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CAPITULO 1
INTRGDUCCION

Si hacemos historia acerca de la
vida de las presas de tierra, encontramos que éstas ya
eran conocidas en los albores de nuestra civilizaciodn, u
tilizadas con fines de almacenamiento de aguas para irri
gaciodn. Una muestra palpable de lo mencionado es la pre
sa de tierra de Ceyldn que tiene 18 Km. de longitud, 21
m. de alto, habiéndose empleado para el terramplén un vo
lumen de 13 millones de metros cibicos de material suelo,
conociéndose su fecha de construccidn en el afo 504 A.C.
Hoy en dfa, al igual que antes, las presas de tierra son
consideradas como el tipo de presas mas comunes en su
construccidén, ya que intervienen materiales empleados en

su estado natural con muy ligero procesamiento.

Hasta época reciente aln eran u-
tilizados métodos empiricos para el disefo de presas de
tierra , época en la cual la Ingenierfa conocid el amar-
go sabor de los fracasos, los mismos que reportaron el a
fan de reemplazar el empirismo por procedimientos inge-
nieriles racionales aplicados tanto al disefio como a 1la
fase constructiva. Asi, Bassell en 1907, surgid como una
de las primeras figuras sugiriendo el cdlculo de taludes
en las presas de tierra. El progreso en este campo re-
cién se hizo patente en 1930, cuando el avance de la nue
va ciencia de la MECANICA DE SUELOS colabord al desarro-
llo y mejoramiento de nuevos procedimientos de disefio ra
cionales, pues ya se comtemplaban e investigaban nuevos

elementos participatorios en los disefos de las presas
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de tierra como por ejemplo: la cimentacidn, la filtracion,

la tubificacidén, etc.

Considerando que la presa de tie
rra es una de las estructuras ingenieriles mas importan-
tes debida a su complejidad técnica, a la inversidén que
requiere y a los servicios que presta, muchas naciones
del mundo han iniciado desde la década del 60, estudios
de investigaciones relativas que permiten interpretar en
forma cuantitativa los efectos sismicos en presas. En ra
z6n de ello, se inicia la practica de instrumentar presas
a fin de registrar los sismos y sus efectos sobre las cor
tinas de tierra y enrocamientos, aunque esto Gltimo resul
ta ser una experiencia muy limitada por su alto costo e-
conémico. Posterior a 1960, comienza la época de las gran
des presas de tierra, construyéndose con alturas mayores

a los 150 m.

Dado que en el disefio de una pre
sa se trata de lograr de la mejor manera posible el lle-
gar a conseguir la meta deseada, el ingeniero que traba-
ja en ello y casi siempre representa a un organismo esta
tal que genéricamente vela por los intereses de la comu-
nidad, busca que el disefo sea optimizado desde el punto
de vista de la nacidn; y que aunque el ingeniero trabaje
para una compaffa particular, sus decisiones siempre afec
tardan muy directamente a un amplio sector de los habitan

tes de su nacion.

De esta manera se llegan a espe
cificar los primeros disefos sismicos de presa asimilan-
do los temblores a una aceleracidn horizontal uniforme
aplicada estdticamente a la cortina (Seed y Martin, 1966).
Luego, resultados de andlisis aproximados y mediciones en
ensayos de modelos comparados con los prototipos, se ex-

tendio la practica de suponer que esta aceleracidn es cre
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ciente con la elevacidén medida desde el nivel de desplan

te de la cortina (normas soviéticas).

Hay que considerar que en buena
parte el andlisis dinamico se ha usado s6lo en la cuanti
ficacidon de presiones hidrodinamicas, y en este aspecto
se han llegado a obtener métodos mas refinados de anali
sis que han tenido influencia minima y generalmente indi
recta en el disefo, originando métodos analiticos supo-
niendo comportamiento lineal o rigido - plastico, donde
la primera permite conocer las respuestas de la cortina
en condiciones que poco se relacionan con las de falla,
mientras que la segunda es poco realista para cortinas de

altura moderada o grande.

También los resultados de prue-
bas dindmicas en modelos a escala se han empleado casi
exclusivamente para verificar la bondad de disefios hechos
de acuerdo con andlisis estadticos, pero éstos dejan gran
des margenes de dudas por la dificultad que representa ob
tener una simulacidn adecuada de ciertos fendmenosycier
tas variables, como rotura y cambio de volumen de enroca
mientos, presiones de poro e interaccidn con cimentacidn
y laderas. Dificultades experimentales que han ido supe
rdandose gradualmente, donde los abanderados en estos as-=

pectos son los paises de Japén, EE. UU., México, Rusia.

El Perd, estando ubicado dentro
de la faja sismica o Cinturén de Fuego del Circum-Pacifi
co, se vé afectado muy frecuentemente por violentos sis-
mos que dafan las estructuras y dejan marcadas huellas
de su paso. Esto viene a ser indudablemente un abierto
desafio a la ingenieria peruana para ponerse al nivel de
las modernas técnicas de disefios antisismicos y procesos
constructivos debidamente planificados y controlados. Y

ahora que el Perd lanza su despegue en el campo energéti
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co y agricola, se vislumbra la proxima construccion de
diversas presas muchas de las cuales seradn de materiales

térreos.

La presente Tesis abarca los si

guientes puntas:

En el Capitulo Il se tratan aspec
tos sobre el comportamiento dindmico de los suelos, espe
cificidndolos como medios continuos cuidando que el estado
inicial, las condiciones de frontera y el programa de car
gas estén de acuerdo a las posibles solicitaciones. En
este mismo capitulo también se observa lo referentea 1la
presion hidrodindmica durante sismos, es decir que el agua
embalsada oscila al producirse un sismo originando mayor

presion sobre la cortina de una presa.

El Capitulo Ill presenta los mo
dos de analizar dindmicamente a una presa de tierra, a
la vez que plantea diferentes métodos para efectuar estos

analisis.

El Capftulo IV trata sobre ejem
plos de comportamiento dindmico de presas durante sismos
mediante el auxilio de instrumentacidon adecuadamente insta
lada en las presas, y de sus resultados obtener informa-
cién sobre su perfodo natural, modo de vibracidén, amorti

guacion y tipos de esfuerzos.

E1 Capitulo V muestra los crite
rios de disefio sismico de presas de tierra, dando algu-
nas pautas para cuantificar valores y proceder a conse-
guir una optimizacion adecuada. También presenta los mé
todos de analisis de estabilidad de terraplanes de pre-

sas.
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El Capitulo VI trata sobre casos
de presas dafiadas por sismos intensos y de los diferentes
tipos de dafios sismicos mds frecuentes en presas de tie-

rra, como también en las de enrocado.

El Capitulo VII presenta las ob
servaciones mads saltantes sobre todo lo expuesto y las de

bidas conclusiones del caso.

Finalmente se presenta un anexo
e . . rd
donde se detallan las Normas Sismicas de varios paftses,

sobre presas de tierra.



CAPITULO 1II

CoMPORTAMIENTO DINAMICO DE LOS SUELOS
Y DEL AcuA.

2.1 RESPUESTA DINAMICA DE LOS SUELOS BAJO CARGAS REPETI

DAS.
2.1.1 Introduccidn.- La respuesta dindmica de los sue-
los a cargas repetidas es extrema-
damente compleja. Esto se debe, principalmente, a la cons

titucidon trifasica de esos materiales y a la relativa de
bilidad de las ligas, tanto de una fase a otra como de
las particulas sbélidas entre si, que permite cambios sig
nificativos de arreglo geométrico ante la accidn de car-

gas pequeiias o moderadas.

De los posibles enfoques para el
estudio de la respuesta dinamica de los suelos, el dnico
de utilidad inmediata es el que los trata como medios con
tTnuos caracterizados por propiedades mecdnicas macroscd
picas, dejando al lado los fendmenos que ocurren en el
interior de cada elemento de suelo al nivel de sus parti

culas constitutivas.

A causa de la sensibilidad del a
rreglo geométrico interno de los suelos a las acciones ex
ternas, las propiedades dindamicas de un especimen no son
independientes de las condiciones de frontera y de exci-
tacion, de la misma manera que su resistencia a esfuer-
zos estdticos no tiene un valor Gnico independiente de
las condiciones de ensayo. En consecuencia, las propie-

dades dinamicas de los suelos deben determinarse, en ca-
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da caso, cuidando que el estado inicial, las condiciones
de frontera y el programa de carga sean similares a los
del prototipo. Dependiendo de tales factores, la respues
ta puede variar cuantitativa y cualitativamente dentro

de margenes muy amplios.

El comportamiento dindmico de los
suelos no es, por tanto, expresable en términos de rela-

ciones constitutivas generales.

Para fijar las condiciones de un
ensayo encaminado a obtener propiedades dinamicas de un
suelo es necesario, en primer término, atender a las con
diciones de drenaje en que trabajarfa un elemento del mis
mo material en el prototipo durante la excitacidon de in-
terés. Esas condiciones dependen de la rapidez de varia
cion de los esfuerzos, de la permeabilidad del suelo yde
la geometria y condiciones de frontera del prototipo. En
los problemas que aqui interesan, la rapidez de las varia
ciones de carga es tal que todos los suelos de baja per-
meabilidad (k < 10-4 cm/seg.)trabajan en condiciones de
contenido de agua constante, y los de permeabilidad muy
alta (por ejemplo, k > 1 cm/seg.) seguramente trabajan en
condiciones de drenaje casi libre, lo mismo que aquellos
en estado seco cuya permeabilidad se halla entre 10-2 y

cm/seg. En suelos de los Gltimos dos tipos es posible
y aconsejable considerar la presidn de poro como una va
riable independiente y hacer la determinacidén de las pro
piedades -dindmicas en seco o con drenaje libre. En los
suelos de la primera categoria, que trabajan dindmicamen
te en el prototipo a contenido de agua constante, es pre
ferible considerar que la presidon de poro es una varia-
ble dependiente de las condiciones de carga y deformacidn
y de la naturaleza del propio suelo, y que sus efectos es

tan implicitos en los resultados de un ensayo con drenaje



nulo.

A este respecto es deseable infor
macidn cuantitativa a escala del campo obtenida, por ejem
plo, mediante el registro, durante un sismo, de la pre-
sidén hidrodindmica en las fronteras y en el interior de
los suelos granulares del talud de aguas arriba de algu-

nas presas.

En los suelos de permeabilidad in-
termedia, las condiciones de drenaje seradn también inter
medias y dependeran, sobretodo, de las dimensiones linea
les y de las condiciones de frontera de la masa de suelo
en cuestidon. En estos casos, la evaluacidn correcta de
las propiedades a usarse en el andlisis es mucho mas di-
ficil y tiene que optarse, simplemente, por acotarlas.
Esto puede hacerse estudiando la respuesta de muestras su
jetas a las dos condiciones extremas de drenaje para ob-
tener cotas, superior e inferior, de las propiedades me-

canicas de interés.

Enseguida se discutirdn por sepa
rado, la determinacidon y los factores que influyen en:el
médulo de rigidez para amplitudes de deformacidn peque-
fias, el amortiguamiento interno, las relaciones esfuerzo
deformacidn para amplitudes grandes de deformacidn, el
comportamiento volumétrico, la susceptibilidad a licua-
cion y la resistencia bajo cargas repetidas. Esas son
las seis caracteristicas de la respuesta dindmica de los

suelos de mayor interés en el disefio sismico de presas.

Si bien la relacion de Poisson es
otro de los paradmetros necesarios para la caracterizacidn
dindmica de un suelo, las incertidumbres de su valor tie

nen poca trascendencia en el andlisis de la respuesta de



_9_.

una estructura térrea, por lo que generalmente no se jus
tifica intentar una determinacidn muy precisa, la cual,
por lo demds, es muy compleja. Se ha observado que, ba-
jo carga dinamica, dicha relacidon varia entre 0.25 yO0.35
para suelos granulares y entre 0.4 y 0.5 para los cohesi
vos. También se ha encontrado que la relacidn de Poisson
es independiente de la frecuencia de excitacidén en un am
plio intervalo de frecuencias y que, contrariamente a lo
que ocurre con el médulo de rigidez, la relacion de Poisson
no es sensible a fenbmenos tixotrdpicos. (Crandall et al,

1970).

2.1.2 Mbédulo de rigidez para amplitudes pequedfas.

Cuando un especimen de suelo se
somete por primera vez a esfuerzos desviadores, sufre de
formaciones parcialmente irreversibles y, por tanto, la
curva esfuerzo-deformacidon en carga es diferente de la de
descarga y de la de recarga. Si la amplitud del esfuer-
zo desviador no es muy grande, la diferencia entre curvas
sucesivas de recarga y aquella entre las de descarga tien
den a desaparecer después de un nimero pequefio de ciclos
de amplitud semejante, de modo que la curva esfuerzo-de-
formacidn se transforma en una curva cerrada alargada,
que puede definirse mediante dos parametros: su pendien-
te media y la magnitud del area encerrada; la primera de
termina el médulo de rigidez equivalente, y la segunda la

capacidad de amortiguamiento interno.

En los problemas de vibracion de
cimentaciones en que intervienen excitaciones estaciona
rias de pequefa amplitud y donde el amortiguamiento inter
no no es factor importante, el suelo puede idealizarse co
mo elastico lineal pero en los problemas que aqui intere-

san la hipotesis mas sencilla posible es la de viscoelasticidad
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lineal. Esta puede ser una aproximacidn suficiente para
un gran nimero de casos de disefio sismico, siempre que se
tenga en cuenta que tanto el médulo de rigidez como el a

mortiguamiento interno son funciones de los factores que

se discutirdn adelante.

Los métodos mas usuales para de-
terminar en el laboratorio el médulo de rigidez ante car
gas de amplitud pequefia en comparacidn con la resistencia
son, para suelos no cohesivos, la excitacidén forzada en
resonancia de especimenes cilindricos y, para suelos co-
hesivos, la excitacidén axial en resonancia y la vibracidn
torsional libre. La primera técnica se describe en Wil-
son y Dietrich (1960) y Drnevich, Hall y Richart (1967),
y la segunda en Reséndiz, Nieto y Figueroa (1967). En
cualquiera de tales pruebas, el médulo de rigidez obteni
do representa la pendiente media del ciclo de histéresis,
y a él se referird la discusion siguiente. Dicho médulo
puede también determinarse mediante pruebas de velocidad
de transmisién de ondas en el campo (Reséndiz, Nieto vy
Figueroa, 1967), aunque en este caso la amplitud de la de

formacidén es menos controlable.

El médulo de rigidez de un suelo
cualquiera es funcidn de muchas variables, cada una de
las cuales debe definirse en el prototipo y reproducirse
en el laboratorio tan fielmente como sea factible, a fin
de obtener resultados representativos. Entre dichos fac
tores los .mas importantes son: esfuerzo normal octaédri-
co efectivo, relacién de vacios, historia de deformacidn,
grado de saturacidn, nivel de esfuerzo desviador, ampli-
tud de vibracidon, frecuencia de vibracién, temperatura,y
otros factores secundarios que son funciones del tiempo
(tixotropfa, etc.) (Hardin, y Black, 1966 y 1968).
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2.1.2.1 Suelos granulares.- Para materiales granulares

se ha demostrado que, de los
factores mencionados, los mas importantes son el esfuer-
zo normal octaédrico actuante, la relacién de vaciosy la
amplitud de vibracién (Hardin y Black, 1968 y Hardin vy
Richart, 1963).

Para amplitudes de deformacién an

. . -4 . .

gular inferiores a 10 , las obras mencionadas en el parra
fo anterior dan la siguiente expresidn para el médulo de

rigidez de arenas y gravas con granos redondeados:

2630 (217 - e)? o5

G = s 0 7S (2.1)

Y, para arenas con granos angulosos

1230 (2.97 - ¢)*
1+e

G = o e (2.2)

en que e es la relacidn de vacios, G el médulo de rigidegz
en 'Ib/pulgz, y G =(0: +O'2+G§)/3,el esfuerzo octaédrico nor

mal efectivo, en las mismas unidades. (lb/pulgz).

No es imposible que ciertas com-
binaciones de los factores mencionados, en adicidén a g,
e y la amplitud de vibracién, puedan dar lugar a valores
de G muy diferentes de los expresados en las ecuaciones
2.1y 2.2, Sin embargo, segin, Richart, Hall y Woods
(1970), los resultados de numerosas investigaciones inde
pendientes concuerdan con las ecuaciones 2,1 y 2.2 dentro

de : 10 por ciento de error.

Tanto el nivel de esfuerzos cor-

tantes (Hardin y Black, 1966) como la saturacién (Richart,
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Hall y Woods, 1970) han sido descartados como factores sig
nificativos en la determinacién de G en suelos granula-
res. En particular, el decremento de la velocidad depro
pagacidon de ondas S con la saturacién de los suelos gra-
nulares puede explicarse como resultado del incrementode
peso volumétrico de la masa suelo-agua (Richart, Hall 'y
Woods, 1970).

Para amplitudes de la deformacidn
de corte superiores aproximadamente a 10-h, el médulo de
rigidez ya no puede considerarse independiente de la am-
plitud de vibracidon, sino que decrece apreciablemente con
ésta (Hardin y Black, 1966, y Hardin y Richart, 1963) vy
su magnitud debe determinarse directamente en cada caso.
También se ha observado en los suelos granulares cierto
efecto menor de la historia previa de deformacidn en el

valor de G (Drnevich, Hall y Richart, 1967).

2.1.2.2 Suelos Cohesivos.- Los factores que mas influyen

en el valor del médulo de ri
gidez de un suelo cohesivo dado son: relaci6n de vacios,
esfuerzo normal octaédrico efectivo, historia de deforma
cién y amplitud de vibracién (Hardin y Black, 1966, vy
Humphries y Wohls, 1968).

Como para los suelos granulares,
el médulo de rigidez es funcidon creciente del esfuerzo nor
mal octaédrico efectivo y decreciente de la relacién de
vacios. Para arcillas de baja plasticidad (tipicamente
las caolinfticas) sometidas a vibraciones de amplitud in
ferior a 10_h, el médulo de rigidez es proporcional a la
potencia 0.5 de O, ,(Hardin y Black, 1966) mientras que
para arcillas de alta plasticidad parece variar proporcio
nalmente a la potencia 0.75 de O 4(Humphries y Wohls,

1968) . La variacién de G con la relacién de vacios en ar
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cillas de baja plasticidad, en las mismas condiciones an
teriores, es aproximadamente proporcional a la funcidn.
2
F (e) = (2,973 - e)
1 + e

(Hardin y Black, 1966), aunque es posible que la constan
te del numerador dependa del suelo particular de que se

trate.

El efecto de la historia previa
de deformacidon en el médulo de rigidez de suelos cohesi-
vos remoldeados ha sido estudiada por Crandall et al (1970)
y Humphries y Wohls (1968). De los resultados de Humph-
ries y Wohls se concluye que no se requiere un parametro
adicional a la relacidn de vacios para tomar en cuenta la
historia de deformacidén. En la obra de Crandall (1970)
se indica que el médulo de rigidez para amplitudes de vi
bracidon pequefias depende de la historia de grandes defor
maciones de cortante del especimen. En el suelo estudia
do se encontré que, después de toda deformacidn angular
superior a aproximadamente IO-A ocurre un fendmeno tixo
tropico de reduccidén brusca del médulo de deformacidn,
seguido de una recuperacién lenta hasta llegar practica-
mente al valor anterior a la perturbacidén. Dichas varia
ciones tixotrdpicas alcanzan valores hasta de 20 por cien

to.

En suelos cohesivos también se ha
visto que el comportamiento para amplitudes de deformacidn
inferiores a cierto nivel es casi perfectamente lineal,
en cuanto a que el médulo de deformacidon es independien-
te de la amplitud de la deformacién. Para amplitudes su

periores, el médulo decrece con la amplitud de la excita
cién (Crandall et al, 1970, Hardin y Black, 1968), al i-
gual que en suelos granulares, las figs. 2.1 y 2.2 ilus
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tran dicho comportamiento. En este sentido, el comporta
miento es tal que las curvas esfuerzo-deformacion de los
suelos coinciden, al menos cualitativamente, con las del

tipo Ramberg-0sgood que se discuten en 2.1.4,

1.03
N
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Ve \\\
O
?'& min . q..e
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Fig. 2.1.: Velocidad de ondas longitudinales en especimenes
cilindricos (Crandall et al, 1970).

Aunque hay poca informacidn al
respecto, debe esperarse que los suelos cohesivos haya,
ademads de las variables anteriores, otras que dependen de
efectos secundarios del tiempo, como la consolidacidén se
cundaria y los cambios lentos de estructura por envejeci
miento. Por ejemplo, en los estudios hechos por Hardin
y Black (1968), Hardin y Richart (1963), y Humphries vy
Wohls (1968), se dan evidencias de incremento de la velo
cidad de propagacidén de ondas de corte durante la conso-
lidacidén secundaria. El efecto de cambios estructurales

internos por envejecimiento debe ser en el mismo sentido.
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Fig. 2.2.: Velocidad de ondas de cortante en especimenes

en forma de placa (Crandall et al, 1970).

2.1.3 Amortiguamiento interno.

2.1.3.1 Definiciones - La disipacidén de energia duran

te cada ciclo de carga y descar
ga de un elemento de suelo se manifiesta de muy diversas
maneras, por ejemplo: en la aparicidon de un ciclo de his
téresis en el diagrama esfuerzo-~deformacién, en la ali-
mentacidon de energfia necesaria para mantener constante la
amplitud de vibraciéon forzada, en la amplitud finita de
vibracidn en resonancia, o en el decremento progresivo de
la amplitud de vibracidn libre. Cualquiera de esas mani
festaciones del amortiguamiento interno proporciona, asu
vez, una medida de €ste y un método para su cuantifica-

cion.
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El amortiguamiento especifico, ¥ se define como la rela-

cidn
b _fijﬂ__ . . .. e (2.4)
w
en que O8W es la energia disipada en cierto volumen de

suelo durante un ciclo completo y W es la energfa poten-
cial maxima almacenada en el mismo volumen durante dicho

ciclo.

El amortiguamiento especifico tam
bién puede determinarse a partir del diagrama amplitud de
vibracién (vs) frecuencia, que se presenta en la fig 2.3.
El ancho de esta curva,lsz.correspondiente a la mitad de
la amplitud maxima estda relacionada directamente con el

amortiguamiento especifico como sigue:

2w
L, N {1 2.
b 5 AR (2.5)

Otra medida del amortiguamiento

interno es el decremento logaritmico, § , que se define

como la reduccidén, por ciclo de vibracién libre, del lo-

garitmo natural de la amplitud de vibraciodn.

El amortiguamiento interno tam-

bién puede medirse mediante el angulo de fase, o ,entre

la fuerza y la deformacidon en vibraciéon forzada. En e-
fecto, durante vibracidén forzada de un elemento perfecta
mente elastico la fuerza actuante y la deformacidn de res
puesta estan en fase, es decir, ambas alcanzan sus valo-
res maximos simultaneamente, pues son proporcionales; es
to implica que el trabajo realizado es nulo, ya que el
vector de velocidad resulta normal al vector de fuerza.
Por otra parte, en un sistema viscoso ideal la velocidad
de deformacidn en la que estid en fase con la fuerza v,

puesto que en vibracién periédica la deformacion y la ve

locidad de deformacidn estan desfasadas %7/2, hay un re-
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Fig. 2.3.: Curvas de resonancia para diversos valores de‘f.

traso de /2 de la deformacién con respecto a la fuerza,
por lo que la energia disipada es maxima. En general,si
hay tanto disipacidon como almacenamiento de energfa, co-
mo en un material viscoeldstico, la deformacidén sufre un
retraso entre 0 y /2 con respecto a la fuerza, y una
componente de la velocidad de deformacidon tiene la misma

direccidn que la fuerza.

Suponiendo que el suelo fuese un
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s6lido viscoeldstico lineal, el médulo de rigidez puede
considerarse como un nimero complejo, M*, cuya componen-
te real define la amplitud de la deformacidon en fase con
la fuerza (componente eldstica) y cuya componente imagi-~-
naria de la amplitud de la deformacidén desfasada T//2 con
respecto a la fuerza (componente viscosa), y puede escri

birse:

M¥(w) = M (w)+ | My[w)

en que M, ( w ) en la componente eldstica y M, (&) es la compo-
nente viscosa. El dngulo de fase, o , tiene la siguiente rela-

cidon con dichas componentes:

M2

1

tan “ = l-llllll-i-ll-li'itlll|--l+!p-ll(2-6)

y su relacidén con el decremento logarftmico,&f, es
5 - 77’ tan [ ¥ G N A (2.7)

o bien, para amortiguamientos pequedfos,

§

e

77

Todavia hay otra medida muy usual

del amortiguamiento interno: la relacidn de amortiguamien-

t_o,z , definida, por analogia con el comportamiento de
un sistema de un grado de libertad con amortiguamiento

viscoso, como el cociente:

e O e S (2.8)
& = Cc

en que, para el amortiguamiento viscoso equivalente, C, es la fuer

za que se opone a la velocidad unitaria de deformacion y Cc su va-

lor critico.

Las relaciones, algunas de ellas
s6lo aproximadamente validas, entre las diversas medidas

del amortiguamiento interno definidas antes son:
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"f’=28:2—77'6 2270(___477&' ............ (2.9)
5 oAy e

En particular, la relacidn dez
con las otras medidas del amortiguamiento dadas en la e-
cuacidon 2.9 s6lo es valida en condiciones de resonancia

o de vibracién libre.

2.1.3.1 Mecanismo y variables del amortiguamiento inter-

no.

Se ha encontrado experimentalmen
te que el amortiguamiento especifico de los suelos, ¥ ,
es aproximadamente independiente de la frecuencia de exci
tacion. Esto ha sido demostrado por Hardin (1965) para
arenas secas, por White (1965) para multitud de rocas, y

por Crandall et al (1970) para plastilina.

Los resultados de Crandall quiza

son cualitativamente aplicables a arcillas.

El mismo resultado se ha obteni-

do para muchos otros sélidos (kolsky, 1963).

Lo anterior indica que el mecanis
mo primordial de disipacidn interna de energia de los sue
los no es del tipo viscoso, sino histerético friccionan-
te. En un elemento de suelo sujeto a incremento de es-
fuerzo cortante ocurren deslizamientos entre particulas
y se disipa energia en los contactos entre granos. Por
tanto, en un proceso de carga-descarga-recarga, la curva
esfuerzo-deformacidn describe un ciclo cerrado de histé-
resis si el esfuerzo maximo aplicado es menor que la re-
sistencia del suelo y si antes se ha aplicado un «cierto

nimero de ciclos con esfuerzos iguales o mayores. Si esas
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dos condiciones se cumplen, la curva esfuerzo-deformacion
recorre, en adelante, sensiblemente el mismo ciclo cerra
do, con un gasto de energia constante en cada ciclo. E-
sa es la situacidén que aproximadamente se presenta duran
te un sismo en elementos de suelo que no fallan dentro de
una estructura térrea, y la que ocurre durante la propa-
gacion de ondas longitudinales en suelos y bajo cimenta

ciones sujetas a vibracidn.

Si bien la forma y el area del ci
clo de histéresis no dependen de la velocidad de carga,
y por tanto son independientes de la frecuencia, en cam-
bio ambas caracteristicas de la curva esfuerzo-deformacidn
son muy sensibles a la amplitud de la deformacidn, para

un estado inicial de esfuerzos especificado.

La comprobacidén, a escala de cam
po, de que 21 amortiguamiento interno de los suelos efec
tivamente depende de la amplitud de la deformacidn se en
cuentra en la respuesta de la presa Sannokai a sismos de

diversa intensidad, que se discute en el Cap. VI.

Ademds, en un suelo dado influyen
el estado de esfuerzos, el contenido de agua, y para ar-

cillas, la historia de esfuerzos previa (Crandall,1970).

Los efectos de la amplitud de de
formacién, la presidén confinante y el contenido de agua
en el amortiguamiento interno de una arena se ilustran
en la fig. 2.4 tomada de Hall y Richart (1963). En la
figura se ve que el decremento logaritmico aumenta con la
amplitud y con la saturacién y disminuye al incrementar
la presion confinante. ©Esta Gltima tendencia parece de-
pender del nivel de presidon confinante de que se trate,
pues para valores de ésta muy pequeias hay, al contrario,

tendencia del amortiguamiento a aumentar con la presidn
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confinante (M. A, Biot, citado por Dobry, 1970). Dicha
diferencia de comportamiento a diferentes niveles de pre

sion confinante parece resultar de dos fendmenos opuestos
a saber (Dobry, 1970):

a) A mayores fuerzas de contacto, ma
yor disipacidon de energia para la

misma deformacion.

b) A mayores fuerzas de contacto, ma
yor rigidez, y por tanto menor de
formacidon para el mismo incremen-

to de esfuerzos.

2.1.4 Relaciones esfuerzo-deformacidn para amplitudes

de deformacidn grandes.

En el estudio de la respuesta de
presas a excitaciones sismicas intensas el nivel de defor
maciones frecuentemente es tal que se excede el limite de
comportamiento lineal de los suelos. En la mayor parte
de los casos, incluso, es inconcebible una falla sin que
antes haya habido una pronunciada excursidn inelastica.
En esas condiciones interesa definir ciertas reglas gene
rales para idealizar en forma real las relaciones esfuer
zo~deformacion. Esto puede hacerse en forma simple a par
tir de la curva esfuerzo-deformacidén bajo carga monotdni
ca y de ciertas reglas para definir la forma de los «ci-
clos de histéresis de manera congruente con los hechos

empiricos discutidos en el subcapitulo 2.1.3.

Cualquiera de las formas matema-
ticas simples que suelen usarse para carga monotdmica (Ver,
por ejemplo, Reséndiz, 1970) sirve, en principio, para los
fines que aqui se pretenden. El principal criterio para

la seleccidn entre ellas es la simplicidad y el grado de
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concordancia con resultados experimentales. En particu-
lar, se ha demostrado que, si los pardametros se escogen
apropiadamente, las ecuaciones del tipo Ramberg - 0sgood
que se discuten adelante, las hiperbdlicas sugeridas por
Kodner (1963) o las parabdélicas propuestas por Marsal

(1965) y discutidas por Rosenblueth y Herrera (1964), son

generalmente satisfactorias.

Suponiendo elegida la curva basi
ca esfuerzo-deformacidén y fijas ciertas reglas para la
construccidén de los ciclos de histéresis a partir de cual
quier nivel de deformacidén, se puede hallar un modelo vis
coelastico equivalente tal que la disipacidon de energia
por ciclo sea igual en é1 y en el modelo histerético y
que la constante de resorte del modelo viscoelastico sea
igual al médulo secante del ciclo de histéresis en el mo
delo histerético. Ademds, para que el modelo viscoso ten
ga un comportamiento congruente con el hecho de que la
capacidad de amortiguamiento interno de los suelos es sen
siblemente independiente de la frecuencia de excitacidn,
el coeficiente de amortiguamiento viscoso deberd ser in-
versamente proporcional a ésta, y tanto el médulo de ri
gidez del resorte como dicho coeficiente de amortiguamien
to deberdn variar con la amplitud de deformacidn del mis
mo modo que el médulo secante y el area del ciclo de his
téresis en la curva esfuerzo-deformacidon del modelo his-

terético.

En la obra de Dobry (1970), se
discuten varios posibles modelos histeréticos integrados
por diversas curvas basicas esfuerzo-deformacidn vy sus
correspondientes reglas de construccidén de los ciclos de
histéresis, Se concluye que un modelo basado en una cur
va badsica de Ramberg-0sgood, como el ilustrado en la fig.
2.5, tiene, ademds de ciertas ventajas analiticas, la de

ajustarse satisfactoriamente a los resultados experimen-
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tales. El modelo de Ramberg-0sgood esta caracterizado
por un punto de fluencia de coordenadas (py, Xy) que de-
fine el 1Tmite de linealidad aproximada de la curva es-

fuerzo-deformacién (p (vs) X), un médulo inicial G,y dos

parametros ¢ y ¥ . Como casos limites, incluye el elds-
tico lineal (e¢=0) y el elastoplastico perfecto (v —» oo).
2L .

X r}
Xy Py R 7

= Xo R
2X 2R 2R Lo,
y J Y (xy F§,)
X
Xy
X-Xo _ P-R P-R
X B 0= 2% a(L2e)
Xy B 2Xy 2R 2R,

Fig. 2.5.: Modelo histerético de Masing en curva basica de Ram-
berg O0sgood (segin P.C. Jennings, citado por Dobry,
1970) .

En dicho modelo, el médulo de ri
gidez equivalente decrece monotdénicamente con la amplitud
de deformacidon después del punto de fluencia vy, si las
curvas de descarga y recarga se construyen con las re-
glas de la Fig. 2.5, la capacidad de amortiguamiento in-
terno aumenta con la amplitud y tiende asintGticamente a un
maximo. El grado de aproximacidén del modelo a resulta-
dos experimentales para arenas secas puede apreciarse en

las figs. 2.6 y 2.7. En dichas figuras el médulo de ri-
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gidez equivalente y la deformacidén angular se han norma
lizado dividiéndolos, respectivamente, entre el médulo |

nicial y la deformacién de fluencia.

" - Ramberg - Osgood
\ r= 3 s QA= 0-05
M

M T
S
Experimental } "“"-\

=
o

=

=~
/

[

o
.
[ S

Mddulo de rigidez normalizado,
[
/
/
/

0 2 1A 6 8 10
Deformacion angular normalizada ,

Fig. 2.6.: Comparacidn de médulos de rigidez experimentales
con los del modelo de la fig. 2.5 (Dobry, 1970).
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Fig. 2.7.: Comparacidon de relaciones de amortiguamiento ex-
perimentales con las del modelo de la fig. 2.5
(Dobry, 1970).

2.1.5 Cambios de volumen ante carga dindmica y suscepti

bilidad a licuacidn.

Todo suelo granular seco o de al
ta permeabilidad sufre cambios inmediatos de volumen si
se le somete a vibraciones de intensidad mayor que cier-

to valor critico que depende del estado del suelo.

Barkan (1962) concluye que la re
lacién de vacios de equilibrio ( @, )de suelos granula
res sujetos a un estado estacionario de vibracidon a par-

tir de una relacidn de vacios inicial mayor que Cen > €S

efin:emin"'(emu'cmin) exp(~-B A/g) .......... (2.10)
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y que, si e<@g, , el suelo no es afectado por la vibra

cién. En la ecuacidn,2.10, @ y e son, respectiva-

min max
mente las relaciones de vacios correspondientes a los es
tados mads denso y mids suelto, B es un pardmetro que debe
ser funcidon de la presidn confinante, A es la amplitud de
la aceleracidén aplicada y g es la aceleracidn debida a

la gravedad.

Si no hay generacidn de presiones
de poro importantes, la relacidon de vacios de equilibrio

se alcanza, cuando mads, en unas decenas de segundos.

Los resultados de D'Appolonia
(1967) concuerdan con los anteriores en cuanto a que la
aceleracidon es el {nico pardmetro del estado de vibracio
nes que afecta la relacion de vacios final del suelo, si
bien la ley de variacidon de e con A no siempre concuerda

con la ecuacidéon 2,10,

Sobre el efecto del nivel de es
fuerzos sostenidos en la magnitud de los cambios de volu
men inducidos por vibracidén en un suelo granular, los re
sultados de Whitman y Ortigosa (1968) indican que un in-
cremento en los esfuerzos estaticos actuantes hace aumen
tar la aceleracidn requerida para lograr cierta densifi-

cacidén, como se aprecia en la fig. 2.8.

En la obra de D'Appolonia (1968)
se presentan resultados de experimentos encaminados a es
tudiar los cambios de volumen en suelos granulares suje-
tos a carga repetida en condiciones de deformacidn unidi
mensional, eliminando los efectos dindmicos a fin de de-
terminar s6lo la contribucidn de la repeticidn de carga.
La deformacién volumétrica (en este caso igual a la de-
formacién vertical) se muestra en la fig 2.9. en funcidn

del nidmero de repeticiones de carga.
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Cuando la tendencia a la reduc-
cién de volumen de un suelo granular saturado ocurre en
condiciones tales que la expulsidn ridpida del agua de los
poros estd fuertemente restringida, se desarrollan presio

nes de poro positivas.

La magnitud del incremento de pre
sion de poro depende de la del cambio de volumen que el
suelo tiende a sufrir y del grado de restriccién al flu-
jo de agua que ocurre en la masa de suelo, y puede prac
ticamente igualar al esfuerzo normal octaédrico actuante
en la masa. En cualquier caso, por el principio de los
esfuerzos efectivos, la resistencia del suelo se reduce
proporcionalmente al incremento de presidén de poro y, en
el caso extremo, se anula dando lugar al fendmeno de 1li-

cuacioén.

Una fuerte restriccién al flujo
de agua puede deberse a la baja permeabilidad del suelo
mismo, a las grandes dimensiones de la masa de suelo in-
volucrada o a su confinamiento parcial o total por otros
materiales menos permeables. ©Estas Gltimas dos condicio
nes, determinadas exclusivamente por las restricciones
de frontera, son las que hacen tan dificil dilusidar si,
en el campo, una masa de suelo dada es susceptible de 1i

cuarse en ciertas condiciones de excitacidn.

De lo anotado en relacidn con los
cambios de volumen de un suelo granular sujeto a vibra-
ciones, se desprende que, en condiciones no drenadas,
practicamente cualquier suelo en estado diferente del mas
denso es susceptible de sufrir pérdida transitoria par-
cial o total de resistencia, si la excitacién es de inten
sidad suficiente, Las aceleraciones de tipo sismico, sin
embargo, generalmente son tales que los suelos «con ca-

pacidad relativa superior a cierto valor son practica-
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mente inmunes a la licuacién (n6tese, por ejemplo, que
las aceleraciones necesarias para densificar un suelo en
estado no muy suelto o con presiones confinantes no muy
pequefias son, segin la fig. 2.8, muy altas en comparacidm

con las usuales en los sismos mas intensos).

La pérdida total o parcial de re
sistencia de un suelo granular también puede ocurrir sin
la intervencidon de vibraciones, cuando la tendencia are
duccidén volumétrica bajo incrementos de esfuerzo cortan
te se combina con restricciones a la rapida redistribu-

cion del agua en el interior de una masa de suelo.

Enseguida se discutird la suscep
tibilidad de los suelos granulares a sufrir licuacidn en
el laboratorio ante la accién de deformaciones de cortan
te monotdénicas o pulsantes. NO&tese que, en vista de lo
dicho acerca de las condiciones de frontera, el desarro-
1lo de licuacidn en el laboratorio en condiciones no dre
nadas es condicidn necesaria pero no suficiente para la

ocurrencia de licuacidn en el campo en el mismo suelo.

La siguiente discusion estd basa
da principalmente en los resultados experimentales de Cas
tro (1969) y hace uso del concepto de relacién de vacios

critica, introducido por A. Casagrande. Segdn di-

€cr
cho concepto, un suelo granular puede sufrir deformacio-
nes angulares de cualquier magnitud sin cambio de volumen
si su relacion de vacios tiene cierto valor critico, en
tanto que, si su relacién de vacios es menor o mayor que
la critica, las deformaciones angulares inducen, respec-
tivamente, aumento o reduccidn de volumen de tal manera
que la relacidn de vacios del suelo deformado tiende en
todo caso a e, al aumentar la deformacidén. EIl propio

Casagrande (citado por Castro, 1969) demostrd que la re-

lacién de vacios critica disminuye con la presidén confi-
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nante.

Los resultados de pruebas reali
zadas en tres arenas limpias, de finas a medias y congra
nos desde subredondeados hasta muy angulosos (Castro,

1969) parecen demostrar que:

a) el concepto de relacién de
vacios critica es aproxima

mente valido;

b) e.,. es funcién decreciente
de la presién confinante,de
modo que la relacidon de va-
cios critica puede definir-
se como una curva en el pla
noe-a‘_:, siendo?c la pre
sion confinante efectiva de

consolidacién;

c) la curva e, (vs) Oz es in
dependiente de las condicio
nes de carga (estdticas odi
namicas) y de consolidacién

(isotrépica o anisotrépica);

d) que hay cierta diferenciaen
tre la curva e__ (vs) Og de-
finida en prueba drenada vy
en prueba consolidada-nodre
nada con medicién de presidn
de poro, y que este Gdltimo
tipo de prueba es mis confia

ble.

En la Fig. 2.10 se muestran 1los
resultados de un conjunto de pruebas de carga monotdnica

y ciclica, consolidadas-no drenadas con medicidén de pre-
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sién de poro, que permiten determinar, en forma aproxima
da, la relacidon de vacios critica en funcidén de la pre-

sidon confinante efectiva de consolidacidn.

0.80 T T 1 r1r11 | | — 1 T T T T
Arena Banding. Arena de cuarzo fina
muy uniforme,limpia ,con granos

0.78 |- subredondeados a subangulosos.

) o0 20 -
© 076 |- )
~ CD
- 3
2 074 +
g 0 (o) 30
a +xX O
= + Xy
8 072 \
© =
* [ &)
c
2 \
ﬁ 070} o carga creciente monotdnicamente. (o] 404
& + Carga ciclica. 0
o x Carga creciente monotonicamente con o
| consolidacidn anisotropica.
0.68 o o
l 50+
0.66 I L1 O 1 i1 P11y | |
0.01 0. o 1 L
Esfuerzo efectivo principal menor, en kglem?,
Fig. 2.10.: Relacidn de vacfos critica obtenida de pruebas R
en las que se desarrollé Licuacién (Castro, 1969).
Un especimen representado en el
plano e - Tz por un punto bajo la lfnea de relacidn de va

cios critica tiende a aumentar de volumen al ser deforma
do, y por lo tanto genera presiones de poro negativas vy
su resistencia al corte en condiciones no drenadas aumen
ta con la deformacién. Si, por el contrario, en estado
del suelo estad representado por un punto arriba de aque-
1la 1inea, su tendencia a disminuir de volumen al ser de
formado genera, en condiciones no drenadas, presiones de
poro positivas y la resistencia al corte a volumen cons

tante disminuye, tanto mds cuanto mayor sea la distancia

Densidad relativa, en porcentaje.
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entre el punto de que se trate y la linea de relacidn de
vacios critica. La resistencia final del suelo estari dada
por el angulo de friccién interna (que depende de la com
pacidad relativa) y de la presién confinante efectiva en la fa
lla, dada por la curva de relacidén de vacios critica. La
comparacion de esta resistencia con los esfuerzos de cor

te actuante determinard en cada «casi si ocurre licuaciodn.

Covarrubias (1970) sugiere un cri
terio para determinar la susceptibilidad a 1la licuacidn
de los suelos en el campo a partir de resultados experi-
mentales como los descritos y correlaciones empiricas en
tre compacidad relativa y resistencia a la penetracidn
estandar. Su mayor limitacidn, resulta de la poca con
fianza que, en general, merecen los resultados de pruebas
de penetracién estdndar y de la inaplicabilidad de esas prue

bas a depbsitos que contienen boleos o gravas gruesas.

2,1.6 Resistencia bajo carga repetida.

Diversos investigadores han estu
diado los efectos de carga rapida de un solo pulso en la
resistencia de los suelos. Se encuentra que, al disminu
ir el tiempo a la falla de algunos minutos a varios mili
segundos, la resistencia de suelos granulares aumenta en
tre 10 y 20 por ciento (Casagrande y Shannon, 1948, y Seed
y Lundgren, 1954) y la de suelos cohesivos entre 140 y
260 por ciento (Casagrande y Shannon, 1948).

Los resultados de ensayos de ese
tipo, sin embargo, tiene utilidad limitadisima en dise-
fio sismico, pues no simulan las condiciones de carga
que se presentan en la practica. Investigaciones mis re
cientes (Seed, 1960, y Seed y Chan, 1966) indican que la

repeticion de los esfuerzos o la rotacidon de las direcciones
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principales suelen tener en la resistencia de los suelos
efectos mayores (y de sentido contrario) que los de un

incremento en la velocidad de aplicacidén de carga.

Por tanto, es necesario que la
determinacidon de la resistencia bajo cargasdinadmicas se
haga reproduciendo con cierta fidelidad las condiciones
de trabajo del suelo en el prototipo durante un sismo.
Seed y sus colaboradores han demostrado que al menos las
siguientes variables deben reproducirse aproximadamente:
el nivel y la relacidn de esfuerzos principales sosteni-
dos, la amplitud del esfuerzn desviador ciclico y su fre

cuencia.

El siguiente procedimiento para
la investigacidon de la resistencia de suelos a carga ci-
clica estd basado en el estudio de Seed y Chan (1966).
El equipo necesario puede ser como el descrito en la obra
de Seed y Fead (1959) o Santoyo (1970).

Para cada conjunto de valores de
interés de la relacion de esfuerzos principales de conso
lidacion, de la presidon de confinamiento y de la frecuen
cia de carga, se ensayan especimenes con esfuerzos desvia
dores ciclicos de diversa magnitud LSOE ,registrando el
progreso de la deformacidn axial al aumentar el nimero de
ciclos de carga. La fig. 2.11 es un ejemplo de dicho re

gistro.

De los datos de un diagrama como
el de la fig. 2.11 se puede obtener la relacién entre A
CG y el nimero de ciclos necesario para causar falla, de
finida ésta como un cierto nivel de distorsién (o de de-

formacién axial) del especimen.

Finalmente, de un conjunto de ta
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Fig. 2.11.: Deformacidn bajo carga pulsante (Seed
y Chan, 1966).

les datos, correspondientes a diversos niveles de esfuer
zo desviador sostenido y diversas amplitudes de esfuer-
zos pulsantes, se puede obtener un diagrama como el de
la fig. 2.12 que muestra las diversas combinaciones de es
fuerzo desviador sostenido y esfuerzo desviador pulsante

capaces de producir la falla en cierto nimero de Ciclos.

Los efectos de la alta velocidad
de deformacidn y el de la repeticidon de los esfuerzos,
por ser contrarios, pueden dar lugar a una resistencia
(bajo la accién combinada de carga sostenida y ciclica)
mayor o menor que la resistencia en prueba de carga mono
tonica convencional, dependiendo de la sensibilidad del
suelo particular a cada uno de aquellos dos factores.
Sin embargo, se ha encontrado que en muchos casos précti
cos la resistencia en prueba consolidada-no drenada con-

vencional puede ser razonablemente aplicable a condicio-
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Fig. 2.12.: Combinaciones de esfuerzos sostenidos
y pulsantes que inducen falla (Seed vy

Chan, 1966).

nes de excitaciédn sismica (Seed y Chan, 1966). Las figs.

2.13 y 2.14, ilustran este punto.

También se ha observado que, cuan
do los esfuerzos sostenidos y pulsantes se expresan como
fracciones de la resistencia consolidada-no drenada con-
vencional, las combinaciones de dichos esfuerzos en la
falla dependen poco del estado de esfuerzos de consolida
cién (Seed y Chan, 1966).
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compactada (Seed y Chan, 1966).
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2.2 PRESION HIDRODINAMICA DURANTE SISMOS.

H. M. Westergaad calculd la pre-
sién hidrodindmica durante un sismo de la siguiente mane

ra:

Se tomaron las coordenadas x € vy
del reservorio, siendo x la coordenada en la direccidn
horizontal &€ y la coordenada en la direccidn del tirante
de agua. También tomé x = 0 en el nivel superficial aguas
arriba de la presa, vy = 0 en la superficie del embalse,
y = H en el fondo del embalse. Durante un sismo el agqua
almacenada en el reservorio vibrara. Las componentes de
los desplazamientos en las direcciones x € y son expresa
das por & vy N respectivamente. La presidén de agua varfa
debido a la vibracidon. €Esta variacidén en la presion de
agua es denominada PRESION HIDRODINAMICA y estd expresa-
da por o , simbolo que indica la presién, en este caso

como tensién.

Tomando elementos infinitesimales
dx y dy en el agua (ver Fig. 2.15)y considerando el equi
librio dindmico de la presidén hidrodindmica actuante so

bre la superficie, se deducen las siguientes ecuaciones:

£+

= X
T :
/

i
Y=H L/ q;—ifgﬂ——h{7'+ékf d x
v

—l- Uﬂp%%}dt

—-—
<

3 .. w_J*&

9 x 9 3 t? Fig. 2.15.: Diagrama de Equi
2 librio Dinamico

g = 9 12— de la Presion Hi

dy g ot drodinémica.
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donde (& = densidad del

agua. Si
agua es considerada a ser compresible,

el la presion hi-

drodindmica es proporcional la deformacidn volumétrica.

a

g = k&
siendo: k = médulo de elasticidad volumétrica del agua,
E = deformacidn, que es expresado por la siquiente ecua
cidn:
E 85 , 2n
d x 2y
y relacionado con a en la ecuacidn
T = k(aa S 02t PP (2.12)
d x oy
Sustituyendo la ecuacidn 2.12 en la ecuacidn 2.11:
_w 3% ,3%  3n _,
gk 9t*? dx* dxo
h ] £ ok (2.13)
2
w 9 9, 9§

"Gk 9ttt oyt axay -0

Si el movimiento del
siderado como una vibracidn horizontal

plitud a y perfodo T,

suelo es con

sinusoidal con am
cuando y = H:

E','.“H: acos._ZT,’T’_t ;

Si la aceleracidon del suelo es Kg

_ kgT? 217
E yon ““7%7‘05‘1"_t'

La presidn hidrodinamica en la su

reservorio es igqual a cero. Por lo tanto,
cuando y = O0:

perficie del

O_Y:O = O
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También si es asumida la presidn

hidrodinamica no ocurrird en un punto extremadamente dis

tante de la presa, o sea cuando x = oO
g =0
X = o0

Asumiendo que una presa el alta-
mente rigida y el desplazamiento relativo de la presa con
respecto al suelo provocado por un sismo es infinitamen-
te pequefio, entonces el desplazamiento horizontal de la
cara aguas arriba de la presa es igual al desplazamiento

horizontal del movimiento del suelo. Por lo tanto:

_ 2wt _ kgT?
é,ho_acos T ==L cos .

& y M son propuestos consideran-

do A,B, o¢ yﬁcomo constantes. Luego sustituyéndolos

-y

E = Ae™™sen By cos 2.7r7t
LEREREE - - - - ------- (2.16)
e 1. 2 t
n = Be cns,@ycas—.ru
en la ecuacidén 2.13:
._EL_(jZL)ZAq-d2A+o<ﬁE3= 0
kg L (2.17)
w 277 2R _ R%R _ 3

Estas son las ecuaciones homogé-
neas que relacionan a A y B. En razén de tener solucio-
nes en las cuales A y B sean diferentes de cero, el determinan
te compuesto por los coeficientes debe tener un valor de cero, luego:

u*_ﬁz‘_,ﬁ_[_z?ﬂ_f:g ............ yres (B 18)



Tomando en cuenta las

nes en el limite, para satisfacer la ecuacidn.

suficiente considerar:

5 siendo n=1.3.5

B =

n 7
2H

Entonces de

la ecuacidén. 2.
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condicio-

2.1L4 sera

18:

x =8 Co= =5
Puesto que:
16wH?
il VT Sy = SR (2.19)
También, de la ecuacidon. 1.17 se
tiene
A
B = - C.
Por lo cual
E = Aexpl- nng" x) sen nZ”Hy cos qut |
s ceee..(2.20)
n=- ‘é exp(-—.nzﬂHC" X )cosnzﬂg cos 2.}”
n &
Si A (n) es considerado como un

coeficiente, indefinido, l1a solucidn de

puede ser propuesta como sigue:

& = cos -%”—t EA(n)exp(_ “_727_S_nx) senm
e 2Tt A(n) n7Cn nmy
7 =-cos Z c, exp(- e X ) cos o

la ecuacidon 2.12
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_ 2mt n
& ., =00S £ gA(n)sen%L

Haciendo esta ecuacién igual a la

ecuacidon 2,15 se tiene

kgT? _ nnwy
i ;A(nJ SeN o=

Sin embargo, en concordancia con

la teorfa de la Serie de Fourier como:

_ & 1 nny
1= ; A Sen - o usando ns 1,3,5,....

para [yl<2H , sera

kgT® 4 _ kgT? ... (2.21)
Ltm2  nm n7r3

A(n) =

Por lo tanto:

cos 1 nfiy
T2 T 4 n 2H 2H . (2.22)

£ - kgT* 27t > 1 expl- NOCn yyoon MY

_ kgT? _2mt 1 . ATCn nwy
M=y o8 S 2 eexpk pnKlens T

Entonces, de la ecuacidn 2.12 se

llega a

nwy ... (2.23)
2H

3 C“x)scn

BkwH 21It
o - 2
T T 2 e, Pl

En esta Gltima ecuacidn, si x =0,

la presion hidrodindmica actuante sobre la superficie de

llega a ser conocida. Denominadandola como Pg:

P, = mkg ms_z_;;t_ .................. (2.24)

la presa
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entonces

Ry
2H

sen

donde el valor positivo de Py indica que la presién hi-

drodindmica es una fuerza tensora.

De los cdlculos anteriores, la
presion hidrodindmica actuante sobre una presa se conoce,
serd proporcional a la aceleracidn horizontal de la pre-
sa en esa ubicacidon mientras la fase sea opuesta. Por o

tra parte, la fuerza de inercia actuante sobre la presa

es también proporcional a la aceleracidon horizontal de
la presa mientras que la fase es opuesta. Sin embargo
la presencia de la presion hidrodinamica significa que

la fuerza de inercia es incrementada en una cantidad, vy
en este sentido m es denominada como la masa equivalen-

te del agua almacenada.

Segin la ecuacidén 2.19, cuando el
periodo del movimiento sismico tiene un valor especifico
Ph viene a ser infinito. Esto es debido al fenémeno de
multi-reflexidn originado por el paso de las ondas eléas-
ticas a través del agua desde la superficie y el fondo
del reservorio, Este periodo especial es llamado ''‘perio

do natural del reservorio"

Basados en la ecuacién 2.24 se
consigue una férmula aproximada que indica realmente cuan
do el periodo predominante del movimiento sismico es al-

rededor de 1 seg. De acuerdo con esto
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teniendo en cuenta que

donde

Pp: presidn hidrodindmica durante el sismo (Kg/m)
masa equivalente del agua almacenada
k: relacidon entre la aceleracidn sismica y la
aceleraciéon de la gravedad
¥: densidad del agua (Kg/m)
H: tirante 6 profundidad del agua almacenada (m)
y: distancia de la seccidon de corte donde la

cresta de la presa (M).

La presidén hidrodindmica presen-
ta una distribucidn parabdlica y se considera como 7/8 K
veces la presidon hidrostitica en el fondo. Aunque algu-
nas de estas férmulas muestran ciertas inadecuaciones al
caso, puesto que todavia no ha sido obtenida una solucidn
completa relacionada a la presidn hidrodinamica, estas
formulas vienen siendo extensamente empleadas debidas méas

que nada a su similicidad y conveniencia.

Segin la Teoria de Westergaad,
la deformacidon de la presa por esta presidon resulta in-
significante y despreciable. Pero Gltimamente con el a-
vance de las computadoras es posible tratar de obtener
la presidon hidrodindmica numéricamente tomando en <consi-
deracidon la deformacidén de la presa. Asi por ejemplo se
11legd a calcular numéricamente la presidn hidrodinamica
producida en una presa mediante el registro de las ondas
sismicas del terremoto de El Centro, calculos que fueron
ejecutados por A. K. Chopra quién especificé que 1la in-

fluencia de la deformacidn de una presa no puede ser des-
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preciada ya que su efecto es especialmente mayor cuando
el periodo natural del reservorio se une o coincide con
el de la presa. En otras palabras la presién hidrodina

mica es considerada que consta de dos tipos de presidn:

a) Una es la presién hidrodinami
ca cuando la presa es conside

rada como un cuerpo rigido.

b) La otra es la presién hidrodi
ndmica que se aplicaria debi-
da a la deformacién de la pre

Sa.

La suma de ambos viene a confor-
mar la '"Presidon Hidrodinamica', y sus valores serdn como

los que se muestran en la siguiente tabla.

Condicidn de Condicidn de
Resonancia No Resonancia

Periodo natural del [T = 0.1735 seg. Tg= 0.1735 seg.

reservorio: Tg e

Periodo natural de
lprimer orden de 1la |T.= 0.19 seg. T‘= 0.245 seg.
presa : ﬁ

Valor maximo de la

presion hidrodinami 0.6 0.5
ca sobre estructura
rigida *

Valor maximo de la
presién hidrodinami 0.5 0.3
ca por deformacién
de la presa

Valor‘méxfmo d? ‘l? 1.0 0.8
presidén hidrodinami
ca *




L6~
* La presidon de agua es expresada mediante la relac.idn
con la presion hidrostatica,
2
w H
2

Tanto en la teoria de Westergaad
como en los cdlculos de Chopra, el agua del reservorio es
considerada como un liquido compresible, y en lo referen
te a resultados hay dos tipos de presiones hidrodinami-
cas concebibles, uno es causado por el peso del agua y
el otro por la compresibilidad del agua. De ellos dos,
la presidon hidrodindmica debida a la compresibilidad del
agua llegara a ser extremadamente mayor bajo un determi-
nado periodo del movimiento sismico. A todo esto, T.
Hatano observd que ello originaria sedimentacién de lodo
o fango en el fondo del embalse en el caso de un reservo
rio real tal que no permitiria la reflexidn de las ondas
eldsticas como las que son asumidas en los cdlculos. Ha-
tano verificd tebrica y experimentalmente los estudios so
bre esta materia &€ indicd que la resonancia del reservo-
rio no ocurriria realmente. Esto significa que en el cdl
culo de la presidon hidrodindmica de un reservorio, el a-

gua debe ser considerada como un liquido incompresible.

Se tienen algunos casos de pre-
siones hidrodindmicas que han sido observadas en presas
reales. Asi por ejemplo, en la presa Tagokura se ubica
ron mandémetros para registrar las presiones hidrodinami-
cas en cinco elevaciones de la porcidn central de la pre
sa permitiendo llevar a efecto las anotaciones de confor
midad con las observaciones realizadas. La Fig, 2.16
muestra un ejemplo de los resultados obtenidos. Viendo
los registros, el movimiento de la onda con un periodo
de 0.26 es prominente, tal que entra en concordancia con
el periodo predominante en la vibracidén de la presa. Tra

tando de obtener la distribucion de la presidon hidrodina
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mica a partir de los registros y comparandolos con la
distribucidn dada por la ecuacidén 2.25 se puede ver que
hay escasa concordancia entre los valores observados y
los calculados con respecto a una resultante de presidn

de agua. VYa que presenta una distribucidn parabdlica

con el madximo valor en el fondo del reservorio, los valo
res notados muestran un maximo valor en una elevacidon sua

vemente sobre dicho fondo.

s = gal = cm¥
A-3 °
4 tfm?

~ t/m?

wW-4 I B B S i T e T o
1*1 +/m®

Ww-5 L e T e e e e e

0 1 2 segundos

Fig. 2.16.: Registros de la Presién Hidrodindmica en 1a Presa Ta
gokura.

La siguiente Fig. 2.17 es el re-
gistro de la presidon hidrodindmica obtenida en esta mis-
ma presa de Tagokura durante el terremoto de Niigata. En
aquella vez la graficacidon del sismo en el papel de re-
gistro se extendié mas alla del ancho estandard utiliza
do.como limites, por 10 cual no se pudo calcular el va-
lor madximo de la presidon hidrodinamica. En realidad, la
distribucidn de la presidén hidrodinamica es sumamente com
pleja. Como se enfatizé, anteriormente, al ocurrir la
mayor. vibracidn la presidn hidrodindmica se hace mucho -
mas grande en una elevacidn ligeramente mas alta que la

existente en el fondo del reservorio, pero en la etapa inicial
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del terremoto, la presién hidrodinamica es alta en la

porcidon superficial y baja en el fondo.

8.3
W, L3 ecapr e

W4 E 03'.: LN S o - i

w3 Ei; N NI FYTEVTE T
Wa 39'3

03 ;
w, E 82 M’L

2.3

5 10 15 20 25 30 segundos .

Fig. 2.17.: Presiones Hidrodindmicas observadas en la Presa Tago-
kura, tipo gravedad (Terremoto de Niigata del 16 de Ju
nio de 1964).

Conforme a la teoria de Wester-
gaad se dedujo que la presidn hidrodinamica en esta pre-
sa seria extremadamente alta ante un sismo con periodo
de 0.38 seg., pero que semejante caso no se habfa obser-
vado todavia. Esto es de conformidad con los resultados

de T. Hatano.

En general podemos afirmar que
el cadlculo de las presiones hidrodinamicas generadas por
sismos que obran contra las cortinas de presas, implica
complicaciones tales de andlisis que las soluciones dis-
ponibles se apoyan invariablemente en hipdtesis excesiva
mente burdas. Admitiendo ciertas hipotesis que se anto-
jan razonablemente aproximadas, unos andlisis concluyen
que las magnitudes de estas presiones alcanzan valores
tan elevados que evidentemente resultan inadmisibles. A
parentemente no menos razonables, se concluye que las pre
siones son tan pequefias que los resultados son sospecho-
sos. Asi, para un caso particular que se trate de un
temblor real relativamente intenso, un criterio predice
empujes hidrodindmicos superiores al triple de los hidros
tdticos, mientras que otro criterio arroja valores infe-

riores al treinta por ciento de los empujes hidrostaticos.
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Ante las circunstancias s6lo pue
de concluirse que el fendmeno es probablemente importan-
te para el disefio de la mayoria de las presas y que sin

duda exige mayor estudio.

Actualmente es innecesario igno
rar la compresibilidad del liquido. En efecto, tratan-
dose de presas de dimensiones moderadas o grandes, con
siderandolas mayores de 20 6 30m. de alto, resulta indis
pensable tener en cuenta la compresibilidad del 1iquido,
no asi la turbulencia ni la viscosidad del mismo mientras
que el paramento de aguas arriba de la cortina sea rela-
tivamente impermeable, pues se sabe que la importancia
de la viscosidad es funcion decreciente de las dimensio-
nes de la estructura, y ain para modelos a escala reduci
da de estructuras sumergidas, el efecto de la viscosidad
es despreciable. No obstante, en presas de enrocamiento
con corazén impermeable es probable que aln estas propie
dades del agua hayan de tenerse en cuenta, sobre todo al
atender al comportamiento con rotura de las particulas

que integran la cortina aguas arriba del corazodn.

La hipétesis mas usual respecto
a la condicion de frontera en la superficie libre del 117
quido consiste en suponer que la presion se mantiene i-
gual a la atmosférica en el plano horizontal que marca
la superficie libre original. Se obtienen resultados mu
cho ma3s apegados a la realidad si se sustituye é€sta con
la 11lamada '""Hipotesis de Poisson', que idealiza el fend-

meno del oleaje como lineal.

El estudio de Westergaad que cons
tituyo la piedra angular en cuanto a presidon hidrodinami
ca por sismo, suponia que el vaso era semi-infinito, ado-
lecia de limitaciones como la de que la perturbacidn era

un movimiento armonico estacionario con frecuencia nece-
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sariamente menor que la frecuencia fundamental del vaso;
en cambio tomaba en cuenta correctamente la compresibili
dad del Ifquido. Estudios posteriores han indicado que
en el problema bidimensional se comete poco error al su-
poner que el vaso es semi-infinito si el fondo del mismo
puede idealizarse como plano y la relacién de largo a hon
do del vaso es superior a 5. Si se tienen en cuenta la
forma no plana y la deformabilidad de 1a pared opuesta
a la cortina, el error es aun menor. Sin embargo, el he
cho de que en la realidad los vasos de almacenamiento dis
ten de ser prismadticos e incluso tengan formas curvas en
planta o que puedan tender a enfocar las oscilaciones del
liquido hacia la cortina, hace que la hipbtesis de que

el problema es bidimensional sea en exceso debatible.

Kotsubo ha estudiado las distri-

buciones de presidon que corresponden a vasos de forma
prismatica, con eje horizontal, seccidon del valle en an-
gulo agudo o en abanico y cortina vertical. Encuentra

que las distribuciones para estos casos se pueden obtener
facilmente de manera aproximada, a partir de la solucidn
para vaso de secci6n rectanqular. Actualmente se traba-
ja en un analisis tendicente a conocer la influencia de
la forma del vaso, para lo que se compara el caso de fon
do plano con el de un vaso de seccidn semicilindrica cir

cular.

La condicidén de frontera en el
fondo del vaso, hace suponer que el fondo del vaso es in
finitamente rigido, y por lo tanto, que el movimiento que
ha de prescribirse en el fondo es precisamente el que la
roca tendria con vaso vacio, que la presencia del agua no
la modifica, y que las ondas de sonido en el agua que lle
gan a esta interfase experimentan reflexidén total hacia

el agqua.
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Con el objeto de estudiar la in-
fluencia que la deformabilidad de la roca que forma el
fondo del vaso tiene en disminuir la amplitud de las re-
flexiones e, indirectamente, en las presiones hidrodina
micas, se ha estudiado un modelo unidimensional que pre-
senta un vaso prismatico, de fondo plano, con paredes in
deformables, que descansa en una roca homogénea i semi-
infinita, sujeto a la componente vertical de una familia
de temblores. Se encuentra que la pérdida de nergfa por
refraccion del liquido a la roca hace que se reduzcan las
presiones, ordinariamente, de 20 a 80 %, dependiendo de
la duracidon del movimiento y de las propiedades mecéni-
cas de la roca. No parece haber ningln estudio analiti-
co sobre la influencia que pueda tener la rugosidad del
fondo. ©Esta caracteristica de la interfase disminuye sin
duda las presiones hidrodindmicas, pues introduce una
fuente adicional de dispersion, pero se desconoce la mag
nitud de tal influencia. En el andlisis numérico por el
método de elementos finitos es necesario calcular los mo
dos naturales de vibracidon y combinar las respuestas que
en ellos se obtengan o especificar la perturbacidén como

deterministica en funcidn del tiempo.

En cuanto a las condiciones en
la interfase agua cortina y comportamiento de la cortina
seglin estudios realizados, hacen suponer que la superfi
cie mojada de la cortina es lisa e impermeable y que 1la
estructura es rigida. El empleo de elementos finitos han
permitido obtener soluciones numéricas a diversidad de
problemas relativos al efecto de temblores en cortinas
de gravedad idealizadas como bidimensionales y de compor

tamiento lineal.

El efecto sismico en la presiodn

de poro en presas de tierra y de enrocamiento, de acuer-
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do a la hipdotesis de Skempton, especifica que el incre-

mento dindmico en presidén de poro es igual a

1+ (qv+0) ... (2.27)

A= 3

donde

& : coeficiente dinamico de Poisson

Jy y 02 : esfuerzos principales dindmicos

Pero tal tratamiento no puede a-
plicarse para describir las condiciones en que se halla
una cortina en proceso de deslizamiento a lo largo de u-
na o mas superficies, ni cuando estd ocurriendo rotura

de la roca que la constituye.

Bustamante y Flores Victoria pro
ponen un método simplista, muy adecuado para fines prac
ticos, para estimar la distribucidon de la presidon hidro-
dindmica a lo alto de la presa durante un sismo mediante
el concepto de espectro hidrodindmico. Las hipdtesis del
método son que el agua es compresible con movimiento i-
rrotacional de pequefia amplitud, que no hay disipacion
de energia, que no hay cambio en el nivel de la superfi-
cie libre del agua, que el paramento mojado de la presa
es vertical, que la excitacidn dinadmica es un movimiento
de la cortina como cuerpo rigido normal al paramento mo-
jado, que al iniciarse el movimiento el agua estd en re-
poso, que la longitud del depbésito en la direccién nor-
mal a la cortina es infinita y que el mdximo desplazamien
to de la cortina es pequefio en comparacidn con su altu-

ra,

En la Fig. 2.18 se muestra el mo

delo correspondiente, Con las hipdtesis anteriores, se
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determinan las presiones hidrodindmicas mediante un ana-

lisis modal.

-

A(t) = Aceleracidn de la presa.

— e e e e bt ———

[
¥

L1l x

I P S S T A T o o i o S o i O O e ]

e L

Fig. 2.18.: Idealizacidn del embalse y movimiento de la cortina
(Bustamante y Flores Victoria, 1966).

Si se utiliza el criterio wusual
en el anilisis dindmico de edificios de que la respuesta
es la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de las

respuestas modales maximas se tiene:

Pn_ _ \/2 [ Y 2ot 3] ......... (2.28)
H - Sh (5~ |1-3g)+2()

donde
PKr: presidon hidrodinamica en el nivel ' y "

H: altura del nivel del agua.
Jo: peso volumétrico del agua.

Shp: espectro hidrodindmico.
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En esta ecuacidén se supone que
Sh es constante para todos los modos de vibracidn. Esta
simplificacidén se justificar3d adelante.

En la siguiente Fig. 2.19 se pre
senta la distribucion de la presion hidrodinamica, "p" ,
a todo lo alto de la presa, dada por la ecuacidn ante-
rior. Bustamante y Flores Victoria, 1966, presentan las
distribuciones de presién hidrodindmica para varios cri

terios de combinacidn de respuestas modales.

1.0

=L
H

08 a3

\ Ec.2)28
0s XS

\

0.2 \

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

Fig. 2.19.: Distribucién de la presién hidrodinamica (Bustamante
y Flores Victoria, 1966).

El espectro hidrodinamico Sg Pa

ra cada modo de vibracidn queda definido por la expresidn:

P
YoH Sy
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max .

t
57 - _k-gj-ifA(t-T) Jo(WnT ) dT
]

donde
2w 2na(2n-1
bty = I = ZFi ) : frecuencia circular natural
" de vibracidon del agua embal-
sada.
a : velocidad del sonido en el

agua ( 1440 m/seg. )

A (t): aceleracidén debida a la exci
tacién sismica (Fig. ante-

rior).

Js : funcién de Bessel de primera

clase y orden cero.

Los autores calcularon el espec
tro hidrodindmico para el temblor de El Centro, 1940. En
la Fig. 2,20 se presenta dicho espectro junto con los
de aceleracidon para un sistema lineal de un grado de 1i-
bertad y varios porcentajes de amortiguamiento ( Blume,
Newmark, y Corning, 1961). De esta figura se concluye
que se puede aceptar la hipotesis de SE constante, es de-
cir Sf =5, (hipStesis de la ecuacién 2.28). Como pa
ra los sismos estudiados los espectros hidrodinamices son
muy semejantes a los espectros de aceleracidon de siste-
mas lineales de un grado de libertad con 10 a 20 por cien
to de amortiguamiento, los autores proponen que para fi-
nes de disefio se use uno de estos Gltimos como espectro

hidrodinamico,

Los autores proponen una presiodn
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3.0
2.5 /\
Gl=0
2.0
1.5 % |=0.02 \ /
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1.0 i = '
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Fig. 2.20.: Espectro hidrodinamico y espectros de aceleracion
para la componente N - S del sismo de E1 Centro,
1940. (Bustamante y Flores Victoria, 1966).

hidrodindamica parabdlica con valor en la base (vértice):

donde

P, = 0.816 ¥, HA_

>a = X

q

peso volumétrico del agua
altura del nivel del agua
aceleracion debida a la gravedad

aceleracién espectral (para el sismo con
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siderado) de un sistema eldstico lineal
de un grado de libertad con amortiguamien
to del 10 al 20 por ciento y con periodo
natural de 0.00278 H (siendo H en m.).

Este criterio se aplico  en el a-
ndlisis de la confiabilidad de la presa Tepuxtepec ante

la accién de sismos (Esteva, Elorduy y Sandoval, 1969).

Chopra (1967) usa las mismas hi-
pétesis de Bustamante y Flores Victoria (1966), pero ana
liza la respuesta hidrodindamica para la componente hori
zontal y vertical de un sismo (Fig. 2.21), es decir, ob-
tiene una presidon hidrodinamica px(y,t) debida a la com-
ponente horizontal del sismo y una presidn hidrodinadmica

pY (Y,t), debida a la componente vertical.

AT T - X
~ iy (1)
Vg (t)

Fig. 2.21.: ldealizacién y movimiento del embalse (Chopra, 1967 c)

Con las expresiones de p (Y,t)y

py(Y,t) se calcularon los valores absolutos maximos de la
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fuerza lateral total normalizada*y del momento de volteo
normalizado en la base para tres alturas de los niveles
del agua (100, 300 y 600 pies) y para la excitacidén sis-
mica del temblor de El Centro, 1940. Los resultados mas

importantes son:

Presa de 100 pies

Componente horizontal del sismo:

IFuerza lateral total normalizad% . = 0.44
ma x

lMomento de volteo en la base normalizadc{méx = 0.50
Componente vertical del sismo:
IFuerza lateral total normalizad% ., =3
max
lMomento de volteo en la base normalizad%méx = 3

Presa de 300 pies

Los valores absolutos maximos de
la fuerza lateral y el momento de volteo normalizados de
bido al movimiento horizontal fueron, respectivamente,
0.57 vy 0.64. Para el movimiento vertical los valores fue

ron casi iguales a los anteriores.

Presa de 600 pies

Para el movimiento horizontal
los valores de la fuerza y el momento normalizados fue-
ron 0.71 y 0.80 respectivamente. Para el movimiento ver

tical los valores fueron menores.

* (fuerza lateral total dindmica)/(fuerza lateral total hidrostéati
ca) y (momento de volteo dindmico en la base)/(momento de vol-
teo hidrostdtico en la base respectivamente).
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Los altos valores resultantes de
la componente vertical del sismo son dudosos, pues el mo
delo matemdtico propuesto no considera disipacidon de ener

gfa.

En la siguiente tabla se ilustra
la influencia de la compresibilidad del agua en los valo
res de la fuerza lateral normalizada maxima para el movi

miento horizontal.

[
H Agua Agua ‘ Error
(pié€s) compresible incompresible (%)
100 0.44 0.35 20
300 0,57 0.35 39
600 0.71 0.35 51

El autor concluye que para pre-
sas pequeias (H< 100 piés), la compresibilidad del agua
puede no ser importante, pero que para presas altas (H>
100 piés) si debe tomarse en cuenta la compresibilidad

del agua.

Chopra hace los siguientes comen

tarios respecto a las practicas de disefo:

a) Los disefios basados en el trabajo de
Zangar (1952)que considera el agua in-

compresible son disefios inseguros.

b) E1 trabajo de Westergaad (1933), basado
en la hipdtesis de movimiento arménico
del suelo con periodo mayor que el fun
damental del embalse, no es aplicable,
pues los sismos son movimientos con am

plia gama de frecuencias.
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Como conclusidn, declara que un
método riguroso de disefio deberia considerar la historia
completa de las fuerzas hidrodinamicas y estimar la res-
puesta dindmica resultante en la cortina considerando la

flexibilidad de ésta.

En el trabajo de Flores Victoria,
Herrera y Lozano (1968) se hace un andlisis mds completo
del mismo problema y los resultados de este estudio dan
valores menores que los obtenidos previamente por Chopra,
de donde resulta evidente la necesidad de un tratamiento
mas riguroso del problema. E1l trabajo de Rosenblueth
(1971) presenta una revisién critica de las recientes con
tribuciones mids significativas a la solucién de este pro
blema, examina las implicaciones de las hipbtesis usua-

les y propone investigaciones.



CAPITULO III

ANALISIS Dinamico DE PRESAS DE TIERRA

3.1 ANALISIS MEDIANTE SISTEMAS LINEALES.

3.1.1 Sistemas lineales con un grado de libertad.

Considérese inicialmente el sis-
tema que se representa con forma esquematica en la fig.
3.1. En ella

H— M
L ]
—_———

Fig. 3.1.: Sistema tipico de un grado de libertad.

X, = desplazamiento de la base.
x = desplazamiento de la masa.
y = desplazamiento de la masa respecto a la base= X=X
¢ = constante del amortiguador (fuerza que, a velocidad

unitaria se opone a la deformacién).

K = rigidez (fuerza por unidad de deformacidén que se o-
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pone a ésta).

M = masa

El principio de D'Alembert (con-

dicién de equilibrio dindmico) permite expresar
Mx+» Cy + Ky = 0

donde los puntos sobre las literales indican diferencia-
cién con respecto al tiempo. Sustituyendo x = xg,+Yy, ob-

tenemos
My+ Cy+ Ky =-MX,

y dividiendo ambos miembros entre M

.y..'zzw94way:-‘x.o ....... e s e 0 00 e (3-1)
g g |
donde 2= gc . C=22VEM , w = ..%_ .

. o
El caso especial en que xgo= 0,es
decir, en que la base tiene movimiento uniforme, corres-
ponde a vibraciones libres, la solucién de la ecuaciobn

3.1 es entonces

wt

Y = Yo e ? sen w'(t ~to) »eveeeveeen. (3.2)

donde w'sw 1-&’;‘x,yt° son constantes tales que satisfa-
cen las condiciones iniciales.
La ecuacidn 3.2 se ilustra en la fig. 3.2 EIl intervalo

entre ceros alternados de y
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Se denomina perfodo natural del sistema; su reciproco
wl
fr =
27T

I

AN

N -Hwt

Y, @
\~\!E:i; A |
\ \\7\—--—-
0 N

——

N_Z
..--"ff# T 2

\
§

Fig. 3.2.: Grafica de la ecuacion de movimiento, ec. 3.2.

es la frecuencia natural del mismo, y w' es la frecuen-

cia circular natural. Las cantidades T:-%gz =-%-7U/s

guadas.

Si T se mide en segundos, f esta
rd en ciclos por segundo, o hertz, y w en rad/seg, y lo
mismo puede decirse de T', f' y w' , La ecuacidn 3.2 da

origen a una funcién oscilante del tiempo cuando C < C¢
a una funcidn que tiende asintdéticamente a cero cuando

C3Cc, De aqui que Cc se denomine el amortiguamiento

--m e - - - - P - ok ) - - -
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tiguamiento mientras 100 G es el porcentaje de amort

.
___________ Lo

guamiento.

Es comin que interesen valores -
de Z <<1. En tales casos se obtiene (w'Xw ,f'2f,
y T'« T. Por ejemplo, si &= 0.1, T'= 1.005 T,

Cuando X, no es idénticamente nu
la y el sistema se halla en reposo en el instante t = 0
(es decir, y (0)= 0, y (0)= 0), la solucién de la ecua

cidon 3.1 se puede expresar en forma de la llamada inte-

gral de Duhamel:

t
y(t)=-.‘37f () e P gon wilt-TVdT.........(3.4)

Derivando esta ecuacidn con res-
pecto a t, podemos expresar también ¥y (t) y X (t) corres
pondientes a una perturbacién arbitraria X, (t). De allf
podemos encontrar los valores absolutos mdximos corres-=

pondientes, que designaremos en la forma,

D = méxtly (t)]eeveeererenneneeane.(3.5)
V = méxt|§ (t)eveevevvennennee..(3.6)
A = méxt|§ (t)]eeeevennnnena . (3.7)

Estas cantidades son funciones -
de la frecuencia circular natural y del grado de amorti
guamiento; es decir, a un sistema definido por un par de
valores, w'y g , corresponde un grupo de valores, D, V y

A. Se denominan espectro de desplazamientos, de veloci

dades y aceleraciones, respectivamente, a las graficas

que representan D, V y A en funcidn de w' para un valor
fijo cualquiera de 4§ Estos tres tipos de graficas se

conocen como espectros de respuestas. Alternativamente

suelen representarse estas funciones empleando w, f, T,

f'T', o los logaritmos de estos parametros,como eje de las abscisas.
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500 r/?é =0 %

300

Periodo T s en segundos.

Fig. 3.3.: Espectros de aceleracion del sismo del 11 de Abril
de 1966. Presa El Infiernillo, Mich, componente

N 21° 45' w.
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En 1la fig 3.3 se muestran espec-
tros de respuestas correspondientes a un temblor regis-
trado en terreno duro. Se observa que las curvas son su
mamente irregulares para amortiguamiento nulo y que el
efecto del amortiguamiento consiste en reducir sistemati
camente las respuestas y la irregularidad de los espec-

tros.

Por facilidad en el c3lculo y en

la representacidon conviene observar que

V 2 wD ittt v esaae (3.8)
A 2 WD - (3.9)
Los segundos miembros de estas

expresiones se conocen como espectros de seudovelocidad
y seudoaceleracidn, respectivamente. La ecuacidn 3.9 es

exacta cuando C = 0,

Aprovechando estas relaciones a-
proximadas se puede representar en una sola grafica los
tres tipos de espectros como se muestra en la fig. 3.4,
en la cual, en escalas logaritmicas, las abscisas repre
sentan el perfodo natural, las ordenadas la seudoveloci-
dad, las rectas ascendentes a 45° de izquierda a derecha
son lineas de igual seudoaceleracidn, y las descendentes
a 45° de izquierda a derecha son lineas de igual despla-

zamiento,

En la practica resulta engorroso
el uso de la ecuacidn 3.4 para el cdlculo de los espec-
tros de temblores. Conviene acudir, mas bien, al empleo
de computadoras analdgicas o al de ciertos métodos numé
ricos especialmente adaptables a computadoras digital
(v€anse, por ejemplo, Blume, Newmark y Corning, 1961, vy

Bustamante, Lépez y Gonzdles Marin, 1967).
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Fig. 3.h4.: Espectros del temblor de El Centro, Cal, 1940, compo
nente N - S (Blume, Newmark y Corning, 1961).

Vale notar que el tratamiento que
antecede est3d limitado a sistemas lineales gobernados por
una ecuacidon diferencial de segundo grado con coeficien-
tes constantes. Lo mismo es cierto respecto a los siste
mas con varios grados de libertad que se presentaran a

continuacidn.
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3.1.2 Sistemas lineales con varios grados de libertad.

Todo sistema lineal con un ndme-
ro finito de grados de libertad puede representarse como
un conjunto de cuerpos de dimensiones nulas provistos de
masa, ligados entre si y a la base mediante resortes vy

amortiguadores lineales carentes de masa.

El sistema admite tantas configu
raciones linealmente independientes entre si como grados
de libertad posee (exceptuando los grados de libertad de
sus apoyos). A cada una de las que constituyen un con-
junto de esta naturaleza puede llamarse una coordenada

generalizada del sistema. Toda configuracidon del sistema

puede considerarse como asociada a una deformacién gene-
ralizada del mismo, definida como una combinacién lineal

de coordenada generalizada.

Todo sistema de fuerzas internas
o externas que obren en el sistema, se puede expresar co
mo la suma vectorial de sus componentes segin las coorde
nadas generalizadas que se hayan elegido. Ahora bien,
si se impone estaticamente una deformacién generalizada
cuyas componentes sean nulas, excepto en la i-&sima coor-
denada generalizada en que €sta sea unitaria, apareceran
fuerzas con componentes en todas las coordenadas. Sea
-Kij la componente de estas fuerzas segin la coordenada
j. La matriz [K} de los términos Kij se denomina matriz

de rigideces. Si se impone una velocidad de deformacidn

cuya i-ésima componente sea unitaria y las demds nulas,
apareceran fuerzas cuya componente segin la coordenada ge

neralizada j se designara -cij' La matriz [c] de los
términos Cij se denomina matriz de amortiguamiento.

Y, si se impone una aceleracidn

- .

unitaria segin la i-ésima coordenada generalizada y nula
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seglin las demds, aparecerd en la coordenada j una compo

nente de fuerza generalizada -Mij' A la matriz [M) de

los términos Mij se le llama matriz de inercia,

Estas tres matrices son cuadra-
das y simétricas, es decir, Kij = Kji’ Si el sistema tie
ne N grados de libertad el orden de cada matriz serd tam

bién N.

En general, la base tendra varios
grados de libertad. Por ejemplo la base de un puente,
incluyendo pilas y estribosycada uno de los cuales des-
cansa en una base rigida, tendrd seis grados de libertad
por apoyo. Un movimiento arbitrario de la base puede te
ner tantas componentes como grados de libertad tenga la
base. Tal movimiento, si se aplicara estdticamente, pro
duciria una configuracidn del sistema en funcidn del tiem

po, la cual designaremos mediante el vector {xF.

La aplicacidon del principio de D'

Alembert da por resultado

[m] {5}« [cliy} « [kl{y} = 0O

donde {y} ={X} - {Xo} Con esta sustitucidn obtenemos
MY} [cliy} « [KI{y} = - [M] {Xobevveninnnnn, (3.10)
En el caso particular en que la base estd fija o se mue-

ve a velocidad uniforme, la ecuacidn 3.10 se convierte en

M]{Y} « [C{y} + [KM{y} = O -eerrnnviiinininn. (3.11)

expresidn que gobierna las oscilaciones libres del siste
ma. Cada componente del vector {y} en la ecuacién 3.11
es funcidn del tiempo. En ciertas condiciones esta ecua
cion admite solucidn por separacidon de variables, en 1la

forma

fy} = {2} @nlt)eeeeeoeea, (3.12)
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donde {Zn}-no depende de t,y Gn es una funcidn escalar

del tiempo.

Cuando asi sucede existen, en ge
neral, tantas soluciones del tipo de la ecuacidén 3.12 co
mo grados de libertad tiene el sistema, y a {Zn} se le co
noce como el n-ésimo modo natural de vibracidén. Cuan-
do un sistema oscila en uno de sus modos naturales no
cambia la forma, sino s6lo la escala de su configuracidn

de deformacidén en funcidn del tiempo,

La condicidn necesaria vy sufi-
ciente para que un sistema tenga modos naturales clasi-
cos, es decir, para que los vectores { Zn} sean reales,
es que exista una transformacidn lineal tal que haga de
las tres matrices [M] - [d] Y [K]. Matrices diagonales
(Caughey, 1960) (siempre se puede encontrar una transfor

macidén lineal que convierta a dos cualesquiera de estas

matrices en diagonales; el requisito es que la tercera
matriz se vuelva también diagonal). Esta condicidn se
cumple, por ejemplo, cuando una de las matrices es una
combinacidén lineal de las otras dos. Tal condicidén es,

por tanto, suficiente, mds no necesaria para que el sis-

tema posea modos cladsicos de vibracion,

3.1.3 Sistemas lineales con parametros distribuidos.
P

El sistema con pardmetros distri
buidos mas.simple es un sistema unidimensional, lineal,
no amortiguado con masa y rigidez uniformes por unidad de

longitud.

El movimiento est3d gobernado por

la ecuacidn diferencial parcial
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o a%u K 3’'u g e (3.13)

otz D x?

donde‘p es la densidad de masa por unidad de longitud o
por unidad de volumen, u el desplazamiento en un punto
de abscisa x en el tiempo t, k la rigidez y p la carga

distribuida (carga por unidad de longitud o unidad de
volumen) aplicada en la direccidén de u. Lo anterior se

ilustra en la fig 3.5.

Fig. 3.5.: Sistema unidimensional, lineal, no amortiguado con
masa y rigidez uniformes.

El ejemplo mds comin de este sis

tema en la llamada viga decortante, que es una estructu-

ra cuyo cambio en la pendiente de cada secci6n es propor
cional al cortante que actia en esa seccidn. En este ca
so‘P y p se miden por unidad de longitud, k es la rigidez
al cortante, x se mide a lo largo del eje de la viga y
u es perpendicular a x *_ El comportamiento de un edifi
cio alto a menudo puede ser aproximado al de una viga de

cortante.

La ecuacidn 3.13 se puede derivar
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b 3

Fig. 3.6.: Segmento infinitesimal de una viga de cortante

facilmente del concepto de viga de cortante como sigue:
de acuerdo con la fig 3.6, sea dx la longitud de un seg
mento infinitesimal de la viga de cortante; supdngase que
la pendiente -gé? es proporcional al esfuerzo cortante

promedio de la seccidon transversal, esto es

du _ S
X k
donde S es el cortante en la seccidn considerada. La di

ferencia entre el cortante S en la parte superior e infe
rior del segmento infinitesimal es (33) dx. De acuerdo
5!

con el principio de D' Alembert:

3s Ju -
.a-.;dx‘»pdx-f’ St dx = 0
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pero

du
= k
s 2 X

por lo que, sustituyendo y dividiendo entre dx, obtene-

mos la ecuacidén 3.13.

Para otros ejemplos de sistemas
cuyo movimiento estd gobernado por la ecuacidn 3.13 ver

el capitulo 3 de Newmark, 1971.

La solucidén general de la ecua-
cién 3.13 puede expresarse en dos formas; como una serie
en términos de los modos naturales de vibracidén de la vi

ga de cortante o en la forma de la ecuacién de onda.

El primer tipo de solucidon puede
obtenerse por separacidon de variables como sigque. Si en
la ecuacidn 3.13 se hace p=0, se obtiene la ecuacidén ho-

mogénea.

Si se supone que u (x,t) puede
escribirse como el producto de una funcidén solo de x,y

una funcidén solo de t.

Uz Zp(x) By (H)rorrrrrrrm s (3.15)

La ecuacidén 3.14 se puede escribir como

ae

Zn 6, - VizZh 6, 0

donde los puntos denotan diferenciacidn respecto a t vy

las primas. .diferenciacién respecto a x. De la ecuaciédn
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anterior tenemos

zll

en = i) Vz = = C{J:

en Zn
donde W es arbitrario. La Gltima expresidn puede es-
cribirse

O Loz, B i, (3.16)

O

2% WA (3.17)

Zn v2

La ecuacidén 3.16 establece que w_ no depende de x, y la

ecuacién 3.17 que w_ no depende de t; por tanto wn es una
constante.

La solucidn general de la ecuacidn 3.16 es
B,(t) = sen wplt -t,)

excepto un factor arbitrario que se incluye en z Y la

solucidén de la ecuacidn 3.17 es

z,(x)= A,sen [{ (‘1‘:” Jx - a,,]]

donde to An y a_ son arbitrarias. Pero de acuerdo con

la ecuacidén 3.15

u:A,,sen[-%’-‘(x-a,,)] sen wylt -tp) oo, (3.18)

La solucidén anterior describe el

n-ésimo modo natural de vibracidén del sistema. La corres

pondiente frecuencia circular natural w, y la constante
an se determinan en cada caso satisfaciendo las condicio
nes de frontera. La constante arbitraria An define la

amplitud de vibracidn vy tn es un desfasamiento arbitra-
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rio en el tiempo.

Por una combinacidn lineal de
tantas soluciones de la forma de la ecuacién 3.18 como se
requieran, se obtiene la solucidon general de la ecuacidn
3.14. Las amplitudes An y los desfasamientos tn pueden
encontrarse satisfaciendo cualquier configuracidn inicial
de desplazamientos y velocidades que cumpla con las con-
diciones de frontera, ya que cualquier configuracién pue
de ser expresada como una combinacidén lineal de los mo-

dos naturales.

La solucidn general de la ecua-
cidon 3.13 se obtiene sumando una solucidn particular de
esta ecuacidén a la solucidén general de la ecuacidn 3.14,
Como un ejemplo considérese una viga de cortante de lon
gitud L, fija en la base y libre en el extremo opuesto.

Las condiciones de frontera son

(}]

u(0,t) 0

u'(L,t) 0

La segunda condicidén de frontera se debe a que el cortan
te S =0 en el extremo libre (x = L). De la ecuaciodn

3.18 se obtiene que

an s 0
w“=(2n-1)ﬂv para n = 1,23,.....
2L
y, por lo tanto, los perfodos naturales Tn = 27 /W,, Se
ran
4L 1 1
T' = 5 L} T2= 3 T’ 9 T3= 5 Ti Ll etC
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La distribucién del cortante S a

lo largo de la viga para cada modo natural de vibra-
cién se obtiene por derivacién del desplazamiento u con
respecto a x vy multiplicdndolo por k.
Las amplitudes del cortante re-
sultan de hacer senwy(t-tn) = 1
snz(zn—l‘)ﬂAnk cos (2”“1)ﬁx
2L 2L
Las configuraciones y distribu-

ciones de cortante para los primeros tres modos de vibra

cidon de

la viga de cortante del ejemplo se muestran en
la fig. 3.7.
N : ~._ ( ~~.
N ~N
\. ‘ ->'/ \\ 1\
\ I // \\ ‘HH\ /
' I / -
\ ) : X
\I - /_.-" \
/AN 4 / ~ /
/ 7/ / 7/ -
i -~
\ / V2 ( i
/ / ~ / -
/ \ | ¥ \N._ 7
/ \ 7 .
/ \ 7N\ \ “\,\
4 ! / \\ R \
pwgwr | I P e E Crr oy
fer. Modo 2do. Modo 3er. Modo

Fig. 3.7.: Configuraciones y distribuciones de cortante en una

viga de cortante.
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La segunda forma de la solucidn
general de una viga de cortante no sujeta a cargas exter

nas es

U:F"(—\xl—-t)'*Fz(%'Pt) ................ (3.19)

donde Fl y F., son funciones cualesquiera que admiten se-

gundas derivzdas. La validez de esta solucidn se verifi
ca fidcilmente al sustituirlaen la ecuacidén 3.14. La solu
cidon general de la ecuacidon 3.13 se obtiene sumdndole a
la ecuacidén 3.19 una solucidn particular de la ecuacidn

3.13. La ecuacidén 3.19 es conocida como ecuacidon de on-

da.

En la ecuacidén 3.19, F] represen
ta una onda de cortante viajando en la direccién de x, Yy
F2 es una onda de cortante viajando en la direcciodn o-
puesta. Las ondas no cambian de forma cuando viajan alo
largo de la viga de cortante y su velocidad, v, es inde-
pendiente de la forma de la onda. Esas cualidades son

peculiares en sistemas gobernados por la ecuacidn 3.14,

En todos los sistemas gobernados
por las ecuaciones 3,13 y 3.14, v representa la veloci-
dad de propagacién de las ondas. Asi, por ejemplo, las
oscilaciones a lo largo del eje x en un medio homogéneo
o en un medio estratificado en capas perpendiculares a x

se propagan-en la direccion de ese eje con velocidad.

[ E-v) T [Me
| pU1-2 -227) P

V:VP

en que MC es el médulo de deformacién confinada (con de

formacidén lateral nula), y la velocidad de las ondas trans
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versales es

donde

E= m6dulo de elasticidad o de Young
G= médulo de rigidez = E/2 (1 +v).
p= masa por unidad de volumen

V= relacién de Poisson

Considérese un medio eldstico i
neal, isotrdpico, homogéneo y con densidad de masa P
Mediante el principio de D' Alembert es posible llegar a
la ecuacion de movimiento del medio continuo en términos
de desplazamientos. En efecto, si se supone ausencia de

fuerzas externas.

) Qv ( )
oe 2 b e 3.20
donde
A = v E g e parametro de Lamé
(1+2)(1 -2v)
:z=::)"]"+Eh"]z+au"I wi g Eawly
2 2 2
v? - o + o) + =) s operador de Laplace
Ix2  Ox2  Ox?
X Xo x3 son las coordenadas del sistema cartesiano y
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Ups Uy u3 son los desplazamientos correspondientes.
Si se supone que no hay rotacidn, las ecuaciones 3.20 se

convierten en

- S R T (3.21)
[ﬁ+28]"? UI_P—W

y si se supone que no hay cambio de volumen, las ecua-

ciones 3.20 son

szui 3P

Una perturbacidn que actida en un punto de un medio conti
nuo se propaga en todas direcciones de acuerdo con las e

cuaciones 3.20.

Pero en un punto alejado del de
perturbacién se puede considerar el movimiento constitulf
do por ondas planas (u2 = u3 = 0) de manera que la ecua

cién 3.21, queda

°u _ A+26 d%u
2 t2 P a x2

que es la ecuacidn de onda para ondas longitudinales.

Las particulas se mueven en este caso en la direccidn de

la perturbacion con velocidad

A+26
VP S S e

La ecuacidn 3.22 queda

Ay G '
2t T T p ox?
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que es la ecuacidon de onda para ondas de cortante o trans-

versales. Las particulas se mueven normalmente a la di

reccion de la perturbacidon con velocidad

A las ondas longitudinales se les llama ondas primarias
u ondas P, y a las transversales se les llama ondas se-
cundarias u ondas S. NOotese que v_ > v _; sin embargo,

s
las ondas S trasmiten mas energia que las ondas P.

Ademas de las anteriores ondas
de cuerpo existen otras que se propagan a lo largo de la
superficie del medio continuo, entre ellas estan las on-

das de Rayleigh y las ondas de Love. Las ondas Rayleigh

son una combinacidon de las ondas P y S, y las de Love
son ondas que se propagan bajo ciertas condiciones trans
versalmente a la direccidén de vibracidén y no tienen com-

ponente vertical.

P = ondas primarias.
S = ondas secundarias.
L = ondas superficiales.
S L
NORTE
SUR

Fig. 3.8.: Acelerograma tipico de un temblor.
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La Fig. 3.8 muestra un acelero-
grama tipico de un temblor que contiene los tres princi

pales grupos de ondas: P 6 primarias, S 6 secundarias vy

L 6 de superficie; estas Gltimas incluyen ondas de Love

y de Rayleigh.

3.2 METODOS DE ANALISIS DE PRESAS DE TIERRA.

A continuacidn se veran los diver
sos métodos que se han propuesto para analizar la estabi-

lidad de los taludes de una presa ante la solicitacidn

de un sismo.

Dichos métodos se pueden clasifi

car en dos grupos, segin el criterio de falla adoptado:

Grupo |. Se validan las fuerzas de inercia ma
ximas que act@an sobre la presa du-
rante un sismo mediante alguno de
los procedimientos que se veran pos
teriormente y, suponiendo que ellas
actGan permanentemente como fuerzas
estaticas, se agregan a las fuerzas
consideradas en el andlisis conven
cional de estabilidad de taludes vy
se determina el factor de seguridad
contra falla. La estabilidad se
considera aceptable si el factor de

seguridad es mayor de 1.

Grupo Il. Se permite que el factor de seguri-
dad sea menor que 1 durante la cor-
ta duracidon de algunos pulsos sismi
cos del temblor de disefio. Se cal-

cula el desplazamiento acumulado pro
ducido por deslizamiento a lo largo
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de la superficie potencial de falla.
Si para el sismo de disefio el des-
plazamiento total no excede cierto
valor, el talud se considera adecua
do. A este grupo pertenecen los mé
todos de analisis propuestos por
Newmark (1965) y por Seed y Martin
(1966) .

En ambos tipos de método las fuer
zas de inercia suelen determinarse idealizando la corti

na como cuerpo rigido o como viscoeldstico lineal.

IDEALIZACION DE LA CORTINA COMO CUERPO RIGIDO

El método mas simplista para el
andlisis sfsmico de presas consiste en considerar la cor
tina como un cuerpo rigido. En este caso se induciria
en toda la cortina una aceleracidon uniforme e igual a la
del suelo en todo momento del sismo. Consecuentemente,
la aceleracion de disefio deberTa ser la aceleracidon maxi

ma del suelo durante el temblor,

Considerar la presa como cuerpo
rigido es una hipotesis poco realista. Esto se ha veri-
ficado registrando la respuesta de prototipos a vibracio
nes forzadas generadas por un excitador mecanico y median

te los registros de respuestas ante sismos, (Ver Fig. 3.9)
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Aceleracidn / 107°g

Mo yuymo oummoymummoWwm

Cresta

Media altura

W&M%MDMWAT’

- Base [ Instrumento N2 1)

" Base (Instrumento N2 2 )

| ! i} ] 1

0 1 2 3 4
Tienapo 4 €n segundos.

Fig. 3.9.: Respuestas observadas de la presa Sannokai (Okamoto,

1965) .

3.2.1 Método del Analisis Vibratorio.
Introduccidn

Los métodos para analizar los e-
fectos vibracionales en terraplenes son analisis meramen
te tedricos como el método de la viga de cortante, o ana
lisis numéricos tomados en sistemas bidimensional o tridi

mensional y ensayos de modelos.

El An3lisis de una viga de cor-
tante considera la presa como una losa obtenida por des-
lizamiento, con dos secciones transversales perpendicula
res al eje de la presa y analiza la losa como una viga

corta en forma de cuda. La influencia de ambos estribos

WL
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del vaso es descuidada, considerando la influencia de
los estribos del vaso como pequefia cuando el ancho del

vaso es cuatro o mas veces la altura de la presa.

El segundo método es el que ana-
liza las presas como una placa, es decir como cuerpo bi-
dimensional. La influencia de ambos estribos es despre-
ciada como en el primer método, pero instado de asumir
una gruesa estructura de la presa como una viga, aqui el
problema estd en el tratamiento, el problema es dirigir-
lo de una manera mas realistica. Sin embargo, un preci-
so anilisis en este caso es extremadamente dificultoso,
siendo mids usuales los andlisis numéricos por el método
de diferencias finitas o el de elementos finitos. Recien
tes avances en el analisis numérico han probado los re-
cursos para el tratamiento de la presa como un cuerpo
tridimensional. Con este método la influencia de ambos
estribos del valle si pueden ser tomados en considera-

cidén.

En el tercer método se coloca un
modelo de la presa sobre una mesa vibratoria para luego
ser vibrada. El ensayo consiste de una prueba de vibra
cidén elastica para investigar las caracteristicas de vi-
bracién de la presa y una prueba de falla dinamica para
estudiar las condiciones de falla debidas a la vibracion
El asunto mas importante en un ensayo de modelo es tener
similitud existente entre la estructura real y el modelo,
pero con una estructura compleja, tal como la de terra-
plenes, es imposible obtener semejanzas para todas las
caracteristicas. Por lo tanto, el modelo es generalmen-
te hecho como para que las propiedades existentes ensaya

das sean similares a los del verdadero terraplén.

El objeto de un ensayo de vibra

cién elastica es para determinar el periodo y modos de
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vibraciones naturales asi como los desplazamientos y de-
formaciones de la superficie de la presa durante los te-
rremotos, tomando la configuracidon detallada del valle
en consideracidén. En los modelos para ensayos por lo ge
neral se emplean materiales plasticos como emplastos de
yeso o geles espesos para la forma del valle y diversos
geles y plasticos para la presa en si, ya que éstos son
los mds convenientes para la reproduccidon de las formas

del valle y de la presa.

3.2.2 Teoria de la Viga de Cortante,

Las siguientes hipotesis son em-

pleadas en la teoria de la viga de cortante:

1. La presa es una viga con secciones variables en forma
de cufa. Los desplazamientos de puntos sobre la mis-
ma seccidn transversal horizontal serdan horizontales

y uniformes.

2. La deformacidon producida en la presa es solamente de-

formacidon por esfuerzos cortante.

Considerando el equilibrio de
fuerzas trabajando sobre la porcién sombreada de la fig.

3.10.

------- 3 Rt s i
1- i_ ______ ; ji S:uz‘ﬂ:I
1 o

Fig. 3.10.
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donde:

= desplazamiento en la direccidn del eje vy

densidad del material

m6dulo de elasticidad por cortante

= altura de la presa

v
G
H
S = fuerza cortante

Asumiendo la relacidén entre el

esfuerzo cortante y la deformacidn por cortante sera:

o 9
T = oz

sustituyéndola en la anterior ecuacidn

dJv _ Jd IV
Pbaﬁ:z’ az(bG 3z

Puesto que el ancho de la presa b es directamente propor

cional a z:

U
+

£ %y % v 1 2V .......... (3.23)
G o t? o z2 z Oz

Esta es la ecuacidon diferencial

para determinar la vibracidon de la presa.

Tomando la frecuencia circular y
el modo de vibracién natural como los valores p y ¢ (z),

respectivamente. Entonces U sera como sigue:

U=z @ett

Subtituyendo en la ecuacidn 3.23:



2
Z
:fﬁ * 12 gg + E G o= 0 e (3.24)

donde CS representa la velocidad de las ondas de corte Yy

es igual a:

La solucidn general de la ecua-
cién 3.24 con C, y C, como constantes integrales ser§

como sigue:

¢ — C.‘Jg{ pz}" Cth{pz]
Cs

Cs

Como condiciones limites, cuando
los esfuerzos cortantes en la cresta y el desplazamiento

en la base son ambos cero,

1t

C{ Jﬂ [__ = 0 ' Cz O

Por lo tanto la ecuacidn caracte

ristica viene a ser

e S (3.25)

Cs -

donde Z; es el valor de Z, para Jo(z) serd 0, como es in

dicado en la tabla.
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ORDEN z; Y
Primero 2.4048 1.60
Segundo 5.5201 - 1.06
Tercero 8.6537 0.85
Cuarto 11.7915 - 0.73

De esto el periodo natural es
[, = 27H
z; Cs
El modo de vibracidon para este
caso es:

N ziz
g;iz‘] - Ju{'_"“'H

También

tes seran:

j”:_ GH 2i2 ipt
—Zi Jq(——H ) e

los esfuerzos cortan-

Los modos y los esfuerzos cor

tantes del primer y del segundo o

ral estan expresados graficamente

rden de vibracién natu

en la fig. 3.11,
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Vibracion natural . Vibracion natural -89-
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0.1 i"" 0.1 \‘
B / “ v
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0.3 8 0.3 4
z 0.4 \-‘,ﬂ?—- z 0.4 93"! =
H 05 v H 0.5 2
1 Cs
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! 3
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] []
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Fig. 3.11.: Primeras dos formas de modos de deflexidon y es-
fuerzo cortante debido a la vibracidon de corte.

Cuando el periodo y modo de vi-
bracidon natural son determinados para cada coordenada nor
mal, la respuesta de la presa a un terremoto puede ser
obtenido por el método modal. De acuerdo con este méto-
do modal, el movimiento sismico producido en el suelo es
distribuido a las variadas coordenadas normales, y la su
ma de esas réplicas vibratorias de todas las coordenadas
normales en la respuesta vibracional buscada. La razdn
de distribucidén a cada coordenada normal en este caso es
ta dada por la ecuacidén que se da a posteriori, cuyos

valores estan mostrados en la tabla anterior.

Yoz
sz{ﬂ.{z} dz _./.:2 JoTH) dz _ 2 ceve...(3.29)

szﬁﬁ{z]}dz f.';r{ 2‘2}}:1: z; J, I'z]

La aceleracidon maxima de la ré-
plica vibratoria de un sistema de ''un solo grado de liber
tad" con un periodo natural T y factor de amortiguamien-
to de "h' es dado en la fig 3.12, donde la aceleracidn
maxima de un movimiento sismico en el terreno es de 200

gal Por otro lado, usando este grafico obtenemos Sai y
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Fig. 3.12.: Espectro de aceleracion, ingresando con una ace
leracién mixima de 0.2 g. (T. Takada).

multiplicando por",Ji“, es posible obtener la maxima a-

celeracién de la réplica del "iésimo orden de coordena-
das normales' para el movimiento sismico. Esto viene a
ser }.JU ¢ i (2) S,;+ Por lo tanto, la mdxima aceleracidn

de la réplica en la secci6n transversal z est3d dada por:

Ky = JZ{,uiﬂi(z)Sai}f1 a2 (3.30)

donde la aceleracion maxima de la réplica es asumida pa-
ra encontrar la media geométrica de la aceleracidn maxi-

ma de la réplica de cada una de las coordenadas normales.

3.2.3 Método de Elementos Finitos.

El método de Elementos Finitos
consiste en dividir un cuerpo continuo en un nimero fini
to de pequeiios elementos y manipularlos estdtica o dina-
micamente en los problemas del cuerpo total como un en-
samble de problemas estaticos de cada elemento, para lue
go determinar la relacion entre la fuerza y deformaciodn

para cada elemento. EIl cuerpo de la presa es usualmente
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dividido en numerosos elementos triangulares; los nudos

de un elemento son llamados i,j,k (ver fig. 3.13)

Las coordenadas nodales y los des

plazamientos ROdales son expresados como sigue:

Y} K (%, ¥)

l:‘i;.)'I] j{-‘hﬁ'j]

Fig. 3.13.

{r} =1ix YieX) ¥, Xk h}T

veeee...(3.31)
{5} = {uitﬁ.uj vy, Uy uk}T

Los desplazamientos U y ¥V dentro
del elemento son asumidos para ser expresados por la e-

cuacidén lineal de x é y, esto es:

{u}= 1 xy 000 [} oo (3.32)

v 0 00 1 xy

donde {0<}significa un coeficiente constante teniendo seis
componentes; éste puede ser determinado del hecho que el

desplazamiento nodal tendra que ser{é}.Entonces,

8} =fAalde} «oovriviiiii 0 (3033)

Sin embargo: 1 xi Yi 0 o o0
0 0 0 1 Xi Vi

[A] = |1 X; ¥, 0 0 0

0o 0 0 1 X, VY,

i

1 X, Y, 0 0 O

0 0 0 1 Xk Yk

s _




-92-

luego entonces:

Las deformaciones dentro del ele
mento pueden ser calculadas de los desplazamientos U y VU

{e} = {€x & ¥y} = [B]{x]}

Dado que:

—
(=]

| W—

]

o
o
o
o
o
—

Reemplazando la ecuacién 3.34 en

esta ecuacidén anterior se tendra

{5} = [B][A]d{g}. ..................... (3.35)

Suponiendo elasticidad entre es-
fuerzos y deformaciones, y tomando {D} como una constan-

te elastica.

{O_} =[D]{<S} ........................ (3.36)

Cuando el esfuerzo estd en un es
tado de deformacidén plana tomando "E' como el médulo de
Young y 'y'"' como la relacidén de Poisson, entonces Dﬂ vie

ne a ser:

G iy A
1 e 0
_ s (1-v) E
[D]" 1 -v 1 0 (1+V)(1=24)
1 -2y
0 O =,
b= -
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Reemplazando la ecuacidén 3.35 en la ecuacidén 3.36.

{cx}:[D][B][A]"{S} ..................... (3.37)

Sobre la periferia del tridngulo
de fuerzas elementales estan trabajando también cargas
externas de los elementos limitrofes & vecinos; dichas
cargas externas estan solicitadas para producir esfuer-

zos dentro de este elemento triangular.

Seguidamente consideramos el reem
plazo de esas cargas externas con tres fuerzas concentra

das actuando sobre los nudos i, j vy k.

Estas fuerzas son llamadas ' fuer-

zas equivalentes nodales'" y estdn expresadas mediante:

{F}={R R B B R Ry }

En razén de hacer {F} equivalen-
te a las cargas trabajando sobre la periferia del elemen
to, se emplea el "principio del trabajo virtual''. En o-
tras palabras, el trabajo virtual realizado por la fuer
za equivalente nodal debida al desplazamiento virtual, es
igual al trabajo virtual realizado por las cargas actuan

do sobre la periferia del elemento.

Ademds, el Gltimo es igual al
trabajo virtual realizado por los esfuerzos dentro del e
lemento debido a la deformacidén virtual. Ahora, el des-

plazamiento virtual nodal es asumido que sea:
* R T SR e ey )
) } ={Ui Vit Uy Yy Uy Y

entonces la deformacidn virtual producida por éste dentro
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del elemento viene a ser:

{e*} =& & %o} - [el[a] {87}

El trabajo virtual realizado por

la fuerza nodal equivalente debido al desplazamiento vir

tual es {Sx}T{F} .

El trabajo virtual realizado por
los esfuerzos dentro del elemento debido a la deformacidn
virtual esf{f*}r{a'}da,donde '""da'"" es un area infinite-
simal y el rango de integracidon es el area del elemento.
Como ambos,{ax} y{U}son constantes dentro del elemen-
to, cuando A es tomado para ser el area del elemento, la
anterior integracién viene a ser {5*}T{G'} A

De acuerdo con el principio del

trabajo virtual

{Sr}T{F} ={£#}*{g}ﬁ ................ (3.38)

Sin embargo:

{e*V{cta = ([8][a]"'{6*})" [D)[BI[A] '{s} A
={s*}([a1")" [8]" [D)[B1[A] *{5} A

entonces:

{r} =((a]"")" [e][o] [8][a] {8} &

On

{F}= [K]{8} oo v (3.39)
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donde:

(k] =([ﬂj-")T[B]T[D][B][g]"{g} A e (3.40)

siendo denominado [K] como la ''matriz rigida'.

En el caso de vibracidon libre de
una presa, las fuerzas de inercia debidas a la vibracidn
actuardn sobre la masa y se asume que esas fuerzas de i-
nercia estan concentradas en los nudos del elemento. En
concordancia con el principio de D' Alembert, las fuerzas
de inercia y las fuerzas nodales equivalentes deben ser

balanceadas. Entonces,
d°8 )
[”]{W} + 2{F} = 0

donde 2 representa la suma de los elementos <considera-

dos los cuales tienen un nudo comidn. Entonces,
d°8
[M]{Et_z} + > [K]{g} = 0 e (3.41)

Cuando la presa esta sujeta a un
terremoto y crea una violenta vibracidon, las fuerzas de
inercia debidas a la aceleracidon de! suelo estan aumenta

0

das en los nudos. Ademas, si U (t) es la aceleracién

sismica del suelo, la ecuacidon del movimiento viene a ser:

[M] {

1
o
-
-
-
.
—
haad
.
L=
o ]
St

d%s
dt?

boS [KI{s}e ) Gon) -

dado que~{6} en este caso es el desplazamiento relati-

vo de los nudos en el terreno.
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Por solucidén de ecuaciones dife-
renciales simultdneas, de la ecuacidén 3.42, los desplaza
mientos de cada punto nodal pueden ser determinados. €Es
te cidlculo es verificado numéricamente por un cémputo e-

lectrdénico.

3.2.4 Método de Ensayo de Modelos.

3.2.4.1 Ensayo de Vibracién Elastica.

El propésito de la ejecucidon de
ensayos de vibracidn eldstica sobre un modelo de una pre
sa es para determinar experimentalmente el periodo natu
ral y el modo. Las semejanzas entre el prototipo yel mo
delo en este momento se encuentra determinado por la ley

de homogeneidad.

De acuerdo con la teoria de vi-

bracién eldstica, el periodo natural T es proporcional

= e

Ly

= H, —
e

siendo

donde:

= periodo natural
= altura de la presa

densidad del material del terraplén; vy

o R T -
i

= mbdulo eldstico del material del terraplén.

Ademds, si agregamos los sub-in

dices '"p" y ''m'"" para expresar claramente las cantidades

relativas al prototipo y al modelo respectivamente, se
tendra:
ST
o Hp [ 6m oo, (3.43)
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donde:

puede ser considerado como la escala del tiempo y:

Hm A (3.45)
Hp
la escala de longitud. Por lo tanto si el periodo natu

ral Tm del modelo es medido en el ensayo del mismo, el pe
riodo natural Tp del prototipo puede ser calculado de la

ecuacion 3.43,

El m6dulo de elasticidad de una
presa real diferird dependiente del suelo, del proceso
constructivo y de la duracidén del tiempo que ha transcu

rrido desde su construcciodn.

De 1o que el valor promedio ha si
do:

G = 50270 Kg/cm? «--ovvvnnnn (3.46)

Este fué calculado de mediciones
de velocidades de propagacidon de las ondas elasticas en

diferentes presas de tierra existentes.

Puesto que alli no han habido me

diciones directas de m6dulo elastico de presas de enroca

do podemos calcular sus perfodos de vibracién, sabiendo
que ellos son solicitados por ser alrededor de 4 veces
los de presas de tierra. Ademds, es necesario que las

relaciones de Poisson entre el prototipo y el modelo es-
tén en acuerdo, pero esto es poco conocido ain para su

estimacidn correcta.
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3.2.4.2 Ensayos de Falla Dindmica.- En un ensayo de fa-

l1la de terraplenes,
deberd existir semejanza valedera entre los desplazamien
tos, de la mayor fuerza externa y las fuerzas resisten-
tes del prototipo y el modelo. En este caso las fuerzas
mayores externas vienen a ser el peso de la presa y la
fuerza de inercia sismica, siendo la fuerza mayor resis-

tente, la fuerza de friccién y la fuerza cohesiva.

Los sTmbolos a requerir en los

cidlculos subsiguientes seran:

= longi tud

= escala de longitud
= tiempo

= escala de tiempo

= desplazamiento

= aceleracidn
deformacidn

= esfuerzo

= fuerza

= presidn externa

= gravedad especifica

TXo QMo A+ wr
[[]

= angulo de friccidén interna

resistencia de materiales

wn
]

médulo de elasticidad,

o
I

Considerando la deformacién co-

mo una cantidad sin dimensiones

............ et (3.47)

Por lo tanto, la semejanza de desplazamiento serda la mis

ma que la semejanza de longitudes. Entonces:

Tm . AN (3.48)
Jp
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La relacidon entre el peso del modelo y la del prototipo

sera:

Tmg L% P 22 (3.49)
Tp 8 L%p T p

La misma relacién puede ser vidlida para otras fuerzas co
mo al peso.

Por lo tanto:

fl

Puesto que la aceleracidén gravi-
tacional es la que motiva que el peso sea el mismo tanto
para el prototipo como para el modelo, la aceleracidn de
la vibracidén también deberd ser el mismo valor para am-

bos:

SZ
3

-v!-v--vi-'v""ﬂtq'q'?!(3'51)

"

2

Como el esfuerzo es fuerza por
unidad de area:
fon
2
dm — 4 = ﬁ_%.--..q.-..-_(BqSZ)
A p .F; B‘P
_ L

P

El médulo de elasticidady la pre
sién externa son del mismo orden que los esfuerzos luego

las siguientes relaciones se toman como validas:

Gm_  _ _8m_ A ceeviiiiiiiiiiiiiiol (3.53)
Gp Tp




-100-

Pm_  _ O A (3.54)
Pp Te

Como la aceleracidn es el cocien
te del desplazamiento dividido por el cuadrado del tiem-

po, de la ecuacidén 3.51, tenemos que:

A (3.55)

Entonces

T =V A

Puesto que la resistencia del ma

terial es del mismo orden que el esfuerzo:

Sm B m ?\
Sp Te

La resistencia del material gra-
nular estd dada por el producto del esfuerzo normal y el
coeficiente de friccidédn. Sin embargo, puesto que la se-
mejanza de esfuerzo normal satisface la ecuacidn 3.52, el
coeficiente de friccidon debe ser idéntico tanto para el

prototipo como para el modelo. Esto es,

tan %, = tan ?p .................... (3.57)

Dado que las semejanzas de resis
tencia de las fuerzas de cohesidon del material del cora-
zén, ecuacioén 3.56, la cohesién de los materiales del mo
delo deberd ser considerablemente mas pequefia que la co-

hesién de los materiales reales. Por un lado, 1la resis
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tencia del suelo cohesivo sometido a los efectos de réapi
das distribuciones de cargas, resulta normal que la re-
sistencia sea incrementada tanto conforme la rapidez de
carga va aumentando. Sin embargo, la velocidad de carga
del modelo es determinada por la ecuacidn 3.55 y es mas
rapida que para el prototipo. Por lo tanto la resisten-
cia del material del modelo debe ser reducida en este as
pecto también. Debido a este factor, la resistencia del
material del corazdn del modelo debe generalmente ser ex
tremadamente baja, y los ensayos de modelos . de presas

con corazdn son entonces técnicamente dificultosos.



CAPITULO 1v

CarporTARIENTO DINARICO DE PRESAS
DuranNTE SisM0s

4.1 Observaciones sismicas.-

El comportamiento de wuna presa
sometida a sismos puede ser estudiada con la ayuda de e-
quipo instrumental apropiado debidamente instalados para
captar y registrar las variaciones y alteraciones que su
fre la presa cuando se encuentra sometida a movimientos
sismicos intensos. Inicialmente este proceso consistid
iGnicamente de obtener mediciones del movimiento sismico
del suelo y de la superficie de la presa mediante el em-
pleo de sismémetros, pero en la actualidad debido al a-
vance tecnoldgico, ya se efectlan mediciones de movimien
tos sismicos en la superficie y en el interior del cuer-
po de la presa, permitiendo ademads captar y registrar la
presidén dinamica de tierra, presion dindmica de agua de
poros y deformacién residual posterior a un terremoto.
Cuando los instrumentos son instalados superficialmente
sobre la presa o el suelo no requieren de mucho tecnicis
mo ni representa un trabajo dificultoso; en cambio para
ser instalados en el interior del cuerpo de la presa de-
berda considerarse segin la altura a que serd colocado el
instrumental, la clase de trastorno que sufrird y que re
presenta mads frecuente en dichas elevaciones. Hay que
recalcar que los instrumentos estardn expuestos a pertur
baciones sean éstas por el completo humedecimiento, por
la desnivelazién sufrida o inclinaciones, por ruptura
de las principales conexiones alambricas debidas al asen
tamiento de la presa o producidas por el paso del equipo

pesado durante los trabajos constructivos, Las observa-
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ciones realizadas indican que los asentamientos de pre-

sas ocurren mas a menudo a media altura de ella misma.

A continuacidén se describen ca-

sos de presas observadas.

EJEMPLO 1. PRESA SANNOKAI.

La presa Sannokai es de tipo de
tierra, con 37 m. de altura, y 145 m. de longitud, cons
truida sobre una fundacidn rocosa, de tufo. En ella se
colocaron numerosos acelerdmetros tanto en la cresta co
mo en el talud aguas abajo y sobre el terreno. Desde -
1963 se efectuaron observaciones sismicas que fueron re
gistrados para su correspondiente estudio. La Fig. 4.2
nos presenta los registros de las aceleraciones del tem
blor final del terremoto de Akita, del de Niigata y de
0ff-Tokachi.

TABLA k.1 CARACTERISTICAS DE PRESAS DE

TERRAPLENES.

Nombre de la presa: Sannokai Kisenyama Miboro Kuzury VYanase

Material relleno Tierra Roca Roca Roca Roca
Altura (en m.) 37 95 131 128 115
Longitud cresta (m) 145 255 Los 355 202
Ancho cresta (m) 12 11 12 12 10
Ancho base (m) 194 L4o 560 510 525
Talud aguas arriba 1: 2.9 1: 2.5 1: 2.5 1: 2.6 1: 2.5
1: 3.0
Talud aguas abajo 2.5 2.7 2.2 1.75 1.6 1.8 2.0 2.2
Corazdn central central inclin. inclin. central
Al iviadero separado separado en cuer en cuer en cuer
po presa po presa po presa
Fundacidén rocosa tufo chert, granito esquisto,esquisto
principal verde esquisto poérfido, filitico, crista-

arcilloso cuarzo conglome lino
porfido. rado.
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Estribo derecho
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Fig. h.1.: Perfiles de la presa de tierra Sannokai.
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DSC :con direccidn perpendicular al eje de la presa en

el

centro de la cresta.

DCS-M : con direccidn perpendicular al eje de la presa a

la mitad de la altura del talud aguas abajo.

RRS :en
en
DCU :en
RLU : en
DCA :en
de

la

el

la

la

la

la

a estos regi

risticas:

direccion perpendicular al eje de la presa

estribo izquierdo.
direccidn vertical al centro de la cresta.
direccidon vertical del estribo izquierdo.

direccidon del eje de la presa al centro de

cresta.

De las observaciones realizadas

stros se han deducido las siguientes caracte

Las vibraciones en los estribos izquierdo vy
derecho del valle durante el sismo de Niigata
fueron mads o menos idénticos, pero diferen-
tes en algunos grados en el dGltimo temblor

de este sismo.

La vibracidon de la presa fué notoriamente ma
yor, tanto vertical como horizontalmente,

que la vibracidn del suelo.

En la cresta la aceleracidn vertical fué me-

nor que la aceleracidn horizontal,

En los casos de ocurrencia de los sismos de
Niigata y de O0ff-Tokachi, la vibracidn en la
cresta tuvo un periodo mas o menos uniforme.

En el caso del Gltimo temblor de Akita, el
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periodo de la porcién principal del registro
de la aceleracidén fué comparativamente corto,
mientras que en la porcidén siguiente, los pe-
riodos mds grandes del sismo de Niigata y de

O0ff-Tokachi llegaron a predominar.

La diferencia entre los Gltimos
temblores de los sismos de Akita, Niigata y O0ff-Tokachi,
han sido debidas a diferentes escalas y distancias epi-

centrales.

EJEMPLO 2.- PRESA KISENYAMA

La presa Kisenyama es de tipo
enrocado. Tiene 95 m. de altura y 267 m. de longitud en
la base sobre una cimentacién rocosa de chert y esquistos.
Fué terminada en 1969. En su cresta se instalaron un
buen nimero de sismémetros en el talud y en el cuerpo de
la presa, como también en el terreno mismo (ver Fig. 4.3).
Se recuerda que el terremoto mids violento ocurrido en la
parte occidental de la prefectura de Gibu, de fecha 9 de
Setiembre de 1969, a poco tiempo de terminada la presa.
En la Fig. 4.4 se muestran la mayor parte de las acelera
ciones y desplazamientos que se lograron registrar de es

te terremoto:

S16,

Fig. 4.3.: seccién transversal de la presa de enrocado, Kisenya-
ma.
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Fig. h.h.: Registros de Aceleraciones y Desplazamientosobser
vados en la presa Kisenyama (Terremoto del 9-Se-
tiembre-1969).



donde:

S16-AHX

S16-AHY

S1 -AHX

S1 -AHY

S1L-AHX

SL -AHX

S5 =-AHX

S6 -AHX

S8 -AHX

S1 -DHX

-109-

Aceleracidn en la direccidon perpendicular al e
je de la presa, sobre el terreno.
Aceleracidn en el eje de la presa, sobre el te

rreno.

Aceleracion en la direccidon perpendicular al e

je de la presa, en el centro de la cresta.

Aceleracidn en la direccién del eje de la pre

sa, en el centro de la cresta.

Aceleracidén en la direccidn perpendicular al e
je de la presa, a 1/4 de la altura total, a par

tir de la cresta.

Aceleracidén en la direccidn perpendicular al e
je de la presa, en mitad de la altura del cora

zén.

Aceleracidn en la direccidon perpendicular al e

je de la presa, a mitad de la altura del terra

plén.

Aceleracidn en la direccidon perpendicular al e
je de la presa, a media altura de la cara del

talud aguas abajo.

Aceleracidn en la direccidén perpendicular al e
je de la presa, en la base del corazén.
Desplazamiento en la direccidn perpendicular 2l

eje de la presa, en el centro de la cresta.
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S1-DHY : Desplazamiento en la direccion del eje de la pre

sa en el centro de la cresta.

S4L-DHX: : Desplazamiento en la direccidén perpendicular al

eje de la presa a media altura del corazdn.

S8-DHX : Desplazamiento en la direccién perpendicular al

eje de la presa en la base del corazdn.

De estos registros se obtuvie-

ron las siguientes conclusiones:

1.- Las vibraciones en la cresta de la presa fue
ron considerablemente mayores en comparacidn
con las vibraciones del terreno y las de me

dia altura de la presa.

2.- Las vibraciones en la parte media de la cres
ta fueron casi de la misma amplitud, que las
del eje de la presa, tanto en la direccidn
paralela como perpendicular, mientras que
los periodos que predominaron fueron casi

idénticos.

EJEMPLO 3.- PRESA MIBORO.

Esta presa Miboro es de tipo en
rocado, con corazdn inclinado. Posee una altura de 131
m. y longitud de 405 m, Estd cimentada sobre una funda-
cidn rocosa consistente de granito y cuarzo pérfido. Su
terminacidn fué en 1961. Un afio después se produjo un
terremoto de magnitud M = 7.0, cuyo epicentro estuvo cer
cano al lugar de la presa. La aceleracidon sismica alcan
zada en el sitio mismo de la presa fué estimada de 100
gal (es decir 100 cm/ segz). Al ser terminada la cons-

truccion de la presa, se efectuaron mediciones de los a
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sentamientos y desplazamientos de la cresta, calculando-
se que ambos eventos estarian sometidos a ir progresando
en forma paulatina con el avance del tiempo, siendo cata
logada como un suceso normal. Pero como consecuencia del
terremoto sufrido luego, se produjeron agudos asentamien
tos, tal como presenta la Fig. 4.5. que alcanzé los 3

cm. y desplazamientos de 5 cm. hacia el lado de aguas a-
bajo. Pero ellos no significaron dafio alguno para la pre

sa ni para la casa de maquinas.

ARo | 1960 1961
Mes |11]i2] 1]2]3]<]s[ 6] 7] 8] 9 ]to] 1]tz
so| |tk
o 100 — ‘\
s 150 " Sibmo de -
“:; 20 | K{tamino
'
58 2 TP -
5 3o s L S B
S 3s0H = Asentamiento : =
400H = = Despl ento Horizenfal =~
1Aﬂ
=
5 1T
T M0 dil
N £ 730 ' 1
< £ 720
Vv
T o my,
£ 10
e

Fig. 4.5.: Asentamiento y Desplazamiento horizontal de la
Presa Miboro, tipo enrocado (Terremoto de Kita
mino del 19 de Agosto de 1961).

En 1969 otro violento sismo ocu
rrido en esa zona, también de magnitud M = 7.0, teniendo
un epicentro bastante cercano, tampoco llegd a afectar
la presa. De este sismo s6lo se lograron registrar los
Gl1timos temblores del mismo, mds no la parte principal
de mayor intensidad, de los que se presentan algunos de

ellos en la Fig. 4.6.

siendo:

RRA : direccion eje de la presa, en el estribo derecho.
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Fig. 4.6.: Registros de acelerogramas en la presa de en
rocado Miboro. (Terremoto de Gibu, 9 de Se-
tiembre de 1969).
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RLA : direccidn eje de la presa, en el estribo izquierdo
DCA : direccidon eje de la presa, al centro de la cresta.
RRS : direccidn perpendicular al eje de la presa, en es-

tribo derecho.

RLS : direccidn perpendicular al eje de la presa, en es-

tribo izquierdo.

DCS : direccidn perpendicular al eje de la presa, al cen

tro de la cresta.

Se obtuvieron las siguientes con
clusiones como consecuencia del andlisis de estos regis-

tros:

1.- Las vibraciones del terreno en los estribos iz
quierdo y derecho fueron completamente diferen

tes, siendo mads intensa en la primera.

2.- En el terreno predominaron vibraciones de cor-
tos periodos de duracidén mientras que en la

misma presa predominaron periodos mas amplios.

3.- La vibracion de la presa en si, llegd a ser mu
cho mayor que la del terreno, pero que sin em-
bargo esa diferencia no significé peligro algu

no para la estructura de la presa.

EJEMPLO 4.- PRESA KUZURYU

La presa Kuzuryu es del tipo de
tierra con corazén inclinado. Tiene 128 m. de altoy 355
m. de largo. Fué terminada en el afio de 1968. Esta ci-
mentada sobre rocas de esquistos filiticos y conglomera-
dos. Sufrido las consecuencias del sismo ocurrido en la
parte occidental de la prefectura de Gibu, pero no llegd

a ser afectado. En la Fig. 4.7 se muestran los registros
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de aceleraciones sismicas tomadas en varios puntos del
corazén de esta presa. Mediante los mismos se comprobd
que dentro del corazén, la aceleracidn fué aumentando con
forme se incrementaba la altura, y la aceleracidn verti-
cal en la cresta fué mas pequeifa que la aceleracidon hori

zontal.
(seg.)
0 1 2 3 4 5 6

5
S - Elev. 568.5 m. O%A*\'?&V&""WA‘VAV‘\?W‘AV“%A
(cresta )
515 AN A AN, A
S ~Cota 524.0 m. °

-

S - Cota 485.0m. SN ALY NV SISV SN
5

S - Cota 445.0 m. 0%~W.¢m-¢m%m“mwﬂwy

V - Cota 568.5m. EW%J—MWW

(cresta)

S
V - Cota 524.0 m. WWW&G““‘*
A - Cota 485.0m. SWWWWWM

5
A - Cota 449.0m. O%WWIUMA‘IWM%WHNA%_

Fig. 4.7.: Registros de acelerogramas del corazdén de la pre
sa de enrocado Kuzuryu.

donde:
= direccidon perpendicular al eje de la presa.
= direccion del eje de la presa.
V = direccidon vertical.

EJEMPLO 5.- PRESA YANASE

La presa Yanase es del tipo en
rocado con corazdén central, de 115 m. de altura y 202 m.
de longitud, cimentada sobre roca de esquistos «cristali
nos. La presa fué terminada en el afo 1965. La Fig.
L.8 nos muestra las aceleraciones de la presa y del te-

rreno durante el sismo del 11 de Abril de 1966.
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(seg.)
0 1 2 3 4 5
P =k i M i i Fi
40 gal
DCS (]
10
RLS DL"Q*'V”MV&V"WAHMM.V_
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DCA °1MMM%%WWA
10
RLA 014%,&4,#4»1&,,%*&*“,«&4*_
10
RRA Ol_ﬂWMWM%fM-%%H*“

Fig. 4.8.: Registros de acelerogramas de la presa de en
rocado Yanase. -

de los cuales:

DCS : en la direccidon perpendicular al eje de la presa,

al centro de la cresta.

RLS : en la direccion perpendicular al eje de la presa,

en el estribo izquierdo.

RRS : en la direccidén perpendicular al eje de la presa,

en el estribo derecho.

DCA : en la direccidon del eje de la presa, al centro de

la cresta.

RLA : en la direccion del eje de la presa, en el estribo

izquierdo.

RRA : en la direccidon del eje de la presa, en el estribo

derecho.
4.2 Vibracidén Libre.

b,2.1 Geferalidades.- La clasificacidon de las vibracio-

nes libres de una presa resulta

fundamental para comprender el comportamiento de la pre-



-116-

sa durante un terremoto. Las caracteristicas de vibra-
cidén libre son representadas por periodos, modos y amor-
tiguacidn, los que difieren dependiendo de la forma y ma-
teriales del terraplén, la topografia y geologia del sue
lo de fundacidén. Por lo tanto, lo valores caracteristi
cos de una presa actualmente resulta diferente de presa
a presa y los periodos naturales y modos deben ser deter
minados para cada presa por medio de cadlculos tedricos o

por ensayos de modelos.

El modelo matemdtico que viene

siendo estudiado mas ampliamente es el de la Viga de Cor-

tante, en forma de cufia o cuerpo triangular bidimensio-

nal. En un modelo de viga de cortante, los desplazamien
tos en varios puntos situados a la misma elevacidn son
todos asumidos como iguales, lo cual no es realidad. H.

Ishizaki planted el rechazo de esta teoria sugiriendo en
cambio un cuerpo triangular bidimensional como un modelo
mids cercano a la realidad. En este caso, la longitud en
la direccion del eje de la presa es asumida como infini
ta, por lo tanto, la influencia de ambos flancos del va-
lle no es considerada. Sin embargo cuando el valle es
angosto, las vibraciones de la presa si se ven afectadas
por los flancos del valle y estas vibraciones no pueden
ser obtenidas todas ellas en el modelo bidimensional co-

mo ocurre en la realidad.

El método de Elementos Finitos
es utilizado para cdlculos mads complejos necesarios para
estos andlisis matemdticos. Sin embargo por falta de u-
na suficiente capacidad para cémputos, no es tan facil
verificar los cadlculos como procede con campos tridimen
sionales, por lo que se consideran complementos efectivos
de cédlculos los modelos de presas como métodos experimen

tales,
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4L.2.2 Periodo Natural.- Cuando en una presa se ha consi

derado el método de la viga de
cortante en forma de cufia, los periodos naturales del pri
mer y segundo orden vienen a estar dados por la ecuacidn

3.26:

- _/0 - H i, (4.1)
T,= 2.62 T H = 2.62 c.
y luego
_ [P H (4.2)
T,z 1.12 c H=1.12 c.

respectivamente.

Las relaciones de ellos dos serda:

Tz
T

= 0.427

Por ejemplo, para una presa con al-
tura de 90 m., gravedad especifica del cuerpo de la pre-
sa es 2.08, relacidon de Poisson de 0.45, médulo eldstico
de 1910 Kg/cm y velocidad de propagacidon de la onda de
corte de 300 m/seg., se tendran los valores siguientes de

los periodos:

T,= 0.79 seg. y T, = 0.34 seg.

TABLA 4.2 PERIODO NATURAL DE PRESAS
DE TERRAPLENES

3 . A "b.o
Periodo Natural ¥

ler Orden 0.81 Seg. 0.88 Seg.

2do Orden 0.44 Seg 0.47 Seg

Si los periodos naturales son calcu
lados utilizando el método de elementos finitos asumien-

do que la presa es un cuerpo bidimensional, se obtienen
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resultados que se muestran en la Tabla 4.2, donde visua-
lizamos que los periodos naturales calculados por el mé-
todo de elementos finitos son ligeramente mas grandes que
aquellos obtenidos por el método de la viga de cortante.
Ademas esta tabla sefala que el perifodo natural llega a
ser tanto mayor conforme la pendiente del talud sea mas

suave.

En estos cdlculos de la presa, se a
sume que ella estda conformada por un material uniforme
(presa uniforme), pero en una presa con corazdén, las ri
gideces del terraplén y del corazén se diferencian en tal
forma que las ubicaciones que ellos tomen, ejerceran una
notable influencia sobre los periodos naturales. Como
la parte de la presa que resiste mejor a la accidn de las
fuerzas horizontales es nada menos que la parte media de
ella, indica que si la rigidez del corazén es mas baja
que la del terraplén se tendrd que si el corazdn esta
cerca de la superficie entonces poseerd periodos natura-
les bastantes cortos, que irdan aumentando conforme el co
razén vaya variando su ubicacién hasta llegar a una posi
cion de corazén central. En caso de que la rigidez del
corazén sea mas alta que la del terraplén, la situacidn

anterior se invierte.

En la Tabla 4.3 se presenta el pe
riodo natural de primer orden para casos en que la rigi-
dez del corazén es 0.1, 1.0 y 10.0 veces la rigidez del
terraplén, considerando un ancho de corazén de 1/5 del

ancho de la presa.

TABLA 4.3: PERIODOS NATURALES DE PRESAS DE TERRAPLENES CON CORAZON

Relacién de Rigideces ///j%?\\\\\

Corazén : Terraplén /% A
1 :10 1.09 seg. 1.03 seg. 0.99 segq.
1: 1 0.88 seg. 0.88 seg. 0.88 seg.
1 : 01 0.57 segq. 0.64 seg. 0.67 segq.
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Para los resultados presentados se
han considerado vibraciones horizontales perpendiculares
al eje de la presa. En la direccidn paralela al eje de
la presa, el periodo natural es mds o menos el mismo que

el caso anterior.

El periodo natural de las vibracio-

nes verticales es estimado como

T, = 26—H o (B03)

Cp

obtenida del empleo de la formula para vibraciones longi
tudinales de una barra en forma de cufa, donde Cp repre-

senta la velocidad de las ondas longitudinales.

Ya que las vibraciqngs de la presa
son tridimensionales tal como se 'Visﬁalfzan en los ensa
yos de modelos, significa que en la actualidad existen
ain problemas para determinar las vibraciones naturales
que no pueden ser obtenidas por cdlculos bidimensionales.
Por lo tanto surge una interrogante en la discusidn de
obtencion de vibraciones de orden excesivamente alto

cuando se emplean modelos bidimensionales simplificados.

Se tienen medidos actualmente los
perfodos naturales de las siguientes presas de terraple

nes, los cuales se muestran en la siguiente Tabla 4.4,
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TABLA 4.4: PERIODO NATURAL DE PRESAS
DE TERRAPLENES.

Altura Periodo Natural (seg.)
de la - Perpendicul. |Paralelo |Vertical| Comentarios
Presa Tipo presa al eje de la |al eje
(m) presa. de lapre
sa.
Sannokai Tierra 37 grande 0.42 0.34 0.25 | Observacién
pequeiio 0.35 sismica.
Ainono Tierra 41 0.40 h=0.13~0.16
Kuzuryu Enrocado| 128 0.44 0,45 Observaciodn
0.37 0.26 sismica
Miboro Enrocado| 135 0.42 Observacion
0.59 0.57 sismica
Yanase Enrocado| 115 0.42 0.42 Observacién
0.23 sismica
[Kisenyama- | Enrocado 95 grande 0.50, 0.45 0.35 | Observaciodn
pequeiio 0.37| 0,40 0.26 sismica
Bgu:uei Tierra 62 0.45 Ensayo de
anyo 0.37 vibracion
0.32
Makio Enrocado & 0.38 Ensayo de
vibracion
Togo Tierra 31 0.40 Ensayo de
vibracion
A continuacidén se presentan unos gri
ficos que expresan la correlacidn existente entre el pe

riodo natural y la altura de las presas, mediante la Fig.

L.9.



a ) Direccion perpendicular al
eje de la presa.

°° 'l I 1 i iao i
Altura (m)
b) En la direccién vertical.

de presas.
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o Presa de Tierra
® Presa de Enrocado

nat
o o
@ b
L T
Py

Periodo

s Altuvawo( ")
¢) En la direccion del e)e de la presa.

4.9.: Relacidn entre el periodo natural y la altura

Puesto que los resultados estan ra
zonablemente dispersos en la figura, si asumiéramos que
el periodo natural sea proporcional a la altura de la
presa, se obtendrd mads o menos lo siguiente:

Para una Presa de Tierra:
N
- Perpendicular al eje de la presa: :.li_ >T=se9
100 “H=m.
- Paralelo al eje de la presa: T = _li_. 5 <oee {bh)
100
- Vertical: T = 0.75 _H_
100
rd
Para una Presa de Enrocado:
~
- Perpendicular al eje de la presa: T=(150-Ji-
p J p 100
H 4
- Paralelo al eje de la presa: T = 0.45 e A ).
! P 100 F
- Vertical: T=0.36 _li__
100




-122-

Estos resultados fueron obtenidos de
datos limitados y claramente dispersos. Es necesario por
ello, que sean posteriormente analizados utilizando estu

dios tedricos y mediciones actualizadas.

Resulta m3s interesante cuando el
periodo natural de una presa presenta una propiedad no
lineal para la aceleracidén, En la presa Sannokai se ob-
tuvieron muchos registros de sismos muy tenues, de apro-
ximadamente 20 gal, (20 cm/seg) y otros de aceleraciones
menores adn, en la cresta de la presa. Cuando se buscan
los perifodos de vibracidon predominantes en la direccién
perpendicular al eje de la presa a partir de estos regis
tros, el valor promedio es de 0.36 segundos. Por el con
trario, el periodo de vibracidon de primer orden durante
un violento sismo donde la midxima aceleracidon de la pre-
sa alcance los 107 gal. viene a ser de 0.42 seg. Para
la presa Kisenyama se tiene un nimero de registros obte-
nidos de pequefios sismos en los cuales la aceleracidon en
la cresta no sobrepas6é los 20 gal., logrdndose un perio
do predominante cuyo promedio fué 0.37 gal. para la di-
reccion perpendicular al eje de la presa, siendo de 0.40
seg. paralela al eje de la presa y de 0.26 para la direc
cion vertical. No obstante esto, en el momento del sis-
mo ocurrido poco tiempo después de terminada su construc
cidon soportando una maxima aceleracidén de 92 gal., se re
gistraron periodos de vibraciéon de 0.50 seg., 0.45 seg,
y 0,35 seg. respectivamente para las tres direcciones nom
bradas anteriormente, que comparados para valores de sis
mos muy suaves O imperceptibles, todos ellos vendrian a

ser valores mayores.

Los resultados de estas observacio
nes descritas anteriormente indican que los peridos natu

rales de las presas son mas largos cuanto mds violentos



-123-

sean los Sismos.

Puesto que hay pocos datos recono-
ciendo la influencia del nivel del agua almacenada sobre
el periodo natural, se puede decir que este efecto es su
mamente pequefio de acuerdo con los registros obtenidos
en la presa Sannokai. La Fig. 4.10 sefala la relacion
entre el periodo predominante para la aceleracién perpen
dicular al eje de la presa en la cresta y el tirante de

agua.

(]
»
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W
9
T

Tivanle dy agua ()

® 8

/
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.33 038 0.9%
Pevisde naturel

eq.

Fig, 4,10,z Relacién entre el periodo natural de una presa
de terraplenes y el tirante de agua del reser-
vorio.

4,2.3 Modo de Vibraciodn.

La curva de deflexidn de las vibra
ciones naturales de una presa segin la teoria de la Viga
de Cortante, es representada por la curva "'"S" en la Fig.
L. 11. La forma de esta curva es la misma para el centro

que para el .talud.

Sin embargo, cuando la presa es tra
tada como un cuerpo triangular bidimensional, la curva
de deflexidn diferird tanto para el centro como para la
superficie de la presa. Las curvas C de la Fig. L.11, re
presentan la deflexidén de un cuerpo triangular bidimen-

sional conformado por materiales uniformes, homogéneos,
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Vibracion natural
de ler orden. S

Vibracion natural
de 2do. orden

Fig. 4.11,: Dos primeras formas de modos de vibracién
natural de presas de Tierra.

con una pendiente, de 1:3.0, mientras que las curvas C-
C y C-F son de deflexiones en el centro y en la superfi-
cie de la presa respectivamente. En concordancia con to
do esto, la deflexidon en el centro de la presa estd de a
cuerdo con la deflexidén de la viga de cortante, pero la
deflexion de la superficie es mas pequefia en zonas de me
dia altura y porciones mds bajas del talud que en el cen
tro mismo de la presa. Similares resultados llegan aser
obtenidos en los ensayos de vibracidn de modelos hechos
de material gelatinoso, los mismos que indican la expan-
sion y contraccidon horizontales que se produce en el in-

terior del cuerpo de la presa.

Pero, segin los valores observados,
esas curvas no van de acuerdo con los modos de deflexidn
de las presas actuales. Las curvas de la Fig. b4.11, in-
dican las deflexiones de las vibraciones naturales esti-
madas a partir de los registros de sismos naturales en
la presa Sannokai las cuales no concuerdan tampoco con
los calculos tedricos ni con los de ensayos de modelos
previamente descritos. La razéon de tales desacuerdos pri
ma principalmente en la rigidez no uniforme del terra-

plén. Ya que las diferentes valuaciones de consolidacidn
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dentro del cuerpo de la presa hacen que la rigidez sea
mayor en la porcidén mas baja de la presa que en la mas
alta, y es alli donde se confirma la diferencia en rigi-
deces entre el corazdén y el terraplén. Esto puede ser

tomado en consideracidon en los cilculos de deflexidn.

C. Tamura verificé calculos numéri-
cos sobre el modo de las vibraciones naturales consideran
do la distribucidén del material y el orden de trabajo de
construccién de la presa, obteniendo valores que estaban
de acuerdo con las medidas de los modos de vibracidn. Es
to representa la necesidad imperante de cuidar que la re
produccidén de una distribucidon de materiales y el orden
de trabajo en la etapa constructiva de una presa a par-
tir de la optimizacidédn de un modelo matemdtico y sugerir
como medida preventiva que la toma y registro de los re-

sultados sean dignos de confianza.

En las consideraciones anteriores
las variaciones de deflexiones de la presa a lo largo de
su eje no han llegado a ser tomadas en cuenta. Por lo
tanto, si una porcidn de presa en un valle ancho con sec
cién transversal uniforme y continua sobre una gran ex-
tension, se espera que la presa tenga un movimiento como
el descrito anteriormente. Pero, cuando el valle es an-
gosto, los efectos de los estribos en los flancos del va
lle no deben ser desatendidos. En estas condiciones, los
métodos experimentales son avaluables conforme ellos sean

analizados.

En el caso de la presa Sannokai, de
acuerdo a un modelo en el que el terreno estd conformado
por material de yeso, de acuerdo a la topografia del lu-
gar, mientras que el cuerpo de la presa estd hecho de ma
sa gelatinosa. Este modelo fué construido sobre una me-

sa vibratoria, aplicandosele posteriormente vibraciones
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en forma de ondas sinusoidales donde la frecuencia de vi
bracion fué gradualmente variada, y consecuentemente los
modos de vibracidén variaron de una manera claramente dis
continua. En ese instante se notd que ciertos tipos de
modos de vibracidén muy dificultosamente llegaron a va-
riar sus formas adn cuando se manifestaron algunas varia
ciones en las frecuencias. Los modos caracterfisticos de
vibracidn que aqui aparecen deberdn ser considerados co-
mo vibraciones naturales. En la Fig. 4.12 se presentan
ilustrados las frecuencias y modos. La flecha en la Fig.
.12 sefiala el desplazamiento horizontal en la superficie
de la presa, mientras que los circulos negros indican
los desplazamientos de la corriente descendente y los cir
culos blancos los desplazamientos de la corriente ascen-

dente.

Aqui se puede notar que existe wuna
gran variacidén de los periodos naturales originados por
la aplicacién de vibraciones horizontales, habiendo sola
mente una vibracidén natural debida a la aplicacidn de la

vibracién vertical dentro de los limites experimentales.

Conforme a esto, las vibraciones en
un punto sobre la presa son mds o menos en la direccidn
de aplicacidon de la vibracidon, pero hay vibraciones que
ocurren en sentidos perpendicular a una direccién hori-
zontal o vertical. Por lo cual se especifica que en pre
sas actuales pueden sucederse casos en que un movimiento
sismico con direccidén horizontal origine un movimiento
vertical en la presa como también puede suceder en el sen

tido inverso, es decir, que un movimiento sismico en la

direccidn vertical origine un movimiento horizontal.

Se han descubierto nuevos factores
durante los ensayos de modelos que fueron anteriormente

despreciados y no tomados en cuenta en los modelos bidi-
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mensionales. Pero segin se establecid previamente, como
el modo de vibracidon de una presa difiere conforme a su
distribucidon de rigidez dentro del cuerpo de la presa,
es conveniente que la reproduccidon de los modelos y sus
ensayos sean realizados con la mayor precisidon como fue

re posible, dando asi calidad a la presa.
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Fig. 4.12.: Modos de vibracién natural del modelo
de la presa Sannokai.

L.2.4 Amortiguacidn.

Se consideran los dos siguientes fac
tores como las principales razones para la pérdida de e-

nergia en las vibraciones de una presa de terraplenes:

1.- La gran area de contacto entre la pre
sa y el suelo tolera una enorme can-
tidad de energfa a ser disipada en

el suelo durante la vibracion.

2.- Puesto que la presa es una acumula-
cion de materiales granulares, al o-~
currir la deformacidn se desperdicia
un monto considerable de energia de-

bido a la friccidén interna.

Para poder investigar las relacio-
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nes de estos considerandos, se perfeccionaron calculos

mas aproximados sobre las vibraciones de una presa:

1.- El suelo y la presa son cuerpos bi-

dimensionales.

2.- La presa es una viga corta de forma

triangular.

3.7 Existe una relacidén viscoelastica
entre los esfuerzos cortantes y las

deformaciones por cortante, esto es:

_ o O (4.6)
Teowen -

donde:
: esfuerzo cortante.
deformacidén por cortante.

: mbdulo de elasticidad por corte; vy

¢ coeficiente de cohesidn.

S O XY

L.- Las ondas de corte sinusoidales son
propagadas verticalmente a través del suelo. Esta supo-
sicion es hecha con el objeto de simplificar los «calcu-
los; contemplando que hay cabida para andlisis adiciona-

les que presenten mejores conveniencias bien fundadas.

5.- Los esfuerzos y desplazamientos del
suelo y la presa son asumidos como continuos en el fondo

de la presa.

Considerando un punto tal como ''0",
de coordenadas ( y,z ) fijado en el espacio, y otro pun-
to '"0'" de coordenadas (&,C) fijado en la superficie
del suelo, donde los desplazamientos horizontales de 1la
linea central de la presa a los puntos coordenados 0 y 0!

son tomados como y y & respectivamente. (Ver Fig. 4.13)
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El movimiento de la superficie del fondo de la presa Y,
es considerado como una vibracidén sinusoidal con una am-

plitud U y una frecuencia circular p.

-—}"—]JE,-G-
J 5 0 o a—.j,a
z
i 7/-
—— |— B —e]
v Ya
Z
Fig. 4.13.
= cospt ... e e L.7
luego: Ye Yo P ( )
y = &+u,cospt ...... e (4.8)
La relacidon entre el esfuerzo cor.
tante y la deformacidon por cortante viene a estar dada

por la expresion:

_ 25 .. D% ... e (4.9)
T=0 29z - 3ta:z

Por lo tanto, la ecuacidon del mo
vimiento del esfuerzo de corte en una viga corta y tipo

cufia es:

6. ¢ 2(.26).2 3 TE ) upccop
ZBT"/" az(z dz PBZ(zataz i (4.10)

donde‘P representa la densidad de la presa. Tomando lue
go Fi (z) y Pi como modo y frecuencia circular no amor-
tiguada respectivamente, del i-ésimo orden de vibracidn

natural, ellos vienen a ser:

Fi(z) = J, Pi: ...................... (4.11)




donde C es la velocidad de la onda, siendo su valor:

- L A (4.13)
C =, [iiZss
/2

en la cual Zi es el valor del "i-ésimo orden' en el pun-
to cero de la funcién de Bessel. Por lo tanto, la rela-
cion establecida anteriormente permite una existencia en
tre la frecuencia circular fundamental y la frecuencia

circular del i-ésimo orden:

Positivamente:
& = 2 Filz) Q;(t) (§=12,3,....0) cennnn (4.15)
J

sustituyéndola en la ecuacién.(4.9) se tiene:

dQ-
¥2F43(32+ZDJZFQJ+ L Esz J = pup?zcos pt... .. (4.16)
Multiplicando esta ecuacién por Fi (z) & integrando de

0 3 H, se obtendra la siguiente ecuacidén por medio de la

ortogonalidad de la funcidén normal:

2 2

dQ;+M; dQ;
dt? G. dt

+p'Q = U;U.P COSpt .......... (4.17)

donde Ui es el coeficiente de participacion, el que se

obtiene de:

M P2
=lz"°"'c_) dz 2 (4.18)
L2{ B‘Ez—)}zdz 2; J,(zi)
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resolviendo la ecuacidon L4L.17 se tiene el siguiente resul

tado:
P 2
Uo/"‘i(_)
. Pi Py P conpt]...... (4.19)
Q..{H£ 2+(ﬂ£)z[{1(p;)}cospt+ 5 np}
Pi G
asumiendo luego, que una onda cortante avanza a través

del suelo, verticalmente durante un sismo donde la vibra

cidon horizontal debido a él1, es expresada como Ye y que

estd dada por la siguiente ecuacidn:

y,,:ﬂcos{p{ti-zc',H}—a} + B cos {p{t- z;.H ) - a}---f“-ﬂ”

siendo p: la frecuencia circular de la onda del movimien
to,
c' 1 velocidad de la onda,

A,B,0,06 : constantes de integracidn,

El primer término de esta ecua-
cion es el movimiento de la onda ascendente y el segundo
término es el movimiento de la onda descendente. Por lo
que A es la amplitud del movimiento de entrada de la on-
da sismica, y si no existiera la presa sobre esa superfi
cie de terreno, la amplitud de la onda de dicha superfi

cie libre seria aumentada al doble.

Para simplificar el problema, la
amplitud del movimiento sismico en un punto sobre la su-
perficie del terreno a una cierta distancia de la presa
es expresada como Yb y es asumida sea igual a 2A, o sea

que:

En esta parte, con el objeto de
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simplificar los cdlculos, se ha supuesto que el despla-
zamiento y los esfuerzos producidos en el terraplény los
producidos en el suelo son continuos en toda la superfi
cie del suelo. Para esta suposicidn, las otras tres cons
tantes arbitrarias son determinadas y por ende deduci -

das del siguiente par de ecuaciones:

2 2
Lhiyl ? 2p{”p)H
IH—L oo S p Ju 2 pp'z‘ N (4.22)
{1 (—)} (2h ) {1-955.)}4% -_-) J
2 2
P,z P 42 3
. (+-) {1-{-71} 2 u h;{__]
2, Pt : C(b.23)

b t+2{

P \2* Pz
1-iﬁl}+[2h,-m] {1( } tzh..p.}

dando los valores de:

PY
Ua

densidad del suelo; vy

amplitud del desplazamiento en la <cresta de

la presa.

se tendrd entonces:

Ni = 8 Pi vttt eieinnnn (4.24)
2 G

T . (4.25)
f'cl

En estos calculos, o es la ex-
presion del coeficiente de amortiguamiento de la vibra-
cion de la presa debida a la disipacidon de energia en el
interior del suelo motivando atenuacidn de la vibracidn.
La atenuacidn serd mayor cuanto mas grande sea el wvalor
de < . EIl simbolo hi es un coeficiente que expresa la

vibracidon amortiguada debido a la viscosidad del material
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de la presa, siendo la amortiguacidn convenientemente mas
grande conforme se vaya incrementando el valor de h;. EI
sub-indice i en este caso indica que h; expresa la amor-
tiguacidon del i-ésimo orden de vibracién natural. En con

secuencia:

h.= Pi Zi hoeiiiiiii i (4.26)
P1 Z1

Por lo tanto, B es elegido co-
mo un coeficiente fundamental que representa la vibracidn

amortiguada debido a la cohesividad de la presa y por lo

cual:
h 2i 4 )
':Z1ﬁ
. . ... (4.27)
B = _24¢
2GH
~

Se puede visualizar en estas e-
cuaciones que el coeficiente de amortiguamiento hi se ha
réa mas grande cuanto mas alto sea el orden de vibracidn
y se hard mads pequefio cuanto mds grande sea la altura de

la presa.

Denominando a M como Factor de
Magnificacion de la vibracidon, es la relacidon de la vi-
bracion en la cresta dividido por el movimiento del sue-
lo esto es, M = Us/Ye. Esta es la cantidad a la cual

se le presta gran atencidn, la que estad referida a o ,

By pH/c

Un ejemplo de esta relacidn es
indicada en la Fig. 4.14 para el caso de & = 0.20. En

esta curva hay tres picos de M donde pH/c es Zl’ Z2 ] Z3



_135_

Todos esos picos son producto de la vibracidén natural de
la presa sefialando que se tendran valores mas pequefos

cuanto mas altos sean el orden del pico.

100
50 =
ot=0.05
oft«<0.10
7
> * B'o-og
10 (L 0.25 i
U. 5 =y
Yo
/
1
0S5
0 1 2 K} 4 S 6 7 8 9 10 1 12
PH
C

Fig. 4.1h.: Curva de frecuencias de las respuestas
de una viga de cortante en forma de cu
na.
En la Fig. 4.15, ¢ y B para el
ler. y 2do. orden respectivamente de los valores de los

picos del factor de magnificacién tales como My v M, que se

indican, mientras que en la Fig. 4.16 son indicado: los
valores de los picos de M del ler. al 4to. orden. Los

valores de o y/S pueden ser determinados tomandolos de
los factores de magnificacidén observados del ler. y 2do.
vibraciones naturales tal como los valores de M1 y MZ’

mostrados en la misma Fig. 4.15.

En el caso de la presa Sannokai,
con H = 37m.'yj0 = 1.8 ton/m3, los Factores de Magnifica
cidén son determinados por medio del andlisis de los re-
gistros del sismo de Niigata presentados en la Fig. 4.17,
el perfodo del ler. orden de vibracién viene a ser 0.42
seg. (P1 = 15) mientras que el factor de magnificacién
de los picos del ler. y 2do. orden son: M1 = 6.0 yM2=3.5
respectivamente. Por lo cual en la ecuacidén 4.12 se ten

dra:
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_ p,H 15x37
s 2 ———— = m/seg.
Z, 2.4 9
€0
0 S
k] .81
o 0.015
20 pn = &0
H ; b S 030}
T * T
Mz + .0&0
10 Hii ,
8 [ 115 050
6
‘ e
KEREissteatiiite bt
'I.-"'
6 810 2 40
M,

Fig. h.15.: Relacidn entre Factores de Magnifica-
cion para Los dos primeros 6rdenes de
vibracidon natural.

1o 7Ty T p—— T e
= —_— e ol |

=== Jda, ovd,
20 FMc-y e B, 00, | o

] » seses dity. ovd.
310 = :
Us SF ;
A 6 F ::
Ye 4t ®
2 - B ]
[ 7
1+ -

bk A J Bk
0.01 002 01 02 04

Fig. 4.16.: Efecto de los coeficientes de amorti
guamiento sobre el factor de magnifi
cacion de una presa de tierra.

También de la ecuacidn 4.13 se tendra:

2 1.8x(231)° 2 .
G_joc = gg t/m° - 980 kg/cm
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20

1D
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Magnificacidn 7 3
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08 \

0.6 — 41—
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v 2 3 4 5 6 1
Frecuencia natural (seg.)

Fig. 4.17.: Espectro de Magnificacién de la presa
Sannokai (Terremoto de Niigata, 16-Ju

nio-1964).

Buscando el valor de O<y/3 para

My = 6.0 vy M, = 3.5, de la Fig. 4.15 se tienen:

< = 0.20 Y B = 0.09

y de la ecuacidén L4.27 tendremos:

p--268 2980009 _ 1\ a yo o rems
P, 15

Este es el valor obtenido para
una presa de tierra de 37 m. de altura. El alcance de es
te resultado para una presa de diferente altura puede ser

calculado de la siguiente manera:

Como un ejemplo trataremos sobre
una presa de 100 m. de altura. Asumiendo valores de C,
G, < y‘q, estos no variardn aunque la altura sea diferen

te, entonces:

900 Kg/cm?
11.8 Kg x seg/cm2

e}

[

@
i

231 m/segq.
0.20 n
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luego:

0.033

/5 - 20 %C _ 11.8x2.40x23100
2GH 2 « 980 x 10000

también podemos conocer el perfodo del ler. orden natu=

ral que es:

P, . 2sC _ 2.0 x 23100 _
! H 10000 S
Toni—l —
SSaara 1.13 segq.

igualmente los perfodos naturales del 2do. 3er. y kto.

orden son:

To = 0.50 seg. T3 = 0.32 seg. Th = 0.23 seg

luego de la Fig, 4.16 obtenemos los valores maximos para

los anteriores de ( y £ de:

UA) (UA) (UA)
= 7.5 = 6. =4.9
()’91 > ye ),= %8 7 Ve ot

Se puede visualizar de que en

una presa de tierra de 100 m. de altura, los 6rdenes de
vibraciones mas altas aparecen nitidamente en las promi-

nencias.

Los resultados de calculos simi
lares hechos en conexid6n con registros de presas de enro
cados, son mostrados en la Tabla 4.5. Para propdsitos
de comparacidén son mencionados los resultados de las pre
sas Sannokai Yanase y Kuzuryu, De esta manera podemos
comparar entre presa de tierra y de enrocado, de tal ma-
nera que la velocidad de la onda sismica, el mdédulo de
corte y el coeficiente de cohesion de los terraplenes son
mas grandes para las presas de tierra que para las de ti

po enrocado.
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TABLA 4.5
Valores Sannokai Yanase Kuzuryu
Tipo material Tierra Enrocado Enrocado
altura (m) 37 m. 115 128
T, (seg.) 0.42 0.42 0.4y
c (m/seg) 230 720 760
6 (Kg/cm?) 0.98x10° 10.6x10° 11.8x103
P 1.8 2.0 2.0
n 11.8 70.6 182
My (observ.) 6.0 7.0 6.0
M, (observ.) 3.5 5.5 3.0
X 0.20 0.22 0.18
;3 0.09 0.05 0.11

La relacion de maxima acelera-
cién en la superficie del suelo y la maxima aceleracidn
en la cresta de la presa son de sumo interés para un pro
blema practico. Un ejemplo de estas observaciones hechas
en una presa de tierra de 37 m. de altura es dada en la
Fig. 4.18 (a). Segidn ella, la relacién entre ambas acele-
raciones maximas cuando la vibracidén es perpendicular al
eje de la presa puede llegar a tomar valores altos sien-
do la intensidad baja. Pero cuando la intensidad es al-
ta, las diferencias entre las relaciones son mads o menos
en relacidn de 2. Las Fig. 4.18 (b) y 4.18 (c) muestran
comparaciones similares para vibraciones paralelas al eje
de la presa y.vertical a éste, asumiendo similar tenden-

cia.

Mediciones similares de vibra-
ciones sismicas fueron verificadas en otra presa de tie-
rra de 40.8 m. de altura reportidndose que la relacién de
magnificacidon es alta cuando el sismo es bastante suave,

o casi imperceptible, tal que en un sismo con acelera-
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a) En la direccién perpen
dicular al eje de 1la
presa.
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Fig. 4.18.: Relacidn entre las maximas aceleraciones
sfsmicas en la cresta y en el suelo (ob-
servaciones de la presa Sannokai).
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cién maxima de 50 gal. en la cresta, le corresponderd u-

na relacién de magnificacidn de 1.7.

Ello corresponde para presas de
tierra en la categoria de 40 m. de altura. Para presas
de diferentes alturas no se tiene muy bien conocido cuan
tas condiciones se tomarian en cuenta, a tal punto po-
drian ser tantas que existirian datos no esperados en la
observacién, pero conociendo estos de los cilculos ante-
riores, la relacion de magnificacidon de la aceleracidn
maxima seria casi la misma ain cuando la altura sea in-

crementada.

En 1o que respecta a las presas
de enrocados considerando el mismo problema existe muy
poca informacidén y los resultados de cdlculos experimen-
tados de relaciones de magnificacién de este tipo de pre

sas empleando el método previamente mencionado son:

1.- La relacidn entre la aceleracidn maxima de
la cresta de la presa y la aceleracidon maxi-
ma de la fundacidn rocosa, es aproximadamen-
te de 3 3 4 veces la altura de la presa con-

siderada.

2.~ La influencia de alto orden de vibracidn apa
rece marcadamente en las vibraciones de la
cresta cuando la altura de la presa se ve au

mentada.

Una nota vadlida sobre estos pun
tos es el caso observado en la presa Kisenyama ocurrido
durante un movimiento sismico de magnitud 6.6 y distancia
epicentral de 180 Km., en el que se detectd una maxima

aceleracién en el pie de la presa de 96 gal mientras que

la del suelo fué de 10 gal.
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4,2.5 Esfuerzos durante un sismo.

Se considera casi imposible el
determinar con exactitud los esfuerzos de una presa de
terraplenes durante un movimiento sismico donde la com-
plejidad de la topografia, de la forma del valle, de los
materiales, de las condiciones de humedad de la presa, vy
otros factores mads, deben de ser considerados para efec-
tuar una determinacidén mads exacta. Actualmente, con los
progresos tenidos en el campo de la computacidén, ya han
sido tratados estos problemas de andlisis numéricos, pe-
ro debido a lo complejo de su campo presenta bastante di
ficultad su solucién. Consecuentemente se usan modelos
matemdticos abstractos y como tales, sus resultados o con
clusiones no pueden ser decisivas. Sin embargo esos es-
tudios analiticos son tomados como referencias cuando se

considera en general la falla de la presa.

Fig. 4.19.: Distribucion de esfuerzos dentro de una presa
de terraplenes.

Segin el modelo de la viga de
cortante, los esfuerzos debidos a las vibraciones natura
les de una presa se distribuyen como seifala la Fig. 3.13
Es decir, los esfuerzos cortantes serdn madximos en un ni

vel de elevacidon correspondiente a 1/4 de la altura to-
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tal de la presa actuando con el ler. orden de vibracidn
y lo ser3d a la elevacidon de 1/3 de la altura de la presa
cuando actie el 2do. orden de vibracién. Los esfuerzos
horizontales normales son descartados por esta teoria,

pero en la actualidad ya no son despreciados.

La Fig. 4.19 indica la distribu
cién de esfuerzos para el ler. orden de vibracidén natu -
ral cuando se ha considerado a la presa como un cuerpo
bidimensional del que se ha extraido los siguientes pun-

tos:

a.- Los esfuerzos cortantes a mitad de la al
tura de la seccidn transversal son mas
grandes que aquellos de la mas baja altu

ra de dicha seccidn.

b.- Los esfuerzos normales sobre las seccio-
nes horizontal y vertical, son aproxima
damente del mismo tamafio que los esfuer-

zos cortantes en la base.

c.- E1l esfuerzo normal en la seccidébn trans-
versal vertical, es especialmente alto
en la superficie de la porcidn a media

altura.

d.- Los esfuerzos cercanos al talud son mu
cho mas grandes cuanto mads aguda sea la

pendiente del talud.

En algunos casos las vibracio-
nes sismicas son uniformes sobre el drea Tntegra de la
fundacidn del terraplén, mientras que en otros casos, e-

l1los avanzan de un lado al otro. Esto permite concebir
que las vibraciones producidas son diferentes tanto en
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el primer caso como en el posterior, esto fué, una mate-
ria que puntualizd S.V Medvedev. Subsecuente a ésto las
ondulaciones de los sismos de El Centro y Taft se consi-
deraron a ser tomadas como ondas progresivas, por lo que
los andlisis numéricos fueron hechos asumiendo el movi-
miento de avance de la onda en la direccidon perpendicu-

lar al eje de la presa. Conforme a ello, se ha hecho e

vidente que las porciones donde se produjeron esfuerzos
relativamente grandes fueron en la parte mas baja central
y en la parte de la mitad de la altura de la superficie
de la presa y que el esfuerzo cortante viene a ser muy
grande en la porcidon cerca del talud. Esos resultados

merecen una atencidn especial.

Los esfuerzos producidos en te
rraplenes durante la ocurrencia de un movimiento sismi
co son factores muy importantes que facilitan la solucidn
de estabilidad sismica de las presas. Durante los sis-
mos, los esfuerzos debidos a cargas normales estadn super
puestos sobre los esfuerzos producidos por el sismo. Sin
embargo los esfuerzos normales en una presa de terraple
nes son cantidades estaticamente indeterminadas relacio-
nadas a las propiedades del suelo, al proceso constructi
vo, presion de agua de poros y consolidacion del suelo
después de construido, que en realidad son dificultades
que deberan ser evaluadas. En consecuencia, los calculos
son afectados proporciondndose adecuadas suposiciones pa
ra cada caso. A continuacidén se presenta un ejemplo de
cdlculo de esfuerzos realizados para determinar la esta
bilidad de una presa durante un sismo, considerando sola

mente la fuerza sismica estatica y el peso de la presa.

La presa posee un corazdn cen-
tral tipico con taludes 2.5 para el de aguas arriba,
y de 2.1 el de aguas abajo. Las suposiciones de par

tida fueron:
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- La gravedad especifica de los materia-
les: 1.9 para la seccidn del relleno o

terraplén y de 2.0 en el corazdn.

- Relacidon de Poisson de 0.20 para el te-

rraplén y 0.35 para el corazdn.

Los esfuerzos por carga muertay por sis
mo para una presa de esta configuracidn
fueron analizados independientemente pa
ra los tres casos donde la presa inte-
gra fué hecha con un material uniforme
(expresado como E 1:1), el corazén tuvo
una rigidez de 1/3 la del relleno (E 1:
3) y también pasé a ser 3 veces la rigi
dez del relleno. Al final se tuvo que

superponer estos valores.

Los esfuerzos por carga muerta
fueron calculados asumiendo las propiedades del suelo vy
los métodos de construccidn. De acuerdo a los anidlisis,
los esfuerzos por carga muerta son casi verticales en su
totalidad y serdan mayores cuanto mds se vaya aumentando
la profundidad. Ademds es natural que los esfuerzos es-
tén concentrados en las porciones m3s rigidas donde el
corazén y el terraplén tienen diferentes rigideces. Los
esfuerzos sismicos se determinaron estaticamente por el
método del coeficiente sismico asumiendo coeficientes sis

micos horizontales.

Cuando el corazén y el terraplén
tienen las mismas rigideces, los esfuerzos vienen a ser
mas grandes en proporcion a la profundidad con la excep-
cion de los pies de la presa es donde ellos son peque-
fios. En consecuencia, los esfuerzos en los taludes son

m3s altos a media altura de ellos que en los pies. Cuan
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do el corazdén tiene una rigidez mas baja que la del te-
rraplén, los esfuerzos estan concentrados en el terra-
plén y son excesivamente altos comparados con los esfuer
zos cuando la rigidez es uniforme; de este modo los es-
fuerzos en el corazén son generalmente inferiores en las
porciones centrales. Cuando la rigidez del corazédn es
alta, los esfuerzos estan concentrados en él mismo, sien
do sus valores muy altos debidos a la pequefez de la se
ccidén transversal del corazén. De estos esfuerzos, los
que estan en los planos de contacto con el terraplén son
grandes y ademds se van incrementando cuando va bajando

la elevacidn.

Los esfuerzos tensores son pro
ducidos dentro de una presa cuando ella se encuentra su-
jeta a una fuerza sismica, pero la mayor parte de ellos
quedan anulados cuando existe superposicidon de los es-
fuerzos por carga muerta sobre ellos. Sin embargo, cuan
do la intensidad sismica es alta, se originaran esfuer-

zos tensores producidos en una parte del terraplén.

Puesto que el material del te-
rraplén no puede resistir los esfuerzos tensores, el es-
fuerzo actuante serd diferente de aquellos calculados
por lo cual no se produciran esfuerzos tensores. Pero,
dentro del drea donde aparecen esfuerzos tensores en los
cdlculos eldsticos, se ha considerado que la solidifica-
cion de los materiales se verd disminuida perjudicando la
estabilidad de la presa. En razén de esto Gltimo, se con
sidera razonable juzgar que la estabilidad de 1la presa
sera muy baja cuando el esfuerzo tensor es calculado co-
mo producido sobre un area bastante amplia. Las Figs.
L,20 y 4.21 indican los valores de esfuerzos sismicos y
esfuerzos de carga muerta para los casos de coeficientes

sismicos de 0.3 y 0.4,



fig. 4.20: Zona de esfuerzos tensores de una presa de
terraplenes con corazdén central. (k=0.3).

Fig. 4.21.: Zona de esfuerzos tensores de una presa de
terraplenes con corazdn central (k=0.4).

Se pueden observar las siguientes ca

racteristicas:

1ot

Cuando K=0.3, casi no hay esfuer-
zos tensores en el corazdn para
los casos de E 1:3 y E 3:1; pero
para E 3:1 si hay presencia visi-
bte de esfuerzos tensores horizon
tales producidos. Cuando K=0.4,

también casi no hay esfuerzos ten



sores en los casos de E 1:3 y E 1:1,

pero para el caso de E 3:1 si se han
producido esfuerzos tensores sobre un
drea bastante amplia desde la porcidn

de la mitad de la cresta del corazdn

siendo los esfuerzos bastante grandes

2.- Los esfuerzos tensores del cuerpo son
los mads grandes en las porciones de
las superficies a media, altura, siendo
claramente apreciables cuando K=0.3,
siendo aldn mucho mayores cuando K=0.k
Es interesante puntualizar que en esos
casos los valores maximos de los es-
fuerzos tensores serdn mayores cuando
el talud sea de 1: 2.5 que cuando sea

de 1: 2.1.

El rango de formacidn de estos
esfuerzos tensores en una seccidn del cuerpo es solamen-
te en la porcidn de la superficie del talud en el caso
de K=0.3, pero en el caso de K=0.4, el rango es aumenta-
do hasta la parte mas grande la seccidn del cuerpo. Sin
embargo, cuando la rigidez del corazén es alta, los esfuer

zos tensores en la seccidon del cuerpo son reducidos considerablemente.

3.- Cuando hay una diferencia en rigideces
entre el corazén y el cuerpo, se pro-
duce una agquda diferencia de esfuerzos
en los planos de contacto de ambos ma
teriales; en una presa actual las zo-
nas de transicidén son proporcionadas
para prevenir esta diferencia. Por lo
tanto, las zonas de transicidn son im
portantes para la resistencia sismica

en terraplenes con corazones.



CAPITULO V

CriTer1os DE DiseNo Sismico DE
PRESAS DE TIERRA.

5.1 CRITERIOS DE DISERO SISMICO.
5.1.1 Generalidades.

En realidad los objetivos del
disefio se basan mas que todo en su optimizacidn. Tradi
cionalmente sin embargo, el disefio sismico de presas, co
mo el ingenieril en general, se ha formulado en términos
de factores de seguridad minimos o en algunos casos, de

deformaciones maximas permisibles.

Con el fin de visualizar y cuan
tificar los valores de las cantidades que afectan a la
funcidon objetivo, pasamos a describir primeramente los
criterios convencionales y luego algunas pautas sobre la

cuantificacion de los valores.

5.1.2 Diseifo contra los diversos modos de falla.

Conforme se especificé en el ca
piTtulo respectivo los diversos tipos de falla que pueden
ocurrir a una presa de tierra o enrocamiento por efecto
de la accién sismica, de todos los citados solamente dos
de ellos pueden ser cuantificados para andlisis de pre-

sas con respecto de su disefio. Ellos son:

- Falla de conductos subterraneos, y

- Falla de la cortina a esfuerzo cortante.
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Los restantes modos de falla tra
tan de evitarse considerdandolos cualitativamente, pero

en una forma somera.

5.1.3 Falla de Conductos Subterraneos.

El disefio sismico de tidneles 'y
otros conductos subterraneos abarca cuatro tipos de pro-

blemas:

Esfuerzos transversales, cuyo calculo requiere

idealizar la estructura como un anillo cerrado.

Flexion y corte longitudinales, considerando

la estructura como viga.

- Tension y Compresion axiales, vy

- Aspectos referentes a conexiones del tidnel o
tubo con otros tdneles o tubos, con lumbreras,

torres de toma y otras instalaciones.

Raras veces se vera el disefo
gobernado por esfuerzos transversales de origen sismico.
Existe una posible salvedad a esta aseveracidon en tine-

les que poseen una gran rigidez longitudinal en relaciodn

con el suelo que los rodea. Si pueden estimarse los es-
fuerzos de contacto, probablemente baste para fines de
disefio con un andlisis estatico del tinel idealizado co-

mo anillo aiin-en estos casos.

Para el cdlculo de esfuerzos de
bidos a flexidén del tubo considerado como una viga, se
despreciard su interaccidn con la perturbacidn sismica vy

- (J .
se supondrad que esta consiste en una onda plana de cor-
tante que viaja en la direccidon del eje del tubo. De a-

cuerdo con el subcapitulo 3.1.3 se puede escribir:
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2
dx: _ 1 OXa ... .. (5.1)
d x; vi Ot?
donde X, es una coordenada coincidente con el eje del
tubo, x el desplazamiento del terreno en una direccidn

2
X2 perpendicular a X], Vs la velocidad de las ondas trans

versales, y t el tiempo. Se admite que las ondas en
cuestidon corresponden exclusivamente a movimiento en la
direccion XZ'

De la ecuacidn 5.1 se concluye que la curvatura maxima

que experimenta el tubo estd dada por:

maXx d X2 = a: .......................... (5.2)
X Vs

donde a, es la aceleracidon maxima del terreno en direc
cion normal al eje del tubo.

La validez de la ecuacidn 5.2 se ha confirmado con obser
vaciones de campo (Sakurai y Takahashi, 1969).

Para el cdlculo de la interaccidén tubo - suelo puede ob-
tenerse una solucidn bajo la hipotesis de que ambos se
comportan linealmente si se sustituye el suelo por un me
dio descretizado (Véase el modelo descrito por Ang vy Rai
ner (196L4), y que es aplicable a problemas de esta findo

le)

En adicidén, se supondrfa la va
riacion de los desplazamientos transversales que experi-
mentaria el suelo si el tubo estuviera ausente, ya fuese
con base en registros de temblores o idealizandolo de una
manera sencilla, por ejemplo como una onda senoidal con
aceleracidon maxima igual a a,- E1 cdlculo de la solucidn

requiere del uso de una computadora de gran capacidad.

Puede también aproximarse bur-
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damente la solucidn mediante un andlisis estatico en que
se sustituye el suelo por un conjunto de resortes inde-
pendientes, haciendo uso del concepto de coeficiente de
reaccién del terreno (Terzaghi, 1955). Los coeficientes
de reaccidén son funcidon del médulo de elasticidad del
suelo (Terzaghi, 1955), el cual puede estimarse a partir
de estudios realizados en relacién con pilotes (Penzien,

1970).

Puede llevarse a cabo un anali-
sis semejante para el cdlculo de las deformaciones longi
tudinales del revestimiento de un tinel, sustituyendo las
ondas transversales por ondas longitudinales y las pre-
siones de contacto por esfuerzos cortantes en la interfa

se con el suelo.

A partir de las curvaturas es
inmediato el cdlculo de los esfuerzos por flexidn, y de
esfuerzos axiales a partir de las deformaciones axiales.
Desde luego, el analisis se lleva a cabo partiendo de di
mensiones supuestas de la estructura y de un temblor o
familia de temblores de disefo. En general, vale la pe-
na examinar los efectos de ondas que inciden oblicuamen
te respecto al eje del tubo, pues puede causar esfuerzos
mayores que las que viajan paralelamente a él. Una vez
calculados los momentos flexionantes y las fuerzas axia-
les o los esfuerzos resultantes de su combinacidn, proce
de la decisidn relativa a la aceptacidon de la seccidn su

puesta, al disefo de su esfuerzo o a su revision.

Una de las hipotesis mas debati
bles del proceso de disefo descrito es la referente a

que las ondas sismicas son planas.

Principalmente debido a irregu-

laridades topograficas y geoldgicas, y a las de la corti
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na misma, los movimientos sismicos suelen ser mucho mias
complejos. El andlisis de sus efectos en obras como las
que aqui interesan puede llevarse a cabo de manera mas

confiable ensayando modelos a escala reducida en mesa vi
bradora (Bustamante, 1965b).

El flujo de agua a través de con

ductos puede modificar apreciablemente sus caracteristi

cas de oscilacidn, segin se colige de un estudio sobre
vibraciones inducidas por viento en tuberfias (Housner,
1952).

El deslizamiento relativo entre
masas de roca a ambos lados de una falla geoldgica puede
causar en los conductos subterrdaneos esfuerzos muy supe-
riores a los que producen las vibraciones del terreno. A
parentemente la (nica solucidn viable, cuando son de pre
veerse estos fendmenos, consiste en dotar al conducto de
un tramo de transicidén a uno o ambos lados de la falla,
disefiando dicho tramo de manera que permita los movimien
tos aludidos sin sufrir dafios de consideracidn vy, tam-
bién que sea facil repararlo. EIl orden de magnitud de
los deslizamientos que son de esperar puede estimarse a
partir de la informacidn que se presenta en el subcapitu
lo 6.5 y en el trabajo de Brune (1968)., Tratandose de
deslizamientos graduales (creep), no asociados a sismos,
su medicion local suministra la informacién requerida pa

ra fines de disefo.

Una vez conocida o estimada la
esperanza del deslizamiento por unidad de tiempo, ha de
elegirse una vida Gtil del conducto a fin de prever los
movimientos en cuestidon y un margen de seguridad adecua
do.
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5.1.4 Estabilidad de la cortina ante esfuerzos cortantes

De acuerdo con los criterios con
vencionales de disefio, las fuerzas de inercia que obran
en la cortina se obtienen suponiendo aceleraciones hori-
zontales uniformes o crecientes con la altura (Ver 3.2).
Dichas fuerzas se combinan con las gravitacionales y con
la presién hidrodindmica (Ver 2.2), que se supone aplica
da en el talud de aguas arriba, y se lleva a cabo un ani
lisis estitico bidimensional de la cortina por cualquie-
ra de los métodos que se estimen adecuados para andlisis
por fuerzas gravitacionales. El tratamiento de las pre-
siones de poro es discutido en 2.1.1. Para tomar en cuen
ta el agua que llena los poros de la tierra o del enroca
miento entre el corazdén impermeable y el talud de aguas
arriba, se la considera sujeta a las mismas aceleracio-
nes que la cortina y adicionando sus fuerzas de inercia

a las de ésta.

Cuando asi se procede, suele dar
se por satisfactorio un disefio para el que el factor de

seguridad no es inferior a 1.3.

Si dicho factor resulta menor
de 1.3 se rediseiia la cortina. También se rediseifia si
el factor de seguridad resulta mucho mayor que esta ci-

fra y se satisfacen muy ampliamente los demds requisitos

de disefio. Este valor es aparentemente muy bajo a la
luz de las dristicas simplificaciones que se incorporan
en el anilisis y de las grandes incertidumbres que se

tienen respecto a la perturbacidn y a la respuesta de la
estructura. Se acepta sin embargo, atendiendo a que los
principales errores que se introducen yacen del lado de

la seguridad.

Cuando l1a forma de la boquilla
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indica que el andlisis bidimensional es demasiado conser
vador (como sucede cuando la porcién inferior de la bo-
quilla se asemeja a una "V'" muy pronunciada), se acude a
veces a un analisis estatico tridimensional aproximado

como el descrito por Sherard (1963). Se pide entonces
un factor de seguridad 25 & 50 por ciento mas elevado

que para el analisis bidimensional correspondiente a la

secciébn maxima,

Una variante de los procedimien
tos que anteceden consiste en cuantificar las aceleracio
nes sismicas a partir de un andlisis basado en la hipéte
sis de comportamiento elastico lineal de la cortina, por

ejemplo empleando andlisis modal.

Cuando los efectos tridimensio
nales pueden ser muy importantes es aconsejable comple-
mentar los estudios analiticos con otros en modelos fisi

cos, con las técnicas mas adecuadas en ellos.

5.1.5 Pérdida de borde libre.

La hipbétesis de comportamiento
rigido-plastico de la cortina permite calcular con rela-
tiva sencillez el descenso de la corona ante un movimien
to especificado del terreno, sea que las superficies de

falla 6 deslizamiento se idealicen como planos o como su

perficies cilfndricas o que se limite el cdlculo al movi
miento que describe un cuerpo rigido sobre un plano in-
clinado. Incluso puede obtenerse una aproximacidén a la

pérdida que se desea calcular, al menos para disefios pre
liminares, acudiendo a la ecuacién (Newmark y Rosenblueth,
1971).

Do 2 (1. Ay (5.3)
A a
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donde a y v son la aceleracidn y velocidad maximas del
suelo durante el sismo respectivamente, A es la acelera-
cion de fluencia del talud, y D es el desplazamiento re-
lativo madximo del talud de la presa. Asi, si se elige
una familia de temblores de disefio y una permisible pér
dida de borde libre, se tienen bases para decidir si un

disefio propuesto es admisible.

Se yerra del lado de la insegu-
ridad si se supone que el movimiento sismico sGlo tiene
lugar en la direccidon horizontal transversal a la corti-
na. La componente vertical de los temblores tiene acele
raciones que son, en general, poco menores que las hori-
zontales y excepcionalmente pueden sobrepasarlas (Newmark
y Rosenblueth, 1971). En consecuencia, es mads realista
suponer que el movimiento sismico ocurre paralelamente
a uno de los taludes. Entonces A en la ecuacidén 5.3 se
convierte en la aceleracidn que es necesario aplicar pa-
ralelamente al talud para provocar la falla de la corti

na, es decir:
A = glcosxtang-senw) = g(F, -1)senoc

donde:

= aceleracion de la gravedad

= angulo del talud

@ 2 o
]

dngulo de friccion interna del material
Fg = factor de seguridad ante la accidn de fuer

zas gravitacionales.

El desplazamiento relativo maxi
mo, D, que suministra la ecuacidon 5.3, se mide entonces
a lo largo del talud en cuestién. Debe analizarse para
ambos taludes de la cortina y enseguida sumar los efec-

tos; con la hipotesis de que los movimientos relativos
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entre las cuifas y el cuerpo de la cortina son indepen-
dientes segin los dos taludes, se introduce un error que

probablemente no sea excesivo en la practica.

La eleccion de temblores de di-
sefio es otro punto que debe discutirse adecuadamente.
Baste anotar que el tipo de dafo que aqui se trata es re
parable mientras no haya conducido a una falla de gran-
des proporciones porque el agua almacenada hubiera sobre
pasado la corona y arrastrado el material de aguas abajo
de la cortina, pero que la reparacién previa a un segun
do temblor intenso s6lo es posible si éste no ocurre de-
masiado pronto después del primero. Al respecto, impor-
ta tener en cuenta la naturaleza no estrictamente poisso
niana de ocurrencia de temblores: después de un sismo in

tenso aumenta en forma marcada la sismicidad local.

El procedimiento descrito omite
consideraciones sobre el descenso de la corona causado
por reduccidén volumétrica del material constitutivo de
la cortina durante un sismo. En realidad el fendémeno o-
bedece a reacomodo y rotura de granos y es tanto mas pro
nunciado cuanto mas grandes son los granos. De hecho,
si el tamafo maximo de las particulas es de pocas pulga
das, su resistencia individual no es excepcionalmente pe
queina y el estado en que se halla en la cortina es razo
nablemente compacto, bien puede despreciarse la reduccidn
volumétrica por sismo. Dado que la practica actual tien
de precisamente a producir condiciones como las descri-

tas, el fendémeno puede despreciarse.

Los estudios analiticos de la
pérdida de borde libre también pueden complementarse con
modelos fisicos que, si son de material deleznable, in-
cluyen la componente debida a cambio volumétrico por ro-

tura de granos.
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Al fijar la magnitud total del
borde libre de una presa de tierra y enrocamiento han de
tenerse en cuenta el oleaje por viento, los asentamien-
tos progresivos de la cortina, la pérdida de altura por
deslizamientos o por rodamiento de particulas del enroca
miento y el oleaje generado por sismos. Para presas lo-
calizadas en zonas de alta sismicidad y dadas las incer-
tidumbres actuales en la cuantificacidon de los dos dlti
mos factores, &stos tienden a dominar la magnitud del
borde libre, que generalmente se fija basandose en crite

rio ingenieril.

Tal tendencia es evidente, por
ejemplo, en las presas construidas en la zona de mas al-
ta sismicidad de México, y cuyos bordes libres, de 3 &
8.6 m. son varias veces mayores que la maxima altura

del oleaje esperado por viento.

5.1.6 Influencia de los diversos modos de falla en el

diseiio.

5.1.6.1 Disefio contra Desbordamiento.

a) El desbordamiento en una presa puede ser efecto de
una avenida sin precedentes, o por oleaje producido
por el viento o sismo, como también influyen los a-
grietamientos transversales y asentamientos de la co

rona por deformacidén del terraplén y cimentacidn.

b) Para calcular la altura de una presa, se utiliza la
avenida de disefio mas conveniente a fin de obtener
una solucidén econdémica, balanceando la capacidad del
vertedor y la de regulacidn del vaso variando la al-

tura de la cortina.

c) Siendo la altura del borde libre la distancia verti
cal entre el punto mds bajo de la corona y el nivel
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del embalse cuando el vertedor trabaja a su capaci

dad de disefio, debe tomarse en cuenta la suma de las

siguientes elevaciones

Elevacidon del embalse producida por el vien
to (olas).

Asentamiento médximo de la corona.

Altura adicional para cubrir posibles erro-
res en las estimaciones hidroldgicas vy la
profundidad del agrietamiento transversal de
la corona por secado, por asentamientos di-

ferenciales o por sismo.

.6.2 Disefio contra Flujo Incontrolado.

El flujo de agua puede tener e-

fecto nocivo en su paso por la cimentacidn o cortina, pro

vocando tubificacidén, reblandecimiento o subpresidn exce

siva.
a) Permeabilidad del Vaso.- El agua del almacenamiento
puede fugar a través de cone
xiones permeables del vaso en el exterior, las que

pueden ser:

Fracturas abiertas o rellenas de material
permeable entre formaciones geoldgicas di-
versas.

Formaciones cavernosas o permeables.
Conductos de disolucidén: rocas como el yeso
que son rapidamente atacadas por el agua,
particularmente si ésta tiene alto conteni-

do de bi8xido de carbono.

En este caso se recomienda estu

diar concienzudamente los detalles geoldgicos regionales

Y

locales concernientes a descubrir probables conexiones
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permeables. Todos los detalles geolégicos que pueden o-
riginar fugas de agua en el vaso, sean fracturas, contac
tos, carsticidad, se encuentran cubiertos por material
intemperizado siendo dificilmente identificados en forma
correcta en un levantamiento geoldégico superficial, pu-
diendo la carga del agua embalsada arrastrar progresiva
mente esos mantos superficiales y abrir finalmente vias

francas para la fuga incontrolada del agua.

b) Tubificacién.- En un medio poroso el agua ejerce so-

bre las particulas, una fuerza por uni
dad de volumen (J) igual al producto de la gradiente

(i) por el peso volumétrico del agua ( ¥w):

JziTw

En el caso de una presa la zona
critica de falla se presentara en el pie del talud aguas
abajo. En esta zona el flujo ejerce una presién hidrodi
namica en exceso de la hidrostatica que empuja al suelo
sumergido. Cuando esta presidon se hace igual al peso su
mergido, comienza el fenGmeno de erosidén interna, provo-
cando un aumento de la velocidad y del gradiente origi-
nando erosidn regresiva lo que favorece la aparicidon de
ductos haciendo fallar la cimentacion. Igual suceso po-

dria acaecer en la cortina.

Para evitar el riesgo de tubifi
cacién, se compara el gradiente de salida de una red de
flujo de la presa con el gradiente hidradlico critico
(i = 1) Optando al factor de Seguridad contra tubi-

cr
ficacion:

FS.t. = — =
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En los materiales, la propiedad
del Indice de Plasticidad (IP) nos indica las cualidades

resistentes a la tubificacidén, asi:

- arcillas de alta plasticidad, con |IP > 15 ofre
cen buena resistencia contra el arrastre por

la filtracién,

- materiales de IP< 6, son los menos satisfac

torios.

La colocacién de filtros en 1la
cortina y pozos de alivio (en estratos permeables) aguas

abajo, contrarrestan la presion de poro originado por el

flujo.
c) Agrietamiento de la Cortina.- La erosién interna de
los materiales de una
cortina es iniciada en este caso por la apertura de

vias directas para el agua a través del nicleo produ-
cidas por agrietamientos, los que pueden deberse a fe
némenos que provoquen tensidn en las zonas impermea-

bles tales como:

c.1- Asentamientos diferenciales de la cortina, pro
duciéndose Grietas Longitudinales (Ver Fig. 5.1)

y Grietas Transversales.

De las grietas, las Transversales son las mis pe
ligrosas y ocurren cuando los estratos compresi
bles- de la cimentacidén o las zonas impermeables
del dique presentan, a lo largo del eje de 1la
cortina, bruscos cambios de compresibilidad o de
dimensiones. También una boquilla angosta (Ver
Fig. 5.2) que presenta fuertes cambios de pen-
diente en los empotramientos, originarad asenta-

mientos diferenciales del corazén impermeable, que
a su vez generaran tensiones en zonas proximas a la coro



-161-
na localizadas encima de los cambios de pendien

te pronunciadas.

grieta longitudinal

s

[FPRREFT TN /‘7%##///7[

Ls> Trinchera con material bien compactado
grieta longitudinal\\\

Deformacion probable

de la cimentacion.

Fig. 5.1 Grietas Longitudinales.

Corona Grietas Transversales

n \ T/ \‘

Fig.5.2Grietas Transversales.
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El riesgo de agrietamiento trans
versal y la probabilidad de que dado éste, la erosidn pon
ga en peligro la integridad de la cortina, aumentan al
disminuir el espesor del corazdén impermeable. Es acepta
ble un corazdén impermeable que tenga un espesor que re-
presente el 15% a 20% de la carga de agua, siempre que

no existan grandes asentamientos.

C.2- Diferencias de compresibilidad de una Seccidn

Compuesta.

- Caso Enrocamiento mas compresible que el na-
cleo (Fig. 5.3)

Fig. 5.3.

- Caso Nicleo mds compresible que el enrocado

(Fig. 5.4)

Aqui se forman grietas horizon-
tales debido al arqueo inducido por el desarrollo de es-

fuerzos cortantes en el contacto con los enrocamientos.
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C.3) Cortinas de Nicleo Delgado.

= Las deflexiones provocadas por los movi-
mientos sismicos de gran intensidad pue
den producir grietas transversales en la
porcion alta del corazén, particularmen-
te cerca de los empotramientos, como tam
bién el desfasamiento de las oscilacio-

nes de la cresta y de la boquilla.

- Un corazén de presa con zonas de materia
les de filtro a ambos lados, es la solu-
cidn para prevenir que el flujo de agua
penetre a través de la grieta sellandola
en la zona aguas arriba, impidiendo el
arrastre de particulas del nicleo hacia

aguas abajo.

- Por ello un filtro debe cumplir dos con-
diciones:
- Permeabilidad vy

- Capacidad de Retencidn.

d) Conductos Enterrados.- Por lo general son obras de

toma que conducidas a través

de un terraplén o de una cimentacidn deformable, pre

sentan los siguientes riesgos:

d.1)

Fugas a través de juntas y fisuras, con sus
consecuencias en las propiedades de los sue

los que las reciben.

Fallas estructurales del ducto por incompa
tibilidad a deformacidn con el medio en que
yace o por excesiva presidon de contacto con

el mismo.
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d.3) Vias para el agua entre el ducto y el terre
no, favorecidas por la compactacidn deficien

te y por la incompatibilidad a deformacidn.

5.1.6.3 Disefio contra Deslizamientos.

En el terraplén de una presa y/o
cimentacidn, el deslizamiento se origina cuando el valor
medio de los esfuerzos cortantes actuantes iguala a los
esfuerzos cortantes resistentes disponibles. Este desli
zamiento se manifiesta desde una distorsién de los talu

des hasta un desplazamiento masivo de la cortina.

El disefio contra deslizamientos
tiene por objeto la optimizacion de la inclinacidn de los
taludes para evitar posibles dafios cuando se tengan va-
lores altos de la pendiente y costos iniciales excesivos

de la presa por pequeifias inclinaciones.

- Existen dos métodos de Diseidio:
a) METODO DE ANALISIS NUMERICO:

Comprende el cadlculo de esfuerzos y deformaciones en
todo el terraplén y su cimentacidon, mediante solu-
cién numérica de las ecuaciones de la mecanica de
medios continuos. Generalmente se basa en la técni
ca de elementos finitos. Su limitacidon radica en
la dificultad para definir las relaciones esfuerzo-

deformacidon de los materiales involucrados.

b) METODO DE ANALISIS LIMITE: comprende

- Elecciébn de mecanismos de falla cinemdticamente ad

misibles.

- Estimacion de las resistencias del suelo a lo largo
de superficies de deslizamiento supuestas y el cal-

culo de los esfuerzos de corte actuantes en las mis
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mas superficies.

La estabilidad de una presa pasa por cuatro estados
criticos en los cuales debe verificarse que el dise

io contra deslizamientos es adecuado.

La estabilidad al final de la construccidn, debe ser
considerada tal que a medida que se incrementa la

altura de la presa se tiene un incremento respecti-

vo de la resistencia del suelo y de la presidn de
poros originado por la velocidad de avance de la
construccidén y saturacion del suelo. Al final de la

construccidon, el factor de seguridad es tanto menor
cuanto mayor haya sido el grado de saturacidn del
suelo compactado y cuanto menor haya sido la rapi-
dez de disipacidon de la presidn de poro en las zo-

nas criticas.

La estabilidad en este caso se analiza en terrenos

de esfuerzos totales, con la resistencia consolida-
da no drenada cu , o en términos de esfuerzos efec-
tivos con las presiones de poro resultantes de me-

diciones en la propia cortina.

La estabilidad a Largo Plazo y con Presa llena, in
dica que al llenarse,los esfuerzos actuantes en la
cortina aumentan y el desarrollo del flujo de agua
origina un aumento de la presidon hidrodinamica que
se hace maxima en la zona prdéxima a la base de la
cortina. Se trabajard con esfuerzos efectivos a par

tir de la resistencia consolidada-drenada 'L'".

La estabilidad durante Vaciado Rapido, indica que
después de cierto tiempo de operacion de la presa,

la cortina ha sido infiltrada y ha alcanzado condi-
ciones de flujo establecido hacia aguas abajo. Si

en esas condiciones ocurriera un descenso rapido del



-166-

nivel del embalse, el talud de aguas arriba serd so
metido a un aumento de las fuerzas que tienden apro
ducir estabilidad (principalmente por la desapari-
cion del empuje del agua en una porcidn del paramen
to mojado) y, en ciertos casos, a incrementos de
presion de poro en las zonas impermeables de la cor
tina. Asi el factor de seqguridad del talud de aguas
arriba presenta un valor minimo durante el wvaciado

rapido.

El andlisis puede efectuarse con esfuerzos efectivos

"u'"" en la red de flujo, o bien con

con cdlculo de ''u
esfuerzos totales determinando la resistencia del
suelo por medio de ensayos consolidados-no drenados
cu.

La estabilidad bajo Excitacidn Sismica especifica
que durante un sismo, a las fuerzas actuantes perma

nentes se suman las fuerzas de inercia alternantes

debidas a la respuesta dinadmica de la cortina. Es-
ta variacion de esfuerzos a su vez induce cambios
de presidon de poro y de resistencia en los suelos

haciendo que el factor de seguridad tenga variacio-
nes transitorias en uno y otro sentido, Debido a
que el periodo de vibracidon del sistema, durante el
cual disminuye el factor de seguridad, es muy peque
no, mucho menos que el necesario para dar lugar a
un deslizamiento como los que ocurren bajo carga sos
tenida,puede alcanzar transitoriamente valores afiln
menores que la unidad sin que necesariamente resul-
te una falla por cortante. De esta manera el con-
cepto convencional de factor de seguridad pierde su
significado en este caso y el disefio contra desliza
miento bajo sismo debe hacerse en términos de las
distorsiones de la cortina, resultantes de la acumu

lacion de pequefios desplazamientos en cada ciclo de
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fuerzas inerciales.

5.1.6.4 Disefio contra erosion de Taludes.

Los procedimientos mds conoci -

dos para la proteccidén del talud aguas arriba son:

a) chapa de enrocamiento sobre un filtro de dimen-

siones y caracteristicas adecuadas.

b) Pavimento de concreto sobre un filtro de arena

bien graduada.

c) Mezclas asfdlticas o suelo-cemento.

Las fallas por lavado de los fil
tros son los mds peligrosos porque pueden permanecer o-
cultos mucho tiempo, durante el cual el fendémeno de ero-
sién ird progresando. La dUnica manera de evitar este da
o en caso de enrocamiento es disefiar el sistema con el

criterio de filtros graduados.

- Para la defensa del talud aguas abajo de la presa se em

plean:

a) chapa de enrocamiento

b) césped
Combinados con un sistema de dre
naje superficial que impida la concentracién de grandes

caudales de agua pluvial.

- Ventajas del Enrocado.

- Proporciona gran flexibilidad, absorviendo las mas se

veras condiciones de deformacidon del terraplén.
- Permeabilidad ya que elimina problemas de subpresidn

- Resistente al oleaje.
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Es de facil reparacion.
- Proporciona rugosidad lo que reduce la altura de roda-
miento de las olas sobre el talud, reduciendo en la

misma medida los requisitos de bordo libre.

5.1.7 Eleccidn convencional de los temblores de diseifio.

Cuando el disefo sismico se ba
sa en un andlisis estatico incluyendo una fuerza horizon
tal en la evaluacidon de la estabilidad, la eleccién del
temblor de disefio equivale a la del coeficiente sismico.
Por motivos de congruencia dicho coeficiente deberfia ser
tal que usado estaticamente produjera en la presa los
mismos efectos (deformaciones) que las fuerzas dindmicas
inducidas por el sismo; pero esta definicidén no es opera
cional, pues no permite determinar la relacidn entre las
caracteristicas del temblor y el coeficiente sismico. De
ella sélo se concluye que la fuerza estdtica equivalen
te debe ser mucho menor que la maxima fuerza de inercia
desarrollada en la cortina durante el sismo, en vista de

que esta dltima cambia rapidamente de sentido.

Dado que la relacidn entre la
aceleracidn que se supone actuando estaticamente y las
del terreno es muy indirecta, en la practica las primeras
se eligen con base en la costumbre, la intuicidon del in-
geniero y lo que es usual para disefar estructuras de o-
tro tipo. Asi lo mds comin en E.E.U.U. y en Mé&jico es
usar un coeficiente sismico constante con la altura, en-
tre 0.05 y 0.15, dependiendo de la sismicidad y de las
condiciones de cimentacidn del sitio, en tanto que las
normas japonesas establecen para dicho coeficiente valo-
res entre 0.12 y 0.25, atendiendo a los dos factores an
teriores y a los posibles efectos que una falla de la
presa causaria aguas abajo, y permiten para la condicidn

de presa vacia (Japan Society of Civil Engineers, 1960),
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Las normas soviéticas (Earthquake Engineering Research
Institute, 1960) especifican coeficientes sismicos varia

bles con la altura dados por la férmula

. h
k=k'{1+05 —H:)

donde

K'= coeficiente que varia de 0.025 a 0.10, segin sea
la sismicidad del sitio y la importancia de la

presa.

h, elevacidén del centro de gravedad de la cortina

sobre la cimentacidn.

h = elevacidén donde se evalida K.

Cuando se adopta el anterior en
foque empirico, tan importante como la especificacidn del
coeficiente sismico es la del método de andlisis de esta
bilidad que se use, pues de uno a otro de los procedi -
mientos de andlisis mas comunes pueden resultar diferen-
cias equivalentes a la inclusidén o exclusion de fuerzas
de inercia horizontales correspondientes a un coeficiente

sismico entre 0.05 y 0.10.

Cuando se acude al anédlisis mo-
dal se eligen espectros de disefio semejantes a los usados
para disefio de edificios. Por Gltimo, cuando se prefie-
re recurrir a un temblor de disefio especificado por su
acelerograma, es usual emplear el registro de algin tem-
blor histérico apropiadamente modificado. Estos dos en-
foques se ilustraradn con el siguiente ejemplo desarrolla
do por Cornell (1969).

Sea un sitio en terreno duro,

localizado como se indica en la Fig. 5.5 con respecto a
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270 km, .
T . o,

I ] FaliaZ =¥

Profundidad focal = S0 Km.

140 km.

Falla 1
Profundidad focal = 20 km.

FIG. 5.5

dos fallas verticales activas cuya profundidad focal es
la sefialada. Supdngase que, con base en una regionaliza

cion sismica, la intensidad de disefio recomendada es VII

MM. Usando la-correlacidon entre intensidad MM y maxima
velocidad del terreno, se encuentra que a la intensidad
VIlI MM corresponde a una velocidad maxima V=13 cm/segq.

correlacionando la distancia focal, R, magnitud, M y los
maximos absolutos de velocidad y aceleracidn del terreno,

vy a; se obtiene lo siguiente para el caso en cuestidn:
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Sismo del disefo 1

a) Supbéngase originado en el punto mds préximo a la fa-

11la 1, por lo que

L

R =y20%+ 59% = 62 km

b) La magnitud requerida para causar una velocidad maxi-

ma del terreno v=13 cm/seg, a una distancia de 62 Km.

es M ¥ 7.

c) La aceleracidén maxima esperada del terreno por un sis

mo de magnitud M ® 7 y distancia focal R= 62 Km. es

0.1 g.

o))
]

Sismo de disefo 2

a) Supbéngase originado en el punto de la falla 2 méas pré

ximo al sitio entonces: R= 150 Km.
b) La magnitud requerida para v= 13 cm/seg es M ¥ 8

c) La aceleracién maxima correspondiente es a= 0.05 g

Adoptando la envolvente de la
intensidad del posible sismo, debe escogerse la acelera
cidén mayor de las dos, de donde los valores a usar para

definir el sismo de disefio son v= 13 cm/seg y a= 0.1 g.

Aplicando a estos valores los
factores de multiplicacidon correspondientes al amortigua
miento elegido, se obtiene el espectro de diseifo siempre

que sea este el criterio adoptado.

Si se opta por un registro dise
o puede usarse el de la componente NS del temblor de EI

Centro, 1940, u otro que se juzque mas apropiado, ajus-
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tando las ordenadas para obtener la intensidad deseada
(para este ejemplo, siendo la aceleracién de disefio 0.1
gy la maxima aceleracion de la componente NS de El Cen
tro 0.33 g, el ajuste se haria multiplicando las ordena
das del acelerograma de este temblor por 0.10/0.33). En
ciertos casos puede ser conveniente modificar no solo
las ordenadas, sino también la escala de tiempos para
lograr un contenido de frecuencias compatible con el de
finido por los valores de disefio a y v (Seed, ldriss vy
kiefer, 1968).

También se acude con frecuen-
cia a familias de temblores simulados con computadoras,
elegidos de modo que reflejen aproximadamente el carac-
ter que es de esperarse en atencidn a la sismicidad re-

gional y a las distancias focales probables.

5.1.8 EIl concepto de utilidad.

El proceso de optimizacidon im
plica la comparacidon entre alternativas para elegir la
mejor. Tal comparacidon s6lo puede llevarse a cabo de
manera sistemadtica si se dispone de una medida escalar
asignable a cada posible desenlace o resultado de cada
alternativa de accidn del ingeniero. La medida escalar
de preferencia se conoce como utilidad. Para estable-

cerla puede procederse como sique (Rosenblueth, 1969).

Se asignara a la expresidon xPy
el significado '"el desenlace X es preferible al y'; a
xPy el significado '"el desenlace X no es preferible al
y'', vy a xly "el sujeto es indiferente entre los desenla
ces x y y'". Se estipulard que,dado un conjunto de de-
senlaces posibles, cada par de ellos estd ligado necesa

riamente por la relacién P, o por su negacién, P, y que
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estas relaciones son transistivas, es decir, xPy Pz im-
plica xPz y anadlogamente para las relaciones P & |. NO

tese que las relaciones simultaneas xFy nyx implican

xly.

Se introduce ahora el escalar
u. Entonces u, se leerda como ''1a utilidad del desenla-
ce x'". Se le impone a u el requisito de quel& > Y
si y s6lo si xPy, de manera que uy 4 uy‘si xFy y ux=uy
cuando xly. Dado un conjunto de desenlaces 1, 2,....,
n, se puede ordenarlos de manera que 1P 2 P..... Fn, Y
asignar valores arbitrarios a up Yy ug sujeto sb6lo a la
condicién  de que u > u, si nPY, vy u, = Y si ntl.
Para asignar utilidades a los demds resultados posibles

puede acudirse al procedimiento de Neumann y Morgestern
(1943). En €1 se idea una loteria que tiene probabili

dad ©i de dar como resultado el desenlace 1, v (1-90¢)

de dar n; se busca aquel valor de <Xi que produzca in
diferencia entre el resultado i y la loterTa. En conse
cuencia :

ui :d‘u’¢(‘ _di) u“ ....................... (5-”)

También es usual el método de Churchman-Ackoff ( Church
man, Ackoff y Arnoff, 1959) para valuacidén de wutilida-

des.

La ecuacidén 5.4 implica que
la utilidad de una decisidon que puede desembocar en una
de varios resultados, cada uno con determinada probabi
lidad de ocurrir, es igual a la esperanza de las utili

dades de esos resultados.

Una vez establecida una escala
de utilidades, puede aplicarsele cualquier transforma-

cion lineal de derivada positiva sin que se modifiquen
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las decisiones que se tomen con base en dichas utilida

des.

En vista de que se pretende op
timizar para la nacidén y de que los recursos de ésta son
casi siempre muy superiores a la madxima pérdida que pue
de ocasionar la falla de una presa, se supondrd que e-
xiste una relacidon lineal entre las utilidades asigna-
das como se indicé en los parrafos anteriores y los bene
ficios o pérdidas econdmicas acarreados por los eventos

correspondientes.

Para la nacidn, el costo de
cualquier dafio a una obra incluye el costo de repara-
cidon, reconstruccidon o sustitucién de la obra en si; el
de la porcidon pérdida o inutilizada de su contenido; el
de dafios a otros bienes; el de dafio o muerte de seres
humanos; el valor de los beneficios que dejan de perci
birse durante el periodo de reparacién, reconstruccion
o sustitucion de las obras afectadas directa o indirec-
tamente por el evento, y la pérdida de prestigio de la

organizacidn responsable de la obra.

La asignacidon de utilidad de
todos aquellos conceptos que usualmente se consideran
"intangibles'", esto es, que no son pérdidas o benefi-

cios materiales directos, constituye un problema difi-
cil pero insoslayable si han de tomarse decisiones ra-

cionalmente.

La pérdida de prestigio de una
institucidn gubernamental responsable de una obra que
falla o sufre dafos puede medirse por la magnitud de
los gastos en que tendria que incurrirse para recuperar

la confianza del puablico, por ejemplo el costo de las
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obras que, siendo innecesarias desde otro punto de vis-
ta, habrfan de construirse para ganar de nuevo la esti-
macién piblica (Rosenblueth, 1972). Los beneficios di
rectos que dejarian de percibirse durante el perfiodo de
operacidn, reconstruccidén o sustitucion de la obra afec
tada (energia eléctrica o agua de riego no suministra
das, etc) pueden incorporarse al costo de la falla o da
fio en si. El costo asociado a la pérdida de una vida
humana puede tomarse como la esperanza de la contribu-
cion de un individuo al producto nacional bruto por el
resto de su vida, o como la cantidad que la sociedad es
td dispuesta a pagar para evitar la pérdida de una vida
(Ackoff, citado por Rosenblueth, 1969). Por ejemplo,
de un estudio sobre la toma de decisiones en el diseifo
de carreteras en Francia, resulta que el valor asignado
por la sociedad francesa en su conjunto a la vida de u-
no de sus individuos,en 1957,es aproximadamente 375,000

pesos mexicanos (Abraham y Thedié, 1960).

5.1.9 Funcidén Objetivo.

Por funcidon objetivo se entien

de cualquier funcidon mondtona de la utilidad, de manera
que la optimizacidon equivale a la maximizacién o a la
minimizacién de la funcidén objetivo. En vista de lo di
cho en el subcapitulo 5.1.8, conviene adoptar como fun
cion objetivo justamente la esperanza de los beneficios
menos las pérdidas, incorporando en ellos los conceptos
no materiales expresados en unidades monetarias, todo
ello traducido a valores presentes. Generalmente puede

darse a la funcidn objetivo la forma de la ecuacidn:

siendo B= beneficios derivados de la existencia de la

presa.



-]76-

C= costo inicial de la obra

D= consecuencias de dafnos a sufrir o falla.

Para cuantificar valores presentes se adoptard la expre

sion
Z (0) = Z (t) e "o (5.5)

(Expresién obtenida al despejar el valor del capital i-

nicial de la férmula del interés compuesto, Rosenblueth ,

1969).

donde z (t) es un valor instante t, futuro si t > 0 vy

presente si t=0 y ¥ es una taza de interés continuo.

5.1.10 Costos y beneficios.

El costo inicial de una presa,
a diferencia del de una obra de menor envergadura, se e
roga a lo largo de un lapso importante. En consecuen-
cia vale la pena traducirlo a valor presente. Por otra
parte, su esperanza generalmente sobrepasa apreciable-
mente el presupuesto. Esta diferencia puede estimarse
analizando los archivos de los organismos que dirigen

la construccidén de presas.

Los beneficios derivados de la
existencia de una presa se inician generalmente cuando
estd por terminarse la construccidén de la misma, conti
nGan aln cuando la obra haya sufrido dafos y se la esté
reparando, y cesan cuando sobreviene una falla de gran

des proporciones. Por tanto, podemos escribir

B: E f be CRAt|...... ... (5.6)
(]
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donde B es la esperanza del valor presente de los bene-
ficios; b los beneficios que se producen por unidad de
tiempo, los cuales son nulos para valores pequeiios del
tiempo y después mantienen su esperanza sensiblemente

constante si se promedian a lo largo de ciclos anuales,

y R (t) es la Funcién de confiabilidad, es decir, la
probabilidad de que la presa no haya fallado hasta el
instante t. La reconstruccién de una presa que sufre

una falla catastr6fica es casi siempre impractica, por
lo que la ecuacién 5.6 no amerita modificacién por este

concepto.

Se simplifica la ecuacién 5.6
si suponemos que b (t) = 0 para t < t,» vy que la espe-
ranza de b (t) es constante e igual a b para t >ty
donde t1 es un valor del tiempo no mayor que el interva

lo que toma la construccién de la presa.

Supondremos que la generaci6n de temblores es un proce-

so generalizado de Poisson. Entonces.

- At
e

donde la tasa de falla, A , es una variable aleatoria.A
es la tasa con la que se excede un parametro, S¢, del
temblor, tal como la velocidad mdxima del terreno, cal
culado a partir de correlaciones con la magnitud y la
distancia focal. Dado un parametro calculado en esta
forma, el pardmetro real, S, de un temblor es una varia
ble aleatoria. Para un pardmetro real también es alea-
toria la respuesta estructural, X1. Por otra parte, da
das las propiedades nominales de una presa, su capaci-

dad, Xl, para resistir temblores es asimismo una varia-

ble aleatoria. La variable SC se puede escribir

5.= [scfsl {sfx,l {xifx} Rinissanmvinanisasia et )
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Y si se supone que X y las va-
riables entre paréntesis son independientes entre si vy
tienen distribuciones de probabilidades razonablemente
bien comportadas, se concluye que la distribucidn de Sc
es sensiblemente logaritmico-normal. La esperanza de
SC es igual al producto de las esperanzas de estas va-
riables independientes; su modo es igual al producto de
los modos correspondientes, y la variancia de Ln Sc es

igual a la suma de las variancias de dichas variables.

Segin lo que antecede, A puede
ponerse en la forma R =R(5X), donde x es el valor no
minal de una variable (tal como la aceleracidén o la ve-
locidad madxima del terreno o cualquier ordenada espec-
tral) que mide la capacidad de la estructura para resis
tir temblores, yges una variable aleatoria que en la
mayorTa de los casos tiene distribucidn aproximadamente
logaritmico-normal. En un amplio intervalo de interés

es valida una aproximacidon de la forma

1 - O(-’ -1x-r .......... e e e ..(5.9)

en la cualXy r son constantes positivas y r se halla

entre 2 y &L,

En un tratamiento muy simplifi
cado se toma tl = 0, suponiendo que solamente puede pre
sentarse un modo de falla (la falla de grandes propor-
ciones) y se sustituye R-l por unavariable determinl'g

-1
tica igqual a la esperanza de la variable aleatoria 7\ g

~Y ¥ 720'5/2

2'-x & xe

donde g exp [E (Ln&)} = mediana de 5
a? \Mf(Ln&)

ceeieneecersss.(5.10)

\

"
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En estas condiciones la ecuacidén 5.6 adopta la forma

(ATt
B:hf Etl dt :b— .............. (5.11)

La esperanza del valor presente de las pérdidas por fa

lla en este modelo vale
®  rt
D=Hf FeTHdl (5.12)
a

donde H es la esperanza del valor futuro de la pérdida
en caso de falla yfes la funcién de densidad de proba
bilidades del tiempo a la falla, es decir, d (1 - R)/dt
Sustituyendo R de la ecuacidon 5.7 en la definicidn de f,

y ésta en la ecuacidén 5.12, resulta:

el problema consiste en maximizar Z.Si se sustituyen

las ecuaciones 5.11 y 5.13 en la (1) se tiene

Z - b -C "H ?& Mo » ¢ s 0 a5 2 s 0 = (S]LO)

El proceso de optimizacidén se reduce entonces a compa-
rar diversas alternativas de disefio y elegir la que su-
ministre el maximo valor de Z. Este es el procedimien-
to seguido por Esteva, Elorduy y Sandoval (1969) para

la revisién de una presa de mamposteria.

En el intervalo de mayor inte

rés generalmente vale suponer que C es de la forma
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donde a y c son constantes. Sustituyendo las ecuacio-
nes 5.10 y 5.15 en la 5.14, y si ademas es pequefa la
probabilidad de que A/7'sea grande en comparacidn con u
no, se obtiene una expresidn cuya derivada, igualada a

cero, suministra una solucidén sencilla para el valor &p

timo de X:
1/(!’-&1)
X = Hr .................... (5.16)
Y v2gZX
c?%xzre 72
Para un modelo m3s realista en
la ecuacidén 5.6 se sustituye la forma supuesta de E

(b) y la funcidén R que suministra la ecuacidén 5.7; se en

cuentra:

-(kb?) tg

w-(i#T)f e
N e ¢l = e  |....... (5.17)
B=bE f*' at| = bE| £

La ecuacidn 5.17 puede evaluar
se numéricamente.

El valor presente de la espe-
ranza de las pérdidas por dafo y por falla puede consi
derarse como constituido por una parte Dl’ que corres-
ponde a dafios reparables, y otra 02, debida a falla de

grandes proporciones.

Se considerara primero D,. Pa
ra su calculo es valida la ecuacidn 5.13, sustituyendo
7\/(3-0‘7') por su esperanza, valuada tomando a ey como va-

riable aleatoria:
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De nuevo, si es valida la e-
cuacién 5.9, , tiene distribucidon sensiblemente loga
ritmico-normal y es pequefia la probabilidad de que.l/f
sea grande en comparacidn con uno, la ecuacidn 5. 18

puede aproximarse a

H var ( T/ A) (5

* Le(r/a)|  (-e(r/a)

donde: 2z 2
-~ 2

2 2
var {T/a) = (6272(r -1) [E (7/7')]

Para evaluar D], se considera como dafio reparable la
pérdida de borde libre causada por un temblor. Si se
elige la aceleracion maxima del terreno, a, como para
metro del movimiento sismico y se acepta la hipdtesis

de comportamiento rigido-plastico de la cortina (subcg
pftulo 5.15), puede utilizarse la figura 5.6 para cal
cular con relativa sencillez el descenso de la <corona
ante un sismo especificado y el costo correspondiente,

dy (a) de esa pérdida de borde libre.

Si se adopta la ecuacidn 5.9
para la tasa,'K, con la que se excede el parametro a
del temblor, la esperanza del valor presente de la péL
dida por dafio reparable vale

Hq

D] =T:7" ......................... (5-20)

donde: az

H, = a‘d‘[a} ‘}\‘;}.T da -+ -- i (5.21)
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Fig. 5.6.: Comparacidén entre el valor real y la esperanza del despla

zamiento relativo maximo del talud de una presa (Newmark
y Rosenblueth, 1971).
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donde las aceleraciones a;, Y a, son, respectivamente,
la correspondiente a la minima pérdida de bordo libre
que amerita reparacion y la asociada a la falla de gran

des proporciones.

Ahora, al combinar las ecua
ciones 5.18 y 5.20 para la esperanza del valor presen-
te de la pérdida en su totalidad, la funcidn objetivo

adopta la forma

Z =18 - (C+ D, + 02)...............(5.23)
El proceso de optimizacidn
consiste en comparar diversas alternativas de disefo

y elegir la que proporcione el maximo valor de Z.

5.1.11 Otros detalles del disefio antisismico.

Considerando que no se puede
analizar cuantitativamente todos los efectos de los
sismos en una presa, deben derivarse algunos aspectos
del disefio solo de la consideracidon cualitativa de los
mecanismos de dafios expuestos en el Cap VI. Esto re-
quiere la adopcidon de ciertos detalles de disefios que,
en general, no afectan demasiado el costo de la presa
Yy, por tanto, no invalidan los resultados del proceso

formal de optimizacidon descrito anteriormente.

Los detalles mas importantes
del tipo mencionado tienen por objeto reducir el peli-

gro de agrietamiento, del corazdén impermeable de la
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cortina, y de la pantalla impermeable de la cimenta-
cién, y el riesgo de erosidon de la corona por desborda
miento de corta duracidén. Entre ellos pueden mencio

narse:

a) Adopcidén de corazones impermeables amplios «consti-
tuidos por materiales suficientemente deformables,
plasticos y cohesivos para minimizar la probabili-
dad de agrietamientos por deformacidén diferencial vy
para reducir el riesgo de erosidén interna en caso

de aparicidon de grietas.

Esas caracteristicas son particularmente deseables

en la parte superior del corazén impermeable.

b) Uso de filtros y transiciones de dimensiones genero
sas a ambos lados del corazén impermeable, <consti-
tuidos por materiales granulares limpios y bien gra
duados, capaces, los de aguas abajo, de prevenir la
erosidén interna del corazén, y los de aguas arriba,
de funcionar como autosellantes de grietas eventua-

les.

c) Disefio del corazén impermeable y de sus zonas granu
lares préximas, de modo que sus compresibilidades
sean semejantes, a fin de reducir el peligro de a-
grietamiento por tranferencia de carga del corazdn

a las zonas granulares, y viceversa.

d) Uso de suelos de baja contraccién volumétrica en la
parte superior del corazdén impermeable para reducir

el agrietamiento por secado.

e) Preferencia, en la cimentacién, de pantallas imper
meables de tipo plastico (delantal de arcilla com-
pactada, trinchera rellena de arcilla compactada,

pantalla de inyecciones de mezclas plasticas,panta-



f)

q)

h)

11a de lodos) sobre las de caracter fragil

paneles o muros de concreto).

Adopcion de segundas lineas de defensa en

criticas de la pantalla impermeable de la
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(pilotes,

las zonas

cimenta-

cidon cuando, por consideraciones diferentes de las

sismicas, aquella tiene que ser del tipo rigido.

Un ejemplo de medida de este tipo es el bloque de

14 m. de espesor y 28 m. de altura de suelo inyec-

tado que envuelve la porcidn superior de la panta-

lla impermeable de concreto de la presa Morelos

(Marsal y Reséndiz, 1971).

Localizacidn de la cortina de modo que su

cimenta-

cidon no esté cortada por fallas geoldgicas de las

tres primeras categorias mencionadas en el

Vi.

capitulo

En igualdad de costos, preferir aquella combinacidn

de altura de cortina y capacidad de vertedor que

permita manejar la avenida de disefio con su maximo

volumen de almacenamiento temporal, pues

en estas

condiciones serd mayor la diferencia entre el nivel

ordinario de operacidon del embalse y la <cresta de

la presa, y por tanto serd menor el riesgo de des-

bordamiento durante sismo.
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5.2 METODO DEL COEFICIENTE SISMICO.
5.2.1 Generalidades.

En razén de construir una pre
sa de terraplenes antisismica, es necesario considerar
para el proyecto integro de la presa los siguientes

factores:

- lugar de construccidn
- forma
- materiales

- detalles del disefo

Debido a sismos acaecidos, se
ha logrado visualizar consecuentes deterioros en las
presas por lo que, los siguientes puntos deberdn predo

minar en los disefos de presas:

1. Es aconsejable seleccionar un lugar con buenas con
diciones del suelo: Los desplazamientos del movi-
miento sismico en terreno duro 6 rigido es solamen
te una fraccidon del desplazamiento que se realiza
en terreno suave. Actualmente, sin embargo, una
presa de terraplenes es frecuentemente empotrada
debido a que el material no ofrece dureza necesa-
ria por lo tanto, es necesario verificar un estu-
dio concienzudo de la estabilidad de la fundacidn

del suelo durante un sismo.

2. En suelo de arena fina o suelos con lentes de are
na fina, existe el peligro de licuacidon durante el
sismo. Cuando se presenta esta clase de suelos en
dreas sumamente amplias y resulta extremadamente
dificultoso el tratar de mejorarlos mediante algdn
tratamiento, dicho lugar no serda recomendable para

la construccidn de una presa de terraplenes.
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Cuando el cuerpo estd empctrado sobre el sedimento
de un lecho de rio y el corazdn estda profundamente
empotrado en una fundacidn rocosa, hay el temor de
futuros agrietamientos por ello es necesario procu
rar zonas de transicién entre el cuerpo y el cora-
z6n en razén de la variacién de rigidez de la fun-

dacién la que serd gradualmente en esta Aarea.

En una presa de tierra existe el peligro de que
los deslizamientos puedan extenderse por debajo de
la fundacién de un terreno suave, y ser la causa
de fallas en la base del talud. Por 1o que es ne-
cesario para calculos de estabilidad, el haber he
cho también consideraciones de este tipo de colap-

SO.

Hay la posibilidad que el pié de un talud sea des
prendido durante un sismo. Para prevenir este da-
flo resulta efectivo ubicar roca sana en esta por-

cidén.

Cuando la profundidad del suelo impermeable es muy
grande, las capas son en algunos casos, extendidas
sobre importantes superficies tanto aguas arriba
como aguas abajo, en vez de extender el corazbén ba
jo el suelo impermeable. Entonces se recelarfa en
que se podrian formar grietas en los estratos arci
llosos, pero dentro de las capas. Una contramedi
da muy efectiva para esto es el procurar = que el
enrocado tenga taludes suaves en los bordes G ori-
l1las de los colchones de barro o lodo. Sin embar
go, en una zona donde se sabe anticipadamente que
habrdn violentos sismos, es recomendable evitar la

fuga del agua usando colchones de barro o lodo.
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En las conexiones entre la presa y los flancos del
valle, es necesario que estos Gdltimos sean adecua-
dos para los contactos. Por este prop6sito, se ha
considerado efectivo hacer mds suaves los taludes
de los estribos y la presa ligeramente arqueada de
tal manera que las presiones actuardn en la porcidn
en contacto entre la presa y los dos lados del va-
lle.

Las tuberfas enterradas y otras semejantes son ge-
neralmente deterioradas y dafian a su vez la presa
durante la ocurrencia sismica que los provocé, de-
bido a que sus vibraciones difieren con las de la
presa. Por lo tanto, las ubicaciones del empotra-
miento de ellos deberdn ser seleccionadas para evi
tar contacto entre el suelo natural y la presa,

siendo mids prictico ubicarlas en terreno natural

Ademds de la estabilidad dindmica de la presa, e-
xiste otro problema que deberd tenerse en cuenta
siempre y que es el '""Desbordamiento' del agua em-
balsada al sucederse un sismo. Las alturas de
grandes olas producidas en el reservorio durante
el sismo han sido ya descritas en la seccién ante
rior. En presas de terraplenes el hecho de que es
tas sean mis débiles contra estos sucesos sobresa
lientes, sefialan necesidad de proveerlas de un ade
cuado bordo libre. Comunmente el bordo libre de
las presas de terraplenes son aproximadamente de
1 m. mds alto que los de las presas de concreto.
Las normas de disefio del '"Comité Nacional de gran
des presas de Japén'' recomienda que ellos no serdan
menores que 2.0 m. para presas de alturas bajo los
50 m.; 3.0 m. para 50 a 100 m. vy 3.5 m. para altu-

ras mayores de 100 m.
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Con los progresos recientes en
almacenamientos por bombeo, en las técnicas de genera-
cién de energia, han sido construfidos pequefios reservo
rios. Hay una posibilidad de que las vibraciones del
orden mds bajo inducidas en los reservorios sean por
la larga frecuencia del movimiento sismico, causando
en las superficies del reservorio ascensos agudos del
agua. Por lo tanto, es necesario para este punto dar-
le una especial consideracidén en el caso de reservo-

rios pequenos.

El método adoptado tradicional
mente para examinacién de la estabilidad de una presa
durante un sismo ha sido el del '""Método del Coeficien-
te Sismico'". De acuerdo con este método, la seccidn
transversal de la presa es seleccionada tal que el fac
tor de seguridad contra la masa de tierra deslizante a
lo largo de la superficie de deslizamiento serd mayor
que un valor dado. Los argumentos por lo que es em-
pleado este método como un método bisico de disefo son
que el equilibrio de fuerzas queda satisfecho, que es-
te método de cdlculo puede ser aplicado a varias condi
ciones producidas por operacidén del embalse de agua vy
que hay muchas presas disefiadas satisfactoriamente ba-
jo este método. De todo lo visto tebSrica y experimen-
talmente, este método es considerado de ser uno de los
mas dignos de confianza para chequear la estabilidad
de una presa de tierra. Pero esto no es suficiente vy
los esfuerzos y desplazamientos de la presa, y la re-
sistencia dindmica de materiales siguen siendo investi
gados. Lamentando, sin embargo, que hay muchos puntos
quedados en los estudios de dindmica de presas que se
encuentran incompletos, y como no se ha investigado la
etapa en cada disefio,éste puede ser hecho directamente
empleando este método de coeficiente sismico. De esta

manera, los disefios son verificados empleando el méto-
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do estdtico convencional, pero es mis deseable inclufir
tal cantidad de material de estudios de dindmica como

fuera posible,

Adn en el caso de cdlculos de
estabilidad de una presa por el método estdtico conven
cional en razdn de las observaciones efectuadas sobre
comportamiento de presas durante sismos considerando
la intensidad sismica como uniforme, desde la corona

bajando hacia el fondo.

Todas las observaciones indi-
can que la parte superior de una presa vibra intensa-
mente comparada con la parte del fondo, y ademds la re
lacidn es claramente alta, Por lo tanto, es mds razo-
nable tomar el coeficiente de disefio sismico con un va
lor alto para la cumbre de la presa en el caso de te-

nerse una presa alta,

La fig 5.7 d& un ejemplo de es
ta distribucidén de coeficiente sismico empleados en el

disefio de una alta presa de enrocado,

fe——0.30 —
¥
H/4
1 T
3
< H
0,15

Fig. 5.7.
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5:.2,2 Analisis de estabilidad de Terraplenes por el
método de la superficie circular de deslizamien

to.

En el método del Coeficiente
Sismico, las fuerzas siTsmicas actuantes sobre una pre-
sa estan consideradas que trabajan horizontalmente, por

lo que este coeficiente sismico estd determinado por:

a) La sismicidad del lugar.
b) E1 tipo de suelo de la fundacién, vy

c) La importancia de la presa.

En Japdn, tales coeficientes
de disefio sismico estdn convenientemente indicados en
la Tabla 5.1 y son empleados de acuerdo a las normas
establecidas (1969) por el Comité Nacional sobre Gran-

des Presas.

TABLA COEFICIENTE SISMICO SEGUN EL TIPO DE

SUELO.
CLASIFICACION DEL SUELO COEFICIEMTE CORRECTO
N=0, estrato con espesor 2 m. 1.2

SUAVE N 2, estrato con espesor 5 m.
N 4, estrato con espesor 10 m.

Estrato diluvial y aluvial con ex-
S clusién de suelos blandos. Lol
ROCA Formaciones rocosas terciarias o 0.8

anteriores a este periodo.

TABLA 5.1

Hay que considerar que cuando
el reservorio estd vacio y cuando haya una sobrecarga

en el nivel de agua, se tomardn la mitad de los valo-
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res de dicha Tabla, mientras que en el caso de aveni-
das anormales la fuerza sismica no es tomada en consi-
deracidon. Ademds de la fuerza de inercia, la presidn
hidrodindmica también trabaja como una carga durante

un sismo.

La presidén hidrodindmica traba
jando sobre una presa es considerada que actéa normal
mente en la superficie de aguas arriba. En considera
cién a los valores de la presi6én mencionada, se especi

fica su siguiente férmula:

ph=c'§-.kn ..... et e (5.24)

sin embargo:

donde
3)
3)

presién hidrodinamica (ton/m
peso unitario del agua (ton/m

coeficiente sismico de la presa.

v
o X'Ei o

tirante del agua, desde el nivel del embalse
hasta el suelo de fundacién (m),
h: tirante de agua, desde el nivel del embalse
hasta un punto arbitrario (m)
Cm: valor de la presion dindmica del agua sobre

taludes (Coeficiente de Zanger) ver fig. 5.8.

Las normas recomiendan que los
valores del nivel de agua y coeficiente sismico de 1la
presa para los cidlculos, sean tomados como indica la
Tabla 5.2, donde estdn combinadas las presiones hidros

tdtica &€ hidrodindmica de agua durante sismos.
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Fig. 5.8.: Coeficiente de Zanger, de presidn dinamica
de agua sobre Taludes.

TABLA 5.2
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Estado del
nivel de
agua del em
balse. -

Nivel de agua

Presidon Hidrostatica

Presién Hidrodindmica

Coeficiente STs

Altura nor Altura normal del | Altura normal del Coeficiente
mal del ni nivel de agua + | nivel de agua. sismico de
vel de agua altura de ola de la presa.
bida al viento +
‘1 altura de ola
2 debida al sis-
mo.

Sobrecarga Sobrecarga en el Sobrecarga en el 1 del coe-
en el nivel nivel de agua + | nivel de agua. 2 ficiente
de agua. altura de ola de sismico
bida al viento + de la pre-

1 altura de ola sa.

2 debida al
mo .,

sis

La estabilidad del

sualmente examinada utilizando el

método de

talud es u-

Desliza-

miento de un segmento circular en fallas de taludes.

El

método para analizar

la es-

tabilidad de un talud de aguas arriba serd descrito se

guidamente,

dejando constar que este mismo método pue-
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de ser aplicado al talud de aguas abajo 6 a los colcho
nes de fango. Una superficie de deslizamiento <circu-
lar, indicada en la Fig. 5.9 es asumida para ser anali
zada la estabilidad de la masa de tierra sobre dicha
superficie a deslizarse. Las fuerzas que intervienen
como causantes del deslizamiento de la masa de tierra

son:

1.- La presidn de carga del embalse de agua.
2.- La carga muerta de la masa de tierra.

3.- Las fuerzas sfismicas.

L,- La presién de agua de poros actuando a lo

largo del plano de deslizamiento.
Las fuerzas resistentes al deslizamiento son:

1.- La cohesidn, vy

2.- La fuerza de friccidn,

las que trabajan sobre la superficie de deslizamiento.
La presa serd considerada segura cuando el momento de
la masa con respecto al centro del circulo de desliza

miento no exceda al momento dltimo.

En estos tiempos, no debemos
olvidar que el efecto de la resistencia debida al peso

del suelo es reducida por la presién de agua de poros.

Esta presién de agua de poros depende de la penetra-
cién del agua como de la presién de aguas residuales
debidas a procedimientos de construccién. Cuando se

considera el efecto sismico, la presidn de agua de po-

ros viene a ser todavia mds compleja y el hacer una
exacta evaluacidn resulta bastante dificultosa bajo
las actuales condiciones. Por lo tanto el disefador

puede en una forma bastante aproximada estimarlo conve

nientemente,

El orden para obtener la resis
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LN
IIRGY
b

Fig. 5.9.: Fuerzas actuantes en una dovela.

tencia sobre una superficie de deslizamiento, es nece
sario conocer la distribucidén de esfuerzos sobre la su
perficie. Sin embargo, hay problemas de cardcter est§
ticamente indeterminados que impiden su resolucidn.

Por lo tanto, segin la Fig. 5.9 la masa de tierra ha
sido dividida mediante columnas en una serie de segmen
tos limitados por la superficie circular de la masa des
lizante;y la distribucion de esfuerzos sobre la super-
ficie de deslizamiento es obtenida por determinacidn
de los esfuerzos normales actuantes sobre los fondos

de dichas columnas.

Tomando asf una columna de sue
lo tal como abcd y verificando las fuerzas que actdan
sobre &1, se encuentran en nimero de 14, De ellas las
fuerzas denotadas con la letra P son las fuerzas ac-
tuantes sobre la masa de tierra y las fuerzas denota-
das con la letra R son las resistencias a la compre-

sidn. AsTi:

1 presidén hidrostdtica sobre plano ac.
presién hidrodindmica sobre plano ac.

peso del suelo en abcd

fuerza sismica actuante sobre el suelo ab
cd,

2
3
y: Peso del agua contenida en abcd
5
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P6: fuerza sismica actuante sobre el agua con
tenida en abcd.
P7: presion de tierra sobre el plano ab.

PB: presion de agua de poros sobre el plano a

b.

P9: presion de tierra sobre el plano cd.

ﬁo: presion de agua de poros sobre el plano c
d.

ﬂ]: presion de agua de poros sobre el plano b
d.

R]: Fuerza normal sobre el plano bd.

RZ: Cohesidon actuante sobre el plano bd, y

R,: Friccidon actuante sobre el plano bd.

Algunas de estas fuerzas son
conocidas exactamente mientras que otras son dificulto
sas para ser determinadas, ya sea por su naturaleza fT
sica confusa o por el alto grado de estaticidad inde-
terminada. Con respecto al Gltimo de ellos se hacen
suposiciones convenientes en lo relacionado a su esti
macidén, pero dependiendo de la suposicidén planteada pue

den tenerse varios métodos de c3lculos de estabilidad.

Las magnitudes vy direcciones
de las fuerzas P1 a P11 actuantes en el punto Q son de
terminados como sigue:

- P, es la presion hidrostatica del embalse

de agua actuando sobre el plano ac.
- P, se calcula su valor mediante la ecuacidn
5.24 y actia en la direccidon de P1.
- P3 y Ph son los pesos del suelo y del agua-

contenidos en abcd respectivamente.

- P_. es determinado multiplicando el peso de

5

la masa de suelo por el coeficiente sismico.
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P6 es obtenido multiplicando el peso de 1la
masa de agua contenida en la masa de suelo
por el coeficiente sismico siempre que la
permeabilidad de dicho suelo sea bastante
baja o pobre. Este valor serd reducido en
caso de contar el suelo con un valor de per

meabilidad mayor o cuando ésta aumente.

P7 Y P9 se asume que se anulan entre sf7.

P8, P10 y Pll son presiones de agua de po-
ros siendo obtenidas a partir de presiones
filtrantes que son determinadas por la teo
rfa de flujo de aguas. Las variaciones en
estas presiones durante la ocurrencia de un

sismo son despreciables.

Entonces la componente normal de la fuerza
resultante de P1 a Pll en el plano ab es ex
presada como Pn y la componente tangencial
al plano ab es Pt’ Pn y R1 estan en equili-
brio mientras que Pt se equilibra con la su
ma de R2 y R3
El maximo valor que puede alcanzar R2 es cl
donde ¢ es la resistencia a la cohesidon y 1
es la longitud de ab.

El madximo valor que puede alcanzar R, es PH

3

tan?ﬂdonde tan € es el coeficiente de fri-

ccién interna.

Por lo tanto, el maximo valor del Momento

Resistente (MR) con respecto del punto 0 es:

Me= T (cL + = PN.tan‘(’ ).eeev...(5.25)
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donde:

r: radio del circulo

L: longitud del arco AB
representa la suma de las columnas individua
les de suelo obtenidas por seccionamiento de

la masa de tierra deslizante.

Las fuerzas actuantes sobre -
la masa de suelo AB son comprimidas por las presiones
hidrostatica e hidrodinamica a nivel del plano AB, los
pesos del suelo y del agua contenidos en la masa del
suelo y las fuerzas sismicas actuantes sobre éstas y
la presion de agua de poros actuando sobre el plano de
deslizamiento. De ellos, las fuerzas gravitacionales
y las fuerzas sismicas que actlan sobre el suelo y el
agua contenida en la masa de suelo AB son aplicadas en
el centroide de dicha masa. Ademds como la presidn de
agua de poros sobre el plano de deslizamiento son diri
gidos hacia el punto O0; ellos no tienen momentos con
respecto al punto 0. La suma de los momentos de las
fuerzas con respecto del punto 0 es expresada como M.
Cuando M no exceda a Mg entonces la masa de suelo no
llegard a deslizarse hacia abajo. Por lo tanto la re-
lacion de M a MR es considerada como el Factor de Se-
guridad contra el deslizamiento, al que se designara

como FS y que es:

M (5.26)
FS = ——
Mg

Considerando de la misma mane
ra otras superficies mas de deslizamiento y verifican-
do los mismos cadlculos para cada una de esas superfi-
cies circulares de deslizamiento se obtiene el "minimo

valor' del factor de deslizamiento y si este valor es-
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td fijado dentro de los limites del factor de seguridad

del disefo, la presa serd considerada como estable.

En las Normas de Disedo para
los Programas de Mejoramiento de Tierras del Ministerio
de Agricultura y Selvicultura, se ha especificado que
dicho factor no serd menor que 1.2; para dar fe de estos

casos se presenta la Tabla 5.3.

TABLA 5.3 : EJEMPLOS DE FACTOR DE SEGURIDAD.

Coefi- | Altura de | Rapidez de £ lenitud
ciente agua. desniv.agua SEBECEE
PRESA | TIPO sismi- |Lado Lado Lado Lado Lado Lado
co. aguas |agquas | aguas | aguas| aguas | aguas
arribalabajo | arribal abajo| arriba | abajo
Mi 1boro | Corazdén Incl.|0.12 1.56 -- 1.15 -- 1.52 --
Yanase |Corazdén Cent.|0.12 1.06 |1.02 -- -- - -
K';:"ya' Corazén Cent.|0.12 }1.21 | = |1.15 | = 1.80 | --
Honzawa | Corazdn Cent.|0.15 1.30 1.38 1.26 1.54 1.75 --
Gando Corazén Incl.|0.15 -- 1.26 | 2.35 — 2.19 -=

5.2.3 Verificacion de Estabilidad de Taludes por el Mé-

todo del desplazamiento :

El método de la seccidn ante-
rior estd basado en la teoria de que cuando el momento
que atenta causar el deslizamiento de una masa de sue

lo excede al momento debido a la resistencia, la presa

consecuentemente tender3d a fallar.

Considerando que hay la posi-
bilidad de ocurrencia de algin deterioro en el interior
de la presa que podria conducir al colapso Gltimo con
el con el transcurrir del tiempo y que a su vez resul-
ta dificultoso el resanar los dafnos sufridos en el co-
razon de la presa, son maneras de pensar consideradas a prime

ra vista como conservadoras, pero que es tomado como apropia
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do en el disefio de una presa de terraplenes. Sin em-
bargo durante un sismo violento es forzoso asumir que
el momento que atenta causar el deslizamiento de la ma
sa de suelo exceda al momento debido a la resistencia
en un nOmero pequefio de veces para periodos cortos du-
rante el sismo. El problema serd que extensidn desli-

zable pueda ciertamente ser tolerada por la presa.

Al asumir que el deslizamiento
de una masa de suelo empezard durante la ocurrencia de
un sismo violento o terremoto, cuando el momento debi-
do a las fuerzas extrafas excedan al momento resisten-
te. La masa de suelo que ya ha comenzado a deslizarse
estarad sujeta a la fuerza gravitacional, a las fuerzas
sismicas y a la resistencia, pero el deslizamiento se-
guird avanzando. Sin embargo, la resistencia continua
rd actuando mientras las fuerzas sismicas tiendena ser
rdpidamente reducidas para llegar a ser de sentido con
trario luego, tal que el deslizamiento de la masa de

suelo sufra una deceleracidon y llegue a detenerse.

Desplazamiento méximo
y ;
i

-
Resistencia simetrica
Fig. 5.10.: Desplazamientos estandarizados para sismos

normalizados (resistencia simétrica) (Prof.
N.M. Newmark).
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Resistencia no simetrica
Fig. 5.11.: Desplazamientos estandarizados para sismos

normal izados (resistencia no simétrica)
(Prof. N.M, Mewmark).

Cuando la aceleracidn sismica
es nuevamente incrementada se producird el deslizamien
to una vez mds y se repetirda el mismo fendmeno ya des-
crito. Con cada repeticidén, la cantidad total de des
lizamiento se va incrementando y entonces el sismo ori
ginard un cierto grado de desplazamiento permanente.
Si el aumento de este deslizamiento no hace peligrar la
presa, esta se considerard estable después de ocurrido

el siTsmo.

En razon de aclarar este fend
meno N.M. Newmark calculd el desplazamiento relativo
en el suelo de un objeto apoyado sobre &l por friccidn
llena, estando el objeto sometido a movimientos sismi
cos. Siendo el peso del objeto como "W" y el coefi-
ciente sismico "k*, la fuerza sismica actuante sobre
el objeto serd "kW®, Cuando KW exceda a un cierto va-
lor dado, el objeto comenzard a moverse. Mientras tan
to el movimiento estard sometido a una resistencia ade
mads de la fuerza sismica. Las fuerzas con tales carac
teristicas son por lo general llamadas de friccidn lle

na. Aqui este aumento es expresado como '"'fW'", donde
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"f'es denominado como el coeficiente de fricciodn.

Se conocen ondas sismicas de
entradas, asi por ejemplo, hubieron tres tipos de on-
das sismicas durante el sismo de "El Centro'' y de otros
mas, todos normalizados por tamafios, empledndose una
aceleracion maxima de 0.50 g y una velocidad maxima de
30 pulg/seg. Los resultados estan indicados en la fig.
5.10 y 5.11. Las abscisas de las figuras son las rela
ciones entre el coeficiente de friccidon y los coefi-
cientes sismicos, mientras que las ordenadas son los
maximos valores de desplazamientos del objeto con rela
cion al suelo. Los valores de los desplazamientos re-
lativos estan expresadas aquil en unidades de pulgadas.
También, las curvas envuelven los resultados de los
cdlculos numéricos y las ecuaciones representativas de

esas curvas estan incluidas en ambas figuras.

La figura 5.10 muestra un ca-
so donde el objeto puede deslizarse a uno y otro lado,
mientras que la fig 5.11 presenta el caso donde se pue

de deslizar solamente a un lado.

El deslizamiento del talud de
una presa corresponde al dltimo caso y el deslizamien
to de una presa sobre una base corresponde al primer

caso.

De acuerdo a estas figuras,
las Gltimas cantidades de deslizamiento son tan gran-
des que minimizan el valor ﬁ/k , Y la cantidad es mas
grande cuando el deslizamiento puede ocurrir en una so
la direcciéon que cuando pueda ocurrir en uno y otro la
do. Ademds, en la fig 5.7 se nota que la dltima canti

dad de deslizamiento es notoriamente aumentada cuando
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"K' viene a ser 3 6 mds veces mas grande que 'f',

Tomados desde este punto de
vista puede ser comprendido que una maxima velocidad
de una serie de movimientos sismicos juega un rol ex-

tremadamente importante en el Gltimo valor 6 <cantidad

de deslizamiento. De esta manera, la velocidad maxima
del movimiento sismico pareceria tener una mayor in-
fluencia sobre la estabilidad de una presa que la maxi

ma aceleracidn.

Esta teoria de seguridad de
presas enfoca especialmente el desplazamiento, el cual
es relativamente sencillo medirlo, por cuanto el méto-
do convencional de intensidad de esfuerzos resulta bas
tante dificultoso para calcularlo y verificarlo. Por
lo tanto este método es bastante interesante puesto que
presenta un método diferente de verificacidon de la es-

tabilidad durante un sismo.

Sin embargo, hay una interro-
gante como si la resistencia actuante sobre una masa
de tierra o masa rocosa que ha comenzado a moverse sea
considerada como una simple friccién llena (rozamiento
entre sélidos). Se reconoci6 en los ensayos de mode-
los que una porcidén de la superficie del talud que una
vez comenzado su movimiento, colapsa en forma de ava-
lancha después de diversas repeticiones de vibracidn.
Ademads como un fundamento de disefio, es grave permitir
la deformacidén plastica ain temporalmente, porque en

una presa de terraplenes los dafios mas leves permiti-

ran mas tarde filtraciones de agua que llegan a ser
causas de deterioros. Por ello, si la deformacidn plas
tica es permitida, los lTmites serian extremadamente

bajos.
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5.2.4 Verificacion de la Estabilidad de una presa por

medio de cilculos de esfuerzos.

En dafios a presas durante sfis
mos hay colapsos de taludes, agrietamientos de corazo-
nes y aflojamiento de masas de suelo. Sin embargo, el
método convencional no puede ser empleado para cual-
quier otro caso como no sea para el colapso de taludes.
En razdén para estudiar los otros dos problemas es que
probablemente sea necesario aclarar los esfuerzos
internos. También en verificaciones de la falla de un
talud no puede ser suficientemente condicionado para
usar solamente el método convencional. Por lo que se
efectuarian consideraciones mds racionales si pueden

ser hallados los esfuerzos dinamicos.

Sin embargo, actualmente, los
esfuerzos de una presa son esfuerzos no lineales y por
tal, extremadamente dificultosos para ser calculados
exactamente, y las propiedades dinamicas de los mate-
riales de terraplenes son hasta ahora no muy bien com-
prendidas. Por todo esto, se anticipd que muchas difi
cultades serdan experimentadas durante el disefio de una
presa basado sobre sus esfuerzos, y los pasos deben
ser claros para este método de diseio por medios de fu
turos empeifos. Los avances mas remarcados hechos re-
cientemente en cdlculos numéricos técnicos, inspiran
mas confianza, considerando las posibilidades de esta-

blecer cualquiera de los métodos.

En la seccidén 3.2.1, los es-
fuerzos dentro de una presa son calculados empleando
la teoria eladstica y el método del coeficiente sismico.
Cuando esto es comparado con los ensayos de falla de

los modelos, puede verse que dichas fallas ocurren en
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porciones donde el rango de los esfuerzos tensores cu-
bren una area bastante amplia. En otras palabras, en
los andlisis numéricos de esfuerzos cuando las fuerzas
sismicas estan incrementadas, aparecen altos esfuerzos
de tensidon en las porciones cercanas a las superficies
de secciones del cuerpo, y el area del rango de los es
fuerzos tensores es ensanchada. Sin embargo, en los
ensayos de los modelos, las grietas son formadas en e-
sas porciones y por ellas podrian sucederse desliza-

mientos en formas de avalanchas. También en los mode-
los de presas con corazones altamente rigidos, las grie
tas tienden a formarse en el corazén mismo, mientras

que los cadlculos de la porcidon a media altura hacia la
cresta del corazén vienen a ser areas de esfuerzos ten
sores. En ese momento los maximos esfuerzos tensores
son alrededor de los 25 a 30 Kg/cm2 en las secciones
del cuerpo y cerca de 10 Kg/cm2 en el corazén de acuer
do con los cadlculos. Actualmente esos valores podrian
diferir de acuerdo al tamafio de los granos y otras pro
piedades de los materiales de terraplenes. Tal que si
existe una estrecha relacidén entre los calculos del
rango de los esfuerzos tensores y la falla en los ensa
yos de los primeros modelos por la suposicidn que la
falla causard aflojamiento de la masa de suelo y pérdi
da de la resistencia del suelo donde aparecen los es-

fuerzos tensores en los calculos.

Ademds cuando se han realiza-
do los cilculos de los esfuerzos, el esfuerzo tensor
mas grande es producido en la superficie de la porcidn
de la parte media del talud. Esta porcidn se estima
que sea la de mayor peligro. Cuando ya se ha estable-
cido, que cuando los cdlculos de esfuerzos son hechos
considerando que las ondas sismicas sean ondas superfi

ciales que avanzan a lo largo de la superficie del sue
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lo tanto como cuando la estabilidad del talud sea exa-
minada estiticamente por el método de la superficie cir
cular de deslizamiento, la conclusidn es que la super
ficie del talud en su porcién a media altura es la por
cidon que mds facilmente tenderd a colapsar. Ese mis-
mo resultado es obtenido con varios métodos de cédlcu-
los que indican que esa porcidon, actualmente 1lega a
colapsar mas facilmente. Por lo tanto, se considera
como previsidn una berma ancha en la mitad de la eleva
cion de la presa para incrementar la estabilidad de es
ta porcidn, la cual a su vez incrementard la estabili-

dad del talud entero de la presa.

H. B. Seed, establecid compa
rando esfuerzos calculados y propiedades de los mate-

riales ensayados para la presa Sheffield, que la falla

de esta presa en el sismo de Santa Barbara, de 1925,
fué probablemente debida a la licuacidén del suelo en
la parte céntrica de la base de la presa. Este tipo

de comparacidn proporciond un nuevo método para verifi

cacidon de la estabilidad de una presa.

Posteriormente a partir de e-
jemplos de verificacion de estabilidad de presas por
medio de esfuerzos internos, se comprobd la influencia
que ejerce la ubicacidon del corazén en la presa, sien-
do mads recomendable la posicidon central, 0o inclinado
hacia el lado de aguas arriba. Como bien se sabe, el
papel que cumple el corazdn es el de impedir el paso

del agua, asimismo el propbsito del cuerpo aguas arri-

ba es el de ofrecer proteccidon para el corazén, vy el
cuerpo de aguas abajo proporciona estabilidad para 1la
presa. Por lo tanto, en una simple consideracion po-

dria aparecer que una presa con corazén inclinado, que

tiene una gran seccidn del cuerpo aguas abajo ofrece-
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rfa una estabilidad mas alta. Sin embargo, cuando se
consideran aspectos del area de rango de tensiones y
el aumento de esfuerzos tensores producidos durante un
sismo, la presa de corazdn central aparece como mas es
table. La fig 5.12 ensefia los rangos de tensiones %
los maximos valores de esfuerzos tensores para los tres
casos de relaciones de rigideces entre el corazdn y el
cuerpo de 1:3, 1:1 y 3:1, y para un coeficiente sismi-
co de 0.3. Se puede ver que los rangos de tensidn son
mas grandes, ademds hay mayor aumento de los esfuerzos
en el cuerpo de aguas arriba y en corazones de presas
de corazén inclinado que aquellas presas con corazdn
central como se mostrd en la fig 4.20. Por todo esto
se considera que las fallas por avalanchas de taludes
de aguas arriba y agrietamiento de corazones son mas
probables de ocurrir en presas de corazdén inclinado.

Ademads cuando ocurren asentamientos durante 6 despues
de la construccidén, no se sucederdan grandes deformacio
nes en las presas de corazdn central, y por lo tanto,
hay menos riesgo de que se produzcan agrietamientos en

el corazén.

Fig. 5.12.: Zona de esfuerzos tensores en terraplenes con
corazén inclinado (k=0.3).



CAPITULO VI

EFectos Sismicos A ESTRUCTURAS DE PRESAS
DE TIERRA

6.1 INTRODUCCION.

Las presas de tierra existen
desde épocas muy remotas. Hoy, con los avances de la Me-
canica de Suelos y Equipos de construccidn, se ha revolu-
cionado la técnica constructiva para este tipo de presas,

' d .
a tal punto que se han construido presas de tierra de gran

des alturas, como por ejemplo:

- Presa Oroville, de tierra, 226 m. de altura
y 2,028 m. de longitud de cresta, construfida
en E.E.U.U.

-Presa Nurek, de enrocado, 300 m. de altura

y 810 m. de longitud de cresta, construfda en
la U.R.S.S.

En Japobn también se tienen nume
rosas presas altas que bordean los 100 m. de altura, ta-

les como:

- Presa Miboro, de 131 m. de altura.
- Presa Yanase, de 115 m. de altura.
- Presa Nagano, de 128 m. de altura.

- Presa Kisenyama, de 95 m. de altura.

La estabilidad de este tipo de
estructura depende mayormente de las condiciones de cons-
truccién observadas en el lugar. Los problemas referen-

tes que suelen presentarse son:

a) La intensidad de la carga aplicada al terre-
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no no resulta ser tan grande, por lo que este
tipo de presa puede construirse sobre un terre-
no no muy resistente. Sin embargo, tal terreno
usualmente vibrard mads durante un sismo que el
de tipo resistente y duro. Cabe considerar la
posibilidad de licuacidén de ciertos tipos de te

rrenos.

b) Puesto que los materiales de una presa de tie-
rra no pueden resistir los esfuerzos cortantes,
fadcilmente se formardn grietas internas. Al exis
tir €stas, con el transcurrir del tiempo sufri
réa deterioros por las filtraciones del agua. En
caso de ser una presa de enrocado, al producir-
se rapidos descensos del nivel de agua y repe-
tirse constantemente, existira el peligro de que
los agregados finos del material de relleno sean
lavados muy facilmente. Estos deterioros son
frecuentemente no descubiertos debido al grueso
espesor del terraplén pudiendo ser causa de una

inesperada falla durante un terremoto.

c) Durante la construccidén y después de su termina
cidén se produciran asentamientos progresivos en
el terraplén el transcurrir el tiempo. Mientras
que por un lado este fendmeno tiende a rigidi-
zar la presa, por otro lado cuando el asenta-
miento debido a la consolidacidén no es uniforme
a lo largo de toda la presa, serd la causa de
deslizamientos locales y agrietamientos que po-

drian afectar tuberias involucradas a la presa.

Considerando estos problemas,
deberan tomarse especiales precauciones en el estudio

de estabilidad cuando este tipo de presas sean cons-
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truidas en zonas donde los sismos a esperarse sean de

intensidades altas.

6.2 CASOS DE DAROS SISMICOS A PRESAS DE TIERRA.

Los casos de daidios sismicos
en presas de tierra son muy numerosos, existiendo «ca-
sos de presas con alturas menores de 20 m. que resulta
ron afectadas o destruidas por terremotos acaecidos.
Por ejemplo, una presa de irrigacidon de 8 m. de altura
y 200 m. de longitud sufrid un agrietamiento como con-
secuencia del terremoto de Off-Tokachi, en 1968, produ
ciendo pérdida del volumen de agua embalsada y destru-

yendo los arrozales y vias férreas de la zona.

Similares fallas se presenta-
ron en las ya terminadas presas de Alta Murayama, Baja
Murayama y de Ono, al sucederse el terremoto de Kanto
en 1923, las de Otaniike de la Prefectura de Ehime vy
Otaniike de la Prefectura de Kagawa que fueron seria-

mente dafadas por el terremoto de Nankai de 1944, Japén.

También en otros paises se tie
nen casos de dafnos por sismos a este tipo de presas,
asi por ejemplo se puede mencionar la presa Sheffield,
de 9 m. de altura, la presa Hebgen de 26 m. de altura
y la de San Fernando de 40 m. de altura, en E.E.U.U.

de Norte América.

Examinando los casos de pre-
sas de tierra sujetas a terremotos se puede visualizar
que el dafo nunca ocurrid en sismos de intensidades VI
6 menos. Un sismo con intensidad de VIl correspondien
do ésta a la intensidad sentida en los lugares donde
se tienen reservorios suele afectarlos; asi durante la

ocurrencia de los terremotos de Mikawa (1945) y Yoshino
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(1952) de intensidad VII, estos produjeron agrietamien
tos, asentamientos irregulares y filtraciones en diver

Sas presas.

Para el caso del sismo de 0Oga
(1939) 1a intensidad sTsmica registrada en el distrito
de Oga fué de VIII a IX, donde un total de 58 presas
de irrigacidon sufrieron el embate de la fuerza teldri-
ca resultando 12 de ellas destruidas. Algunas queda-
ron destruidas en el mismo momento del terremoto, pero
el resto fué consecuencia de efectos posteriores al
sismo tan fuertemente acaecido, ya que sufrieron agrie
tamientos que motivaron infiltraciones del agua embal
sada produciendo tubificacidon y arrastre de materiales
finos restandole consistencia a la presa, para final-
mente fallar. Sucedieron casos que en reservorios es-
calonados debido al colapso del reservorio superior mo

tivd la destruccion del reservorio inferior.

Hay que hacer mencidon que du
rante el terremoto de San Francisco (1906), a pesar de
tener un buen nimero de presas de tierra sobre o muy
cercanas a la falla activa de San Andrés, €stas sdlo su
frieran unos pocos dafios, no detectando ninguna des-
truccidn, ya que en ellas se hizo efectiva la evalua-

cion de sus resistencias sismicas.

Desde luego que es naturalmen
te dificultoso para un material falto de resistencia
a la tensidon como lo es el material de terraplenes, el
poder contrarrestar o resistir un violento movimiento
sismico. Es aquil cuando surgen las interrogantes de
si la antisismica viene siendo evaluada en el grado de

su importancia o lo contrario.
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A partir del afo de 1955 apro
ximadamente, se han desarrollado modernos disefios y téc
nicas de construccidén de presas como que ya se inicia
la era de las altas presas modernas tales como tipo ar

co, gravedad y enrocado.

ESCALA DE INTENSIDADES ESTABLECIDA POR LA AGENCIA ME-
TEOROLOGICA DEL JAPON.

0O .- Sentido por un sismografo pero no por seres huma
nos.

I .- Sentido cuando la persona se encuentra inmévil y
silencioso, o por personas extremadamente sensi
tivas a los sismos.

Il .- Sentido generalmente por todos. Vibraciones sua
ves de puertas y ventanas.

I11.- Vibracidon de las edificaciones, traqueteo de ven
tanas y puertas,balanceo de objetos colgantes co
mo focos de luz eléctrica,detectando un encrespa-
miento sobre la superficie del agua en un vaso.

IV .- Fuerte movimiento de edificaciones. Se caen ob-
jetos inestables y se derrama el agua en un vaso
llenado hasta los 4/5 de su volumen total.

V .- Agrietamiento de muros, serios derrumbes de len-
tes rocosos y piedras. Dafos a chimeneas de la-

drillos y empastes de barro en pafioles de las ca

sas.
VI ,- Aproximadamente 30% de destruccion de edificacio
nes de madera. Deslizamientos de montafas y des

prendimientos de acantilado en cantidad numero-
sa.
Vil.- M3s del 30% de edificaciones de madera es des-

truida.

Entre los casos de dafos sfts
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a) Aceleraciones Sismicas.

1'gal.=i_tcm/.se.gz‘ y 1lolgal. o 1.0‘0 gal.l B ”u')loo gal.
Esc. JAPONESA 1 2 3 4 5 6. 7
Esc. MERCALLI MOD] 2 3 | 4 5 | 6 | 7 8 9 (10 | 11 ] 12
Esc. M.S.K. 1 2 | 3|4 |s |67 |8 ]| 9] ]|

b) Velocidades Sismicas.

0. kine=0.1cm/seg. 1 kinz 10 king 100 kine
1 & i T | I 1 WEREI | 2 p 1l
Esc. JAPONESA 1 2 3 & 8 & 7

Esc. MERCALLI MODJ 1 2 k] 4 5 6 7 8 9 j10 N 12

€sc. M.S.K. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 | 10 n 12

F16. 6.1

micos a presas de tierra podemos enumerar los siguien

tes:

1.- SISMO DE KANTO

Acaecio el 1°de Setiembre de
1923, su epicentro estuvo localizado en 35°25'Ny 139°50'E
su magnitud fué de 8.3 y de intensidad VI de la escala

japonesa (intensidad X RF, escala Rosi Forell).

Este sismo afectd una serie de

presas altas cuya relacion se presenta a continuacién:

Nombre de la . .. |Tipo de | Altura|Longitud|Ancho de|Ancho de
Ubicacidn
presa. presa. (m.) |[de cges- cresta la base
i (m (m (m}
Prefect.de|.
Ono Yamanashi Tierra | 49.1 309.0 |7.24 203.0
urayama-Kami | Tokio Tierra | 24.0 320.0 [6.36 129.0
urayama-Shimg Tokio Tierra |30.3 590.0 [7.27 148.0
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La ubicacioén de estas presas

la presentamos en la grafica siguiente:

Escala de Intensidad
sismica Japanesa.

Presa Ono.
Presa Aita Murayama.
Presa Baja Murayama,

2 0o O
W N -

Fig, 6.2.: Distribucidon de la intensidad sismica en el
sismo de Kanto, en 1923,

1.1 PRESA DE ONO.

Ubicada en un tributario del
RTo Sagami en la regién de Chubu. Es una presa de tie
rra con corazén central impermeable. Su altura es de
37.3 m. desde la cimentacién y de 49.1 m. desde la ba-

se del fondo del corazdén central.

El corazdon :central es de mate
rial concreto y estabilizacion suelo-cemento y el mate
rial del cuerpo es de tierra. La presa quedd termina
da en el afio de 1914 para 9 afios mids tarde ser afecta-

da por el terremoto de Kanto.
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El eje de la presa corrfa en
la direccién N21°E. El estribo izquierdo era curvado
hacia el lado de aguas arriba. La geologia de la ribe
ra derecha es un estrato paleozoico y la ribera izquier
da es aluvional. La mayor parte de la presa descansa

sobre un lecho rocoso.

La intensidad sismica en la
zona de la presa fué estimada a partir de las observa
ciones sobre el nimero de monumentos de piedra derriba
dos, calculandose alrededor de 330 gal., expresado en
la escala de intensidades como VI. Tuvieron lugar a-
sentamientos de aproximadamente 3 cm. en el centro de
la cresta de la presa y otro de 25 cm. en la seccion
curvada del estribo izquierdo. Sobre la cresta apare-
cid una grieta de 20 cm. de ancho, 6 m. de profundidad
y 40 m. de longitud, cerca del estribo izquierdo. Tam
bién sobre el talud aguas arriba aparecieron varios
agrietamientos que corrian paralelos al eje de la pre-
sa, siendo todas ellas superficiales no extendiéndose
en el cuerpo. En el talud de aguas abajo y a una dis-
tancia de cerca de 10 m. de la cresta, se localizaron
varias grietas mds. La grieta mads cercana a la cresta
media aproximadamente 10 cm. de ancho y 60 m. de longi
tud. lgualmente se ubicaron numerosos agrietamientos
pequefios, detectando una grieta de 10 cm. de ancho,
11" m. de profundidad y 30 m. de longitud. También se
comprobaron esponjamientos sobre el talud aproximada-

mente 18 m. bajo la cresta.

La atencidn se centrd en el
hecho que ocurrieron severos dafios a la presa a pesar
que sus taludes poseian relaciones de 1: 3 el de aguas
arriba, y de 1: 2.5 el de agquas abajo, los que se con-

sideran en el rango de '‘pendientes suaves'.
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En 1934 se realizaron medicio
nes de velocidad de ondas de corte en el cuerpo de la
presa, encontrdndose que en la cresta eran de solamen-
te 52 m/seg. en comparacidon a que 50 pies debajo de la
cresta eran de 88 m/seg. A esta diferencia de veloci-
dades de ondas de corte se atribuye el agrietamiento

de la porcidn superior de la presa.

1.2 PRESA MURAYAMA.

El embalse Murayama es un sis

tema compuesto de dos presas de tierra, una superior
denominada Murayama - Kami y la otra inferior Ilamada
Murayama - Shimo.

1.2.1 PRESA MURAYAMA - KAMI.

Estd ubicada en un tributario

del Rio Tama en la regidon de Kanto. Es una presa de
tierra de 24 m. de altura, con corazdén central. La di
reccion del eje de la presa es N 10°E. Quedd termina-

da en Junio de 1923, apenas poco tiempo antes de que o
curriera el terremoto de Kanto. La geologia de la zo

na de la presa es de una formacion de greda o marga del

periodo terciario. El! material terraplenado del cora-
zén es una mezcla de arcilla y arena combinados en la
relacion de 2: 1. Este material fué colocado en capas

de 9 cm. de espesor las que compactadas quedaron redu
cidas espesores de 6 cm. mediante empleo de rodillos.
En las otras secciones de la presa, la tierra se colo-
c8 en capas de 15 cm. de espesor las que fueron compac
tadas a 9 cm. En el talud de aguas arriba fué deposi-
tada una capa de grava de 30 cm. de espesor sobre la
que se colocé bloques de concreto de 1.8 m2 de seccion,
y espesores de 30 y 45 cm. E! espacio entre los blo-

ques de concreto fué rellenado con arcilla. La inten
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sidad sismica en este distrito fué estimada de la esca
la de Intensidades como VI. EI nivel de agua del re-
servorio estaba 7.58 m. por debajo del nivel maximo en

el momento de ocurrencia de los sismos.

Los dafios causados por el sis
mo fueron entre otros, el desplazamiento hacia el fren
te de los bloques de concreto, moviéndolos aproximada-
mente 6 cm., la destruccidn de un conducto de drenaje
del parapeto del muro vertical sobre la cresta de la
presa. Se observaron asentamientos de 18 cm. al cen-
tro de la cresta. Sobre el talud aguas abajo, se de-
tectaron asentamientos cercanos a 1.20 m. en su parte
media, existiendo una grieta de 12 cm. de ancho por 110
m. de largo. Ademas hubieron otros asentamientos de
hasta 1.20 m. alrededor del centro de los conductos de
drenaje, en la berma y pie”del talud aguas abajo de la
presa. EIl alineamiento de una berma de la presa su-
frid una desviacién muy suave. Sin embargo, no apare-

cieron grietas en los taludes de la presa.

Investigaciones sismicas lle-
vadas a cabo en esta presa en 1934, se comprobd que las
velocidades de las ondas de corte cerca a la cresta
eran de 114 m/seg., mientras que 50 pies por debajo de

ella eran de 121 m/seg.

1,2.2 PRESA MURAYAMA - SHIMO

Ubicada cerca de la presa Mu-
rayama Kami, EIl método de construccidon empleado fué
similar a la anterior. En el momento de ocurrencia del
terremoto de Kanto, esta presa ain no estaba terminada,
recién habia alcanzado una altura de 16.2 m. de su al-

tura total que posteriormente llegaria a 30.3 m.
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Aparecieron tres grietas para
lelas al eje de la presa aproximadamente 25 m. aguas
arriba del centro de la presa, siendo la mas notoria
una de 2.4 cm. de ancho, 10 m. de profundidad y 68 m.
de longitud, reconociéndose que la cimentacidn donde a

parecid esta grieta era la mias debil.

La medicidon de las velocida-
des de las ondas de corte en la presa mostraron valo-
res de 105 y 99 m/seg., respectivamente en la cresta y
50 pies por debajo de ella. El incremento en la velo
cidad de las ondas de corte cerca de la cresta fué a-
tribuido al hecho de que la cresta habfa sido usada co
mo una via ocurriendo por ello una compactacién local

en el material superficial.

—39 m. —y
b 24

16 m. pasrta
+

-Td——— 85.5 m. —-—b—'

Fig. 6.3.: Dafos a la presa Murayama-Shimo durante su
construccién (Terremoto de Kanto, 1- Set-

1923).

2.- SISMO DE NANKAI

Hay 7 casos en los cuales se
conoce que presas altas han sido danadas por el terre-
moto de Nankai, sucedido el 21 de Diciembre de 1946.
Todas estas presas cumplian servicios de irrigacion vy
aparte de la presa Honen - lke tocalizado en la prefec
tura de Kagawa que es de tipo arcos midltiples de con-
creto armado, las restantes presas son de tierra. De
todas ellas damos descripciones de las presas Otani

lke y Honen-lke.
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2.1 PRESA OTANI - [|KE.

Ubicada en Otani, regidn de
Shikoku, es una presa de tierra con corazdn central im
permeable. Posee 27 m. de altura, un ancho de cresta

de 8 m., 116.4 m. de ancho en la base y 213 m. de tion-
gitud de la cresta. Las pendientes de los taludes son
de 1:4 el de aguas arriba y de 1:3, el de aguas abajo,
el terraplén exigidé un volumen total de 168,800 m3.
Esta presa quedd terminada en 1920. EI suelo de cimen

tacién es arenisca.

Fué a los 26 afios de concluf-
da su construccién cuando soportd el terremoto de Nan-
kai. EI promedio de la intensidad sismica sentida en
la zona fué reportada como VI, a pesar de que la dis-
tancia epicentral se encontraba en el mar, la costa es
perimentd una alta intensidad sismica local. EIl tiran
te de agua del embalse era de 16 m. en el momento del

sismo. La direccidén del eje de la presa es N 85° E.

El sismo tan violento provocd
una grieta sobre la cresta, aproximadamente de 84 m.
de longitud la que corria paralela con el eje de la
presa. En resumen, aparecieron otras grietas mas, pa-
ralelas al! eje de la presa sobre el talud de aguas a-
rriba a 12 y 22 m. del extremo aguas arriba de la cres
ta y sus longitudes eran de 60 m. y 24 m. respectiva-
mente. Las alcantarillas en la base de la presa y en

el estribo izquierdo también sufrieron deterioros.

Durante la reparacidén de 1la
presa, se rellenaron las grietas siendo nuevamente com
pactadas, aplicidndose inyecciones de lechada de cemen-

to a las alcantarillas.
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2.2 PRESA HONEN - [IKE.

Ubicada en la regidon de Shiko
ku. Esta presa sufrid dafos menores por efecto del te
rremoto de Nankai de 1946. La presa tiene 30 m. de al
tura siendo su longitud de cresta de 145 m., de los
cuales la parte central de 87 m. es una estructura de
arco miltiple contigua a una estructura de gravedad de
concreto en ambos extremos. Cada seccidn en arco tie-

ne una luz de 14.4 m.

El sismo causd una grieta en
la seccidn de arco miltiple cerca de la unidn con el
contrafuerte detectandose filtraciones de agua. Estas
filtraciones ocurrieron también en el estribo izquier
do donde la cimentacidn rocosa era poco resistente.
Los dafos fueron resanados mediante inyecciones de le-

chada de cemento.

3.- SISMO DE SAN FRANCISCO.

Sucedid el 18 de abril de 1906,
su epicentro estuvo en los 38°00' N y 123°00' W, sien-
do su magnitud de 8.3 y la intensidad fué de X en la

escala de Rossi Forell.

3.1 PRESA DE SAN ANDRES.

La falla de San Andrés atra-
viesa este reservorio desde el lado Noroeste hasta la presa de
tierra que estd conformada por dos rellenos separados-
por un promontorio rocoso que sirvid como estribo comin
para ambos rellenos. La falla pasaba a través del pro
montorio del estribo comin y no interceptd ninguno de
los rellenos. La presa fué construida en 1870. Para ello se

construyd un muro de concreto en una trinchera abierta hasta tocar
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roca, cuya parte superior se elevé por sobre el estra-
to de roca, construyendo sobre él la porcién inferior

del nicleo de arcilla de 20 pies de ancho.

El método constructivo vy el
material de relleno empleados han sido discutidos por
Sherard.

El material directamente deba
jo de la presa consiste en un estrato gravoso mezclado
con arena y arcilla, variando su espesor desde unos po
cos pies cerca a los extremos, hasta 39 pies en el pun
to mds profundo. La roca noroeste es serpentina y la
del lado este es basalto y diabasa. Estas dos porcio-

nes rocosas estan separadas por el plano de falla.

Antes de 1906 no se tuvieron
problemas de sismos, estabilidad o filtraciones, y en

1875 1a presa fué elevada a 18 pies.

En 1906 l1a falla atravesdé el
promontorio dividiendo ambos rellenos. E1l promontorio
fué desplazado. Asimismo, la carretera y una cerca
existente en esa zona fueron desplazados cerca de 7

pi€s por efecto del movimiento sismico.

La presa mostrd una severa de
formacién por una distancia de mds de 150 pies. Se en
contraron grietas paralelas a la cresta, y transver-
sales cerca al apoyo central. Una de las grietas méas
severas corria en diagonal a través de la presa por de
bajo del vertedero que no llegdé a ser dafiado. Se ubi-
c6 una grieta de 3 pulgadas de ancho extendiéndose a
lo largo de la linea central en toda la extensién de

la presa. Hubieron otras grietas en la carretera, En
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el pi€ aguas abajo de la presa, no se detectaron evi-

dencias de filtraciones.

La presa se ha mantenido en
uso y la lnica reconstruccidén necesaria después del
sismo de 1906 fué el revestimiento sobre el promonto-

rio, y por lo tanto la estructura ya no aparece dividi

da.en ese punto.

3.2 PRESA UPER CRYSTAL SPRINGS.

La falla de San Andrés atra-
viesa la presa de Uper Crystal Springs casi en 4&angulo

recto.

Fué construida en 1878 y es
similar a la presa de San Andrés, se encuentra cimenta
da por el lado NO sobre peridotita serpentinada mien-
tras que por el lado SO se apoya en la antigua forma-
cién aluvional de Santa Clara, la que en algunos luga-
res alcanza los 300 pies de espesor conformando un de-
pdsito aluvional estratificado con fragmentos angula-

res de roca y cantos rodados.

No se tienen datos sobre su
proceso constructivo pero se supone haya sido similar
a la de San Andrés. Al ocurrir el sismo de San Fran-
cisco en 1906, la presa de Uper Crystal Springs se ha
l1laba en estado de servicio, y los dafios que se detec

taron fueron:

En la interseccién de la fa-
Ila con la presa la estructura fué desplazada y dislo
cada cerca de 8 pies. Aparecieron grietas transversa-

les y longitudinales en la parte superior de la presa,
siendo algunas de las transversales de un ancho de 6
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pulgadas y profundidad de 4 pies. Estas grietas no e-
ran tan definidas e indicaban una distorsidén general

en cada lado de la linea de falla.

Los hechos indicaban también
que ademds del desplazamiento de la presa, hubo una
considerable compresi6én en la direccién normal a la fa
l1la. En la cresta de la presa, que se encontraba a u-
nos 20 piés por encima de la cimentacién rocosa consi
derando que la distorsidon aparente estaba asociada con
el levantamiento de la presa ocurrido unos afios antes
lo que motivé un relleno de 7 piés de espesor los que
no fueron compactados adecuadamente como si se efectud
en la parte principal de la presa. Este relleno adi-
cional y el alto nivel de la napa fredtica dieron como
resultado que ocurrieran grietas longitudinales y los
taludes presentaron tendencia de futuros deslizamien-
tos. Es muy dificil decir hasta que punto el sismo de
1906 dié prueba de la capacidad de retencién del embal
se de agua en esta presa, ya que tenia el mismo nivel

de agua a ambos lados.

3.3 ANTIGUA PRESA DE SAN ANDRES.

Durante el sismo de 1906 esta
presa se encontraba completamente sumergida siendo nue
vamente visible en 1931 al bajar el nivel de agua del
reservorio, comprobdndose que se habifa desplazado como
consecuencia del movimiento de la falla, la cual pasa-
ba a través de la presa a un dngulo recto con la cres-
ta y a unos 30 pies del vertedero Oeste. EIl desplaza
miento a lo largo de la falla era cerca de 7 piés. EI
Gnico dafo visible en la presa era una grieta de 2 pul
gadas de ancho que se extendia verticalmente hacia a-
rriba por la superficie de ladrillo del vertedero. No

se conoce el proceso constructivo ni los materiales em
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pleados en esta presa.

3.4 PRESA DE LAKE RANCH.

Es otra presa interceptada por
la falla de San Andrés, situada a 2 millas al sur del
pueblo de Congress Springs. Fué construfda por el afo
de 1877. No se tiene descripcién de los procedimien-

tos ni de los materiales empleados en su construccidn.

El sismo de San Francisco de
1906 no interesé la estructura principal sindé un dique
subsidiario de 3 piés de alto. Se comprobd que el agua
del reservorio rebasd este dique pero no se llegb a re
portar ningin dafo en la estructura principal de los

estribos.

3.5 PRESA DE BEAR GULCH.

Esta presa se ubica al SE de
la presa Uper Crystal Springs y a 2 millas al NE de 1la

falla de San Andrés.

La estructura original es un
relleno homogéneo construido el afo de 1896 con una ar
cilla medianamente plastica de origen fluvial. Se con
siderd que el método de construccidn fué similar al em
pleado en la presa de San Andrés. Su cimentacidn es a
renisca blanda y esquisto con una inclinacién de algu-
nos grados en la direccidén de aguas abajo. Durante el
sismo de San Francisco en 1906 la presa no fué danada,
dado que la intensidad sismica local fué bastante ba-
ja. Sin embargo se reportd que el agua del reservorio
fue arrojada 25 pies mas allada de la cresta de la presa.
Algunas de las tuberfas de agua que iban del reservo-

rio al pueblo de Meulo Park llegaron a fallar.
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En 1929 l1a presa fué elevada
18 pies y en 1936 ocurrid un pequefio deslizamiento de

3 pies de espesor en la cara aguas abajo.

3.6 PRESA DE PIEDMONT.

Esta presa de tierra fué cons
truida en 1905. No tiene nicleo. El material de re-
lleno fué tomado del 3rea misma del reservorio y era
un material areno limoso, producto de la descomposi -
cién de las formaciones de arenisca. La presa estd ci
mentada también sobre arenisca. Fué terminada apenas
unos meses antes del sismo habiendo sido llenada y pues

ta en uso.

Como resultado del sismo apa-
recieron grietas transversales y longitudinales cerca
a un extremo de la presa, mientras que en la parte cen
tral se observd un asentamiento de aproximadamente 6

pulgadas,

Una inspeccidon de la presa en
1930 mostrS una deflexidén lateral de la cresta en 6pul
gadas en la direccidén aguas abajo. Al mismo tiempo se
estimé que el revestimiento de concreto de la cara a-
guas arriba se habfa asentado 18 pulgadas en el nivel

de la cresta.

L.- SISMO DE IMPERIAL VALLEY.

Acaecid el 22 de Junio de 1915,
siendo su epicentro ubicado en 32° 48' N, 115° 30' W,
no se logrd conocer la magnitud, pero su intensidad fué

estimada como |X RF.
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L.1 DIQUE DE VOLCAN LAKE.

Se encuentra a 25 millas al
sur de Calexico, México; no se poseen datos sobre su
construccidén que comprendi8 los afios de 1890 a 1900,
bajando previamente el nivel del agua del lago. EI &-
rea se compone de depdésitos muy blandos, saturados, a-
demds posee una alta actividad sTsmica. Durante los
sismos, a menudo se puede observar como surgen colum-
nas de lodo elevidndose de los numerosos ''geisers' vol-

canicos del area.

E1l sismo que ocurrié en 1915
fué sumamente severo quedando el dique en un estado
desastroso. En la zona se describidé al sismo como fuer
te, pero los mexicanos que moraban en el lado Oeste del
lago lo describieron como muy suave. Se estima que la

intensidad sentida en la zona fué de Y1 RF como maximo.

La estructura fué inspecciona
da inmediatamente después del sismo verificidndose wuna
gran destruccién y fracturacidén del cuerpo principal
del dique. Hubieron grietas de 18 pulgadas de ancho
tanto en la cara aguas arriba como en la de aguas aba-
jo del dique, extendiéndose 5 pi€s en el cuerpo. En e
se mismo afio de 1915 se produjo un segundo sismo pero
que fué considerado menos intenso que el sucedido en
el mes de Junio. Posteriormente al segundo sismo, es-
te dique fué reconstruido, siendo nuevamente dafado
por el sismo de 1940, En el sismo la falla cruzaba la
estructura a un dngulo recto con el centro. El1 dique
fallé en mads de seis partes, inundando el area aguas a

bajo. La intensidad fué por lo menos de IX M.M.
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5.- SISMO DE TEJON PASS

Acaecid el 22 de Octubre de

1916.

5.1 PRESA FAIRMONT.

Los métodos de construccidn vy

las condiciones de la cimentacién fueron descritos por

Kelly. Esta presa fue sujeta a sismos moderados como
los de Tejon Pass y Santa Ménica. Sufrid un asenta-
miento cerca al estribo izquierdo. No se tiene mayo-

res datos sobre su comportamiento.

6.- SISMO DE SANTA BARBARA.

Sucedid el 29 de Junio de 1925
su epicentro fué ubicado en 34° 18' N, 119° 48' W, 1la
magnitud fué de 6.3 y la intensidad de IX RF.

6.1 PRESA SHEFFIELD.

Est3d ubicada a 1.5 millas al
Norte de Santa Barbara, California. Fué construida con
material de lo excavado para el reservorio y compacta-
do pasando el equipo de construccidén sobre el relleno.
La pendiente aguas arriba fué protegida con una capa
de arcilla de 4 pi€s de espesor, la que se llevd 10
pi€s en la cimentacién para servir como una pantalla.
Este estrato de arcilla fué protegido con un revesti-
miento de bloques de concreto articulado de 20 piés «x
20 piés de seccién y 5 pulgadas de espesor. De acuer-
do con Nunn, se tomaron toda clase de precauciones pa-

ra asegurar una buena construccidn.

En el sitio que ocupa la pre-

sa hay un estrato de arenisca perteneciente al eoceno
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que se inclina ligeramente en direccidn aguas abajo;
sin embargo el material de la superficie es una cama a
luvional con superficie horizontal, en general consis-
te de cantos rodados del eoceno, arenisca y esquisto.

El material esquistoso se encuentra descompuesto y da
algunas propiedades plasticas al medio. EIl depbsito a
luvional est3d bien compactado y no presenta vacios; no
se conoce el espesor de este depbésito, pero en el lu-

gar de la presa se extiende de 10 a 20 piés por debajo

del nivel del suelo. Juzgando su topografia Buwalda
infiere un espesor maximo de algunas decenas de pies
bajo el fondo del reservorio. Inmediatamente por deba

jo de la presa el depdsito aluvional consiste de arena
arcillosa intercalada con arena limosa y delgadas ca-
pas de arcilla con cantos rodados. Esta formacidn se
extiende a una profundidad de 4 a 22 piés por debajo

del nivel donde se encuentra la arenisca.

La tuberia de desague pasa-
ba por debajo de la presa en su punto medio y fué colo
cada en una zanja que se rellend con arcilla y estando
conectada a una compuerta de acero situada 15 piés a-

guas abajo del extremo inferior de la presa.

La presa falld el 29 de Oc-
tubre de 1925 cuando un sismo de intensidad moderada o
currid en la regidn de Santa Barbara. Antes de esa fe
cha toda el drea estuvo sometida a sismos cuya intensi
dad mdxima llegé a ser VI, exactamente en 1917 (escala
de Rosi Forell). EI sismo de 1925 tuvo intensidad de
VIII RF, mientras que en otros lugares la intensidad

fué de IX RF debido a la naturaleza del suelo.

Willis indica que en la ciu

dad de Santa Barbara la intensidad estimada fué de X
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RF, indicacidén razonable dado que un pequeifio rfio y un
pantano existentes en el lugar fueron rellenados. Sin
embargo la intensidad en el lugar de la presa debe ha-
ber sido bastante menor y probablemente no excedid de
VIl RF. Tal que la compuerta de acero del reservorio
no mostrd ningdn dafo y el Hotel San Isidro, cercano a
la presa y cimentado en arenisca s6lo tuvo algunas de

sus chimeneas dafadas.

6.3 DETALLES SOBRE DANOS SISMICOS.
6.3.1 Grietas Longitudinales.

Las grietas longitudinales
constituyen el tipo de dafio sismico que se presenta con
mayor afluencia. Tales grietas son localizadas gene-
ralmente en el drea de la cresta de la presa. Al su-
ceder ellas en los taludes suelen presentarse en la ca
ra del talud aguas arriba, debido al aumento de permea
bilidad en dicha porcidon de la presa. Sin embargo cuan
do el drenado de aguas abajo es inadecuado, también pue

den surgir grietas en ese lugar.

La formacién de anchas grie
tas longitudinales se considera debido a esfuerzos de
tensidon producidos en la superficie de la presa. Las
profundidades de las grietas en estos casos son usual

mente asumidas como l‘de la altura en la cual el terra

plén de suelo puede 2 mantener su verticalidad, esto
es;
H=1 h
2
donde: H = profundidad de la grieta.

altura del terraplén.

y a su vez se conoce el valor de h mediante la expre-
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h =4S tan(45°% L)
3 2

siendo:

T = peso por unidad de volumen.

(@]
]

cohesidn

¥ = angulo de friccidén interna del suelo.

No siempre los deslizamien-

tos ocurren simultidneamente sobre el talud.

La otra causa de origen de
las grietas longitudinales es el desigual asentamiento
ya sea del corazdén o del terreno de fundacidén. En el
ejemplo de dafios sismicos de presas mostrado en la Fig.
6.3 las grietas longitudinales se formaron en la parte
media de la presa, parte que fué construida sobre la
cimentacidén mas débil del suelo. Puesto que las grie-
tas longitudinales son interiores, algunas veces son
tales que no pueden ser localizadas a simple vista, re
sultando necesario efectuar una minuciosa y detallada
investigacidén. Grietas similares se formaron en la pre
sa Hachi, y fueron descubiertas cuando se comenzd a ex
cavar en el cuerpo de la presa con el fin de resanar

los aliviaderos deteriorados por el sismo de Niigata.

6.3.2 Deslizamiento de Taludes.

Los deslizamientos de talu-
des pueden ser considerados como el resbalamiento de u
na masa a lo largo de una superficie interior de la pre
sa, consecuente de la pérdida de estabilidad debida a

la variacion de esfuerzos por lo que el suelo pierde
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resistencia debido a la vibracién y al aumento de la
presidén de agua de poros o subpresidn. En casos de da
fos sismicos estos deslizamientos ocurren mids frecuen-
temente en los taludes aguas arriba y los desplomes son

mads comunes en taludes aguas abajo.

Tales dafos también suelen
hacerse presentes en taludes bastantes suaves como 1:3
Al respecto, tal como se han realizado en ensayos de
vibracidén o investigado casos de dafos sismicos, la a-
paricién de una grieta sobre la cara del talud aguas a
rriba no necesariamente indica que hay un deslizamien-
to en esa cara, pues muchas veces hay grietas que co-
rren a través de la presa, desde el talud aguas arriba

hacia el talud aguas abajo.

Si el relleno del talud a-
guas arriba estd saturado, podr3d ser posible la licua-

cidén cuando se encuentre sujeto a una vibracién que ex

ceda un determinado limite. De acuerdo a ello, las in
vestigaciones de la Mecdnica de Suelos, indican que di
cha licuacidén ocurre mds facilmente cuando la gradien-
te del talud es bastante suave. Una vez producida 1la
licuacidén, el talud no tendr3d mucha relacidn para la
estabilidad de la presa. En consecuencia, deberan to-
marse serias precauciones en la utilizacién de los ma-
teriales y en la construccidon para prevenir la licua-

cion.

6.3.3 Grietas Transversales.
Las grietas transversales
conocidas son de cuatro tipos:

1. Las formadas por una vibracidon violenta en la direc

cion paralela al eje de la presa.
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2. Las formadas cerca a ambos extremos del terraplén,
debidos a diferentes caracteristicas entre la vibra

cién del terraplén y los estribos.

3. Las formadas debido md@s que nada a la consolidacidn
no uniforme en el interior de la presa, especialmen

te sobre los aliviaderos.

4, Las debidas a asentamientos diferenciales de la fun

dacion.

Comparando las grietas trans
versales con las longitudinales las primeras se suce-
den con menos frecuencias que las segundas, pero el da
Mo que las primeras originan es que pueden servir como
fuga de agua prestando servicio como si fueran canales,
causando roturamientos, por lo cual es aconsejable su

temprana reparacidn.

6.3.4 Asentamientos.

Segln estudios de dafios sfis
micos, los deslizamientos son por lo general una conse
cuencia de asentamientos seguidos por socavacionesy de
rrumbamientos y luego por pandeo o compresidén, Los ca
sos de asentamientos debidos (Gnicamente por socavacién
o por compresién en el terraplén, son relativamente es
casos. EIl maximo asentamiento reportado a consecuen-
cia de presidén de tierras en presas fué de 70 cm. acae
cido en la presa Funaoka (de 11 m. de altura) y de 30
cm. en la presa Kuzugadai (5.2 m. de altura) durante
el terremoto de Niigata. Ambas presas son de tierra,
ubicadas en 3reas donde la intensidad sismica sufrida
fué de VIl; los asentamientos son por lo general del

orden del 6% de la altura de la presa.
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6.3.5 Accesorios.

El tipo de dafio mas comin que
sufren los accesorios de una presa son las grietas y ro
turas en los aliviaderos y filtraciones de agua por la
superficie de contacto entre el aliviadero y el material
térreo del cuerpo de la presa. Estas filtraciones pueden
ser la causa de futuras tubificaciones en el interior -
del terraplén para generar luego la fractura o rotura de
la presa. A fin de que ello no suceda serd necesario una
investigacidon muy minuciosa. El agrietamiento de tube-
rfas montadas en la tierra puede ser debido al hecho de
que la Gltima o posterior no puede ser preservado en gra
das con un gran desplazamiento de tierra debido a la di-
ferencia entre los dos. Por lo tanto es conveniente que
las tuberias presenten flexibilidad. El empleo de tube
rias de acero y juntas flexibles resulta bastante efecti

va en la prevencidon de este tipo de dafos.

De acuerdo a un informe de re-
servorios de irrigacion en el pais de Japon, los dafos a
presas de tierra originados por fuertes lluvias y por en
vejecimiento es remotamente mas comin que la originada -
por efectos sismicos, pero una interesante conclusidn del
estudio es que los sismos son aunque lejanamente una cau
sa del envejecimiento de las presas. La afinidad radica
en que puede una averia ser tan leve, por efecto de un
sismo, que no es notado simplemente en el acto, pero con
el transcurrir del tiempo la estructura de la presa se
va debilitando sea por la continua infiltracion del agua
o por otras ocurrencias, todo lo cual conduciria eventual

mente a una posterior falla de dicha estructura.
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6.4 Relaciones entre los materiales del terraplén vy

las fallas en estructuras de presas de tierra.

Las presas son disefadas pa
ra resistir los terremotos, tal es asfi, que casi no hay
casos de falla completa. Sin embargo como se ha esta
blecido previamente, un nimero de pequefias presas de
tierra para la agricultura han fallado durante los te-
rremotos acaecidos y la falla mds usual es la de desli

zamiento del talud sobre una superficie de deslizamien

to hacia el lado de aguas arriba. Han sido numerosas
las presas de tierra menores de 15 mt. de altura, en
la peninsula del distrito de 0ga y un ndmero grande,

palpable en ellos, han sido dafiados por el violento vy
fuerte sismo local que acaecid por el afo 1939. Las
investigaciones sobre las consecuencias sufridas fueron
chequeadas convenientemente, dindose relaciones que
posteriormente fueron reconocidas, sobre las formas de

las presas, los materiales y las fallas de la presa.

6.4.1 Gravedad Especifica.

No hay conexidn directa en
tre la gravedad especifica del material del terraplén

y los deterioros sismicos.

6.4.2 Caracteristicas del tamaiio de los Granos.

La fig. 6.4 es una carta de
clasificacion de suelo en el reconocimiento de las pre
sas de tierra. Los circulos grandes indican presas ro
turadas, los circulos pequefios indican no dafadas o sim
plemente presas dafiadas levemente. Hay 12 circulos
grandes; los tres de la parte central media represen-
tan presas conocidas que han fallado por causas ajenas

a las propiedades del suelo. Los otros nueve circulos
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estan todos en la esquina inferior derecha indicando
que hay una estrecha relacidn entre el tamafo del gra-
no de los suelos y los dafios sismicosS. De acuerdo a
esto, la arena no es conveniente para ser material de
terraplenes debido a que es muy sensible a la vibracién
y podria licuarse debido a la penetracidén del agua en

ella.

w/\/ &\ ﬁ"' AVAY
% A"A TAVAVAVAVE- 4% 1\
AVAVAVAVAVA T AV au” ¥4
10 20 30 48 S0 &0 7O 8D %D
0.1 ~ 40 mm,

® Fallada e Intacta o ligeramente fallada

Fig. 6.4.: Efecto del tamafo de los granos de
suelos sobre dafios sismicos en pre
sas de Tierra.

6.4.3 Cohesidén y Resistencia a la Friccién.

La cohesidén y resistencia a
la friccidon tienen estrecha relacién con la resisten-
cia sismica de una presa. Cuando la cohesidén &6 resis-
tencia a la friccidén son suficientemente grandes, en-
tonces habrd un dafo sumamente pequefo; cuando hay so-
lamente un grado bajo de cohesidon y de resistencia, en
tonces hay peligro de roturamiento 6 fractura de la
presa. Puesto que la resistencia a la friccidon se ha
ce marcadamente inferior por la vibracién, la estabili
dad de una presa serd perjudicada en esos momentos por

un sismo, a menos que la friccidn sea excepcionalmente
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alta o tan pequeiia que no sea asumida para contribuir
a la estabilidad en el diseifo de la presa. En el dlti
mo caso, la cohesidon debe naturalmente ser alta y no

ser sensfble a la vibraciodn.

3
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= .
o 0-25 po O: Intacta @:Danada @: Falladf}
0.20 ~lal e Ir | 41
c o t
L :
£ =
& o0
0.05

.10.2 0.3 0.4 0.506 0.70.6 0.9 7.0 1.7 1.2
Coeficiente de friccioh ( F )

Fig. 6.5.: Efecto del coeficiente de friccién y la co
hesion de suelos sobre dafios sismicos apre
sas de Tierra.

La relacidn entre la cohe-
sidn resistencia a la friccidén y grado del daio para
las presas investigadas estd ilustrada en la fig. 6.5
la que facilita una estimacién de lTmites para preven-
cion de roturas. Asumiendo que este lTmite sea una 17T
nea recta, las condiciones para prevencidén de rupturas
cuando ''C'" es resistencia cohesiva en Kg/cm2 y "f'' es

el coeficiente de friccién estdn dadas por:
c + 0.1 f > 0.22.........,(6.1)

En comparacidn con los mate
riales, las practicas constructivas también afectan la
estabilidad de una presa y las investigaciones al res-
pecto han revelado que cuando la rigidez del corazdn
difiere demasiadamente mayor que la del cuerpo, la grie

ta serd grave.
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6.4.4 Forma de la Presa.

De acuerdo al informe de da
fios sismicos, los taludes cuya gradiente sea mas suave
que 1:25 no fallardn. Sin embargo, una estrecha rela-
cién entre la altura, ancho de cresta y talud, con el

grado de dafio sTsmico no ha podido ser reconocido.

Los resultados de las inves
tigaciones de dafio sismicos durante el sismo de Niigata
a presas de tierra menores de 20 mt. de altura, mostra
ron el mismo resultado con respecto al talud. En con-
secuencia, hubieron mids dafios en presas muy altas que
en las bajas; las presas quedaron intactas cuando los
anchos de cresta eran entre el 40% al 100% de la altu-
ra y quedaron dafiadas cuando los anchos de cresta fue
ron muy estrechos 6 mds anchos que éste. A través de
estos resultados es posible sacar conclusiones que no
existe estrecha relacidén entre la gradiente del talud
y el dafio sismico cuando el talud es suficientemente
suave, también que un ancho de cresta bastante grande
favorece la amplificacidén del compds de la vibracién
hasta llegar a la fracturacidén, asimismo, una berma e-

fectiva una disminucidén de dafio al talud posterior.

Se debe anotar que las pre-
sas citadas anteriormente fueron en su mayorfa presas
pequefias adaptadas para servicios agricolas, las que
no necesariamente fueron construidas con técnicas mo-
dernas. Hay. que considerar que cuando no se ha efec
tuado un correcto control en el proceso constructivo,
los defectos en los materiales y las técnicas de cons-
truccidén llegan a ser obvios. Por lo tanto, cuando se
ha ejecutado un adecuado control a modernas construc-

ciones, tampoco se puede afirmar que las gradientes de
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los taludes no tienen relacidn con los dafios sismicos.
Sin embargo, visualizando los ejemplos de dafios sismi-
cos no se puede afirmar simplemente que una presa que-

dar3d intacta siendo de talud suave.

6.5 Fallas en Presas de Enrocado.

Dado que la historia de pre
sas de enrocado es reducida y no habiendo ocurrido sis
mos de gran magnitud, si consideramos que los acaeci-
dos se encuentran en el rango de sucesos generalizados,
entonces se puede decir que adn no se conoce que tipo
de fallas podrian sucederse. Los estudios de fallas
utilizando ensayos de modelos son en verdad muy necesa
rios. Pero, existen problemas para las consideracio-
nes de similitud entre el modelo y el prototipo, esto
es, que hace falta contar con algin medio efectivo pa-
ra estudiar el mecanismo de falla de este tipo de pre-

sa.

Se tienen algunos ensayos
hechos sobre modelos de presa de enrocado con corazdn
central, altura de 1.4 m., ancho de cresta de 0.14 m.,
ancho de base de 6.4 m., teniendo las siguientes gra-

dientes en los taludes, 1: 2.5 para el de aguas arriba

y 1: 2,1 para el de aguas abajo, EIl modelo signado co
mo '"A", posefa un corazdn con mayor rigidez que el
cuerpo o cortina, mientras que el modelo ''B'" tuvo un
corazén con una rigidez aproximadamente igual que la

del cuerpo.

E1l modelo fué construido so
bre una mesa vibratoria, con la que se le aplicd una
vibracidén sinusoidal con un periodo constante de 0.22

segundos. Gradualmente se fué incrementando la ampli-
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tud hasta conseguir que la presa fallara., El periodo
de 0.22 segundos fué determinado a partir de la capaci
dad de la mesa vibratoria, la que resultd ser mucho m3s
larga que el perfodo natural del modelo. Practicamen-
te las vibraciones se aplicaron en forma continuada
hasta provocar el colapso del modelo a manera de ava-
lancha ocurrida en la superficie. Luego de sucederse
el colapso, se confirmé la posicion de la linea de des
lizamiento mediante el empleo de instrumentos <coloca-
dos en el interior del cuerpo del modelo. Adem3s, en
el caso del modelo '"B', las variaciones de las deforma
ciones durante el tiempo de vibracidon y la deformacidn
residual de la presa después del colapso también fué

medida y controlada.

En el siguiente grafico se
describen las progresiones de las fallas presentadas
en el modelo '"B'" como consecuencia de los ensayos de

vibracion.

Fig. 6.6.: Zonas de progresidn de dafios en el modelo de
terraplenes.

1. Cuando la aceleracidn de la mesa vibratoria alcanzd
aproximadamente los 140 gal, el cuerpo y la cara a-
guas abajo cercanas a la cresta sufrieron leves a-
sentamientos. Simultdneamente ocurrieron desplaza
mientos relativos en las lineas A , B, y C como esti

indicado en la fig. 6.6. Hasta que la aceleracidn

de la mesa vibratoria alcanzd aproximadamente los
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270 gal, esos desplazamientos no se incrementaron
pero se mantuvieron mds o menos constantes en casi
todos los puntos. La extensidén de los desplazamien
tos también fué pequeia. Esos desplazamientos rela
tivos se suponen que ocurrieron debidos a la vibra-

cién de los materiales compactos de la presa.

Cuando la aceleracién de la mesa vibratoria alcanzé
entre los 190 a 210 gal, aparecid cerca de la lfinea
D un desplazamiento relativo imperceptible. Esto in-
dicé que se habia producido una condicién inestable

dentro de esa Aarea.

Cuando la aceleracidén se incrementd a 270 gal, se
produjo, un desplazamiento relativo a la vibracidn
en la vecindad de la linea D como se observa sobre
el 3rea encerrada de E que es el drea sombreada en
la figura. Sin embargo, este desplazamiento no se
incrementd y permanecid mds o menos constante. Ade
mas, la presidén sobre los granulos encerrados bajo
el talud aguas abajo, contiguas a la superficie y a
media altura de la presa, dirigidas hacia arriba,
han sido indicadas como ondas de formas sinusoida-
les pero sefialando previamente que una cara se en-
cuentra saturada. Esto es probablemente lo aconte-
cido ya que los esfuerzos en esta porciodn estuvie

ron variando por la tensidn.

Cuando la aceleracién alcanzé los 280 gal, de vibra
cién, aparecid un desplazamiento relativo cerca de
la linea F, y a 320 gal, otro cercade la lineaG. Sin
embargo, casi no hubieron aumentos en la extensidn

de esos desplazamientos.

Cuando la aceleracién alcanzé los 340 a 350 gal.,
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las deformaciones se vieron incrementadas repentina
mente cerca de la linea D, Se puede ver que hubie-
ron desmoronamientos de la porcién de la superficie
a media altura de la corona. Aproximadamente dos
ciclos posteriores, originaron un repentino incre-
mento en las deformaciones en el talud debajo de F.
Seguidamente hubo un fenbmeno similar producido en
el cuerpo sobre el lado de aguas abajo cerca a la

cresta, y el talud comenzdé a colapsar uniformemente.

Seglin estas investigaciones realizadas después de
la.terminacidon de los experimentos, el corazdn se
asentd en la parte de la cresta, y al mismo tiempo

de la parte media superior hacia el lado de la cara

aguas abajo. La falla del corazdon estaba 1limitada
por una porcidn de la cresta y no alcanzaba a las
partes inferiores. La situacidén del colapso alcan

zado de esta manera se muestra en la fig 6.7.b. Pue
de verse que solamente la porcidn anterior al plano
paralelo a unos 15 cm. debajo de la superficie esta

ba alterada en forma extrema.

La falla del Modelo A es mos
trada con las diferencias siguientes de la falla
del Modelo B:

En una aceleracidon de la mesa vibratoria, de aproxi
madamente 380 gal., se produjeron grietas horizonta
les en el talud de aquas abajo, en las alturas me-
dias, y dicho talud colapsé rdpidamente, mientras

que en el modelo B, la superficie del talud de aguas
abajo indicaba que el material del cuerpo estaba su

mamente suelto en el fondo.

E1l estado del colapso alcanzado por el Modelo A es
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mostrado en la fig. 6.7 a. La porcidn anterior al
plano paralelo, a unos 15 cm. bajo la superficie es
taba alterada como en el Modelo B, pero el asenta-

miento del cuerpo fué mayor que el del Modelo B.

3. En el caso del Modelo A, el desplazamiento del cora
z6n hacia el lado de aguas abajo no pudo ser recono

cido.

L, En el caso del Modelo A, las grietas formadas mas
6 menos paralelas en el extremo aguas arriba de 1la
cresta del corazdén hacia el lado aguas abajo del
mismo. En el caso del Modelo B, una grieta fué lo-
calizada en la superficie del corazdén aguas abajo
y en la parte superior del corazdn derribada hacia

el lado de aguas abajo.

Puesto que hay algunas inte
rrogantes en lo referente a la validez en la generali
zacidon de estos experimentos, ya que las consideracio
nes estan basadas momentaneamente sobre ellos, es que
hay diversas etapas en las modificaciones de la figura
ocurrida dentro de una presa debida a la influencia sis
mica. En otras palabras, la falla Gltima no ocurre re
pentinamente cuando se tiene una condicién de seguri-
dad. Las deformaciones permanentes son producidas en
ciertas partes debido a la variacidén. Ocurriendo la
variaciéon, el cambio mismo es evitado de seguir progre
sando, hasta que alguna otra condicidon sea satisfecha,
aldn cuando no se hayan producido marcados cambios en el in
terior de la presa. Subsecuentemente, cuando la segun
da condicidn ya ha sido satisfecha, nuevamente ocurri
ran cambios en otro lugar, en el cual los casos de va
riacion seran nuevamente impedidos de seguir progresan

do. Es probable que la variacidon de la primera etapa
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estd relacionada a la segunda condicidn. Como el fend

meno aqui descrito es similar a las lineas de Lueder's
que aparecen intermitentemente debidos al endurecimien
to de la deformacidon luego del rendimiento de los ensa
yos de tension de materiales metdlicos, es considerado
conveniente llamarlo ''deformacidén por endurecimiento

de una presa de terraplenes''.
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Fig. 6.7.: a Fallas producidas por efectos vibracionales
en un modelo de presa '""A'"' con corazdn rigido.

Después de varios experi-
mentos, finalmente habri una variacidén que no podra ser
detenida y serd cuando la presa se fracturara. Luego
las condiciones que causan la falla en la etapa final
no son las Unicas que dafan la presa, ya que todas las
condiciones a partir de la primera etapa hasta la eta-
pa final contribuyen a la falla localizandose en lugares
internos de la presa ciertos deterioros con cada eta-

pa.
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Fig. 6.7.: b Fallas producidas por efectos vibracionales
en un modelo de presa ''B'" con corazdén blando.

El corazdén es el responsa-
ble por el estancamiento del agua y es la parte mas im
portante de la presa. Por 1o cual, los estudios de su
comportamiento durante los sismos es realmente muy im-
portante. La influencia del corazén sobre la estabili
dad dindmica del cuerpo de la presa difiere dependien
te de las rigideces. Cuando la rigidez del corazdn es
alta hay pequeiias deformaciones y asentamientos relati
vos en el cuerpo. Debido a esto, cuando no hay zona
de transicidn, como en los modelos de ensayos descri-
tos anteriormente, hay una pérdida de continuacidn en
tre el corazdén y el cuerpo. Segldn esto, cuando una
fuerza considerable es ejercida sobre el corazdn se for
maran grietas longitudinales debidas a los esfuerzos
tensores causados por esta fuerza. £Esas grietas empie
zan desde la porcidn de la cresta y avanzan mas o me-

nos verticalmente hacia el interior de la presa.
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Cuando la rigidez del cora-
z6n no difiere de la del cuerpo, el corazén sufrirada u-
na desviacidon muy clara de gran amplitud. Sin embargo,
no se formaran grietas longitudinales, pero cuando ocu
rre un colapso en el cuerpo como el de tipo avalancha,
ofrece en un lado los deterioros y malogros, y la por-
cién de la cresta del corazén excibird colapsos secun-

darios.

La intensidad sismica duran
te un colapso tipo avalancha, en el cuerpo, es relacio
nado con la gradiente del talud. La fig. 6.8. muestra
la relacidon entre la gradiente del talud y la intensi-
dad critica de vibracidén necesaria para causar un co-
lapso tipo avalancha. En este experimento, el modelo
de terraplenes tenfa 1.4 mt. de altura y habfa sido he
cho con un material uniforme. EIl material del cuerpo
tenia grava dura con un promedio de tamafo de granos
de 3.6 cm.; la relacién del didmetro mas largo con el
didametro mas corto era de 1.2~ 1.3. De la figura se
puede ver que cuando la gradiente del talud es menor
que 1: 2.3, el colapso ocurrirda con la mas alta acele
racién al talud mds suave. Sin embargo, cuando el ta-
lud tiene una gradiente mayor que 1: 2.3, la intensi-
dad critica no dependera de la gradiente del talud te

niendo una aceleracién de aproximadamente 0.57 g.

La fig 6.8 nos muestra los
resultados de los experimentos con los modelos de pre-
sas considerando reservorio vacio. Cuando el reservo
rio estda lleno, se encontrarad que la aceleracidon en la
falla serd cerca del 60% de la aceleracidén dada en es-

ta figura.

Un punto importante acerca
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Fig. 6.8.: Efecto de la gradiente del talud sobre la a
celeracion sismica en la falla del talud.

de fallas de presas es el efecto del tamafio de la ro-
ca, acerca del colapso de un talud de una presa de en
rocado. Muy pocas investigaciones han sido convenien-
temente realizadas sobre este problema. Los ensayos de
vibracidon sobre la estabilidad de taludes hechos con
apilamiento de piedras quebradas, con diametros de 0.5
a 1.0 cm, gravas de 2 a 6 cm. de didmetros y pedruzcos

de 10 3 30 cm. de diametro.

Se experimentaron taludes
con gradientes de 1: 1.8 y 1:2.1 y de sus resul tados
se tuvo que un talud colapsdé con una aceleracidon infe

. v d . o & -
rior al periodo de vibracidon mas largo, y la acelera-
cion de falla vino a ser mas alta que el tamaifo del
grano mds grande. Esta relacidon se muestra en la fig

6.9 vy estd expresada por la ecuacidn siguiente:

ot = 0.14 lugtusﬂ + K

donde:

X = aceleracidon requerida para causar colapso del

talud (cm/segz).



-247-

AN
i

didmetro del grano (cm), vy

K = constante determinada por la frecuencia
y la gradiente del talud.
0.7 Bme
0.6 ~=[5':’
Aceleracion en ’ 1L 5%{;
la falla 0.5 |- W s .y’-. o
(g) o"';?' alrTHr 2.
0.4 % ;qui
0.3 Headtiiona2 G o
0.2 [
1 10 100

Tamafio del grano (cm.)

Fig. 6.9.: Relacionamiento entre la aceleracion sis
mica en la falla del talud y el tamano
del grano de suelo.

La Tabla 6.1 presenta losre
sultados de los experimentos para obtener el valor de
K.

TABLA 6.1 VALORES DE K
FRECUENCIA GRADIENTE DEL TALUD
1: 1.8 1: 2.1
2,15 ~ 2.3 cps 0.255 0.355
3.0 ~ 3.5 .cps 0.300 0.385

De estos resultados se con
siderard que la estimacion de la resistencia dinamica
de una presa obtenida a base de un modelo hecho de ma-

teriales de granos pequeiios resulta demasiado baja.

También se considera que la
escala de materiales est3d relacionada a la estabilidad
del talud durante la vibracién. Puesto que la influen
cia escalonada sobre la estabilidad dindmica de un ta-
lud no ha sido estudiada completamente, se ha dicho que

la estabilidad es alta cuando hay una conveniente dis
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tribucion de los tamaifos que cuando se tiene granos de
tamafno uniforme, porque resulta mejor el acomodamiento
de las rocas a emplear en el lugar cuando hay una ade-
cuada distribucidn de tamafos. Esto debe ser conside-
rado valido cuando las rocas son esmeradamente acomoda
das, como si fuera un trabajo de albafileria en piedra,
pero no se puede decir que la estabilidad ser3d bien es
timada en la manera de hacinamiento o apilamiento de
las piedras. Cuando se tenga que las rocas estan mez
cladas grandes con chicas, resulta concebible el espe-
rar que una roca pequefa se encuentre ubicada entre
dos rocas grandes y que en estas circunstancias opere
como un rodillo que permita cierta libertad de movimien

to.



CAPITULO VII

ConcLusIONES Y OBSERVACIONES

7-1 SOBRE EL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE MATERIALES.

Hay necesidad de incrementar los co
nocimientos en esta drea cada vez mayor en virtud del de-
sarrollo previsible de los métodos numéricos de analisis.
En otros casos se necesita informacidn que permita llenar
con algo mds que suposiciones intuitivas las lagunas so-
bre el comportamiento dindmico de los materiales térreos.
Los siguientes son algunos de los tdpicos cuya investiga-

cidon interesa mds actualmente:

a) Relaciones esfuerzo-deformacién de suelos bajo progra-

mas de carga cualesquiera.

b) Ensayo dindmico de suelos bajo estados de esfuerzos di
ferentes del axialmente simétrico y estudio de los e-
fectos del tipo de ensayo en las propiedades dinamicas
mediadas en el laboratorio.El Primer paso en esta in-

vestigacion debe ser el desarrollo de equipo apropiado.

c) Comparacidn de las propiedades dindmicas de suelos a

escalas de campo y de laboratorio.

d) Efecto del envejecimiento en las propiedades dindmicas

de suelos arcillosos compactados.

e) Compactacidén y licuacidén de suelos granulares por per-
turbaciones dindmicas. Esto es asunto de gran interés -
para el disefio sismico de presas sobre depdsitos aluviales de es
pesor grande, pues gobierna la decision de excavar, tratar o a-

ceptar el material natural de cimentacidn.

El problema tiene 3 aspectos que parece re
comendable estudiar independientemente:
e.1 La relacidon de vacios de equilibrios de suelos granulares su
jetos a perturbaciones dinamicas.
e.2 Los efectos de la permeabilidad y la extension de la
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masa granular y de sus condiciones de frontera en
la magnitud y distribucidon de presiones de poro in-

ducidas,y

e.3 1los métodos de densificacidon aplicables a escalas vy

condiciones de campo.

Lo mds conveniente serda empren-
der tales investigaciones en mesa vibradora usando masas

de suelos con dimensiones lineales de varios metros.

7-2 SOBRE SISMICIDAD.

Para mejorar las cartas sfismicas,
bastaria esperar a que se produjeran mds temblores y pro
cesar la informacidn usando programas existentes de com-
putadora. Las correlaciones podrian mejorarse instalan-
do acelerdgrafos y sismoscopios en lugares adecuados e
interpretando los registros que se obtuvieran. También
puede calcularse el efecto de filtrado de las ondas sis-
micas a traves de mantos blandos usando una teorfa bi-
neal, unidimensional, cuando vale idealizar la superficie
del terreno y la estratificacion como horizontales y te
ner en cuenta solo las ondas transversales (Herrera y Ro
senblueth, 1965; Herrera, Rosenblueth y Rascén, 1965).
Conservando la hipdtesis de comportamiento lineal e idea
lizando el proceso como bidimensional, pueden considerar
se otras estratificaciones mediante andlisis que emplean
elementos finitos (Clough y Chopra, 1966; Chopra, Dibaj,
Clough, Penzien y Seed, 1969; Idriss y Seed, 1967), te-
niendo en-cuenta el "amortiguamiento por radiacidn" (péL
dida de energia por refraccion de las ondas reflejadas -
que inciden en la interfase suelo-roca) de acuerdo con
las indicaciones de Newmark (1967) y de Rosenblueth y Elor
duy (1969).

Con objeto de superar las limita
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ciones de las hipOtesis y correlaciones a que se ha he-
cho referencia, deberdn llevarse a cabo las siguientes

investigaciones principales:

a) Estudios sobre el proceso de generacién de temblores,
que permitan establecer relaciones mids fidedignas en
tre magnitud y tasa de excedencia, especialmente para
magni tudes muy altas e influencia de la naturaleza de
las rocas, de su estado de esfuerzos y de la historia
de sus deformaciones y fracturamientos en estas rela-
ciones, llegando a establecer modelos tales como 1los
de Poisson, ramificados o de renovacién, para tener
en cuenta correlaciones espaciales y temporales en la

ocurrencia de sismos.

b) Descubrimiento de correlaciones entre las caracteris-
ticas geotectdnicas de la corteza y la sismicidad lo-
cal. Ello permitird ampliar grandemente las estadfis
ticas al incorporar informacidén sobre areas similares
a la que se considere, la cual puede estar atravesan-
do una etapa de baja actividad sismica, sin dar indi-
cios directos de un posible surgimiento de actividad
intensa. En este sentido, son espectaculares los cam
bios en actividad que han manifestado Nueva Madrid, en
Misuri, EUA, y la falla de Anatonia, en Turqufa, C.R.

Allen (1969) ha iniciado estudios de esta naturaleza.

c) La interpretacién de evidencias geomorfoldgicas en
cuanto a actividad sismica, que pueda extender hasta
en varias decenas de miles de afios el tiempo para el
que se dispone de informacidén. Tal evidencia incluye
la presencia de huellas de deslizamientos de tierra vy
movimientos relativos en fallas geoldgicas (Lensen,
1970, y Allen, 1970), la existencia de rocas que for-
man arabescos o mantienen posiciones de equilibrio

precario (Rosenblueth, 1971) y rocas que muestran abra
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sion producidas porotras que yacen a pequeia distan-
cia de ellas (Allen, 1970, y Rosenblueth, 1971).

d) Refinamientos al modelo de Rascén y Cornell (1969) de

simulacion de temblores, el cual obvia la necesidad
de idealizar el fendmeno de la produccidn de sismos
como puntual. Los refinamientos habran de incluir la

consideracién de ondas superficiales (que dicho mode-
lo no tiene en cuenta), la generacién de sismos en sis
temas de fallas geoldgicas y la combinacidn de este -
modelo con aquellos que tienen en cuenta la estratifi

cacion del suelo.

e) Andlisis de la trasmisién de ondas en medios con hete
rogeneidades aleatorias y de la reflexidon y refraccion

en interfase con irreqularidades también aleatorias.

f) Estudios sobre el efecto de la presencia de suelos de
comportamiento no lineal en las caracteristicas loca-

les de los temblores.

7-3 SOBRE ANALISIS DINAMICO DE PRESAS.

Se idealiza el comportamiento de
la cortina, bien como rigido-plastico, bien como lineal.
En el segundo caso, el empleo de las técnicas del elemen
to finito bidimensional ha permitido analizar incluso la
interaccidén cortina-cimentacién (chopra y Perumalswami,
1969, y Wilson, 1969) y la interaccidén cortina~liquido -
almacenada (Chopra, Wilson y Farhoomand, 1969), si bien
el primero de estos fendmenos aguarda ser estudiado te-
niendo en cuenta el amortiguamiento por radiacion en la

forma que se menciond a propdsito de la sismicidad.

En principio es posible emplear

la técnica del elemento finito bidimensional para calcu
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lar la respuesta de una cortina integrada por materiales
cuyas relaciones esfuerzo-deformacidn siguen leyes cua-
lesquiera. Ello permitiria idealizar el comportamiento
de tales materiales de una manera tan realista como se
desease, sobre todo una vez que se conocieran mejor las
ecuaciones constitutivas de los suelos y enrocamientos.
Sin embargo, tal enfoque tiene dos serios inconvenientes.
Uno es la complejidad excesiva de los calculos, aun cuan
do se disponga de una computadora digital de gran rapi-
dez y capacidad; el otro radica en la dificultad de gene
ralizar las conclusiones que se obtuvieran de cada anali
sis de este tipo, pues el numero de variables que se ma-

nejaria seria enorme.

Los estudios sobre interaccidn -
entre el 1Tquido almacenado y la cortina se han limitado
a problemas idealizados como planos. Igualmente respec-
to a los analisis de la refraccion de las ondas de soni-
do en el fondo del vaso (Rosenblueth, 1971) y al hecho de
que la perturbacidén sismica no llega simultaneamente a
todo el fondo (Flores Victoria, Herrera y Lozano, 1969).
En cambio, la obtencidn de presiones hidrodindmicas en
vasos de forma irregular, mediante el empleo de modelos
analégicos (Nath, 1969), estid limitada por la hipbtesis
de que la cortina, el fondo y las paredes del vaso son
indeformables. Aparentemente no hay ningin estudio fide
digno de los efectos que tienen la porosidad del enroca-
miento y las deformaciones de éste en las presiones hi-

drodinamicas.

A la luz de esta situacidon proce

de investigar los siguientes temas:

a) Extension a tres dimensiones de los andlisis bidimen-

sionales que suponen comportamiento lineal.

b) Extensidén a tres dimensiones del andlisis que ideali-
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za el comportamiento de la cortina como rigido-plasti

Co.

c) Andlisis de cortinas basados en hipdtesis drasticamen
te simplificados respecto a su comportamiento, tales
como la de relaciones esfuerzo-deformacién elastopléas
ticas, pero menos alejados de la realidad que las de

comportamiento rigido-plastico o lineal.

d) Estudio de la interaccién entre cortina, liquido alma
cenado y cimentacién, teniendo en cuenta el amortigua
miento por radiacién, forma arbitraria del vaso, efec
tos de la porosidad e irregularidades de las interfa-
ses y efectos de cambios volumétricos del enrocamien-

to.

e) Ampliacién de los estudios que anteceden para tener
en cuentra el arribo no simultaneo de la perturbacidn
a toda la extensidon de las interfases cimentacidn-cor

tina y cimentacidon-liquida almacenado.

f) Desarrollo de métodos para el cdlculo de oleajes debi

dos a deslizamientos de tierra hacia el vaso.

g) Desarrollo de métodos de andlisis que permitan esti-
mar la correlacidn que existe entre las diversas com-

ponentes de una perturbacidn sismica.

7-4 SOBRE LOS METODOS DE ANALISIS SISMICO DE PRESAS DE
TIERRA.

Para el andlisis de la estabili
dad de los taludes de una presa ante la solicitacidn e-

xisten dos métodos:

ler. Método.- Se calculan las fuerzas de inercia miaximas
que actdan sobre la presa durante un sismo.
Estas fuerzas se supondradn que actlan permanentemente co

mo fuerzas estdticas, las que seran agregadas a las de-
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mas fuerzas consideradas en el analisis convencional de
estabilidad de taludes y se determina el factor de segu-
ridad contra la falla. La estabilidad se considera acep

table si este factor es mayor que 1.3.

2do. Método.- Se calcula el desplazamiento acumulado pro
ducido por deslizamiento a lo largo de 1la
superficie potencial de falla. Si para el sismo de dise
io, el desplazamiento total no excede cierto valor, el-
talud se considera aceptable. Este método de analisis
ha sido propuesto por Newmarck (1965), Seed y Martin
(1966). E1 factor de seguridad puede ser menor que 1 du
rante la corta duracidon de algunas pulsaciones sismicas

del temblor de diseifo.

En ambos tipos de método mostra
dos, las fuerzas de inercia suelen determinarse ideali-
zando la cortina como cuerpo rigido o como viscoelastico

lineal (comportamiento lineal).

La hipotesis de considerar la cor
tina como cuerpo viscoelastico lineal, permite conocer
las respuestas de la cortina en condiciones que poco se
relacionan con la falla. Por otra parte, el considerar
a la cortina como rigida es una hipotesis poco realista
para cortinas de altura moderada a grande, pues conforme
a los registros de las respuestas de prototipos a la ac-
cidén sismica, las aceleraciones varian desde la base has

ta la corona en forma creciente.

Indicaciones:

a) Andlisis por el ler. Método considerando la presa como

Cuerpo Rigido: Método Mexicano:

- E1 andlisis se hace asimilando el sismo a una acele
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cion horizontal uniforme aplicada estaticamente a

la cortina.

La aceleracidon de disefio debe ser la maxima acele-

racion sismica registrada en el lugar del proyecto.

b) Andlisis con la Hipétesis de considerar la cortina co

mo cuerpo viscoeldstico Lineal: Método de Elementos

Finitos.

- El andlisis de presas de tierra y enrocamiento median
te el Método de Elementos Finitos ha sido recientemen
te desarrollada en los dltimos 8 afios por investiga
dores de la Universidad de California en Berkeley (Cho-
pra, Dibaj y Clough, 1969).

- La presa se idealiza como un ensamble de elementos dis
cretos interconectados en sus nodos. Las fuerzas ac-
tuantes distribuidas sobre la presa se reemplazan por
fuerzas concentradas equivalentes en los puntos noda-
les y las ecuaciones de equilibrio se plantean con los

desplazamientos de los puntos nodales como incdgnitas.

- Este problema se resuelve mediante programas de compu

tacién electrénica (Fortran 1V).

- Los datos de entrada al programa son:

1.- Descripcidon geométrica de la presa, mediante coor

denadas de los puntos nodales.

2.- Propiedades mecadnicas de cada elemento conforman

te de la presa.

3.- Fraccidén de amortiguamiento C/cc para cada modo

de vibracidn que sea considerado.
L.- Componente horizontal y vertical del sismo.

Resultados en la salida del Programa:
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1.- Frecuencias circulares naturales.

2.- Desplazamiento, velocidad y aceleracién de los pun
tos nodales en iguales incrementos de tiempo du-
rante el sismo.

3.- Esfuerzos para cada elemento y esfuerzos nodales

a través de la presa.

7.5 SOBRE CRITERIOS DE DISERO SISMICO.

Las aceleraciones de disefo se
derivan a partir de estudios de sismicidad usando reglas
arbitrarias, y los valores nominales de los parametros
que definen la resistencia de los materiales que consti-
tuyen la cortina y su cimentacidn se eligen a partir de
los resultados de prueba de laboratorio aplicando reglas
igualmente arbitrarias. La experiencia es sumamente es-
casa en relacién con el comportamiento sismico de presas
de tierra o enrocamiento. Por ello serd conveniente to-

mar las medidas siguientes:

a) Una labor educativa que conduzca al manejo con soltu-
ra de las aplicaciones mads relevantes de la teorfa de
probabilidades y de los conceptos y técnicas de opti-

mizacidén por parte de quienes disefian.

b) El mejoramiento de los conocimientos actuales sobre
las distribuciones de probabilidades de los parametros
que definen el comportamiento de los materiales inte-

grantes de la cimentacidn y de la cortina.

c) La adopcién generalizada de programas de ensayo de es
tos materiales, enfocdndolos hacia la obtencidn siste
matica de datos que permitan definir las distribucio-
nes de probabilidades que se requieren en cada caso

particular.

d) El refinamiento de métodos para estimar el monto de
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las pérdidas por dafio y por falla de las presas y la
sistematizacidon de criterios de evaluacidn de estas

cantidades para cada proyecto especifico.

e) El desarrollo de graficas, monogramas, programas de

computadora y otros elementos auxiliares para la apli
cacion expedita de los criterios en cuestiodn. Espe-
cialmente Gtil serfa la elaboracion de lenguajes de

computadora que permitieran plantear directamente los
problemas de disefio en términos de confiabilidad y op

timizacion.

Quien disefa ha de tener presen-
te todos los modos en que puede experimentar dafio o pue
de fallar la obra cuyo proyecto tiene encomendado. Tra-
tandose de cortinas de disefio moderno construidas de a-
cuerdo con practicas contempordneas, dichos modos com-
prenden la pérdida de bordo libre, el agrietamiento, par
ticularmente el transversal, y el colapso por desliza-

miento a lo largo de superficies de falla.

Adicionalmente a la elaboraciodn
de procedimientos adecuados de disefio aplicables a pre-
sas de concepcidn convencional, cabe esperar beneficios
importantes del ejercicio de la imaginacidén para inventar

nuevos tipos de presas.

7.6 SOBRE CONDICIONES DE SEGURIDAD CONTRA FLUJO INCON-
TROLADO.

1. Debe evitarse que las condiciones geoldgicas de 1la
cimentacidén o del vaso permitan concentraciones de
flujo hacia fuera del embalse. Por ejemplo en es- -
tratos permeables, esto puede solucionarse mediante

pozos de alivio.

2, El contenido de agua y la energia de compactacidn
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de los suelos del corazén impermeable deben ser tales
que los asentamientos posteriores a la construccidn re

sulten minimos.

Los materiales diversos de la cortina deben distri
buirse adecuadamente, proveyendo zonas de transicidn

de espesor y granulometria adecuadas a ambos lados del
corazén impermeable, especialmente en cortinas en que
son posibles asentamientos diferenciales de importan-

cia.

Procurar que las propiedades mecdnicas (compresibili-
dad, resistencia y permeabilidad) del material coloca
do en las zonas impermeables sean uniformes a fin de
minimizar las posibilidades de deformacidn diferen-
cial, arqueo, agrietamiento, o concentracidn del flu
jo de agua. Para ello se requiere el control tanto de
las propiedades indices de los suelos (en especial su
granulometria y sus limites de consistencia) como de
las condiciones de colocacidén y compactacidén como son

el contenido de agua y el % de compactacidn.

La gradiente de salida aguas abajo de la presa debe
ser mucho menor que la unidad, y si la cimentacidn es
de material térreo, el agua debe descargar a un filtro

invertido de espesor y granulometria adecuados.

Las filtraciones a través de la cortina o de la cimen
tacion deben ser observadas contTnuamente aguas abajo
de la presa y cuando las condiciones geoldgicas favo
recen la creacidén de altas subpresiones, se deberan

instalar pozos de alivio.

La compactacidon de los suelos finos en los contactos
con la boquilla o con estructuras rigidas debe ser

cuidadosamente planificada, a fin de impedir que ta-



-260-

les contactos constituyen vias de facil acceso para

el agua.

8. Deben evitarse los conductos a través de terraplenes-
o cimentaciones compresibles y cuando sean ineludibles

disenarlos conservadoramente.

7.7 OTRAS OBSERVACIONES.

Recordemos que la capacidad mas con
veniente de un vaso de almacenamiento para fines de riego
se determina de acuerdo con los estudios hidroldgicos,las
superficies cultivables y los andlisis econdémicos respec-

tivos.

A la anterior capacidad atil debe
sumarse la correspondiente a residuos, que depende de las
caracteristicas particulares de la corriente, por lo que
respecta a transporte de sedimentos. Es costumbre para de
terminar esta capacidad, considerar que la vida atil de

la obra es de 50 anos.

Por otra parte, mediante la estima-
cidén del gasto maximo probable que pueda ocurrir en la
cuenca, hasta el sitio en que se propone la construccidn
de la presa, se calcula la capacidad de la obra de exce--
dencias y, previo disefio de la estructura correspondiente

la carga sobre la cuesta del vertedor.

De esta manera se conocen el nivel

- . o 3
minimo de operaciéon de la presa, el nivel de aguas norma-
les de la misma y el nivel de aguas maximas; a este Glti-
mo habrd que agregar el borde libre, para fijar la eleva-

cién de la corona de la cortina.

Salvo algunas excepciones, las o-
bras de excedencias <construidas en presas de tierra son

de cuesta libre. A partir de un diseifo preliminar se
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construyen modelos para examinar su funcionamiento hi-
dradlico, corregirlo convenientemente y obtener la infor

macidén requerida por el proyecto definitivo.

La estimacidon del gasto maximo
de la avenida se basa en el andlisis de los escurrimien-
tos madximos del rio registrados en el pasado, y si el pe
riodo de observacidon es corto, se complementa con estu-
dios especiales relativos a las modalidades de la cuenca
y las precipitaciones maximas ocurridas. Cuando el pe-
rfodo es demasiado pequefio y no se dispone tampoco de da
tos de lluvia maxima, se recurre al procedimiento de com

paracion de cuencas.

En cuanto al borde libre, se fi
ja de modo que con un cierto margen de seguridad cubra -
la altura del oleaje en el vaso, calculada segdn formu-

las conocidas.

A partir de los estudios de mate
riales disponibles en la proximidad de la boquilla y las
caracteristicas de la cimentacidn, se desarrollan varias
alternativas para determinar la solucidn mas econdmica
que, al mismo tiempo, satisfaga los requisitos de seguri
dad normalmente aceptados en esta clase de obras. Por 1la
abundancia de los materiales pétreos la mayoria de las
grandes estructuras de tierra construidas tienen fuertes

respaldos de roca.
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