a la vertical.
Por lo tanto, si la tangente de 6 se hace igual o menor al coeficiente de friccion,

como se indica en las pruebas, se proporcionard un factor de seguridad por lo

menos de uno.
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Valores de f entre 0.6 y 0.75 pueden considerarse para planos de mamposteria

sobre mamposteria 0 mamposteria sobre una base de roca.

Regla 2b. RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO INCLUYENDO EL CORTANTE:
“La resistencia cortante friccionante total al deslizamiento, en cualquier plano, debe
ser mayor que la fuerza horizontal total por encima del plano para todas las
condiciones de carga, con un cierto margen de seguridad”.

La relacion puede expresarse:

sy =< Z(Vz): "SaA (4.7)

Donde s, es la resistencia cortante unitaria del material; s;_; es el factor de

seguridad cortante-friccionante; A es el area del plano; r es la relacion de la
media del esfuerzo cortante maximo en el plano; y las otras variables se definen
con las ecuaciones 3.6 y 3.7. Para fines practicos, el valor de r se considera 0.5.

Houk establece que:

“La principal incertidumbre involucrada en la evaluacion del factor de seguridad
cortante-friccionante, es la determinacion de la resistencia al corte promedio del
material. Valores de la resistencia cortante rs, utilizados para los calculos de
factores de seguridad cortante-friccionante para presas construidas por el Burd

de Reclamaciones (Bureau of Reclamation) han variado de 20 a 50 kg/cm?”,

En la ecuacion 4.7 el cortante es incluido en los calculos; por lo tanto, el factor de

seguridad s;_, debe acercarse a los valores utilizados en los calculos estructurales

normales, digamos cuatro o cinco.

De acuerdo con Houk:

“El objetivo del Bur6 de Reclamaciones ha sido mantener el minimo factor de

seguridad cortante-friccionante superior a 5 durante la condicion mas severa de
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carga de embalse combinada con las aceleraciones sismicas maximas
horizontales y verticales. Esto se hace facilmente en el disefio de presas de
gravedad de altura normal, pero requiere una planificacion cuidadosa inusual en

el de presas de altura sin precedentes”.

Creager (1917) recomienda que el valor de tan 6 (Regla 2a) siempre debe ser
calculado. Si el factor de deslizamiento seguro es excedido, la Regla 2b debera ser

aplicaday el disefio puede ser considerado seguro si s;_; es igual o excede el valor

especificado permitido.

4.4 ESFUERZOS DE COMPRESION

Las ecuaciones para la obtencion de los esfuerzos de compresion vertical en la base
y en los planos horizontales han sido obtenidas en el capitulo 3.7. Los esfuerzos de
compresion verticales maximos no son los esfuerzos maximos que se producen en
la estructura. Los esfuerzos maximos se producen en los extremos de los planos,
en planos inclinados normales a la cara de la presa.

La teoria mas aceptada es la de Enger, ampliada por Cain, Hill y otros, que da como
resultado un esfuerzo inclinado en un plano, donde no hay fuerzas externas que

actian sobre las caras. Estos esfuerzos inclinados maximos estan dados por las

ecuaciones:
p’i =ppsec’p’ (cara aguas abajo) (4.8)
p’i=p" ", sec?p” (cara aguas arriba) (4.9)

Donde ¢ es el angulo entre la cara aguas abajo y la vertical, ¢ de igual manera,
pero para la cara aguas arriba. Los valores de las presiones verticales, p’, y p”’,, Se
obtienen de la ecuacion 3.23 del apartado 3.7.3.

Cuando se tiene inclinacién en las caras aguas arriba y aguas abajo e intervienen

fuerzas normales externas, las correspondientes presiones inclinadas son:
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pi=p,sectp —p, tanp’ (4.8a)

p”i=p",sec?p’ —p, tan?p” (4.90a)

Donde p’, y p”",, son las presiones normales externas en las caras aguas abajo y
aguas arriba, respectivamente.

En la realizacion de célculos, el uso de tablas se puede evitar sefialando que sec?¢
esigual a 1+ tan?g.

Los esfuerzos inclinados determinados de esta manera pueden ser inexactos, no
porque exista alguna deficiencia en las ecuaciones 4.8 y 4.9, sino debido a las
incertidumbres involucradas en la determinaciéon de la presién vertical. Estas
incertidumbres son ampliamente compensadas por los factores de seguridad
usados comunmente para los esfuerzos de compresion en presas.

La falta de informacion sobre los esfuerzos inclinados llevé a los primeros
disefiadores a la costumbre bastante generalizada de Unicamente considerar las
presiones verticales; dicha costumbre se mantuvo en uso hasta la primera mitad del
siglo. Bajo este plano se permite el efecto de la inclinacion asumiendo diferentes
esfuerzos admisibles en el talén y la punta. Es mas racional utilizar los esfuerzos

inclinados que conducen a la tercera regla.

Regla 3. REGULAR EL ESFUERZO A COMPRESION
“Los esfuerzos de compresion unitarios maximos verticales e inclinados en la presa

y en la cimentacion no podran exceder ciertos valores prescritos”.

Creager menciona que las muestras ensayadas de mamposteria a compresion no
proporcionan un valor satisfactorio de su resistencia en grandes masas, debido a
las condiciones menos favorables bajo las cuales esta Ultima se construye. Por esta
razon, asi como a causa de la incertidumbre en la determinacion de los esfuerzos
maximos, es necesario adoptar esfuerzos actuantes para presas de mamposteria

correspondientes a un factor de seguridad considerablemente alto.
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A pesar de que en la primera mitad del siglo XX se llevaron a cabo algunas pruebas
de resistencia a rocas y al mortero de manera individual, bajo condiciones similares
a las actuantes en las presas, éstas no revelaban la resistencia del conjunto la cual
depende de la accién combinada de los materiales de la mamposteria.

Baker recomienda esfuerzos permisibles para diferentes tipos de materiales

utilizados en la mamposteria (Tabla 4.1):

Tabla 4.1. Esfuerzos permisibles para diferentes tipos de materiales. (Creager et al,

1945)
Lb/ft? kg/cm?
Cascajo 20000 a 30 000 9.7a14.6
Roca-cuadrada 30 000 a 40 000 14.6a19.5
Sillares de piedra caliza 40 000 a 50 000 19.5a24.4
Silleria de granito 50 000 a 60 000 24.4 a3 29.2

La resistencia de la roca base sobre la que se construyen las presas varia de
acuerdo al tipo de roca que puede ser de extrema dureza, débil, pobremente
cementadas, o compuesta desde rocas sedimentarias ligeramente consolidadas,
hasta gravas, limos y depdsitos de arcilla. La permeabilidad, la solubilidad y los
asentamientos también deben recibir atencion.

Las pruebas de laboratorio sobre muestras de roca y las pruebas de campo
realizadas en areas pequefias deben analizarse con un amplio criterio, ya que no
conducen a resultados confiables para el analisis de la roca como un conjunto.

En el caso de la roca sélida, la realizacion de las pruebas de laboratorio es simple.
Primero son seleccionados especimenes adecuados, posteriormente se cubren, y
asi, son ensayados para determinar su resistencia a la compresién, su médulo de
elasticidad y cualquier otra cualidad que se desee saber. Desafortunadamente, adn
no se ha establecido una relacion entre la resistencia determinada en las muestras

de laboratorio y la resistencia de la roca en conjunto.
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Las pruebas de laboratorio se realizan normalmente sobre pequefios especimenes
no confinados, los cuales han demostrado que los cilindros para pruebas de
concreto resisten un gran aumento de compresién axial cuando se someten a
presiones circunferenciales durante las pruebas.

Del mismo modo, se puede esperar que la presion lateral producida por la accion
de la relacion de Poisson dentro de un material de la cimentacion perfectamente
confinado, aumente la capacidad para soportar una carga vertical. Sin embargo, las
cimentaciones actuales, aun en “roca sana”, son susceptibles a agrietarse y
fisurarse al menos en un grado menor, e incluso las minimas aperturas pueden ser
suficientes para aliviar los esfuerzos laterales causadas por la expansion bajo carga.
Si la roca contiene fracturas o grietas abiertas, probablemente se pueda fortalecer
por medio de la inyeccién de lechada a fondo, no solo en la cara aguas arriba para
mantener la estanqueidad del agua, sino también para otros puntos de esfuerzos
mMAaximos.

Resumiendo, en una cimentacion que consiste en una masa simple de roca sélida,
libre de cualquier tipo de unién, que pueda aliviar presiones laterales causadas por
la expansion lateral bajo cargas verticales, la capacidad de carga es sin duda muy
superior a la resistencia de laboratorio y ésta puede ser aceptable en circunstancias
favorables para permitir al esfuerzo actuante aproximarse a la resistencia a la rotura
obtenida en laboratorio.

Para una cimentacion de roca sana, con discontinuidades o fracturas, se
considerara que la resistencia ultima de la roca “en masa” no es considerablemente
mayor que la resistencia a la rotura en las muestras de laboratorio, y se aplicard un
factor de seguridad de 4 a 7 en la seleccién de un esfuerzo de trabajo permitido.
Las presas cimentadas con pilas deberan estar provistas con amplios puntos de
corte, delantales aguas arriba, drenes, o algun otro método adecuado para controlar
las filtraciones y tubificacion. El pilotaje en ocasiones puede usarse ventajosamente
bajo porciones de una presa o bajo estructuras auxiliares donde el flujo inferior no

sea un problema.
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4.5 TENSION SOBRE PLANOS INCLINADOS O VERTICALES.

Las ecuaciones 4.8, 4.8a, 4.9 y 4.9a son aplicables para el caso de embalse lleno o
vacio. Si la ubicacién de la resultante es tal que p”’, sec?¢” en la ecuacion 4.9a, es
menor que p”’, sec?p”’, p”’; serd negativo. Tal condicion es posible pero no usual.
Esto puede producirse en el caso de una cara inclinada aguas arriba en una presa
disefiada sin subpresion y donde, como consecuencia p”,, se aproxima al cero.

La tension por esta causa en la punta aguas abajo de una presa sin carga, sujeta a
la presion aguas abajo, no es probable que sea un motivo de preocupacion. Los
esfuerzos maximos y minimos en el interior de la presa también son generalmente
inclinados. Bajo las hipotesis habituales de disefio, los esfuerzos de compresion
internos nunca exceden el maximo en la cara. Ademas, los procedimientos de
calculo estandar basados en la suposicion de una distribucion lineal de las presiones
verticales no muestran esfuerzos de tension en los puntos internos de una seccién
simple de gravedad, a menos que también exista tension en algun punto de la cara
de la mamposteria. Sin embargo, cualquier condicién inusual que tienda a

desarrollar la tension en cualquier punto que sea debe ser evitado, esto lleva a:

Regla 4. REGULAR LA TENSION INTERNA:
“La presa debe ser disefiada y construida de tal manera que se evite o prevea
adecuadamente la tension en los planos interiores, inclinados, verticales u

horizontales”.

La aplicacién de esta norma es complicada y no puede ser facilmente llevada a lo
largo de la aplicacion paso a paso de las otras reglas para el disefio de una presa.
Normalmente no es un factor determinante en el disefio. Por lo tanto, el
procedimiento normal es completar el disefio sin tener en cuenta la Regla 4 y luego

para la prueba de tension interna.

54



4. Requisitos para la estabilidad de y ecuaciones generales en el disefio de presas de gravedad

4.6 MARGEN DE SEGURIDAD.

Todos los factores de disefio que contribuyen a la seguridad permanente de una
presa deben ser elegidos con cuidado y conservadores. Una estimacion cuidadosa
del peso de la presa no debe variar mas de 1 o 2 por ciento del peso real, y el peso
y la presidon del agua deben ser bien conocidos. La profundidad méaxima del agua
debe incluir una libre asignacion para la inundacion mas alta posible, y las olas y
seiches (ondas estacionarias) deben preverse, si es necesario, con el fin de que la
carga de agua asumida seguramente no podra superarse. La asignacion de la
subpresion, las fuerzas sismicas, la presién de limos y las presiones de hielo debe
ser adecuada. El factor de deslizamiento supuesto, la resistencia de la cimentacion,
y la resistencia de la mamposteria deben ser conservadores. Si se eligen
cuidadosamente todos estos factores, la presa, correctamente disefiada y
construida, estara a salvo. Si la base es roca, hay un elemento adicional de
seguridad debido a la adherencia del concreto a la cimentacion. Para esta
caracteristica solo se puede atribuir la continua existencia de una serie de presas

mal disefiadas. Estas consideraciones llevan a:

Regla 5, REGULAR EL MARGEN DE SEGURIDAD:

“Todas las suposiciones de las fuerzas que actian sobre la presa estaran, sin duda,
en el lado seguro, todos los esfuerzos unitarios adoptados en el disefio deberan
facilitar un amplio margen en contra de la ruptura, y el factor de seguridad de
deslizamiento adoptado o el factor de seguridad de cortante-friccionante seran

conservadores”,

El término “factor de seguridad” como se usa en el disefio estructural es
directamente aplicable a las presas huecas y a las presas de arco a través de las
ecuaciones de esfuerzo, pero el término directamente es menos aplicable a presas
de gravedad. A veces se dice que una presa de gravedad, con la resultante, con
depasito lleno, en un punto al tercio medio aguas abajo tiene un factor de seguridad

de dos contra momento. Esta afirmacion proviene del hecho de que la duplicacién
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del momento de volteo activo en una presa de forma triangular con cara vertical
aguas arriba movera el resultante a la cara rio abajo. En realidad, la falla por
aplastamiento se produciria antes de que la resultante alcance la cara. Por otro lado,
la posibilidad de duplicar el momento es inexistente; por lo tanto, un factor numérico
de seguridad contra el volteo no tendrd sentido. Lo mismo aplica para el
deslizamiento. El factor de seguridad cortante-friccionante y el factor de seguridad
contra fallas de compresion tienen un significado estructural ordinario.

Se deben establecer limites de seguridad amplios y conservadores. No existe una
estimacion que pueda ser colocada en el valor de la vida humana. Nunca deben ser
muy reducidos y tampoco se deben incrementar para producir una estructura

excesivamente segura.

4.7 DETALLES DE DISENO Y METODOS DE CONSTRUCCION

Ya que se ha determinado la seccion de la presa conforme a las reglas establecidas,
debe ponerse especial atencion a los detalles del disefio y los métodos de
construccion, con el fin de que la estructura puede ser satisfactoria en todos los
aspectos.

La ubicacion y la extension de las juntas verticales de construccion, pasillos y otros
planos de debilidad deben estar dentro de los limites adecuados, con el fin de no
tener un aumento considerable en los esfuerzos de disefio. Ciertas caracteristicas
como drenes e inyecciones, los cuales se supone disipan la subpresion, deben estar
disefiados cuidadosamente.

La mamposteria de la estructura debe ser de calidad para soportar con seguridad
los esfuerzos actuantes adoptados en el disefio, y ser practicamente hermética y
duradera. Las obras de desfogue y el vertedor deben ser disefiadas para el
desbordamiento y para evitar el dafio provocado por la de caida de agua. El bordo
libre se debe proporcionar para evitar el desbordamiento por las inundaciones o las

olas. Estas consideraciones llevan a la regla siguiente:
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Regla 6, REGULAR LOS DETALLES DEL DISENO Y METODOS DE
CONSTRUCCION:

“Todos los datos deberan apoyar y cumplir con los supuestos utilizados en el disefio;
la mamposteria debera ser de una calidad adecuada a los esfuerzos actuantes, y
debera ser practicamente impermeable y duradera; la proteccion contra el desborde

de agua sera amplia”.
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5. Método de los elementos finitos

5. METODO DE LOS ELEMENTOS FINITOS

5.1 FUNDAMENTOS

El analisis estructural y geotécnico de presas de mamposteria es un problema que
implica una solucion de la distribucion de esfuerzos y deformaciones en un medio
continuo eléstico. Tal problema varia desde casos bidimensionales de estado plano
de deformacion, hasta solidos tridimensionales donde estan involucrados los
materiales y las condiciones de frontera en situaciones complejas.

Con el fin de superar la dificultad que implica dar con la solucién cerrada de tales
problemas, se recurre a métodos numéricos capaces de brindar una solucion
aproximada mediante la discretizacion del medio continuo. Tal aproximacion, se
acerca a la solucioén cerrada del problema, tanto como se incremente el nimero de
variables discretas.

Los problemas que involucran la discretizacion de medios continuos han sido
abordados de diferente manera por matematicos e ingenieros. Los matematicos
han desarrollado técnicas generales aplicables directamente a las ecuaciones
diferenciales que rigen el problema, como aproximaciones por diferencias finitas,
diversos procedimientos de residuos ponderados, o técnicas de aproximacion para
determinar puntos estacionarios de funcionales adecuadamente definidos. Los
ingenieros, por otro lado, abordaron el problema de una forma mas intuitiva
mediante la creacién de una analogia entre los elementos discretos reales y las
partes finitas de un dominio continuo.

El método de elementos finitos (MEF) consiste en modelar la geometria del
problema bajo investigacion mediante el ensamble de pequefias regiones
interconectadas por sus lados, llamadas elementos finitos. Estos elementos tienen
nodos localizados en las fronteras de los elementos, los cuales son utilizados para
definir la geometria de acuerdo a un sistema coordenado.

Para obtener las ecuaciones de equilibrio que rigen el comportamiento del material
de cada elemento se emplean los principios variacionales de la mecanica. El mas
comunmente utilizado es el principio de energia potencial minima. La energia

potencial de un cuerpo elastico cargado es la suma de la energia interna
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almacenada durante la deformacion del cuerpo y la energia potencial de las cargas

externas. Si el cuerpo esté en equilibrio, la energia potencial es minima.

Se realiza el ensamble de las ecuaciones de los elementos para formar las

ecuaciones globales, que seran modificadas dependiendo de las condiciones de

frontera.

En sintesis, el método de elementos finitos sigue fundamentalmente los pasos

siguientes:

1.

Discretizacion del medio continuo. ElI dominio del problema es dividido por
lineas o regiones imaginarias para formar la malla de elementos finitos, la
ubicacion de tales elementos estara definida por las coordenadas nodales.
Selecciéon de los modelos de desplazamiento o de las funciones de
interpolacidn. Se elige un conjunto de funciones que definan el estado de los
desplazamientos sobre las fronteras y dentro de cada elemento finito, en
términos de sus desplazamientos nodales. Tales funciones definirdn
Unicamente el estado de deformacion dentro de un elemento en términos de
desplazamientos nodales. Estas deformaciones, junto con las deformaciones
iniciales y las propiedades constitutivas del material, definiran el estado de
esfuerzos a través del elemento y sobre sus fronteras.

Determinacion de las ecuaciones de equilibrio y propiedades elementales. Se
determina un sistema de fuerzas equivalentes concentradas en los nodos de un
elemento que equilibran el esfuerzo de frontera y cualquier carga distribuida,
resultando en una relacion de rigidez. La determinacién de estas fuerzas
equivalentes se realiza, generalmente, usando el principio de trabajo virtual o
minimizando la energia potencial total, siendo este Gltimo Unicamente aplicable
a un comportamiento elastico y reversible del material.

Ensamble de las ecuaciones de equilibrio globales.

Aplicacion de las condiciones de frontera.

Solucién del sistema de ecuaciones.

Un desarrollo detallado del MEF, se muestra en el Apéndice A.
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5.2 ELEMENTOS FINITOS 3D

Previamente, se ha puesto especial interés en problemas con condiciones
axisimétricas o de estado plano de esfuerzo y deformacion (Fig 5.1), donde la
simetria implica que no hay desplazamientos en una direccion particular, lo que
resulta en simplificaciones considerables. En el analisis por elementos finitos esto
significa que solo es necesario tomar cuenta los desplazamientos en dos
direcciones, lo que resulta en dos grados de libertad en cada nodo, es decir, este
enfoque permite desarrollar el andlisis sobre una porcion de dos dimensiones

representante del problema.

a) Esfuerzo Plano b) Deformacidén Plana ¢) Axisimétrico

Figura 5.1. Tipos de andlisis bidimensional para esfuerzo plano, deformacién planay

axisimetria

Sin embargo, en la realidad la mayoria de problemas geotécnicos se deben
considerar en tres dimensiones, un ejemplo claro son las presas de mamposteria
con seccion irregular. Esto implica que se deben considerar los tres componentes
de desplazamiento y la geometria tridimensional completa. Aunque la descripcién
tedrica presentada en los capitulos anteriores es aplicable, la cantidad de datos y el
tamafo de los diferentes vectores y matrices aumentan enormemente. Esto tiene
implicaciones graves para los recursos informaticos. La mayoria del tiempo extra es
ocasionado por la inversion de la matriz de rigidez global. En consecuencia, los

matematicos han investigado maneras de mejorar el proceso de inversion. Una
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manera de hacer esto es utilizar técnicas iterativas para resolver las ecuaciones de
la matriz de rigidez, en lugar de métodos directos. Otra manera de simplificar el
analisis es sacar provecho de las simetrias geométricas que existen. Un enfoque de
realizar esto es mediante las series de Fourier auxiliando el método de elementos

finitos.

5.2.1 Andlisis convencional de elementos finitos 3D

El analisis convencional de elementos finitos tridimensionales sigue exactamente el
mismo procedimiento que el descrito en el capitulo anterior. La Unica diferencia es
que en lugar de analizar una porcion bidimensional del dominio del problema
original, se debe considerar el dominio completo. Esto implica la discretizacion del
problema en un ensamble de elementos finitos tridimensionales. Los elementos mas
populares son los tetraedros y hexaedros, Fig 5.2. Sus coordenadas se especifican
en términos de las coordenadas de los nodos. Para elementos con caras planas
estos nodos se ubican normalmente en las esquinas de los elementos. Si los
elementos tienen caras curvas, se deben introducir nodos extra, normalmente a la

mitad de cada borde

a) Tetraedro

Figura 5.2. Elementos finitos tridimensionales

Si los elementos son isoparamétricos, los elementos globales seran obtenidos de

un elemento parental que tendra el mismo nimero de nodos, pero sera definido con
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respecto a un sistema de coordenadas naturales. La Fig 5.3 muestra la
configuracion de un elemento parental hexaédrico de 20 nodos. Para un elemento
global derivado de este elemento parental, las coordenadas globales de un punto
en el elemento pueden expresarse mediante la interpolacion de coordenadas de la

forma:

Figura 5.3. Elemento parental para un elemento de 20 nodos

20
X = Z Nixi
i=1

20
y= Z Nyy; (5.1)
i=1
20
zZ = Z NiZi
i=1

Donde x;, y; Y z; son las coordenadas globales de los 20 nodos en el elemento y
N;i=1, ...,20, son las funciones de interpolacion. Estas funciones de interpolacién
son expresadas en términos de las coordenadas naturales S, T y U las cuales varian
de -1 a +1. Estas toman la forma siguiente:
Nodos intermedios:

Ny =1/,(1-5H1-T)(1-V)

Ny =1/, -TH(A+ (A -U) (5.2a)

Ny =1/,(1-8HA+T)(1-UV)
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Nyp =1/,(1=T?(1 -85 -V)
Nys=1/,1-UHA-501-T)
Ny =1/, -UHA+SHA-T)
Nis =1/, -UHA+SA+T)
Nig=1/,(1-UHA -1 +T)
Ny, =1/,(1-8$HA-T)(1+ V)
Nig =1/, (1=T?)(1 +S)(1 + V)
Ny =1/, -5sHA+T)A+ V)

Ny =1/, =TH(A -1+ V)

Nodos de esquina:
N, =g =9)A-T)A-U) =1/, (Ng + Nyz + Ny3)
Ny, =1/g(1+8$)A-T)A - U) = 1/5 (N + Nyg + Nyy)
Ny =1/g(1+$)A+T)A - U) = 1/; (N + Nyy + Nys)
Ny =1/ =9A+T)A-U) = 1/) (N1 + Nyz + Nyg)
Ns =1/g(1=$)(A = T)A+U) = 1/ (Ny3 + Nyy + Ny) &25)
Ne =1/g(1+)A=T)A+U) = 1/5 (N1y + Ny7 + Nyg)
N, =1/g(1+$)A+T)A +U) — 1/, (Ny5 + Nyg + Nyo)

Ng = 1/8 1-5A+1A+0) - 1/2 (N1 + N1g + Nao)

Puesto que el elemento es isoparamétrico, el desplazamiento dentro del elemento
se interpola de la misma manera que la geometria. Por lo tanto, las funciones de
interpolacién anteriores N,, N,, ..., N,,, se utilizan como las funciones de forma que
expresan el desplazamiento incremental en cualquier punto dentro del elemento en

términos de los valores en los nodos:

Au
{Av} = [N]
Aw

Au
Av} (5.3)
AwJnodos
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Donde u, vy w son los desplazamientos en las direcciones x, y y z respectivamente.
Para un tetraedro de 4 nodos o un hexaedro de 8 nodos el desplazamiento varia
linealmente, mientras que para un tetraedro de 10 nodos y un hexaedro de 20 nodos

el desplazamiento varia cuadraticamente, Fig 5.4.

Figura 5.4 Conectividad nodal (Zienkiewicz, 2013)

Entonces, el desarrollo de las ecuaciones del elemento finito sigue el mismo
procedimiento descrito en la seccién A.6 del apéndice, con la excepcién de que
ahora hay seis componentes de esfuerzo y deformacion diferentes de cero. Al
realizar las integraciones numéricas para evaluar la matriz de rigidez del elemento
(seccion A.6.2), deben tomarse en cuenta las tres dimensiones y por lo tanto se
requeriran mas puntos de integracion. Por ejemplo, para el hexaedro de 20 nodos

se utilizan 6rdenes de integracién 2 x 2x 2 (reducido) o 3 x 3 x 3 (completo).
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5.2.2 Soluciones iterativas

Un examen detallado del analisis de elementos finitos tridimensionales revela que
la mayor parte de los recursos informaticos se utilizan en invertir la matriz de rigidez
global. Un enfoque que agiliza este proceso consiste en utilizar una técnica de
solucion iterativa, en comparacion con el enfoque de eliminacion de Gauss que se
describe en el presente capitulo.

A continuacién, se describe el procedimiento general por el cual las soluciones
iterativas invierten la matriz de rigidez global, también se hara referencia al método

del gradiente conjugado.

5.2.2.1 Solucion iterativa general

La formulaciéon de un sistema de ecuaciones de rigidez global en la forma de la

ecuacion 5.4 se presentd anteriormente:

[Ks1{4d}n = {ARg} (5.4)

En el andlisis por elementos finitos es necesario resolver esta ecuacion para los
incrementos de los desplazamientos nodales desconocidos. Ciertas técnicas de
solucion directa, requieren elementos de la matriz de rigidez para formar una banda
estrecha a lo largo de la diagonal principal, Fig A.13. Esta diagonal principal contiene
algunos términos igual a cero, a los que se les debe poner especial atencién, ya que
pueden llegar a ser diferentes de cero durante el proceso de eliminacion. Debido a
la conectividad nodal, el nUmero de elementos se incrementa, y un gran niumero de
ceros tienen que ser almacenados dentro de la banda, lo que automaticamente
incrementa los requerimientos minimos de memoria de la computadora.

La ventaja de los métodos iterativos es que estos utilizan solo los términos
diferentes de cero en el proceso de solucién y por lo tanto no se necesita almacenar
ningun termino cero.

Escribiendo la ecuacion 5.4 en una forma abierta, se proporciona un sistema de

ecuaciones simultaneas (ecuacion 5.5):
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Kadl, + KZAdZ, + + K&Ad, = AR}
K&Ad, + KZAdZ + + K&Ad), = ARZ
+ + + = .
KIAd, + K&PAdZ + + KIAdl, = ARl
(5.5)

A partir del cual los desplazamientos desconocidos pueden expresarse como:

KlZ Kln ) ARI
Adrj{G = —K—ZLAanG - - K_zlAd”G éf
21 2n 2
AdnzG = _K_ngdrlms - - K_izAd:G ARzg
KZ K2 K2 (5.6)
= — — +
nl n2 n
Ad", = —KﬁnAd;G —~ KGnnAanG —~ + AF};
KG KG KG

Los métodos de solucidn iterativa llegan a una solucion de las ecuaciones 5.6

haciendo una aproximacion inicial de dicha solucion:
{Ad}gc = {Ad}w(o) Ad‘erG(O) o Adpc(0)} (5.7)
Y entonces iterar hasta que se obtenga la solucion correcta:

— Y™ KJ Ad] (k) + AR

i#j

Adio(k+1) = ,i=1,..n (5.8)

i
KG

Donde Ad; = desplazamientos incrementales desconocidos; k= ndmero de
iteracion.
Es evidente que el éxito de este enfoque depende de la estimacion inicial y sobre la

forma como se modifica en sucesivas iteraciones. La ecuacion 5.8 es normalmente
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conocida como la iteracién de Jacobi, o como el “método de los desplazamientos
simultaneos”, debido a que cada elemento del vector solucion cambia antes que
cualquiera de los nuevos elementos que se utilizan en la iteracion. Es el
procedimiento mas simple, pero muy a menudo diverge y, en consecuencia, hay
varias manipulaciones diferentes que pueden ser aplicadas para asegurar y acelerar
la convergencia.

Sumando y restando Ad}. (k) de los términos de la derecha de la ecuacion 5.8 se

obtiene:

" K¢ AdL (k) + ARG

Adls(k + 1) = AdLg (k) +— L
KG

(5.9)

De aqui, la forma iterativa habitual de la ecuacion 5.9, para el vector total {4d},;,

puede escribirse como:

Ayt = (adYs; - [KE] (g} (5.10)
Donde {g}* es un vector residual o fuera de balance, generado en cada iteracion:
{g}* = [Ksl{Ad}y; — {ARG} (5.11)
Para el balance, es decir, la solucién correcta, {g}* debe ser igual a cero.

La segunda parte del lado derecho de la ecuacion 5.10 se escribe generalmente

como un vector iterativo, {8}*, por lo tanto, la ecuacién (5.10) se convierte en:

{ad}iEt = {(AdY; + (5} (5.12)
Donde:
{6} = —[K,] ' {g}" (5.13)
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La matriz [K,] en el vector iterativo {§}* debe ser facilmente invertible con el fin de
acelerar el proceso iterativo. La ecuacién 5.10 indica que [K,] debe ser igual a la
matriz de términos de rigidez diagonales. Sin embargo, suele utilizarse una matriz
alternativa para acelerar la convergencia. La forma mas simple de iteracion se
obtiene de [K,]| = [I] (es decir, la matriz identidad). Si [K,] # [I] el proceso se

conoce como escalado (scaled) o preacondicionado.

5.2.2.2 El método del gradiente

Este grupo de métodos iterativos se basa en la minimizacion de la siguiente forma
cuadratica (Ralston, 1965):

T T
Q({ady,) = s({ad}e) [Kol{Ad}, — ({AdYs;) {ARG) (5.14)
Minimizando esta expresién con respecto a {4d},,; se obtiene:

_ 90
o{AdYE,

= [KG]{Ad}flG —{AR;} ={g}* =0 (5.15)
La ecuacion 5.15 muestra que el minimo de Q es la solucion de la ecuacion 5.14.
La técnica general para minimizar Q es elegir un vector inicial {Ad}?., una direccion
de minimizacion v° y una cantidad de pasos n° para llegar a {Ad}... Otras

iteraciones se pueden escribir de la forma siguiente:

{Ad}gt = {ad} + n* (v} (5.16)
Las bases del método es escoger {v}* para estar en la direccion de la mayor razén
de cambio de Q, es decir, en la direccién del gradiente. Sin embargo, debido a que

el gradiente refleja la direccion en la que el sistema crece, y aqui se requiere lo

contrario (minimizacion de Q), {v}* debe establecerse en la direccion opuesta a la

68



5. Método de los elementos finitos

direccién del gradiente. Dado que la ecuacion 5.15 muestra que el gradiente de Q

es el vector residual {g}*, entonces {v}* = —{g}*:

{Ad}EEY = {Ad}E; + n* {6}k

(5.17)
Donde: {6} = —{g}*
Para encontrar n* es necesario reescribir Q en términos de n*:
Q({adint') = Q({adlyg +n*{8}")
T
= ~({ad}; + n*(8Y") [Kol({Ad}y; +n*{8})
(5.18)

~({Ad}k + 1% (83%) {ARG}
= 2({adYss) (g3 — H({adYss) (ARG

+n*({(8Y){g}* + ()2 ((8})T [K (1 (8}

Si {Ad}k . y {8}* se fijan de la iteracién anterior, Q tiene un minimo dependiente de
k

n*:
aQ KN\T k k kN\T k

e {63 g} + n*({6})" [K:]{8} (5.19)
Donde:

o = ({8} {g}" (5.20)

CGRICAIGE
A veces es Util para expresar la ecuacion 5.20 en una forma alternativa;

supongamos que las fuerzas fuera de balance {g}**! se calculan a partir de la

primera expresion de “prueba” {Ad}kt! la cual tiene el paso n = 1. Entonces:
{93620 = [Kel({ad}ig + {(8Y*) — {ARg) (5.21)
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Restando la ecuacion 5.20 de 5.21 da:
{9)620 — {g)* = [Kc {8} (5.22)
De manera que la nueva expresion para n* queda:

e {8g
& (g5, - (g))

(5.23)

Para modificar {g}**'(n = 1) al nuevo {g}***(n*), se utiliza una relacion lineal, de

tal manera que:
Y0 = 193520 + (L — 1) {g}* (5.24)

Sin tener que recurrir a la ecuacidén 5.11 que resulta mas demandante para los
equipos informaticos.

El método del gradiente aqui descrito esta basado en un vector iterativo, {8}, que
es igual al vector residual, —{g}, ecuacion 5.17. Sin embargo, también se puede

aplicar a la direccion del gradiente escalada o preacondicionada, de modo que:

{8} = —[K.]"{g}" (5.25)
5.2.2.3 El método del gradiente conjugado

Esta es una extension de dos parametros del método de gradiente, que implica un

vector iterativo, {8}, de la forma:

{8} = —[K,]"{g}* + p*{8}" (5.26)

O
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{8} = {8} + p{s} ! (5.27)
El parametro ¥ se encuentra a partir de la condicion de que:
{Y)T[K;{6} =0 , cuando l<k (5.28)

Lo que esencialmente significa que el proceso implica la generacion de un conjunto
de vectores [K;]-ortogonal (es decir, conjugado) y después minimizar
sucesivamente en la direccion de cada uno de ellos, hasta alcanzar la solucion final.
Se puede demostrar (Crisfield, 1986) que la condicion 5.28 conduce a la

ortogonalidad de los vectores residuales, de forma que:
{g¥*H™{gi" =0 , m=0,..,k (5.29)

Que es la principal condicién del “gradiente conjugado”. De aqui, multiplicando la

ecuacion 5.27 por [K;]{6}*"! se tiene:
({8Y)T[K1{8Y ! = ({8Y)T[Ks{8Y T + BF({8Y DT [Ks {8} (5.30)
Y teniendo en cuenta la condicidén 5.28 se tiene:

()[R 18Y
(CEDUr A

gk = (5.31)

Como el parametro n*, la expresion anterior puede ser simplificada, a fin de evitar

grandes calculos con la matriz [K ], y obtener la siguiente expresion para g*:

_ {8 (gl — (gD
(@Y1 {gy

gk = (5.32)
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Si [K,] = [I] el método es llamado basico, de lo contrario se denomina escalado o
“preacondicionado”. El procedimiento de iteracién termina normalmente cuando un
criterio de convergencia, p, alcanza un limite predeterminado de, tol. Este criterio
de convergencia se calcula generalmente como la relacién de la magnitud del vector

residual y la magnitud del vector de cagas:

_ li{g3l
p = ”{A—RG}” < tol (5.33)
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

6. REVISION DE LA ESTABILIDAD DE UNA PRESA ANTIGUA DE
MAMPOSTERIA.

Durante la época virreinal, en los siglos XVII'y XVIII, en el centro y norte de México
se construyeron cientos de presas de mamposteria (Tabla 6.1). Algunas de las mas
notables se ubicaban en el estado de Aguascalientes, localizado a 480 kilébmetros
al norte de la Ciudad de México, donde las cortinas que utilizaban contrafuertes para
su estabilidad se convirtieron en el tipo mas popular entre los constructores de la
época. Algunos de los ejemplos mas destacados de este tipo son la Presa San Blas

(Pabellon) y la Presa Los Arcos (Fig 6.1).

Tabla 6.1. Presas coloniales en México. Schnitter, 1994.

Afio de Distancia de la Capacidad
Nombre Tipo H(m) L{(m)
término ciudad (Km) (10 m?3)
1550 Yuriria 110 SE Ledn Gravedad 12 - 221.0
1730/1940 Saucillo 39 N Ags. Gravedad 11 175 6.0
c. 1750 Los Arcos 10 NW Ags. Contrafuertes 20 219 --
c. 1750 San Blas 33 NW Ags. Contrafuertes 24 177 1.0
c. 1750 San José 17 NW Ags. Contrafuertes 11 -- --
1760/1971 Natillas 54 N Ags. Contrafuertes 12 100 0.5
1765/1936 Huapango 90 NW CDMX Gravedad 14 840 1.9
1765/1940  San Antonio 150 NW CDMX Gravedad 11 150 3.0
1772 Aguacate 130 SE Ledn Gravedad 12 260 1.5
1800 Nado 110 NW CDMX Gravedad 26 180 7.0
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Figura 6.1. Presa Los Arcos, Aguascalientes, México

Julian Hinds (1930), escribié sobre las presas de Aguascalientes y describid la
practica local de colocar piedras verticales con mortero en pozos de poco didmetro
realizados en la roca base para anclar las cortinas de mamposteria a su
cimentacion. Conjeturd que esta practica habia sido transmitida de generaciones
anteriores y que la Presa San Blas probablemente tenia esta caracteristica.
Cuando visito el sitio, encontré el embalse con una altura considerable de azolve.
Debido a esto, consideré que la presa estaba sometida a un sobresfuerzo y que las
acumulaciones de sedimentos pueden haber tendido a sellar las grietas causadas
por la sobrecarga. Se sorprendi6 ante el hecho de que dichas presas hayan resistido
el paso de cientos de afios y aln se preservaran en tan buenas condiciones.

Hinds estaba familiarizado con al menos cincuenta presas, de las cuales solo tres
habian tenido registro de fallas; a dos de ellas se le atribuyeron fallas por una
cimentacion inadecuada. Concluyé que un disefio adecuado de la cimentacion,
aunado a un trabajo de construccion correctamente ejecutado, puede compensar

muchas deficiencias en el disefio de la cortina.
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

6.1 BASES PARA EL DISENO DE PRESAS DE MAMPOSTERIA CON
CONTRAFUERTES

En su mayoria, las presas de mamposteria son de tipo gravedad y resisten las
fuerzas actuantes sobre ellas principalmente por peso propio, donde la resistencia
a compresion y tension de la mamposteria toma mayor importancia conforme la
altura de la presa aumenta, generando grandes esfuerzos ocasionados por la carga
muerta.

Una variante se compone de dos elementos estructurales basicos: un muro
impermeable apoyado en contrafuertes que contribuyen a la estabilidad estructural,

ademas, en ocasiones, se agregaba un delantal aguas abajo. Fig 6.2.

Corona

Agua

Contrafuertes
L°”gitud

Figura 6.2. Esquema de una presa con contrafuertes

El uso de contrafuertes para reforzar las presas de mamposteria se origin6 por la
carencia de roca para la construccién de cortinas de seccion homogénea. Esto se
reflejaba en la reduccién del costo total de la construccion, sin la necesidad de
sacrificar la seguridad estructural.

El analisis de estabilidad para este tipo de presas considera las mismas acciones
actuantes contra una presa de gravedad (Fig 6.3), exceptuando que la subpresion
no es considerada en su totalidad, debido a que el area de contacto con la roca

base es considerablemente menor con respecto a presas de seccion homogénea.
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Sin embargo, bajo condiciones especificas como juntas, grietas horizontales y la

unién de losas de cimentacion con la roca base, se debe realizar un analisis

detallado para considerar de manera adecuada los coeficientes de subpresion.

También, se debe tener en cuenta que, ante acciones sismicas, la carga maxima

debida al momento de inercia en la cortina es para el movimiento normal a la cortina.

Superficie del agua

hidrostatica

Presion
hidrodindmica

|

Componente vertical
debida a sismo (1)

Componente horizontal

debida a sismo (+)

Carga de gravedad
debido a la mamposteria

Remanso

Presion
hidrostatica

Empuje del
azolve

Subpresion
hidrostética

Figura 6.3. Fuerzas actuantes en una presa de gravedad (CONAGUA, 2010)

La economia es el criterio principal para la determinacion de la distancia entre

contrafuertes. Si los tramos entre contrafuertes son cortos, el muro puede

construirse mas esbelto y el volumen de mamposteria sera menor.

A pesar de que el espesor del contrafuerte se disefiaba proporcional al

espaciamiento, y se procuraba que el espesor total del muro fuera constante,

adoptando un patron para toda la cortina, en campo se tienen ejemplos como la

presa San Blas (Fig 6.4), donde estos patrones no son empleados.
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Figura 6.4 Separacion de contrafuertes

Las presas con contrafuertes se analizan por estabilidad de la misma manera que
las presas de gravedad, con la diferencia de que el objeto de disefio no es un corte
transversal de espesor unitario sino un panel compuesto por el contrafuerte y un
tramo tributario de cortina.
Los contrafuertes se pueden considerar vigas verticales en cantiliever de seccion
transversal variable. Tanto la longitud como el ancho pueden variar. En caso de que
el vaso se encuentre lleno, debe tener una longitud suficiente para evitar la tension
en la cara aguas arriba y la compresion excesiva en la cara aguas abajo. Como en
todas las vigas, los esfuerzos flexionantes son mas pequefios para una seccion
transversal dada si el contrafuerte se hace largo y esbelto.
Los contrafuertes y la mitad del espaciamiento en ambos lados actiian como vigas-
T. Debido a la complejidad de la formay la accion, la aplicabilidad de los supuestos
ordinarios de la distribucion de esfuerzos en contrafuertes es mas incierto que en el
caso de presas de seccidn homogénea. Sin embargo, estos supuestos dan una idea

'
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

general de la accion de los contrafuertes. Cualquier incertidumbre es absorbida por

el factor de seguridad.

6.2 MARCO DE REFERENCIA PARA EL ANALISIS GEOTECNICO
ESTRUCTURAL

La presa San Blas (Pabellon) se clasifica como una presa grande, de
comportamiento rigido, construida en 1755, con el propésito de captar los
escurrimientos del rio Pabell6n, el cual es afluente del rio San Pedro. Es una cortina
de gravedad con contrafuertes, con seccion transversal de geometria variable y de
eje serpenteante, aunque sensiblemente recto. No cuenta con un historial
arquitectonico, pero se tienen registros hechos por Hinds (1930, 1932) y Jansen
(USBR, 1983), que describen una cortina muy similar a la actual, como se muestra

en la Fig 6.5.

2 Hinds, 1930
i

PRESA SAN'BLAS, AGS.

Figura 6.5. Panoramica de la cortina de la presa San Blas desde margen izquierda
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Segun Jansen y Hinds, la cortina original tenia 17.7 metros de altura y un ancho de
cresta aproximado de 4.5 m, posteriormente sufri6 un par de sobreelevaciones.
Actualmente, la observacién de la cortina permite distinguir la existencia de dichas
sobreelevaciones de la contencion, una primera de 3.5 m y la ultima de 1.5 m, sin
que se conozca su fecha de construccion; ademas tiene 10 contrafuertes
distribuidos a lo largo de la cortina, con un espaciamiento aproximado del 40% el
ancho de la cortina, hasta lo que aparenta ser el contacto con la primera
sobreelevacion.

Hinds, desde entonces describe que la obra de excedencias, ubicada en la margen
derecha, se encuentra tapiada y unos centimetros mas alta que la altura promedio
de la cresta en la mitad de la cortina, por lo que, pasaban gastos pequefios sobre la
cresta, incluso en época de las mayores precipitaciones, practicamente la mitad
derecha de la cortina funcionaba como vertedor, condicion que prevalece
actualmente, a pesar de esto nunca se registraron dafios en la presa.

Para fines del analisis de estabilidad y de acuerdo con el estudio topogréafico y la
visita de inspeccion, se considera la cortina con 25.0 m de altura maxima sobre el
desplante y 23.5 m al cauce, con un enterramiento de 1.50 m en la cimentacion para
considerar la flexibilidad del suelo o base rigida, que es una toba riolitica. La cortina
tiene 1.0 m de ancho promedio en la corona, aunque éste varia entre 1y 1.85 m; y
tiene una longitud de 177.88 m. La cortina tiene una capacidad para almacenar un
volumen de 0.533 hm? al NAMO en la elevaciéon 1943.02 msnm; y un volumen de
0.613 hm? al NAME a la elevacion 1945.00 msnm pues no se pude considerar un
bordo libre; la corona tiene una la elevacion variable de 1947.00 a 1945.00 msnm.
En la Fig 6.6, se muestra como el eje de la cortina es serpenteante, aunque se
desconoce si la cortina de 1755 también tenia esa forma, o si esto ocurrié después
al sobreelevar la cortina sin instrumentos geodésicos. Ademas, en la estacion 0+091
hay una diferencia de nivel de la corona de hasta 60 cm con la estacion del metro
siguiente, a partir de aqui, el nivel de la corona empieza a disminuir hasta la estacion
0+125 (1945.00 msnm), hasta llegar a la secciéon 0+153, donde inicia la estructura
vertedora de la margen derecha, que esta sellada con una tapia de losas de

concreto.
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Figura 6.6. La cortina tiene un eje serpenteante

En la Fig 6.7, se muestra la seccion méaxima 0+125, con el nivel a unos pocos metros

del NAMO, también se aprecia el agua acumulada al pie de la cortina.
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Figura 6.7. La cortina en su seccién maxima
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{

Hay fugas o
filtraciones por la
mamposteria de
la cortina, en
diversos sitios, y
se forma una
ciénega al pie del
paramento aguas
abajo

Figura 6.8. La cortina tiene fugas o filtraciones por la mamposteria

En la Fig 6.8, se aprecian las fugas o filtraciones en la mamposteria de la cortina,
las cuales ocurren por la mamposteria de aparejo irregular ordinario, en las
sobrelevaciones la mamposteria esta enripiada, y esta rejuntada con mortero de cal
y arena de la presa original y sus sobrelevaciones. El paramento aguas arriba o
mojado de la cortina, no presenta agrietamientos ni otros problemas estructurales,
pero no cuenta con una losa de concreto o una capa de mortero, para
impermeabilizar la cara mojada de la cortina, lo que permite el flujo de agua a través
de la masa del muro que tendria una permeabilidad estimada en 1.67x10° m/s, por
lo que se tienen filtraciones a manera de lloraderos en el paramento aguas abajo.

La cortina se ubica en una zona de baja sismicidad, debido a que los temblores que
han ocurrido se encuentran relativamente retirados; sin embargo, es probable que
dentro de un periodo de 50 afios ocurra cuando menos un temblor que afecte a la
estructura de contencion y por ello se hizo un estudio de peligro sismico, cuyos

resultados se reportan en el apartado 6.2.2.

6.2.1 Geologia del Sitio

En el Terciario, se tuvo la influencia de un arco magmatico en el Occidente de
México, que fue el resultado de la tectonica convergente que afectd a la region
(McDowell y Clabaugh, 1979), dando lugar al paquete volcanico que conforma la
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Sierra Madre Occidental, el cual inicia durante el Eoceno medio con derrames
rioliticos y eventos ignimbriticos (TeR-Ig). El Oligoceno-Mioceno de la Sierra Madre
Occidental se gener6 en dos eventos, al principio del Oligoceno (McDowell y Keizer,
1977) se depositan rocas de composicion intermedia constituidas por andesitas y
andesitas basalticas (ToA), que constituyen la secuencia andesitica inferior. El
segundo evento aporto las rocas de mayor distribucién en la carta con espesores
mayores a 800 m. de una secuencia continua con predominancia de tobas rioliticas
(TomTR), riolitas-ignimbritas (TomR-Ig) e ignimbritas rioliticas (Tomlg-R) y dacitas
con edades del Oligoceno superior-Mioceno inferior. En la Fig 6.9, se presenta una
composicién geolodgica del sitio tomada del Servicio Geolégico Mexicano (SGM), a
nivel de la zona de estudio.

Sobreyaciendo esos depositos de caracter riolitico, durante el Nedgeno, una serie
de areniscas arcillosas y capas conglomeraticas y tobas liticas de color blanco
cuyos fragmentos se encuentran en forma caodtica (TnAr-Cgp), se depositan
rellenando las fosas tectonicas del graben de Aguascalientes. Los horizontes de
gravas son empacadas por arenas gruesas y medianas que representan materiales
disgregados y transportados, asi como cenizas, y se le estima un espesor superior
a 200 m. Posteriormente a esta secuencia, se tiene una unidad de conglomerados
epiclasticos ortoconglomeraticos con conglomerados oligomicticos y polimicticos
del Plioceno medio, (TplCgo) y (TnCgp) respectivamente. En el sitio, los
afloramientos de conglomerados oligomicticos (TplCgo) son numerosos, aunque en
gran extension estan cubiertos con suelos agricolas, sobre los cuales se asienta la
ciudad de Calvillo y la cortina de la presa Ojocalientillo.

A nivel del sitio donde esta la presa San Blas, se tienen esas rocas cenozoicas, del
Oligoceno de era Terciaria, la cortina de la presa San Blas se encuentra desplantada
en los afloramientos de tobas rioliticas ignimbritas (TomR-Ig) e ignimbritas rioliticas
(Tomlg-R), con algunos rellenos de materiales producto de la alteracion o
intemperizacion de las tobas al pie de las laderas y en el cauce. En la Fig 6.10, se
presenta un acercamiento del sitio preciso en donde estan la cortina y el vaso de la

presa San Blas, y en la Fig 6.11, se muestran las rocas en los empotramientos.
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P2

Tres sistemas: N45?WI30°NE, NAS°WIB0°SW y STO°WITSNE 4

= Margen Derecha

°SW vy horizontal |-

Figura 6.11. Afloramiento de riolitas ignimbritas e ignimbritas rioliticas en la boquilla de

San Blas

En los afloramientos de las margenes, se determind que la geologia de la boquilla,
formada por tobas rioliticas - ignimbritas (TomR-Ig) y (Tomlg-R).

En la en la margen derecha se tienen tres sistemas de fracturamiento con
orientaciones: N45°W / 30°NE, N45°W / 60°SW y S70°W / 75°NE.

En la margen izquierda, también se tienen tres sistemas de fracturamiento: uno es
paralelo a la cortina con orientacién N15°E / 89°NE, el segundo tiene una orientacion
perpendicular a la cortina: N105°E / 75°SW; y el tercero es una estratificacion

horizontal.

6.2.2 Parametros para el analisis de estabilidad en condiciones extremas

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 esto se consideran los sismos maximos especificados en el Manual de
Disefio por Sismo de la Comision Federal de Electricidad (MDS-CFE, 2010).
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

En la Tabla 6.2 se listan los valores de los coeficientes sismicos para Tr =475y 950
afnos. Debido a que la presa esta desplantada en roca el factor de amplificacion es
de 1.0.

Tabla 6.2. Coeficicentes sismicos para andlisis pseudoestéatico de estabilidad.

Horizontal Vertical
Temblor
aho kh avo kv
475 anos 0.03 0.030 0.025 0.025
950 afios 0.08 0.080 0.065 0.065

Para considerar el efecto del tipo de suelo, los pardmetros sismicos en roca pueden

amplificarse por los factores de sitio de la Tabla 6.3.

Tabla 6.3. Factores de amplificacion por efecto del tipo de suelo.

Velocidad efectiva Factor de sitio
V3% > 760 m/s 1
360 < V3% > 760 m/s 1.2
180 < V3> 360 m/s 1.5
Vs30 <180 m/s 2

Donde V,*° es la velocidad efectiva, definida como la velocidad promedio de ondas
de cortante en los 30 m superficiales del perfil de suelo bajo consideracién. Dicha

velocidad puede estimarse como:

(6.1)

Donde V; es la velocidad de onda de corte, h; el espesor de i-ésimo estrato del
subsuelo. Para fines practicos, se consideraron las aceleraciones del terreno
calculadas como ya se expuso antes, las cuales resultan en los siguientes

coeficientes sismicos:
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knh=0.030 o0 sea PGA = 0.030g, para Tr= 475 afos
kn=0.080 o sea PGA = 0.080g, para Tr= 950 afios

Especificamente, kn es el coeficiente sismico de disefio en la roca basal normalizado
por g la aceleracion de la gravedad, PGA (Peak Ground Acceleration) es la
aceleracion maxima del terreno y Tr es el periodo de retorno, que tomando en
cuenta que la vida util remanente de la presa es alrededor de 50 afios, conviene

considerar el de 475 afios para evaluacion de la seguridad estructural.

Los espectros de disefio y los acelerogramas sintéticos producto del estudio de
peligro sismico se utilizan como datos fundamentales para hacer analisis sismicos

dindmicos de la cortina, los acelerogramas se presentan en la Fig 6.12.

| Aceleracién horizontal | i : | Aceleracion vertical
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Figura 6.12. Acelerogramas sintéticos para Tr = 475 afios

6.2.3 Problemas de seguridad geotécnicay estructural de la cortina

La revisidn geotécnica y estructural de la presa requiere que se analicen diferentes
mecanismos de falla de la estructura de mamposteria. La revision de las
condiciones de la cortina ante esos mecanismos de falla permite identificar, analizar,
evaluar e interrelacionar los problemas que pueden ser causa de peligro o mal
comportamiento de la cortina. En general, esta revision requiere tomar en cuenta
los siguientes aspectos, que deberan adecuarse dependiendo del tipo de presa que

se analice:
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Deficiencias exteriores de la cortina
e Desbordamiento.
e Agrietamientos, desconchados o huecos en el paramento aguas arriba.
e Agrietamientos, desconchados o huecos en el paramento aguas abajo.

e Arboles y vegetacion en los paramentos aguas arriba y abajo.

Deficiencias de las condiciones geométricas
¢ Revision del bordo libre (asentamientos, sismo, oleaje, y erosion).
e Sedimentacion y acumulacién de azolves.

e Otros problemas.

Deficiencias de control de flujo de agua
e Socavacion de la cimentacion de la cortina.
e Fugas o filtraciones por el terreno natural o cimentacion.
e Fugas o filtraciones en la mamposteria y el paramento aguas abajo.

¢ Fugas o filtraciones en los empotramientos.

Asentamientos y agrietamiento de la cortina o su cimentacion
e Capacidad de carga o deformacion excesiva de la cimentacion.

e Revision del agrietamiento.

Andlisis de estabilidad de la cortina
¢ Revision de la estabilidad en condiciones de operacion normal.
¢ Revision de la estabilidad en condiciones de operacion inusual por llenado al
NAME.

e Revision de la estabilidad en condiciones de operacion extrema por sismo.
e Revision de la estabilidad en condiciones de operacion extrema con

desbordamiento.
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Se revisaron las condiciones de la cortina ante la accion de mecanismos de falla por
defectos externos. A continuacion, se muestran los que representan un peligro

potencial para la presa San Blas:

Revisiéon de bordo libre (asentamientos, sismo, oleaje, y erosion)

El bordo libre de la presa San Blas se revisé considerando que la presa tiene mas
de 200 afios de haber iniciado su operacion, y mas de 80 afios de que se
sobreelevo, con lo cual se tiene una sedimentacion de largo plazo en el vaso.

Asi, en el caso de la presa San Blas se asume que no tiene bordo libre,
considerando que la frecuente situacién de desbordamientos que tiene, implica
asumir el NAME al nivel de la corona.

Desbordamiento

El desbordamiento representa el principal problema hidraulico de la Presa San Blas,
que puede desencadenar un problema geotécnico y estructural, ya que provoca la
erosion de las tobas en el terreno de cimentacion, asi como de los empotramientos
laterales y de la propia estructura de la cortina.

En octubre de 2015, una avenida causada por las lluvias del huracan Patricia,
desbordé la corona. En la Fig 6.13, se muestra como al desbordarse la cortina, el
torrente pasa también por los empotramientos, sobre todo el de margen derecha,

se ve la cascada que se forma al iniciarse el desbordamiento de la cortina.
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Figura 6.13. La cortina se desborda

El periédico La Jornada?! del dia 25 de octubre de 2015, sefiala que el agua de la
presa San Blas “salid” con tal fuerza que desbordd el cauce del rio Pabellon, de
manera que tres tramos carreteros colindantes al embalse fueron cerrados debido
a la presencia de agua: la carretera 19, que conduce a San José de Gracia; la
carretera 18 que lleva a la localidad Emiliano Zapata y la carretera secundaria con

direccién hacia San Luis de Letras pasando por San Luis de Letras.

Socavacioén de la cimentacion de la cortina
La presa San Blas tiene problemas de erosion por la caida del agua en los
desbordamientos, que ya han causado problemas de socavacion de la cimentacién

en algunas partes, asi como filtraciones por el terreno de cimentacién

Fugas o filtraciones en la mamposteria y el paramento aguas abajo

La presa San Blas tiene reporte de problemas de fugas o filtraciones por la
estructura de contencion, las cuales ocurren a través de la mamposteria y que por
la inspeccién detallada de éstas, se deberian a un fenémeno de saturacion de la

1 http://www.lja.mx/2015/10/huracan-patricia-desbordo-la-presa-en-pabellon-de-hidalgo/
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mamposteria y defectos en juntas por donde el agua ha encontrado su camino, pero
gue no se relaciona con un proceso erosivo interno, en donde el agua estuviese
desprendiendo particulas del mortero, arrastrandolas y creando tubificacion en la
cortina de mamposteria. Tampoco se aprecia que haya grietas o fisuras debidas a
asentamientos o deformaciones por sismo, que estuviesen relacionadas con las
filtraciones.

Asi, se concluye que las fugas y filtraciones en la mamposteria de la cortina de la
presa San Blas, no tienen consecuencias en su estabilidad, ni causan mayores
problemas que los de la pérdida de agua del embalse. Esto se deberia considerar
una deficiencia del disefio y construccion de la cortina, por el uso de mamposteria

ripiada y la falta de una losa frontal para impermeabilizacion principalmente.

Capacidad de carga o deformacion excesiva de la cimentacion

El terreno de cimentacién de la presa San Blas es roca, con muy sobrada capacidad
de carga para las presiones de contacto que provienen de la cortina que forma, y
gue se estiman en 1800 kN/m? en el contacto, con un valor de ¢ = 1000 kN/m?,
estimada conservadoramente para una toba alterada, con una resistencia a la
compresion simple de fm’=6000 kN/m?. De la misma manera los asentamientos del
terreno de cimentacién de la cortina ya ocurrieron completamente, durante los mas

de 200 afos de vida operativa trascurridos de la presa.

Revision del agrietamiento

No se observé agrietamiento en la cortina de la presa San Blas.

6.2.3 Seleccion de propiedades para el analisis

Las propiedades de la mamposteria, se estimaron con base en las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras de Mamposteria
(NTCM-2004) del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF-

2004), y a las experiencias del Instituto de Ingenieria de la UNAM en edificios
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

coloniales de la Ciudad de México (Sanchez, 1995; Meli et al., 1997), asi como en

pruebas de laboratorio sobre especimenes de mamposteria de una cortina antigua:

e Peso volumétrico mamposteria: y,, = 24.00 kN/m3 (2.446 t/m3 o 2400 kg/
m3)

e Resistencia a la compresion simple o a 90°: f,,” = 6,000 kN/m? (6,116 t/m?
0 61.16 kg/cm?)

e Resistencia de disefio a la compresion: f,,” = Fg f,"

f.,” = 0.30 * 6000 kN/m? = 2000 kN/m?

e Resistencia de la mamposteria al esfuerzo de tension es: f,” = 350 kN/m?

e Resistencia al esfuerzo cortante: V;," = 300 kN/m?

e Cohesion con el criterio de Mohr — Coulomb: ¢ = 500 kN/ m? (5097 t/m? o
5.097 kg/cm?)

e Angulo de friccion interna es ¢ = 33°

e Coeficiente de friccion: f = tan ¢ = 0.649

e Relacion entre el cortante promedio y el maximo: r = 0.5

e Factor de seguridad cortante-friccionante: Sq_¢ = 1.5

e Modulo tangente a 0.1% de deformacién axial: E = 6.67x10° kN/m?
(679,920 t/m? 0 67992 kg/cm?)

e Maodulo de elasticidad con cargas sostenidas: E,, = 350 f,"

En = 350 * 6000 kN/m? = 2.1 x 10° kN/m? « 6.67 x 10° kN/m?

e Modulo de rigidez al cortante: G,, = 0.40 E,,
En = 0.40 * 2.1x10°kN/m? = 8.4x 10° kN/m? (8,400 kg/cm?)

e Relacion de Poisson de v = 0.17.

e Porcentaje de reduccion de subpresiéon: ¢ = 1/3

e Factor de intensidad de subpresion: (=1
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

6.3 REVISION DE ESTABILIDAD ESTRUCTURAL POR EL METODO DE
CREAGER

En el capitulo 4 se describié la metodologia de disefio empleada por Creager, la
cual se basa en mantener la posicion de la resultante dentro de tercio medio. Esta
metodologia es de principios del siglo XX. La presa San Blas es de 1755, por lo que
se verificara que se cumpla con las reglas de disefio propuestas.

Para la revision de la estabilidad de la presa San Blas se consideraron las
propiedades expuestas en el apartado 6.2.3 y las reglas del método de Creager.
Primero, se analizé la seccién 0+125 con un espesor de 1 m bajo la condicién de
desbordamiento h = 1 m y una altura de azolve de 17.33 m. Posteriormente, bajo la
misma condicion, se reviso la estabilidad de un panel compuesto por un contrafuerte
de 3 m de ancho y un tramo tributario de cortina de 9 m.

La Tabla 6.4 muestra la comparacion de la revision considerando la seccién con

espesor unitario con el panel de cortina y contrafuerte.
Revisiéon de estabilidad para la seccion unitaria 0+125:
e Obtencion de la posiciéon de la resultante.

Calculo de fuerzas y momento horizontales
Y(P)=PR,+P,
10 kN/m3 « 26 m?> 2 kN/m3 = 17.33 m?
+
2 2
X (P) = 3380 kN + 300.33 kN = 3680.33 kN

Z(P) =

1 1
X(Px) =P, * (§ HW) + P, <§ HAZ)

1 1
X(Px) = 3380 kN (§ 26 m) + 300.33 kN <§ 17.33 m) = 31028.23 kN -m
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Célculo de fuerzas verticales (ecuacion 3.14 y 3.17)

W,,1 = Fuerza vertical debida al peso de la mamposteria de cortina
W,,» = Fuerza vertical debida al peso de la mamposteria del contrafuerte
W,, = Fuerza de Subpresion

Z(W) = Wit + Wi — Wy,
Z(W) = (Aml*ym) +(Am2*ym)_(c*yw*(h2 +§*<*(Hw_h2))*Au)
Z(W) = (148.33 m? * 24 kN/m3) + (82.46 m? x 24 kN /m3) — (0.33 * 10 kN /m3 «

(O+% *1*(26m—0m))*15.33m2)

X(W) = 3559.92 kN + 1979.04 kN — 664.30 kN = 4874.66 kN

EWx) = Wn)x + Wiz)x — (W)x
Z(Wx) = 3559.92 kN * 3.38 m + 1979.04 kN * 10.15m — 664.30 kN = 5.11 m
I(Wx) = 2872521 kN -m

Posicion resultante (ecuacion 4.2).
_ X(Wx) + Z(Px)
Z(W)
_ 28725.21 kN -m + 31028.23 kN -m

Z= 4874.66 kN =12.26m

1/31 z 2/31

511m < 1226 > 1022m| O cumple.

e Obtencién de la inclinacion de la resultante.

Sin considerar cortante (ecuacion 4.6)

Z(P)  3680.33 kN

= = 0.755
X(W) 4874.66 kN

f = tan(#) = tan(33°) = 0.649
0.755 > 0.649 .. No cumple
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Considerando resistencia cortante (ecuacion 4.7)
0.755 * 4874.66 kN + 0.5 x 350 kN /m? = 15.33 m?
2
3680.33 kN < 3898.93 kN .. Si cumple

3680.33 kN <

e Calculo de los esfuerzos maximos en la base (ecuaciones 3.23 a 3.29)

Calculo de esfuerzos aguas arriba y aguas abajo
m =1—C.G.=1533m—-579m =9.54m

m’ =C.G=579m
e=z—m"" =12258m —-579m =647 m

_ 4874.66 kN  4874.66 kN * 6.47m

= n 9.54m = 1119.876 kN /m?
PT=533m2z ~ 1452153 m* ™ /m
. _ABTA66KN | 487466 kN +647m 66703 KN /o2
= * D, = — .
P T ="1533mz - 1452.153 m* m /m

pu=0.33%10kN/m3«0m = 0kN/m?
p“u=033%10kN/m3x(0m+1%(26m—0m)) = 86.67 kN/m?
pv=pr+pu=1119.876 kN/m? + 0 kN/m? = 1119.876 kN /m?
pv=p"r+pu=-168.703 kN/m? — 86.67 kN /m? = —255.38 kN /m?

pv’ < Resistencia a compresién — 1119.88 kN/m? < 2000 kN /m? = Si cumple

pv”’ < Resistencia a tensién — 255.38 kN/m? > 0 kN/m? .. No cumple

Revision de estabilidad para el panel compuesto por un contrafuerte de 3 m
de ancho y un tramo tributario de cortinade 9 m:

e Obtencion de la posicion de la resultante.

Calculo de fuerzas y momento horizontales

10 kN /m3 * 26 m? 2kN/m3 % 17.33 m?
*Om + *

> > O9m

5(P) =
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X(P) = 30420 kN + 2702.96 kN = 33122.96 kN

1 1
X(Px) = 30420 kN (§ 26 m) + 2702.96 kN (§ 17.33 m) = 279254.10 kN - m

Calculo de fuerzas verticales

Y(W) = (148.33 m? * 24kN/m3 *9m) + (82.46 m? x 24 kN /m3 * 3m) — (0.33 *

10 kN/m3*(0+§*1*(26m—0m))*88.89m2)

X(W) =32039.28 kN + 5937.12 kN — 3851.90 kN = 34124.50 kN

S(Wx) = 32039.28 kN * 3.38 m + 5937.12 kN * 10.15 m — 3851.90 kN * 5.11m
S(Wx) = 14887133 kN - m

Posicion resultante

_ 14887133 kN m +27925410 kN-m _
Z= 34124.50 kN - e m

1/31 z 2/31

511m < 1255 > 10.22m ~ No cumple.

e Obtencidén de la inclinaciéon de la resultante

Sin considerar cortante

S(P) 3312296 kN
= =0.971
S(W) ~ 3412450 kN

f =tan(@) = tan(33°) = 0.649

0.971 > 0.649 .. No cumple

Considerando resistencia cortante
0.649 * 34124.50 kN + 0.5 * 350 kN/m? = 88.89 m?
2
33122.96 kN > 25144.31 kN .. No cumple

3312296 kN <
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e Calculo de los esfuerzos maximos en la base

Calculo de esfuerzos aguas arriba y aguas abajo
m =1—C.G.=1533m—-579m =9.54m

m’ =C.G=579m

e=z—m" " =12258m—-579m =6.76m

_ 3412450 kN | 34124.50 kN * 6.76 m

. 4 .54 m = 1898.128 kN /m?
PT="gggomz T laszaszmt  otm=1898.128kN/m
. _ 3412450 kN 3412450 kN +676m 535 119 kN /m?
= * 9. == )
P T ="8889mz ~  1452482m* " m

pu=0.33%10kN/m3«0m = 0kN/m?
p“u=033x10kN/m3>*(0m+1x(26m—0m)) = 86.67 kN /m?
pv=pr+pu=1898.128 kN/m? + 0 kN/m? = 1898.13 kN /m?
p"v=p"r+p u=-535119 kN/m? — 86.67 kN /m? = —621.79 kN /m?

pv” < Resistencia a compresion 1119.88 kN /m? < 2000 kN/m? .. Si cumple

pv” < Resistencia a tension — 621.79 kN/m? > 0 kN /m? -. No cumple

Tabla 6.4 Comparacién de los analisis de estabilidad.

Regla Seccién unitaria Panel cortina y contrafuerte
Resultante z (m)
Posicién 12.26 12.55
Resistencia al deslizamiento
Sin cortante (tan 0) 0.755 > 0.649 0.971 > 0.649
Con cortante 3680.33 kN < 3898.93 kN  33122.96 kN > 25144.31 kN
Esfuerzos méaximos verticales (kN/m?)
Aguas arriba -255.38 -621.79
Aguas abajo 1119.88 1898.13
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6.4 REVISION DE ESTABILIDAD POR EL METODO DE ELEMENTOS FINITOS
TRIDIMENSIONALES.

Por la relacion entre la longitud y la altura de la cortina, y porque cualquier analisis
convencional no permite tomar en cuenta la interaccion entre los muros y los
contrafuertes, es conveniente construir un modelo de elementos finitos
tridimensional a base de elementos sélidos para analizar los esfuerzos, las
deformaciones y los elementos mecanicos resultantes por las acciones actuantes
para las distintas condiciones de operacion que deben considerarse. Para el analisis
estructural correspondiente al estado actual de la cortina, es necesario considerar
cada una de las diferentes secciones obtenidas de los trabajos de topografia. En la
Tabla 6.5, se reportan los valores considerados de los pardmetros de importancia

para los andlisis de flujo de agua y estabilidad de los modelos de la cortina.

Tabla 6.5. Pardmetros de la presa San Blas para revision estructural.

g Altura desde la
Elevacion (msnm) ) .,
cimentacién (m)

Corona 1945.00 25.00

NAME 1945.00 25.00

NAMO 1943.02 23.02

NAMINO 1937.48 17.48

AZOLVE 1938.14 (variable) 18.47

Nivel de desplante de la cara aguas abajo 1920.00 0.00

6.4.1 Modelo geomecénico estructural de la cortina

De acuerdo con los resultados obtenidos de las investigaciones de los materiales
tanto in situ como en gabinete, asi como de los datos de la topografia y de la
modelacion de estructuras de presas de mamposteria, se realizo la interpretacion
geotécnica estructural de la cortina y su contacto con la toba de cimentacion.

Para este caso, de la modelacién por el método de elementos finitos se obtuvo muy

poca influencia de la rigidez de la cimentacion y del enterramiento, sobre el
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comportamiento de la presa, de manera que se considero el caso de la cortina
empotrada en base rigida. Cabe sefalar, que la subpresion se aplicé en el siguiente
nivel de elementos, con respecto al nivel de elementos que estdn empotrados, el
cual tiene un espesor de 20 cm. Aunque el modelo es tridimensional y se incluye
completamente la cortina desde el modelo topogréafico de AutoCAD, para fines de
ilustrar los resultados, se consideran las secciones criticas de mayor interés que se

presentan en la Fig 6.14 y 6.15.

Figura 6.14. Ubicacion de las secciones criticas de la presa
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Elevacion {msnm)

Elevacién (msnm)
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Figura 6.15. Secciones criticas de la presa
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6.4.2 Analisis de estabilidad de la cortina

6.4.2.1 Combinaciones y condiciones de carga

Las combinaciones y condiciones de carga a las que se reviso la cortina son:

Condicion 1 o Inicial de disefio. El nivel del embalse se encuentra al NAMO y el
nivel de azolve es cero. Esta condicion reproduce las condiciones iniciales de
disefio de la cortina.

Condicién 2 o de operacion normal al NAMO. El nivel del embalse se encuentra
en el NAMO (1943.02 msnm) y se considera la subpresion para esta carga
hidrostatica; el nivel del azolve es de 18.15 m con respecto a la base de la
cortina.

Condicion 3 o de operacion inusual al NAME. El nivel del embalse se encuentra
a la altura de la corona (1945 msnm) y se considera la subpresion para esta
carga hidrostatica; el nivel del azolve es de 18.15 m con respecto a la base de
la cortina.

Condicién 4 o de operacién extrema por desbordamiento. ElI embalse se
encuentra desbordando 1 m sobre la corona de la presa y se considera la
subpresion para esta carga hidrostatica; el nivel del azolve es de 18.15 m con
respecto a la base de la cortina.

Condicion 5 o de operacion extrema por sismo. El nivel del embalse se
encuentra en el NAMO, y se considera la subpresion para esta carga
hidrostatica; actla el sismo y el nivel del azolve es de 18.15 m con respecto a

la base de la cortina.

Los analisis se hicieron a partir de la modelacion numérica para las combinaciones

y condiciones de carga antes mencionadas. Para el analisis se emplea el programa

SAP2000 (CSlI, 2015), el cual permite realizar el andlisis numérico basado en el

Método de Elementos Finitos para las combinaciones y condiciones de carga antes

mencionadas.
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Se considerd una condicion de apoyo en la base de la cortina, empotrada. En la
Tabla 6.6, se resumen los esfuerzos calculados para las distintas condiciones de
carga, apoyos y condiciones de empuje de los casos analizados.

Tabla 6.6. Presiones maximas sobre la cortina.

Condicion de Empuje de Apoyo Presibn maxima en la cortina
carga tierra (kKN/m?)
1 Fluido Viscoso Empotrada 230.2
2 Fluido Viscoso Empotrada 266.5
3 Fluido Viscoso Empotrada 286.3
4 Fluido Viscoso Empotrada 296.3
5 Fluido Viscoso Empotrada 295.5

6.4.2.2 Factores de seguridad

Para garantizar la seguridad estructural de la cortina, se deben cumplir los factores

de seguridad que se muestran en la Tabla 6.7.

Tabla 6.7 Factores de Seguridad Admisibles (USACE, USBR, CONAGUA).

Condicion FS  Subpresion Notas
_, 1.50 Si _
Operacion normal Embalse con nivel al NAMO.
2.00 No
o 1.30 Si _
Operacion inusual Embalse con nivel al NAME.
1.70 No
. _ 1.10 Si Embalse lleno con nivel al
Operacion extrema por sismo
1.10 No NAMO.
1.00 Si El agua desbordando y

Operacion extrema por .
_ pasando por encima de la
desbordamiento 1.25 No _
cortina.
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

6.4.3 Evaluacioén de la seguridad estructural.

Con la finalidad de conocer con mayor detalle el estado de esfuerzos y
deformaciones en todas las partes de la cortina de la presa San Blas, a partir del
levantamiento topografico de detalle efectuado en campo, se desarroll6 un modelo
geométrico para analizar la estructura mediante la soluciébn de un modelo de
comportamiento mecanico lineal por el método de elementos finitos (Fig 6.16) de
manera que se puedan obtener los factores de seguridad conforme con los niveles

de esfuerzos que existen en la mamposteria en realidad.

Figura 6.16. Modelacién de la presa con elementos finitos tridimensionales

6.4.3.1 Esfuerzos en la cortina

De la Fig 6.17 a 6.21 se presentan los resultados obtenidos para la distribucién de
esfuerzos verticales maximos (0zz) en la cara aguas arriba para las 5 condiciones
de carga. En todos los casos los esfuerzos de tension (+) resultaron menores a 1000
kN/m? (10 kg/cm?), que es mayor que la resistencia a la tensiéon de la mamposteria.
Los esfuerzos de compresion (-) son de 2000 kN/m? (20 kg/cm?), que es un valor
menor que la resistencia a la compresion de la mamposteria. Cabe resaltar que los
mayores esfuerzos presentados en la cortina fueron para la Condicion 4 de
desbordamiento h = 1 m, por lo que en la Fig 6.20 se muestra las zonas de

concentracion de esfuerzos en la cara aguas arriba y aguas abajo.
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Paramento Mojado

Condicion de Operacion Normal: Nivel de embalse al NAMO

(kN /m?)

Figura 6.17. Esfuerzos verticales maximos en la cortina (Condicion 1)

Paramento Mojado

Condicionde Operacion Inusual: Nivel de embalse al NAMO

<
%’N
>
o
8
3

(kN/m?)

Figura 6.18. Esfuerzos verticales maximos en la cortina (Condicion 2)
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Paramento Mojado

Condicion de Operacion Extrema: Nivel de embalse al NAME

245,

(kN/m?)

Figura 6.19 . Esfuerzos verticales maximos en la cortina (Condicién 3)

Paramento Mojado

Condicion de Operacion Extrema: Desbordamientocon cargah =1 m

0

T

au

Tension

z

. i X -32
X
y (kN /m?)

Zonas de compresion maxima

Figura 6.20. Esfuerzos verticales maximos en la cortina (Condicion 4)
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Paramento Mojado

Condicion de Operacion Extrema: Sismo

O0zz

e |
24

(kN/m?)

Figura 6.21. Esfuerzos verticales maximos en la cortina (Condicion 5)

Los resultados de los analisis de esfuerzos normales oxx, Oyy y 0zz, (compresion y

tension) realizados se presentan en la Tabla 6.8, 6.9 y 6.10, respectivamente.

Tabla 6.8. Esfuerzos normales maximos Oxx en la cortina.

o Esfuerzo de Esfuerzo de tension
Condicion Apoyo .
compresién o (KN/m?) ot (KN/m?)
1 Empotrado 525 250
2 Empotrado 595 350
3 Empotrado 660 470
4 Empotrado 720 600
5 Empotrado 700 450

Tabla 6.9. Esfuerzos normales maximos oyy en la cortina.

. Esfuerzo de compresion Esfuerzo de
Condicion Apoyo )
oc (KN/m?) tension o (kN/m?)
1 Empotrado 510 35
2 Empotrado 540 60
3 Empotrado 660 100
4 Empotrado 720 120
5 Empotrado 550 90
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

Tabla 6.10. Esfuerzos normales maximos oz en la cortina.

o Esfuerzo de Esfuerzo de
Condicion Apoyo N .
compresion oc (KN/m?)  tension o (KN/m?)

1 Empotrado 1200 370
2 Empotrado 1300 450
3 Empotrado 1600 710
4 Empotrado 2000 1000
5 Empotrado 1600 700

De la Fig 6.22 a 6.25 se presentan los resultados obtenidos de la distribucién de
esfuerzos normales (Oxx, Oyy Y Ozz), cortantes (Oxy, Oxz Y Oyz), Y Von Misses, bajo la

condicion 5 de desbordamiento, en las secciones representativas de la presa.

840 840 2 420
720 720 16 360
600 600 12 300

480 480, 08 240
MI ml I .wl
240 240 0 120

120 120 04 60

0 0 08 0

120 120 12 60

240 240 16 120

360 360. 2

480 480, 24 240

28| 300

32 ]

g

510 595
425 510
340 ] 425

255, 340
170 I 255 I
8 170

170

Condicién de Operacién Extrema:
Desbordamiento con cargade h =1m

255,

|
it o

Unidades: kN/m?

TTTTTT]

1

510.

b e o
- | ] ] 5 I ]

Oxz Oyz Ovon mises

Figura 6.22. Esfuerzos normales y cortantes en la seccion 0+110 de la cortina con
desbordamiento con una ldmina de 1 m
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11 a0 840 T N a0 510, 595, 336
] 720 1o 360 s 10 112
600 00 00 0 az 2881

12/
480 480 08, 240 255, 0. 264
ml ml “I .ml .,.,I zssl I
. . B . - .
1 120 < 0 ° s 192
. . . ; . ;
120 120 12, 0. A r 144
240 240 e 120 ass R 12
360 %0 . 180 o e 096
) 480 24 240. a2 m R L
500 600 28| 0. 510, ] -2s. 048
720 %0 2 360 a5 . 0z
ol o Oxy O xz Oyz Oyon mises
O xx yy zz
z

Condicién de Operacidn Extrema:
Desbordamiento con cargade h =1m

Unidades: kN/m?

Figura 6.23. Esfuerzos normales y cortantes en la seccién 0+120 de la cortina con

desbordamiento con una laminade 1 m

L 840 __{ 840 e 2
720 720 16
600 600

12
480 480, 08 . .
5 o Condicién de Operacion Extrema:
04 .
Desbordamiento con cargade h =1m
240. 240. 0
120 4 o
i e Unidades: kN/m?
0 0 08
120 120 12
240 240 16 z
~360. -360. 2
480 480, 24
600. 600 28] y
T 7 ] 7 ] 22
15| | ]

T

1] =i I H 510 I 1 595, I i 36I
360 G e 312
200 340 425 288
240 255 340 264
‘50' I'IUI ZSSI 2‘I
120 85. 170 216
60 o L 192
0 85 0 168
& 170 - 85 144
e 255 | | 170 12
180 340 255 096,
240, 425 340 0.72|
300 510 425 048
360 ] = e 5‘°| i

1] TTTTTTTTTTd

ny Oxz Gyz O yon mises

Figura 6.24. Esfuerzos normales y cortantes en la seccion 0+125 (maxima) de la cortina
con desbordamiento con una lamina de 1 m
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840 840 2 420 510 595 3.36)

720 720 16 360 425 510 312

600 600 12 300 340 425 288
480 480 08 240 255 340 264
360' 350' OJI wol ! nol 755' 24I
240 240 0 120 [ 85 170 216

120 120 04 60 4 0 85 192

0 0 08 0 1] 85 0 168

240 240, 165

-360 360. 2

340 0.72

425 048

[ 510 024

o vz 0 pon mises

Condicién de Operacién Extrema:
Desbordamiento con cargade h =1m

Unidades: kN/m?

Figura 6.25. Esfuerzos normales y cortantes en la seccion 0+127 de la cortina con

desbordamiento con una lamina de 1 m

Es notorio observar, como el modelo muestra los efectos tridimensionales, al
comparar lo que ocurre entre la cortina y el contrafuerte, ya que para la cortina los
mayores valores de los esfuerzos normales se presentan en los cambios abruptos
en la topografia, generalmente en el sentido del eje Z (0zz), seguido por los
esfuerzos en el sentido longitudinal del eje X (Oxx).

El estado de esfuerzos de la cortina San Blas muestra una tendencia a tener
esfuerzos hacia el lado de la compresioén, como se aprecia en la generalizacion
absoluta del desviador Von Mises (Fig 6.22 a 6.25), que presenta un valor positivo,
es decir, con resultante en el sentido de la compresion, y con valores del desviador
en el rango de 240 < g < 2000 kN/m?, con los valores maximos de g en compresion

en el contrafuerte de la seccion 0+110.

6.4.3.2 Desplazamientos maximos y distorsiones de la cortina.

Para las distintas condiciones de carga analizadas, se determinaron los
desplazamientos laterales méaximos (d) de la cortina. Para estos desplazamientos,

se calcularon las distorsiones maximas de la cortina (¢=5/h). En la Tabla 6.11 se
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

presentan los desplazamientos maximos de la cortina, asi como también las
distorsiones asociadas a estos. De la Fig 6.26 a la Fig 6.28, se muestran los

desplazamientos obtenidos.

Tabla 6.11 Desplazamientos laterales maximos y distorsiones de la cortina.

Condicion de Operacion ~ §(mm) ¢ (mm/mm)

Inicial de disefio 4.92 1.97x10%4
NAMO 5.49 2.20x10°%4

NAME 9.29 3.72x10°%4
Desbordamientode 1m  11.78 4.71x10°4
Sismo 7.65 3.06x1004

im

Condicion Extrema: Desbordamiento de h

Desplazamientos horizontales Ayy

X EEEEEN
eVl el EEEEEEER
“Suuuital SEEEEEEE
Seccion 0+110 Seccion 0+120

L.,

Seccion 0+125 Seccion 0+127

Figura 6.26. Desplazamientos maximos en la corona de la cortina en condiciones de

operacion extrema con un desbordamiento con una lamina de 1 m
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~
o~
-~

T
(=)

‘\I/' Paramento Mojado
y X

Figura 6.27. Desplazamientos maximos Yy vista de la distorsién amplificada 1000X de la

cortina con desbordamiento de 1 m

Lz
X
Paramento Seco

Figura 6.28. Vista de distorsion amplificada 1000x de la cortina con desbordamiento de 1

m como caso de operacion extrema

Por otra parte, para fines de comparacion, en la Tabla 6.12 se muestra un resumen

de los valores de las distorsiones maximas para estructuras de mamposteria de
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6. Revision de la estabilidad de una presa antigua de mamposteria

tabigue (Reyes, 1999). En dicha tabla, se presentan los valores de distorsiones en

donde se considera el inicio de dafio y dafio total de la mamposteria.

Tabla 6.12. Distorsiones que inician el dafio en diferentes sistemas estructurales a base
de mamposteria (Reyes, 1999).

) Distorsion que Distorsion para
Muros de mamposteria:

inicia el dafo dafio total

De piezas macizas 0.001 0.006
De piezas tipo panal 0.001 0.006
De piezas huecas con refuerzo interior y confinadas ) 0.006
por castillos y dalas

De piezas huecas con refuerzo interior sin confinar 0.0007 0.006
De bloques de concreto confinados por castillos y

dalas 0.0005 0.003
De piezas huecas pegadas con mortero pobre o 0.0005 0.005
bien piezas silico-calcareas 0.0003 0.003

Por otra parte, Sheriff et al. (1987) mostraron que para los muros de mamposteria
los desplazamientos en la corona de 0.0003H, donde H es la altura del muro, no
producen agrietamiento en muros bien disefiados y se genera el empuje activo de
tierras. Experimentos con elementos finitos muestran que dicha condicion es seguro
alcanzarla para desplazamientos de la corona de 0.0004H.

Al comparar los valores de las distorsiones calculadas en la Tabla 6.11 con las
maximas permisibles, se determind que, en ninguno de los casos de carga, la
distorsion de la cortina resulta mayor de 0.001, que es el valor para que se inicie el
dafio en piezas de mamposteria macizas y se presente la presion activa de tierras.
Por lo que, de acuerdo con este criterio de revision la cortina es segura, con

distorsiones menores que 0.00049.
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6.4.3.3 Esfuerzo cortante resistente de la cortina.

Se determind el cortante resistente (VmRr) y cortante actuante (Vi) €n la base de la
cortina de la presa. Para calcular el cortante resistente Vmr, las propiedades de los
materiales que componen la cortina de la presa, se estimaron de acuerdo con las
Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de
Mamposteria (NTCM-2004) del Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal (RCDF-2004), y a las experiencias del Instituto de Ingenieria (II-UNAM) en
los edificios antiguos como la Catedral Metropolitana de la Ciudad de México
(Sanchez, 1995).

Mamposteria de piedras naturales (Vmru).

En el 1I-UNAM se efectuaron pruebas de laboratorio sobre especimenes de
mamposteria de la cortina de la presa San Bartolo Aguascalientes y de edificios
coloniales de la Ciudad de México, que estan construidos con mamposterias de
menor calidad que la de la presa San Blas. A partir de los valores experimentales,
se determind que el esfuerzo resistente al cortante de la mamposteria de piedras
naturales (riolitas) de la presa San Blas es Vm*= 350 kN/m?2. Se calcula el cortante

resistente para una seccion unitaria de la cortina, a partir de la ecuacion siguiente:
Vle == 15FRVT;;AT (61)
donde Fr=0.4, que es el valor para mamposteria no confinada ni reforzada
interiormente sujeta a fuerza cortante; Ar, es el area de la seccion transversal del
muro. Para el contrafuerte en la seccién 0+125 con un espesor unitario de la cortina,

Ar= 15.33 m?, entonces:

Voory = 1.5 (0.4)(350)(15.33) = 3219 kN
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Considerando un plano de falla en unajunta de mortero (Vmr2).

El cortante resistente Vmr2 Se calculd suponiendo que la falla por cortante de la
cortina se presenta en una de sus juntas de mortero. Asi, de acuerdo con las
Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de
Concreto, NTCC-2004, del RCDF-2004, la resistencia a cortante de la junta de

mortero seria:

VmRZ = OSFRbd ’f*C (62)

Donde f*.=0.8 f'c y Fr=0.8. Con base en los resultados de las pruebas de laboratorio
antes mencionadas se supone gue el mortero tiene una resistencia a la compresion
de cuando menos fc=6000 kN/m?, la resistencia al cortante de una seccién unitaria

de la cortina es:

Vinrz = 0.5 (0.8)(1)(15000)+/(0.8)(6000) = 424.84 kN

En la Tabla 6.13, se presentan los valores de los cortantes totales actuantes Vit en
la base de la cortina. Se calcularon como el volumen de los cortantes actuantes en

la base de cada elemento.
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Tabla 6.13. Cortantes actuantes totales Vi en la base de la cortina.

CAD|0+00 0+01 0+02 0+03 0+04 0+05 0+06 0+07 0+08 0+09 0+10 O0+11 0+12 0+13 0+14 0+15
C |60.7 37.5 21.6 13.6 139 122 11.7 6.2 54 183 19.1 51.3 90.3 1423 143.4 129.2
vli(|116 80 40 02 09 03 28 04 65 04 161 195 260 06 7.1
V2 (375 21.6 13.6 13.6 12.2 11.7 6.2 54 54 183 191 513 903 142.3 129.2
VA |149.1 296 17.6 13.8 13.1 12.0 9.0 5.8 119 18.7 35.2 70.8 116.3 142.8 136.3 681.8
C |76.4 544 255 159 14.8 13.7 129 7.7 69 233 39.5 56.4 95.9 1544 157.3 128.8
V1l (11.0 145 48 06 06 04 26 04 82 81 85 198 293 15 143
V2 [54.4 25,5 159 14.8 13.7 129 7.7 6.9 69 233 395 564 959 154.4 128.8
VA | 654 40.0 20.7 154 143 13.3 103 7.3 15.1 31.4 48.0 76.2 125.2 155.9 143.1 781.2
C |80.8 589 24.6 16.0 14.1 14.2 128 91 54 20.2 43.1 61.9 120.9 188.7 190.5 163.3
vl (110 172 43 10 01 07 19 18 74 115 94 295 339 09 136
V2 (589 24.6 16.0 141 14.1 128 91 54 54 20.2 43.1 619 120.9 188.7 163.3
VA |69.9 41.8 20.3 150 14.1 13.5 109 7.2 12.8 31.7 52.5 91.4 154.8 189.6 176.9 902.4
C |87.5 61.0 27.7 16.0 13.,5 13.9 119 6.2 50 19.4 44,5 70.0 132.0 206.0 209.9 176.0
V1l (13.2 167 59 12 02 10 29 06 7.2 126 128 310 370 20 17.0
V2 [61.0 27.7 16.0 135 13.5 119 6.2 50 5.0 194 445 70.0 132.0 206.0 176.0
VA |74.2 444 21.8 148 13.7 129 9.0 56 122 32.0 57.3 101.0 169.0 208.0 193.0 968.7
C |87.1 61.4 55.4 283 17.2 15.2 14.6 133 84 21.4 439 61.0 108.0 180.0 182.0 149.0
vl(129 3.0 136 56 10 03 06 25 65 113 86 235 36.0 1.0 165
V2 [61.4 55.4 283 17.2 15.2 146 133 84 84 214 439 61.0 108.0 180.0 149.0
VA |74.3 584 419 22.8 16.2 149 14.0 109 149 32.7 52.5 84.5 144.0 181.0 165.5 928.1

Condicién 5 | Condicidn 4 | Condicidon 3 |Condicion 2 |Condicién 1

CAD = Cadenamiento (m); C = Cortante (kN); V1 y V2 = Volumen Tributario (kN); VA = Volumen
Aportado Total (kN)

Finalmente, en la Tabla 6.14 se presenta la comparacion entre los cortantes
actuantes y los cortantes resistentes (Vmr/Viot) para un tramo unitario de la cortina

de la presa San Blas.

Tabla 6.14 Relacién entre cortantes resistentes y actuante (Vmr/ Viot) €n la cortina.

Condicion Vit (KN)  Vmri/Viot Vimr2/Vior
1 681.80 4.72 0.62
2 781.20 4.12 0.54
3 902.41 3.56 0.47
4 968.72 3.32 0.43
5 928.14 3.46 0.45
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Enla Tabla 6.14, se observa que, para las cinco condiciones de carga, los cortantes
resistentes de la mamposteria de piedras naturales, Vmr1, SOn mayores que los
cortantes actuantes en la base de la cortina, produciendo factores de seguridad
(Vmr1/Viet) mayores que 3.3. Caso contrario al analisis realizado considerando
Gnicamente la resistencia al corte del mortero, ya que se obtuvieron valores
menores a la unidad para las 5 condiciones de carga. Inclusive, cabe comentar que
valores del factor de seguridad por corte poco mayores que la unidad se han
calculado para condiciones sismicas en la Catedral Metropolitana, y éstos se han
considerado aceptables dado que el edificio esta en pie y sin dafios aparentes por

sismo (Meli, 1998). Cuanto mas para la cortina de la presa San Blas.
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7. CONCLUSIONES

Los resultados del analisis de estabilidad de la presa San Blas, realizado con el
meétodo tradicional a una seccion de espesor unitario (seccién 0+125) y a un panel
de cortina y contrafuerte, bajo la condicion 4 de desbordamiento h = 1 m, se

presentan en la Tabla 7.1.

Tabla 7.1 Comparacién de los analisis de estabilidad.

Regla Seccion unitaria Panel cortina y contrafuerte
Resultante z (m)
Posicién 12.26 12.55
Resistencia al deslizamiento
Sin cortante (tan 0) 0.755 > 0.649 0.971 > 0.649
Con cortante 3680.33 kN < 389893 kN  33122.96 kN > 25144.31 kN
Esfuerzos maximos verticales (kN/m?)
Aguas arriba -255.38 -621.79
Aguas abajo 1119.88 1898.13

Dividiendo los valores de resistencia al deslizamiento entre los valores actuantes
mostrados en la Tabla 7.1, para interpretar los resultados en funcién de factores de

seguridad, se obtiene lo siguiente:

Tabla 7.2 Factores de seguridad comparados con los admisibles por USACE, USBR,

CONAGUA.
Subpresién Seccién unitaria Panel cortina y contrafuerte
Si 0.86<1.00 0.67<1.00
Sin cortante (tan 8)
No 1.04 >1.00 0.79<1.00
Si 1.06 >1.00 0.76 < 1.00
Con cortante
No 1.82>1.00 1.29>1.00

En los andlisis donde se considero la subpresién actuante contra la cortina, el inico
factor de seguridad aceptable contra deslizamiento es el obtenido del analisis
realizado a la seccién unitaria, donde se incluye la resistencia al esfuerzo cortante

de la mamposteria, dando un factor de 1.06. En los andlisis donde no se considerd
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la subpresion, el anico factor de seguridad que no supera la unidad, es el obtenido
del andlisis realizado al panel de cortina y contrafuerte, que no incluye la resistencia
al esfuerzo cortante de la mamposteria, dando un factor de 0.79.

Por otra parte, los resultados en la seccion 0+125 del andlisis de estabilidad
realizado con el método de los elementos finitos a un modelo tridimensional
completo de la cortina San Blas, bajo la condicién 4 de desbordamiento h =1 m, se
presentan en la Tabla 7.3.

Tabla 7.3. Comparacién de los analisis de estabilidad con el MEF en la seccion 0+125,

condicion 4.
Condicion FS Subpresion Notas
_ 4.12>1.50 Si Si cumple
Operacion Normal ]
4.63>2.00 No Si cumple
_, 3.56>1.30 Si Si cumple
Operacion Inusual
4.02>1.70 No Si cumple
» _ 3.46>1.10 Si Si cumple
Operacion Extrema por sismo ]
3.82>1.10 No Si cumple
Operacién Extrema por 3.32>1.00 Si Si cumple
desbordamiento 3.79>1.25 No Si cumple

Se encontraron valores con mayor similitud entre la seccién unitaria y la modelacién
3D, aunque en los tres casos el valor de la resultante es considerablemente mayor
al intervalo del tercio medio. Se demuestra la influencia de la modelacién 3D ya que
en un analisis tradicional no se toma en cuenta la interaccion con las secciones
variables de la presa, por lo que el andlisis con elementos finitos tridimensionales,
resulta un método confiable cuando la presa posee contrafuertes y una seccion
variable.

En el caso del analisis 3D se encontré que las zonas de mayor tension, para las
cinco condiciones de carga, se localizan al pie de la cara aguas arriba, y que las
zonas de mayor compresion se desarrollaron después del tercio medio en la base

de los contrafuertes.
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7. Conclusiones

Los desplazamientos y las distorsiones maximas alcanzadas mediante las
solicitaciones a las que se sometid la cortina, son pequefas e inferiores al valor
considerado para que se inicie el dafio en la cortina de mamposteria.

Por otra parte, los factores de seguridad contra cortante son aceptables
considerando Unicamente la resistencia al corte de la mamposteria, ya que todos
los valores son mayores de 3.3. Caso contrario al andlisis realizado considerando
Gnicamente la resistencia al corte del mortero, ya que se obtuvieron valores
menores a la unidad para las cinco condiciones de carga.

Cabe resaltar que el analisis para la condicion de desbordamiento de 1 m sobre la
cortina, para los esfuerzos normales oOx, Oyy Y Oz arroja los mayores valores de
tension, variando de 860 a 1000 kN/m?, resultando alarmantes ya que la bibliografia
consultada sugiere que la mamposteria no soporta esfuerzos de tension.

Sin embargo, la cortina esta perfectamente en pie, y sin ningun dafio estructural.
Esto se explicaria por el efecto de Poisson dentro de un material confinado,
combinado con la adherencia del mortero y el efecto de trabazén entre piezas
angulosas de mamposteria de geometria irregular. La combinacién de tales efectos,
suponiendo que la razon entre el cortante resistente y el actuante fuese de 1.0, la
resistencia equivalente del mortero seria de f'c = 32500 kN/m2, y con la ecuacién
6.2, que equivale a una f'c, 5.4 veces mayor, que es equivalente a los efectos de la
trabazén de las piezas y la adherencia del mortero; esta ultima tiene un papel
fundamental en la resistencia a la tension

Lo anterior hace necesario la realizacion de pruebas adecuadas a muestras
completas de mamposteria unida con mortero, tomadas de presas antiguas, y asi

obtener datos confiables de resistencia a la compresion, tension y cortante.
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APENDICE A. ELEMENTOS FINITOS 2

A.1 CALCULO DE VARIACIONES Y METODOS VARIACIONALES

Un principio variacional especifica una cantidad escalar (funcional) A4, que se define

por una forma integral, como se observa en la siguiente expresion:
X2

A =J. F(e,u,u’,u")dx (A.1)
X1

Donde u y su primera y segunda derivadas, u” y u”, son funciones de x. F y A se
llaman funcionales porque estan en funcion de otras funciones. La solucion del
problema en el medio continuo es una soluciébn u que hace al funcional A
estacionario con respecto a cambios arbitrarios éu. La ecuacién A.1 esta definida

en un intervalo [x,, x,] (Fig A.1) y las condiciones de frontera son:

u(x) = uy (4.2)
u(x;) = u,
El calculo de variaciones, surgid6 hace mas de tres siglos y se ocupa de la
determinacién de maximos y minimos de las funcionales. Se trata basicamente de
encontrar la funcion argumento u(x) que haga que la integral del tipo A.1 adquiera
un valor maximo o minimo; este valor se llama generalmente extremo de la funcional
y la funcién u(x) que le corresponde se le llama extremal. El problema se extiende

a la basqueda de extremales de funcionales de cualquier tipo.

2 E| apéndice A de elementos finitos se realizé con base en informacion de los libros de Desai, (1972) y Potts, et al, (1999).
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ua

Uz

Uuq "

Xq X x
. Solucién continua o cerrada

Solucion discreta o numérica

Figura A.1. Dominio [xq, x,]

El problema fundamental del calculo de variaciones puede expresarse de la
siguiente forma: en el dominio de las funciones argumento admitidas para una
funcional determinada, hallar esa funcion argumento (extremal) para la cual la
funcional alcanza un valor extremo, con respecto a los valores que ella adquiere
para todas las demas funciones argumento del dominio, que se hallan en una
vecindad suficientemente pequefa de la extremal. La forma de obtener la extremal
es, por analogia con el célculo ordinario, igualando a cero la primera variacién de la
funcional.

Solucién discreta, t = u + du

- Iﬁu - ~
- ~
~
~
(\ \

Solucién cerrada, u(x)

“x

Figura A.2. Notacién variacional
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Una solucién discreta o numérica, i, en la vecindad de la solucion cerrada u, puede
ser representada como la suma de dicha solucion exacta mas una variacion de u,
du (Fig A.2)

u=u+ ou (A.3)

La variacion en u = u(x) es definida como un cambio infinitesimal arbitrario en u
para un valor fijo de la variable independiente x, es decir, para §x = 0. La notacién
du utilizado en la ecuacion A.3 es llamada notacion variacional. El simbolo 6 de la
notacion variacional es tratado como un operador, similar al operador de diferencial

d. El operador § es conmutativo con la integracion y la diferenciacion:

5 ( j Fdx) _ j (6F)dx (A. 4a)
5(du/dx) = d(6u)/dx (A. 4b)

Se define la variacion de una funcional en una manera semejante al diferencial total
del calculo ordinario (en ingenieria se utilizan los tres primeros términos):
oF oF oF oF

6F=%6u+w6u +W5u +W6u + e (A'4C)

Ahora consideremos pequefios cambios o variaciones de la funcional A de la
ecuacion A.l, correspondientes a las variaciones en la solucion. Como ya se
mencionod anteriormente, por analogia con el calculo ordinario, al igualar a cero la
primera variacion de la funcional A tendremos la condicion para que A sea

estacionaria (méximo o minimo de la funcional).

X2

6A—j(aF5 +6F5'+6F5")d =0 AS
B out T o Ot Tt )T (&.50)
X1
X2
SA = f SFdx = 0 (A.5b)

X1
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Al integrar por partes los respectivos términos de la ecuacion A.5a se obtiene:

aF5 d A.6
7 udx (A.6a)
X1
X2 X2
OF swd —_aF5]x2 fd(aF)(Sd A.6b
ouw o* = [ou x dx \ou’ ) O (A.6D)
X1 X1
X2 X2
6F6 2 _'OFS,]’CZ [d<0F)6]x2+f dz(aF)Sd "
ou ot T oo x  ldx\ou” u - dx? \ou~) o4 (A-60)
X1 X1

Sumando las ecuaciones A.6a, A.6b y A.6¢ se obtiene:

0F d /0F d? /o0F oF d /0F
LA SR PPN LN L8\ P
u Ju

X

2
o= |

X1

X2

ou dx dx? \ou” ou” dx

(A

Para satisfacer la igualdad de la ecuacién A.7 podemos recordar que la variacion

X1

X2

=0 (A.7)

X1

du es arbitraria y puede ser considerada igual a cero. Por lo tanto, las funcionales

se pueden igualar a cero y eliminar individualmente:

oF d((’)F)_I_d2 (E)F)_O A8

ou dx\ou) dx?\ou’/) (A-8a)

[aF d(aF)](S xZ_O A 8b
ou” dx\ou” Y. o= (A.8b)
oF *2

G ]

X1
=0 (A.8¢)
La ecuacion A.8a es la ecuacion diferencial que rige el problema y es llamada la

X1

Ecuacién de Euler o la Ecuacién Euler-Lagrange. Las ecuaciones A.8b y A.8c dan

las condiciones de frontera. Las condiciones
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X2

oF d<aF>]6 _0
ou” dx \ou” Y. o=

(Gl

Son llamadas condiciones naturales de frontera; si son satisfechas, son llamadas

X1

X1

condiciones de frontera libres. Si una de las condiciones naturales de frontera no es
satisfecha, las correspondientes porciones de las ecuaciones A.8b y A.8c deben ser

satisfechas.

ou(x;) =0, ou(x,) =0
ou'(x;) =0, ou'(x,) =0

A las Ultimas se les llama las condiciones geométricas de frontera, o condiciones
forzadas de frontera y son consideradas condiciones iniciales.

La aproximacion con el calculo de variaciones, cuando se aplica a una funcional del
tipo expresado en la ecuacion A.1, proporcionan una descripcion completa del
problema.

Obtenemos no solo la ecuaciéon diferencial gobernante del problema, también
obtenemos las condiciones inherentes de frontera. La formulacion de este tipo se

conoce como Formulacién de Euler-Lagrange.

A.2 DISCRETIZACION DEL MEDIO CONTINUO

Para discretizar se define la geometria de la frontera del problema tomando en
cuenta la topografia, dimensién de la estructura y discontinuidades. Esta geometria
se reemplazara por una malla de elementos bidimensionales o tridimensionales

equivalente, que seran llamados elementos finitos.
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El conjunto de elementos en la malla estara interconectado por los lados de dichos
elementos y por un nimero determinado de nodos. Generalmente, para problemas
bidimensionales se emplean elementos de formas triangulares o cuadrangulares
(Fig A.3). La geometria de los elementos finitos estara definida en funcion de las
coordenadas de los nodos. Para elementos con lados rectos, los nodos estaran
localizados en las esquinas (nodos de esquina), si el elemento posee lados curvos
se deberan introducir nodos a la mitad de dicho lado (nodos intermedios).

Mallas de elementos finitos bidimensionales

Y, I ' 7
G
3 Nodos 4 Nodos

6 Nodos 8 Nodos

Figura A.3. Elementos finitos bidimensionales

Con el fin de hacer referencia a la malla completa de elementos finitos, los
elementos y nodos deberan estar numerados de una manera sistematica. Un
ejemplo de esquema de numeracién para una malla con elementos cuadrilateros de
4 nodos se muestra en la Fig A.4. Los nodos son numerados secuencialmente de

izquierda a derecha y de abajo hacia arriba; Para describir la ubicacién de un
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elemento dentro de la malla, se debe utilizar una lista de conectividad del elemento.
Esta lista contiene el nimero de los nodos que forman un elemento, normalmente
en orden anti horario. Por ejemplo, la lista de conectividad del elemento 2 es 2, 3,
7, 6.

AVYe
9 70 77 72
', @)
4 5 6
a5 5 7 8
\ S N\
7 2 2
7 2 g 4 Xe
O L 2 £ )

Figura A.4. Numeracion de los nodos y elementos

Cuando se construye una malla de elementos finitos, se debe considerar lo
siguiente:
e Ellimite geométrico de la malla de elementos finitos debe ser tan aproximado
como sea posible, al limite geométrico real del dominio del problema.
e Se deben utilizar nodos intermedios en elementos curvos ubicados dentro y
en el limite del dominio, asi como en las interfaces curvas entre materiales.
e En muchos casos, las discontinuidades en la geometria del dominio indican
una forma natural de subdivision.
e El disefio de la malla puede ser influenciado por las condiciones de carga

aplicadas. Se pueden introducir nodos en puntos de carga o discontinuidad.

Como se observara mas adelante, para la modelacion de las presas de
mamposteria es conveniente dividir el dominio del problema en una malla de
elementos cubicos, considerando elementos de mayor tamafio donde la seccién de

la cortina sea constante y refinando la malla en aquellos lugares donde la geometria
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de la presa presente cambios abruptos o donde sea de mayor interés conocer los

esfuerzos generados en la cortina.

A.3 APROXIMACION DEL CAMPO DE DESPLAZAMIENTOS (MODELOS DE
DESPLAZAMIENTO)

Se eligen funciones simples que modelen en forma aproximada los
desplazamientos en cada elemento finito. A estas funciones se les llama funciones
de desplazamientos o modelos de desplazamientos. La solucion final de las
funciones de desplazamientos seran los desplazamientos en los nodos.

En el método de elementos finitos basado en el desplazamiento, la incégnita
principal es el campo de desplazamientos variable sobre el dominio del problema.
Los esfuerzos y las deformaciones son consideradas cantidades secundarias, que
pueden ser calculadas una vez que el campo de desplazamientos sea determinado.
En casos bidimensionales el campo de desplazamientos es caracterizado por los

dos componentes de desplazamientos globales u y v en las direcciones

-

coordenadas x y y respectivamente.

.

/

Figura A.5. Elemento de tres nodos

La aproximacion principal dentro del método de elementos finitos, consiste en
asumir de una forma particular, el modo en que los componentes de los
desplazamientos varian dentro del dominio bajo investigacion. Los componentes
de desplazamiento de cada elemento asumen una forma polinomial simple, donde

el orden del polinomio dependera del nimero de nodos del elemento. Por lo tanto,
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los componentes de desplazamiento seran expresados en términos de sus valores
nodales. Por ejemplo, si se consideran las ecuaciones de desplazamiento para los

tres nodos del elemento triangular que se muestra en la Fig A.5:

u=a;+ax+azy A.9)

v=b1+b2x+b3y

Las seis constantes (a; = b3) llamadas coordenadas generales o amplitudes
generales de desplazamiento, pueden ser expresadas en términos de
desplazamientos nodales mediante la sustitucion de las coordenadas nodales
dentro de las ecuaciones A.9, entonces se tiene que llegar a la solucién de dos

sistemas de tres ecuaciones simultaneas, planteadas de la siguiente forma:

Ui =aq + A, X; + a3yl’
= a; + a;x; + azy; (A.10)

um = a1 + azxm + a3ym

vi = bl + bzxi + b3yi

Um = bl + bzxm + b3ym

Las ecuaciones anteriores se resuelven para a; —» b; en términos de los

desplazamientos nodales u;, u;, Uy, v;, v; Y vy, Y asi obtener:

u

{1;} = [N]{ul- Uj Uy V; Vj Uy }T = [N] {v

}nodos (A. 1 2)

Donde la matriz [N] es conocida como la matriz de funciones de forma. Los
componentes de desplazamiento u y v ahora estaran expresados en términos de
sus valores en los nodos. Por lo tanto, para elementos de tres o cuatro nodos existe

una variacion lineal de los desplazamientos a través del elemento como se observa
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en la Fig A.6. Para elementos de orden superior de seis u ocho nodos, el campo de
desplazamientos variara cuadraticamente a través del elemento.

Ay

Variacion lineal del
desplazamiento
nodal

Elemento

X

L
o

Figura A.6. Variacion lineal de desplazamiento a través de un elemento de 4 nodos

A.4 COMPATIBILIDAD

La exactitud de un analisis de elementos finitos dependera del tamafo de los
elementos y de la naturaleza de los modelos de desplazamientos. La exactitud se
incrementara conforme los elementos se hagan mas pequefios y el modelo de

desplazamiento satisfaga las siguientes condiciones de compatibilidad:

e Continuidad del campo de desplazamientos. Con el fin de evitar que ocurran
vacios o traslapes cuando se apliquen cargas al dominio, los modelos de
desplazamiento deben ser continuos a través de cada elemento. Esto se
puede lograr asegurando que los desplazamientos en un lado del elemento
dependan solo de los desplazamientos de los nodos en ese lado.

¢ El modelo de desplazamiento debe ser capaz de representar el movimiento
del cuerpo rigido. Ejemplos de tales movimientos pueden ser las traslaciones
y rotaciones. Tales desplazamientos no inducen deformaciones en un

elemento, Fig A.7.
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Aproximacion del
campo de

/desplazamiento
4

Figura A.7. Variacion del desplazamiento sobre una malla de elementos de 4 nodos

e El modelo de desplazamiento debe ser capaz de representar las velocidades

de deformacion constantes del elemento.

La caracteristica principal en cuanto a la aproximacién del elemento, es que la
variacion de los desplazamientos desconocidos dentro de un elemento se expresa
como una funcién simple del desplazamiento en los nodos. Por lo tanto, el problema
de determinar el campo de desplazamientos en toda la malla de elementos finitos,
se reduce a determinar los componentes de desplazamiento en un namero finito de
nodos. Estos desplazamientos nodales se conocen como grados de libertad. Para
problemas bidimensionales se tienen dos grados de libertad en cada nodo: los
desplazamientos u y v.

Por otra parte, se deben seleccionar los modelos de desplazamiento de tal forma
gue sean independientes de la orientacion del sistema de coordenadas local,

propiedad conocida como isotropia geométrica.

A.5 ELEMENTOS FINITOS ISOPARAMETRICOS

En la Fig A.8 se muestra un elemento cuadrangular isoparamétrico de ocho nodos.
Este tipo de elementos son ampliamente usados en software geotécnico basado en

el método de los elementos finitos, debido a la sencillez de formular sus ecuaciones
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y su facil modificacibn mediante la afiadidura de nodos internos que sirven para
representar con precision los bordes curvados.

El elemento global se obtiene de un elemento matriz o elemento parental con el
mismo numero de nodos, pero definido con respecto a un sistema de coordenadas
naturales. La Fig A.8 muestra la configuracion del elemento parental. Las

coordenadas naturales S y T del elemento satisfacen las condiciones -1 <S <1y

-1<T<1.
7
04 7 Q3
(7, 7)
% 6 S
7 5 2
@ Q ]
(-7, 7)
a) Elemento Parental b) Elemento Global

Figura A.8. Elemento isoparamétrico de 8 nodos

El procedimiento basico para la formulacion de los elementos finitos isoparamétricos
consiste en expresar los desplazamientos y la geometria de los elementos en
términos de las funciones de interpolacion usando el sistema de coordenadas
naturales. El termino isoparamétrico surge del hecho de que la descripcion
paramétrica utilizada para describir la variacion de los desplazamientos
desconocidos dentro de un elemento, es exactamente igual a la utilizada para ubicar
la geometria del elemento desde los ejes globales a los ejes naturales.

Para el elemento mostrado en la Fig A.8 las coordenadas globales de un punto en
el elemento se pueden expresar por las interpolaciones de las coordenadas,

mostradas a continuacion:

8 8
X = Z Nl-xl- y Y = Z Ni)’i (A 13)
i=1 i=1
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Donde x; y y; son las coordenadas globales de los ocho nodos del elemento, y N;,
i=1,...,.8, son las llamadas funciones de interpolacion. Para elementos
isoparamétricos, las funciones de interpolacion estan expresadas en términos de
las coordenadas naturales Sy T que varian de —1 a +1. Para la construccion de las
funciones de interpolacion de un elemento isoparamétrico de ocho nodos, se utilizan
las siguientes propiedades. En primer lugar, hay una funcion de interpolacion
correspondiente a cada nodo en el elemento y cada funcidn es cuadratica en las
coordenadas naturales S y T. En segundo lugar, la funcién de interpolacion N, es
igualalenelnodo1 (S=-1,T =-1)y es igual a cero en los otros siete nodos;
una relacion similar se puede aplicar a las funciones de interpolacion N, Ns, ..., Ng.
Usando estas propiedades se puede demostrar que las funciones de interpolacion

toman la forma:

Nodos internos: Nodos principales externos:
Ns=1/2(1-5S)(1-T) N, =1/4(1-5)(A-T)—1/2Ns—1/2Ng
Ne=1/2(1+4+51-T? N,=1/4(1+S)(A-T)—1/2Ns—1/2Ng (A.14)
N,=1/2(1-S*)(1+T) N;=1/4(1+S)(A+T)—-1/2N;—1/2N,
Ng=1/2(1-5(1-T? N,=1/4(1-5S)(A+T)—1/2N,—1/2Ng

Puesto que el elemento es isoparamétrico, el desplazamiento dentro del elemento
se interpola de la misma manera que la geometria. Por lo tanto, las funciones de
interpolacién anteriores N,, N,, ..., Ng se utilizan como las funciones de forma en la
ecuacion A.12.

La ventaja principal de la formulacién isoparamétrica es que las ecuaciones del
elemento Unicamente necesitan ser evaluadas en el sistema de coordenadas del
elemento parental. Entonces, para cada elemento en la malla se puede calcular las
integrales requeridas para la obtencion de la matriz de rigideces por un
procedimiento estandar. Las integraciones solo necesitan ser desarrolladas sobre

un cuadrado, con S y T variando entre —1y +1.
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A.6 ECUACIONES DE LOS ELEMENTOS

Las ecuaciones de los elementos son aquellas que rigen el comportamiento de las
deformaciones de cada elemento. Estas, en esencia, combinan la compatibilidad, el

equilibrio y las condiciones constitutivas.

Desplazamientos: Como se sefialé anteriormente, los desplazamientos se asumen

como.

(aay = {0} = {30} = Niaay, (A.15)

Deformaciones: Si los desplazamientos son definidos por funciones continuas, u,
vy w en las direcciones x, y y z respectivamente, las deformaciones (asumiendo la
teoria de pequefias deformaciones y una convencion de signos con la compresién

positiva) se definen como:

_ E)u_ _ (')v' _ aw
Ex ax T dy’ &z 0z
(4.16)
Jv du ow 0v ow du

By = Tax ey T oy e YT ax az

Las deformaciones correspondientes a los desplazamientos de la ecuacion 5.15 se

deducen de la ecuacién A.16:

_O(Au) y __(')(Av) ' __B(Au)_a(Av)

Ag = ) & - ) V -
x 0x Y oy e oy 0x (A.17)

T
Ae, = Ayy, = Ay, = 0 5 {4e}" = {Ae, Ae, Ay, Ae,}

Combinando las ecuaciones A.15 y A.17 para un elemento con n nodos, se llega a:
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[ JN. ON ON 1 (4u
My M o |
As ox ox 0x 1
(4 o WM N o N, A
{Ayy }z _ 3y Ty o By [{4v2p  (A18)
A:y) N, 0Ny 0N, 0N, = v 0N,  ONn| [ . .
’ dy 0x dy 0x dy ox | | Aun
0 0 0 0 0 0 1 \v,J

Lo cual, también se puede escribir como:

{Ae} = [B]{4d}, (A.19)

Donde la matriz [B] contiene solamente derivadas de las funciones de forma N;,
mientras que el vector {4d}, contiene los desplazamientos nodales de cada
elemento.

En el caso de usar elementos isoparamétricos, las funciones de forma son idénticas
a las funciones de interpolacion, y N; dependerd Unicamente de las coordenadas
naturales S y T. En consecuencia, las derivadas globales dN;/dx, dN;/dy en la
ecuacion A.18 no podran ser determinadas directamente. Sin embargo, utilizando
la regla de la cadena, que relaciona las derivadas de x y y con las derivadas de S y

T, se obtiene:

{aNi aNi}T= {aNi aNi}T (A.20)

9s aT 9x dy

Donde [J] es la matriz jacobiana, que es una matriz compuesta por las primeras

derivadas parciales de una transformacion de coordenadas:

dx OJdy

_|as as
Ul=15, dy (4.21)

oT 0T
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Por lo tanto, si se obtiene la matriz inversa de la ecuacion A.20, las derivadas

globales de las funciones de interpolacion estan dadas por:

dN; dy dy1 (ON;
0x 11 ar as|) as

N (| oex  ax |)an, (A.22)
dy oT 0dS aT
Donde |J| es el determinante Jacobiano:
dx dy 0y 0x
V=537 " 35 a7 (A.23)

Las derivadas de las coordenadas en las ecuaciones A.22 y A.23, que se obtienen
de la transformacion jacobiana, se pueden encontrar por medio de la diferenciacién

de las relaciones isoparamétricas dadas en la ecuacion A.13.

Modelo constitutivo. Esta es una descripcion del comportamiento del material. Por
lo general toma la forma de una relacién entre los esfuerzos y las deformaciones,
por lo que proporciona un vinculo entre el equilibrio y la compatibilidad.

Para efectos de calculo, el comportamiento constitutivo tiene que ser expresado

matematicamente de la siguiente manera:

(A0 D11 Dy3 Dy3 Dy Dys Dyg (A&
Aoy, D31 Dyp Diz Day Dis Dag de,
Ao, D31 D3y D33 D3y D35 Dsg A,

r= < > A. 24

Atyy, D41 Dy Duz Dyy Dys Dye Ay ( )

AT, Dsi Ds; Dsz Dsy Dss Dse Ayy,

\47,,) D1 Dez D3 Dea Des Dgs 1\ Ay, )

A

De forma condensada la misma ecuacion queda:

Ao = [D] Ae (A.25)
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Si se considera la relacion esfuerzo-deformacion como la ley generalizada de Hooke

para un material isotrépico, elastico y lineal, la matriz [D] toma la siguiente forma:

1-—p) H I 0 0 0
po (1—p H 0 0 0
E u po (- 0 0 0 A 26
1+w| O 0 o (1/2—-w 0 0 (A.26)
0 0 0 0 (1/2 —w 0
| 0 0 0 0 0 (1/2—u)J

Donde E y u son el modulo de Young y la relacién de Poisson respectivamente.
Para determinar las ecuaciones de un elemento compuesto de un material con

comportamiento lineal, se debe recurrir al principio de energia potencial minima.

A.6.1 Principio de energia potencial minimay obtencion de la matriz de rigidez

El principio de energia potencial minima es un teorema variacional de mecanica de
solidos que se utiliza comunmente para deducir las ecuaciones de equilibrio de los
elementos finitos. Estos teoremas son derivados de la aplicacién de los principios
energéticos de mecanica, especificamente del principio de trabajo virtual.

El principio establece que la posicion de equilibrio estatico de un cuerpo elastico
lineal cargado, es aquella que minimiza la energia potencial total.

La energia potencial total de un cuerpo elastico se define como:

Energia potencia total (E) = Energia de deformacion (W) — Trabajo realizado por las

cargas aplicadas (L)

El principio de energia potencial minima establece que para el equilibrio se debe

cumplir:

SAE = §AW — 8AL =0 (A.27)
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El principio dice: de todas las configuraciones posibles de desplazamientos que un
cuerpo puede asumir satisfaciendo la compatibilidad y las condiciones cinematicas
de frontera, la configuracion que cumple con el equilibrio es la que hace a la energia

potencial minima.

La funcional de la energia potencial es:

E =f ffAW(u,v) —f ff(Aqu+AFyv)dVol—f f(ATxu+ATyv) asrf (A.28)
Vol Vol

Srf

La ecuacion A.28 puede ser expresada de forma matricial. Consideremos a la

energia de deformacion, AW, de la siguiente forma:

AW = % f (46} {40} dVol = % f (A€} [D]{4e} dVol (A.29)

Vol Vol

Donde la integracidn sera sobre el volumen del cuerpo.

El trabajo realizado por las cargas aplicadas, AL, se puede dividir en las
contribuciones correspondientes a las fuerzas de cuerpo y las fuerzas de superficie,

para expresarse:

AL = f (AdYT{AF} dVol + f (AdYT{AT} dSrf (A.30)
Vol Srf
Donde:

{Ad}"T = {Au, Av} = Desplazamientos
{4F}" = {AF,, AF,} = Fuerzas de cuerpo

(AT} = {ATx,ATy} = Fuerzas de superficie (tracciones de superficie)

Srf es la parte de la frontera del dominio sobre la que se aplica las fuerzas de

superficie.
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Combinando las ecuaciones A.29 y A.30 se obtiene la energia potencial total del

elemento:

AE:% f (A€} [D]{4e} dVol — f (AdYT{AF} dVol — f (AT} dSrf  (A.31)
Vol Vol Srf

Ahora la esencia del método de elementos finitos consiste en discretizar el problema
en elementos. Esto tiene dos efectos. Primero, la energia potencial total es

reemplazada por la sumatoria de la energia potencial en cada uno de los elementos:

AE = zAEi (A.32)

Donde N es el numero de elementos. Segundo, la variacion de los desplazamientos
puede expresarse en términos de valores nodales utilizando la ecuacion A.15. Por

lo tanto, la ecuacion A.31 queda:

- j ({(Ad)L[B]" [D][BI(Ad}, — 2{Ad}LIN]"{AF}) dVol
Vol (A.33)
- f (AdYT[NI(AT} dSrf

Srf

AE =

i

Ahora la integral de volumen sera evaluada sobre el volumen de un elemento y la
integral de superficie sera evaluada en la porcion de la frontera del elemento donde
son especificadas las fuerzas de superficie. Las incognitas principales son los
incrementos de desplazamientos nodales sobre la malla completa, {4d},.
Minimizando la energia potencial con respecto a los incrementos en los

desplazamientos nodales, se obtiene:
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f [B]T[D][B] dVol {Ad},, — f [N]T{AF}) dVol —
SAE = Z({&Ad}ﬁ)i vol vol =0 (A.34)
' f [NT{AT} dSrf
Srf ap

Lo cual es equivalente a un conjunto de ecuaciones de la forma:

[Keli((48},); = Z{ARE} (4.35)

l

Donde:

[Kg] = [,,,[B]"[D][B] dVol = Matriz de rigidez del elemento

{AR;} = fVOl[N]T{AF})dVol—fSrf[N]T{AT}dSrf = Vector de fuerzas nodales del

elemento

Asi, el problema se reduce a determinar y sumar las ecuaciones de equilibrio de los

elementos:

[Kel{4d}, = {4Rg} (A.36)
La matriz de rigidez del elemento para elementos isoparamétricos se evalGa
utiizando el sistema de coordenadas naturales. De la transformacion
isoparamétrica de coordenadas, obtenemos:

dVol =tdxdy =t|J|dSdT (A.37)

Para problemas bidimensionales, el espesor t sera unitario y la matriz de rigidez del

elemento se convierte en:
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1 1

K] = f f ¢ [BI[D][BIY| dS dT (A.38)

-1 -1

En la ecuacion A.38 |J| esta dado por la ecuacion A.23 y representa el determinante
de la matriz jacobiana que surge de la correlacién entre los elementos globales y
parentales. Generalmente, la evaluacion explicita de la ecuaciéon A.38 no puede
llevarse a cabo, a excepcion de formas especiales de los elementos. Por lo que es

conveniente usar procedimientos de integracion numérica.

A.6.2 Integracion numérica

Para evaluar la matriz de rigidez y el vector de fuerzas nodales del elemento, se
deben realizar algunas integraciones. La evaluacion explicita de estas integrales
generalmente es complicada exceptuando casos especiales, por lo tanto, se debe

utilizar un esquema de integracion numérica. Por ejemplo, si se considera la integral
unidimensional, f_llf(x)dx, mostrada graficamente en la Fig A.9a. La forma mas
simple de realizar una integracién numeérica es dividir el rango x de la integral (por
ejemplo, —1 < x < 1) en un nimero de segmentos iguales de tamafio a y asumir
que el area bajo la curva es igual a la suma de las éareas trapezoidales
a(f(xl-) + f(xi_))/z. Tal procedimiento es conocido como la regla Trapezoidal y se

puede refinar a fin de obtener una mayor precision para el menor nimero de
evaluaciones de funciones, f(x;), para esto hay una gran cantidad de

procedimientos disponibles.
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Figura A.9. Ejemplos de integracién numérica

En esencia, la integral de una funcidn se sustituye por una suma ponderada de la
funcién evaluada en un nimero de puntos de integracion (puntos de muestreo). Por
ejemplo, se considera una integral unidimensional con tres puntos de integracion,
Fig A.9b:

1 3
| redx =Y WG = WaGe) + War () + Waf (e (4.39)
-1 i=1

Donde
W, = Pesos de cada segmento
f(x;) = Valores de la funcion en los tres puntos de integracion x;- ; 3.

Los valores de los pesos, W;, y la ubicacion de los puntos de integracion, x;,
dependen de la naturaleza del sistema de integracion que se este utilizando. El
namero de puntos de integracién determina el orden de integracién. Un orden de
integracion mayor da procesos de integracion mas exactos. Desafortunadamente,
el numero de evaluaciones de la funcion también depende del orden de la funcion.
Esto es particularmente importante para integrales de dos o tres dimensiones donde

se requiere un arreglo de puntos de integracion.
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Por ejemplo, se requiere un arreglo de puntos de integracion de 3 x 3 para un
problema bidimensional. Para un elemento tridimensional este arreglo se

incrementard a uno de 3 x 3 x 3.

El método mas comun de integracidon numérica es la integraciéon Gaussiana, y los
puntos de integracion con frecuencia son llamados puntos de Gauss. Para la
integracion de Gauss, el orden de integracion éptimo dependera del tipo y la forma
de elemento que se va a utilizar. En experiencia de diversos autores (Potts y
Zdravkovic, 1999) se ha demostrado que para elementos isoparamétricos de 8
nodos puede utilizarse un orden de integracion, ya sea, 2x2 o 3x3. En la Fig A.10
se muestran las ubicaciones de los puntos de Gauss en el elemento parental y un
ejemplo de su posicion en un elemento global para 6rdenes de 2x2 y 3x3. Los
ordenes de integracion 2x2 y 3x3 con frecuencia son llamados integracion reducida

y completa respectivamente.
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Figura A.10. Ubicacién de los puntos de Gauss

A.7 ECUACIONES GLOBALES

El siguiente paso en la formulacion de las ecuaciones de los elementos finitos es el

ensamble de las ecuaciones de equilibrio de cada elemento dentro de un conjunto

de ecuaciones globales.

[Kc]{Ad}ne = {ARg} (A.40)

[K¢] = Matriz de rigidez global

{Ad}, ¢ = vector de desplazamientos nodales de toda la malla de elementos finitos

{AR¢} = vector global de cargas
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Los términos de la matriz de rigidez global se obtienen sumando las contribuciones
de cada uno de los elementos, teniendo en cuenta sus respectivos grados de
libertad. Los términos del vector global de cargas se obtienen de una forma similar

mediante la sumatoria de las cargas actuantes en cada nodo.

Como se puede observar en la ecuacién A.38, si la matriz constitutiva [D] es
simétrica, las matrices de rigidez de los elementos y la matriz de rigidez global
también seran simétricas. Esta situacion se produce para una amplia gama de
comportamiento de los materiales, incluyendo el comportamiento elastico lineal. Los
términos diferentes de cero en la matriz global de rigidez, surgen de las conexiones
entre los grados de libertad a través de los elementos. A partir de la geometria de
la malla, cada grado de libertad Gnicamente estara conectado a un reducido nimero
de grados de libertad; por lo tanto, la matriz de rigidez global contendra muchos
términos iguales a cero. Ademas, muchos de estos términos iguales a cero, estaran

fuera de la diagonal principal.

A.7.1 Método de ensamble directo de la matriz de rigidez

La esencia del método directo de rigidez es el ensamblar los términos individuales
de la matriz de rigidez de cada elemento, [Kg], dentro de la matriz global de
rigideces, [K], de acuerdo con el esquema de numeracion de los grados de libertad
globales. A nivel de elemento, los términos de la matriz de rigideces corresponden
a la rigidez relativa entre los grados de libertad contenidos en el elemento. A nivel
de la malla, los términos de la matriz de rigideces corresponden a la rigidez relativa
entre los grados de libertad sobre la malla completa. Por esta razén, el tamafio de
la matriz de rigidez global dependera del nimero total de grados de libertad y los
términos diferentes de cero se produciran a partir de las conexiones de los grados

de libertad a través de los elementos.
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Para ilustrar las etapas del proceso de ensamble se puede utilizar una malla con
elementos rectangulares (4 nodos) con un grado de libertad en cada nodo (nota:
para analisis bidimensionales es normal utilizar dos grados de libertad en cada

nodo).

La numeracion de los grados de libertad y la forma de la matriz de rigidez para un
elemento de 4 nodos se ilustra en la Fig A.11. Se supone que todas las matrices de
rigidez son simétricas y por lo tanto solamente seran indicadas la diagonal principal

y la parte superior de los términos.

Ko Ki Ky
Ky Ky Ky
Kss Ky

K

44

Figura A.11. Matriz de rigidez de un elemento de 4 nodos

Si este Unico elemento se convierte en parte de una malla de elementos, entonces,
con respecto a la numeracion global de los grados de libertad, la matriz de rigidez
tendra la forma mostrada en la Fig A.12. Los valores numéricos de los términos de
rigideces permanecen iguales, pero las cantidades que ellos representan en
términos globales cambiaran. Lo importante es notar que cada fila y columna de la
matriz de rigidez de un elemento corresponde a cada grado de libertad del elemento.
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9 70 77 72
5 6 7 8
7 2 3 4
KZZ K23 K27 K26
[K ]: K33 K37 K36
11 sym K, K
K

Figura A.12. Matriz de rigidez del elemento en términos de grados de libertad globales

La Fig A.13 muestra una malla simple compuesta por dos elementos, asi como la
numeracion de sus nodos. Las etapas en la Fig A.13 muestran el proceso de
ensamble completo de la matriz de rigidez global para esta malla. Los términos en
la matriz de rigidez global correspondientes a los grados de libertad que son
comunes a mas de un elemento surgen de la suma de las contribuciones de los
respectivos elementos. Para los grados de libertad que ocurren en solo un elemento

hay solo un término ensamblado en la matriz de rigidez global.
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a) Malla compuesta por dos elementos

[ 7-1
Kll

IR
| K | Ky | K ||
| K K ||
| | | K |
N

|

Matriz de rigidez global

b) Ensamble del elemento 1

Klll Klll Kl]-t KIIS

K, K, K,

1 1

K-H K-G

K.

K,

K, K K
K K
K,

Matriz de rigidez
elemento 2

del

1

‘ Kll
1

‘ KIE

|
| SYM
|

‘ KIIS | K114 ‘

‘ Klli | K214 ‘

| K +K, | K+ K, | K,

| | KK, | K
K

Matriz de rigidez global

c) Ensamble del elemento 2

[KG]=

Kll

12

K
K,

13 KH
23 K24
33 K34 KSS K36
K-H K45 K-lﬁ
KSS Kﬁﬁ
Kﬁﬁ n

d) Estructura final del ensamble de la matriz de rigidez global

Figura A.13. Procedimiento de ensamble para una malla simple con dos elementos

—
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